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INTRODUCCION.

En los altimos afios en nuestro pais, las estructuras .de pasos a desnivel han surgido
como una aiternativa de solucién al problema vehicular que ha generado el aumento de la

poblacién y que por consiguiente el de los automéviles.

Los pasos a desnivel al igual que los puentes son estructuras irregulares con muchos

"~ grados- de libertad, en esta investigacién se documentara bibliograficamente las

principales fallas que pueden darse en los pasos a desnivel cuando sean excitados
sismicamente; para dicho estudio se tuvieron que seleccionar cuatro pasos a desnivel
recientemente construidos en el drea metropolitana de San Salvador y que presentan
caracteristicas especiales en su forma geométrica, dicha investigacidn se centra en realizar
un analisis sismico de los paso a desnivel seleccionados debide a que no han sido

excitados sismicamente por ningin terremoto de gran magnitud como los ocurridos

- £ e

anteriormente en dicha drea y que han causado grandes estragos a las obras de ingenieria
civil, tomando en cuenta la actividad sismica a la que esta expuesto el gran San Salva;dor
v la importancia que representa el mantener en funcionamiento las estructuras antes
mencionadas al producirse un evento sismico.

El objetivo fundamental de esta investigacion es realizar un analisis del
comportamiento global que dichas estructuras presentan cuando sean sometidos a una
excitacion sismica y poder asi identificar puntos vulnerables.

Uno de los métodos de analisis dindmico comunmente utilizado es el analisis modal

paso a paso (Time History), el cual es empleado en la investigacion mediante la



S

utilizacion de herramienta computacional como es el programa de andlisis estructural

SAP 2000 en su version 7.10 a través de modelos matematicos tridimensionales que

- reflejen el comportamiento caracteristico de los componentes estructurales de las obras

que se han’escogido para realizar el estudio, donde se simulara la excitacion sismica por
medio de acelerogramas a partir de un conjunto de registros correspondientes a los
terremotos del 10 de Octubre de 1986 y el de la zona de subduccién que corresponden a
las dos fuentes sismogénicas principales que afectan al Area Metropolitana de San
Salvador.

La composicion del documento es de la siguiente manera: En el capitulo uno se
exponen los lineamientos generales que sirvieron de base para guiar el curso de la
investigacién. En el capitulo dos se resume la teoria relacionada a los aspectos mas
importantes de los pasos a desnivel. En el capitulo tres se hace una descripcion del

modelo estructural y analisis de los resultados obtenidos para cada una de las estructuras

)

escogidas y las caracteristicas de los registros de sismos empleados para el analisis,
considerando a los pasos a desnivel completamente empotrados. Por ltimo el capitulo
cuatro lo constituyen las conclusiones y recomendaciones obtenidas a través de toda la

investigacion.

ii
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CAPITULO 1L

GENERALIDADES.
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1.1 ANTEC_ED_E&TES.

En El Salvador los pasos a desnivel han surgido como parte de una solucién a largo
plazo, enmarcados dentro ‘del esquema de desarrollo sostenible de la infraestructura vial
del pais, cuyo objetivo es volver eficientes las arterias de mayor afluencia vehicular del
Area Metropolitana de San Salvador (AMSSI); todo esto como resultado de un Plan
Maestro de Transporte masivo, de carga y liviano (PLAMATRAMSS”), el cual fue
realizado por organismos especializados tanto nacionales como internacionales, entre
ellos MOP’ y TAHAL®, respectivamente.

Estos pasos a desnivel se disefiaron y construyeron para proporcionar un servicio
eficiente al flujo vehicular, descongestionando varios puntos de la capital.

Se sabe que al ocurrir un fenémeno natural que afecte a zonas urbanas importantes,
éste puede causar grandes problemas en las vias de comunicacion, tales como las
carreteras y obras de paso, incluyendo los puentes carreteros. Sin embargo, éstas vias
deberan mantener su funcionabilidad _durante la ocurrencia de eventos de ésta indole; de

ahi que se hace necesario evaluar la confiabilidad de su disefio estructural de tal manera

‘que se pueda detérminar, en ese proceso, Su comportamiento estructural ante

solicitaciones sismicas y a la vez sﬁs propiedades dindmicas, como son: Modos, periodos,
frecuencias de vibracion y la participacion de la masa actuante.

Otro analisis importante es el determinar las zonas de vulnerabilidad y tipos de fallas
en dichas estructuras. Es de tomar en cuenta que los dafios obtenidos a través del

modelaje, deberan reflejar que son poco importantes para la estructura y que no
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interfieren con la finalidad de tener vias libres v sin problemas durante catastrofes
naturales, contribuyendo de ésta forma a la movilidad de ayuda v transporte de heridos.

Gran preocupacién causd en la comunidad ingenieril los dafios producidos. por el -

terremoto de Northridge, ocurrido en Enero de 1994 en California Estados Unidos y el de

Hyogoken Nambu en 1995 en Kobe Jap(')x-l, a los pasos a desnivel y puentes carreteros, -
debido a los probleﬁas y dafios causados sobre dichas estructuras. “

La mayoria de los dafios que se produjeron, se atribuyen a las irregularidades en las
estructuras (pasos a desnivel), tanto en su alineamiento horizontal (curvatura,
esviajamiento, etc.), como en su alineamiento vertical (diferencia de altura de las pilasfras
o columnas), que inducierdn a e}éctos secundarios como la torsion. Otro aspecto a tomar
en cuenta, es la separacion que existe entre los apoyos, lo cual hace que la excitacion de
cada uno de éstos, se efectle en tiempos diferentes, debido al movimiento no
sincronizado en el viaje de las ondas.

Hay que tener presente, que adema’Ts de ios efectos torsionales generados por ‘los
aspectos antes mencionados, los pasos a desnivel son estructuras formados por un sistema
estructural simple, y que dicha caracteristica influye enla prediccién de la respuesta
sismica, ya que los hace mas susceptibles al efecto P-A.

Pero a pesar de todo lo anterior, los problemas més comunes se atribuyen a la filosofia
de disefio adoptada y a la falta de atencién en el deiallado de las estructuras, v a la vez

porque se han ignorado los aspectos asociados a la ductilidad.

LFS



- :
- Por los errores y dafios que se mencionan, los terremotos de Northridge y Kobe, han
© permitido gran desarrollo de la Ingenieria Sismica cuando son aplicados a la
construccion, evaluacion y disefio de puentes carreteros y pasos a desnivel.
. -
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1 Area Metropolitana de San Salvador. ,
2 Plan Maestro de Transporte para ¢l drea Metropolitana de San Salvador.

3 Ministerio de Obras Publicas,
+ Empresa Israeli que elabord el PLAMATRAMSS.
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1.2 PLANTEAMIENTO DEL PROBLEMA.

Durante -su historia, El_ Salvador ha estado sometido a sismos de diferentes
magnitudes. El area metropolitana de San Salvador ha sido destruida por lo menos 15
'veces en los filtimos 300 afios, debido a que esta afectada por cinco zonas éismogénicas
importantes, dos de las cuales, han causado dafios significativos, estdn son: la zona de
Isubducc’i()n y la zona de fgll_as asociédas a‘l; c;adena volcanica. Dichos eventos sismicos
han' causado grandes' pérdidas econémicas y humanas al pais, débido a -diferentes
factores, que no son considerados en algunos casos, durante el analisis de una
determinada obra o estructura, como son: mala consistencia del suelo, mal disefio
estructural, incumplimiento del reglamento para disefio sismico, etc. Agudizando de esta
manera la problematica planteada, [a vulnerabilidad y el riesgo sismico.

Por tratarse de fenémenos naturales, los dafios y pérdidas que causan los sismos no
pueden evitarse, pero si m?ﬁigar los eféqtoq que estos puedan causar en edificios, vias de
acceso, puentes, carréteras, tanques, etc.

Los dafios que los sismos pueden causar a las vias de transporte (carreteras, autopistas,
puentes, etc.) repercuten grandemente, debido a que se interrumpe la comunicacion con
otras ciudades o incI{lso dentro de la misma ciudad. Ademas, estas vias deberan estar
abiertas y funcionales después de una catastrofe para permitir la movilizacion de equipos
de emergencia, cuei'po de bomberos, ayuda a las areas afectadas, etc.

El area metropolitana de San Salvador ha experimentado un desarrollo acelerado en

o

los dltimos diez afios. Al mismo tiempo, el parque vehicular ha incrementado generando

inconveniencias a los usuarios de las vias de transporte en la ciudad. El Ministerio de



Obras Publicas (MOP) en conjunto con el gobierno, ha implementado la construccidon de
"pasos a desnivel en los Gltimos tres afios, como una alternativa a corto plazo para mejorar
1a circulacién de vehiculos en la zona Metropolitana. -

La mayoria de los usuarios desconocemos el proceso que se ha desarrollado para el
disefio y construccion de dichos pasos a desnivel, y por ende el comportamiento que éstos
tendran cuando sean excitados sismicamente. Por tal-motivo se realizara el estudio para
analizar el desempefio sismico y la respuesta estructural que experimentaran los pasos a
desnivel con caracteristicas geométricas especiales cuando estén sometidos a
solicitaciones sismicas de considerable magnitud. Esto con el objeto de identificar los
puntos vulnerables que dichas estructuras presentaran con la realizacion de tal analisis.

Si existiesen tales puntos de vulnerabilidad se mencionara algunas recomendaciones a

tomar en cuenta al momento de realizar un disefio de esta indole. - ~ -



1.3 OBJETIVOS.

13.1 OBJETIVO GENERAL: =

> - M

¢ Analizar el comportamiento sismico de pasos a desnivel en el area de San
Salvador que presentan caracteristicas especiales en su forma geométrica,
considerando en conjunto el desempefio de dichas estructuras ante

solicitaciones sismicas determinadas.

1.3.2 OBJETIVOS ESPECIFICOS:

» Estudiar el desempefio sismico de estructuras de pasos a desnivel usando
model_os tridimensionales matematicos para determinar su compc;rtemiento
estructural.

e Estudiar los efectos de forma geo‘m;étricas irregulares en la respuesta
estructural de pasos a desnivel.

e Identificar puntos vulnerables en estructuras de pasos a desnivel; en caso de

existir problemas recomendar posibles soluciones.



1.4 ALCANCES. -

El presente estudio pretende documentar bibliograficamente sobre aspectos propios de
los pasos a desnivgl, desempefio sismico, y con énfasis en aquéllos pasos con
caracteristicas geométric.as especiales, ademas de la utilizacion de un programa de
computadora para ell an‘z';lisis y plands _esi_:r_uct_urales que ayuden a que el modelado de tales
estructuras sea el mas acorde y cercano a la realidad;

El comportamiento sismico de los pueﬁtes carreteros se llevz;ré. a cabo mediante un
analisis dinamico lineal, desarrollado mediante el programla de computadora SAP2000 en‘
su version 7.10, donde se modelaran cuatro pasos a desnivel seleccionados. La respuesta
dindmica se obtendrd mediante el uso de acelerogramas disponibles de terremotos,
producidos por fallas asociadas a la cadena volcanica y a la zona de subduccién, como las
mas relevantes, asi-mismo, se c;)nsiderarén sismos que por sus caracteristicas podrian
afectar a tales éstructuras.” . o - -. R

Los pasos a desnivel escogidos son: Hermano Lejano 4° nivel, interseccion de la 49°
Avenida Sur Y 6° Calle Poniente, intérs;accién de la 49* Avenida Sury 1° Calle Poniente

y el paso a desnivel del Barrio La Vega. Para el analisis del comportamiento de éstos

(pasos a desnivel), ante solicitaciones sismicas se tomaran en cuenta las caracteristicas

_propias de los materiales utilizados (rigideces, modulo de elasticidad, etc.). Se

estudiaran las experiencias de paises como E.E. U.U,, Japén y Nueva Zelanda, referente a

_problemas estructurales de pasos a desnivel y puentes carreteros cuando han sido

sismicamente excitados; asimismo se estudiaran las soluciones que esos paises proponen
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a tales deficiencias y en especial se documentara el disefio por capacidad para puentes

con resistencia sismicas bajas.

También se incluiran, de ser necesario, algunos de los criterios tomados por las

"normas AASHTO’, referente al disefio conceptual de puentes carreteros, debido a que |

uno de los grandes problemas y que influyé de manera trascendental en estructuras
existentes de los paiées antes mencionados, fite el bajo ni.vel en la I;rediccic")ﬁ de la fuerza
sismica latéral a que serian sometidas tales obras, comparado con el nivel de respuesta
real que pueden desarrollar. N

Todas las estructuras se idealizaran de forma empotrada en su base. De los resultados
obtenidos del andlists sismico en los pasos a desnivel, sé determinaran los puntos
vulnérables que produce la respuesta sismica, .para lo cual se mencionaran algunas

recomendaciones para solventar los problemas encontrados en las estructuras a analizar.

5 American Association of State Highway.



_técnicas cuando éstas estén disponibles.

1.5 LIMITACIONES.

La interaccidn suelo-estructura es un tema amplio por lo cual su estudio en estd

investigacion sera en forma superficial, tomandose sélo como punto bibliografico. El

estudio estara limitado al modelaje de las condiciones existentes y de disefio de las

estructuras plasmado en los planos estructurales existentes, asi como sus especificaciones

- -

Debido al poco estudio que -existe en nuestro pais referente al analisis 'sismico en
dichas estructuras no podrin realizarse comparaciones con estructuras existentes

(referente a su desempefio sismico), sino que se tomaran como referencia los estudios

‘realizados por otros paises como Nueva Zelanda, Japén y Estados Unidos, como

precursores en materia de identificacion y control de dafios en”estructuras de pasos a
desnivel o puentes, debido a que éstos estan sometidos a una constante actividad sismica

v que les ha servido para ampliar sus conocimientos sobre la ingenieria sismica.
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1.6 JUSTIFICACION DEL PROBLEMA.
En nuestro pais, en los Ultimos afios se han disefiado y construido iaasos a deshivel,-

como una alternativa de solucion al problema vial, debido al incremento de vehiculos que

circulan por las vias del pais.

Los pasos a desnivel son estructuras formadas generalmente por un sistema estructural

-

“simple, su forma estructural tiende a ser una expresién de su requerimiento funcional, y

se trata de darle soluciones que cumplan con dos objetivos piincipales: fiincionalmente
eficientes y estéticamente satisfactorios.‘

La impresién que proporcionan los pasos a desnivel en un sistema estructural, le
proporciona cierta ventaja tal como /a simplic{dad, la cual deberia abrir el camino para
una mayor confianza en la prediccion de la respuesta sismica; aunque por otra parte le
proporciona ciertas desventajas tales como /a carencia de alto grad.o -de }'edundancia en
el sisre:ma. _esﬂ*_ucruml Q..g_oneiié.r; entre_elementos, e:n .-dﬁ'h‘de' la falla de un Elemento
estructural podra resﬁliar en un colapso; sin embargo la simplicidad los hace mas
susceptibles al efecto P - A.

En experiencias pasadas ocurridas en diferentes paises, especificamente en Estados

Unidos, con el sismo del Northridge en Enero de 1994, en el cual importantes puentes
carreteros fueron dafiados y en Japén con el sismo de Kobe en Enero de 1995, donde la
via Hanshin sufrié el colapso; estos casos en particular nos recordaron la wilnerabilidad

de los puentes ante sismos de cierta consideracion, despertando la alerta mundial sobre el

disefio sismico de puentes carreteros.

11
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Los efectos generados por estos sismos (Northridge y Kobe), se deben a la filosofia de
disefio ado;-)tada, acompaﬁa_dz; por la falta de ater;cién a Io-.s detalles de disefio, entre los
cuales podemos mencionar: falta de traslape en el armado longitudinal,
‘In-icroagﬁetarr‘l-iexllzc;)‘s_ p‘)o.r fallz;s de control de calidagi ex; ei colado de las columnas-,- la
insuficiencia de refuerzo transversal; lo que nos hace pensar que estos paises atin con su
poder e;:on()rnico v su desarl;ollo ter-:nolégicqno han podido evitar los estra;g;)s causados a
las estrutturas por los sisinos; debido qué‘los terremotos tienén Ia'caracteristica"de"
identificar las debilidades estructurales. Lo anterior a dado Ia pauta para que la
Ingenieria Sismica se desarrolle a nivel mundial, con el objeto de evitar los efectos
generados por los terremotos, cuando se aplican a la construccion, disefio y evaluaqiéh
de pasos a desnivel.

Es importante m-e-_‘nqi_ongrj_ que dichas estructuras son més §usceptibles a los efectos de .
la interacc:i(')n suelo-esgrﬁ'ctura, ya que es mas dificil predeci-r la res-puesta dinimica al -
movir-n,iento. del ten:ého, como cor.lsecuencia. de movimientos no sincrénicos en los

diferentes apoyos debido a los efectos de viaje de las ondas, especificamente en pasos a

desnivel de tramos largos’. Esto tiene mayor relevancia para los puentes carreteros que

son construidos en condiciones de terreno dificil o inclusive cercanos a fallas.

Las caracteristicas especiales que presentan estos pasos a desmivel, en su forma
geométrica, indice a efectos torsionales y tienen gran influencia en la respuesta sismica,
generalmente producidos por los movimientos no sincronizados en los diferentes apoyos,

debido a los efectos del viaje de las ondas; asi como también las diferencias de altura de

las pilastras o columnas, ya que las mas cortas (columnas), son mas susceptibles a falla

12



por cortante, 1o cual se debe a que resisten un nivel desproporcionadamente mayor de la

" fuerza inercial. Otro aspecto importante a tomar en cuenta es la curvatura, ya que cuando

dicho tramo se ve sometido a al accion de una fuerza inercial transversal; ésta resulta en
fuerzas inerciales en las pilastras y aunque dichas fuérzas inerciales incrementan la

resistencia lateral de las mismas, crean un problema en los movimientos interno de las

‘juntas riqué debe ser resistido por la superestructura. "Los dos efectos titimos reflejan la

susceptibilidad al efecto P - A de los ﬁasos‘z;. desnivel. - K BT T

Por -io' anterior y por la imporfancia que revisten éstas estructuras de acuerdo a la
funcion que cumplen, se hace necesario el realizar un analisis sismico a los pasos a
desnivel para estudiar su deserppeﬁo.

Otro aspecto por lo cual se efectuara el estudio a dichas estructuras, es debido a las

caracteristicas especiales que presentan algunos pasos en su geometria, la cual genera

efectos torsionales. De esta forma-se podré evaluar cudl es la estabilidad- estructural. de

los pasos a desnivel y a la vez garantizar la seguridad de los ustiarios de los mismos.

6 Curso soﬁre Diserfio y Construccidon Sismorresistente de Estructuras (CENAPRED) -

13
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MARCO TEORICO

2.1 GENERALIDADES DE PASOS A DESNIVEL.

Los pasos a desnivel son construcciones muy particulares, los cuales generalmente

estan formados por un sistema estructural simple, en donde es una préctica indeseable la

_ formacion de articulaciones plasticas en la superestructura, escogiéndose las columnas

como el lugar para que ocurran defoﬁnaciones inelasticas, ya que es aqui dc;nde se le
puede proveer a la estructura que alcance niveles altos™ de deformacién. Dichas
estructuras carecen de altos grados de redundancia por lo que la falla de un elemento o
conexion entre elementos estructur.;lles podria resultar en un colapso. Su simplicidad
debe dar una mayor confianza en la predié'cic'm de la respuesta sismica.

La misma simplicidad estructural los hace mas susceptibles tanto al efecto P - A, como-
a la interaccion suelo—estructura, ya que la respuesta dindmica al movimiento del terreno .
puede ser dificil de pfédecir sobre tocio en pasos de clar9s muy largog 0 puentes largos ya
que pueden desarrollar momentos transversales significativos en la superestructura como
resultado de la respuesta inercial en el plano. )

Es importante conocer cuales son las caracteristicas de los componentes estructurales
para poder entender el comportamiento global del sistema, ya que los pasos estan
constituidos por la superestructura y subestructura. La superestructura esta formada por
la losa o capa de rodamignto y las vigas, y la subestructura por las pilas o columnas, y el

sistema de fundacion. Ademas de los elementos que sirven para unir un elemento con

otro para garantizar la transferencia de fuerzas, dentro de los cuales podemos mencionar:

15
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apoyos elastomeéricos, conectores ¥ amortiguadores, que pueden formar parte tanto de la
superestructura como de la subestructura.

La importancia de Ia evaluacion sismica de estos pasos toma mayor relevancia por
todos los problemas que han surgidé en el pasado con este tipo de estructuras y mas aun
cuando presentan caracteristicas especiales en su forma geométrica, lo cual contribuye a-

agrandar mas los problemas que se tienen. La geometria de los pasos tiene gran

1nﬂuencna en la respuesta sismica ya que genera‘efectos torsionales al 1gua1 que la
diferencia de alturas de los soportes.

Para los pasos a desnivel, la gran parte de la masa generalmente se encuentra én la
superestructura consistiendo de vigas, uniones, diafragmas, Sup.erﬁcie de rodaje, etc. ¥
por lo tanto es en la superestructurﬁ donde las principales fuerzas de ine?cia son
generadas durante la sacudida sisn-lica del suelo. Sin embargo,. el 'diseﬁo de la
superestructura de un paso a desnivel es dominado por efectos de la carga viva y muerta,

temperatura, etc., antes que por efectos SlSIIllCOS Las fuerzas de inercia de un terremoto
solo imponen esfuerzos significativos en la estructura soportante de columnas o pilas y
fundaciones. Por lo tanto las columnas, pilas y fundaciones son regiones criticas de,
disefio por accion sismica.

Por su naturaleza las estructuras soportantes de pasos a desnivel tienden a ser
estructuras relativamente simples, consistiendo de pocos miembros estm@rdes. Una

tipica estructura soportante de paso puede consistir en una o mas columnas, o una pared,

soportada por cualquier fundacién de tamafio adecuado o pilotes colados “in- siti”.

16
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Las ventajas y desventajas que pueda offecer la estructura soportante de los pasos a
desnivel ya sea que este conformada por una o multiples columnas, son las siguieﬁtes:
_Apoyos de Columna Simple:
Ventajas:

- Si la superestructura es soportada por apoyos elastoméricos, las caracteristicas de

la respuesta tanto transversal comb longitudinalmenﬁ; pugden ser de igual manera,

op_timizando asi el disefio sismico. Sin embarg;o, si las llaves de cdrt-c.awson usadas
para restringir el desplazamiento transversal, el periodo longitudinal y transversal,
y por lo tanto las fuerzas sismicas serdn diferentes.

- Puesto que solo habria una iocalizacién de junta plastica, el comportamiento es
facil de determinar con un alto grado de precisi6n.

- Con una conexién monolitica columna — superestructura, los requerimientos de
ductilidad de la estructura y la columna son idénticos.

Desventajas:

- Con una conexion monolitica columna — superes:cructura, los momentos sismicos
de disefio serian mas altos en la,_direcciéq transversal)_q'lge_ en la direccic'm_'
longimdinél, pof la accion de cantiliver que se desarrolla en la direccion
transversal y el cortante longitudinal seria con?.iderable.

- Los momentos inducidos en la columna serian‘ més altos que para el disefio de

multiples columnas, como puede ser observado en la Fig. 2.1.1.

17
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- Los desplazamientos en la superestructura serian mas altos que para el disefio de

miltiples columnas.

- La columna debe estar empotrada en la base, resultando en momentos
considerables, los cuales son transferidos a la estructura de fundacion.
Apoyos de Miltiples Columnas:

Ventajas:

- Con un detalle monolitico columna — superestructura, las caracteristicas en la

direccion longitudinal y transversal pueden ser iguales.
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Si las bases de las columnas estin empotradas a la estructura de firndacién, los
momentos inducidos en las columnas serian signiﬂcativamenfe menores que para
la opcion de una sola columna.

Las fuerzas de disefio de la fundacién pueden ser reducidas si se escoge la opeion
de articular las columnas en las bases, pero a expensas del incremento de los
momentos de las columnas.

Como un resultado del incremento de la redunﬁancia del sistema, n'o ée dependera
tanto del desempefio satisfactorio de una sola junta plastica critica.

Una mejor distribucion del momento en la parte superior de la columna dentro de
la superestructura es posible cuando se detalla una conexion monolitica

comparado con el disefio de una sola columna.

Desventajas:

Si la superestructura es soportada por apoyo elastoméricos, los momentos
sismicos de disefio serfan mas altos en el sentido -longitudinal que en el sentido
trﬁnsversal.
Las juntas plasticas en las regiones criticas no se-desarrollarian simultaneamente,
como una consecuencia de las variaciones de la carga axial y la influencia de la
rigidez de la viga cabezal en el extremo fijo. Por lo tanto la demanda de

ductilidad en las juntas criticas es mas dificil de determinar.

- Las demandas de ductilidad de la columna podrian exceder aquellas de la

,

estructura completa como una consecuencia de la flexibilidad de la viga cabezal.
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2.2 DANOS EN PASOS A DESNIVEL CAUSADOS POR TERREMOTOS.

Muchos han sido los dafios que han causado los sismos, especialmente en paises cémo
Estados Unidos y Japén, con los terremotos de Northridge ( 1994 ) y el de Kobe (1995),
respectivamente; sin descuidar los estragos que caus6 el terremoto del 10 de Octubre de
1986 en El Salvador.

En revisiones de los dafios causados por los terremotos antes mencionados en pasos a

desnivel, se han podido identificar tres deficiencias basicas en el disefio, las cuales son

descritas. mas adelante. Aunque cada deficiencia puede manifestarse de formas
diferentes, todo tiende a ser’ una consgcuencia directa de la filosofia de disefio elastico
casi uniformemente adoptada para él disefio sismico de pasos a desnivel previo a 1970 y
que aln se usa en algunos paises, acompafiada con una falta de atencién en los detalles de
disefio. .E-n el disefio sismico elastico de viejos pasos a desnivel se utilizaron bajo niveles
de tension permisibles, correspondientes a fuerzas sismicas que eran una pequefia
fraccion de la fuerza real que podria ser desarrollada en una estructura respondiendo
elasticamente y considerando que su resistencia es ilimitada. Con la resistencia real de
estructuras de viejos pasos a desnivel, tipicament‘c de un 100 a un 300% mayor que los
miveles de fierza del di‘seﬁo elastico, incluso con moderadas excitaciones sismicas, se
puede esperar que se desarrollaran las capacidades de resistencia disponibles.
Las consecuencias de esta metodologia de disefio elastico son:
1. Deflexiones sismicas, basadas en los niveles especiﬁcf:s de- fuerza lateral, las cuales

fueron seriamente menospreciadas. Esto se debid al uso de secciones gruesas, en vez de
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usar la rigidez del miembro tomando en cuenta la seccién agrietada para.el cdlculo de
desplazamientos, lo que resulté en bajas predicciones de los desp]azamientoé esperados.
2. Puesto que los niveles de fuerzas eran artificialmente bajos, la razon de la carga

gravitacional respecto a la fuerza sismica usada para el disefio fue incorrecta. Esto

condujo a diagramas de momentos en donde se combinaba la carga sismica y la carga por

gravedad, que no solamente aparentaban valores bajos sino que usualmente tenia una

forma equivocada.

Los puntos de inflexion fueron localizados en forma errénea, resuitando en una pre-
determinacién del reforzamiento estructural. La localizacion y magnitud de los
momentos en secciones criticas fileron también incorrectos. En muchos casos, cuando la
carga gravitatoria y las filerzas sismicas producian momentos de signo opuesto en una

seccion dada, el momento de disefio final podria incluso ser de signo incorrecto, debido al

dominio de la carga por gravedad.

Un ejemplb sobre éste caso es ilustrado en la Fig.2.2.1, que representa los momentos
en un apoyo de dos de columnas en un puente sometido a una carga muerta ( D- )
Fig.2.2.1.ay la respuesta sismica transversal ( E ), Fig.2.2.1b.. Cuando el nivel de fuerza
sismica transversal correspondiente a la presuncion del disefio elastico se considera, los
momentos resultantes de las acciones combinadas ( D + E ) son como se muestra en la
Fig. 2.2.1c por la curva solida. Sin embargo, ya que los niveles de esfuerzo en los
materiales usados en el _diseﬁ6 sismico elastico se toman muy por debajo de los valores
de fluencia o resistencia, fuerzas laterales mayores podrian soportarse antes que la

resistencia de los miembros sea alcanzada.
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" ‘Con el incremento del nivel de fuerza sismica lateral “E” correspondiente al desarrollo
de la resistencia 2;1 flexidn en la seccidn critica de la junta “A”, se obtiene la distribucion
de momento de la linea punteada de la Fig.2.2.1c. Dei)ido al alto nivel de fuerza lateral,
el punto de inflexién “B* predicha por la combinacién de la ferza “eléstica” tendrd que
ser cambiada a “C”. Asi la terminacién del refuerzo negativo en la viga, de acuerdo con
la distribuucic')n de momento eléstico., podria resultar en una fallz; prf:-terminada a una
distancia del punto “A”. | |

En el otro extremo de la viga ( junta D ), la distribucion de momento elastico (D +E),
basada en la fuerza de inercia sismica reducida, predice un pequefio momento negativo
residual y sélo el reforzamiento para el momento nominal positivo podria ser colocado

dentro de la region de la junta. Sin embargo, con los niveles de fuerza lateral suficiente

para desarrollar la capacidad del momento negativo en “A”, la curva punteada (D + E )
enla Fig.2.2.1c indica que un momento positivo de considerable magnitud se desarrolla

en “D”. El refuerzbl y detalles de anclaje adoptados, basados en la distribucion de

momento elastico, es en consecuencia una causa probable de falla prematura.

TR T

(c) COMBINACION DE CARGA
GRAVITACIONAL Y S{SMICA

FIGURA 2.2.1 DISTRIBUCION DE MOMENTO ELASTICO.

(a) CARGA GRAVITACIONAL  (b) CARGA SISMICA
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3. Las acciones inelasticas estructurales y los conceptos asociados de ductilidad y disefio
pc;r cgpacidad, son cructales para la supervivencia de sist_emas inelasticos bajo respuestas
sismicas severas y qué no fueron considerados en el proceso _de disefio elastico. En
consecuencia la localizacién de las juntas plasticas criticas no se detallaron para soportar
erandes deformaciones ineldsticas sin sufrir una degradacién de la resistencia, y la

resistencia a cortante de los miembros no se consideré mayor que la resistencia a flexion,

evitando la posibilidad de una f'é.lla‘frégil por cortante.

T

Por lo tanto, muchos de los dafios sufridos en las estructuras pueden ser atribuidos, a -

una o la combinacion de las tres deficiencias antes mencionadas.

2.2.1 .DESPLAZAM‘IENTOS SISMICOS.

Una consecuencia directa de la subestimacion de los desplazamientos sismicos, que se
basan en la teoria elastica, en la rigidez de la seccidn gruesa, y los bajos niveles de fuerza
lateral, fue que la longitud proporcio_nada‘al asi-ento en las juntas de movimiento era mily
corta v las separaciones entre estructuras adyacentes fueron tipicamente inadecuadas,

resultando en el golpeteo de las estructuras. _ .

2.2.1.1 Fallas en el Clare debido al Asentamiento en las Juntas de Movimiento.

Ha habido muchos ejemplos de fallas en pasos a desnivel causados por movimientos
relativos de los claros en la direccion longitudinal excediendo los anchos de asiento,
resultando en-asentamientos en las juntas de movimiento no restringidaé. Esto ha sido

particularmente un problema para pasos a desnivel de multiples claros con columnas o
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pilastras altas, lo cual es tipico en nuestro- medio con la construccion de los nugvos; pasos
a desnivel, donde se L.lsa el concepto de vigas simplefnente apoyacias- Ma'rcos adyacentes
separados por juntas de movimiento podrian moverse desfasados, incrementando los
desplazamientos relativos en las juntas. La Fig. 2.2.2 muestra un ejemplo de colapso del
claro de un paso a desnivel. Aunque la unién en las juntgs de movimiento en estos pasos
a desnivel era restringida por medio de pernos, Ja resistencia de éstos no fue_ suficiente
pﬁra soportar el movimiento relativo longitudinal. Otro caso de fallas por movimiento
relativo de los claros es mostra;do enla Figura 2.2.3.

