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INTRODUCCION

Hasta Ia fecha en nuestro pais se han elaborado algunos trabajos de investigacion para el disefio sismico de estructuras
regulares como fo son los edificios que toman en cuenta el analisis dinamico, sea éste lineal o no lineal. Las investigaciones
que tratan sobre el disefio de puentes no han corrido tal suerte.

En la presente investigacion se analizan las propicdades dinamicas en puentes disefiados con el método fradicional en
nuestro medio, regido principaimente bajo la normativa de la AASHTO. La supesicion usual es que el primer modo de
vibracion €s el fundamenta! de tales estructuras y que-por lotanto-la carga estaica equivalente a este modo es suficiente
como para tener resultados confiables. Sin embargo y por ser los puentes estructuras irregulares con muchos grados de
libertad, ésta suposision puede no ser valida. Uno de los requisitos dinamicos exige que la participacion modal acumulada de
la masa sismica de un puente sea por lo menos del 30% para que los resultades que se obtengan del analisis sean precisos
y se requiere de un nimero considerable de modos de vibracién para alcanzar dicho porcentaje.

Dos tipos de analisis se llevan a cabo en esta investigacion: analisis dinamico lineal y no lineal. En cada fipo de andlisis se
consideraon dos casos, el usual es que la estructura se supone empotrada en el suelo o sea con base fija y la segunda,
que toma en cuenta fa flexibilidad del suelo {interaccidn suelo-estructura).

El objetivo fundamental de este trabajo es la verificacion de la aplicabilidad del método tradicional de disefio de puentes
mediante el analisis y comparacion de sus propiedades dinamicas y la cuantificacion de su respuesta sismica. Para tales
efectos fue necesario considerar la aplicacion en un analisis dinamico utitizando el método p2so a paso de la historia de la
respuesta en el tiempo (Andlisis Time-History) de seis registros sismicos, los cuales corresponden en su mayoria al
terremoto del 10 de octubre en San Salvador. Estos registros comesponden a suelos con diferente estratigrafia para tomar
en cuenta fa incidencia que éstos puedan tener sobre los puentes a analizar, Se seleccionaron cinco estructuras de puentes
con diferentes caracteristicas tales como: nimero de apoyos, longitud, ancho, esvige, etc. El programa de analisis dinamico
empleado utiliza el matodo def elemento finito para el modelado de los elementos estructurales. Posee ademas un gran
nomero de aplicaciones adicionales en cuanto al ipo de analisis que se desee [levar a cabo. Dicho programa es el SAP 2000
No Lineat en su version 7.10.

El contenido del decumento es ef siguiente: En e} primer capitulo se exponen los lineamientos Que gularon el curso de la
investigacion. En el capitulo dos se resume la teoria concemiente al modelado y analisis sismico de puentes, los conceplos
de fa interaccién suelo estructura y algunas generalidades sobre el uso del SAP 2000. El capitulo tres comesponde a fa
memoria descriptiva de! disefio de un puente por el método tradicional. En el siguiente capitulo se describen las
caracteristicas geométricas y de los materiales estructurales de los puentes seleccionados para el andlisis; lag
consideraciones necesarias en el modelado de los elementos y de las condiciones de frontera; las caracteristicas de los
registros sismices empleados en el anlisis y finalments las ecuationes fundamentales del andlisis dinamico de Ia historia en
el iempo (lineal y no lineal), En los capitulos cinco y seis se presentan los resultados comespondientes al analisis lineal y no.
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- Tineal respectivamente, presentando gréficos de distribuciones de esfuerzos y las primeras cuatro deformadas modales, junto

con sus respectivas descripciones de resultados para cada puente y condicién (base fija e inferaccion suelo estructura).
Preliminarmente al establecimiento de las conclusiones y recomendaciones en el capitulo siete se comparan los resuttados

del andlisis lineal con los obtenidos del analisis no lineal. El diimo capitulo lo consiituyen las conclusicnes y
recomendaciones de! termino de Ia investigacion.



Capitulo 1:

Anteproyecto



1,1 ANTECEDENTES

En los diimos afios el analisis dinamico de las estucturas ha tomado un avge significafivo. Los métodos de disefio
desamollados que involucran consideraciones dinamicas han evolucionado desde efectuar idealizaciones basicas bajo
concepciones de modelos simples de andlisis hasta el establecimiento de modelos matematicos mas realistas que
relacionan lodos los efectes de las fuerzas acfuantes con las propiedades de resistencia en una estructura sujeta a una
excitacion dada, métodos que ahora se ven favorecidos por la disponibilidad de programas de computacidn cada vez rhas

sofisticados y de uso relativamente generalizado.

Sin embargo en la actualidad, y pariculamente en nuestro medio, son pocas (o ninguna en el peor de los casos) las
investigaciones hechas de la evaluacion de las propiedades dinamicas de puentes como una premisa del disefio de los
mismos. Mucho menos se podria hablar de consideraciones de un comportamiento no lineal yio de los efeclos de ia
interaccidn suelo-estructura, Por tanto la investigacidn concerniente a la respuests de los puentes ante excitaciones
sismicas, asi como las propiedades dindmicas de los mismos, tales como modos, perodos y frecuencias de vibracién, y la
participacién de la masa actuante, tendra que tomar mayor importancia en auestro medio.

Se reconoce que ia respuesta dindmica de una estructura apoyada en suelo blando puede ser diferente de Ia respuesta
dinamica de ofra estructura idéntica que es excitada de manera similar pero apoyada en terreno firme. La  interaccion suelo-
estructura tiene mayor influencia en la respuesta sismica de estructuras apoyadas en suelos blandos. Los efectos de l2
interaccion consisten en la diferencia entre la respuesta estructural evaluada suponiende una fundacidn ideal rigida vy la

corespondiente a las condiciones rezles del terreno de fundacion,

Los efectos de la interaccion suelo-estructura en puentes fienen mayor incidencia que para el caso de edificios regulares,
debido a que los primeros estan apoyados en varios punfos generalmente bastante alejados enfre si, ocasionando que la
excitacion sismica no se produzca simultaneamente en todos los apoyos, sino a intervatos de tiempo diferentes, causando
como resultado un comportamiento no uniforme, -

Son Ios eventos sismicos los que han proporcionado valiosa informacion para mejorar los méfodos de disefio de las
estructuras de puentes. Al respecto, el terremoto de 1871 en San Fernando despertd gran alamma al poner en evidancia la
vulnerabifidad sismica de los puentes disefiados de acuerdo a fas normas AAHSTO! de 1965 o anteriores. Similar afencidn
recibieron los dafios causados por terremotos siguientes de considerable magnitud, como el de Loma Prieta en 1989, el cual
demostrd que los puentes disefiados de acuerdo alas normas AASHTO de 1983 tuvieron, en muchos de los casos, un buen
desempefio sismico, aunque también 52 demostrd el pobre desempeiio de puentes mas anfiguos. Recientemente los sismos
de Northridge en 1994 y el de Hyogoken Nanbu en Kobe en 1985 causaron !a alerta mundial sobre el disefio sismico de
puentes. '



La experiencia en paises como Nueva Zelanda, Japon y EEUU demuestra que los puentes pueden ser disefiados de forma
mas eficiente para resistr los efectos adversos de eventos sismicos mas fuertes bajo el andlisis de sus propiedades
dinamicas. Sin embargo, en nuestro pais el criterio gobernante para el disefio de puentes sigue siendo el método estatico,
ya sea con referencia a cargas de servicio o a la resistencia tltima.

En el método estatico se supone que los primeros modos de vibracidn son dominantes en el disefio estuctural de los
puentes, ya que es aceptado generalmente que en dichos modos se manifiesta mas del 80% de su masa actuando ante una
excitacion sismica; la comprobacién de este criterio serd parte de los objetivos de esta investigacion,

En El Salvador la mayor parte de los puentes para cametera se disefian de acuerde a los requisitos de la AASHTO, Sus
especificaciones incluyen disposiciones que controlan las cargas y su distribucion, al igual que ofras relacionadas con el
disefio y construccion de los mismos.

Actualmente las Normas AASHTO, en su edicion comespondiente a 1996, cuentan con un apartado de provisiones en la
Division 1A para el disefio sismico aplicando algin fipo de anafisis dinAmico basandose en las categorias de desempeilo
sismico, dadas en la Tabla 3.4 reproducida a confinuacion:

CATEGORIA | COEFICIENTE SISMICO, Cs
A A<0.08
B 0.09<A<0.18
c 0.19<A<0.29
D A>0.28

A No requieren analisis sismico.

B: Se utifizara el método de andlisis espectral unimodal para determinar [ fuerza eléstica sismica equivalente.

C: Se utilizara el método de andlisis especiral muttimodal obteniendo modes yfrecuencfas de vibracion del puente.
D: Se utilizara ef método de andlisis espectral muttimodal obteniendo modos y frecuencias de vibracidn del puente,

Los procedimientos propuestos por la AASHTO para ef anélisis dinrhico son:
1. Método de Ia carga uniforme (fuerza lateral equivalente).

2.  Método espectral unimodal.

3. Métedo espectral multimedal. _

4, Analisis de la historia en el tempo del sismo {o método paso a paso).2

! American Associarion of State Highway and Transportation Officials.
? Este ultimo método es sugerido para puentes criticos o con geometrias complejas.



Los requisitos minimos de an&lisis son los tabutados a continuacion:

Categoria sismica Puentes regulares (2-6 clams) Puentes irregulares
A No se requiere No s requieré
B,CyD Procedimiento 1 6.2 Procedimiento 3

Para los puentes de Sonereto reforzado, las especificaciones AASHTO han tomado como modelo al codigo ACP, el cual
prefiere el método-de diseﬁo por resistencia (itima, utilizando cargas factoradas. No obstante también es permitido el método

de disefio por cargas dé servicio.

Por facilidad el método adoptado para el disefio de puentes de acero estructural, incluyendo puentes de construccion
compuesta (de concreto reforzado y acero estructural) es el de las cargas de servicio, mientras que el método de disefio por
cargas factoradas es una alternativa muy practicada para el caso de estructuras sencillas y coninuas, con vigas principales y
secundarias de longitudes moderadas.

Hasta hoy se habia preferido aplicar el método por cargas de servicio en el disefio de la mayoria de estructuras de puentes
debido a que histdricamente el método por factores de carga se ha considerado més conservador, aunque no se le relega
por temor a pasar desapercibidas ciertas especificaciones de naturaleza compleja en |a aplicacion de los coeficientes de

carga.