En este caso un simple- cla:(; soportado se ha asentado debido al excesivo
desplazamiento relativo entre los apoyos adyacenteg, lo cual cobra una mayor relevancia
en claros largos. El eje de los soportes es esviajado respecto al eje longitudinal del paso a
desnivel, y s;e' ha observado que los claros jesviaj-z;dos desarrollan- mayores-
desplazamientos que los claros rectos, como una consecue_n_gia de la tendencia a gira!r‘ en
la direccion del esvi.a.j'e decreciente tendiendo a que se pierda el soporte en las esquinas
agudas. Este compoﬂamiento se debe a la combinacidn de la respuesta longitudinal y
transversal que es mostrado esquematicamente en la Fig, 2.2.3. Se ha notado que la
respuesta transversal en cualquier direccion causa una forma de ligamento en la esquina
obtusa, provocando rofacién en el movimiento de las a;gujas_, del reloj. Estas rotaciones

tienden a acumularse bajo la respuesta ciclica transversal.
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- FIGURA 2.2.2 COLAPSO DEL CLARO, DURANTE EL TERREMOTO EN SAN FERNANDO, EN -

1971.

. Excentricidad

Resistencia

ol AT
4 \ . .
/ \ Eje longitudinal
\ 0 : ——
= \ " del puente
) Fuerza Inercial
- Esviaje del soporte y - Soporte
Movimiento de Ia junta ' o

i FIGURA 2.2.3 PROBLEMAS DE SOPORTE EN LA CALZADA.

A © ' '
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2.2.1.2 -Golpeteo en Estructuras de Puentes.

La baja prediccion de desplazamientos sismicos podria inducir a la inadecuada
provision del espacio entre estructuras adya}:entes de pasos a desni\_rel, lo cual resulta en
dafios. Este es un problema importante cuando las estructuras adyacéntés son de
diferentes al'lturas, resultando en impactos entre la superestructura de una y la columna ( o
columnas) de la otra. Un ejemplo ocqrrido en el terremofo de Loma Prieta en 1989 en la
seccion del viaducto 1-280 China Basin/Southern, como se muestra en la Fig.2.2.4,
donde una separacion de 150 mm entre la carretera mas baja y las columnas
independientes que soportaban en forma inadecuada una plataforma en el nivel superior.-
Las fuerzas de impacto a partir del golpeteo de los componentes de los pasos a desnivel
pt'leden‘ ser muy altas, c-ausando amplificaciones en ‘l.a ﬁler7;z'1 cortante de los miembros
con el incremento de probabilidad de fallas por cortante fragiles. El golpeteo de
estructuras de desigual altura deberia por lo tanto ser evitado a través de una evaluacién
r_ealista de la deformacién y la provﬁsién de la sepa:aci()_n adecuada. S}n c;,mbargo, hay-
evidencia tedrica de que el golpeteo para estructuras de igual altura, como podria ocurrir
en estructuras de pasos a desnivel, puede ser beneficioso para la respuesta sismica. Esto
se debe a que los impactos entre estructuras de diferentt;,s periodos fundamentales actian

reduciendo el incremento de la respuesta resonante.
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‘ " FIGURA 2.2.4 ABATIMIENTO DEL VIADUCTO [-280 CHINA BASIN/SOUTHERN.

- TERREMOTO DE LOMA PRIETA EN 1989.

2.2.2 DESPLOME DE ESTRIBOS. . :

Relacionado con la respuesta de suelos suaves- y de terraplenes-ren estribos
incompletamente consolidados, el desplome en el terraplén del estribo y la rotacion del
mismo ha sido una falla comén en terremotos recient-es. Sometidos a respuestas

longitudinales las presiones en la tierra de los estribos se incrementa debido a las

- aceleraciones sismicas. Los impactos de los componentes del Paso. a Desnivel con el
estribo podrian generar altas presiones pasivas, que inducen a incrementos en las

_ presiones laterales de niveles mas abajo del punto donde se produce el impacto de la

superestructura o de la calzada. Los suelos naturales o inadecuadamente compactados

T . . . . , - .

v tienden a desplomarse hacia el Paso a Desnivel, empujando la parte mas baja del estribo

E

Fod
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hacia el interior, junto con el suelo en movimiento. El contacto entre la parte superior del
estribo y la superestructura limita el desplazamiento interno de la parte superior,
resultando en uﬁa rotacion d'e_l estribo, como se muestra en la Fig.2.2.5. Las
consecuencias tipicas son dafios en la parte superior de la pared del estribo debido al
impacto de la superestruc;'tu.ra, y-daﬁos en el ‘sistema de pilotes si las rotaciones son

grandes.

(a) ANTES DE LAFALLA (b) DESPUES DE LA FALI:A.

FIGURA 2.2.5 DESPLOME Y ROTACION DEL ESTRIBO.

Para 1lustrar lo anterior, en las figuras 2.2.6 y 2.2.7 se muestran un ejemplo de falla de
estribo. La estructura mostrada en la figura 2.2.6 es un puente ubicado sobre el rio
Banano en Costa Rica el cual presento fallas por asentamiento y rotacidn en el estribo
durante el terremoto de 1990, donde el estribo tuvo una rotacién de 9°, resul-tando enun -
desplazamiento lateral de la parte superior de la pila alrededor de 6.6 em. El incremento
de la presion pasiva detras del estribo provoco la rotacion de éste y la falla en las pilas.
Aunque dafios severos pueden resultar del desplome del estribo, el colapso total no es

comin y generalmente es asociado a otras causas. Frecuentemente la estructura es
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rehabilitada en horas o dias de una manera temporal para suplir emergencias de trafico,

aunque posteriormente se determinen reparaciones caras o la sustitucion completa del

sistema. -

s

FIGURA 2.2.6 FALLA DEL ESTRIBO POR ASENTAMIENTO Y ROTACION, PUENTE DEL RIO

BANANO, TERREMOTO DE COSTA RICA. 1990.

FIGURA-2.2.7 FALLA DEL ESTRIBO DEBIDO A PRESIONES PASIVAS. PUENTE DEL RiO

VIZCAYA. TERREMOTO DE COSTA RICA, 1990.
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2.2.3 FALLAS EN COLUMNAS.

Las fallas de -las columnas_ en apoyos de puentes podrian resultar a partir de un nimero
de deficiencias relacionadas con la filosofia de disefio elastico, identificado
anteriormente. A continuacion se describen las consecuencias mas comunes de fallas

que puedan encontrarse.

2.2.3.1 Resistencia a Flexion y Fallas por Ductilidad.

Antes de 1970, los disefiadores generalmente desconocian la necesidad de crear la
capacidad a la ductilidad en regiones donde potencialmente se formarian las juntas
platicas. De hecho, el concepto de articulacién plastica fue irrelevante para la
metodologia de disefio eldstico utilizado. De ahi que podemos encontrar o identificar

cuatro grandes deficiencias en columnas de pasos a desnivel, tales como:

2.23.1.1 Inadecuadﬁ Resistencia a Flexion.

Se utilizaron bajos niveles de fuerza sismica lateral para caracterizar la accidn sismica.
Como ejemplo.se puede citar a California, donde el disefio por fiierzas sismicas:
equivalentes al 6% de la carga por gravedad fue comin, aunque es ahora entendido que
los niveles de respuesta elastica pueden exceder el 100% de la carga gravitatoria.

Aunque la diferencia entre el disefio y los niveles de respuesta elastica parecen grandes,

la discrepancia entre la resistencia real y el nivel de respuesta elastica tipicamente es

mucho menor, como resultado de la naturaleza conservativa del analisis elastico adoptado

para el disefio a flexion de columnas. Esto se puede ilustrar en la Fig.2.2.8, que compara
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el diagrama de iteraccion tipico de carga axial -

resistencia y disefio elastico.

momento en columnas para el disefio por

Carga Axial
p A
P,
Resistencia
de disefio
/ Disefio Eldstico
7 e __B ; ‘ ’ s / / u
) // / /‘r' —_—
Momento
M

FIGURA 2.2.8 DIAGRAMA DE ITERACION PARA COLUMNAES.

El disefio elistico se basa tipicamente en una interaccién lineal entre el momento My

la carga axial P, desde un 45% de la resistencia a flexion en flexion pura hasta un 30% de

. 1a resistencia a compresion axial en compresion pura. Como se muestra en la Fig.2.2.8,

esto implica una reduccién en la capacidad a momento a medida que la compresion axial

se incrementa, mientras que para niveles bajos de carga axial, comiin para columnas de

pasos a desnivel, la capacidad a momento tipicamente se incrementa debido a la

compresién axial: Como consecuencia, la resistencia real a flexion con frecuencia es tres

o cuatro veces el nivel de disefio elastico, como se sugiere en la Fig.2.2.8. Puede haber

mayores incrementos a partir de la resistencia de los materales, particularmente la
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resistencia a fluencia del reforzamiento, que algunos casos exceden los valores -
especificados, y por el endurecimiento del refuerzo. C’orno resultado de este
comportamiento, algunos valores de resistencia a flexion lateral corresponden al 25% del
peso, para algunos pasos a desnivel existentes del estado de California. Esto es de una

magnitud similar a la requerida por practicas presentes de disefio ductil, pero mucho

~ menor que posibles niveles de repuesta eldstica, y es por lo tanto inadecuado para una

aproximacién del disefio elastico, donde provisiones especiales de detallado dictil no son

implementadas. .

2.2.3.1.2 Inadecuada Resistencia a Flexion en Columnas.
El refuerzo longltudmal de las columnas era a menudo empalmado inmediatamente

sobre la fundacién con una longitud de empalme madecuada para desarrollar I-

resistencia de las varillas. Longitudes de empalmes tan cortos como 20 veces el didmetro

" de la varilla, fueron cominmente proveidos en la base de las columnas ef pasos a

desnivel de California antes de 1971. Las pruebas indican que esto es insuficiente para
permitir que la resistencia a flexion de la columna se desarrolle. Debe ser puntualizado”
que incluso para empalmes mucho mas largos, satisfaciendo los requerimientos de los
presenteé codigos, es probable que fallen si la columna se somete a niveles moderados de
ductilidad.

La Fig. 2.2.9 muestra dafios en la base de una columna, atribuible a falla debido al
empalme, el cual ocurrié durante el terremoto de Loma Prieta en 1989. La inadecuada

resistencia a flexién podria resultar también por el uso de soldadura para el refuerzo
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longitudinal cercano a los lugares de momento maximo. Parece dificil garantizar la

resistencia y ductilidad de las soldaduras, y de hecho, esto podria no parecer critico si la

metodologia del disefio elastico es utilizada.

La Fig. 2.2.10 muestra un ejerhplo de falla a flexién de una columna de la autopista
Hanshin durante el terremoto de‘Kobe en 1995, cau_sado por fallas de un gran nimero de
soldaduras en el mismo lugar, cercano a la base de la columna. Cambios en la d;recci'(')n

de la tensién resultan en maximas deformaciones unitarias del refuerzo, siendo casi

constante para una altura arriba de la base de la columna igual a la mitad del didmetro de

" ésta. La falla mostrada en la (Fig.2.2.10 fue una de un 'g:ran nimero de columnas (al~

menos 50) en la autopista Hanshin, donde la faila en las soldaduras contribuy a la falla

de la columna.

FIGURA 2.2.9 FALLA DEL AGREGADO DEL RECUBRIMIENTO Y EMPALME EN LA BASE

DE LA COLUMNA, 1989 TERREMOTO DE LOMA PRIETA.

33



FIGURA 2.2.10 FALLA DE LA SOLDADURA DEL REFORZAMIENTO LONGITUDINAL ENLA

COLUMNA. 1995 TERREMOTO EN KOBE.

2.2.3.1.3 Inadecuada Ductilidad a Flexion.

A pesar de una resistencia a flexion mayor que la anticipada en columnas de concreto
reforzado de basos existentes, frecuentemente ‘esta resistencia es todavia mucho menor
que fa rg:queri-da para la respuesta elastica a partir de las intens@dades ‘sismicas esperadas.

La consecuencia es que para sobrevivir a los ataques sismicos, las estructuras necesitan

poseer ductilidad. La ductilidad algunas veces se le llama, tenaclidad, es la propiedad de
ser capaz de deformarse a través de varios ciclos de desplazamientos mucho mas largos
que los desplazamientos por fluencia, sin degradacion significativa a la resistencia. La
definicién e importancia de la ductilidad son discutidas con mayores detalles

posteriormente. Los factores de ductilidad al desplazamiento (multiplicados por el
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desplazamiento a fluencia) tan altos como L 4= 6 u 8 pueden ser necesarios en algunos

casos.

Con niveles de ductilidad por desplazamiento alrededor de 2 a 3, las deformaciones
unitarias de.compresic’)n en el concreto enlas regiones de las juntas plasticas exceden la
capacidad de las deformaciones unitarias a compresién del concreto no confinado, vy la
caida del recubrimiento del concreto ocurre.. A menos que el nicleo de concreto este
bien confinado por anillos o espirales transversales cercanamente espaciado la ruptura
ripidamente se extiende al nicleo, el refuerzo longitudinal se dobla y rapidamente la
degradacion de la resistencia ocurre, resultando eventualmerite en una inhabilidad para
soportar la carga gravitacional. Este comportamiento puede ser acelerado cuando el
empalme del refuerzo transversal estd muy cerca de la cubierta del concreto, como €s
comtn en pasos a desnivel antiguos. Cuando la cubierta de concreto cae, los anillos
pierden efectividad en los lugares del empah_ne.

Las figuras 2.2.11' y 2.2.12 muestran ejemplos de fallas en juntas plasticas a flexidn
durante recientes terremotos, donde los bajos niveles de refuerzo transversal presentes en
estas juntas contribuyen a este tipo .de falla. En el ejemplo de la figura 2.2.12 del
terremoto de Northridge en 1994, muestra que el reforzamiento transversal cercanamente
espaciado ha sido puésto a una distancia igual al diametro de la base de la columna, pero
si una pared se conecta en la base de la columna esto contribuye a ql;e las juntas plésticas
se produzcan y se desarrollen sobre la pared, donde el espaciamiento del refuerzo

transversal ha sido incrementado.
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FIGURA 2:2.11 FALLA POR CONFINAMIENTO EN LA PARTE SUPERIOR DE LA COLUMNA,

TERREMOTO DE SAN FERNANDO.

FIGURA 2.2.12 JUNTAS PLASTICAS A FLEXION EN COLUMNAS PROVOCADAS POR LA
CONEXION DE UNA PARED, DEL PUENTE SOBRE EL CANAL RiO, TERREMOTO DE

NORTHRIDGE 1994,
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2.2.3.1.4 Terminacion Prematura del Reforzamiento de Columnas.

En iapc’m una serie de columnas en pasos a desnivel desarrollo fallas por corte —
flexion en columnas de mediana altura, como consecuencia Fie la terminaciéon prematura
del reﬁJ;axzo'longit{Jdi.nal de la columna. Un ejemplo de esto, se*muesi-:ra en la Fig. 2.2.13,
donde --Ia aparente falla por corte — flexién corresponde a la localizacién donde las barras
terminan a mediana altura de la columna. La terminacién de las varillas fue basada enla .
envolvente de momento de disefio, sin tomar en cuenta los efectos por cambios de tension
debido al agrietamiento por corte en diagonal. Esta deficiencia fue incrementada por la
provis.ic'm de la corta Iongitud- de dc;.sarrollo del _en-lbalme- de las va;illqs en estos lﬁgafes. '

Los efectos de la inercia rotacional incrementando el momento a la mitad de las
columnas podria ta;nbién haber sido significativo en este caso. Por otra parte la falla de
18 columnas cuyas secciones colapsaron en la via Express / Hanshin durante el terremoto
de Kobe en Japon fue también provocada por la terrnipacién prematura del 33% del
reforzamiento longituc-iinal a un 20% de la altura de la columna. Esto forzd a que la junta
plastica se fOI:mara ax:r‘iba dela base, donde no podria beneficiarse con el confinamiento
proveido por la fuerte fundacion, lo que era esencial. para que las columnas sobrevivieran

debido a que muy poco refuerzo de confinamiento fue colocado. Esta falla dramatica se

presenta en la figura 2.2.14
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- FIGURA 2.2,13 FALLA POR FLEXION-CORTANTE EN,LA MITAD DE LAPILA DELARUTA,

43/2 DEL PASO SUPERIOR, DEBIDO A LA TERMINACION PREMATURA DEL

REFORZAMIENTO LONGITUDINAL: 1995 TERREMOTO DE KOBvE. )

FIGURA 2.2.14 FALLAS A FLEXION EN LA BASE DE LAS COLUMNAS DE LA VIA EXPRESS
HANSHIN, DEBIDO A LA PREMATURA TERMINACION DEL REFUERZO LONGITUDINAL

E INADECUADO CONFINAMIENTO; TERREMOTO DE KOBE EN JAPON 1995.
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2.2.3.2 Fallas por Cortante en Columnas.

La resistencia al cortante en las secciones de columnas de concreto es el resultado de

una comblnacmn de mecanismos que involucran la compreswn del concreto por

- e M T Prae “ ) e

transferenma de corte la trabazon del aoregado alo laroo de las grletas mchnadas de

corte — flexidn, la acciones en forma de arco soportada por fuerzas axiales, y mecanismos

- Pl . . S - & T -

de armadura utlhzando el conﬁnamlento honzontal proveldo por eI refuerzo transversal

Los mecanismos de corte interactian en una forma compleja S1 el refuerzo
transversal del mecanismo por flexion fluye, el ancho de las grietas de corte — flexion se
incrementan rapidamente, reduciéqd'o la resistencia de-los mecanismos que résisten el
cortante en el concreto ya qﬁe utilizan la téabazén del agregado. Como ‘cori.secixencia, la
falla por cortante es fragil e involucra una degradacién ré.pidé de la resistencia. La
deformacion ineldstica por corte es por lo tanto inadecuada para la respuesta sismica
ductil. )

Las. columnas co.x.fas son pzirticularmente susceptibles a fallas por cortante como
consecuenéia de la- alta razé;l cortante / momento y el conservatismo en el disefio por
resistencia-a la flexion de las viejas columnas. Con referencia a io anterior y usando-la
Fig. 2.2.8, la verdadera resistencia a la flexiéon de las columnas existentes seria varias
veces la resistencia de disefio si se disefian en base la teoria- elastica. La ecuacién de
resistencia al corte para el disefio dev columnas, fue generalmente menos conservativa que
la ecuacion para el disefio a la flexion en pasos a nivel disefiados anterionpente. En

California es coman encontrar que el reforzamiento transversal en las columnas de viejos

puentes consiste en varillas N°4 (12.7 mm de didmetro) espaciados verticalmente a 12
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pulgadas (305 mm) centrados indiferentemente del tamafio de la columna o de la fuerza a

cortante, llevando a ‘sospechar que del disefio por cortante no era considerado esencial.

Antes de 1970, hubo también una falta de apreciacion de la necesidad de asegurar que

. la-resistenciareal a cortante excediera a la resistencia real a flexion (uno de los principios

de la filosofia de disefio por capacidad, que sera desarrollado posteriormente), y como

una consecuencla de esto 0o es raro hallar columnas de pasos a desnlvel donde la

-:." i -‘:;:\w)',,—-' . -

resxstencna a ﬂex1on es dos o tres veces la resistencia al cortante. Es 1mportante darse

cuenta que es la verdadera resistencia la que se desarrollara durante un evento sismico a

menos que la resistencia real exceda el nivel de respuesta elastica. La figura 2.2.15 -

correspondiente a uria columna del separador I-5 / 1-605, estructura severamente ‘dafiada

en el terremoto de Whittier en 1987, muestra dafios de la columna del paso. Muchas
Varillas transversales fueron ﬁ'acturadas la fractura por cortante alcanzé 25mm de ancho
(1 pulcada) durante eI terremoto El arqueo del reforzamiento longitudinal en la columna

-

apa.renta las duelas de un. ba.rrll en la figura 2.2.15, indicando la reduccién axial de la

columna ocurrido y el derrumbamiento inminente.

- Las fallas a cortante también oéu‘m’ér_on excesivamente durante los terremotos de San. _
Fernando en 1971, Northridge en 1994, y Kobe en 1995. La figura 2.2.16 del terremoto
de San Fernando muestra una falla fragil por cortante, donde la resistencia a flexién
excedio la fesistencia por cortante. No hay indicacién de que la junta pléstica se
desarroll6 al final del miembro. En contraste a la columna mostrada en la figura 2.2.17,
también del terremoto de San Fernando, no aparenta ciaﬁos al centro de la c':olu'mna, "pero

una junta plastica puede claramente formarse en la parte superior de la columna, seguida
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de una falla-a cortante dentro de la region de la junta. Esto nos guia a una importante

observacion; la resistencia a cortante en regiones de juntas plasticas es menor que en

regiones donde no existen juntas.

=

“Las causas-de fallas de 6 6.7 estructuras de puentes que fallaron en 1994 durarité el
terremoto de Northridge tiene que ser atribuido a fallas por cortante en columnas.

Debido a la falla en el reforzamiento transversal, la falla a cortante en la columna “

frecuentemente resulta en una pérdida de la"integridad estructural ‘de 1a columna, con o
fallas bajo cargas gravitacionales. Ejemplo del colapso de una columna causado por
fallaé a cortante se muestra en la figura 2.2.18, debidnb ala naturaleza sitbita y fragil de las

Tfallas por cortante, provisiones especiales deben ser-considerados enlos. nuevos disefios

de reforzamiento para contrarrestar este efecto.

FIGURA 2.2.15 FALLA FRAGIL POR CORTANTE DE LA COLUMNA DEL SEPARADOR I-5/I-

605, TERREMOTO DE WHITTIER, 1987.
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- FIGURA 2.2.16 FALLA POR CORTANTE FUERA DE LA JUNTA PLASTICA. TERREMOTO DE
' SAN FERNANDO, 1971,

FIGURA 2.2.17 FALLA POR CORTANTE DENTRO DE LA JUNTA PLASTICA. TERREMOTO

DE SAN FERNANDO, 1971,
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FIGURA 2.2.18 EIEMPLOS DE FALLAS POR CORTANTE EN COLUMNAS. 'I;ERREMOTO DE

NOR.THRIDGE 1994 (a) AUTOPISTA EN FAIRFAX/ WASHINGTO\I UNDERCROSSING: (b) I-

118 MISSION/ GOTHIG UNDERCROSSING. ™=+

2.2.4 FALLAS EN LA FUNDACION (ZAPATAS ).

Comparativamente han sido reportados pocos incidentes de fallas en la fundacién

- causadas por las acciones sismicas. Algunas de las razones posibles para esto son: las

maximas fuerzas posibles en la fundacién pudieron no desarrollarse como consecuencia -

de fallas prematuras en las columnas por flexién o cortante; otro mecanismo,

- particularmente el balanceo de la fundacién, podria habeér ‘protegido ‘la fundacién de

excesivas fuerzas sismicas; las fundaciones son a veces situadas a alguna distancia en el

subsuelo y podrian no haber sido adecuadamente inspeccionadas por dafios después de



¢l

w

terremotos. A pesar de la falta de dafios reportados, un analisis de detalles tipicos

" comunes.en anteriores disefios de fundaciones (zapatas), fevelan deficiencias en aspectos, .

tales como los que podemos mencionar a continuacion:
1. Resistencia a la flexion de la fundacién (particularmente- debido a la comdn omision -
del refuerzo del lecho superior de la zapata).

. Resistencia al cortante, ya que el refuerzo por cortante era raramente proveido.

S8 ]

. Resistencia al cortante de la junta enla regién inmédiatamente debajo de la"colurfina,

el cual esta sometido a altas fuerzas cortantes.

4. Anclaje y desarrollo del refuerzo de la columna, que en el pasado ha sido tipicamente
proveido por extensiones rectas de las varillas, hacia dentro de la zapata o por ganchos a

90° doblados hacia fuera del eje axial de la columna, una practica que agrava . los

problemas de corte de la junta.

5. Inadecuada conexién a tension entre las pilas y las zapatas.

-

Un ejemplo de la.s‘ .consecqenci‘as, dei inadecuado desarrollo del reﬁlerzo longitudinal
de la columna se rnuestra-en la Fig. 2.2.19. Este sopofté del puente, el'cﬁal"fallé durante
el terremotode San Fernando en 1 97f, feni-'a' varillas rectas c_.omo‘ anclajes las c{;'ales eran
una prolongacion del reforzamiento de la columna y' se introducian en una—zapata
reforzada solamente en ¢l fondo, con una malla colocada para soportar la flexién en los

dos sentidos.
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disefio es mediante criterios gravitacionales y no sismicos, .que para nuestro caso

FIGURA 2.2.19 FALLA POR TRACCION. TERREMOTO DE SAN FERNANDO, 1971

- ]

Por otra parte dentro del analisis de dafios aqui enfocados, muchos de los elementos

. que-componen las estructuras de los pasos a desnivel 1o son tratados. debido a que su

c

constituye uno de nuestros objetivos que es realizar un macro estudio de las estructuras y

DR )

.un micro estudio en cuanto al comportamiento de sus elementos ante eventos como los

terremotos.
- Dentro de los elementos que no se disefian sismicamente estan las vigas cuyo trabajo
es soportar como carga muerta la losa y como carga viva todo lo que transita sobre la

via, de igual forma la losa también se disefia con un criterio similar al de vigas.
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la estructura en si y en un menor grado la del su

2.3 INTERACCION SUELQ ESTRUCTURA APLICADO A PASOS A

DESNIVEL.

" Es importante reconocer que en los Gltimos afios, el analisis de la interaccién suelo —

estructura ha sido un aspecto fundamental para la evaluacion de la respuesta dinamica de

elo. Se conoce como interaccion suelo —

“estructura a la modificacion del movimiento dé ferreno ( en la base de ld estructura ),

provocado. por Ja presencia de la estructura. Esto reviste mavor importancia para los
pasos& a de‘sr_ﬁvel, ya que al igual que los puentes, son géneralmente mas susceptibles al
efecto suelo — estructura, donde la respuesta dindmica puede ser dificil de predecir,
especialmente cuando la separacion entre los apoyos es muy grande; como consecﬁencia

del movimiento no sincronizado de los apoyos, debido a la diferencia en el tiempo de

- llegada _de las ondas a la base de las .pilas o columnas, el cual sera descrito .

posteriormente. )
El espaciamier;to que existe ‘entre los diferenut.é-s -a-poy:os que “con'for'rnan la
subestructura de{ lqs pasos a desnivel genera ciertos efectos con relacion a la interaccion
suelo — estructura,’ los'cu'ales pueden ser: efecto de incoheréncia, efecto del pa-so de las
ondas y el efecto de atenuacion; lo's cuales serdn arﬁpliados "posteriorm'én_te.
'Pz'ira lograr una comprension racional y clara del efecto de lé interaccion suelo —
estructura, €s necesario conocer el proceso basico para obtener energia sismica fiable en

un sitio dado, que puede ser descrito en los siguientes pasos:

- Identificacion de las-fallas activas y su potencial de liberacion de énergia.



%

- Uso de leyes de atenuacion para definir la aceleracion en un sitio.

- . Caracterizacion del m(_)vimiento _esper,ado del suelo en el lecho de la roca, como una
funcion de los mecanismos de la fuente, trayectoria de viaje y periodo de retorno.

- Identiﬁc:aci-én de los componentes- méxi_mos, contenido 'de 'ﬁ"écuencia,' duracién cfgl__
movimiento fuerte.

- Modificacién del movimiento del suelo debido a.las condiciones locales y potenciales

ne e L

i

de amplificacién geograficas.

Estos aspectos serdn descritos ampliamente a continudcion.
2.3.1 CARACTERIZACION DEL MOVIMIENTO DEL SUELO.

2.3.1.1 MECANISMOS DE LA FUENTE Y LEYES DE ATENUACION,

La mayoria de los sismos se originan en la vecindad de los limites entre las placas

tectonicas de la corteza debido a la liberacion de la fuerza cortante y la deformacion

é.cumulada como una consecuenci;l del movimiento relativo de las placas. La magnitud
de la dislocacié_n causada por un sismo puede ser muy pequefia o de varios metros,
dependiendo esencialmente de la proporcion del desplazamiento relativo y del promedio
del periodo de retorno de los sismos generados en la falla, grandes dislocaciones a
menudo corresponde gran energia liberada y grandes aceleraciones del suelo. La
aceleracion ciel suelo experimentada en un lugar disminuye con la distancia desde el

epicentro; a causa del incremento en la superficie del frente de las ondas, las propiedades
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‘ del amortiguamieﬁto del medio de transmisién y la disipacion de las. ondas en las .
) interfaces entre la capa '_c_if;l lq_s -mateljiales_

- Para sismos pequefios ;) de tamafio moderado la fuente po‘dr_i‘a‘razonablemente ser
co_nsider'ada‘-cbm_o"un'puqto de la f_'u_,entlg y ondas- esféricas radiales pueden ca%acte,rizar la
atenuacion, mientras que para sismos mayores la fuente pue_de' ser caracterizada como

i una linea y las ondas cilindricas serian mas apropiadas ‘para caracterizar la atenuacion. A
- " -“pesar de este argumento, muchas leyes de afeniiacion tiénen-und buéna correlacion para
o
. datos de sismos pequeﬁo:?, mientras que para eventos sismicos grandes se tiene que
extrapolar debido a los limitados datos véli@os»_referentes a sismos mayores. Las leyes de
atenuacion tipicamente toman la forma de:
Ac=Cy. e%:M (Re+Cy )% | | Ec.23.1
‘;Dc{mde: ) |
A, éce]eraci('?n maxima del sut?lo |
M: magnitud del sisfﬁo en la escala de Richter
‘Re: distandieféﬁicer.lt;%‘ll ‘
] 7 C, Cz_ Cyy Cy:son constantes que Eiependen de las condiciones dellsuelo.
= Los efectos de las condiciones del suelo tienen un impacto pequefio en la aceler.aci(').n
L]

- méxima del suelo, pero suele ser significativo para el desplazamiento y la velocidad.

2.3.1.2 EFECTOS DE LA PROPAGACION DE ONDAS.
La energia liberada por un sismo se propaga por diferentes tipos de ondas. Las ondas

de cuerpo, originadas en la zona de la rotura incluye a las ondas “P” ( ondas primarias o-
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de presion ), las cuales envuelven la particula de movimiento paralelo a la direccién de
propagacion; 'y las ondas’ “S” ( ondas secundarias o cortantes ), las cuales viajar_l en
direccién perpendicular a la direccion de propagacion. Cuando estas ondas de cuerpo
alcanzan la “superficie de la tierra, son reﬂéjadés por unma_ generacién de ondas’
superficiales, las cuaies incluyen las ondas Rayleight (R ) y las ondas Love (L ). Las
ondas “L” producen uﬂ movimiento.'hon'zontal transversal a la direccion de propagacion
y las ondas “R” producen un movimiento circular analogo al movimiento a las olas del
océano. En algunos casos la amplitud de estas ondas se reduce con la profundidad
medida desde la siperficie.

La velocidad de las ondas “S” y “P” en materiales elasticos son independientes, siendo

respectivamente:
Vp=[E(1-v)/(1-v)(1=2y)p ] Ec.2.3.2
Vs = (G/p)"* _ S . Ec.233

Donde:
E : modulo de elasticidad d;sl suelo.
~: relacién de Poisson’s
G: modulo de cortante
p: densidad.
La velocidad de propagacion de las ondas sismicas es de mucho interés para el disefio
de pasos a desnivel ya que tienen una relevancia potencial en el movimiento no

sincronizado de las ondas. De acuerdo a lo anterior, la interaccion dinamica de los pasos

a desnivel depende de;
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1. El angulo de-incidencia de las ondas.

.- La re-lacic')n de la rigidez de las vigas del paso a desnivel con respecto a la del suelo.

(V)

La relacion de la masa de las vigas del paso a desnivel con respecto a la masa del

sistema estribo- fundacidn. . - . -

4. El claro del puente o paso a desnivel.

2.3.1.3 PERIODO DE RETORNO Y EVALUACION DE RIESGO.

La evaluacion del riesgo sismico asociado con un sitio dado, se hace necesario para

- conoger no solo las caracteristicas del movimiento fuerte del suelo que son factibles para

el lugar; sino también para conocer la frecuencia con la cual tales eventos son esperados.
Es comun expresar esto por un periodo de retorno de un sismo de magnitud determinada.
Los sismos pequefios ocurren mas frecuentes que los sismos grandes; sin embargo los

sismos pequeiios pueden generar aceleraci

ones maximas del suelo de magnitud similar a

los sismos grandes, pero sobre un drea mas pequefia. La cuantificacion del riesgo sismico

en un lugar, implica la evaluacion de la probabilidad de ocurrencia del movimiento del

suelo de una intensidad dada como un resultado de una combinacion de efectos de sismos
de frecuencia moderada ocurridos cerca del lugar y grandes sismos menos frecuentes

ocurridos a grandes distancias.

.'_’..3.1.4 ACELI_EROGRANIAS.
Nuestro entendimiento de las fuerzas inducidas sismicamente o de deformaciones en

estructuras, ha tenido un desarrollo considerable, como consecuencia de movimientos
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sismicos del suélo o de la repuesta estructural régistrada en forma de acelerogramas o
sismogramas de movimiento fuerte. La integracion de los registros de aceleracion haqe )
posible que la velocidad y el desplazamiento puedan ser estimados. De particular interés

" para pasos a desnivél es-la falta de informacién definitiva para las componentes de- -
periodos grandes presentes en diferentes acelerogramas.

. La naturaleza de los acelerogramas depende de un nimero de factores, iﬁcluyendo, la
magnitud del sismo, distancia desde la fuénte de liberacién de energia, caracteristic‘as'
geoldgicas de la roca a lo largo de la trayectoria de la transmision de ondas, mecanismos
de la fuente y condiciones locales del suelo. A pesar de este nimero de factores y de su
variable naturaleza, es posible predecir el tipo de movimiento esperade en un lugar
determinado. Estas actividades que conducen a la definicién de un sismo de disefio en un

punto de control elegido, proceden al analisis en si de la interaccion suelo — estructura.

2.3.15 MAGNITUD E INTENSIDAD.

Para realizar el analisis de la int-eracciéh suelo — estructura es necesario que los sismos
" se midan en términos de magnitud o intensidad. La magnitud de un sismo es una medida
de la energia liberada por la fuente, la intensidad es una medida de los efectos del
movimiento del suelo en una ubicacién dada. Como se puntualizé anteriormente las
diferencias mas importantes entre sismos moderados y grandes éon:
- El area sometida a movimientos fuertes del suelo.

La duracién del movimiento fuerte del suelo.

La composicion de la frecuencia del movimiento del suelo.
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2.3.1.6 EFECTOS DIRECCIONALES.
La fractura de la superficie es iniciada en algln punto de la falla y propagada en una o
ambas direcciones a lo largo de la misma. Si la fractura se desarrolla predominantemente

en una sola direccion, el movimiento del suelo en un lugar dado puede ser influenciado

significativamente por la ubicacién con respecto a la direccion de propagacion de la

N -

ruptura. Un punto localizado “aguas abaj(-)”. de la propagacion de la ruptura es probable

que experimente un incremento en la aceleracién maxima ( debido a la interaccion entre
las ondas que estan viajando y las nuevas ondas liberadas aguas abajo a medida la falla se
propaga ), compoﬁentes altos de frecuencia y una corta duracic'm- del temblér. Un punto
localizado “aguas arriba” veria reducida la intensidad del movimiento del suelo, pero con
la duracion incrementada y cambic en el contenido de energia hacia el rango de un
periodo largo. Las consideraciones anterior‘ podrian ser‘ de mavor importancia para paso
de m@l?iples claros largos, el cual puede experimentar significativas diferencias en el
movimiento del suelo entre lasAdifefente_s bases dg las pilas o columnas.

Un estudio de efectos direccionales se centra en conocer los componentes maximos,

los cuales son: aceleracion, velocidad y desplazamiento.

"a) Aceleracion: la aceleracién maxima del suelo ( horizontal ) es basicamente una

funcion de la energia liberada y de la distancia desde la zona donde se libera la energia.
Cualitativamente? puede ser- considerado que para eventos con focos profundos se
prodﬁcen aceleraciones menores a distancias mas cercanas y aceleraciones moderadas a
altas o mayo.res distancias. Se considera que la aceleracién méxima del suelo es

ligeramente afectada por el tipo de suelo. Es valioso notar que en predicciones teoricas
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~velocidad méaxima en depésitos de suelo blando son el doble de lo

anteriores, la aceleracion maéaxima del suelo no pedra exceder 0.5g, lo cual fue
ampliamente aceptado en los afios 1960 y a principios de 1970, recientemente se
comprobé que existen acelerogramas con componentes de aceleracion méxima del suelo

excediendo 1.0g"_ La aceleracién vertical. registrada_por acelerografos es generalmente-

1

baja comparada con los componentes de la aceleracién horizontal. Es'a menudo asumido

que la aceleracion vertical méxima es de dos tercios ( 2/3 ) dél valor de'la aceleracion”

horizontal maxima. La componente vertical de un sismo no es de gran significado para el

disefio estructural de muchas estructuras, pero no -es siémpre el caso de los pasos a
desnivel, donde el potencial deéplome de la cubierta debe ser tomado en-consideraci()n:
La‘com-p_onente vertical puede =chl.ntribuir al ‘desplome cuando se con}:_bina con la
componente hon'éontal. Las aceleraciianes verticales pueden también inducir ;d momentos
ﬂec.tores 'signif'icétivc;s en claros largos pretensados -'y podria ser considerado cuando la

excentricidad de los soportes resulta en momentos flectores en la columna inducidos por

la respuesta sismica vertical. La aceleracién vertical toma especial relevancia en puentes

con sistema de aislamiento sismico. ’

b) Velocidad: Las consideraciones sobre los factores que afectan la variabilidad de la

velocidad maxima del suelo son casi exactamente lo opuesto a lo relacionado con la

aceleracion. La naturaleza del suelo tiene un efecto mas significativo en la velocidad

méxima del suelo que la distancia desde el epicentro. Tipicamehte los valores de

s registrados en sitios

rocosos. Los valores limites de velocidad méxima del suelo de 1.0 y 0.5 m/s han sido

considerados apropiados para suelos blandos y suelos duros y rocosos. Aunque con los
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niecanismc;s de falla involucrando la misma direccion de liberacion de energia, pulsos de
velocidades pueden ocurrir los cuales ek;:eden grandemente los valorc;s limites.
Subsecuentemente estas velocidades méaximas tienen un significado relevante para los
dafios potenciales,.particulal;m-é;lte en s-ituaciqnes de d;agliédacién de. la resistencia, estas
altas velocidades deben ser revisadas cuidadosamente. |
c) Des'pl_z_lzamientos: Los desplazamientoé maximos del sﬁelo son inclusc; mas z!fectados
por las condiciones locales del suelo que la velocidad maxima, con valores generalmente
debajo de los 100mm en el caso de suelos firmes y posiblemente con longitud de 500mm
en el caso de suelos blandos. Tiene que ser considerado, sin “embargo, que- el
desplazamiento méximo de! sﬁiz_lo és usu‘almente: de in_tn_ar_és moderado para el disefio,
excepto en el caso de movimientos de entrada no sincronizados o de falla del suelo, en

cuyo caso el desplazamiento permanente es relevante.

2.3.1.7 CONSIDERACIONES ENERGETICAS.
Una medida comprensiva de los dafios potenciales puede ser obtenido estimando la
energia de entrada del movimiento esperado del suelo, la cual desafortunadamente no es

independiente de la respuesta estructural: La ecuacién.de movimiento lineal equivalente -

.. deuna estructura excitada de un s6lo grado de [ibertad para una aceleracién registrada del

suelo puede ser re-escrita en forma de energia, multiplicando cada término por la
respuesta de velocidad ( Vs) de la estructura e integrando con respecto al tiempo. Los

términos de la ecuacion resultante puede ser generadores de energia potencial, cinética,
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m: es la masa

amortiguamiento, histéresis y energia de entrada. El siguiente balance de energia es
obtenido: |
_ Ei = Ek + Ed +-Es + En ch 234
Ek = m.Vs?/ 2 . (Energia Cinética). _ ‘
E(i =Clvs?dt — (Er-lergia de Amortig.ua;miento)
Es =F?/2K ( Energia Elastica )
En .= F:f Vs.dt ~ Es (Energia:de Histéresis ). -
Ei = m. [Ag.Vs.dt (Energia de Entrada )
Donde: | | .
Vs: la velocidad de la estructura.

C: el amortiguamiento viscoso

F: filerza de reaccion de la estructura

K:esla r_igide:r; .éléstiéé. '

Ag: aceléracién del.suelol

Ha sido propuesto usar la energia disipada por la histéresis como un indicador de dafios

y producir una nueva metodologia de-disefio; sin embargo, una implementacién practica

de -los criterios de disefio basados en una ecuacion de -energia estd-lejos de ser

desarrollada y la energia de entrada debende de la integral de la historia de la respuesta de

la aceleracion del sueio multiplicada por la historia de la respuesta de la velocidad-de la

estructura, por lo tanto su uso es dificultoso en la practica.
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2.3.2 RESPUESTA Y PROPIEDADES DEL SUELO.
Dentro de esta seccion se considera como un sismo’se genera en un area especifica de
la corteza terrestre, como la energia es liberada y como las ondas sismicas de diferente

-

naturaleza viajan en el_fol_ldci.de la roca y llegan al lugar dond,;a Qn paso a desnivel o
puente sera o estd construido. Una caracterizacion apropiada del suelo local por lo tanto
tiene dos objetivos:

~_.Proveer los parimetros requeridos para-la definicidn del movimiento del suelo

* (filtracion de efectos)

- Proveer los pardmetros requeridos para el modelo de la interaccion suelo — estructura-

'(ﬁgidez del su.elo') y evitar fallas del suelo( resistencia del suelo )

Un primer parametro basico es la evaluacion de la-velocidad de las ondas “S”, el-cual

permite una definicién sintética del tipo de suelo y una estimacion del modulo de cortante

del suelo. La medida de la velocidad de las ondas “S” puede ser obtenida directamente

" en el campo a partir de una perforacion transversal, perforacion vertical, o una medida de

la vibracién de fuerzas. La velocidad de las ondas y el amortiguz;.miento del suelo pueden

ser medidas en el laboratorio, aunque estas pruebas de laboratorio son comiinmente

-usadas para obtener medidas directa de cortante; rigidez de compresion-y resistencia. Las

pruebas de la.triaxial ciclica, torsional y pruebas de corte pueden ser’desarrolladas para
este proposito. Los ensayos de laboratorio son necesarios cuando se tropieza con

liquefaccién potencial o suelos blandos.
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Pruebas de penetracion estandar (SPT) son también usadas para la evaluacion de

aproximaciones empiricas del médulo de cortante inicial (Go) 6 con mas exactitud la
evaluacién de la resistencia a la licuefaccion de suelos menos cohesivos saturados.
. La importancia de las condiciones locales del suelo para la modificacion de los

acelerogramas de un sitio determinado, estd particularmente influenciado por las

. amplificaciones geograficas en relacion al espectro de respuesta obtenido en diferentes

ubicaciones dl;rante un sismo. El espectro de respuesta resulia de una combinacién de
amplificacion geografica y de las condiciones locales del suelo.. Para tal caso el
EUROCODE 8, reconoce tres clases de subsuelos a ser considerados en la definicion de
la forma del espectro de respuesta, como se muestra;

A. Roca u otra formacion geolégica-caracterizada por una velocidad de onda

cnt;rtante(Vs) con un minimo de 800 m’s.

I3

B. Depésitos profundos de arena de densidad media, grava o arcillas de dureza media
con p}oﬁlndidades desde varias decenas a muchos cientos de metros, caracterizados por .
valores minimos de Vs incrementéndose desde los 200 m/s para una profundidad de 10m,
hasta los 350 m/s. para una profﬁndidad de 50m.

C. Depositos de suelo suelto arenoso cohésivo con o sin algunas -capas de suelo -
cohesivo, caracterizados por valores de Vs debajo de 200,m/s para mas de 20m: _

En muchos casos estindares la interaccidén suelo-estructura no causa efectos

significativos en. los niveles de ductilidad de los miembros. Subsecuentemente la

influencia de flexibilidad adicional es compensada por periodos cortos y el incremento en

el amortiguamiento. Pero estudios especificos son necesarios cuando el suelo local no
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tiene minguna descripcién, o mas generalmente, cuando la importancia de los pasos a
desnivel justifica el disefio. En este caso un modelo del suelo local tiene que ser usado
para corregir el movimiento del suelo esperado en el lecho de la roca. El caso mds simple
est representado por una serie de capas perfectamente horizontales( ideales ) de espesor
y propiedades conocidas, encima del lecho de la roca. Para cada capa es simple el derivar
analiticamente una funcién de transferencia, donde un niimero de periodos naturales de
vibracion son caracterizados por el amortiguamiento y la frecuencia apropiada.

Un modelo global del suelo local puede ser obtenido con un simple modelo fisico,

donde cada capa es representada por su rigidez, amortiguamiento y masa, como se

_muestra en la Fig. 2.3:1, en dicho modelo las propiedades dé cada capa pueden considerar

la posibilidad de la presencia de agua, la variacién en la pfesic';n de los poros del agua y Ia
respuesta no lineal del suelo. En los casos mas complejos que son los mas comunes, el
suelo no puede ser descrito en términos de capas horizontales v es necesario modelar en
dos o tres dimensiones. Elemenfos finitos pueden ser usado en el modelo del suelo’sobre

la base de la roca.
2.3.3 DISENO DEL MOVIMIENTO DEL SUELQ.

2.3.3.1 ANALISIS DEL ESPECTRO DE RESPUESTA.
El analisis espectral modal es una herramienta de analisis para determinar la cantidad
de respuesta maxima a partir de un espectro generado por un movimiento de suelo o a

partir de un espectro de disefio suavizado. Los modelos de andlisis usados para un
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analisis espectral modal, son modelos elasticos lineales basados en ﬁrOpiedades de rigidez

efectiva y asumiendo razones de amortiguamiento viscoso.

1 .
Gy . 1.
Y

Lrl
L Toer
i

G, . 1 -

LIJ

FIG. 2.3.1 MODELO FISICO PARA CAPAS HORIZONTALES i)E SUELO DOMINANTE.

Con estos requerimientos el analisis usando el espectro de respuesta puede ser
aplicado: 1) para sistemas de pasos a desnivel el cual se espera se desempefie
e'sehcialmente en €l rango elastico lineal basado en las propiedades de rigidez efectiva o
de secciones efectivas, 2) par-a la respuesta ineldstica de un sistermna de pasos a desnivel
donde la respuesta equivalente es linealizada usando la rigidez efectiva inicial y
subsecuentemente modificada utilizando los principios de Ios. desplazamientos iguales o
utilizando el principio de la igualdad de la energia_

Algunos codigos de disefio sismico permiten o especifican el uso dél espectro de
respuesta inelastico, lo cual implica que el espectro de reépuesta de la aceleracion ha sido
modificado para considerar las acciones ductiles de los miembros que resultan en

desplazamientos estructurales ductiles confiables.
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La fuerza de los miembros obtenidas por el espectro de respuesta de la aceleracién

puede ser directamente considerado como la demanda maxima real sobre los miembros.

2.3.3.2. ANALISIS DE LA HISTORIA DE LA RESPUESTA.

Para el analisis sismico de la historia de la respuesta de un paso a desnivel, tres
herramientas de analisis son validas: a) la integracion paso a paso en el dominio del
tiempo, b) superposicién de la historia modal normalizada en el tiempo, c) evaiuacién de
la respuesta de las contribuciones de la frecuencia dependiente con transformacion y
superposicion en el tiempo dominante.

La integracion paso a paso es la metodologia méé general e investiga la respuesta

dindmica de la estructura para una secuencia individual, integrando en cada paso un At, la

fuerza dependiente del tiempo P es dividida en n pasos de duracion At .y la respuesta del
paso a desnivel para una respuesta impulsiva Pesr €5 _evaluzida con condicipn_e,s iniciales
apropiadas para desplazamientos modales, velocidades y aceleracion.

Para el a-nélisis no lineal de .la historia de la re‘spuesta, el cargado yla rés'puesta son
divididas dentro de una secuencia de pequefios intervalos de tiempo At durante el cual el
sistema es linealizado o evaluado como un sistema lineal con las caracteristicas del
sistema que e:;iste en el intervalo.de tiempo, al final del inrervalo de tier;lpo At las
propiedades son ajustadas para reﬂejar la nueva resistencia interna y el estado de
resistencia en la forma de una matriz tangencial de rigideces la cual es usada durante el
proximo paso. Las mayores limitantes de datos para el anélisis no lineal de la historia de

la respuesta son:
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1. La comi:leji'da'd ‘dq_los.programas en general, que limitan sus 'apl-icaciolﬁes a analistas
con experie;lcia en disefio y andlisis.
2. Falta del comportamiento no lineal del cortante y modelos de falla y su interaccion
con la accién inelastica de la flexion.
3. Deficiencia de modelos acumulativos de dafios -conﬁables y su habilidad para predecir

o incorporar efectos locales tal como el desprendimiento del recubrimiento en el

elemento de concreto y el pandeo de las varillas, lo que puede iniciar fallas criticas en los

estados limites.
4. Falta de modelos ciclicos no lineales describiendo fenémenos de fallas comunes tales

como apertura de ganchos, pérdida de adherencia acero-concreto.

2.3.3.3 ESPECTRO DE RESPUESTA DE DISENO.

El espectro dt_a disefio representa una clase completa c_l_e posibles eventos, para un sitio,
en vez de un ‘si'smo‘ especifico; por con‘siguiente, en principio las C(;ordenadas de un
espectro de respuesta de disefio pueden tener una probabilidad uniforme de excedencia
sobre todos los periodos.

Ha sido comiin en el pésado definir el espectro de respuesta.de la aceleracion con tres
regiones, las cuales son:

- Para periodos mas cortos que 0.1 y 0.2 seg., la aceleracién aumenta linealmente con el
periodo.
- Para periodos de 0.1 — 0.2 se-g.-g a 0.4 - 0.8, la aceleracion es constante.

- Para periodos largos la aceleracion decrece proporcionalmente a 1/T
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Para un sistema de periodo- indefinidamente grande, el desplazamiento relativo de la

estructura, tiende a ser igual y opuesto al desplazamiento del suelo. Subsecuentemente,

‘la masa puede ser considerada como inmévil con respecto al marco absoluto de

referencia, sin tomar en cuenta si la respuesta es elastica o inelastica.

Para periodos infinitamente cortos de estructuras, lo opuesto es verdadero, la masa y el

suelo se mueven juntos sin un desplazamiento relativo. Por lo tanto, en este caso la

aceleracion es conservada indiferente de la respuesta no lineal del sistema
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2.4 EFECTOS CAUSADOS POR LOS SISMOS EN PASOS A DESNIVEL.

Es bien sabido que los sismos ponen al descubierto muchos problemas que una
estructura puede tener, es por tal razon que se necesita identificar cuales son los efectos
que podrian.surgir a consecuencia de un mal -diser‘lo..

Son muchos los efectos que pueden originarse, y seria dificil enumerar cada uno de
;Ilos, por lo tant(; se limitéré a estudiar los efectos que torr;an mayor relevancia en la
evaluacion sis—rnica de pasos a desnivel y que dieran cabida al desarrollo de las fallas
mencionadas . anteriormente.  Entre estos .efectos podemos -mencionar: efectos del

movimiento no sincronizado de los apoyos, efectos torsionales, el efecto P - A, y también

algunos aspectos asociados a la ductilidad.

2.41 EFECTO DEL-MOVIMIENTO NO SINCRONIZADO DE LOS APOYOS.

Es obvio observar que los movimientos sismicos no llegan a los diferentes puntos de
la roca solida de le; tierra al mismo tiempo. Condiciones Iocaie’s del suelo y
caracteristicas geogrificas, pueden también jugar un papel fundamental en - la
determinacién de los diferentes movimientos del suelo en diferentes puntos de la
superficie de la tierra. Estos efectos son particularmente relevantes para pasos a desnivel
va que movimientos de- én{rada significativamente diferentes pueden afectar a la misma
estructura: las fundaciones de las diferentes pilas pueden estar localizadas a distancias
que podrian permitir rezagos _relativos en el movimiento de la tierra, las condiciones

locales del suelo para pilas localizadas en wvalles y cumbres pueden diferir
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significativamente y la -pérdida de coherencia de las ondas se intensifica por la
irregularidad del suelo.

Cuando se crea que el desfase del movimiento de entrada pudiera ser importante, la
mas grande diﬁcultéd es la definicién de algiin movimiento de entrada razonable en
puntos diferentes como una funcion de las caracteristicas generales del movimiento del
suelo es-perado y de las tres ﬁJentes- de no;s_,incronis;no: retrazo en el tiempo, pérdida dé
coherencia y filtracion y amplificacion de las ondas por el suelo local. .- Ha sido
demostrado que la pérdida de coherencia tiene efectos limitados sobre la respuesta de la
estructura, y los efectos locales del suelo son imposibles de generalizar. ﬁn muchos, sig
embargo, la propagacion de las ondas puede tener una influencia significativa en la
respuesta, particularmente cuando la velocidad de ondas es bajo.

Dos tipos de ondas elésticas producen la vibracion que se siente y causa dafios en un
terremoto.  Estos dos tipos de oqdas se pueden dividir_ en ondas de cuerpo y ondas
superficiales.. Solamente las ondas dc; cuerpo pueden propag;r-é;-._ dentro del cue@o de la
roca solida. La mas rapida de las ondas sismicas“ es llamada apropiadamente la onda
primaria u onda P. Su movimiento es.eI mismo que la onda del sonido en un fluido, la
que, a medida se extiende se comprime- y dilgta alternadamente. Estas ondas P son
capaces de viajar a través de la roca sélida y material liquido.

La’ mas lenta de las ondas que v-iajan a través de la roca se llama onda secundaria u -
onda S. A medida se propaga, corta la roca a los lados, en angulos rectos a la direccion
de viaje. Por lo tanto, en la superficie del suelo las ondas S pueden producif movimientos

verticales y horizontales.
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El segundo tipo de onda sismica como se menciond anteriormente, son las ondas
superficiales, porque su movimiento esta restringido a la superficie. Este tipo de onda
puede ser dividido en dos tipos. La primera se llama onda Love, su movimiento es
esencialmer.lte el mismo que el de la onda S, mueve el‘tem-ano de lado a lado en un plano

horizontal paralelo a la superficie de la tierra, pero en 4ngulos rectos a la direccién de

- A 3 - e

propﬁgacién. La segﬁnda se llama onda Rayleigh, su 1'novimien‘to e;s similar a las ondas
del océano, lo§ pedazos de roca afectados por la onda se mueven horizontal y
verticalmente en, un plano vertical apuntando en la difeccién en la cual las ondas estan
viajaﬁdo. Las ondas de superficie viajan mas lentamente que las ondas de cuerpo, y de
las dos ondas de superficie, la onda Love viaja genéralmente mas rapido que la onda
Rayleigh.

El desplazamiento relativo diferencial de las bases de las pilas es considerado el mas

importante y peligroso efecto de movimiento de entrada no sincronizado. Es importante

notar qué el problema de los desplazamientos pseudo — eﬁéticos en las pilas cie fundacion
podrian ser gobernados por las ondas de superficie, en vez de las ondas de corte, debido a
su gran longitud de onda, los cuales en suelo suaves pueden llegar a ser comparables a la
I;mgitud'del puente. - L.

Si se asume que la historia verdadera del desplazamiento permanece igual sobre las
dimensiones de la estructura, el desplazamiento relativo de dos pilas de fundacién esté
dado por la diferencia entre dos puntos en la historia del desplazamiento, separados por el

tiempo que necesitan las ondas para viajar la distancia en las dos pilas. El

desplazamiento de la tierra inducido por el movimiento sismico arribaria primero en la
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fundacién mas cercana al area epicentral y llegaria a las.otras fundaciones después dé un
intervalo de tiempo ( At') que es proporcional a la distancia entre las fundaciones (L ) e
inversamente proporcional a la velocidad de la onda ( Vs ). El éﬂgulo 8 entre la direccién

.de aproximacion y el eje del paso a desnivel también tiene que ser tomado en cuenta, ya

que dependiendo de esto, puede no haber significativas demoras en los tiempos de

.-

llegada (cuando las ondas sismicas estdn viajando en una direccion perpendicular al paso

a des;hivel,- 8 = 0) o'solamente la respuesta transversal podria ser modificada ( 8=90 ).

" El.tiempo de retraso (ver Fig. 2.4.1), puede ser expresado .como:

At=L .cos6/Vs Ec.24.1
Considerando que la velocidad de las bndas “§” puédé- ser tan bajo como 100-m/seg en
suelos locales sobre roca sélida, que la distancia entre pilas de pasos ordinarios pueden

alcanzar 300 m y maximizando el cos 8 ( 8 = n / 2 rad ), puede ser observado que en

- .. condiciones éxtremas, podria ser €sperado. un. rezago maximo del desplazamiento -del

-

suelo entre dos pilas de unos pocos segunaos. Esto supone, sin embargo, que la
propagacion de ondas es puramente dependiente de las propiedades de las capas
superiores. | |

El maximo desplazamiento relativo ( dumas ) ociumiria cuando su derivada con respecto
al tiempo es maximo. ~-Debido-d que la derivada. del desplazamiento- con respecto al .
tiempo es la velocidad; es razonable para esperar que el maximo desplazamiento relativo
tomaria lugar en la velocidad maxima ( Vm ) del registro sismico y es dado por:

dm = Vm.sen®.At Ec. 2.42
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en la direccion longitudinal ( sen 6 permite obtener.la.componente de la velocidad
paralela al eje de la estructura Ly
dm = Vm.cos@.At . Ec.243

en la direccion transversal.

" - Puente - .
I \"‘..-
— ’/” - . ‘_'- = _ _ / a _
. ,/’/ “' % //6/ ég
~ Epicentro . . - . I L i

-
; " . -/ .
. - N L) N
-, " .- F N .
’ - .. ’ ’ N ;e ,‘!’ : 3 oo N - -
. !
. — -
y At ar

At = Locos v,

FIG. 2.4.1 MOVIMIENTO DE ENTRADA NO - SINCRONIZADA COMO RESULTADO DE LA °

FUENTE siSMIcA_ GEOMETRIA DEL PUENTE Y TRAYECTORIA DE LAS ONDAS.

2.4.2 AMPLIFICACION DE DESPLAZAMIENTOS DEBIDO A LOS EFECTOS
DEL SUELO. o

Cuando los pasos a desnivel son construidos en suelos suaves o con posible
liéuefaccic:Jn, el problema es complejo. Su;alos suaves‘ remltmén g’énera.ln-lentc;, en
amplificaciones de la respuesta estructural vibracional, incrementando la poéjbilidad de
asentamientos. ‘Cuando los pasos a desnivel curvos son sop(;rtados p'or piIas; )

desplantadas en suelos saturados con sedimentos arenosos o arenas limosas, la
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liquefaccion del terreno podria ocurrir, causando la pérdida de soporte de las pilas, con-

excesivos desplazamientos verticales y/o™ laterales .'sin relacion con la respuesta

vibracional. Los pasos con claros simplemente soportados, son particularmente
susceptibles a fallas en el claro como resultado de la liquefaccion.

Otros aspectos que estan influenciados por el efecto de la no-sincronizacién y que

— R

puede contribuir al colapso de un paso a desnivel son:

- Diferencia de-alturas de las diferentes pilastras o columnas, ya que.unas soportan -

mas fuerza que otros, debido a qué las pilas més cortas desarréllan mayor rigidez.
- La separacidn que existe entre los apoyos, lo cual incrementa mas la posibilidad de

darios.

243 EFECTOP-A.

Los pasos a desnivel son mas susc_eptible__s al efecto P - A, este se desarrolla en Ia_s
pilas o columnqs“_y"r‘nés ‘eu.'m cuand6 -el- -sistema es sirr{plemeﬁte apoyado 'ya que Ias
columnas actuan como un simple cantiliver. Cuando un pasc a desnivel se desplaza

lateralmente, como se muestra en la Fig. 2.4.2a, las cargas por gravedad inducen

momentos en la columna adicionandose estos a los momentos resultantes de las fuerzas

de inercia lateral. El momento en la base de la pila M para un simple cantiliver vertical

€5

M=HL + PA Ec.244

Como se muestra en la Fig. 2.4.2a

63



=

P
o
- - A ;
H - T Sin PA
- 4,4
T g " PA
' Mn _‘% L Con PA
- | 5 Ko '
l ; I g
o + t Lt
-  HL _yPA cA AL A
NI - (o

LA:l'ERAL DE UNA PILA DE PUENTE, a) DIAGRAMA DE MOMENTO,
b) RESPUESTA FUERZA = DESPLAZAMIENTO.

Si 1a capacidad a momento en la base es igual a la capacidad a momento Mm, entonces
la fuerza de inercia lateral que puede ser resi%tida, se reduce asi como el desplai'é,miénto
se incrementa, en acuerdo con la relacié.n: |

E=_(Mn-P.A){L,_. 3 ) ‘  Ec. 245

Este efecto és-ilust-radb en la Fig. 2.4.2b, donde se muestra qlie ;3'1 efecto P - A no
solamente reduce la maxima resistencia lateral, pero tambi;én modifica las caracteristicas
de la relacion fuerza lateral — deformacién, . La rigidez efectiva inicial es reducida y la

rigidez post- fluencia puede llegar a ser negativa.

La importancia del efecto P - A en la modificacion de la respuesta estructural bajo la- - "

accion sismica ha sido el tema de considerable actividad investigativa a lo largo de afios

. recientes.. Sin embargo, esto es todavia controversial alrededor de cuando y como .

deberia ser considerado en la rutina de disefio.~
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2.4.4 EFECTOS TORSIONALES. ‘ o T

Aun cuando el analisis dindmico ineléstico tiempo — historia de pasos a desnivel con
apoyos si&iple‘s_‘enﬁdgnde'se incluye el efecto P - A indica quelos desplazamiéritos-son

generalmente mayores que cuando el efecto es ignorado, el incremento es usualmente

muy pequefio y depende de la forma de histéresis de las caracteristicas de la relacion

fuerza lateral — deformacién usada para describir la respuesta. Con la adopcién de una

caracteristica elastoplastica, puede .ser mostrado que si los registros sismicos son lo

- suficientemente largos, alguiia inestabilidad ( incremento -en los desplazamientos hasta -

PA = Mu ) eventualmente ocurrira cuando el efecto antes mencionado se considera en el

analisis.

Durante muchos afios, la torsién file observada como un efecto secundario y no era

tomado en cuenta en forma explicita en el disefio; su influencia era-absorbida por el

" factor de seguridad global de estructuras disefiadas” conservadoramente. Sin -embargo;

surge la necesidad de considerar- en muchos casos los efectos torsionales en el disefio de
elementos y proporcionar el refuerzo para aumentar la resistencia torsional. Existen dos
razones principales para que la torsidn sea considerada hoy en dia en algunos casos.