3 American Concrete Institute,




1.2 PLANTEAMIENTO Y DELIMITACION DEL PROBLEMA

1.2.1 Planteamiento del problema

Actualmente se ha seguido el método esttico para el disefio estructural de puentes. Los codigos relativos a su disefto
ponen mucho énfasis en ef disefio basado en fuerzas sismicas ficticias y analisis elasticos lineales, proponiendo los
requerimientos minimos de analisis. La obligacién de comprobar los resultados obtenides por este método es importante, en
especial para el caso de estructuras imegulares (tales como los puentes) y/o esbeltas, ya que a foda excitacién sismica
comesponde una respuesta estructural, cuyas caracteristicas reales tales como: modos de vibracién predominantes, razones
de amortiguamiento, rigidez y demandas de ductiidad, son tomadas en cuenta Gnicamente de manera aproximada en el
criterio actual de disefio ampliamente practicado en nuestro medio,

Por lo tanto es necesario comprobar la validez de este criterio mediante el estudio de las propiedades dinamicas de las
estructuras de puentes, las que son importantes para la evaluacién de su comportamiento real y su respectivo disefio
estructural. Ofro aspecto muy importante es que con el disefio por el método estitico (generaimente eléstico) no se toma en
cuenta un posible comportamiento no lineal de los materiales o de los miembros estructurales, efecto que puede aparecer
debido a un sismo de magnitud considerable.

En resumen, el problema consiste en la verificacion de Ia aplicabilidad de! criterio actual uilizado en nuestro pais para
disefiar puentes, mediante la determinacion de las propiedades dinamicas de los mismos y fa comparacidn con las
suposiciones basicas del método estitico.

122 De.-'imftac—ién del problema

Bl problema esta limitado &l establecimiento de las diferencias con el método tradicional de disefio de puentes usado en El
Salvador y por tanto se analizara la normativa vigente en nuestro pais relacionada con el disefio de mismos.

Los puentes a analizar seran puentes careteros tipo, es decir los comunes en nuestro pais. Especificamente, podran ser
analizados puentes con elementos de acero, con elementos de concreto reforzado o bien de concreto preesforzado.

Bl anafisis dinamico a emplear ser& lineal y no lineal, considerando o no {en ambos casos) los efectos de la interaccion
suelo-estructura. E1 principal programa de andlisis lo constituye el SAP 2600 en su versién 7.10.
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1.3 OBJETIVOS

1.3.1 Objetivo general:

Determinar Iz aplicabilidad del criterio actual utilizado en nuestro pals para el disefio de puentes mediante la determinacion

de sus propiedades dinamicas a partir de las alternativas de andlisis definidas a continuacion.

1.3.2 Objetivos especificos:

1. Redlizar ¢! disefio de un puente de concreto reforzado utilizando el método estdtico para luego analizario
dingmicamente.

2. Determinar modos, frecuencias y periodos de vibracidn y 1a participacién de la masa actuante de los puentes por medio
de un analisis dinamico lineal y no lineal que considere, en ambos casos, Ia interaccidn suelo-estructura,

3. Determinar modos, frecuencias y periodes de vibracién y la participacién de la masa actuante de los puentes por medio
de un analisis dinamico lineal y no lineal que no considere, en ambos casos, la inferaccion suelo-estructura,

4. Comparar cualitativa y cuantitativamente los resultados obtenidos de las alternatives de anélisis dinamico.



1.4 ALCANCES 7

En la investigacitn a desarrofiar se pretende determinar las propiedades dinmicas de los puentes por medio de un andlisis
lineal y no lineal en estructuras de puentes tipo de acero y de concreto reforzado o preesforzado que hayan sido disefiados
empleando el método estatico, condicionados de tal manera que seas posible simular comectamente su comportzmiento
ante excitaciones sismicas ya sea considerando inferaceidn suelo-estructura o no.

Para el analisis de los puentes Se hacen las siguientes simplificaciones: Se considerarén estructuras de puentes tipo, es
decir los usuales en nuestro pais, ya sean de acero, de concreto reforzado o compuestos, con framos rectos, siendo éstos
simplemente apoyados o no, pudiendo constar de elementos pretensados o postensados.

Se disefiara un puente de concreto reforzado por el métndo estatico, bajo fos requisitos de las normas AASHTO y ACH, a
partir de los datos de algn proyecto especifico, es decir que los resultados de los estudios de suelo, hidroldgicos y de
- fransito sean conocidos.

Luego se escogeran algunos puentes disefiados por ¢l método estético que no hayan sufrido ningln dafio estructural ante
alguna posible solicitacion sismica o de servicio por el hecho de ser recientes o por que sélo se encuentran en la etapa de
disefio, y que cumplan con las simplificacianes anteriores.

Los resutados obfenidos de! andlisis dindmico seran comparados con los del método estético (si estan disponibles)
mediante el cual los puentes fueron disefiados, determinando semejanzas y/o diferencias que proparcionen informacin para
la comprobacidn de la aplicabilidad del criterio actual de disefio de puentes utilizado en nuestro pais, amparado bajo las
normas AASHTO para el diseflo de puentes, |as recomendaciones del ACY, det LRFD?, del PCIS (dependiendo del tipo de
construccisn empleada, sea ésta de concreto reforzado, acero estructural o concreto presforzado, respectivamente) y las
provisiones establecidas en el Reglamento de Emergencia para el Disefio Sismico de fa Repiblica de El Salvador
(REDSES), las cuales no poseen un apartado especifico para el disefio de puentes.

El analisis dinamico lineal y no lineal sera realizado bajo dos perspectives en ambos casos. La primera considera la
interaccién suelo-estructura y la sequnda no [a considera. Con elio se determinaran las respuestas mas desfavorables de los
puentes ante un sismo dado,

La interaccion suelo-estructura se idealizara para el modelado de los puentes, es decir que no se profundizara en la
determinacion de las propiedades dinamicas de los de suefos en los que se encuentren sustentados los puentes escogidos
para el andlisis. Esto no quiere decir que tales propiedades serén asumidas de forma arbitraria, sino a partir de las
caracteristicas de suelos circundantes o de propiedades de suelos semejantes.

- % Load and Resistance Factor Design, que es el metodo propuesto por ¢l American Institute of Steel Construction.
$ Prestressed Concrete Institute.
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Finalmente, para el an&lisis de los puentes se hara uso del programa SAP 2000 en su ulima version (7.10), cuya adquisicion
fue gestionada por ef Departamento de Estructuras de la Escuela de Ingenietia Civil de la UES.

1.5 LIMITACIONES

Las limitaciones que pueden plantearse y que afectan en cierta medida al presente trabajo de investigacion son las
siguientes:

- De no ser posible contar con parametros confiables del comportamiento dinamico de! fipo de suelo de los lugares en
los que se encuentren emplazados los puentes (o donde se prevé construirlos) ni de su estratificacion, se asumiran
ciertas propiedades del suelo de fundacién de los puentes seleccionados para la investigacion, apoyandose en ios
resultados de estudios de microzonificacion o, en el més desfavorable de los casos, en los resultades de ofros palses
en los que las propiedades dinamicas de los suelos hayan sido estudiadas previamente y cuyas caracteristicas sean
similares a la de los suelos considerados.

- Para el analisis din&mico de los puentes empieando el SAP 2000 es necesario modelarios con elementos finitos. De
gsta manera, entre mas pequedios sean tales elementos, los resultados seran mas precisos. Sin embargo se requiere
de almacenaje suficiente en el computador, asi como de tiempo suficiente para que los resultados sean desplegados,
esto sin tomar en cuenta que e! analisis para cada puente y altemativa considerara varias historias sismicas.

1.6 JUSTIFICACION DEL PROBLEMA

El Salvador es un pals con aita actividad sismica, donde la manera comin de! diseflo de estructuras es [a regida bajo
consideraciones estaficas.

En la actuaiidad en los paises avanzados en Ingenieria Sismica se e_xigé que las estructuras importantes sean disefiadas
utilizando un andlisis dinamico. En nuestro pals se sigue considerando que para e! diseflo de estructuras de puente, la
aplicacitn de una fuerza lateral equivalente que tome en cuenta los efectos del sismo es adecuada, cuando se obtiene de los
primeros modos de vibracion de la estuctura, suponiendo que en éstos se manifiesta mas del noventa por ciento de su
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Los puentes son esfructuras importantes para el desarmolio econdmico de un pais puesto que representan lineas vitales para
fa comunicacion. En esta investigacién se pretende, bajo un analisis dinamico, verificar ! criterio de que los primeros modos
de vibracion de un puente sometido a una excitacion sismica son dominantes para su disefio { ya que se trata de estructuras
imeguiares cuya estructuracion obedece a las condiciones que se desean superar: terreno dificil, quebradas, cauces de rios,
grandes claros a salvar, ete.).

F

Ademas de efectuar consideraciones derivadas de .un andlisis dinamico, lineal o no lineal, seran tomados en cuenta los

 efectos de a interaccién suelo-estructura, puesto que gensralmente los puentes son mas susceptibles a dichos efectos que

ofro ipo de estructuras, debido a que las distancias entre sus apoyos son generalmente largas Y en muchos casos son
simplemente apoyados, resultando un comportamiento no uniforme al verse sometidos a una excitacién sismica. De esta
manera se compararan los factores dindmicos que podrian ser ain mas desfavorables que los comespondientes a un
andlisis que no tome en cuenta los efectos de la interaccion, y que por lo tanto podrian afectar a! disefio de les puentes.
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1.7 PROPUESTA TEMATICA DEL CONTENIDO DEL TRABAJC DE GRADUACION

Ei trabajo de graduacion se planea desamollar en los capitulos siguientes:

Capitulo | l : Anteproyecto,

Capitulo I : Marco Tedrico.

Capitulo IlI : Ejemplo de Aplicacion de! Método Estatico al Disefio de un Puente.
Capitul-o V. : Analisis y Modelado de los Puentes.

Capitulo V : Resultados del Andlisis Dinamico Lineal.

Capitulo VI : Resultados del Andlisis Dindmico No Lineal.

Capitulo Vil : Interpretacion y Comparacion de Resultados.

Capitulo VI : Conclusiones y Recomendaciones.

El Capitulo | consta de Ios lineamientos generales que guiaran el curso de 1a investigacion. Este capitulo se divide en:
- Antecedentes.
- Planteamiento del Problema.
-~ Objetivos.
- Alcances y Limitaciones.
- Justificacién del Problema.
- Propuesta Temética del Contenido del Trabajo de Graduacion.
- Metodologia de la Investigacién,
- Planificacién de los Recursos a Utilizar.

El Capitulo Il es el Marco Tedrico y en éste se expondran de forma sintética las definiciones y conceptos relacionados con la
investigacion. Su contenido es:

- Conceptos Fundamentales del Analisis Dinamico de Puentes.

- Interaccién Suelo-Esfructura, .

- Generalidades acerca def programas empleado para el madelado y analisis dinamico de los puentes:

El Capitulo 1l es el disefio de un puente utilizando el método estético, en el cual se disefiara un puente de concreto
reforzado bajo los requisitos para el disefio de puentes (AASHTO y ACI) y partiendo del hecho de que las caracteristicas
topogréficas, del suelo, hidrolégicas y de trénsito son conocidas. Se planea seguir a siguiente secuencia;

- Concepcitn del puente.