La primera se relaciona ;:o_r{ el mejoramiento en,lo.s' métodos de andlisis y disefio, para -
lo cual tenemos el disefio por capacidad que sera explicado posteriormente. La segunda

razon tiene que ver con el incremento en el uso de elementos estructurales en los cuales la

torsidn es un aspecto principal de su comportamiento, como en las vigas de los pasos a
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desnivel curvos, en el caso de las vigas cajon cargadas excéntricamente, el cual tiene

. mucha relacién para el caso de-estudio. - s

Al considerar efectos de torsidn -en estructuras de concreto reforzado, es importante
diferenciar entre torsion primaria y torsiéon secundaria. La forsion primaria, algunas

veces llamada torsion de equilibrio o forsion estdticamente determinada, se presenta

cuando la_carga externa no tiene otra alternativa que ser resistida por torsion. En este

. caso, la.torsién necesaria para mantener el equilibrio estitico puede determinarse en

forma tinica.

En contraste con la condicidon anterior se genera la forsion secundaria, también
llamada. torsion por compatibilidad .'o torsion estaticamente indeterminada, a partir de los
requiéitos de _continuidad, es decir, a partir de la compatibilidad de deformaciones entre
partes adyacentes de una estructura. En este, los mbmen‘tos torsionales no pueden

determinarse Unicamente con base en el equilibrio estitico. Si no se considera la

continuidad en el disefio a menudo se presentara un agrietamiento extensivo, pero por lo
general no se producird el colapso. Generalmente existe la posibilidad de una

redistribucion interna de filerzas que encuentra un equilibrio alterno de fuerzas. La

diferencia es mejor ilustrada p})r gjemplo, en la Fig. 243,

En la figura se muestra dos situaciones donde las acciones sismicas inducen torques en

los miembros. En la Fig. 2.4.3.a, se muestra el apoyo que tiene una columna excéntrica

en uno de sus lados como un resultado de la geometria constringida. Bajo la respuesta
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FIG. 2.4.3 TORSION POR EQUILIBRIO Y COMPATIBILIDAD BAJO LA RESPUESTA SISMICA.

longitudinal, la columna, que es conectada monoliticamente a la viga cabezal excéntrica, }
se espera que desarrolle juntas plasticas en la parte superior e inferior de la columna. El
momento en la parte superior de la columna, inferido al eje de la viga cabezal, debera ser
equilibrado por un torque de igual magnitud. El disefio por capacidad requiere que la
resistencia torsional de la viga cabezal debe ser igual o exceder el torque correspondiente

para desarrollar la capacidad a momento de las juntas plasticas de la columna.

A menos que el apoyo esté estabilizado por la resistencia transversal de los apoyos
adyacentes, la resistencia torsional de la viga cabezal es esencial para el equilibrio de la
estructura. Este es un ejemplo de torque por equilibrio. En realidad, con la consideracion
de la resistencia transversal de los apoyos adyacentes seria encontrado que la resistencia

torsional de la viga cabezal no es esencial, pero la falta de una adecuada resistencia
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torsional se trasladaria dentro del momento reducido de la columna, resuitando en la
pretendida no formacion de juntas plasticas.

Debido a la deformacion por flexion de la viga cabezal sometida a la fuerza de corte
necesaria para inducir los momentos en la columna, la cual se tuerce, induciendo torque.
La magnitud de este torque dependeria de la rigidez torsional J de la columna.

Un segundo ejemplo ilustrando torque por compatibilidad es mostrado en la Fig.
2.4.3b, donde un segmento de la superestructura del puenté entre juntas de movimiento,
contiene una columna corta y una larga: Como una consecuencia, el centro de rigidez es
desplazado del centro de masa hacia la columna mas corta. Bajo la respuesta transversal
un modo de deformacién “girado” se desarrolla como se observa por la linea punteada de
la Fig. 2.4.3b, con una rotacion O de la superestructura alrededor del eje vertical. Esta‘
rotacién implica torque en la colurﬁna, pero la magnitud es proporcional a la rigidez
torsional de la columna, y conJ =0 el sistema es todavia estable.

El disefio de los torques por equilibrio y compatibilidad requieren diferentes
metodologias. En el primero, la resistencia torsional debe ser garantizada, mientras en el
segundo, es suficiente asegurar que la capacidad torsional sea adecuada. EI torque por
equilibrio deberia siempre ser resistido por acciones elasticas. La torsion no es un
adecuado modo de respuesta inelastico.

Los requerimientos incluyen el uso de refilerzo longitudinal distribuido alrededor de la
seccion, y un estribo perimetral especifico cuya parte final es anclada a 135° dentro del
nicleo de concreto. El area de estos estribos es adicional a cualquier requerimiento para

fuerza cortante directa.
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Para la torsion inducida por compatibilidad, los célculos numéricos generalmente no
son necesarios, es suficiente asegurar que el refuerzo longitudinal este bien distribuido y
el estribo transversal sea colocado. Pruebas en juntas plasticas de columnas sometidas a
una combinacién de desplazamientos a flexién y rotacion torsional, han demostrado que
la capacidad de las juntas plasticas de columnas circulares tipicas no son afectadas

adversamente por las rotaciones torsionales arriba del 5%.

2.4.5 ASPECTOS DE DUCTILIDAD.

Una estructura soportante de un paso a desnivel puede ser disefiada para una fuerza
sismica horizontal que es un tanto menor que la‘respuesta elastica de la fuerza de inercia
inducida por un sismo severo, previendo que la estructura soportante sea disefiada de tal
manera que sea capaz de disipar energia por la formacién de juntas platicas dictiles.
Suficiente resistencia debe ser proveida a la estructura para asegurar que €l mecanismo de
disipacion de energia escogido se desarrolle ante el evento de un sismo mayor.

El mecanismo de disipacién de energia para apoyos de simples o maltiples columnas
involucra preferentemente la formacion de juntas plasticas en las columnas antes que las
fundaciones ( zapatas o pilotes y pilas ), debido a la mayor accesibilidad para
inspeccionar y reparar las columnas. Generalmente durante un sismo, el cortante
horizontal .y las fuerzas axiales o verticales excéntricas son transmitidas desde la
superestructura del paso a desnivel a la estructura soportante de columnas, pilas y

fundaciones.
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La region potencial de juntas plasticas necesita ser detallada cuidadosamente por

ductilidad en orden de garantizar que el movimiento de sismos largos no cause el
colapso. La més importante consideracion de disefio por ductilidad en regiones de juntas

plasticas, es la provision del adecuado reforzamiento transversal en la forma de un

arreglo rectangular de acero, o en espirales circulares o arcos. Fallas de anclaje de todo el

refiierzo deberian también ser prevenidas.
Es ahora conocido que las estructuras con menos resistencia que la correspondiente a
la respuesta elistica para un sismo dado puede sin embargo sobrevivir con dafios
pequefios o ningiin dafio aparente. Este comportamiento es generalmente atribuido a la
habilidad de la estructura a deformarse inelasticamente sin pérdida significante de
resistencia a través de la respuesta de un niimero de ciclos de desplazamientos. Si el
nivel de deformacién requerido es suficientemente bajo, los esfuerzos .inelasticos
inducidos en las partes criticas de la estructura ( juntas plasticas ) puede ser tal que el

. dafio es insignificante y parece ser mis representativo de la respuesta elastica que de la

respuesta inelastica. Por ejemplo, la pila del puente de concreto reforzado, mostrada en
la figura 2.4.4.a podria responder transversalmente bajo un moderado sismo, alcanzando

la resistencia esperada. Como se muestra en la Fig. 2.4.4b, la respuesta elastica a la

excitacion deberia requerir una resistencia cortante de base Vye.
La respuesta real corresponde a la respuesta dictil con una fuerza cortante de base Vma

y un desplazamiento méximo Ay en el centro de masa que podria ser ligeramente similar

a aquella para la respuesta elastica equivalente, en concordancia con la metodologia de
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desplazamientos iguales. La inspeccion en la pila después del sismo revela solamente

grietas del tamafio de un cabello. Esto es debido a que el esfuerzo maximo a compresion
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SUJETA A RESPUESTA TRANSVERSAL CAMPQ FUERZA - DESPLAZAMIENTO

FIG. 2.4.4 RESPUESTA DUCTIL DE UN PUENTE DE CONCRETO.

en la region de las juntas plasticas en la base de la columna fue mas pequefio que el
esfuerzo de aplastamiento.

Bajo una excitacidn mas intensa, la pila del puente responde esencialmente con la
misma resistencia de corte en la base puesto que la capacidad a flexion ha sido ya
alcanzada, pero se requiere que soporte grandes desplazamientos como se muestra en la
Fig. 2.4.4b por la curva de respuesta punteada. En estos grandes desplazamientos, el
esfuerzo de compresion en el concreto dentro de la regién de las juntas plésticas excede
el esfuerzo de aplastamiento, resultando en el desprendimiento del concreto, y las

deformaciones unitarias del acero son de suficiente magnitud tanto que las grietas a
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flexion dentro de la regidn de las juntas plasticas permanecen comparativamente anchas
después que la excitacion decrece. Considerando que el refuerzo en la region de la junta
esta disefiado adecuadamente, el nicleo de concreto se mantiene, y la reparacion post—
sismica es posible por la rehabilitacion del recubrimiento del concreto caido y tal vez el
cerramiento de las grietas a flexién con inyeccidn de lechada epoxica.

Este nivel de respuesta es visiblemente inelastico, pero seria aceptable para muchos
pasos a desnivel y puentes, al preveer que la probabilidad de ocurrencia durante la vida
de disefio del puente sea lo suficientemente bajo. En este caso, la resistencia elastica
equivalente requerida podria ser Vg ver Fig. 2.4.4b ), y la reduccién en el nivel de
disefio de la fuerza de corte en la base estéd dado por la relacion” Vg / Ve, puede ser tan
grande como 5.

Es obvio que si se provee la suficiente resistencia a la pila y a la estructura de pilotes
que soporta a la pila de la Fig. 2.4.4.a, el puente podria ser disefiado para responder
elasticamente. El inconveniente de esto podria ser el alto costo inicial asociado con la
provisidén de la resistencia extra. Una solucion més econémica pudiera ser el disefiar para
una resistencia menor que Vg, pero con esfuerzos correspondientes al limite de
serviciabilidad. El escoger entre el disefio para niveles de fuerza correspondiente al
limite de serviciabilidad y los niveles de fuerzas correspondientes a la respuesta ductil
con dafios controlados seria una cuestidén de economia y de importancia de mantener al
puente abierto inmediatamente después de un sismo severo.

De acuerdo a lo anterior la ductilidad es a veces definida mateméticamente como la

relacion de la deformacion en un nivel de respuesta dado con la deformacién en la
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respuesta a fluencia. Por lo tanto en la relacion para el cortante de base se tiene que, la
relacion del desplazamiento de la Fig. 2.4.5, la respuesta se idealiza por uma curva
bilineal equivalente obtenida al extrapolar la respuesta elastica hasta la resistencia
esperada Vg para obtener el desplazamiento de fluencia Ay. Si el mdximo desplazamiento
esperado durante el nivel sismico de disefio es Ay, el maximo factor de ductilidad por
desplazamiento eéperado se define como:
WA= Am /[ Ay Ec. 246

Aunque la relacion de ductilidad definida en la ecuacién anterior esti referida para
desplazamientos, la relacion de ductilidad por curvatura, relacionando la curvatura
maxima y la de fluencia en secciones criticas son usualmente definidas, y otras medidas
de ductilidad, incluyendo la ductilidad rotacional y la ductilidad por esfuerzo, son algunas

veces indicaddres muy usados para el nivel de respuesta inelastica.

Cortante Basal

FIG. 2.4.5 DEFINICION DE LA DUCTILIDAD POR DESPLAZAMIENTO.
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2.5 DISENO POR CAPACIDAD APLICADO A PASOS A DESNIVEL.

La metodologia de disefio por capacidad ha sido adoptada recientemente por los
Estados Unidos y en muchos paises, en conjunto con los principios tipicos de disefio por
resistencia. Esta metodologia trata o intenta proporcionar el detallado adecuado de los
miembros (tamafio del miembro y contenido de refuerzo) para alcanzar un
desplazamiento especifico bajo un nivel de disefio sismico de entrada.

La utilizacién de esta metodologia es debido a que en puentes y en pasos a desnivel
generalmente no es ni practico ni deseable el proveer que la formacion de juntas platicas
se desarrolle en la superestructura, y por lo tanto las juntz?.s en columnas son tipicamente
escogidas como €l sitio para las deformaciones inelasticas.

Para asegurar que la respuesta a flexion inelastica ductil sea alcanzada, es esencial que
los modos de deformaciéon no ductiles sean evitados. Entonces, la base del disefio por
capacidad es asegurar un margen adecuado de resistencia entre los modos de falla no
ductiles y los modos diictiles de deformacién designados. Es decir, se trata de evitar que
las fallas por cortante ocurran antes que las fallas por flexion.

Por consiguiente, los principios de disefio por capacidad pueden expresarse en los
siguientes pasos:

- Los lugares potenciales de acciones a flexion ineldstica (juntas plasticas), son
identificados en la fase de disefio conceptual.

- De un examen de las caracteristicas de la deflexion, se establece la relacion entre la
resistencia a flexion y la rotacion de las juntas plasticas. Estos pueden ser por calculos

explicitos o por el uso de aproximaciones apropiadas para el sistema estructural
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adoptado. Estas relaciones permiten obtener la ductilidad del sistema, y por lo tanto la
resistencia a flexion requerida de juntas plésticas, que seran determinadas.

- Los requerimientos del refuerzo a flexién para las juntas plasticas son determinadas
posteriormente.

- La méxima resistencia a flexion que factiblemente puede ser soportado por la junta
plastica en base a los niveles de ductilidad esperados se calculan; considerando
variaciones reales de carga viva, las fuerzas en las secciones (momentos, cortantes,
fuerzas axiales y torsion) correspondientes a la sobre- resistencia a flexion son también
determinadas.

- Se determina la resistencia de disefio de las acciones contra las cuales se quiere
proteger la deformacion inelastica.

- Aspectos del detallado requerido . para asegurar que las suposiciones del
comportamiento esperado sean alcanzadas, son entonces tomados encuenta. Esto incluye
el disefio del refuerzo transversal por ductilidad, la localizacion y el detallado del anclaje,

desarrollo y traslape del refuerzo y el detallado de las conexicones entre los miembros.

2.5.1 DISENQ POR RESISTENCIA VERSUS DISENO ELASTICO.

La filosofia de disefio por resistencia ha superado grandemente al disefio elastico para
niveles de fuerzas especificadas como la base preferida para el disefio de edificaciones de
concreto reforzado. El cambio al disefio por resistencia ha sido menos completo para
puentes y pasos a desnivel, donde para cargas de servicio, el disefio por esfuerzos limites

es todavia el disefio basico mas comun utilizado en muchos paises.
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Los méritos relativos del disefio elastico y disefio por resistencia para cargas de
servicio en superestructuras de puentes pueden, tal vez, ser argumentados sin una clara
conclusién. Es evidente, sin embargo, que el uso del disefio elastico promueve un falso
sentido en los niveles de respuesta a ser esperados bajo una excitacion sismica y
tipicamente resulta en desplazamientos severamente subestimados, al igual que el ignorar
los aspectos de ductilidad y la provisién de una jerarquia racional de esfuerzos. Es ;nés,
los patrones de momento resultante de la combinacion de las acciones sismicas ;'educidas
y de las acciones gravitatorias completas pueden estar seriamente distorsionadas de los -
patrones reales que se esperan se desarrollen cuando se tiene una resistencia completa.

Es por lo tanto esencial que el disefio por resistencia sea adoptado como el base para

todos los aspectos de disefio sismico.

2.5.2 PRINCIPIOS DE DISENO POR CAPACIDAD.

El desempefio ilustrado en las figuras 2.4.4b, 2.4.5 y 2.5.1.a son caracteristicas de la
respuesta estructural dominada por la fluencia a flexion inelastica de una junta pléstica
detallada cuidadosamente. Esto requiere significativas cantidades de refuerzo transversal
debidamente espaciados y bien anclados para permitir que altas deformaciones a
compresion se desarrollen dentro del niicleo de concreto, después que el recubrimiento
del concreto se ha caido. El refuerzo transversal también restringe al refuerzo
longitudinal contra la accién del pandeo.

Como se mencion¢ al principio del capitulo, en pasos a desnivel generalmente no es ni

practico ni deseable la formacién de juntas plasticas en la superestructura y que para
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asegurar que la respuesta a flexion inelastica dictil se alcance es esencial que los modos
de deformacién no dictiles sean evitados. Por ejemplo, si la resistencia a cortante de una
columna de un paso a desnivel se desarrolla con menores cargas que la resistencia a
flexién, lo que ocurrira es una respuesta fragil como se indica en la Fig. 2.5.1b, donde la
resistencia y la rigidez pueden ser degradadas rapidamente una vez que la resistencia
. inicial al cortante se ha desarrollado, y la resistencia a flexion ideal no se alcanza. Fallas
por adherencia de los traslapes en las barras de refuerzo en las secciones criticas pueden

también causar una degradacion rapida de la resistencia.
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CORTANTE.

Si las regiones del paso a desnivel que no han sido disefiadas y detalladas para una
ductilidad a flexion, inesperadamente se convierten en lugares de juntas plasticas, la
capacidad de ductilidad estructural se vera limitada por la reducida integridad de las
juntas plasticas verdaderas comparadas con las juntas plésticas que se intentaban proveer.
Por consiguiente, la base del disefio por capacidad es asegurar un margen adecuado de
resistencia entre los modos de falla no dictiles y los modos ductiles de deformacion
designados.

Como se vera por el estudio de la Fig. 2.4.4b, la consecuencia de que la resistencia a
flexidn en las regiones de las juntas plasticas excedan la resistencia de disefio es que una

resistencia verdadera mayor sera2 alcanzada, a menos que esto exceda el nivel de
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reépuesta elastico equivalente.- Ya que éste es gen;aralmente mucho mayor que la
resistencia de disefio, no es comun que éste tltimo limite sea alcanzado.

El disefio de la ﬂexién de las juntas plasticas es tipicamente basado en estimados
conservativos de las propiedades de los materiales y de los esfuerzos limites admisibles,
en concordancia con la relacion:

oMz M, " Ec.2.5.1
Donde:
M, = resistencia a flexion requerida.
M, = resistencia a flexién nominal basado en estimados bajos de la resistencia esperada
de los materiales.
dr = factor de reduccion de la resistencia a flexion.

El uso del fa’lctor de reduccidn de la resistencia a la flexion es de dudosa relevancia
para el disefio sismico ductil. El nivel real de la respuesta podria tipicamente exceder a
M, por un margen signiﬁcati-vo-, como resuitado de que la resistencia de los materiales
puede exceder la resistencia nominal, el uso de un factor de reduccién de la resistencia a
flexion, y de los efectos del incremento en el esfuerzo del refuerzo arriba del limite de
disefio ( normalmente esfuerzo de fluencia ), en altos niveles de ductilidad, como una
consecuencia del endurecimiento.

En sistemas donde la respuesta dinamica puede incluir varios modos de vibracién es
tambi€én posible que las fuerzas puedan ser amplificadas por sobre aquellas fuerzas
resultantes de la suposicion de disefio de la distribucion de la fuerza sismica, y de la

resistencia verdadera de la region de las juntas plasticas, como consecuencia de los
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efectos en la respuesta debido a los modos mayores de vibracion. Este efecto es
generalmente mas significativo en edificaciones que en puentes.

Una relacion general entre la resistencia de un miembro y la accion ineldstica
indeseable estd dada por la ecuacion basica del disefio por capacidad, que puede ser
escrita como:

9 Sn25r=0¢° Sn ' Ec.2.5.2
Donde:
Sm = resistencia requerida de disefio de la accidn contra la cual se quiere proteger,
correspondiente a la resistencia nominal de la junta o juntas plasticas.
¢° = factor de amplificacion de la resistencia referido a la mixima capacidad a flexion
que es factible en las juntas plasticas respecto a la resistencia nominal.
« = factor c.ie amplificacidon dinamico, que toma en cuenta incrementos en la accion de-
disefio como resultado de los efectos dinamico de los modos superiores.
¢s = factor de reduccion de la resistencia apropiado para la accidon S, refleja las
probabilidades y consecuencias de que Ia resistencia de la accion S, sea menor que la
resistencia nominal.

La discusion de los valores numéricos apropiados para la aplicacion de las ecuaciones
anteriores, se realizara mediante la consideracion de un ejemplo ilustrativo basado en la
estructura de la Fig. 2.5.2, el cual consiste de un paso a desnivel con claros regulares y
columnas circulares con una conexion monolitica a la superestructura. Por lo tanto bajo la
respuesta transversal el paso a desnivel actiia como un simple cantiliver vertical, mientras

que bajo la respuesta longitudinal, la columna esta sujetada a doble flexion desarrollada
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por la accion de marco. Después de un dimensionamiento inicial de la columna y la
determinacion de la masa, rigidez y por lo tanto los periodos de respuesta natural para la
direccion transversal y loﬁgitudinal, el disefio sismico requerido de las fuerzas cortantes
en la columna son:

El cortante en la direccidn transversal Vr= 100 y el cortante en la direccion longitudinal
V1= 130, estos son calculados a partir de un andlisis de espectros de respuesta usando las
diferentes técnicas de analisis y han sido reducidos por un factor de 5 a partir de los
niveles de respuesta elésticos, para tener en cuenta la capacidad por ductilidad.

La diferencia de cortantes para las dos direcciones resulta del incremento de la rigidez
relativa en la direccion longitudinal en donde se puede asemejar a un sistema de marcos.
Estos nimeros no tienen unidades para este ejemplo en particular el cual es puramente
ilustrativo, el cual permite explicar el proceso de disefio por capacfdad.

Los momentos inducidos por los cortantes de la columna se muestran en la Fig. 2.5.2,,
la capacidad requerida en la base de la columna es My, = 1200 gobernada por la re-spuesta
transversal, mientras que en la parte superior de la columna, la capacidad requerida es de
M, = 600 gobernada por la direccidn longitudinal. Si se considera que el sistema de la
superestructura es infinitamente rigido, el valor del momento en la direccién longitudinal
seria My, = 650; sin embargo, al considerar cierta flexibilidad del sistema se obtiene un
valor de My, = 600. La capacidad real a flexién proveida en la base de la columna se
calcula de la Eq. (2.5.1) usando un factor de reduccion por resistencia a flexion ¢r = 0.75

y considerando la resistencia nominal de los materiales.
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FIG. 2.5.2.b RESISTENCIA NOMINAL A FLEXION.
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Asumiremos que hay un balance exacto entre la resistencia requerida y la resistencia
adecuada, es decir que ¢rMp,= My, entonces My, = 1200 / 0.75 = 1600. En la parte
superior de la columna la capacidad a flexion se reduce debido a que el 50% del refuerzo
de la columna es terminado alrededor de los dos tercios de la altura de la columna. Esto
es lo maximo permitido sin violar los requerimientos minimos de refuerzo para la
columna.

Como una consecuencia de la compresion axial en la columna, la resistencia a flexiéon
no se reduce en proporcion a la reduccién del refuerzo longitudinal y, entonces, una
capacidad nominal de 1066 unidades resulta. Usando un ¢r = 0.75 se obtiene una
capacidad de 800 unidades, que es un 33% mas del valor requerido, es decir ¢gMy,=
1066(0.75) = 800 > 600 = M. Estas resistencias a flexién nominal en la parte superior e
inferior de la columna, se muestran en la Fig. 252b y':por lo tanto son My = 1066
(capacidad nominal superior) y My, = 1200 / 0.75 = 1600 unidades {capacidad nominal
inferior), respectivamente.

Ahora, la columna debe ahora ser disefiada por resistencia cortante, usando los
principios de disefio por capacidad, es obvio que la direccidn critica serd la respuesta
longitudinal, la cual hasta ahora no ha gobernado el disefio de la columna. El cortante
longitudinal correspondiente al desarrollo de la resistencia a flexion nominal en la parte
superior e inferior de la columna es encontrada por la suma de las resistencias a flexion
en la columna, las cuales fueron encontradas anteriormente, divididas por la altura de la
columna hasta el centro de masa y es igual a:

Vig={ 1066 + 1600 ) / 10 = 266.6 unidades
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Este valor es mas de dos veces el valor calculado del analisis del espectro de
respuesta, pero todavia mucho menor que el valor de la respuesta eldstica, el cual es igual
a 5x 130 = 650 unidades. La Eq. 2.5.2, debe ahora ser utilizada para tener en cuenta [a
posibilidad de una sobre resistencia del material y el esfuerzo por endurecimiento,
relacionado principalmente con las caracteristicas del acero de refuerzo. La razon de la
resistencia a fluencia maxima posible respecto a la resistencia nominal de disefio del
refuerzo es igual a 1.33. Esto corresponde por ejemplo al refuerzo grado 60, el cual tiene
una resistencia nominal a fluencia de 60 ksi y una resistencia a fluencia maxima
permisible de 78 ksi. Un 10% de tolerancia debe ser proveido debido al esfuerzo por
endurecimiento y la influencia del aumento de la resistencia a compresién del concreto,
dando un ¢° = 1.43. Esta tolerancia es menor que aquella que podria ser apropiada, como
una consecuencia del ligeramente bajo nivel de ductilidad esperado en la direccion
longrtudinal.

En este caso no hay factor de amplificacién dinimico, puesto que la estructura
responde esencialmente como un sistema de un solo grado de libertad en la direccion
longitudinal, por lo tanto @ = 1.

Asumiendo un factor de reduccion por cortante de ¢; = 0.85, la resistencia a cortante
nominal requerida V, se encuentra a partir de:

0.85V,>1.0x1.43x266.6
V., > 4485
Por lo tanto el minimo valor obtenido para la resistencia nominal a cortante es 448.5

unidades, este valor es todavia mucho menor que el correspondiente al nivel de respuesta
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eldstica, pero es 3.45 veces mayor que la resistencia a cortante requerida calculada
inicialmente para la direccién longitudinal. La falla o descuido en proveer este nivel de
resistencia a cortante podria, en teoria, resultar en falla a cortante frigil bajo el nivel de
disefio de la respuesta sismica. Este ejemp]oirepresenta una estricta interpretacion de la
metodologia de disefio por capacidad, en conjunto con los principios tipicos de disefio por

resistencia.

2.5,3 DEFINICIONES DE RESISTENCIA.

Es aparente del ejemplo de la seccidén anterior que muchas medidas diferentes de
resistencia requieren ser consideradas en el proceso de disefio. El nimero de
posibilidades esta compuesto por el uso de diferentes metodologias para el disefio por
resistencia usado en diferentes paises., Por lo tanto es necesario definir los términos

apropiados y las relaciones entre ellos.

a) Resistencia Requerida: La resistencia requerida es la resistencia S necesaria para
satisfacer los niveles de la accién de disefio apropiada (flexidn, cortante, etc.) basados en
el analisis estructural. Cuando la accidn considerada es la resistencia a flexion de las
juntas plasticas disefiadas, la resistencia requerida resulta directame;nte del analisis
sismico, usando la representacion apropiada del sismo de disefio, en conjunto con las
cargas gravitacionales. Por lo anterior dicho, en el ejemplo la resistencia requerida para el
momento en la base de la columna es 1200 unidades. Cuando la accién considerada es la

que serd protegida contra la respuesta inelastica por los principios de capacidad, la
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resistencia requerida es el hltimo resultado en el proceso del analisis por capacidad,
representado por el elemento del lado derecho de la Eq.(2.5.2). | Por lo tanto para el
disefio por cortante de la columna, la resistencia requerida es 1.0 x 1.43x 266.6 =381.2
unidades. El simbolo S; es usado para la resistencia requerida, en términos de momentos

0 cortantes, este aparece como M; 0 V,, respectivamente.

b) Resistencia Nominal: La resistencia nominal, a veces es llamada resistencia
caracteristica, es la resistencia de la accidon S basada en la seccion o miembro de analisis
usando estimados conservativos de las propiedades de los materiales. El simbolo S, es el
que sera usado. La relacion entre la resistencia nominal y la resistencia requerida, es -
expresada por:

v 08>S , Ec.2.53

El valor de las propiedades del materigl adoptadas en el calculo de la resistencia
nominal varia de pais a péis y de codigo a cddigo, ast como las ecuaciones para predecir
la resistencia a partir de las propiedades de los materiales. Como consecuencia los
valores apropiados para ¢ también son variables.

En Europa y Nueva Zelanda es com(n basar S, en caracteristicas de la resistencia de
los materiales, lo que representa el percentil 5 mas bajo estimado de la resistencia
verdadera, basada en resistencias especificas. En Japén y en el continente americano es
comin usar el percentil 5 mas bajo estimado para la resistencia a compresién del

concreto, mientras que para la resistencia a fluencia del refuerzo se toma el minimo

absoluto permitido por el grado de resistencia. En el ejemplo, la resistencia nominal a
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flexién minima en la parte superior de la columna se encuentra despejando la Eq. (2.5.3).

El resultado se obtiene como M, = 600 /'0.75 = 800 unidades.

¢) Resistencia Esperada: Es también posible disefiar sobre la base de la resistencia
media o esperada. Hay alguna justificacion para adoptar esto en el disefio sismico, puesto
que mejores estimaciones de la capacidad a ductilidad y deformaciones podrian resultar.

Valores menores del factor de reduccidn de la resistencia podrian ser entoces apropiados.

d) Resistencia Adecuada: La resistencia adecuada es la resistencia de la acciéon que
tiene una alta probabilidad de ser excedida en el disefio sismico para satisfacer el criterio
de desempefio y esta dada por el elemento del lado izquierdo de la Eq. (2.5.2). En

Europa es generalmente llamada la resistencia de disefio.

) Resistencia Extrema: Es la resistencia de la accion que tiene una baja probabilidad

de ser excedida en el disefio sismico para satisfacer el criterio de desempeiio y es algunas

veces llamada el sobreesfuerzo de la accién. Esto esta normalmente relacionado a la

resistencia a flexion maxima factible de la seccidn critica en una junta plastica potencial.
La resistencia extrema esté relacionada a la resistencia nominal por la relacion:

S°=¢°. S, | Ec.2.5.4

Por lo tanto, la resistencia extrema a flexion de la capacidad a momento en la parte

superior de la columna del ejemplo anterior es: M° = 1.43 x 1066 = 1524 unidades.
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f} Resistencia Ideal: Relaciona los resultados de investigaciones experimentales yesla
mejor prediccion de la resistencia de una unidad de prueba particular usando propiedades
del material que han sido medidas. Por lo tanto corresponde a la resistencia nominal pero
usando medidas a partir de ensayos en vez de la resistencia nominal de los materiales. Es
usada principalmente para evaluar la validaciéon de las ecuaciones usadas para la

resistencia predeterminada,

2.5.4 ESTADOS LIMITES DE RESPUESTA Y DE DISENO.

Existen un nimero de estados limites de la respuesta estructural que son muy ttiles
para considerarlos en el proceso de disefio. El término estado limite es aplicado a ambos,
respuesta de miembro y de la estructura de una manera un tanto diferentes. Una
descripcién mas completa de los estados limites del .miembro y de la estructura se

describen a continuacion.

2.5.4.1 ESTADOS LIMITES DE MIEMBROS.

i) Estado limite de agrietamiento: El principio de agrietamiento generalmente marca el
punto para un cambio significativo de la rigidez, como es mostrado en la relacion tipica
de momento—curvatura de la Fig. 2.5.3.a. En miembros criticos que se esperan respondan
en el rango inelastico para el terremoto de disefio, este estado tiene poco significado. El
estado [irnite podria, sin embargo, ser importante para miembros que esencialmente se

espera que respondan elasticamente para terremoto de disefio.
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ii) Estado limite de primera fluencia: Un segundo cambio significativo en la rigidez
ocurre al inicio de la fluencia en el refuerzo extremo a tension. Este estado limite es muy
usado para la definicion de la rigidez apropiada a ser usada en el analisis elastico de los
sistemas ductiles usando reglas simplificadas de histéresis tal como la respuesta

elastoplastica o bilineal.

iii) Estado limite de desprendimiento: Con secciones no confinadas, al iniciarse el
desprendimiento del recubrimiento del concreto podria ser un estado limite significativo,
particularmente para secciones sujetas a altos niveles de compresion axial, donde el
desprendimiento es tipicamente asociado con el principio de rigidez negativa y
poéiblemente la repentina pérgiida de resistencia. El excederse de este estado representa
una condicion Jocal que puedé ser esperada que requiera acciones correctivas y de
recuperacion. Para secciones bien confinadas eso es lo mas significativo de éste estado
limite, ya que la seccién se espera que soporte grandes deformaciones sin esfuerzos

excesivos, y la resistencia podria en realidad continuar incrementandose.

iv) Estado limite ltimo: La definicion de estado limite tltimo es un tanto subjetiva. En
algunas veces es tomado como el correspondiente a un evento fisico critico tal como la
fractura del refuerzo de confinamiento en la zona de las juntas plasticas potenciales, que

resulta en una precipitada caida en la resistencia y un obvio deterioro.
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FIG. 2.5.3 ESTADOS LIMITES DE DISENO.

Otra definicion comin es el estado existente cuando la resistencia lateral ha decrecido
por una cantidad especifica (cominmente usado como 20%) de la mixima resistencia
lograda. Ninguna definicién corresponde a una condicién tiltima ya que a veces un
minimo de resistencia residual es mantenida por el afiadimiento del incremento de los
desplazamientos. Sin embargo la ocurrencia de la rigidez negativa en el grafico de
momento—curvatura es causa de preocupacioén bajo la respuesta dindmica, ya que esto
implica la redistribucion de la energia potencial de porciones de la estructura que

responden elasticamente hacia secciones con rigidez negativa.
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2.5.4.2 ESTADOS LIMITES DE LA ESTRUGCTURA.

i) Estado limite de serviciabilidad: La ocurrencia frecuente de sismos no deberia
deteriorar la funcionalidad de los pasos a desnivel y los puentes. Esta condicion puede
ser tomada cuando el trafico es paralizado o restringido después de un sismo, mientras
medidas de recuperacién son tomadas. El desprendimiento del concreto podria no haber
ocurrido, y los anchos de las grietas podrian ser lo suficientemente pequeiios tanto que la
inyeccion de lechada no se necesite. El factor de ductilidad por desplazamiento en que
esto ocurre depende de las propiedades de la seccidn, nivel de carga axial y ductilidad de
la estructura, pero un valor promedio de alrededor de 1, = 2 es tipico, aunque valores
mas bajos son considerados apropiados en muchos paises. La probabilidad aceptable de
la ocurrencia de un sismo correspondiente al estado limite de serviciabilidad dependeria
de la irnportaﬁcia de la preservacidn de la funcionalidad del paso a desnivel. Como una
consecuencia, este estado limite es algunas veces referido como el estado linite de

Juncionalidad.

ii) Estado limite de control de dafios: Bajo un sismo de disefio de probabilidad
reducida de ocurrencia comparada al estado limite de servici‘abilidad, una cierta cantidad
de dafios reparables podria ser permisible. El dafio podria incluir el desprendimiento del
recubrimiento del concreto requiriendo la sustitucidén del mismo, y la formacion de
grietas a flexidbn que requieran la inyeccién de lechada para evitar mas tarde los

problemas de corrosion. Sin embargo, el aspecto esencial de la respuesta de este estado
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limite es que la reparacion requerida podria esencialmente ser superficial. La fractura del
refuerzo transversal y el pandeo del refuerzo longitudinal no deberan ocurrir y el niicleo
del concreto en la region de las juntas plasticas no debera necesitar reemplazo. El
terremoto de intensidad probable para inducir a la respuesta correspondiente al del estado
limite de control de dafios debera tener una baja probabilidad de ocurrencia durante la
vida esperada de la estructura. Con pasos a desnivel bien disefiados, este estado limite

generalmente corresponde a factores de ductilidad por desplazamiento en el rango de 3 <
Iy < 6, aunque un limite superior correspondiente a py = 4 podria ser encontrado

apropiado en Europa.

iti) Estado limite de supervivencia: Es importante que exista una reserva de capacidad
arriba de la correspondiente al estado limite de control de dafios, para asegurat; que
durante un movimiento muy fuerte del suelo, que sea considerado factible para el sitio, €l
colapso del paso a desnivel no ocurra. La proteccion contra la pérdida de vida es aqui la
principal preocupacién y debe ser considerada la mas alta prioridad en la filosofia de
disefio global. Extensivos dafios podrian ser aceptados bajo un. sismo correspondiente al
estado limite de supervivencia, pero que por la magnitud de tales dafios no podria ser
econdmico o técnicamente factible reparar el paso a desnivel después del sismo. La
demolicién y sustitucion podria ser requeridas.

Aunque el estado limite de supervivencia es la preocupacion critica, su determinacion
ha recibido comparativamente poca atencion. Es casi una trivialidad puntualizar que este

estado limite corresponde a la condicion cuando el paso a desnivel no es capaz de
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soportar sus cargas gravitacionales y por lo tanto colapsar, pero esta es una manera muy
valiosa y efectiva de definir este estado limite. Sin embargo, ain cuando la resistencia
lateral de una seccidn critica del paso a desnivel ha sido sustancialmente reducida, la
estructura podria todavia ser estable, debido a que los desplazamientos laterales

esencialmente tiene un limite superior para cualquier evento sismico dado.

2.5.5 MODELO DE LA ESTRUCTURA SUSTITUTA.

Con el reconocimiento de la importancia de los desplazamientos en vez de las fierzas
para la supervivencia, control de dafios y serviciabilidad de un paso a desnivel después de
un sismo severo, la metodologia de analisis de la estructura sustituta ha recibido renovada
atencion con respecto a una completa metodologia de disefio basada en desplazamientos
para la respuesta sismica de pasos a desnivel. El conc;epto fundamental de la
metodologia de andlisis de la estructura sustituta es mostrado en la Fig. 2.5.4, donde el
completo prototipo inelastico del paso a desnivel es descrito por un sistema elastico lineal
tdealizado o estructura sustituta que describe el comportamiento dinamico fundamental
fuerza—deformacién de un modelo de paso a desnivel inelastico con rigidez eléstica lineal
equivalente y propiedades de amortiguamiento.

Mientras la masa del modelo de la estructura sustituta es mantenida constante, ambas
la rigidez efectiva y la razén de amortiguamiento efectiva de los sistemas son ajustadas

tal que el desplazamiento de la respuesta inelastica del prototipo sea el mismo que el

desplazamiento del modelo de la estructura sustituta,
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FIG. 2.5.4 MODELO DE LA ESTRUCTURA SUSTITUTA.

Los dos pardametros necesarios para la caracterizacién del modelo de la estructura
sustituta, la rigidez efectiva K¢y v el amortiguamiento efectivo E.g, son mostrados
esquematicamente en la Fig. 2.5.5 como una funcién de la ductilidad del ;Iesplazamiento
estructural 1o para mostrar su tendencia de variacion. Para la respuesta de los sistemas
elasticos—perfectamente  plasticos  idealizados, la rigidez efectiva decrece
geométricamente con el incremento de la ductilidad, como se muestra en la Fig. 2.5.5.
Dependiendo del mecanismo inelastico dominante y la correspondiente respuesta
histerética carga — desplazamiento, varias razones de amortiguamiento relacionadas como
una funcién de la ductilidad pueden ser derivadas como se muestra esquematicamente

para dos casos en la Fig. 2.5.4, con razones de amortiguamiento efectivo debajo del 2%

en ductilidad igual a 1 hasta arriba del 20% en ductilidad igual a 6.
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Para juntas en vigas con niveles bajos de carga axial, el maximo valor de razén de
amortig:uamiento efectivo puede exceder significativamente el nivel del 20%, con un
limite superior de 64% para mecanismos de respuesta plasticos — perfectamente rigidos.
Puesto que la confianza en el analisis de la estructura sustituta sobre una solucion elastica
lineal para la ecuaciéon general de movimiento (mit + ci + ku = -miiy) con solo
amortiguamiento viscoso, 10s principios de la dindmica bédsica para encontrar los
coeficientes de amortiguamiento viscoso equivalente para la respuesta de histéresis de la
estructura prototipo aplican para la determinaciéon de la razdn de amortiguamiento
efectivo en la metodologia de la estructura sustituta.

El objetivo del andlisis de una estructura sustituta es poder modelar la respuesta
sismica de un sistema de paso a desnivel ineldstico con un sistema elastico equivalente de
sistemas de rigidez y amortiguamiento efectivo. El objetivo es determinar con un simple
modelo elastico lineal en una metodologia de rigidez secante, como el resumido en la Fig.
2.5.4, la respuesta inelastica del paso a desnivel para una entrada sismica especifica dada
en la forma de espectro de respuesta.

El procedimiento de analisis de la estructura sustituta es ideal para casos donde el paso
a desnivel puede ser modelado como un sistema equivalente de un solo grado de libertad
y la respuesta inelastica equivalente puede ser capturada por un solo modo de vibracion.
Donde los modos de vibracidn altos contribuyen a la respuesta inelastica, el principio de
superposicion usado para el analisis modal elastico lineal y los pequefios desplazamientos

estrictamente ya no aplican y los resultados llegan a ser cuestionables.
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El desarrollo de una aplicacién para la metodologia de la estructura sustituta para
modelos ineldsticos de miltiples grados de libertad basados en desplazamientos con

contribuciones significantes de los modos superiores estan siendo investigados.
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FIG. 2.5.5 PARAMETROS DEL MODELO DE LA ESTRUCTURA SUSTITUTA.

Los conceptos que han sido desarrollado en la presente seccion con relacion a los
estados limites de la estructura, y de la estructura sustituta no se han profundizado ya que
solo se han tomado en cuenta para explicar los principios de disefio por capacidad, que en
pocos afios puede coﬁvertirse en la base de disefio sismico de estructuras de puentes y por

consiguiente de los pasos a desnivel.
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2.6 EVALUACION SISMICA DE PASOS A DESNIVEL EXISTENTES.

2.6.1 INTRODUCCION: PROCEDIMIENTO PARA EVALUACION SISMICA.

El propésito de llevar acabo un analisis de evaluacion sismica de un paso a desnivel
existente es para determinar el nivel de riesgo asociado con la perdida de servicio. Con la
cuantificacion del riesgo decisiones racionales pueden ser tomadas como para saber si el
paso a desnivel debe ser reforzado o reemplazado o aceptar el riesgo y dejar el paso a
desnivel en el estado existente, frecuentemente la opcidn de reforzar puede ser relativa,
insuficientes fondos pueden estar disponibles para el reforzamiento de todos los pasos a
desnivel asignados y el analisis de riesgo puede ser usado para ayudar en la seleccién de
los pasos a desnivel en los cuales los limitados recursos seran usados.

Existen dos fases generales para una evaluacion sismica: La primera involucra una
clasificacion general y un estudio prioritario para determinar cuales pasos a desnivel son
mas probabies que posean un riesgo elevado de falla; esto es normaimente basado en
indicadores genéricos tales como: la edad del puente, condiciones del suelo, tipo
estructural, sismicidad del sitio y densidad del trafico; la segunda fase involucra un
analisis estructural detallado de los pasos a desnivel identificados con alto riesgo sismico
identificados en la fase primaria en relacion ala sismicidad del lugar vy condiciones del

suelo,
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2.6.1.1 ESQUEMAS DE PRIORIZACION.

El objetivo de los esquemas de priorizacion es para identificar y distinguir todos los
pasos a desnivel con alto riesgo en regiones especificas para que una asignacién 6ptima
de recursos para el reforzamiento pueda ser hecha. Idealmente esto puede llevarse acabo
con la realizaciéon de un analisis de costo-beneficio para pasos a desnivel, decisiones
racionales pueden ser hechas acerca del reforzamiento, aunque una metodologia del
costo-beneficio se ha intentado recientemente como un ejercicio aislado de priorizacion.
En todos los casos la contribucion’ de elementos para la evaluacion del riesgo relativo
puede ser dividido dentro de tres grandes categorias: sismicidad, vulnerabilidad e
importancia.

1. SISMICIDAD: Esto incluye informacién especifica del lugar donde se espera el
movimiento del suelo idealmente puede consistir de un espectl-'o de respuesta basico o
perfiles con aceleracién maxima del suelo relacionadas para una probabilidad de
excedencia anual y que puede ser apropiada para las condiciones del suelo del lugar.

2. VULNERABILIDAD: esto rt;.presenta la susceptibilidad a dafios o el colapso y estd
relacionado primordialmente con aspectos estructurales. La vulnerabilidad puede
depender de aspectos estructurales como: si es un solo o multiples claros, si los soportes
internos son continuos, si es simplemente apoyado con desplazamiento en las juntas, si la
conexion de la superestructura con la columna esta resistiendo momento, si tiene estribos
esviajados. La vulnerabilidad puede depender también de la edad del puente, en particular
en la medida de detalles diferentes tales como: la cantidad de confinamiento y el

reforzamiento por cortante en las columnas dependiendo del disefio que tiene la
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estructura. Las condiciones de suelo sbn consideradas en términos de liquefaccién
potencial

3. IMPORTANCIA: La‘importancia relacionada con las consecuencias de dafio o fallas,
incluye consideraciones tipicas de volumen de trafico, tipo de cruce, longitud de las
desviaciones que se haria si el puente se cierra y la importancia del paso a desnivel para
operaciones tales como el paso de vehiculos de emergencia para lo$ hospitales.

Muchos esquemas de priorizacidn involucran una clasificacion basada en la suma de a
valores ponderados para SISMICIDAD(S), VULNERABILIDAD(V) e IMPORTANCIA
(I), de acuerdo a la siguiente relacion:

R=Ws S+ Wy V+W; I Ec 2.6.1

Pueden existir objeciones 16gicas para esta ecuacidn aditiva, por que pﬁede implicar un
alto riesgo sismico para una region totalmente no sismica (S = 0), o para un puente
invulnerable (V = 0). Como una consecuencia la relacion se presenta:

R =8 vV M : EC. 262

Pareceria mas logico, tipicamente los factores ponderados en la ecuacion 2.6.2 seran
menor que uno. Una clasificacién de la priorizacion basada en la ecuaciéon 2.6.2
generalmente resultan en una clasificacion mas amplia que la obtenida por la Ec.2.6.1,
haciendo mas facil el separar los candidatos mas factibles a ser reforzados de un gran
inventario de puentes. En tal analisis un elemento crucial es la relacion entre los dafios y
la sismicidad del lugar para diferentes niveles de vulnerabilidad expresada por las
diferentes opciones estructuradas. Si la sismicidad del lugar es expresada como una

curva de intensidad versus probabilidad anual de excedencia los dafios esperados para
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cada clase de paso a desnivel puede ser expresado en términos de dinero sobre un tiempo
especifico sefialado. La influencia de la importancia del puente se eipresa por la
estimacion del costo por el cierre definitivo del paso a desnivel y p01: aspectos no
estructurales tales como el dafic personal o la muerte como un equivalente estimado en
dinero. El costo de los dafios del paso a desnivel y el no uso es comparado con el costo

para reducir el riesgo y por lo tanto las pérdidas.

2.6.2 ESTADOS LIMITES DE EVALUACION.

Existen tres estados limites que deben ser considerados para el disefio: servicio (Ls),
control de dafios (L) y estado limite de supervivencia (Lg,p). Los mismos tres estados
limites son adecuados para la évaluacién pero estimaciones menos conservativas de
condiciones correspondientes a los estados limites de servicio y control de dafios pueden
ser apropiados. Esto no es el caso para el estado limite de supervivencia; no se debera
aceptar una mayor probabilidad de colapso y/o la pérdida de vidas, atin cuando mayores
probabilidades de dafios pueden ser aceptables cuando se evalian pas’os a desnivel

existentes.

2.6.2.1 ESTADO LIMITE DE SERVICIO (L,).
Para la respuesta de este estado limite se espera que el paso a desnivel este en servicio
inmediatamente después de un sismo y no debe ser necesario repararlo. La resistencia a

flexion de los miembros puede ser alcanzada y algun limite de ductilidad desarrollado.
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Para la evaluacién se recomienda que una resistencia ideal pueden ser asumida y valores
limites de Le = 0.004 Y Ls =0.015 son sugeridos.

La validez de estos limites de deformaciones unitarias pueden ser determinado como
sigue, tipicamente agrietamientos del concreto se inician en los extremos Ide las fibras a
compresion entre L. = 0.006 y L. = 0.01 de este modo el limite de 0.004 es una
estimacién conservativa para contrarrestar los daiios del concreto.

El limite de tensidn de Es = 0.015 es determinado para asegurar que el ancho residual
de las grietas no exceda de 1.0mm (0.04in). Para niveles bajos de ductilidad los
desplazamientos residuales son éproximadamente 1/3 del valor maximo y un ancho de
grieta residua1 de 1.0mm. (0.04in) puede esperarse.

Esto es tomando frecuentemente como el valor maximo que puede ser tolerado en

condiciones normales.

2.6.2.2 ESTADO LIMITE DE CONTROL DE DANOS (Lo).

El estado limite de control de dafio representa el nivel extremo de la respuesta sismica,
despaes del cual no puede ser técnica ni econdomicamente factible reparar el paso a
desnivel. El estado limite de control de dafios es probablemente el mas importante en
términos de evaluacidn sismica.

Este sé ha tomado como el estado limite detras del cual fa resistencia lateral disminuye

con el incremento del desplazamiento.
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2.6.2.3 ESTADO LIMITE DE SUPERVIVENCIA (Lsyp)-

La respuesta del estado limite de supervivencia representa el nivel extremo a la
respuesta sismica mas alla de la cual el colapso puede ocurrir. Una alta probabilidad de
colapso bajo la intensidad de un sismo extremo no puede ser aceptada para pasos a

desnivel existentes.

2.6.3 EVALUACION DE LOS ESQUEMAS DE ANALISIS

El resultado de un analisis de priorizacion puede servir para identificar un grupo de
pasos a desnivel que estan en alto riesgo y en probable necesidad de reforzamiento. Sin
embargo, inevitablemente la priorizacion es solo un acercamiento que provee estimacion
gruesa del riesgo verdadero, el cual puede ser reforzado con un anélisis mas preciso.

El propésito de los esquemas de priorizacion es para reducir el nimero de pasos a
desnivel que necesitan someterse a un andlisis detaliado. Considerando que los
resultados del analisis pueden ser la decision para reforzar o no reforzar un paso a
desnivel es apropiado un esfuerzo analitico mas profundo para reducir los costos de

reforzamiento.

2.6.3.1 ANALISIS DE LA RELACION CAPACIDAD / DEMANDA

Una primera y muy usada metodologia de evaluacion es el andlisis de la relacion
CAPACIDAD / DEMANDA desarrollada a mediados de los afios 80 por la ATC-6-2
(Applied Technology Council). Las fuerzas resultantes a partir de la demanda del

andlisis elastico de una estructura de un paso a desnivel son comparadas con la resistencia
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(capacidad) para proveer una relacion DEMANDA / CAPACIDAD para las acciones en
diferentes partes de la estructura. En esta forma simple una relacion mayor (ue uno
implica fallas en la estructura. En una forma més compleja la relacion aceptable es
permitir que exceda la unidad, donde la respuesta ductil es asegurada. Asi una relacion
DEMANDA / CAPACIDAD de 2 o 3 podria ser aceptada cuando los momentos en una
seccion dada son considerados pero no cuando el cortante es considerado. En la
metodologia de la ATC-6-2, esto es efectivo al modificar la capacidad para permitir la
ductilidad, donde fuese apropiado.

Un reexamen ha revelado algunas fallas basicas en el proceso. Esto estd relacionado a
algunos detalles tales como: un método para la evaluacioén de los traslapes y anclajes, o la
resistencia al cortante de las columnas. Sin embargo existen otros problemas basicos con
el concepto global de la relacion CAPACIDAD / DEMANDA de las secciones basados
en los analisis elastico.

Debido a estos y otros problemas la metodologia de la razén Capacidad / Demanda ha
perdido terreno en comparacién de la mas reciente metodologia desarrollada Ilamada

mecanismo de Colapso Plastico.

2.6.3.2 ANALISIS DE LOS MECANISMOS DE COLAPSO PLASTICO
(PUSHOVER)
E! analisis por el mecanismo de colapso plastico, es un analisis estatico no lineal; una
fase inicial del analisis es llevar a cabo independientemente un analisis de colapso de los

apoyos individuales de las columnas en la direccion considerada (longitudinal o
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transversal). Para cada apoyo se deberan analizar; el incremento de los desplazamientos,

. formacién de grietas en las juntas plasticas, disminucion del cortante, degradacion de la

junta y rotaciones plasticas.

Los estados limites de servicio y altimo (colapso) estan relacionados con la rotacion
inelasticas de las juntas plasticas, iniciando la falla por cortante en la junta o el miembro
u otros mecanismos de degradacién (agrietamiento, astillamiento del concreto, etc.).

Identificadas las caracteristicas de fuerza lateral-deformacion para cada apoyo, el
marco es agrupado con la rigidez de cada apoyo representada por simples resortes
inelésticos, el centro inicial de rigidez, la rigidez transversal total v la rigidez rotacional
pueden ser calculados y por constguiente la rigidez efectiva en el centro de masa se
calcula. El vector de desplazamiento de los apoyos incluyendo la traslacion y los
componentes traslacionales son comparados con la capacidad de deéplazamiento en los
apoyos, en términos de desplazamiento ultimos y fluencia, para identificar el apoyo

critico y el modo de falla.

2,64 EVALUACION DE LA RESISTENCIA DE LOS MIEMBROS Y

CARACTERISTICAS DE DEFORMACION.

2.6.4.1 RESISTENCIA DE LOS MATERIALES.
La resistencia de los miembros y las caracteristicas de deformacion deben ser menos
conservativas para la evaluacién que para el disefio. Debido a que el objetivo del analisis

de evaluacién sera el obtener una mejor estimacion del desempefio esperado. Por
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ejeniplo, puede usarse la resistencia esperada de un material en vez de la resistencia
nominal del mismo y con ello los factores de reduccion de resistencia, para asegurar una
capacidad confiable de la estructura. Donde sea posible Ia resistencia de los materiales
debe basarse en resultados de pruébas representativas, como por ejemplo: pruebas de
compresion en el micleo del concreto tomadas en areas representativas del paso a
desnivel.
Donde no son posibles las pruebas y certificaciones de fabricas por no poder ser
obtenidas se sugiere la siguiente evaluacidn de resistencia:
Fa=15F Ec. 263a
Fpa=11F, Ec. 263 Db

Donde: Fc Y F, son las resistencias especificas del material.

2.6.4.2 RIGIDEZ ELASTICA

La estimacion de la capacidad de ductilidad requiere comparar los desplazamientos de
fluencia y ultimos. Por lo antes dicho, en adicién para proveer un buen estimado del
desplazamiento Gltimo, un énfasis similar debera ser puesto en proveer un buen estimado
en los desplazamientos por fluencia de elementos ductiles. Claramente esto involucra
consideraciones de rigidez de secciones agrietadas en vez del uso de la rigidez del
miembro completo.

En cualquier fase primaria del proceso de evaluacidon debera determinarse cuales
miembros se espera que permanezcan esencialmente sin grieta y por lo tanto cuales

pueden ser modelados por la rigidez de la seccién gruesa. Miembros con juntas plasticas
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deben ser modelados usando las propiedades de las rigidez elasticas éprop;iadas para la
primera fluencia a partir de los resultados del andlisis de la relacién momento-curvatura
dado por:
Le=Mem/ Om E Ec264
Donde Mg Y Dem Son tomadc;s como el momento y la curvatura en la primera
ﬂuencia.. Si los miembros o secciones consideradas se espera que desarrollen momentos
significativamente menores que los de fluencia, los valores de M y D deben

representar el nivel de respuesta méximo esperado.

2.6.4.3 RESISTENCJA A LA FLEXION

Para obtener la mejor estimacién posible de la resistencia a la flexién y la capacidad
de deformacidn, un analisis momento- curvatura incorporaﬁdo efectos de confinamiento
del nGcleo del concreto por reforzamiento transversal y endurecimiento por
reforzamiento longimdinal deben de ser usados. Definiendo la resistencia a flexion como
el momento correspondiente para una deformacién unitaria en la fibra extrema a
compresion igual a L= 0.004 o una deformacion unitaria del re_fuerzo extremo a tension

igual a Ls = 0.015 el que ocurra primero.

2.6.4.4 RESISTENCIA A LA FLEXION DE SECCIONES DE COLUMNAS CON
REFOZAMIENTO LONGITUDINAL EMPAI*MADO.,
En los pasos a desnivel disefiados y construidos entre 1940 y 1970, en Estados

Unidos, es comun encontrar empalmes en secciones criticas, tal como la base de la
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columna. En el disefio de nuevos pasos a desnivel estos detalles son evitados por lo tanto
la falla por empalme es probable que ocurra por bajas o moderadas ductilidades, a menos
que cantidades m;Jy grandes de reforzamiento transversal sean proporcionadas.
La fuerza maxima Tb que puede ser transferida a través de un empalme esta dada por
la ecuacion
Th = Aufs=1fp l¢ ' Ec26.5
Si la resistencia correspondiente a Tb es menor que la resistencia a fluencia de la
varilla, la seccién no sera capaz de desarrollar su resistencia a flexiéon y existe una
reduccion en la capacidad de momento M, correspondiente a un esfuerzo de tension
maxima de:
Fs=Tb/Ab = fipl/Ab Ec.2.6.6
Alin si la ecuacion 2.6.5; indica que la resistencia de fluencia del refuerzo empalmado
puede ser alcanzado, es probable que la resistencia a flexion del empalme pueda
degradarse bajo los ciclos de carga para niveles de ductilidad moderada. Esto causa que
la resistencia por tensidn del concreto en la region del traslape decrezca por la respuesta
ciclica, poniendo el concreto en compresion. Si las deformaciones unitarias por
compresiéon alcanzan un L. = 0.002, micro grietas longitudinales se desarrollan,
reduciendo la capacidad del concreto para la compresion y particularmente la resistencia
a tension. Al revertirse la direccion de los momentos, el concreto que previamente estaba
en compresion en la zona de traslape se somete a tension, alcanzando una resistencia a
tension reducida en la zona de empalme, esto es obtenido a partir de la ecuacion 2.6.6. A

medida que la respuesta ciclica continiia a mayores niveles de ductilidad, la capacidad del
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empalme se degrada completamente, y ningn esfuerzo puede ser transferido a través del
empalme.

La respuesta de una columna circular con zonas de empalme en la base sometida a
desplazamientos inelasticos ciclicos se muestra en la figura 2.6.1. la columna tiene
capacidad de soportar un momento maximo cercano a la resistencia a flexion
tedricamente calclilada en base a la resistencia medida de los materiales, pero se degrada

rapidamente bajo la respuesta ciclica.

2.6.4.5 CAPACIDAD DE DEFORMACION DE LAS JUNTAS PLASTICAS.
a) Secciones sin reforzamiento empalmado: la capacidad de rotacion plastica puede ser

encontrada usando la ecuacién para deformaciones unitarias ultimas a compresion:
Lo = 0.004 + 1.4psfnLen/ ' ce Ec.2.6.7
Sin embargo, para evaluar pasos a desnivel existentes un limite inferior de L, = 0.005
debera ser adoptado. Esto se debe al examen de una gran cantidad de datos
experimentales indicando que la caida incipiente del n;.cubrimiento del concreto no se
inicia antes que este valor de deformacion unitaria sea alcanzado. Pruebas en columnas
pobremente confinadas indican que el desplazamiento tedrico ultimo basado en Lo, =

0.005 provee un estimado conservativo de la respuesta real.
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P FIG. 2.6.1 FALLA DE UNA COLUMNA CIRCULAR EMPALMADA EN LA BASE

(2) DEGRADACION DEL EMPALME. (b) RESPUESTA LATERAL FUERZA — DESPLAZAMIENTO.

En general, los elementos criticos serdn juntas plasticas potenciales en columnas, y un
analisis de relacion momento- curvatura deberd realizarse para determinar la respuesta

ineldstica apropiada para incorporarla en analisis de colapso plastico.
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El objetivo es producir una simple relacién bilineal aproximada de momento —

curvatura de la respuesta, como se muestra en la figura 2.6.2.

|
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FIG. 2.6.2 IDEALIZACION DE LA RESPUESTA MOMENTO-CURVATURA PARA

EVALUACION.

Para secciones pobremente confinadas con €, = 0.005 Mu es aproximadamente igual
a Mn y la respuesta elastoplastica es apropiada. La figura 2.6.2 incluye la posibilidad de

reductr la capacidad de ductilidad flexionante, y como resultado una falla por cortante

puede ocurrir.
Durante el analisis del colapso plastico, la rigidez elastica del miembro puede ser

basada en la rigidez efectiva El .5 = Mn/ @,. Después que la junta plastica se ha formado
en el miembro se adopta una rigidez efectiva reducida:
El, = Mu-Mn)/( @y Oy) Ec. 2.6.8.
Para una respuesta plastica perfectamente elastica esta rigidez serda cero, y el

comportamiento para el incremento en la rotacién es aquella equivalente al de una junta

plastica.
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b) Secciones con refuerzo empalmado: como fue discutido en la seccion 2.6.4.5 la
resistencia a flexion de la columna con empalmes en la base se degradaran a partir de una
resistencia inicial M; hasta una resistencia residual Mr a medida que la respuesta
inelastica ciclica se desarrolle. Para secciones donde la falla del empalme se inicia antes
que la resistencia a flexion nominal completa se alcance, los resultados experimentales
permiten considerar una capalcidad a ductilidad de la curvatura efectiva de: p, = 8.0
cuando se alcanza la capacidad residual de M,

Cuando. la falla del empalme ocurre después (iue la capacidad nominal M, se alcanza
la capacidad residual se desarrolla en una curva de ductilidad mayor. |

Basados en estas observaciones, un modelo describiendo la respuesta momento-
curvatura de diferentes categorias de juntas plasticas es mostrado en la figura 2.6.3,
donde cuatro condiciones diferentes son descritas. Todas tienen igual rigidez elastica
inicial. La linea 1 es una representacidn bilineal de Ia respuesta.de una seccion
comparativamente bien confinada. La capacidad de momento nominal M, se alcanza en
una capacidad a ductilidad de curva de: u,=1.0 y la capacidad dé momento Gltimo se
incrementa hasta M, y una capacidad de ductilidad: y,, resultante del endurecimiento y
los efectos por confinamiento.

La linea dos representa una columna pobremente confinada sin empalmes en la region
de junta plastica. La resistencia tltima M, es igual a la resistencia nominal M,, y la

capacidad de ductilidad de ductilidad méxima: pz correspondiente a un € =0.005.

117



Y U

Confinado

Mdmento

FIG. 2.6.3 CURVATURA DE DUCTILIDAD DE DIFERENTES SECCIONES DE COLUMNAS,

Cuando el limite de ductilidad para la linea 1 6 2 se ha alcanzado, la resistencia se
degrada rapidamente debido al rompimiento del nacleo de concreto, el pandeo del
refuerzo longitudinal, y el estado de control de dafios se alcanza.

La linea 3 y 4 representan diferentes posibilidades para la respuesta del empalme. La
linea 4 representa la degradacion -donde la Ec. 2.6.6 indica que la capacidad de momento
nominal M, no sera alcanzada. ;

La linea 3 representa la degradacioén de una columna con empalmes donde la Ec.2.6.6
indica que el refuerzo a fluencia del refuerzo longitudinal sera desarrollado. La capacidad
a momento nominal M, se alcanza y la degradacion inicia cuando la ductilidad de la

curvatura: p3 correspondientes a la deformacion unitaria de la fibra extrema a compresion
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de M0.002 se alcanza. La capacidad se degrada a la resistencia residual Mr en una

. ductilidad por curvatura de: | 4=8+ u3. Adn cuando la evidencia experimental indica que

una capacidad residual M, puede ser sostenida mientras que las ductilidades de curvatura
mas alla de: 1y=8.0 (8+ u3), la base de datos es pequefla y se recomienda que este sea
considerado como la curvatura tiltima para la evaluacion del estado limite de control de
dafios.