- Cargado de! puente.

- Disefio estructural (superestructura, vigas, untones, pilas, esfribos y cimentaciones).
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Ei Capitulo IV comprende confiene las descripciones de los elementos estructurales de los puentes seleccionados para ef
analisis, las caracteristicas y metodologia para su modelado por elementos finitos y otras consideraciones referentes a los
registros sismicos y fipos de analisis sismico empleados. Con ello se pretende analizar sus propiedades dinamicas para
determinar su comportamiento real ante varios eventos sismicos.

En el Capitulo V se presentan los resultados obtenidos del andlisis lineal. En éste se analizan (entre otros) fos periodos
obtenidos para cada modo de vibracion y la participacién de la masa actuante, los esfuerzos, acciones internas y
deformaciones en los elementos o conexiones criticas del puente. También se presentan graficos.de distribuciones de
esfuerzos, deformadas modales, ete.

En el Capitulo V1 se presentan los resultados obtenidos del anlisis no lineal. Los resuttados analizados y las graficas
mostradas son {en su mayoria) los mismos que los del Capitulo V.

En el Capitulo VIl se comparan los resultados obtenidos del andlisis linea! y no lineal. Se presentan gréficos comparativos de
participaciones de masa, periodos fundamentales, tablas de acciones internas, asi como la literatura correspondiente a la
interpretacion de los mismos.

Ef Capitulo VIl esta constituido por las Contlusiones y Recomendaciones que del término de la investigacion se planteen.
Se exponen las razones por las cuales se obtuvieron resultados mas desfavorables o diferentes con respecto a fodas las
alternativas de andlisis dinamico consideradas, sobre la base de los conceptos de la Ingenieria Sismica, la Dinamica
Estructural y Ia teoria de la interaccién suelo-estructura.

Las Recomendaciones se enfocaran a establecer Ias diferencias correspondientes con los resultados obtenidos al considerar
el criterio actual para el disefio de puentes utilizado en nuestro pals, asl como también al planteamiento de ideas o
propuestas para futuros trabajos de investigacion de similar naturaleza, dado que no es posible abarcar to_dos los aspectos
relacionados con el analisis dinamico de puentes, dada la gran diversidad de estructuraciones existentes de los mismos.



N

12

" 1.8 METODOLOGIA DE LA INVESTIGACION

De acuerdo al desarroilo capitular propuesto, pueden distinguirse las siguientes fases en la investigacion:

¢ Primera Fase: Revision de la literatura.

Comprende la compilacion y estudio de la literatura que estd relacionada con el tema: conceptes fundamentales de la
Dinamica Estructural y la interaccion suelo-estructura entre ofros.

También se consideran las normas AASHTO para el disefio de puentes, las provisiones establecidas en el Reglamento de
Emergencia para el Disefio Sismico de ia Republica de EI Salvador y las disposiciones para el disefio de elementos de
concrefo reforzado propuestas por el AC, principaimente, para analizar los criterios de disefio y las provisiones por sismo
planteadas en estas normativas.

» Segunda Fase: Aprendizaje en e manejo de los programas de aplicacion.

Abarca el estudio de la sintaxis y comandos propios de las herramientas especializadas en el andlisis dinamico de las
estructuras (puentes, en este caso). Se hara uso de! SAP 2000, siendo necesario estudiar fos manuales de aplicacion para
cada programa, desarroliando un modelo de calibracion de un puente para adquirir destreza en su manejo. Esta fase es muy
importante, ya que practicamente la parte medular de fa investigacitn se lleva a cabo haciendo uso de esta herramienta.

s Tercera Fase: Obtencion de resultados.

Comprende tres tareas diferentes:

1) Eldisefio de un puente con el método estatico

2) Laseleccion de los puentes para su andlisis y

3) Elandlisis dindmico de los puentes seleccionados y del disefiado.

El disefio estatico de! puente sera realizado bajo la normativa de la AASHTO, del ACI y complementado con las provisiones
establecidas en el Reglamento de Emergencia para el Disefio Sismico de la Repiblica de El Salvador.

Para fa seleccién de los puentes deben identificarse commectamente el tipo de estructura a considerar, sus condiciones de
2poyo, los fipos de conexién entre los elementos, distribucidn geométrica de elementos estructurales, el tipo de suelo y
ubicacién geografica, y otros que ofrezcan una idea clara de los puentes que se pretende modelar,
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Luego los puentes tipo seleccionados, asi como el disefiado por el método estatico en el Capitulo Ilf, serdn analizados
dinamicamente, con comportamiento fineal y no lineal, en ambos casos considerando la interaccion suelo-estructura y
tambien sin considerarla, feniéndose en total cuatro enfoques dinamicos diferentes. En esta fase se obtendran las
propiedades y factores dinamicos correspondientes a cada modo de vibracién analizado.

¢ Cuarta Fase: Interpretacién y comparacion de resultados. Establecimiento de conclusiones y recomendaciones.

Los resultados obtenidos de la fase anterior deben ser interpretados y comparados cualitativa y cuantitativamente a partir de
los conceptos de la Dindmica Estructural y de la teoria de fa interaccion suelo-estructura.

Se identificaran cuales son las propiedades dominantes en el analisis de los puentes, estableciendo las conclusiones
perbinentes. Las recomendaciones seran orientadas a la comparacion con los resultados que se obtendrian al emplear ef
criterio de disefio actual de puentes, que supone que un comportamiento elastico lineal ante una excitacion sismica es
adecuado para su disefio.



W

14

1.9 PLANIFICACION DE LOS RECURSOS A UTILIZAR

Los principales recursos a utilizar, dada la naturaleza de |a investigacion, los constituyen las computadoras personales, asi
como también fos programas de aplicacion especializados para el disefio y analisis dindmico de estructuras {en este caso
puentes). Dichos pmgrémas serén proporcionados por la Escuela de Ingenieria Civil para su instalacion en las computadoras
personales.

El material bibliogréfico de consulta a utilizar es diverso: articulos relacionados con el andlisis dinémico de puentes y la
interaccibn suelo-estructura, las normas refacionadas con el disefio de puentes, asi como los manuales para el uso de los
programas de aplicacién. Los textos de consulta seran puestos a disposicion por el coordinador y el asesor dei frabajo de
investigacion, aunque también debe consuttarse bibliografia en las biblictecas de la UES yla UCA.

Cuando sea necesario puede hacerse uso de 1a Intemet. B acceso a Internet y el uso del cormeo elecirdnico es actuaimente
ofrecido como un servicio gratuito a egresados de la UES, por lo cugl podra hacerse uso de &l en un horario comrespondiente
al de oficina estatal.

Las reuniones y consultas con el coordinador serdn planteadas verbalmente, a! igual que fas evaluaciones a realizar,
estableciendo en una bitacora toda decisidn que se fome en las reuniones realizadas entre ef grupo de trabajo de graduacion
con el coordinador yfo asesor, de manera que se vaya revisando el avance de la investigacion y pueda a la vez evaluarse el
progreso de [a misma, cumpliendo con el cronograma de actividades propuesto,



Capitulo 2:

- Marco Teorico.
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2.1 ANALISIS DINAMICO DE PUENTESS.

21.1 Anélisis y modelado.

La cuantificacion de la respuesta sismica de puentes en terminos de desplazamientos estructurales globales, y de fuerzas y
deformaciones locales en sus miembros estructurales se ha visto favorecida con el surgimiento de modelos matematicos y
técnicas de andlisis por medio de programas computacionales cuyo uso hoy en dia es frecuente, siendo ésta la herramienta
mas comin para [a evaluacion de la respuesta sismica cuanfitativa de puentes.

El modelado y anélisis sismico de estructuras para puentes, debido a que son estructuras primarias de comunicacion, tiene
que asegurar una mayor confiabilidad en los resultados. Anteriormente ta mayor fimitacién era el mangjo engorroso de los
calcuios que se tenian que realizar de forma iterativa. Con el transcunir del iempo se mejord fa precision de dichos caleulos
a fravés de hemamientas computacionales, que posibilitan un modelado completo de sistemas de puente y su analisis
dindmico, asi como también la-respuesta del andlisis de la historia en el ﬁerﬁpo a asignaciones incoherentes de movimiento
alo largo del puente, considerando efectos no lineales tanto de los materiales como geométricos. Fue asi como los analisis
{estatico y dindmico) utifizados para sistemas de puentes experimentaron un mayor adelanto a mediados de los 50y los 70s
por medio del desarolio de la teoria del elemento finito.

En fo que respecta a la disponibilidad de modelos y herramientas de andlisis avanzadas, existen muchas caracteristicas de
respuesta sismica en puentes que limitan o invalidan la aplicacién completa de ciertos modelos matematicos, desde la
infroduccidn de parametros basicos que realmente no deberian representar problema alguno para el analisis y modetado
sismico de puentes. Dentro de estos pardmetros basicos podemos mencionar:

Interaccién suelo—estructura,

Caracterizacién de las juntas de movimiento.

Ciclo completo (histéresis) de las propiedades de carga-deformacion y amorfiguamiento.

Inferaccién de cortante y fiexion con incremento de ductifidad.

Deformaciones en zonas de juntas y en conexiones. '

Interaccién dindmica para secciones de puentes con caracteristicas diferentes de respuesta ylo excitaciones de sismo
no sincronizadas.

R N

SRef, 17,
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2.1.2 Objetivos del andlisis y modelado.

El principal objetivo del modelado y de fas herramientas de andlisis es la cuantificacion de la respuesta sismica para puentes
en términos de desplazamientos, fuerzas y deformaciones en miembros estructurales. Esta cuartificacion es requerida para
ya sea el disefto sismico de puentes 0 para la evaluacién sismica de puentes existentes. Para el predimensionamiento y
detallado de puentes nuevos el modelado y andlisis tienen como objetivo primordial Ia determinacion de fa demanda sismica,
mientras que para puentes ya existentes el andlisis fiene como fin la evaluacion de la vulnerabilidad sismica.

La comecta seleccion de las herramientas de analisis para el modelado de puentes depende de los siguientes factores:

1. Del grado de confiabilidad (cuantitativa) que se desee obtener en los resultados para que el anélisis sismico del puente
sea funcional y con &l grado de precisién deseada.

2. Eldisefic o evaluacién del estado limite para el analisis de! modelo del puente.
La importancia de la estructura de! puente y que el grado de dafios debido a un sismo pueda ser obtenido mediante e!
uso més completo de herramientas de anélisis.

4. La experiencia calfficada de disefiador, para que ésta pueda ser utiizada en disefios sismicos 0 en procesos de
evaluacion de vulnerabilidad sismica. '

Una visidn general del modelado y andlisis de puentes se muestra en Ia figura 2.1.1. En ésta se dan a conocer de forma
sistemética los pasos ufilizades en el proceso de analisis sismico de puentes.
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Figura é.1 .1: Esquema de los Pasos paré el Analisis Sismico de Puentes,
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La evolucién de los niveles de modelado para el andlisis sismico del puente se muestra en la figura 2.1.2, La representacion
de estos niveles es posible gracias al desarollo de modelos matematicos, partiendo del andlisis de modelos simples, hasta
llegar a la obtencién de modelos compuestos por elementos finitos, siendo éstos en la actualidad los mas utlizados.

MODELOS DE - MODELOS DE > MODELOS EN BASE A
PARAMETROS COMPONENTES
AGRUPADOS ESTRUCTURALES ELEMENTOS ANITOS

Figura 2.1.2: Niveles de! modelado para el analisis sismico de puentes.

2.1.3 Fundamentos de/ comportamiento sismico de puentes: Dindmica Estructural.

Las aplicaciones para el modelado apropiado y la utilizacion de fas heramientes de analisis para puentes somefidos a
excitaciones sismicas requieren un entendimiento de los principios de la dindmica estructural. Estos principios se ufilizan
actualmente para simplificer el disefio y la evaluacion sismica de puentes. Literatura avanzada y ejemplos mas detallados se
pueden encontrar en libros de texto de dinamica de estructuras y de ingenieria sismica.

La respuesta dindmica lineal de un sistema estructura! depende generaimente de fres parametros fundamentales
infimamente ligados entre si, los cuales son: '

- Lamasa.

- Larigidez.

- El amortiguamiento.
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1. Masa. La masa para un sistema de puentes, contribuye para la respuesta sismica del mismo, en forma de fuerzas de
inercia, las cuales presentan oposicion al movimiento ante excitaciones sismicas. Puede ser obienida por la refacion entre el
peso (Ws) de la porcidn en movimiento del puente y la constante gravitacional g.

De lo anterior tenemos que:

Ws Ws Ws

= §4m = sift
g 9. 806 322

(2.1-1)

Dos tipos de fuerzas de inercia pueden contribuir a la respuesta dinamica de las estructuras de puentes:
- Lafuerzarotacional de inercia.
- Lafuerza traslacional de inercia.

Para sistemas de puentes la mayor parte de la masa (0 peso sismico) tipicamente la constituye la superestructura y puede
ser expresada como una carga distribuida a lo fargo de 1a fongitud del puente.

2. Rigidez: En un sistema de puentes, la rigidez forma parte fundamental de Ia estructura del puente debido a que el
movimiento de la estructura depende en gran parte de ésia, condicionando el periodo de vibracién de la estuctura. La
rigidez traslacional de una pila esbelta puede expresarse de la siguiente manera:

_OEle

K 3
Hes

2.1-2)

Donde:

o representa las condiciones de frontera (forma de interaccion de cada uno de los elementos estructurales entre si)”.
E: mbdulo de elasticidad del material principal que forma el elemento.

lc: momento de inercia efectivo de 1a seccién transversal.

He: altura efectiva de la pila.

3. Amortiguamienfo: Es la razén por la cual la vibracidn de una estructura de puente se disipa paulatinamente hasta
desaparecer, siendo esta energia de vibracion equivalente a la energia disipada por todos fos mecanismos de
amortiguamiento que presentes en la estructura del puente, representandese usualmente de dos formas: amortiguamiento
viscoso lineal y fuerza de amortiguamiento proporcional a la velogidad o a la viscosidad, ufilizAndose este (fimo por

7 Este coeficiente representa la flexibilidad de las pilas determinada por las condiciones de apoyo (pila-fundacion y pila-
superestructura}, tomando en cuenta su esbeltez.
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conveniencia matematica.

En puentes eiisten varios tipos de amortiguamiento:
Amortiguamiento Coulomb.

- Amoriguamiento por radiacion.

- Amorfiguamiento por histéresis.

El amortiguamiento Coulomb o por friccitn ocure principalmente en los soportes de la superestructura de! puente y en
fas juntas de movimiento, siendo independiente de la velocidad y det desplazamiento, y en menor grado puede ocurir por el
agrietamiento de los elementos de concreto reforzado.

El amortiguamiento por radiacién en puentes ocurre debido a la interaccion suelo-estructura y por a energia de oscilacibn
disipada dentro y fuera de! espacio circundante en la base del puente.

El amortiguamiento por histéresis se expresa como una fraccién del coeficiente de amortiguamiento viscoso C,,, de la
manera siguiente:

Ceq = EeqCcr . (2.1-3)

Donde:
Ceq. coeficiente de amortiguamiento viscoso.
Zeq: relacidn de amortiguamiento equivalente.

Cer: coeficiente critico de amortiguamiento.

Geq = (2.1-4)

4rtde
Donde:
Ah: disipacion de energia por ciclo.
Ae: representa el esfuerzo elastico, equivalente a un sistema elastico bajo condiciones estaticas con
rigidez efectiva,
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2.1.4 Caracteristicas de las respuestas dindmicas de puentes.

Independientemente de la excitacién dinamica de entrada, generalmente los sistemas de puentes se representan dentro del
rango elastico de los modos de respuesta dinamica usuales, conocidos como medos naturales de vibracién. El nimero de
periodos de vibracion y la estructura intema del modelo dependen de 1a seleccion del nimero de grados de libertad
dinamicos, definidos durante el modelo discreto analitico. Mientras que el prototipo de! puente presenta un nimero infinito de
modos de vibracion, el an&lisis de modelos de puentes presenta un nimero finito selecto de grados de libertad y modos de
vibracién asociados. Sin embargo, la respuesta dindmica gobemante de un puente puede representarse como la
contribucion de un ntmero limitado de modos de vibracion. El modo de vibracién fundamental o el primer modo puede
proporcionar en algunas ocasiones un buen indicativo de la respuesta dinamica.

1. Caracleristicas para un sistema de un solo grado de liberfad ®

Para sistemas de un sok grado de libertad, las caracteristicas def primer modo 0 modo fundamental de vibracion pueden
encontrarse una vez sean conocidas las caracteristicas de masa y rigidez. Siempre y cuando el amortiguamiento elegido sea
menor que el amortiguamiento critico, éste tiene poca influencia en la respuesta dinamica y por lo tanto se le puede ignorar.

2. Caracteristicas para modelos de varios grados de libertad.
Para estos sistemas los valores correspondientes de masa y rigidez ya no representan canfidades escalares, sino matrices
de coeficientes de masa y de rigidez generalizadas comespondientes al vector de grados de liberad eiegidos.

2.1.5 Respues(a sismica elistica de puentes: valores maximos de respuesta.

Larespuesta dinamica puede encontrarse de varias formas, entre ellas:

1. Raramente mediante un andlisis en términos de la frecuencia dominante.

2. Integracion directa para cumyplir la ecuacién de equilibrio en términos del tiempo.

3. Mediante una transformacion de las coordenadas nomales a modales o generalizadas.

Estas fres técnicas conducen a un andlisis completo de la historia de la respuesta del modelo de! puente, ayudando a
establecer soluciones estratégicas para mejorar las técnicas en la dindmica de estructuras. En general, ya que los analisis en
términos de la frecuencia y en téminos de tiempo modal estén basados en el principio de superposicién, estas técnicas son
aplicables (nicamente a sistemas lineales de puentes, mientras el método de integracion directa puede emplearse también
para analisis no lineales de 1z historia de la respuesta en el tiempo.

¥ Las expresiones correspondientes a las ecuaciones de movimiento para sistemas de uno o varios grados de libertad pueden
encontrarse en cualquier texto de Dindmica Estructural como el de 1a Ref, 7.
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Las técnicas Herativas de analisis lineal basadas en los vectores Ritz pueden ser utilizadas para determinar la historia de la

_respuesta no lineal en el iempo. Cuando los movimientos sismicos de! temreno tienden a excitar a la estructura en sus modos
inferiores de vibracion en vez de ofros de mayor orden, puede obtenerse una buena aproximacién de la respuesta sismica
del puente a partir de unos pocos modos, haciendo que |a superposicion modal sea una heramienta poderosa para el
analisis de sistemas de puentes, particularmente cuando se incluyen varios grados de libertad.

La matiz de rigidez puede ser obtenida a partir de modelos de andlisis basados en desplazamientos estaticos, con
acoplamiento entre los grados de libertad, representados por los términos fuera de la diagonal de la matriz; mienfras que la
matriz de masa, debido al efecto despreciable de! acoplamiento de la misma, puede expresarse de mejor manera como
masas tributanias agrupadas con los desplazamientos comespondientes a los grados de libertad, resultando una matriz
diagonal o no acoplada.

£l disefio sfsmico de puentes estd basado generalmente en las cantidades de maxima respuesta dinamica y no
necesariamente requiere un analisis directo de fa historia en el tempo. A pesar de las cantidades de respuesta maxima
pueden obtenerse a partir del examen de los registros de la historia de la respuesta en ef iempo, normalmente es suficiente
y més practico determinarias por medio de los espectros de respuesta, una vez se hayan determinado las caracteristicas de
la repuesta dindmica tales como periodos y modos naturales de vibracion.

En Ia combinacion de los valores maximos de respuesta de los modos individuales de vibracion tienen que considerarse dos

aspectos: ‘

o Cada uno de los modos de vibracitn tiene una contribucion sismica diferente.

« laméaxima respuesta en cada modo no ocurre en el mismo instante ni en fa misma direccion durante la ocurrencia del
sismo,

Et coeficiente de confribucion sismica para un modo cuaiquiera depende de la forma de ese modo, de la distribucion de la
masa de la estructura y de la direccion del sismo, Este coeficiente es una medida de cuan fuertemente un modo determinado
participa en la respuesta dinamica. Ya que [as formas de! modo pueden ser normalizadas de varias maneras, la magnitud
absoluta del factor de contribucion no tiene importancia, pero si su magnitud con respecto a los otros modos participantes.