Grandes ductilidades pueden ser aceptadas al evaluar el estado limite de
supervivencia.

Aun cuando las caracteristicas de la curvatura de momento de las lineas 3 y 4 de la
ficura 2.6.3 tienen rigidez negativa durante la falla del empalme, es casi posible que la
estructura en conjunto tenga rigidez positiva como consecuencia del incremento en el
momento en otras secciones criticas, y por lo tanto la falla en los empalmes en un
elemento no necesariamente implica que el estado limite de control de dafios sea

alcanzado.

2.6.4.6 RESISTENCIA DE LAS FUNDACIONES.

La respuesta sismica general de las fundaciones incluye efectos de flexion, cortante y
el comportamiento de la junta. Esta informacion es relevante para evaluar el desempefio
de una fundacién de un paso a desnivel existente. Sin embargo, al igual que con otras
areas del desempefio del paso a desnivel, es apropiado ser menos conservativo durante la
evaluacion que durante el disefio. Como consecuencia vale la pena ir;vertir mas tiempo

en una evaluacion detallada del desempefio esperado de la zapata para reducir costos de
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reforzamiento innecesarios. En este contexto es valioso sefialar que existen muy pocos
reportes de falla en las fundaciones, excepto las causadas por la licuefaccién o

deslizamiento del suelo en pendientes.

2.6.4.7 EVALUACION DE ESTRIBOS.

En la evaluacion global de pasos a desnivel, quizas los puntos mas criticos de ser
cuantificados son la resistencia y la rigidez de la conexion estribo-superestructura. Esto
tiene influencias criticas en e.l desarrollo de fuerzas y deformaciones desarrolladas en los
apoyos internos.

La evaluacion de la resistencia de los elementos del estribo influenciados por los
efectos de interaccidn suelo-estructura pueden inevitablemente ser menos precisos que
con las partes sencillas de los pasos a desnivel. Las areas que frecuentemente se
encuentran deﬁéientes son: la conexion entre muro del ala (muro de defensa) y el muro
de retencién influenciados por el momento de ilegada, la resistencia de la traba sismica
localizada en la superestructura que soporta la respuesta transversal es transmitida al
estribo, la capacidad del muro de retencion en contra de la presién pasiva generada por
los mo-vimientos de la superestructura. Podra notarse que dafios severos en los estribos en
los estribos son comunes en los sismos, raramente resulta en fallas catastroficas, debido a

que desplazamientos relativamente pequefios se ven involucrades.
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2.6.5 EVALUACION DE LA SUPERESTRUCTURA DE ACERO.

Los principios para evaluacion sismica de pasos a desnivel con superestructura de
acero son los mismos que los utilizados para pasos a desnivel de concreto. Si se espera
que la superestructura se mantenga elastica para los niveles de fuerza inercial, la
respuesta del puente serd elastica, o una respuesta dictil de la subestructura ocurrird. Un
analisis inicial serd buscar una representacién de la rigidez de la superestructura para
poder estimar la respuesta de la subestructura . La superestructura puede ser evaluada
bajo los niveles de fuerza inercial correspondientes, para realizar una alta estimacion de
la resistencia de la subestructura.

Necesidades particularmente importantes seran la situacion de la transferencia de
fuerzas de la superestructura a los apoyos de la subestructura.

Es comun encontrar que el sistema lateral de arriostramiento en los apoyos sea
inadecuado para transferir completamente las fuerzas de inercia, conduciendo a un
pandeo del sistema. Similarmente, para el arriostramiento a lo largo de todo el claro
donde estan actuando el conjunto de todas las fuerzas de inercia, serd evaluada

cuidadosamente la transferencia de fuerzas a los apoyos.
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CAPITULO 111

SELECCION, MODELAJE Y ANALISIS DE

ESTRUCTURAS.
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3.1 GENERALIDADES DEL MODELAJE Y ELEMENTOS UTILIZADOS.

3.1.1 Generalidades rlel Modelaje.

Una de las etapas mas importantes del estudio de los pasos a desnivel se centra en el
analisis y modelaje de los mismos, para obtener la cuantificacién de la respuesta sismica
en términos de desplazamientos globales, fuerzas en miembros, y deformaciones locales;
los cuales se cumplen con la ayuda de modelos matematicos tridimensionales y técnicas
de analisis a través del SAP2000 en su versién 7.10. Asi, similar a la seleccién del disefio
conceptual y el detallado, el modelaje y el andlisis deben ser una parte integrada de la
evaluacién sismica global del paso a desnivel y debe proporéionar las herramientas
necesarias para cuantificar las demandas sismicas.

Para seleccionar el modelo mas apropiado y el tipo de analisis, se requiere un
entendimiento a fondo de lo siguiente: 1) el proceso de disefio sismico global del paso a
desnivel, 2) la respuesta dinamica de la estructura del paso a desnivel bajo cargas
sismicas, 3).Ias consecuencias de la inexactitud en las asunciones del modelado, y 4) los
modelos y las técnicas de analisis disponibles con todas sus limitaciones.

Ademas, a pesar de Ja disponibilidad de modelos y herramientas de analisis
avanzados, todavia existen muchas caracteristicas sismicas de la respuesta de los pasos a
desnivel donde el entendimiento fisico limitado del mecanismo de respuesta real, evita o
invalida la aplicacién de modelos matematicos complejos. Las areas probleméticas\que

durante el modelado y andlisis de la respuesta sismica de los pasos a desnivel necesitan

mas alla del entendimiento, el desarrollo y las mejoras que se hagan, son entre otros: 1)
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interaccion suelo — estructura en estribos y pilas, 2) la caracterizacion del movimiento de
las juntas, y ademas, 3) la interaccion dinimica de secciones del paso a desnivel con
caracteristicas diferentes de respuesta y/o excitaciones no sincronizadas de terremotos.
Dentro del proceso de analisis sismico de los pasos a desnfve], el modelo es la
herramienta que facilita la formulacion matemitica de la geometria y el comportamiento
caracteristico del prototipo de la estructura a analizar. Ia formulaciéon de un modelo
matematico para describir el dominio geométrico del prototipo de la estructura es referido
a una discretizacion desde que se usan elementos discretos para capturar su
comportamiento. La opcidén correcta del modelado y de las herramientas de analisis
depende de:
1. la cantidad de la respuesta deseada para el cual se ha realizado el analisis del paso a
desnivel y el nivel de exactitud necesitada.
2. La importancia de la estructura y cual es el grado en que pueden obtenerse mejores

resultados a través del uso de herramientas méas complejas.

3.1.2 Elementos utilizados en el modelaje.

Para obtener una respuesta apegada al comportamiento real de la estructura se han
utilizado diferentes herramientas para el modelaje, dichas herramientas son: elementos de
marco, elementos de shell, elementos s6lidos y elementos Nllink.

A continuacion se describen cada uno de los elementos utilizados en el modelado de

las estructuras de pasos a desnivel y que a la vez utiliza el programa SAP2000:
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a) Elementos de Marco: los elementos de marco son utilizados para modelar el
comportamiento viga — columna, pilastras, pilotes y armaduras, tanto para estructuras
planas como estructuras tridimensionales, ya que este tipo de elementos pueden incluir
los efectos de flexion biaxial, torsién, deformacion axial y deformaciones por cortantes
biaxiales. Un elemento de marco es modelado como una linea rigida conectada entre dos
juntas y para la definicién de las propiedades, de las cargas y la correcta interpretacion de
las acciones internas que se desarrolian, cada elemento de marco tiene su propio sistema

local de coordenadas, tal como se muestra en la Fig. 3.1.1.
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FIG.3.1.1 ORIENTACION DE LAS FUERZAS EN ELEMENTOS DE MARCO DE ACUERDO AL

SISTEMA DE COORDENADAS LOCALES
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"El elemento de marco puede ser prismatico o no prismatico. La formulacién no
prismatica permite a la longitud del elemento ser dividida en cualquier nimero de
segmentos sobre los cuales las propiedades pueden variar. La variacion de la rigidez
flexionante puede ser lineal, parabdlica o cibica sobre cada segmento de la longitud. Las
propiedades de la rigidez axial, cortante, torsional, masa y peso, todas varian linealmente
sobre cada segmento.

b) Elementos Solidos: éstos elementos son utilizados para modelar estructuras solidas
tridimensionales definidas por 6 y 8 juntas previamente establecidas; el sistema de
coordenadas locales para cada elemento sélido es idéntico al sistema global de
coordenadas, se les puede asignar cualquier tipo de carga, més precisamente, a las juntas
que definen estos elementos y la direccion de los esfuerzos internos se representa en la

Fig. 3. 1.2.

FIG. 3.1.2 ORIENTACION DE LOS ESFUERZOS EN ELEMENTOS SOLIDOS DE ACUERDO AL

SISTEMA DE COORDENADAS LOCALES.
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Los elementos solidos pueden ser utilizados para el modelaje de: pilas, estribos,
zapatas, etc.; y proporcionan la mayor parte de rigidez a la estructura del paso a desnivel.
Para que la precision de los resultados sea adecuada, la geometria de dicho elemento
solido tiene que ser rectangular y cumplir con algunas condiciones geométricas:

- El angulo interior en cada esquina de dos caras convergentes debe ser menor de 130°
y se obtiene mejores resultados si dichos angulos son de 90° o por lo menos en el rango
de 45° a 135°.

- La relacién de aspecto del elemento no debe ser mayor de 10 y se obtiene mejores

resultados si esta relacidn se acerca a la unidad o al menos es menor de 4.

¢) Elementos de Shell: los elementos de shell son utilizados para modelar el
comportamiento de estructuras planas y tridimensionales; dichos elementos son una
formulacion cie 3 o 4 juntas.

Las estructuras que pueden ser modeladas con elementos de shell son las siguientes:
cascarones tridimensionales { tanques, domos ), placas estructurales ( losas de entrepiso;
losas para calzada ), membranas estructurales { paredes de corte, muros ).

Cada elemento de shell posee su propio sistema de coordenadas locales para definir
sus propiedades y cargas actuantes, asi como la interpretacion de las acciones internas,
por defecto el sistema de ejes locales se orienta tal como se muestra en la Fig, 3.1.3. Las
cargas que pueden ser asignadas a este tipo de elementos, ademas de su propio peso ( el
cual es calculado automaticamente ) son: Cargas distribuidas en su superficie, presiones y
cargas por temperatura. Las acciones internas y su nomenclatura se ilustran en la Fig.

3.1.4.
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FIG. 3.1. 4 ORJENTACION DE LAS FUERZAS INTERNAS EN PLACAS Y CASCARONES DE

ACUERDO AL SISTEMA DE COORDENADAS LOCALES.
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e) Elementos NLLINK: éste tipo de elementos por lo general se utilizan para simular
los apoyos elastoméricos y amortiguadores; se representa en la unién entre vigas y
cabezal de las pilas, y en las vigas y los estribos del paso a desnivel. El programa
SAP2000 permite modelar a través de los elementos NLLINK los siguientes tipos de
comportamiento no lineal: amortiguamiento visco — elastico, juntas en compresiéon y
tension, plasticidad uniaxial, plasticidad biaxial con aislamiento basal.

Para este caso en particular, se hizo uso de los elementos NLLINK identificados

como: Isolator 1 y GAP.

Propiedades del GAP: El GAP es un elemento que posee su propio sistema de
coordenadas locales para la obtencion de los resuitados y permite medir la deformacién
axial del elemento( ver Fig. 3.1.5 ) dagdole propiédades no lineales en la direccion local
U1, se conectan entre vigas — estribo y vigas — pila para poder determinar si la estructura

golpea o no golpea cuando se somete a una excitacion sismica.

el
FIG. 3.1.5 REPRESENTACION DE LAS PROPIEDADES DEL GAP.
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Propiedades del Isolator 1: es un elemento que tiene las caracteristicas, 1) flexion biaxial
de histéresis acoplada a propiedades de plasticidad para las deformaciones por cortante y
2) rigidez lineal efectiva para las otras deformaciones. Este modelo de comportamiento
no lineal ver Fig. 3.1.6 esta basado en lo propuesto por Wen ( 1976 ) y Park, Wen and
Ang (1986 ) y recomendado para el aislamiento basal por Nagarajaiah, Reinhorn y
" Constantinou ( 1991 ). Este elemento se utilizo para la conexion entre las vigas y estribo,
y vigas — pilas debido al tipo de apoyo que presentan cada una de las estructuras a
analizar. Para el caso en particular se han utilizado solo las propiedades lineales de los
elementos antes mencionados ya que las caracteristicas de los materiales utilizados para
los apoyos elastoméricos permiten grandes deformaciones y el analisis de la historia del

tiempo se considera lineal.

FIG. 3.1.6 REPRESENTACION DE LAS PROPIEDADES DEL ISOLATOR 1.
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3.2 CARACTERIZACION Y SELECCION DE LOS ACELEROGRAMAS A
APLICAR EN LOS MODELOS.

Un acelerograma es Ié manera mas completa para captar informacién sobre demandas
sismicas, cuando se realiza un analisis sismico de cualquier estructura. Los parametros
comunes para caracterizar los acelerogramas son: aceleracion maxima, velocidad y
desplazamiento.

Los registros de los acelerogramas escogidos son los que se mencionan a
continuacion:

- Registros del terremoto de San Salvador del 10 de octubre de 1986.

- Registro del terremoto de la zona de subduccion del 19 de junio de 1982,

Los pasos a desnivel a analizar estan situados en el Area Metropolitana de San
Salvador ( AMSS ), por lo tanto los registros del terremoto de San Salvador del 10 de
octubre, son registros locales que representan de una manera real el comportamiento de
una estructura dentro de esta area; Los registros seleccionados del sismo antes
mencionado son los siguientes: Centro de Investigaciones Geotécnicas ( CIG ), Hotel
Camino Real ( HCR), Instituto Geografico Nacional ( IGN ), dichos registros son los que
poseen mayor potencial destructivo mayor intensidad de areas'. En guanto al registro de
la zona de subduccion, por ser un registro con caracteristicas diferentes al anterior y el
unico que se posee hasta la fecha para este tipo de falla. Todos los acelerogramas

corresponden al sotano del primer piso en el edificio donde fue registrado.

' Anilisis Sismico de Puentes Disefiados con Estribos Integrales.
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'Es practica de la Ingenieria Sismica emplear por lo menos tres registros de
movimiento de la zona donde estan emplazadas las estructuras consideradas o donde se
prevé emplazarlas. A continuacién se presentan las caracteristicas principales de los

acelerogramas de movimiento sismico considerado:

3.2.1. Registros del acelerdégrafo locilizado en el Centro de Investigaciones
Geotécnicas ( CIG ).

DATOS GENERALES:

Terremoto de San Salvador del 10 de octubre de 1986.

Acelerografo ubicado en el primer piso, estacion # 90006

Hipocentro: 13.67 N, 89.2 W, H=8 Km

Periodo del instrumento = 0.0372 seg. .Amortiguamiento = 0.59

Longitud registrada = 9.020 seg, puntos de instrumento para datos de aceleracion,

velocidad y desplazamiento igual a 452, igualmente separados en intervalos de t=0.02 seg

COMPONENTE 1: 90°(N-S)
Aceleracion pico = 680.797 cri/seg/seg ( 0.694g ), en un tiempo de 1.52 seg
Velocidad pico = 80.040 cm/seg, en t = 1.46 seg

Desplazamiento pico =-11.901 cm, ent =1.18 seg

COMPONENTE 2: VERTICAL

Aceleracion pico = 381.18 cm/seg/seg ( 0.389g ), ent = 1.46 seg
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Velocidad pico =-10.858 cm/seg ent = 1.42 seg

Desplazamiento pico = 2.251 cm en t = 4.36 seg

COMPONENTE 3: 180°(E-0)
Aceleracion pico = 411.734 cm/seg/seg ( 0.42g ) en t = 1.22 seg
Velocidad pico=61.818 cm/seg ent = 2.14 seg

Desplazamiento pico = -14.28 cm en t = 1.34 seg

3.2.2. Registro del acelerigrafo localizado en el Instituto Geogrifico Nacional (IGN)
DATOS GENERALES:

Terremoto de San Salvador del 10 de octubre de 1986.

Acelerdgrafo ubicado en el primer piso, estacion # 90005

Hipocentro: 13.67 N, 89.2W, H=8 Km

Periodode! instrumento = 0.0383 seg. Amortiguamiento = 0.61

Longitud registrada = 20.26 seg, puntos de instrumento para datos de aceleracion,
velocidad y desplazamiento igual a 1014, igualmente separados en intervalos de t=0.02

seg

COMPONENTE 1: 270°(N-§8)
Aceleracion pico = -524.451 cm/seg/seg ( -0.53g ), en un tiempo de 1.86 seg
- Velocidad pico =-72.731 cm/seg, en t = 2.00 seg

Desplazamiento pico =-10.567 c¢m, en t =2.20 seg
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COMPONENTE 2: VERTICAL
Aceleracion pico = 437.30 cm/seg/seg ( 0.446g ), ent =2.00 seg
Velocidad pico = -18.28 cm/seg en t = 1.96 seg

Desplazamiento pico = 2.082 cm ent = 1.62 seg

COMPONENTE 3: 180° (E-0)
Aceleracion pico = 391.650 cm/seg/seg ( 0.40g ) en t=2.28 seg
Velocidad pico =-56.08 cm/seg en t = 2,00 seg

Desplazamiento pico =-17.798 cmen t = 2.26 seg /

3.2.3. Registro del acelerografo localizado en el Hotel Camino Real ( ﬁCR)

DATOS GENERALES: ; .

Terremoto de San Salvador del 10 de octubre de 1986.

Acelerografo ubicado en el sotano, estacion # 90014

Hipocentro: 13.67N,89.2W, H=8 Km

Periodo del instrumento = 0.0397 seg. Amortiguamiento = 0.59

Longitud registrada = 21.30 seg, puntos de instrumento para datos de aceleracion,
velocidad y desplazamiento igual a 1066, igualmente separados en intervalos de t=0.02

seg

COMPONENTE 1: 90° (N -S)

Aceleracion pico = 338.679 cm/seg/seg ( 0.345g ), en un tiempo de 2.20 seg
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Velocidad pico =-32.255 cm/seg, ent = 1.62 seg

Desplazamiento pico =-4.212 cm, ent = 1.82 seg

COMPONENTE 2; VERTICAL
Aceleracidn pico = 249.731 cm/seg/seg ( 0.255g ), ent=3.16 seg
Velocidad pico =-13.338 cm/seg ent = 1.16 seg

Desplazamiento pico =-2.51 cment = 1.46 seg

COMPONENTE 3: 0.00°(E-0O)
Aceleracion pico = 421.069 cm/seg/seg ( 0.429g )en t=2.18 seg
Velocidad pico =-45.507 cm/seg en t = 1.96 seg

Desplazamiento pico =-13.442 cmen t = 2.12 seg,

3.2.4. Registro de la Zona de Subduccion ( ZSUB. )

DATOS GENERALES:

Terremoto de la zona de subduccion, 19 de junio de 1982.

Longitud registrada = 91.80 seg, puntos del instrumento para datos de aceleracidn,

velocidad y desplazamiento = 9181, igualmente espaciados en intervalos de t = 0.01 seg.

COMPONENTE 1: 270° (N - S)
Aceleracion pico = -0.1699g, en un tiempo de 26.16 seg

Velocidad pico =28.1324 cm/seg, ent = 30.15 seg



Desplazamiento pico =-11.3013 cm, en t = 29.38 seg

COMPONENTE 2: VERTICAL
Aceleracion pico =-0.1169g, ent = 28.03 seg
Velocidad pico = 15.5824 cm/seg en t = 27.30 seg

" Desplazamiento pico = 13.4128 cmen t = 28.0 seg

COMPONENTE 3: 0.00° (E-0O)
Aceleracion pico = 0.1874g,ent=18.51 seg
Velocidad pico = 25.069 cm/seg en t = 28.37 seg

Desplazamiento pico = 7.769 cm ent = 37.35 seg



3.3 DESCRIPCION DE LOS PASOS A DESNIVEL A ANALIZAR.

3.3.1 PASO A DESNIVEL UBICADO EN LA INTERSECCION DE LA 49°

AVENIDA SURY 6° 10° CALLE PONIENTE.

3.3.1.1 Descripcién General.

El disefio y construccion del presente proyecto fue desarrollado por el Ministerio de
Obras Publicas, a través de la Unidad Coordinadora de Proyectos, para ser implementada
en la interseccion de la 49° Av. Sur y 6°10° Calle Poniente del Area Metropolitana de
San Salvador como una alternativa de solucion al problema vial que se genera en dicha
area contemplado dentro del Plan Maestro de Transporte del Area Metropolitana de San
Salvador. Segin el estudio realizado por el Ing. Rolando Alberto Aguilar Colato, el
periodo del suelo donde esta ubicado dicha estructura es T = 0.206 seg. Mientras que un
estudio realizado por un consorcio italiano determino para la misma zona, que el periodo

dominante del suelo se encuentra en un rango de T, = 0.20 seg. a T, = 0.60 seg.

3.3.1.2 Descripcion Estructural.

En una forma general, la estructu.ra consta de cinco claros que son separados por una
junta de dilatacion transversal de durapax con una abertura de una pulgada justo sobre
cada pilastra. La longitud de cada claro es variable y va desde una longitud de 15.0 mts
hasta una longitud de 22.0 mts, ademas tiene un ancho de rodamiento de 7.30 mts. ElI

sistema estructural que forma dicho paso a desnivel es un sistema simplemente apoyado
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en donde las vigas descansan sobre placas de neoprene cuyo espesor es de 1 a 2 pulgadas
y sus dimensiones de 20 x 40 cm.

Los detalles de las vistas tanto en elevacién como en planta se presentan en los
Anexos 3.3.1.1a y 3.3.1.1b, respectivamente. Los elementos que conforma la estructura

del paso a desnivel se pueden dividir en:

Superestructura:

- La losa es de concreto reforzado con un espesor de 25.0 ¢cm con ¢ = 280 Kg./cm? y
acero de refuerzo con fy = 2800 Kg./cm?, la cual se apoya sobre una prelosa formada por
losetas prefabricadas y tiene una pendiente transversal de 1.5%. La seccién transversal
de la losa se muestra en el Anexo 3.3.1.2,

- Las vigas longitudinales son de acero estructural A36. Son de dos tipos, la W24x104
con una longitud de 50.0 pies (15.24 mts) y la W30x116 con una longitud de 72.0 pies
(21.95 mts). Son un total de siete vigas espaciadas a 1.152 mts. EIl detalle de las vigas se
muestra en el Anexo 3.3.1.3

- En el sentido transversal consta de canales C12x30 ubicados entre las vigas
longitudinales como diafragmas y con espaciamiento variable a lo largo del claro.

- La unién viga — losa estd formada por pernos de 7/8 de pulgada y una altura de 10.0

cm, con un espaciamiento variable.
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Subestructura:

- El paso a desnivel es sostenido por cuatro pilastras de altura variable, las pilastras
tienen un ancho de 4.50 mts en el sentido transversal y 0.80 mts en el sentido
longitudinal, y formado por un cabezal de 8.10 mts en el sentido transversal y 1.70 mts en
el sentido longitudinal. EI cabezal esta compuesto de un parapeto que sirve de separador
entre cada claro con un ancho de 0.30 mts y unas trabas sismicas en los laterales con un
ancho de 0.40 mts y una altura de 0.30 mts. Las pilastras son sostenidas por zapatas de
4.50 mts de ancho y 8.10 mts de largo (en el sentido transversal del paso a desnivel ), y
un espesor de 0.75 mts. Ver los detalles en el Anexo 3.3.1.4

- En los extremos se tienen dos estribos. Para este caso, el estribo oriente tiene una
altura de 2.707 mts y de seccion variable, y un ancho de 8.10 mts. El capitel de dicho
estribo tiene los mismos componentes del cabezal de las pilastras, estd sostenido por una
zapata de 4.30 mts de ancho, 8.10 mts de largo y 0.60 mts de espesor, desplantada sobre
un emplantillado de concreto cicldpeo. En cambio el estribo poniente estd conformado
por cuatro columnas circulares de concreto reforzado, con un diametro de 0.80 mts
separadas a cada metro, con una altura de 4.310 mts, en su extremo superior estan unidas
por una viga de asiento de 1.0 x 1.0 m y una longitud de 8.10 mts, en sus extremos
también esta compuesta por trabas sismicas de igual dimensién que las del cabezal de la
pilastra. Esta fundado en una zapata rectangular de 5.70 mts de ancho, 8.10 mts de largo
y un espesor variable que va desde 0.60 mts hasta 1.0 m; y al igual que el estribo oriente
esta desplantada sobre un emplantillado de concreto ciclopeo. Para los detalles ver

Anexo 3.3.1.5



Lanted

3.3.1.3 Elementos utilizados en el Modelaje del Paso a Desnivel ubicado en la
Interseccién de la 49° Avenida Sur y 6°10° Calle Poniente.

La estructura del paso a desnivel se considera completamente empotrada, tanto las
pilastras como los estribos y los elementos que proporciona el SAP2000 en su version
7.10 que se utilizaron para el modelaje de los elementos estructurales son:

- Tanto para la losa como para las vigas metalicas que conforman la superestructura, se
utilizaron elementos de shell y para la unién viga — losa se utilizd elementos de marco
€OMmo conectores.

- Para simular los diafragmas que estdn localizados entre las vigas metélicas y que se
encuentran espaciados a lo largo de toda la longitud, también se utilizaron elementos de
marco, al igual que la conexion de la viga con las pilastras y los estribos con sus
respectivas probiedades que nos permitan medir ¢l desplazamiento en dicha region.

- En cuanto a la Subestructura que la c;Jnforman tanto las pilastras, los estribos y las
zapatas, se utilizaron elementos s6lidos y que a la vez proporcionan mayor rigidez al

sistema.
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3.3.2 PASO A DESNIVEL UBICADO EN EL MONUMENTO AL HERMANO

LEJANO.

3.3.2.1 Descripcion General.

El disefio y construccion del presente proyecto fue desarrollado por el Ministerio de
Obras Publicas, a través de la Unidad Coordinadora de Proyectos, para ser implementada
en la interseccidén de la 49° Av. Sur y el Monumento al Hermano Lejano del Area
Metropolitana de San Salvador, bajo el nombre de “Mejoramiento del Paso a Desnivel en
la interseccion del Monumento del Hermano’’, como una alternativa para el
mejoramiento del flujo vehicular de la zona ya que es una de las intersecciones con
mayor afluencia de vehiculos y donde convergen arterias de gran importancia como:
Boulevard de los Préceres, Calle Monserrat, Autopista a Comalapa y la 49* Avenida Sur.

Segun el estudio realizado por el Ing. Rolando Alberto Aguilar Colato, el periodo del
suelo donde esta ubicado dicha estructura es T = 0.62 seg. Mientras que un estudio
realizado por un consorcio italiano determino para la misma zona, que el periodo

dominante del suelo se encuentra en un rango de T, = 0.20 seg. a T, = 0.60 seg.

3.3.2.2 Descripcion Estructural.

Este paso a desnivel consta de nueve claros con longitudes variables. La separacion
en cada claro se hace por medio de una junta de dilatacion de 4 cm justo sobre los
cabezales de las pilastras N° 4 y 7 y también en los apoyos de los estribos. Tiene un

ancho de rodamiento de 7.60 mts. Las vigas se apoyan sobre apoyos elastoméricos
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formados por 3 placas de neoprene y 4 placas de acero A36, haciendo un espesor de 5.7
cm con dimensiones de 25 x 40 cm.

Los detalles generales del paso a desnivel tanto en elevacién como en planta, se
muestran ‘en los Anexos 3.3.2.1a y 3.3.2.1b respectivamente. Los elementos que

conforman el sistema estructural global se pueden dividir en:

Superestructura:

- La losa tiene un espesor de 16.0 cm, la cual esti colada monoliticamente a los
diafragmas ubicados sobre los cabezales de las pilastras que le da continuidad al sistema.
El concreto utilizado tiene una resistencia de f'c = 280 Kg./em? y acero de refuerzo con
un fy = 4200 Kg./em?. La seccidn transversal se muestra en el Anexo 3.3.2.2.

- Las vigas longitudinales son de concreto preesforzado tipo cajon, cuyas dimensiones
se muestran en el Anexo 3.3.2.3 y estan compuestas de 28 torones de acero de
preesfuerzo de 2 Pulg con una resistencia Gltima de 19000 Kg./cm? y el concreto tiene un
f’c =350 Kg./em? yun fci =315 Kg./cm?.

- El sistema cuenta también con diafragmas de concreto ubicados justo sobre los ejes de
las pilastras N° 2,3,5,6,8 y 9 que le dan continuidad al sistema, a la vez se localizan otros
diafragmas de concreto en los extremos de las vigas cajon ubicadas en las pilastras N° 4 y
7, asi como también en los apoyos de los estribos. Los detalles se muestran en el Anexo

3.3.2.4.
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Subestructura:
- El paso a desnivel esta sostenido por 8 pilastras que varian en altura de 6.0 a 13 mts.
Las pilastras son circulares con un didmetro de 1.8 mts. En la parte superior cada pilastra
estd formada por un cabezal que sirve de apoyo a las vigas. Las dimensiones del cabezal
son: 8.0 mts en el sentido transversal del paso a desnivel y 1.90 mts en el sentido
longitudinal y una altura de 1.875 mts. Las pilastras se apoyan en zapatas las cuales a su
vez se apoyan sobre pilotes. Las dimensiones de la zapata son: 6.50 mts en el sentido
transversal y 4.50 mts en el sentido longitudinal y una altura de 1,80 mts, la seccidn tipica
se muestra en el Anexo 3.3.2.5
- Ademas de las pilastras el sistema de apoyo del paso a desnivel cuenta con dos estribos
de concreto que se apoyan en el sistema de tierra armada ( ver Anexo 3.3.2.6)

NOTA: los pilotes y el efecto de la tierra armada no son considerados en el modelaje

de la estructura del paso a desnivel.

3.3.2.3 Elementos Utilizados en el Modelaje del Paso a Desnivel ubicado en el
monumento al Hermano Lejano.

La estructura del paso a desnivel se considera completamente empotrada, tanto las
pilastras como los estribos y los elementos que proporcicna el SAP2000 en su version
7.10 que se utilizaron para el modelaje de los elementos estructurales son:

- Para la losa, se utilizaron elementos de shell y para la unién viga — losa se utilizaron

elementos de marco como conectores.




- i’ara simular los diafragmas que estan localizados entre las vigas metélicas y que se
encuex;.tran espaciados a lo largo de toda la longitud, también se utilizaron elementos de
marco. Las vigas cajon de preesfuerzo, al igual que los diafragmas también se modelaron
a través de elementos de marco.

- En cuanto a la Subestructura que la conforman tanto las pilastras, los estribos vy las
zapatas, se utilizaron elementos sélidos y que a la vez proporcionan mayor rigidez al

sistema.
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3.3.3 PASO A DESNIVEL DE LA INTERSECCION ENTRE LA 49° AVENIDA

SURY 1" CALLE PONIENTE.

3.3.3.1 Descripcion General:

El disefio y construccion del presente proyecto fue desarrollado por el Ministerio de
Obras Piblicas y Transporte y Desarrollo Urbano; a través de la Unidad Coordinadora de
Proyectos, para ser implementada en la interseccion de la 49° Av. Sur y 1° Calle Poniente
del Area Metropolitana de San Salvador.

Segun el estudio realizado por el Ing. Rolando Alberto Aguilar Colato, el periodo del
suelo donde esta ubicado dicha estructura es T = 0.206 seé. Mientras que un estudio
realizado por un consorcio Italiano cieterminé para la misma zona, que el periodo

dominante del suelo se encuentra en un rango de T, = 0.20 seg. a T; = 0.60 seg.
3.3.3.2 Descripcion Estructural.

Superestructura:

La superestructura de dicho paso a desnivel, esta conformada por una losa de concreto
reforzado con un ancho total de 4.60 mts y la longitud total del paso es igual a 101.15
mts, dicha losa tiene un espesor de 26.0 cm. El paso a desnivel esta formado por 6 claros,
de los cuales 5 tienen una longitud de 15.75 mts y el claro restante es de 22.4 mts { ver

Anexo 3.3.3.1).
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El sistema de soporte de Ia losa esta conformado por cuatro vigas metélicas espaciadas
entre si 1.15 mts, centro a centro. Se utilizaron dos tipos de perfiles: el perfil W30 x 116
con una longitud de 72 pies en el claro de 22.4 mts con perfiles C15 x 40 como
diafragmas a cada 5.364 mts, y el perfil W24 x 104 con una longitud de 50 pies en los
tramos que tienen una longitud de 15.75 mts, y al igual que el perfil anterior, se utilizaron
perfiles C12x30 a cada 4.898 mts como diafragmas. Ademas se utilizaron pernos
NELSON STUDS con un ¢ 7/8” x 4” para la unién viga — losa( ver Anexos 3.3.32 y

3.333).

Subestructura:

- En los extremos se tienen dos estribos, constituidos por una estructura sélida aiaoyada
directamente sobre un sistema de fundacién por medio de zapatas, bajo la cual se
encuentra un emplantillado de concreto ciclopeo. El estribo, en su parte superior cubre el
ancho del paso a desnivel. Tiene un cabezal que sirve de apoyo a las vigas, dicho cabezal
est4 constituido por un parapeto que limita el movimiento longitudinal y trabas sismicas
en los extremos que limitan el movimiento transversal.

- FEl paso a desnivel tiene cinco pilastras de altura variable, las cuales tienen forma
eliptica; pero se ha considerado rectangular con un ancho de 2.56 mts en el sentido
transversal y 0.80 mts en el sentido longitudinal y formado por un cabezal. El cabezal
estd compuesto de un parapeto que sirve de separador entre cada claro con un ancho igual

a 0.30 mts y trabas sismicas en los extremos con ancho de 0.285 mts y una altura igual a
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0.611 mts. Las pilastras son sostenidas por zapatas de 4.60 mts en el sentido transversal
y 4.0 mts en el sentido longitudinal, y un espesor de 0.50 mts.

Para todo el paso a desnivel se utilizé concreto de peso volumétrico normal igual a
2400 kg./m* y una resistencia £'c = 280 kg./cm?, el acero utilizado es grado 40 con una
resistencia fy = 2800 kg./cm? y acero de refuerzo grado 60 con un fy = 4200 kg./cm? para

las pilas, estribos y zapatas.

3.3.3.3 Elementos utilizados en el modelaje del Paso a Desnivel ubicado en la
interseccion de la 49" Avenida Sur y 1" Calle Poniente.

Este paso a desnivel se considerd completamente empotrado y su modelaje fue de la
manera siguiente:
- La Subestructura fue modelada a través de elementos solidos, tanto para el sistema de
fundacidn, pilas y estribos.
- La superestructura conformada por la losa y vigas fueron modelada mediante
elementos shell.
- Los elementos rigidizantes, localizados entre los perfiles de las vigas vy para la
conexion de la losa y viga se utilizaron elementos de marco, al igual que para modelar el
apoyo de conexion entre las pilastras y las vigas para poder medir el desplazamiento en
este punto.
- Para medir si hay interaccion entre el parapeto y las vigas cuando la estructura del paso

a desnivel sea excitada sismicamente, se utilizaron elementos GAP.
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3.3.4 PASO A DESNIVEL DEL BARRIO LA VEGA.

3.3.4.1 Descripcion Gem-aral.

La construccion del presente proyecto se llevd a cabo en la interseccion del Boulevard
Venezuela con la Octava y Décima Avenida Sur y Avenida Cuba, en el Barrio la Vega
del Area Metropolitana de San Salvador; quedando el paso elevado de Norte a Sur con
sus respectivas incorporaciones y el paso inferior de Oriente a Poniente sobre el
Boulevard Venezuela,

Segiin el estudio realizado por el Ing. Rolando Alberto Aguilar Colato, el periodo del
suelo donde esta ubicado dicha estructura es T = 0.206 seg. Mientras que para el estudio
realizado por un consorcio italiano determino para la misma zona, que el periodo

dominante del suelo se encuentra en un rango de T, = 0.20 seg. a T, =0.60 seg.

3.3.4.2 Descripcion Estructural.
La estructura de este paso a desnivel consta de 5 claros de diferentes longitudes y

geometria (Ver anexo 3.3.4.1)

Superestructura:
El tablero del paso a desnivel en el sentido transversal esta constituido por una losa
continua apoyada sobre vigas cajon prefabricadas (ver anexo 3.3.4.2 para detalle de viga

cajon).
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- En el sentido longitudinal la losa del tablero se subdivide de norte a sur; iniciando al
sur con dos accesos: uno de Entrada sobre la Avenida Cuba con un ancho de 8.0 m Y una
longitud de 24.275 m, la calzada de este tramo esta apoyada sobre 4 Vigas Qajén
espaciadas entre sf 2.10 mts. Y uno de Salida sobre la Décima Avenida Sur con un ancho
de 5781 m. Y una longitud de 24.367 m, este tramo soporta la calzada sobre 3 Vigas
Cajon separados 2.483 y 2.556 m respectivamente de centro a centro, ambos claros
esviajados de los ejes globales de la estructura (Ver anexo 3.3.4.3 para la distribucidn y
geometria de las Vigas Cajon)
- El tramo central de este paso esta ubicado entre la pila Norte y pila Sur con un ancho
de 17.184 y 18.551 m respectivamente y una longitud de 25.538 mts. La calzada esta
apoyada sobre 9 Vigas Cajon espaciadas segtin anexo 3.3.4.4 y 3.3.4.5.
- El extremo Norte del paso esta constituido por dos accesos uno de salida sobre la 10,
Av. Sur con un ancho de 8.24 m y una longitud de 24.275 mts, la losa de este claro esta
apoyada sobre 4 Vigas Cajon, espaciadas entre si 2.20 mts. El extremo de entrada sobre
la 8% Av. Sur con un ancho de 6.24 m y una longitud de 24.275 mts, Cuya calzada esta
soportada por 3 Vigas Cajon espaciadas cada 2.20 mts. De centro a centro (ver anexo
3.3.4.6).

Todo el sistema de esta calzada esta formado por losa de concreto reforzado con un
espesor de 0.30 mts. El sistema de Vigas Cajon descansa sobre almohadillas

elastoméricas.
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Subestructura:

Las fundaciones de este Paso esta conformado por zapatas de concreto reforzado de
55x1.4x2.75 mts. Con vigas de rigidez entre cada zapata de 4.0 x 1.22 x 3.10 mts; el
sistema de soportes de las zapatas es a través de pilotes que descansan sobre un estrato de
suelo rocoso (ver anexo 3.3.4.7).

Este sistema de fundacion se aplica para lo concerniente a al pila Norte y pila Sur que
es donde surge el sistema de pilas tipo “V” de seccién 1.40 x 1.40 m con un éngulo de
inclinacion de 30°; el cabezal de estas pilastras esta conformado por vigas de concreto
reforzado cuya distribucién geométrica puede verse en anexos 3.3.4.4 y 3.3.4.5. Las
secciones de las vigas'de los cabezales de las pilas Norte y Sur pueden verse en el anexo
3.3.4.8.

Para los elementos coladas in sitd se utilizé6 concreto de peso volumétrico normal
igual a 2400 kg./m* y una resistencia f’c = 280 kg/cm? Para los elementos pre —
fabricados se utilizd también concreto de peso volumétrico normal igual a 2400 kg./m?
con una resistencia f'¢c = 350 kg./cm?>.

El acero de refuerzo utilizado es grado 60 con una resistencia fy = 4200 kg./cm? y para
el torén de preesfuerzo para las vigas cajon se utilizé segiin la norma ASTM A416 de

baja relacion y un Fy = 17080 kg./cm?2,
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3.3.4.3 Elementos utilizados en el modelaje del Paso a Desnivel Barrio la Vega.
- Elementos de Marco: Esta herramienta fue utilizada para el modelaje de la
superestructura COmo soﬁ las vigas cajon, ademas se utilizd para el modelaje de los
cabezales de la Pila Norte y Pila Sur respectivamente esto debido al sistema estructural,
para la conexién Viga-Losa se utilizaron pequefios conectores (5cms) modelados también
con esta herramienta.
- Elementos Soélidos: se utilizaron para modelar el sistema de fundaciones, y Ia
Subestructura Pilas tipo “V* y estribos.
- Elementos Shell: Para este paso los elementos de Shell fueron utilizados para la
modelacion de la calzada del puente y losa de los cabezales Norte y Sur respectivamente,
ademas se utiliz0 para modelar las vigas de rigidez del sistema de fundacién.
- Elementos Nllink: Elementos GAP y elementos ISOLATOR 1.

~ Elementos GAP: Estos elementos se utilizaron para medir el desplazamiento que
sufrird dicha estructura cuando sea excitada sismicamente y poder determinar si el
sistema estructural viga-losa golpea o no contra los Estribos o Pilas.

Elementos ISOLATOR 1: Esta herramienta sirvié en el modelo para simular el
sistema de apoyos elastoméricos sobre el cual estan apoyadas las vigas cajén; y poder
medir el desplazamiento que tendran las vigas en el eje global “X”, equivalente al eje
local U2 del elemento y determinar si las vigéis se salen de su asiento o se mantienen

estables.
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3.4 ANALISIS DE RESULTADOS.

En esta seccién, se hard un resumen de una manera cualitativa de los resultados
correspondientes obtenidos del analisis lineal de los pasos a desnivel seleccionados. Los
resultados se enfocan en identificar las deformaciones maximas y los esfuerzos maximos
que se generan en los diferentes elementos estructurales que conforman dicha estructura
vigas, losa, pilas ¥y ‘zapata, cuando estos son excitados por una accion sismica
representada a través de acelerogramas a partir de un conjunto de registros
correspondientes al terremoto del 10 de octubre de 1986 y el correspondiente al de la
zona de subduccidn, cuyas caracteristicas fueron descritas anteriormente para cada
registro considerado. Para ol analisis se ha tomado en cuenta la combinacion de la carga
muerta en adicién con la excitacion sismica.

Delitro de 163 resultados que pueden obtenerse del analisis sismico realizado por el
SAP2000, se encuentran: los periodos naturales de vibracic:m y la respectiva masa para
cada periodo en particular, ademas de las respectivas deformadas modales. El programa
calcula los esfuerzos y deformaciones para todos los componentes estructurales del paso
a desnivel para cada uno de los time — history definidos. Estos resultados seran obtenidos
desde la parte grafica y el archivo de salida con extensién. OUT.

Para la presentacion de los resultados obtenidos del analisis sismico considerando a la
estructura completamente empotrada, para todos los pasos a desnivel se hara de la
siguiente forma:

- TUna tabla donde se muestran las razones modales de la masa participante para los 25

periodos considerados en el analisis del paso a desnivel correspondiente.
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- ‘Deformadas modales de los primeros cuatro modos de vibracion.

- Analisis de los elementos NLLINK ( Gap y Isolator 1).

- La variacién de los esfuerzos que se generan en los puntos mas importantes de los
elementos estructurales, tales como: estribos, pilas, vigas y losa.

Al verificar los desplazamientos a los que estaria sometido el paso a desnivel al ser
excitado sismicamente, dicho analisis se centra en determinar si la dimensién de apoyo de
las vigas es adecuada para que cuando se produzcan dichos desplazamientos las vigas
tengan el soporte necesario y la superestructura en conjunto no falle, y también se toma
en cuenta dentro de este analisis la abertura de las juntas para comprobar que no haya

interaccion en los tramos adyacentes de la losa. El anélisis se lleva a cabo mediante la

historia de la respuesta de los elementos Nilink utilizados para cada caso en particular.
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3.4.1 PASO A DESNIVEL UBICADO EN LA INTERSECCION DE LA 49°

AVENIDA SUR Y 6" 10 CALLE PONIENTE.

3.4.1.1 Masa Participante.

El periodo de vibracion obtenido es de 0.676 seg, la participacion modal de la masa
sismica no cumple con el 90% de la masa participante en ninguna de las tres direcciones
y para poder cumplir con dicho requisito se necesitaria establecer un mayor nimero de
modos de vibracidn que los que se han propuesto, lo cual es una limitante debido al
recurso computacional con el que se cuenta para el anélisis. La direccién mas excitada es
la “X”, asociada a la direccion longitudinal, con un 68.3% y los modos que producen la
mayor participacion de masa en esta direccién son el segundo, tercero y décimo modo.
Mientras que en la direccion “Y”, asociada a la direccién transversal, la participacién de
masa llega a un 47%, siendo el primer y quinto modo los que produce la mayor
participacion. La tabla 3.4.1.1 muestra las razones modales de masa para cada modo y

acumulativa.
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TABLA 3.4.1.1 PARTICIPACION MODAL DE MASA -

PASO A DESNIVEL UBICADO ENLA INTERSECCION DE LA 49° AVENIDA SUR
Y 6°10° CALLE PONIENTE.
MODO | PERIODO(seg) MODO INDIVIDUAL( % ) SUMA ACUMULADA( % )
Ux Uy Uz Ux Uy Uz
1 0.676210 0.0000 11.5250 0.0000 0.0000 11.5250 0.0000
2 0.480760 50.1030 0.9027 0.3317 50.1030 | 12.4277 0.3317
3 0.446820 7.0519 7.3848 0.0523 57.1549 10.8125 0.3842
4 0.410500 0.0000 8.9966 0.0000 57.1549 28.809! 0.3842
5 0.393243 0.0000 11.5655 0.0000 57.1550 40.3746 0.3842
6 0.384121 0.0000 24513 0.0000 57.1550 42,8259 0.3842
7 0.359411 1.5276 0.0017 7.6263 58,6826 42.8276 8.0106
8 0.325493 0,0012 0.1356 0.0003 58.6838 42,9633 8.0111
9 0.291524 0.0015 0.0000 0.0018 58.6853 42.9633 8.0129
10 0263122 5.8033 0.0254 0.0193 64.4886 42,5886 8.0322
11 0241175 0.4044 0.0000 32113 64.8930 42.9887 11.2433
12 0.231268 0.2974 0.0001 1.5898 65,1904 42,9888 12.8333
13 0.226742 0.0008 0.0046 14.7443 65.1912 42.9933 27.5776
14 0.222064 1.2763 0.0012 43336 66.4675 42,9946 31.9312
15 0.213833 0.0023 0.1650 0.0001 66.4698 43.1596 319313
16 0.203646 0.0001 0.0001 0.0000 66.4699 43.1597 31.9313
17 0.198215 0.0000 0.0430 0.0000 66.4699 43.2027 31.9313
18 0.154482 0.0000 0.0000 0.0000 66,4700 43,2028 31.9313
19 0.192218 0.0000 0.0001 0.0000 66.4700 43.2029 31.9313
20 0.185922 0.0000 0.00035 0.0000 66.4700 43,2034 31.9313
21 0.173908 0.0001 0.0018 0.0000 66.4701 43,2052 31.9313
22 0.166707 15198 0.0003 0.0696 67.9899 43.2057 32,0009
23 0.159849 0.0000 0.0004 0.0000 67.9899 432061 32.0009
24 0.148661 0.0088 3.5715 0.0014 67.9987 46,7773 32.0022
25 0.135478 02701 0.0623 0.0615 68.2639 46,8398 32.0637
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3.4.1.2 Analisis de los Elementos Nllink( Isolator 1 y Gap)

Para el andlisis de estos elementos se utilizara una tabla resumen donde se recopila la
informacion correspond{ente a los cuatro registros que se han aplicado sobre la
estructura. Este analisis se identificara por tramos ( ver Fig. 3.4.1.1)

- Para los elementos GAP, se medird su deformacion en el sentido Ul de las
coordenadas locales del elemento, la abertura real de separacion (ue existe entre vigas —
pila y vigas — estribo es de 5 c¢m, por lo tanto una deformacién mayor que ésta, puede
producir una interaccién entré elementos adyacentes, provocando una fuerza de choque.
En lo referente a la abertura de las juntas ubicadas sobre las pilastras y sobre los estribos,
se obtiene que dicha abertura es suficiente y como consecuencia, la abertura del Gap no

se cierra, aunque puede ser que ocurra lo contrario ya que el analisis que se ha realizado

. es de tipo lineal; pero dichos resultados proporcionan un indicio del compertamiento de

dicha estructura. De los cuatro acelerogramas que se tienen, puede establecerse para este
caso que el registro del CIG produce los mayores resultados de la deformacion del
elemento que se ha utilizado para la verificacion, seguido por el registro del IGN, HCR y
ZSUB. En la tabla 3.4.1.2 se presenta el resumen- de dicha informacion para cada tramo.

- Para la segunda condicién, se medird la deformacién obtenida de la junta de unidén
entre el estribo — viga y entre la pilastra- viga, en la direccion longitudinal para
determinar si las vigas se mantiene dentro del ancho de asiento proporcionado, el registro
que produce los mayores desplazamientos es el HCR, localizados en el primer tramo. En
la tabla 3.4.2.2 se muestran los desplazamientos maximos que se generan en cada uno de

los tramos.
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TABLA 3.4.1.2 RESUMEN DE RESUTADOS PARA EL GAP Y ISOLATOR 1

PASO A DESNIVEL INTERSECCION 49° AVENIDA SUR Y 6° 1{°CALLE PONIENTE

- TRAMO SISMO CONDICION DELGAP ISOLATOR 1
_ GOLPEA | NO GOLPEA | FUERZA( Ton )| TIEMPO( se2 ) | DESP. MAX [ DESP. MAX

- IGN x 1.03 570
- TRAMO 1 CIG x 1.10 7.45
HCR x 1.01 8.54

ZSUBD X 437E-04 2.70E-03
IGN X 1.00 5.35
TRAMO 2 CIG X 1.09 7.06
HCR. x 1.20 7.93

ZSUBD x 5.20E-04 2.67E-03
IGN X 0.50 3.85
TRAMO 3 CIG x 1.04 5.25
HCR X 1.12 5.64

ZSUBD X 4.20E-04 1.76E-03
IGN x 0.70 2.96
TRAMO 4 CIG X 1.06 411
HCR : x 1.10 116

ZSUBD x 3.90E-04 1.39E-03
. IGN x 0.60 1.80
‘ TRAMO 5 CIG x T0.90 2.55
g HCR X 0.90 247

ZSUBD x 2.86E-04 837E-04

Nota: los desplazamientos estin en m.
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PASO A DESNIVEL INTERSECCION DE LA 49° AVENIDA SURY 6°10"

CALLE PONIENTE.
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FIG. 3.2.1 IDENTIFICA'CION DE TRAMOS. PASO A DESNIVEL UBICADO EN LA
INTERSECCION DE LA 49 AV. SUR Y 6°10° CALLE PONIENTE.
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3.4.1.3 Variacion de esfuerzos en los diferentes sistemas estructurales.

3.4.1.3.1 Registro del CIG, IGN, HCR y ZSUB.

- Losa: debido a la combinacién de la excitacién sismica y a la masa muerta, y como

consecuencia de que la abertura del Gap no se cierra y no habiendo interaccion entre
elementos adyacentes, no se genera ningun tipo de esfuerzo a flexion y los esfuerzos

cortantes son bajos, aunque era de esperarse ya que el sistema es simplemente apoyado.

Por lo tanto los esfuerzos a flexién y corte no sobrepasan los valores permisibles para
cada condicion en particular.,

- Pilastras y estribos: se llega a determinar que los mayores esﬁler;zos por flexién estan
localizados en la region de las pilastras o colﬁmnas de la estructura soportante, y se
acentia ain mas en los estr’i.bos. Mientras que los maximos esfuerzos cortantes se
desarrollan en el cabezal, los esfuerzos flectores los que tienen mayor incidencia sobre
los esfuerzos de corte. ‘Los valores de esfuerzos encontrados en dichos elementos no
sobrepasan el valor permisible dado para cada condicién en particular.

- Vigas: en cuanto a los resultados desarrollados en este elemento, el maximo esfuerzo se
obtiene en el centro de cada claro, dominado por la accion de la carga muerta. Los
cortantes maximos se localizan en los extremos de cada tramo y donde tienen mayor
incidencia es.en-el alma de las vigas metalicas. Los valores encontrados no sobrepasan la
resistencia del acero. Aunque la distribucion de los esfuerzos en los diferent'es elementos

estructurales es similar, el registro que produce los mayores resultados es el CIG, seguido

por el IGN, HCR y ZSUB.
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3.4.2 PASO A DESNIVEL UBICADO EN EL MONUMENTO AL HERMANO

LEJANO.

3.4.2.1 Masa Participante.

El periodo de vibracién obtenido es de 1.167 seg, la participacién modal de la masa
sismica no cumple con el 90% de la masa participante en ninguna de las tres direcciones
y para poder cumplir con dicho requisito se necesitaria establecer un mayor niimero. de
modos de vibracidn que los que se han propuesto, lo cual es una limitante debido al
recurso computacional con el que se cuenta para el analisis. La direccidn més excitada es
la “X”, asociada a la direccion longitudinal, con un 66% v los modos que producen la
mayor participaciéon de masa en esta direccién son el segundo, sexto y octavo modo.
Mientras que en la direccion “Y™, asociada a la direccion transversai, la participacion de
masa llega a un 23%, siendo el primer modo el que produce la mayor partidipacién. La

tabla 3.4.2.1 muestra las razones modales de masa para cada modo y acumulativa.
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TABLA 3.4.2.1 PARTICIPACION MODAL DE MASA

PASO A DESNIVEL UBICADO EN EL MONUMENTO AL HERMANO LEJANO

MODO | PERIODO(seg) MODO INDIVIDUAL{ % ) SUMA ACUMULADA( %)
Ux Uy Uz Ux Uy - Uz
1 1.167892 0.0126 153185 0.0000 0.0126 15,3185 0.0000
2 1.046409 34.3539 0.0270 0.0003 343666 | 15.3455 0.0003
3 1.027686 0.2548 0.2558. 0.0005 | 34.6214 | 15.6012 0.0008
4 0.958520 0.0056 0.0039 0.0007 34.6270 | 15.6052 0.0015
5 0.879762 0.0256 0.8737 0.0008 346525 | 16.4789 0.0024
6 0.864497 126579 | 0.0002 0.0059 473104 | 16.4791 0.0083
7 0.848314 0.0335 0.0026 00004 | 473439 | 16.4817 0.0087
8 0.835720 183519 0.0004 0.0170 65.6958 | 16.4821 0.0257
9 0.806017 0.0000 0.0052 0.0052 65.6958 | 16.4873 0.0309
10 0.796872 0.0014 0.0000 0.0208 65.6972 | 16.4873 0.0517
11 0.795160 0.0019 0.0009 0.0020 65.6991 | 16.4882 0.0537
12 0.791547 0.0027 0.0008 1.0609 65.7018 16.4890 1.1146
13 0.784692 0.0016 0.0013 0.1022 657034 | 16.4903 1.2168
14 0.784003 0.0136 0:0011 12716 657170 { 16.4914 2.4884
15 0.777232 0.0025 0.0000 0.0001 | 657195 | 164914 2.4885
16 0.767318 0.0063 0.0009 0.4819 657258 | 16.4923 29704
17 0.760285 0.0006 0.2901 0.0007 657264 | 16.7824 29711
18 0.749719 0.0018 0.0698 10.0000 65.7282 | 16.8522 2.9711
19 0.740503 0.0000 0.0008 | 0.0230 657282 | 16.8530 2.9941
20 0.739824 0.0000 0.0000 3.0620 65.7282 | 16.8530 6.0561
21 0.729546 0.0010 { -0.0209 0.0010 657292 | 16.8739 6.0571
22 0.724491 0.0004 0.0000 0.0010 65.7296 | 16.8739 6.0581
23 0.718680 0.0001 0.0000 0.2341 65.7297 | 16.8739 6.2922
24 0.710755 0.0002 5.7812 0.0001 657299 | 22.6551 62923
25 0.690376 0.0015 0.4450 0.0010 65.7314 | 23.1001 6.2933
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3.4.2.2 Anilisis de los Elementos Nllink ( Isolator 1y Gap )

" Para el analisis de estos elementos se utilizara una tabla resumen donde se recopila la

- informacién correspondiente a los cuatro registros que se han aplicado sobre la

estructura. Este andlisis se identificard por tramos( ver Fig. 3.4.2.1)

- Para los elementos GAP, se medira su deformacién en el sentido U1 de las coordenadas

locales del elemento, la abertura real de separacion que existe entre vigas — pila y vigas —
estribo es de 4 cm, por lo tanto una deformacion mayor que ésta, se puede producir una
interaccion ‘entre elementos adyacentes, provocando una fuerza de choque. En lo
referente a la abertura de las juntas ubicadas sobre las pilastras N° 4 y 7 y sobre los
estribos, se obtiene due dicha abertura no es suficiente y como consecuencia se da una
interaccion entre las losds adyacentes, 16 que puede provocar problemas secundarios en la
misma, aunque no se puede asegurar que ocurra ya que el Aanélisis que se ha realizado es
de tipo lineal; pero dichos resultados proporcionan un indicio de que se pueden generar
problemas. De los cuatro acelerogramas que se tienen, puede establecerse para este caso
due el registro del IGN produce los mayores resultados de la deformacién del elemento
que se ha utilizado para la verificacion, seguido por el registro del CIG, HCR y ZSUB,
En la tabla 3.4.2.2 se presenta la informacién de la fuerza de choque y el tiempo en que
se produce, para cada tramo o donde se ubiquen los elementos.

- Isolator 1: para la segunda condicion, se medira la deformacién obtenida del elemento
en la direcciébn U2, para determinar si las vigas no sobrepasa el ancho de asiento
proporcionado ya que una deformacidén mayor que el ancho de asiepto provocaria que la

viga se salga del astento. Al igual que la condicién anterior el registro que produce los
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! mayores desplazamientos es el IGN y es en los tramos 1,2,8 y 9 donde se encuentran los
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valores maximos. En la tabla 3.4.2.2 se muestran los desplazamientos maximos que se

generan en cada uno de los tramos para cada registro en particular.

TABLA 3.4.2,2 RESUMEN DE RESUTADOS PARA EL GAP Y ISOLATOR 1

PASO A DESNIVEL UBICADO EN EL MONUMENTO AL HERMANO LEJANO.

TRAMO SISMO CONDICION DEL GAP ISOLATOR 1

GOLPEA |NO GOLPEA|FUERZA( Ton )| TIEMPO( seg ) | DESP. MAX | DESP. MAX
IGN ' 16.33
) TRAMO 1 CIG 1192
HCR _ 9.65
ZSUB ' ] 9.47E-03
IGN _ 13.90
TRAMO 2 CIG ' 10.20
HCR 3.30
ZSUB’ ' ) 8.09E-03
IGN 15.30
TRAMO 3 cIG 13.10
HCR 10.50
ZSUB ° ' " $.48E-03
IGN x 9806 4.17 42 14.00
TRAMO 4 CIG X 3082 2.18 4:1 12.80
HCR x 3305 ©23 . 4.05 10.49
ZSUB X 1.20E-02
IGN 10.90
TRAMO 5 CIG 9.40
HCR . 8.01
ZSUB 8.50E-03
IGN 9.81
TRAMO 6 CIG 8.73
" ___HCR . ‘ , 7.25
‘ZSUB’ 1.01E-02
2 IGN x ] 6327 2.9 4.1 11.53
TRAMO 7 CIG X 3890 1.96 4.1 3.77
HCR < 5036 2.8 4.07 7.10
ZSUB X 6.60E-03
IGN 14.46
' TRAMO 8 CIG : 10.16
” HCR .20
’ ZSUB 8.28E-03
. IGN 17.22
) TRAMO 9 CIG 12.13
2 HCR 9.68
’ ZSUB 9.79E-03

Nota: los desplazamientos estin en m.
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PASO A DESNIVEL HERMANOQO LEJANO.

Tramo® (.
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FIG. 3.2.2 IDENTIFICACION DE TRAMOS. PASO A DESNIVEL MONUMENTO AL HERMANO

LEJANO.
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3.4.2.3 Variacion de esfuerzos en los diferentes sistemas estructurales.

3.4.2.3.1 Registro del CIG, IGN y HCR.

- Losa: debido a {a combinacion de la excitacion sismica y a la _maéa muerta, y coOmo
consecuencia de la interaccién que se produce en la losa, los méaximos esfuerzo se
localizan cerca a las i)ilastras y a los-estribos y se acentiia més en las esquinas o bordes,
siendo el tramo 1 donde se registran los mayores valores de esfuerzo. Para el caso de
analisis cabe mencionar que los esfuerzos que tienen mayor incidencia sobre la losa son
por flexion y no los esfuerzos cortantes. Los valores encontrados no sobrepasan los
valores permisibles del concreto.

- Pilastras: se llega a determinar que los mayores esfuerzos por flexion se dan en la altura
de la pilastra y la mds esforzada es la N°® 6 a consecuencia de la.esbeltez de dicho
elemento. Mientras que los esfuerzos cortantes se desarrollan en el cabezal de las
pilastras. Los esfuerzos flectores tienen mayor incidencia sobre los esfuerzos de corte,
pero en ninglin momento se sobrepasan los valores permisibles del material.

- Vigas: En cuanto a los resultados desarrollados -en este elemento, el momento maximo
se obtiene en el centro de cada claro y tiende a disminuir en los extremos tipicos de una
viga simplem_ente apoyada, siendo las vigas de los extremos las que muestran los
mayores momentos ya que tienen un voladizo de 1.00 m, dichos valorf;s se acentilan mas
en los claros con mayor longitud. Los cortantes maximos se localizan en los extremos de

cada tramo. Al igual que la losa y las pilastras, no se sobrepasan los valores permisibles.
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"Tanto para los valores de desplazamiento como para los valores de esfuerzo, el
registro que produce los mayores resultados es el CIG, seguido por el registro del IGN y

el HCR.

3.4.2.3.2 Registro de la ZSUB.

- Losa: aunque no se produce ningtina interaccion en la losa, los maximos esfuerzo se
localizan cerca a las pilastras y a los estribos y se acentia mas en las esquinas o bordes,
siendo el tramo 1 donde se registran los mayores valores de esfuerzo, tanto los registros
anteriores como éste generan la misma distribucion de esfuerzos, aunque los valores son
relativamente menores para el caso en particular. Como él los casos anteriores los
esfuerzos que tienen mayor incidencia sobre la losa son por flexion y no los esfuerzos
cortantes. Los valores encontrados no sobrepasan !os valores permisibles del concreto.

- 'Pi.lastras: los mayores esfuerzos por flexion se dan en la altura de las pilastras y la mas
esforzada es la N° 6 a consecuencia de la esbeltez de dicho elemento, disminuyendo a
medida disminuye la altura de las pilas. | Mientras que los esfuerzos cortantes se
desarrollan en el cabezal de las pilastras. En ninglin momento se sobrepasan los valores
permisibles del material.

- Vigas: En cuanto a los resultados desarrollados en este elemento, el momento méximo
se obtiene en el centro de cada claro y tiende a disminuir en los extremos tipicos de una
viga simplemente apoyada, siendo las vigas de los extremos las que muestran los

mayores momentos ya que tienen un voladizo de 1.00 m, dichos valores se acentian mas
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en los claros con mayor longitud. Los cortantes maximos se localizan en los extremos de
cada tramo. Al igual que la losa y las pilastras, no se sobrepasan los valores permisibles.
Los resultados de este registro difieren de los resultados obtenidos de los registros

anteriores, debido a que es un registro de un sismo diferente.
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3.4.3 ANALISIS DE RESULTADOS DEL PASO A DESNIVEL UBICADO EN LA

INTERSECCION DE LA 49° AVENIDA SURY 1° CALLE PONIENTE.