La méxima respuesta espectral para un modo i puede obtenerse mediante |a siguiente ecuacién:

Ri=pi.®i.Si {2.1-5)
Donde:
pi: Coeficiente que esta en funcidn del modo considerado y de la distribucion de la masa de la estructura.
Si: representa |a ordenada del modo espectral de respuesta empleado para el periodo natural T
& i : matriz modal.
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Una combinacion directa que proporcione valores méximos de todos los modos individuales a los que esta sujeta una
estructura de puentes, puede obtenerse de la siguiente manera:

R= ZiRFZ!p;I-i(D.-?-Si (2.1-6)

La ecuacién anterior da como resultado una respuesta total sobrestimada con respecto a la verdadera, puesto que no se
consideran los signos y las diferencias en el iempo de las méximas contribuciones modales. Un valor mas razonable de la
méxima respuesta probable puede obtenerse & partir de la raiz cuadrada de la suma de los cuadrados de los maximos
valores de respuesta modales (SRSS).3

R= \fi? 2.17)

Para los casos en los que fas caracteristicas de la respuesta modal no puedan ser bien separadas en el fiempo, la técnica de
combinacién SRSS pude conducir a resultados eméneos. En estos casos se recomienda utilizar la técnica de combinacion
cuadratica completa (CQC)', como se muestra a continuacion:

R=\/ZZR, P R, (2.1-8)
i J

Donde:
p: Representa el coeficiente modal ortogonal, el cual depende de a relacion de amortiguamiento £/ y & y del

periodo de radio modal £ = 7' /7}, de la siguiente manera:

8L, +1E, )P

= (2.1-9)

R TN PR RS

Oftras técnicas de combinacién posteriores a la del CQC difieren de ella en la definicién de la derivacién de los coeficientes
de comelacidn, pero son poco utilizadas en el andlisis sismico de puentes.

En los casos donde el andlisis de puentes deba considerar excitacion en varios apoyos {como el paso de ondas), desfases
en los movimientos de los apoyos y condiciones que varian en el espacio, los efectos de correlacion en los movimientos de

® SRSS: Square Root of the Sum of the Squares.
1 CQC; Complete Quadratic Combination,
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los apoyos y los modos dinamicos de! puente pueden ser tomados en cuenta al utilizar el método del espectro de respuesta
para miltiples apoyos.t

2.1.6 Modelado de estructuras de puentes.

El objetivo basico del modelado en el anélisis sismico de puentes es proporcionar ia formulacion matemé&tica mas sencilla del
comportamiento verdadero del puente que satisfaga un requisito de disefio o de evaluacion paa Ja deferminacion
cuantitativa de la respuesta. Asumiendo que se cuenta con las heramientas adecuadas de andlisis que proporcionen la
cuanfificacién numérica, el modelo tiene que capturar las interacciones fisicas y mecénicas del movimiento sismico de
entrada y la respuesta de la estructura.

1. Aspeclos generales en el modelado.

El objetivo de! modelo analitico es describir la extensién geométrica, la masa sismica, las condiciones de conectividad y de
frontera, y el cargado del prototipo, de fa forma mas aproximada posible que facilite la interpretacion de las cantidades de
respuesta. Para cumplir esto, la geometria de la superestructura y de la subestructura del puente se describen en el modelo
como una razdn espacial con respecto a la dada pof el prototipo. Los elementos individuales que simulan las partes de la
estructura y los componentes completos del puente estan conectados en los nodos y los desplazamientos nodales se utilizan
como incdgnitas o grados de libertad (GDL) en el proceso de analisis.

El trabajo en el modelado consiste en la definicién de las relaciones fuerza-deformacion a partir de pringipios mecanicos.
Ademés del modelado de 1a extension geométrica y de la caracterizacion de las relaciones fuerza-deformacion en los
miembros, el peso sismico o la masa asociada con cada GDL también necesitan determinarse cuando, como es usual, las
fuerzas de inercia confribuyen en fa respuesta de! puente. Cuando las conexiones entre los sistemas de marcos individuales
en el puente, los estribos y la fundacién son complejos, es necesario simplificar ef modelo sobre la base de Ia experiencia en
el disefio de puentes y sobre la base de modelos elaborados anteriormente que tengan similitudes con el proyectado.

Las cargas sismicas generadas en el puente por el movimiento del temreno, 1a interfase suelo-estructura y fa historia del
cargado tienen que caracterizarse. En algunos casos, particulammente cuando estén presentes suelos blandos, fundaciones
masivas yfo licuefaccion potencial, la interaccion suelo-estructura debe modelarse por medio de la descripeion adecuada de
las funciones de impedancia, resortes que representen al suelo, o el modeiado verdadero de este Ulimo como un
semiespacio continuo o una porcion del mismo'2,

™ Este se conoce como MSRS por sus siglas en inglés (Multiple Support Response Spectrum).
12 En esta investigacion se emplea el método del modelado del suelo por resories equivalentes. Se recomienda ver la Seccitn
2.2 de este capitulo referente a Interaccidn Suelo-Estructura.
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Particularmente para puentes con varios claros y sistemas de marcos, surgen preguntas concernientes a la validez de
modelado del puente completo en un modelo global. Para fa evaluacion de la demanda sismica, un modelo global que pueda
capturar los efectos de geometrias complejas tales cofno curvas en el plano y elevacion, los efectos de apoyos attamente
esvigjados, las construcciones de estructuras en rampa, asi como la interaccién entre los sistemas de marcos, parece
adecuado. Sin embargo es de hacer notar que cuando aumenta |a fongitud del puente, aumentan las incertidumbres en los
movimientos de entrada del terreno, los errores en la uniformidad supuesta y/o también aumentan los emores en el desfase
de los movimientos de entrada en los apoyos. Por tanto los valores de respuesta obtenidos no son necesariamente mejores
o mas confiables, ademas el volumen absoluto de manipulacidn de datos de entrada y de salida para un modelo global de un
puente largo, puede impedir en algunos casos la comprensin bésica de las caracteristicas de la respuesta sismica mas
importantes, en vez de mejorarias.

La mejor descripcion de la extension geométrica de! prototipo del puente incluiria un modelo para cada miembro o elemento
estructural en su comecta relacién espacial y fisica con otros miembros. A continuacion se discuten algunas técnicas en este
modelado.

2. Sistemas eshucfurafes:

B sistema estructural total del puente consiste en |a subestructura y la superestructura. La superestructura, particularmente
para puentes grandes, se separa en secciones por medio de juntas de expansién. Las juntas en fas que pueden ocurir
deformaciones relativas entre las partes de 1a superestructura son importantes para la respuesta sismica, ya que las
discontinuidades estructurales en ellas permiten a las secciones individuales del puente responder con diferentes
caracteristicas y con una compleja interaccion con €l movimiento sismico de enfrada.

Junto a sus respectivas estructuras de soporte, que consisten en pilas o columnas y en fundaciones, los sistemas de marco
tienen un mayor rol en la cuantificacion de la respuesta sismica, debido a sus caracteristicas individuales de fespuesta
dinamica. La geometria de la superestructura y su rigidez controlan el acoplamiento de las estructuras de soporte
individuales en su respuesta dinémica.

Para refiejar la importancia y las diferencias de estos subsistemas individuales en funcién def modelo analitico 'para la
cuantificacion de la respuesta sismica del puente se hace una distincion entre:

1. Modelos globales.

2. Modelos de sistemas de marco.

3. Modelos de fas estructuras de soporte.
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a) Modelos globales para puenles:

Tienen una utilidad limitada, excepto para los casos en los cuales:

- Elpuente seacorto y consista en un solo sistema de marco.

- Larespuesta esperada se encuentre dentro del rango elastico.

- Se desee establecer una base cuantificable de fas variaciones del movimiento de entrada en eltemeno alolargo de la
longitud def puente y la caracterizacion de las juntas de movimiento.

Los modelos globales para puentes se usan principaimente para la cuantificacion de la demanda sismica a partirdel analisis
de fos espectros de respuesta modal en el rango elastico lineal, para determinar los desplazamientos y fuerzas elasticas
equivalentes en los miembros. Ya que el valor vergadero de los modelos globales de analisis descansa principalmente enila
caracterizacion de la respuesta del sistema fotal del puente, los modelos globales deben emplearse principaimente al final
de! proceso de evaluacion o de disefio sismico del puente para verificar las cuantificaciones de los paramefros de [os
modelos individuales de los sistemas de marco y de las estrutturas de seporte en la determinacién de la respuesta total del
sistemna, lo cua no se considera en los otros modelos.

En los modelos donde se espera una respuesta inelastica limitada, la subestructuracion de las porciones fineales elasticas
del puente, basada en técnicas mateméticas de condensacion® puede reducir lo compendioso de los célculos. En particular,
los sistemas de puente con geometria imegular pueden exhibir caracteristicas de respuesta dinamica que no resultan obvias
o que no pueden ser capturadas adecuadamente en un sistema, sin embargo las implicaciones en la caracterizacion de los
movimientos de! terreno en las pilas y e! modelado de las juntas de movimiento debe considerarse siempre, y cuando sea
necesario deben evaluarse por medio de estudios sensibilidad.

b} Modelos de Sistemas de Marco:

Debido a la limitada extensién geomética de un miarco individual, pueden desarollarse modelos detallados a parfir de
sistemas de marco, basados en la respuesta inelastica de las estructuras de soporte individuales, para proporcionar
cuantificaciones de la demanda y capacidad sismica con razonable precision.

Bl modelado y anfisis de marcos individuales aislados, sin la construccion de marcos adyacentes o estribos, es adecuado
no sdlo para modelos simples de andlisis, sino también para la mayoria de valores de respuesta crificos en un marco
individual, ya que la interaccién con otras partes del sistema con cantidades de respuesta diferentes tiende a echar a perder
0 a reducir la excitacion arménica, y con elio el fendmeno de resonancia dindmica®. Una evaluacién marco a marco, por

13 Las técnicas de condensacién se refieren a la eliminacioén de los GDL que tienen una contribucién nula o insignificante en la
l;:aspuesm dinamica de la estructura considerada, simplificando asi el andlisis. -
Es la frecuencia de vibracion de un sistema estructural para la-cual ocurre un valor miximo de respuesta.
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medio de! andlisis de los marcos individuales proporciona al disefiador no solo los valores de la respuesta que estén fuera de
los fimites, sino también una mejor compresion de las caracteristicas individuales de la respuesta de las secciones del
puente, que de otra forma serian dificiles de extraer a partir de un analisis de respuesta global.

¢) Modelos de estructuras de soporte:

El desarrolio de modelos realistas a partir de sistemas de marco requiere una detallada caracterizacion de las estructuras de
soporte individuales, ya que generalmente la rigidez de los modelos de los sistemas de marco es proporcionada
directamente por las estructuras de soporte. Los modelos individuales de las estructuras de soporte deben incluir los efectos
de la fiexibilidad de la fundacion, las caracteristicas de su rigidez y los estados limites de défonnacién, y pueden combinarse
en modelos de marco por medio de elementos propibs de fa superestructura, por relaciones de impedancia en la forma de
matrices de ransferencia de rigidez, o simplemente por consiricciones geométricas.

3. Miembros estructurales individuales:

Los modelos globales, a partir de sistemas de marcos o de estructuras de soporte, emplean miembros individuales en la
descripcion fisica de las caracteristicas de los elementos entre nodos o juntas definidas en Ia discrefizacion matemética del
protofipo de! puente. Los elementos empleados pueden clasificarse de acuerdo a su geometria y a su principal funcién
estructural. Los tres grupos de elementos estructurales méas empleados en los modelos de puentes son: elementos lineales,
placas y cascarones y los elementos slidos. Estos se representan esquematicamente en fa figura 2.1.3.
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b) Bemento en & plano

c) Bemento da placa o en cascantn d) Blamento soida

Figura 2.1.3: Elementos estructurales.
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Los elementos en un modelo estructural se conectan a los nudos definidos en la discretizacion y deben ser compatibles con
las cantidades desconocidas de respuesta modal.

Elementos lineales: Estos se caracterizan por su representacion geométrica unidimensional, aunque su comportamiento
puede ser completamente tridimensional y pueden orientarse de forma arbitraria. Se representan por un elemento prisméfico,:
como una viga con seis GDL o deformaciones desconocidas en cada junta de fos exremos de los miembros. Los elementos
lineales pueden ser representados como resortes, amortiguadores o como miembros de ammaduras con relaciones fuerza-
defomacion unidireccionales, o pueden tomar fa forma de elementos a flexion, tales como vigas y columnas. Para la
respuesta lineal elastica son de uso comdn los ‘elementos prismaticos de viga con una variacién clbica en los
desplazamientos a lo largo de fa longitud del elemento. Para la caracterizacion inelastica en los miembros, pueden definirse
relaciones fuerza-deformacion en sus extremos por medio de rétulas plasticas o por medio de elementos inelasticos de vigas
que pueden incorporar la disminucion de la rigidez yfo la caracterizacién de la respuesta histeretica por medio de
modificaciones en la matriz de rigidez del elemento. Estos elementos son capaces de caracterizar la respuesta de vigas y
columnas a flexion, pero no capturan adecuadamente la caracterizacion de deformaciones y modos de fallas por cortante.

Placas y cascarones: Los elementos de placas y cascarones se utilizan principalmente para determinar niveles locales de
esfuerzo. Los elementos en el plano forman parte integral de las placas y cascarones que representan el estado de
esfuerzos de fatiga, con cinco GDL generalmente presentes en los nudos. Rara vez se emplean elementos no lineales a
partir de capas de placas en la evaluacién de 1a respuesta sismica. Estos se han empleado para modelar las regibnes
cercanas a las juntas y conexiones y para determinar el agrietamiento y la propagacion de fa fluencia. Estos modelos tienen
una aplicacion limitada en los analisis sismicos de puentes, incluso en la determinacion de la capacidad simica, debido a la
falta de una caracterizacion inteligible de los efectos de deslizamiento entre nudos, del confinamiento y anclaje del refuerzo
para diferentes geometrias. del recubrimiento del concreto, del confinamiento de miembros adyacentes, resquebrajamiento
del recubriniento y de! incremento en las ductiidades locates.

Elementos s6lidos: Los modelos en fres dimensiones se emplean limitadamente en modelos elésticos lineales. Estos
elementos presentan tres desplazamientos o GDL por nudo. Se emplean cuando se requiere determinar la cuantificacion de
los estados principales de esfuerzo en las regiones cercanas a iasjuntas o en las regiones de geomefria compleja.



30

2.2 INTERACCION SUELO-ESTRUCTURA

2.2.1 Definicién general

En esta seccion se consideran los principios generales para el andlisis de sistemas de interaccion suelo-estructura,
posteriormente éste se extiende al caso particular de puentes, proponiéndose la metodologia y su comrespondiente
formulacion, la cual servira para el desamollo de los Capitulos IV y subsiguientes.

La interaccién suelo-estructura ha sido objeto de considerable interés en los Gitimos afios, puesto que usualmente se le
toma en cuenta para problemas de excitacion sismica. Los efectos de la interaccidn dependen de varios factores
relacionados principalmente con las caracteristicas geométricas y mecénicas de fa estructura, del suelo subyacente y de la
naturaleza de la excitacién externa.

El aniisis de estructuras generalmente se lleva a cabo suponiendo que el movimiento que se aplica a su base, representado
por fuerzas estiticas equivalentes, es independiente de las caracteristicas de la cimentacidn. Cuando el movimiento en
cualquier punto de la interfase suelo-estructura difiere del que habria ocurrido en dicho punto si la estructura no estuviese
presente, se dice que existe interaccion suelo-estructura, .

El objetivo fundamental de! analisis de la interaccion suelo-estructura es la evaluacion de fa respuesta dinamica de la
estructura y en un menor grado la def suelo, tomando en cuenta la radiacion de la energia de las ondas sismicas que se
propagan en la region del mismo ante la presencia de una carga especifica qﬁe varia con el fiempo.

Los efectos de la interaccion suelo-estructura se miden como fa diferencia entre la respuesta evaluada de una estructura con
una fundacibn idea! rigida y la correspondiente a ias condiciones reales del suelo y de Ia cimentacion. La diferencia surge por
dos causas: la primera resulta de la naturaleza de la propagacion de las ondas sismicas, lo que hace que €l movimiento del
suelo en un momento dado sea generaimente diferente de un punto 3 ofro. El efecto resultante se denomina interaccion
cinematica. Esta depende principalmente de la geometria y Ia rigidez de Ia cimentacion. El movimiento que se produce difiere
del correspondiente al del campo libre®® en sus componentes fraslacionales, rotacionales y torsionales.

La segunda causa de tal diferencia resulta de las fuerzas de inercia transmitidas por la estructura al suelo durante las
oscitaciones. Estas inducen una deformacion en e! suelo que se agrega a la ya existente del campo libre, conduciendo a una
componente trastacional modificada de movimiento y una componente de sacudimiento, efecto que puede resultar adverso
para estructuras esbeltas. Este segundo fendémeno se conoce como interaccidn.dnercial. Ademas, tas fuerzas de inercia dan
lugar a tres fuerzas y fres momentos (dos referidos a ejes horizontales pringipales y uno verfical en la base). Si el suelo no es
muy rigido, tales fuerzas y momentos modifican e! movimiento en 1a cimentacidn.

15 0 -y - - .-
Lugar previo a la construccion sin la estructura ni la excavacion.
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2.2.2 Principios generales para la evaluaci6n de sistemas suelo-estructura y efectos surgidos

El desarrolio actual de la Ingenieria Sismica permite sélo la influencia de las condiciones locales del suelo en los movimientos
sismicos analizados. Generamente los movimientos sismicos se especifican en el punto de control (focalizado en ta superficie
del campo libre), ademas de olros parametros como la duracién del sismo, la aceleracién en funcion del iempo y el contenido
de |a frecuencia, los cuales se seleccionan en su mayoria basados en sismos anteriores de la region. Los factores que deben
fiarse en la seleccion incluyen la magnitud del sismo, la distancia a la falla, el mecanismo de falla, la geologia de la ruta de
vigje de las ondas sismicas de la fuente hacia el lugar considerado y las condiciones locales del suelo. 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 interaccién
suelo-estructura.

Para analizar |a interaccién suelo-estructura es necesario que e! sismo sea derivado de un registro del mismo lugar, o por lo
menos de un lugar con caracteristicas similares. A partir de este registro, se calcula la variacién temporal y espacial del
movimiento sismico en el campo libre.

El andlisis de la interaccion consiste en dos partes: Primero, |a determinacion de la respuesta del campo libre y segundo, e}
calculo de la modificacién del movimiento sismico, es decir la interaccion real cuando la estructura es puesta en medio del
ambiente sismico del campo libre.

Para una estructura fundada en tereno rigido, se puede aplicar un movimiento horizontal directamente a su base. La
aceleracibn inducida serd constante én toda su altura y se desarrollaran un momento de volteo y un cortante transversal. Ei
desplazamiento resultante en ia base es el movimiento de contro! y no surge movimiento de sacudida en ella. Para este caso
las propiedades de |a estructura son Ias tnicas determinantes en su respuesta sismica.

El movimiento en la base de una estructura fundada en suelo blando es diferente al de una estructura fundada en terrena
rigida, debido al acoplamiento de! sistema suelo-estructura’€, Surgen fres efectos:

1. Semodifica el movimiento de campo libre, en general amplificandose (pero no siempre, ya que depende de! contenido de
la frecuencia), con el resultado de desplazamientos horizontales gue seincrementan a medida se esta mas cerca de la
superficie del terreno.

2. A insertar la base rigida dentro de la excavacion en el terreno, resulta un movimiento de cuerpo rigido con un promedio
de las componentes traslaciones y rotacionalés de aceleraciones que inducen fuerzas inerciales que varian en toda la
altura de la estructura (interaccion cinemética). )

3. Las fuerzas inerciales aplicadas a la estructura producen un momento de volteo y un cortante transversal que actda en
fa base rigida. Esto causa deformaciones en el suelo que modifican el movimiente de la base (interaccion inercial).

' Entiéndase aqui ¢l término acoplamiento como cl fendémeno que ocurre cuando las componentes dg desplazamicnto de la
fiundacion ripida sin masa, en ausencia de la estructura, son diferentes de las correspondientes al movimiento de campo libre.
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La interaccion suelo-estructura aumenta cuando el suelo es mas flexible y Ja estructura mas rigida. Por ofra parte, la
interaccion es despreciable para una estructura fiexible fundada en suelo firme. Si se desprecia el cambio del movimiento
sismico, generalmente la respuesta es mas pequefia que la de una estructura con base fija. Para una base fija, la accion

cinematica equivale al movimiento aislado del suelo con excavacion.

El anélisis para la condicion de base fija conduce a resultados mayores de la respuesta global y por lo tanto el disefio se
vuelve mas conservador. Si se toman en cuenta los efectos de la interaccion, el desplazamiento en la parte superior de la
estructura con relacion a su base puede ser grande debido al movimiento de sacudida, y en casos muy extremos, pueden
aumentarse los efectos de segundo orden.

En un sistema suelo-estructura con una cimentacion rigida, esta dltima tiene seis grados de libertad: desplazamiento vertical,
dos desplazamientos horizontales referidos a dos ejes principales, torsion alrededor de un eje vertical y cabeceo alrededor de
los dos ejes horizontales. Se requieren seis coeficientes de rigidez que representen la restriccion ejercida por el suelo?.
Varios investigadores han determinado valores de las rigideces equivalentes para diversas formas de cimentaciones rigidas
sujetas a excitaciones arménicas. La figidez ante cargas dinamicas o impedancia depende de fa frecuencia del movimiento y
ests definida por cantidades complejas cuyas partes imaginarias representan el amortiguamiento. Por tanto la interaccion
linea! entre suelo y estructura puede ser manipulada mas eficientemente en términos de la frecuencia™. Las frecuencias son
independientes de los grados de libertad adoptados para la descripcion del movimiento de la estructura analizada. En fa
préctica, el impacto de la flexibilidad de! suelo en e! comportamiento dinamico de una estructura se percibe de forma mas
acentuada en ! modo fundamental.