3.4.3.1 Masa Participante.

El periodo de vibracion obtenido para este paso a desnivel es de 0.7951 seg. La
participacion modal de la masa no llega al 90% en ninguna de las tres direcciones (X, Y,
Z), para poder cumplir con dicho requisito se necesita un nimero alto de modos de
vibracion lo cual representa una limitante computacional para nuestro caso. La direccion
mas excitada es la direccion longitudinal al puente (Eje “X”), alcanzando un 67% siendo
el modo 7y 8 los que mayor participaciéon de masa producen. En la direccién transversal
al paso (Eje “Y™), la participacion de la masa llega al 46%, siendo los modos 12,13, 15y
18 los que mayor participacién de masa producen. En la tabla 3.4.3.1 se presenta los

periodos y distribucion de la masa de los primeros 25 modos de vibracion.
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TABLA 3.4.3.1 PARTICIPACION MODAL DE MASA

PASO A DESNIVEL UBICADO EN LA INTERSECCION DE LA 49° AVENIDA SUR

Y PRIMERA CALLE PONIENTE.
MODO | PERIODO(seg) MODO INDIVIDUAL( % } SUMA ACUMULADA( %)
Ux Uy Uz Ux Uy Uz

1 0.795075 0.0000 11.1320 0.0003 0.0000 11.1320 0.0003
2 0.595042 0.0000 7.4937 0.0002 0.0000 18,6257 0.0005
3 0.545421 0.0000, | 152245 0.0002 0.0000 33.3502 0.0007
4 0.535828 0.0000 5.1745 0.0000 0.0000 39,0247 0.0007
5 0.529396 0.0000 0.1752 0.0002 0.0000 39.1999 0.0009
é 0.444852 0.0000 6.7567 0.0000 0.0000 45.9566 0.0009
7 0356937 2.9577 0.0001 6.1363 29577 45,9567 6.1372
8 0.330506 61.0732 0.0001 0.8347 64.0309 45.9568 6.9719
9 0.314843 0.0168 0.0001 0.0017 64.0477 45.9569 6.9736
10 0.306666 0.0009 0.0001 0.0016 64.0486 | 459570 6.9752
11 0.242723 0.1052 0.0001 0.7468 64,1538 459571 7.7220
12 0.235791 0.9495 0.0002 3.8622 65,1033 45,9573 16,5842
13 0228913 1.0398 0.0000 3.1263' 66.1431 459573 19.7105
14 0.226597 0.4423 0.0001 1.8892 66,5854 459574 21.5997
15 0221546 0.8088 0.0000 7.0806 67.3942 45.9574 28.6803
16 0222130 0.0000 0.0088 0.0024 67.3942 45.9662 28.6827
17 0211167 0.6001 0.0017 0.0024 | 67.3943 45.9679 28.6851
18 0.188902 0.0242 0.0004 43277 67.4185 45,9683 33.0128
19 0,185717 0,0002 0.0031 0.0546 67.4187 43,9714 33.0674
20 0.165639 0.0000 0.0023 0.0003 674187 45.9737 33.0677
21 0.163318 0.0000 0.0017 0.0000 67.4187 459754 33.0677
22 0,154876 0.0000 0.0018 0.0000 67.4187 459772 33.0677
23 0.146086 0.0000 0.0480 0.0001 674187 46.0252 33.0678
24 0.143611 0.0000 0.0210 0.0004 67.4187 46.0462 33.0682
25 0.1415%4 0.0000 0.0123 0.0003 67.4187 46.0585 33.0685
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3.4.3.2 Analisis de Elementos Nllink ( Isolator 1 y Gap )

Para el anilisis de estos elementos se utilizard una tabla resumen que muestre la
informacion correspondie'nte a los cuatro sismos aplicados a la estructura; este anélisis se
identificara por tramos (ver figura 3.4.3.1).

Los elementos GAP se utilizaran para medir la deformacion que sufrira el sistema
losa-viga eﬁ el sentido longitudinal al puente, Ul del eje local del elemento.

Para este caso existe una separacion de 0.05m entre el sistema subestructura -
superestructura, si se provocara una deformacién mayor o igual que ésta, la estructura
estaria golpeando y provocando una fuerza de choque. En la tabla 3.4.3.2 se presenta el
resumen de esta informacion.

Elementos ISOLATOR 1: La deformada de estos elementos se medira en el eje local
U2 del elemento para determinar: si las vigas se mantienen dentro de su asiento; para este
paso las vigas estan simplemente apoyadas sobre placas de Neoprene de 0.40 x 0.40 mits.
El desplazamiento maximo que puede tener este elemento es de 0.20 mts., si fuese mayor

que este valor la viga se saldra de su asiento (ver tabla resumen 3.4.3.2).
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TABLA 3.4.3.2 ﬁES[HWEN DE RESUTADOS PARA EL GAP Y ISOLATOR 1

PASO A DESNIVEL INTERSECCION 49° AVENIDA SURY 1° CALLE PONIENTE

TRAMO SISMO CONDICION DELGATF ISOLATOR 1
GOLPEA | NO GOLPEA | FUERZA( Ton )| TIEMPO( seg ) | DESP. MAX | DESP. MAX
IGN X ’ 2.56E-03 2.13E-02
TRAMO 1 HCR X 2.40E-03 1.92E-02
CIG X 4,77E-03 3.60E-02
ZSUBD X 2.02E-06 9.91E-06
IGN X 4.92E-03 2.27E-02
TRAMO 2 HCR X 4.01E-03 2.G8E-02
CIG X 6.66E-03 3.74E-02
ZSUBD X 2.69E-06 LO7E-05
IGN: X 2.99E-03 | 2.29E-02
TRAMO 3 HCR X 2.19E-0% 2.09E-02
CIG X 3.60E-03 3.82E-02
ZSUBD X 9.28E-07 1.08E-03
IGN X 3.13E-03 2.23E-02
TRAMO 4 HCR X 2.82E-03 1.91E-02
CIG £ 3.88E-03 3.73E-02
ZSUBD X 1.20E-06 1.03E-03
IGN X 2.28E-03 2.10E-02
TRAMO 5 HCR X 3.16E-03 1.75E-02
CIG X 4.06E-03 3.30E-02
ZSUBD X 1.38E-06 9.31E-06
IGN X 6.96E-03 1.87E-02
TRAMO 6 HCR X 1.04E-02 1.73E-02
CIG X 2.05E-02 3.18E-02
ZSUBD X 5.74E-06 8.63E-06

Nota: los desplazamientos estin en m.
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PASO A DESNIVEL INTERSECCION DE LA 49° AVENIDA SUR Y 1* CALLE

PONIENTE.

¥ calte povienta y 09 & frueioa -

v Defi lect ™

FIG. 3.2.3 IDENTIFICACION DE TRAMOS. PASO A DESNIVEL UBICADO EN LA

INTERSECCION DE LA 49° AVENIDA SUR Y 1° CALLE PONIENTE.
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3.4.3.3 Variacién de Esfuerzos en los Diferentes Sistemas Estructurales.

3.4.3.3.1 Registro del (__JIG, IGN, HCR, ZSUB.

- Losa: debido a la combinacic’sn de la excitacién sismica y a la masa muerta los
elementos GAP no llegan a cérrarse y no existe interaccion entre los elementos
adyacentes, los esfuerzos generados por flexidén y corte son bajos, localizandose los
mayores en el tramo 2 en la parte adyacente al cabezal de la pila 1 y pila 2 (ver fig.
3.4.3.1) los valores obtenidos no sobrepasan los limites pérmisibles de esfuerzo para el
concreto.

- Pilastras y Estribos: se llega a determinar que los mayores esfuerzos flexidén se
localizan en los parapetos de todas las pilas y a 1/3 de la altura del estribo 1 y pila 5 (ver
fig. 3.4.3.1); los esfuerzos méaximos por corte se localizan a 1/3 de la altura de la pila 3,
pila 4, estribo 1 y pila 2. Tanto los valores encontrados por flexién y por corte no
sobrepasan los valores limites permisibles.

- Vigas: En cuanto a los resultados obtenidos en este elemento se determina que los
mayores esfiuerzos por flexién estin’ localizados en los patines superiores dgl tramo 2
cercanos al parapeto de la pila 1 y pila 2, asi como también en el centro de cada tramo;
los esfuerzos maximos por corte se localizan en los patines superiores del tramo 2
cercanos al parapeto de pila 1 y pila 2 ( ver fig. 3.4.3.1), estos valores no sobrepasan la
resistencia del acero. Aunql,;e la distribucion grafica que proporciona el programa es
similar para todos los registros el registro que mayores esfuerzos produce es el CIG

seguido del IGN, HCR y ZSUB respectivamente.
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3.4.4 ANALISIS DE RESULTADOS EN EL PASO A DESNIVEL DEL BARRIO

LA VEGA.

3.4.4.1 Masa Participante.

El periodo de vibracién obtenido es de 1.0487 seg., la participacion modal de la masa
sismica no cumple con el 90 % de la m‘asa participante en ninguna de. las tres direcciones
(X, Y, Z); para poder cumplir con este requisito se necesita un nimero muy alto de
modelos de vibracion lo cual representa una limitante computacional. La direccién mas
excitada es la direccion longitudinal (Eje “X™), con 22%, siendo los primeros cuatro

modos de vibracion los que mayor participacién de masa producen.

'En la direccién transversal (Eje “Y™) la participacién de la masa llega a 1.2%, siendo el

primer modo de vibracidn el que mayor participacion produce. En la tabla 3.4.4.1 se

muestra los periodos y distribucién de masa de los primeros 25 modoes de vibracion.
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TABLA 3.4.4.1 PARTICIPACION MODAL DE MASA

PASO A DPESNIVEL UBICADO EN EL BARRIO LA YEGA

MODO | PERIODO(seg) MODO INDIVIDUAL{ %) SUMA ACUMULADA( %)
Ux - Uy Uz Ux Uy Uz
1 1.048720 4.9576 1.1771 0.0016 4.9576 1.1771 0.0016
2 1.022475 5.6970 0.0060 0.0024 10.6546 1.1771 0.0040
3 0.919916 7.1752 0,0052 0.0023 17.8298 1.1823 0.0063
4 0.753750 3.25580 0.0025 0.1524 21.0888 1.1848 0.1587
5 0.730843 0.0064 0.0000 0.5285 21.0952 1.1848 0.6872
6 0.727518 0.0308 0.0009 0.3353 21.1260 1.1857 1.0225
7 0723914 0.2558 0.0001 0.6720 21.3818 1.1858 1.6945
2 0.721521 0.4084 0.0003 0.0900 21.7902 1.1863 1.7845
9 0.687863 0.0190 0.0000 0.0000 21.8092 1.1863 1.7845
10 0.687801 0.0027 0.0600 0.0000 21.8119 1.1863 1.7845
11 0.684881 0.0112 0.0000 0.0005 21.8231 1.1863 1.7850
12 0.681395 0.0225 0.0001 0.0009 21.8456 1.1864 1.7859
13 0.681047 0.0002 10.0000 0.0006 21,8458 1.1864 17865
14 0.677682 0.0001 0.0009 0.0000 21.8459 1.1873 17865
15 0.666794 0.0000 0.0001 0.0000 21.8459 1.1874 1.7863
16 0.665248 0.0000 0.0000 0.0003 21.8459 1.1874 1.7868
17 0.664693 0.0001 0.0000 0.0001 21.8460 1.1874 1.7869
18 0.656777 0.0302 0.0002 0.0001 21.8762 1.1876 1.7870
19 0.654145 0.0256 0.0000 0.0001 21.9018 1.1876 1.7871
20 0.652377 0.0000 0.0000 0.0007 21.9018 1.1876 1.7878
21 0.645164 0.0000 0.0000 0.0002 21.9018 1.1876 1.7880
22 0.648010 0.0006 0.0018 0.0003 21.9024 1.1894 1.7883
23 0.646172 0.0049 0.0000 0.0000 21.9073 1.1894 1.7883
24 0.645968 0.0000 0.0000 0.0001 21.9073 1.1894 1.7884
25 0.644925 0.0061 0.0000 0.0002 21.9134 1.1894 1.7886
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3.4.4.2 Anilisis de los Elementos NHink ( Isolator 1 y Gap)

Para el analisis de estos elementos se utilizara una tabla resumen donde se recopila la
informacién correspondiénte a los cuatro sismos aplicados a la estructura. Este analisis se
identificara por tramos (ver figura 3.4.4.1).

Para los elementos GAP se medird su deformacion en el sentido Ul de las
coordenadas locales del elemento, la abertura real de separacién que existe entre vigas-
pilas y vigas-estribos es de 0.20 cms., por lo tanto un desplazamiento mayor que este
provoca que la estructura golpee entre si provocando una fuerza de choque. En la tabla
3.4.4.2 se presenta el resumen de esta informacion.

Elementos ISOLATOR 1: La deformacién de estos elementos se mediré en el éje local

U2 del elemento para determinar si las vigas se mantienen dentro de su asiento, que para

_este paso son apoyos de almohadillas elastoméricas de 0.40 x 0.40 mts., el elemento esta

modelado al centro de la placa por lo tanto una deformacion mayor de 0.40 mts. provoca

que la viga se salga de su asiento (ver tabla resumen 3.4.4.2).
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TABLA 3.4.4.2 RESUMEN DE RESUTADOS PARA EL GAP Y ISOLATOR 1

PASO A DESNIVEL BARRIO LA VEGA.

TRAMO SISMO CONDICION DEL GAP ISOLATOR 1
GOLPEA | NO GOLPEA} FUERZA(Ton )| TIEMPO( seg ) | DESP. MAX | DESP. MAX
IGN X 34560 4,165 3.02E-01 3.04E-01
TRAMO 1 HCR X 4.50E-02 4,49E-02
CIG 9.77E-02 9.76E-02
ZSUB 3.80E-05 3.77E-05
IGN X 18370 5375 3.03E-01 3.03E-01
TRAMO 2 HCR X 1.21E-01 1.21E-01
CIG X 1.74E-01 1.10E-01
Zs5UB X 1.31E-04 1.31E-04
JIGN b 4.05E-03 4.57E-03
TRAMO3 HCR X 1.09E-03 1.10E-03
CIG X 2.94E-03 1.17E-03
ZSUB X 1.93E-06 1.96E-06
IGN X 28120 3.835 3.03E-01 3.08E-01
TRAMO 4 HCR 9.53E-02 9.62E-02
CIG X 1.32E-01 1.32E-01
ZSUB X 1.09E-04 1.10E-04
IGN X 17930 1.63 3.03E-01 3.03E-01
TRAMOS HCR 9.72E-02 9.72E-02
CIG 1.39E-01 1.3%E-01
78UB 1.15E-04 1.14E-04

Nota: los desplazamientos estin en m.
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FIG. 3.4.4.1 IDENTIFICACION DE TRAMOS BARRIO LA VEGA.

INDICAN:

PN I:Pila Norte 1 PS 1: Pila Sur 1
PN 2:Pila Norte 2 PS 2:Pila Sur 2
PN:Pila Norte PS: Pila Sur.
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3.4.4.3 Variacién de esfuerzos en los diferentes sistemas estructurales.

3.4.4.3.1 Registro del CIG, HCR, ZSUB.
- Losa: la combinacion sismica y la masa muerta no llegan a provocar que los elementos
GAP se; cierren en ninguno de los tramos, aun asi se provocan esfuerzos de flexiéon
localizandose los maximos en la 10;%1 de los cabezales de pila norte y pila sur, asi como
también en los extremos de la los.zi ;En calzada colindante con los estribos; mientras que
los esfuerzos maximos por corte ée localizan en la parte central de cada tramo. En ambas
condiciones no se sobre pasan los esfuerzos permisibles del concreto.(ver fig. 3.4.4.1)
- Estribos y Pilas: se llego a determinar que los mayores esfuerzos por flexiéon se
localizan en la parte de unién de pilé norte-cabezal y pila sur-cabezal, mientras que los
esfuerzos p‘or cortante‘ maximos se localizan en la parte de unién de las pilas con las.
fundaciones y parte superior de las pilas. En ambos casos no se llega a sobrepasar los
limites de esfuerzo permisible del concreto.(ver fig. 3.4.4.1)
- Vigas: En cuanto a los esfuerzos desarrollados en estos elementos se determino que ios
momentos maximos se estan desarrollando en el centro dé cada tramo; los- cortantes
méximos se localizan en los extremos de cada tramo. En ambas condiciones no se llega
ha sobrepasar los limites de esfuerzo permisible para este elemento. (ver figura 3.4.4.1).
El comportamiento de la estructura es idéntico cuando es excitado sismicamente por

los tres registros antes mencionados.
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3.4.4.3.2 Registro del IGN.

- Losa: la combinacion sismica y la masa muerta llegan a provocar que los elementos
GAP se cierren en los tramos 1, 2, 4, 5, provocando esfuerzos de flexiéon localizindose
los maximos en la losa de los cabezales de pila norte y pila sur, asi como también en los
extremos de la losa en calzada colindante con los estribos; mientras que los esfiuerzos
maximos por corte se localizan en la parte central de cada tramo. En ambas condiciones
no se sobre pasan los esfuerzos permisibles del concreto.(ver fig. 3.4.4.1)

- Estribos y Pilas: se llego a determinar que los mayores esfuerzos por flexidn se
localizan en la parte de unién de pila norte-cabezal y pila sur-cabezal, mientras que los
esfuerzos por cortante maximos se localizan en la parte de unidn de las pilas con las
fundaciones y parte superior de las pilas. En ambos casos no se llega a sobrepasar los
limites de esfuerzo permisible del concreto.(ver fig. 3.4.4.1)

- Vigas: En cuanto a los esfuerzos desarrollados en estos elementos se determino que los
momentos maximos se estan desarrollando en el centro de cada tramo; los cortantes
maximos se localizan en los extremos de cada tramo. En ambas condiciones no se llega
ha sobrepasar los limites de esfuerzo permisible para este elemento. (ver figura 3.4.4.1).

Este registro es el que mayores esfuerzos le provoca a todo el sistema, el tramo 3 es el

unico en el cual no se llegan a cerrar los GAPS.
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CAPITULO IV

CONCLUSIONES Y RECOMENDACIONES.
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4.1 CONCLUSIONES

Como es ya conocido, los pasos a desnivel son obras civiles que deben mantener
condiciones optimas antes, durante y después de la ocurrencia de un fenémeno natural,
debido a que soportan vias de comunicacion; por lo cual se hace necesario el verificar que
su disefio sea el més confiable y optimo ante la presencia de tales eventos, en especial los
sismos ya que estos ponen al descubierto los errores de disefio en cualquier estructura que
no haya sido bien disefiada y detallada. Reconociendo de alguna manera que el dafio
potencial de un sismo es debido esencialmente a la desafortunada correspondencia entre
el periodo fundamental de vibracién de la mayoria de las estructuras y el contenido de
frecuencia de las ondas sismica, que a la vez viene a corroborar la importancia de tomar
en las propiedades del suelo. Dentro de este contexto y teniendo en cuenta los resuitados

obtenidos, los cuales indican:

1. Al realizar la evaluacion sismica de los pasos a desnivel ubicados en el Barrio La
Vega y en el Monumento al Hermano Lejano, los maximos esfuerzos tanto flexionantes
como cortantes, determinados en la losa se localizaron en las esquinas o bordes de la
misma, justo sobre el apoyo de las pilastras y estribos. Esto se debe a la interaccién que
se produce entre los tramos adyacentes de losa a consecuencia de que los desplazamiel_lt_os
generados al excitar sismicamente a las estructuras antes mencionadas son mayores que la
junta de separacion propuesta produciéndose un golpeteo entre secciones, lo cual puede

provocar problemas secundarios no previstos en el disefio de la losa. Sera necesario

-
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enfonces, hacer una revision exhaustiva sobre las condiciones de disefio adoptadas para
proporcionar la separacidn adecuada tomando en cuenta los desplazamientos
incompa\;ibles que se puedan generar en las diferentes pilas y estribos a consecuencia del
movimiento no sincronizado de las ondas sismicas y no recargar el disefio de la losa por
accion sismica como resultado de la fuerza de choque. También se puede incluir un
disipador de energia dentro del apoyo elastomerico utilizado, el cual reduce

significativamente el desplazamiento sismico, ver Fig. 4.1.b.

Flomo
Neoprens
Acer:
/‘ Acero
—————— = Neoprene
FIG. 4.1.a APOYQ ELASTOMERICO FIG. 4.1.b APOYO
ACTUAL ELASTOMERICO CON
DISIPADOR DE ENERGIA

2. Para los pasos a desnivel ubicados en la interseccion de la 1* Calle Poniente y 49*
Avenida Sur y en la interseccién de la 6° 10° Calle Poniente y 49° Avenida Sur, el sistema
de apoyo de la superestructura que fue utilizado, generd inestabilidad en el sistema
estructural debido a la alta deformabilidad del material, lo cual puede provocar que la

superestructura se quede sin soporte, lo que no pudo ser observado debido a las
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caracteristicas de! apoyo utilizado en el modelaje de dichas estructuras. Por lo tanto, para
dar una alternativa de solucién al problema de inestabilidad generado en el sistema
estructural, es necesario -'que se provea la incorporacion dé apoyos elastoméricos en
adicion de dispositivos de disipacion de energia que generalmente resultarian en una
reduccion significante del desplazamiento sismico comparado con el disefio de los apoyos
elastomeéricos comunes (placas laminadas) que no incluyen disipacion de energia, ver
Fig. 42.ay 4.2.b. La reduccidn tipica puede ser esperada en un 20% a un 40% y si se
conocen con precision las caracteristicas de fuerza—deformacion del apoyo elastomérico y
del aislador, la maxima fuerza lateral desarrollada tanto en el apoyo como en la fundacidn
puede ser determinada. La insercion de un alma de plomo como dispositivo de disipacion
de energia dentro del apoyo de placas laminadas (neoprene y acero), permite satisfacer
muchos de los requerimientos para un buen sistema de aislamiento y ha sido usado
extensivamente. La razon de porque el plomo es un material apropiado es debido a las
caracteristicas mecanicas que presenta, que le permiten una buena combinacion con las
caracteristicas del apoyo elastomérico: alta rigidez inicial a cortante, comportamiento
esencialmente elasto—plastico y buenas propiedades de fatiga para ciclos plasticos. El
buen comportamiento de dicho sistema de disipacién de energia dependerd a la vez del
buen dimensionamiento que se haga de Iz placa de apoyo y del didmetro de la porcion de

plomo que se agregue.
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Plomo
Neoprene
Acerc
m—:‘/N eoprene
e DY
FIG. 4.2.a APOYO ELASTOMERICO FIG. 4.2.b APOYO
ACTUAL ELASTOMERICO CON

DISIPADOR DE ENERGIA

3. Para los cuatro pasos a desnivel seleccionados, los maximos esfuerzos flexionantes
determinados en la subestructura y sistema de fundacién, se localizaron en la zona de la
unidn pila — zapata y estribo — zapata; lo cual era de eSperafse ya que su comportamiento
es como un simple cantiliver vertical, debido al tipo de sistema estructural que se ha
utilizado (superestructura simplemente apoyada). Para poder garantizar el buen
comportamiento del elemento serfa conveniente tomar en cuenta el proceso de disefio por
capacidad aplicado a puentes, el cual fue presentado en el ejemplo del capitulo II para
asegurar que en dicho elemento ( pila ) no se produzcan fallas no dactiles antes de que se
produzcan las fallas dactiles bajo el nivel sismico de disefio. Es importante también tener
presente [os aspectos de detallado de las zonas criticas (anclajes, desarrollo de refuerzo,

etc.) ya que son situaciones que en el pasado dieron origen a diversos tipos de fallas, lo

205



ttike

e,

v d

anterior debe recordarnos que un buen anélisis debe ir acompafiado de un buen detallado

y no tomarlos como dos aspectos excluyentes, sino mas bien complementarios.

4. El porcentaje de la masa modal participante alcanzado después de 25 modos de
vibracién no fue el necesario ya que no se llegd al 90% como requisito minimo para este
tipo de estructuras en ninguna de las tres direcciones (longitudinal, transversal y vertical),
lo que ind—icé que los resultados originados por los efectos inerciales en tales direcciones
no son tan representativos ya que hay un porcentaje de-masa que todavia no ha sido
excitada, la cual tiene una influencia directa en la ecuacién fundamental del movimiento;,
pero permiten obtener de-una manera practica el comportamiento caracteristico de dichas
estructuras. Para el caso de andlisis presentado, los pasos a desnivel que alcanzz;tron
mayor porcentaje de masa participante acumulada fueron los ubicados en la interseccion-
de la 49° Avenida Sur y 6* 10* Calle Poniente .con un 68% de masa en la direccién
longitudinal de la estructura, seguido por el paso a desnivel ubicado en la interseccién de
la 49" Avenida Sur y 1° Calle Poniente y el ubicado en el Monumento al Hermano Lejano
con un 67% y 65%, respectivamente, en la direccién longitudinal. En cambio para el paso
a desnivel ubicado en el Barrio La Vega, el porcentaje de masa participante acumulada
fue de 21% para la direccion longitudinal, debido a que presenta una forma diferente en
su geometria con respecto a los tres casos anteriores. Para todos los casos se necesitaria
definir un mayor nimero de modos de vibracion para poder excitar la masa de dichas
estructuras, lo cual como se mencioné en él capitulo III es una limitante debido 2l recurso

computacional con que se cuenta para realizar el analisis respectivo como consecuencia
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) de'la cantidad de informacidn de salida que genera el programa SAP2000. En las graficas
; 4.1, 4.2 y 4.3 se muestran los porcentajes de masa participantes para cada uno de los
' pasos a desnivel considerados en cada una de las direcciones.
4‘"1 GRAF. 4.1: % MASA ACUMULADA (X-X)
™ LONGITUDINAL
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5. A diferencia de las estructuras de edificios donde se espera que la mayor participacién
de masa se de en el primer modo de vibracién, en los pasos a desnivel la mayor
participacion de masa puéde darse en cualquiera de los modos de vibracion, lo cual puede
corroborarse con los resultados presentados en las tablas de masa participante de cada uno

de los pasos a desnivel.

6. Todos los pasos a desnivel fueron analizados completamente empotrados en donde se
considera al suelo como un medio rigido y no se consider6 la interaccion que se produce
entre el suelo y la estructura, lo que podria ocasionar en cierta forma que los resultados
obtenidos tengan variacion. Esto tiene influencia ya que segun los estudios de micro
zonificacién realizados en el Area Metropolitana de San Salvador por un consorcio
italiano y por el Ing. Rolando Alberto Aguilar Colato, el periodo dominante del suelo para
el primer estudio se encuentra en un rango de T, = 0.20 seg. y T, = 0.60 seg., en tanto
para el segundo estudio es: T = 0.206 seg. Los periodos dominantes determinados para
los pasos a desnivel de la 49" Avenida Sur y 6* 10° Calle Poniente (Tn = 0.676 seg.) y la

49* Avenida Sur y 1° Calle Poniente (Tn = 0.795 seg.), se encuentran dentro del rango del

- periodo dominante del suelo determinado por dichos estudios, lo cual provocaria que la

estructura entrara en resonancia dando lugar al colapso de dichos pasos a desnivel si

dentro de estos periodos la estructura tiene la mayor participacion de masa.

7. En ninguno de los elementos estructurales que conforman el sistema global de cada

uno de los pasos a desnivel considerados, se llegd a sobrepasar los esfuerzos permisibles
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" de' cada uno de los materiales. Para algunos de los caso en particular: concreto simple a

compresién (f'c = 280 kg/cm®), concreto a tension (fc = 0.40f"c), acero de refierzo grado
60 (fy = 4200 kg/em®), acero estructural A36 (fy = 25310 Ton/m®). Para todos los casos,

los esfuerzos alcanzados fueron de un 50% a un 70% del esfuerzo permisible.

8. Dentro de los registros de los acelerogramas escogidos para la evaluacion sismica, los
que provocaron los mayores resultados en cuanto a desplazamientos y esfuerzos fueron el
registro del Instituto Geografico Nacional (IGN) y el registro del Centro de
Investigaciones Geotécnicas (CIG), los cuales corresponden al terremoto del 10 de

octubre de 1986.

9. El sistema de tierra armada que en algunos pasos a desnivel forma parte del estribo y
€n otros es parte bomplementaria, no se tomé en cuenta dentro del modelo matematico
tridimensional en la realizacion del anilisis -reSpectivo debido a que ha demostrado un
buen desempefio en los dltimos sismos ocurridos, tales como: los terremotos de Kobe

(1995) y Turquia (1998).

10. Los esfuerzos generados en las vigas metdlicas del tramo central de los pasos a
desnivel ubicados en la interseccion de la 49* Avenida Sur y 1* Calle Poniente, y en la
interseccién de la 4%° Avenida Sur y 6° 10° Calle Poniente, son mayores que los
genera;dos en los demas claros debido a que son vigas simplemente apoyadas, en donde se

espera que los maximos resultados se desarrollen en el centro del claro y tienda a cero en
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los extremos del mismo, estableciendo de esta forma que el disefio de la superestructura

es dominado por la accion de la carga muerta y carga viva.
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4.2 RECOMENDACIONES

1. Debi_do a que se tuvo ciertas dificultades en la consecucion de Ja informacion referente
al estudiq de suelo realizado en los diferentes pasos a desnivel analizados, no se llevé a
cabo el analisis de la interaccidn suelo—estructura, por lo que en estudios posteriores se
recomienda tomar en cuenta dicho analisis; debido a que pueden surgir problemas no

detectados al usar la idealizacién de un empotramiento perfecto.

2. Se recomienda que cuando se realicen trabajos de investigacion relacionados con los
puentes y pasos a desnivel, de ser posible se cuente con la memoria descriptiva del disefio
de dichas estructuras para que las condiciones de carga y los elementos utilizados en la
discretizacion del modelo matemético tridimensional, reflejen las condicipnes reales del.
comportamiento de la estructura y que los resultados sean mas representativos de la
realidad.

3. Enlos pasos a desnivel ubicados en el barrio La Vega y el ubicado en ¢l Monumentos
al Hermano Lejano, la junta de separacion proporcionada entre los elementos adyacentes
de losa fue i-idecuada y se produjo interaccion entre los elementos al ser excitados
sismicamente lo que puede causar una degradacion en la rigidez del sistema y modificar
el comportamiento de la estructura, por lo que se recomienda que se haga una revision
para que se proporcione la separacion adecuada tomando en cuenta los desplazamientos

maximos que se puedan producir.
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4." En los pasos a desnivel ubicados en la interseccion de la 49* Avenida Sur y 1* Calle
Poniente y la interseccion de la 49° Avenida Sur y 6* 10" Calle Poniente, el sistema de
apoyo proporcionado a la superestructura genera deformaciones que pueden provocar
inestabilidad en el sistema estructural e inducir a que un tramo de la superestructura se
quede sin asiento, por lo que es recomendable que se realice una investigacién profunda a
cerca de la utilizacion de sistemas de apoyo elastoméricos que incluyan o no dispositivos

de disipacion de energia.

5. El analisis realizado a través del programa SAP2000 no permitié evaluar la condicion
de carga de transito debido a los elementos que se tomaron en cuenta y al tipo de analisis
que se utilizd ( historia de la respuesta en el tiempo ) no se considerd la masa viva de
transito. Por lo tanto, seria de buen provecho que se utilizara el analisis de puentes que
proporciona dicho programa donde se utilizan elementos de marco para el modelaje de las
estructuras, donde se toma en consideracion la carga de transito a través de las lineas de
influencia, lo cual permitiria comparar la incidencia de las cargas vivas en los diferentes
elementos estructurales de los pasos a desnivel analizados contra los resultados obtenidos
del analisis de la historia de la respuesta en el tiempo y de esta manera optimizar el disefio

de este tipo de estructuras para garantizar su seguridad.
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