223 Evolucién en el modelado de los sistemas suelo-estructura

El andlisis de |a respuesta sismica de sistemas suelo-estructura puede resultar muy complejo debido a las dificultades en el
modelado del suelo, de la estructura y de Ta interfase suelo-estructura. Incluso para modelos simples surgen incertidumbres &l
determinar sus parametros, tales como la rigidez estructural, amortiguamiento estructural, distribucion de masa, rigidez de la
fundacion, y la interaccidn suelo-fundacian.

Los métodos de analisis dependen del modelado de! suelo, ya sea como un medio continuo, a partir de elementos finitos, o su
representacidn por medio de resortes y amortiguadores en un semiespacio eldstico o inelastico, Los primeros trabajos
empleaban un modelo continuo para el suelo y 1a estructura se modetaba como un edificio de un sclo piso a cortante debido al
ladeo horizontal, luego el estudio se extendid a edificios con miltiples pisos a cortante, hasta llegar a los modelos que

17 Bielak (1971), Roesset (1980), Pais y Kausel (1985 y 1988) y Gazetas (1991). Algunas expresiones para ¢l calculo de estas
rigideces pucden encontrarse en 1a Ref. 5. '

Y] analisis en funcién de la frecuencia es un método alternativo al del anélisis en funcior del ticmpo y generalmente se
emplea |z transformada de Fourier.
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conciben a la estructura como un modelo constituido por elementos finitos en la regién discretizada del suelo™.

Se han desamollado algunos procedimientos numérices en los cuales el suelo se modela como un semiespacio etastico o
viscoelastico, la fundacion se concibe como una placa rigida y Ia estructura se comporta linealmente. El analisis se realiza en
terminos de ia frecuencia, ya que las funciones dinamicas de rigidez para el semiespacio son cantidades complejas que
dependen de la frecuencia. Las ecuaciones de movimiento no pueden ser resueltas por el método estandar de analisis?®,
puesto que el sistema suelo—esh:uctura no posee modos clasicos de vibracion. Sin embargo, se han efectuado varios intentos
para desacoplar de una forma aproximada tales ecuaciones?! utilizando modos de vibracion sin amoriguamiento surgidos al
despreciar la parte imaginaria de las funciones de rigidez de! semiespacio, y al proporcionarle a la parte real un valor
constante correspondiente a la primera frecuencia natural2 o bien una razén de amortiguamiento arbitrariamente asumida (del
3a 5%).

Una estructura excitada por una carga dinamica inferactia con el suelo que la redea. Ef suelo, en contraste con 12 estructura,
tiene una extensién no confinada cuya condicion de radiacion de energia puede considerarse si el suelo se modela como un
semiespacio esfratificado en un medio semi-infinito que simule Ja disipacion de la energia, que consista en varias capas
horizontales de materiales isofrdpicos y viscoelasticos con amortiguamiento histerético. Las propiedades varian con la
profundidad def suelo pero se mantienen constantes en los estratos individuales. Si ef suelo en 1a vecindad de |a interfase
suelo-estructura es imegular, el analisis también puede ser Ylevado a cabo considerando a esta extension del suelo como parte
de la estructura®.

Otra forma de analizar la interaccion suelo-estructura debida a excitaciones sismicas, es modelar una parte significativa del
suelo alrededor de la parte embebida de la estructura por medio del método def elemento finito y aplicar los movimientos del
campo libre en la frontera de la region discretizada de! suvelo. Sin embargo, se requiere de almacenaje suficiente en el
computador, asi como de una cantidad considerable de fiempo para que sean desplegados los resultados. Es mas eficiente
utitizar ! método de la subestructura, el cual se define a continuacion.

En el método de ta subestructura el sistema. discretizado consiste en fa estructura y en la regién embebida. Se calcula primero
la respuesta del campo libre del lugar. La parte de la interaccion tiene dos pasos. En el primero, el suelo no confinado se
analiza como un subsistema dinamico. Se determina la relacion fuerza-desplazamiento de los grados de libertad de los puntos
localizados en Ja interfase suelo-estructura. Estos son liamados coeficientes de rigidez dindmica del suelo y pueden ser
representados fisicamente como resortes generalizados 0 como un sistema resorte-amortiguador, En el segundo paso, la
estructura apoyada en este sistema resorte-amortiguador (0 s6lo resortes) se analiza para un caso de cargado que depende
del movimiento de campo libre. Al usar ef método de la subestructura se facilita fa subdivisién de! complicado sistema suelo-

"% Para mas detalles al respecto puede consultarse 1a Ref. 30.
* Es decir el analisis modal clisico o método de valores eigen. Para ello puede consultarse cualquier texto de Dindmica de
Estructuras como el de la Ref, 7.
zSe refiere al hecho de que las matrices se formulen como matrices diagonales para que su solucion sea més expedita.
- P};ax;_a ;,r;as detalles consultar la referencia niimero 24.
ef. 32,
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estructura en partes que pueden ser analizadas mas rapidamente. Si se cambia el movimiento del campo libre o si la
estructura se modifica durante el proceso de disefio, la rigidez dinamica del suelo no tiene que ser calculada de nuevo. Los
dos subsistemas pueden ser calculados por separado.

La metodologia comiin para modelar la inferaccién ha sido el desarrollo de modelos de estructuras por medio de elementos
finitos, con resortes representando al suelo, a pesar de que no es facil determinar los valores de sus rigideces en condiciones
particulares, para luego determinar sus caracteristicas por prueba y eror hasta que los movimientos de la superestructura
sean los esperados. Sin embargo tal aproximacion no conduce a una solucidn Unica, ya que un gran nimero de
combinaciones de sistemas estructurales puede presentar movimientos similares a los ya registrados.

El método del elemento finito es el mas refinado hasta el momento, puesto que se logra una mejor precisién a expensas de
complejos calculos. Este requiere que se especifique una frontera finita para el ferreno de fundacion, en la cual deben
imponerse condiciones como la de desplazamiento nulo, con el proposito de evitar la radiacién de energia a traves de la
frontera. Existen alternativas que incluyen mayor complejidad, las cuales van mas alta de los objetivos de este documento.

Cuando se considere que el suelo pueda comportarse no linealmente, debido a la magnitud de las cargas sismicas impuestas
en &, puede utilizarse el procedimiento del elemento finito elastopléstico. La condicién de frontera se simula con limites
laterales fijos a una distancia lo suficienternente grande con respecto a fa estructura para permitir que 1as ondas se propaguen
lejos de ella, y asi no se reflejen dentro de la regidn analizada®.

Al efectuar un modelado incipiente de la fundacion se afecta drasticamente ia respuesta de la superestructura, tal como
cuando se ignora el amortiguamiento de la misma. Si se asume una fundacion fija monolitica, no se permite disipacidn de la
energia a través de la fundacibn (amortiguamiento radiativo) y toda la energia sismica se disipa eventualmente por
amorfiguamiento estructural.

2.24 Defeccitn e identificacién de interaccién suelo-estructura a partir de registros de vibraciones

La interaccidn suelo-estructura puede alterar de forma significativa las caracteristicas de los movimientos registrados en
estructuras, especificamente la respuesta sismica de estructuras fundadas en suelos blandos. Si no es tomada en cuenta
puede causar una interpretacion emdnea de los registros. A pesar de que estd siempre presente en cierto grado,
generalmente se supone que los movimientos registrados al nivel de la fundacién no son infiuidos por los.movimientos de los
niveles superiores y por tanto pueden considerarse como la excitacidn en la base. Cuando [a interaccion es significativa, esta
suposicion ya no es valida, puesto que existe retroalimentacién entre la estructura, [a fundacidn y el ferreno circundante,
conviriéndose éstos en un sistema dindmico de ciclo cemrado, donde ios movimientos de entrada (el de la fundacion) y de

2 Ver Ref, 3.
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salida (de la superestructura) estin acoplados®.

Yaque la interaccién aitera las caracteristicas de la frecuencia, es importante determinar previamente a un analisis de los
registros de movimientos si la estructura esta sujeta a interaccion suelo-estructura. La presencia de interaccion puede
detectarse al investigar 1a causalidad de la respuesta de la estructura ante un impulso. Una estructura con interaceion es un
sistema no causal, debido al acoplamiento entre el movimiento de ia fundacién y el de la superestructura. En un sistema
causal no ocurre acoplamiento.

La identificacion de inferaccion se refiere a la extraccién de las frecuencias naturales de la estructura (suponiendo base fija) y
de la fundacion, a partir de registros tomados ai nivel de !a fundacién y en niveles superiores. Esta deteccion es relativamente
simple si, ademas de los regisiros de la estructura, hay numerosos registros de movimiento del campo [ibre comespondientes
a lugares cercanos no influidos por las vibraciones de estructuras vecinas. Sin embargo, en la mayoria de casos éstos no se
encuentran disponibles.

La mé&xima respuesta de una estructura no aumenta necesariamente al aumentar la maxima aceleracion del temreno. Es
necesario que se considere la distribucion de la energia en e! registro por medio de las curvas espectrales y en particular para
descubrir cudndo ocurren los maximos valores de las frecuencias naturales de las estructuras en las curvas espectrales.

El movimiento de disefio para una excitacion sismica se especifica como un espectro de respuesta de disefio a partir de una
curva con valores promedio que tienen aplicacion general. El uso de un solo registro individua! de movimiento sismica puede
producir resultados equivocados, mientras que el uso de espectros suavizados o promediados a partir de un andlisis
estadistico de varios sismos es mas adecuado, puesto que resume efectivamente los valores méximos de respuesta para
todos los posibles sisternas de un solo grado de libertad y ademés es il para el desarollo de los requisitos de fuerzas
laterales equivalentes en las especificaciones de fos codigos locales de disefio®.

225 Efectos del suelo en los sistemas de inferaccién

El comportamiento global de las estructuras durante un sismo depende de un nimero complejo de factores, uno de los cuales
es |a influencia de Ias condiciones locales del suelo. El efecto del suelo en ta respuesta de las estructuras depende tanto de
sus mismas propiedades como de las propiedades de la estructura y de la naturaleza de la excitacién.

Las caracteristicas modales como frecuencias naturales, desplazamientos y el amortiguamienfo modal varian con la rigidez
de! suelo, [as dimensiones de fa fundacion y fa razon de embebimiento?. E| amorfiguamiento modal debido al sueio aumenta

 E| acoplamiento inercial o cinematico entre ¢l suelo y la estructura se alcanza cuando las componentes de desplazamiento de
la fundacion rigida sin masa, en ausencia de la.estructura o de fuerzas o esfuerzos aplicados en la parte superior de Ia
fundacion, son diferentes de las comrespondientes al movimiento de campo libre.
% Eduardo Miranda propone ciertos criterios relacionados con el uso de espectros de disefio y las limitaciones que éstos puedan
%rcsmta.r en su articulo titlado Hacia la Transparencia en Criterios de Diseflo Sismico.

Sc define como la relacién entre Ia profundidad de embebimiento de la zapata y su radio equivalente.
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generalmente con el orden del modo y la blandeza del suelo, y puede depender grandemente del amorfiguamiento ortogonal
de la fundacién.

El embebimiento bajo Ia superficie del temenc es uno de los factores que mas afectan a la rigidez y amortiguamiento
derivados del suelo. Ni con la mayoria de los modos de vibracion puede efectuarse una prediccion realista de las reacciones
del suelo si se desprecia el embebimiento y si se considera a la fundacion como superficial al suponer que éstas son iguales.a
las que actiran en una fundacidn superficial.

-~

La presencia de! suelo en el modelo dindmico final vyelve. al sistema estructural mas flexible, disminuyendo la frecuencia
fundamental hasta un valor que, en general, es mucho menor que el comespondiente a una estructura con base fija. La forma
del modo de vibracidn también se modifica.

£l estudio de dafios sismicos en estructuras revela que sus caracteristicas de vibracion estan inimamente relacionadas con
las condiciones de suelo. Consecuentemente, las estructuras flexibles pueden resultar severamente afectadas cuando estan
fundadas en suelos relativamente blandos, mienfras que las estructuras rigidas adyacentes fundadas en el mismo suelo
pueden resultar afectadas en menor grado. Por el contrario, las esfructuras fiexibles en suelos rigidos pueden resulfar
levemente afectadas, mientras que las estructuras rigidas pueden soportar mayores fuerzas sismicas.

La maxima aceleracion del terreno por si sola no es medida suficiente del potencial de dafio esperado al ocurir un sismo. La
amplitud en fa superficie y el periodo predominante del teeno ingrementan con la blandeza de |a capa superficial del temeno. '
El concepto de periodo predominante del tereno se deriva de la consideracién de las ondas de cortante unidimensionales que
viajan en un suelo estratificado. La amplitud de Ia onda en e estrato inferior se vuelve mayor cuando pasa a una capa mas
blanda y mucho mayor cuando ef periodo fundamenta! de la estructura tiene un valor cercano & periodo predominante del
terreno, pudiendo ocurir condiciones similares a la resonancia.

2.2.6 Efecto del amortiguamiento en la inferaccibn suelo-estructura

El efectn del amortiguamiento es reducir la respuesta en una estructura, dependiendo del periodo natural del sistema. Por
tanto deberian considerarse distintos valores de amorfiguamiento correspondientes a cada modo de vibracidn, pero esto
resulta impractico, asi como también lo es la determinacién de un valor de amortiguamiento a partir de las propiedades
geométricas de los miembros y de Ias propiedades mecénicas de los materiales.

La seleccion de un valor adecuado de amorfiguamiento se basa en los datos obtenidos de experiencias previas. Las razones
de amorfiguamiento para sismos feves no son representativas puesto que pueden ocumir mayores valores de
amortiguamiento ante mayores amplitudes de movimiento. Los movimientos sismicos que puedan provocar fiuencia
proporcionarian valores de amortiguamiento que no son Utiles en el andlisis dinamico puesto que incluyen la disipacion de la
energia debida a la fluencia, fenémeno que debe considerarse por separado a través de relaciones fuerza-deformacién no
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lineales.

El amortiguamiento de estructuras que descansan en fundaciones fiexibles puede ser afectado por la presencia de interaccion
suglp-estructura en dos maneras:

1. Laestructura gana amortiguamiento a través de la disipacion de energia en el suelo.

2. Elamorfiguamiento que la estructura tendsia en una fundacion rigida se reduce, enta mayoria de los casos.

El amortiguamiento tiene un importante efecto en la respuesta ante cargas dinmicas. La disipacion de energia en un suglo
fiexible se ve favorecida por dos mecanismos de propagacion de ondas efésticas en el suelo (radiacién o amortiguamiento
geométrico) y las pérdidas histeréticas en ef mismo debidas a su elasticidad imperfecta (amortiguamiento material). E
amortiguamiento que una estructura pueda derivar de estos mecanismos depende del tipo de estructura, tipo de fundacion y
la rigidez de! suelo. El amorfiguamiento obtenido de la interaccion varia desde ser despreciable para estucturas fiexibles en
fundaciones rigidas, hasta ser considerable para estructuras rigidas en fundaciones flexibles, y sera conocido en lo sucesivo
como amortiguamiento debido & suelo o ala fundacidn.

La flexibilidad en la fundacién tiene oo efecto menos deseable en el amortiguamiento estructural o interno que la
estructura tendria en el caso de una fundacidn rigida. En estructuras ligeramente amorfiguadas, la contribucion del
amortiguamiento estructural es usuaimente reemplazada por el amortiguamiento debido al suelo. Si se presume un gran
amortiguamiento estructural en el disefio, ante un sismo fuerte [a pérdida de amortiguamiento sera mayor que la ganancia.

Una consideracién racional del amortiguamiento puede mejorar la prediccion de la respuesta y explicar las diferencias
observadas en el comportamiento de estructuras similares. En los estudios de estructuras con base fija es comin presumir
que cada modo natural de vibracién tiene una fraccidn constante de amortiguamiento critico. Para estudios de interaccion, al
efectuar dicha supoéicidn resulta un modelo estructural significativamente diferente. Al ignorar este hecho podrian atribuirse
efectos dinamicos debidos ala interaccion, cuando en realidad son debidos ala eleccién de la razén de amortiguamiento.

Existen diferentes métodos razonables para elegir un valor de amortiguamiento a ser empleado en e} anlisis sismico. Para
‘un sistema lineal los diferentes procedimientos son equivalentes si se utilizan corectamente, de manera que se elija una
formulacién particular de acuerdo &l grado de precision requerida en los caiculos.

Lamasa y la rigidez del modelo estructural son usualmente elegidos basandose en la estimacidn l6gica de valores adecuados
para el prototipo fisico del sistema, considerando Ia confribucién de los elementos esfructurales en Ia energia cinética y
potencial, pero rara vez puede identficarse con cierta confianza la cantidad de disipacion de energia que ocurira en ellos. A
menudo la primera consideracién efectuada es asignar un valor de amoriguamiento de manera que haga expedito el andlisis
matematico {considerandolo constante en todos los modos). Esta consideracion resulta ser cierta en Ia ausencia de evidencia
que demuestre lo contrario, pero hay situaciones en las que una pequefia variacidn en los valores elegidos de
amortiguamiento-puede producir un modelo cuya respuesta dinamica es iofaimente diferente.
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Si se desea estudiar el efecto de fa interaccion suelo-estructura, ya sea con base flexible o fija, es importante utilizar el mismo
valor de amortiguamiento en ambas condiciones, generalmente los comespondientes a la condicibn de base fija. Si se
emplean valores correspondientes a a condicion de base libre se obfiene una estructura con flexibilidad din&mica mayor en
los modos con menor frecuencia y esta flexibilidad inducida por el amortiguamiento puede ser confundida faciimente con la

inducida por el suelo.

2.2.7 Sistemas no lineales

Los suelos se comportan de manera no fineal cuando son excitados por sismos de alta intensidad, que son de especial interés
para los estructuristas. Los andlisis no lineales, reales son sin embargo, todavia imposibles, a pesar de que existen modelos
constitutivos no fingales para suelo que son prometedores.

La inferaccién suelo-estructura para excitaciones sismicas supone implicitamente la ley de superposicion como valida. La
solucitn total equivale a la suma de las respuestas del campo libre y de fa parte de la interaccion cuando se inserta la
estructura en et ambiente sismico del campo libre.

La mayoria de los métodos utilizados stponen que |a superestructura se comporta linealmente. Esto constituye una limitacidn
relevante para estructuras que se desea que resistan sismos severos, en las cuales se acepte intencionalmente una accidn
inelastica. Bajo un sismo fuerte debe considerarse una posible no linealidad del stelo.

La fluencia de 1a estructura Se concibe como un decremento en su rigidez, y por tanto tiende a minimizar los efectos de Ia
interaccidn, Sin embargo no se cuenta con informacién cuantitativa al respecto, especialmente acerca de los efectos de ia
interaccion en las ductilidades méximas requeridas en las regiones criticas de la superestructura.

2.28 Interaccién suelo-estructura en puentes

El problema de la interaccion dinamica suelo-edificio durante una excitacion sismica ha atraido considerable interés de varios
investigadores. Tales analisis no han tenido el mismo desamolio para estructuras méas complicadas como los puentes.

Los puentes son generalmente méas susceptibles a los efectos de la interaccién suelo- estructura que ofras estructuras. Las
respuestas dindmicas pueden ser dificiles de predecir (sobre todo cuando los apoyos intermedios se encuentran muy
espaciados) como consecuencia del movimiento no sincronico de los apoyos, debido a que las ondas tardan mas en incidir de
uno a ofro. Los puentes con claros largos fienen contribuciones de rigidez debida en su mayor parte a la rigidez horizontal
proporcionada esencialmente por las pilas, mientras que la contribucién del tablero es despreciable. Ademas hay que

" considerar que los puentes son construidos muchas veces en condiciones de terreno adversas.
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Los efectos que se generan debido al gran espaciamiento entre apoyos son los siguientes:

1. Ffecto de incoherencia; Las ondas sismicas pierden coherencia al esparcirse en un medio heterogéneo del tereno.
2. Efecto del paso de las ondas: Las ondas inciden en los apoyos en diferentes instantes de iempo.

3. Efecto de atenuacién: Disminucion gradual de las amplitudes de las ondas debido al esparcimiento geomélrico y a la
disipacion de |a energia en el suelo.

-

4, Efecto de Ia respuesta del sitio: Debido principalmente a las variaciones en los perfiles de! suelo y a la manera de
c6bmo afectan éstos a la amplitud y contenido de la frecuencia del movimiento de las ondas cuando se propagan hacia
estratos superiores.

La interaccion entre un puente y el suelo que le rodea puede surgir por causa de dos efectos: La componente dinamica que se
origina de las fuerzas de inercia y la componente pseudoestitica que surge del efecto que produce [a rigidez def puente en los
movimientos variables de los apoyos. Ambos efectos fienden a reducir |a variabilidad en los movimientos de los apoyos y los
efectos de incoherencia, del paso de ondas y de |a respuesta del sitio.

Se considera importante la interaccién dinamica suelo-puente por ejemplo cuando el movimiento de un estribo o de la
fundacién es significativamente diferente de! movimiento del terreno en ausencia del puente.

Al suponer una respuesta lineal del sistema suelo-fundacion-superestructura, el andlisis de este sistema sometido a excitacion
sismica pude ser lievado a cabo en fres pasos consecutives:

1. Andlisis de las acciones de enfrada: Se determina el movimiento del terreno de fundacion en ausencia de la
superestructura, lo que se conoce como movimiento de entrada de la fundacion, el cual incluye componentes
traslacionales y rotacionales.-

2. Oblencion de las relaciones fuerza-desplazamiento en la fundacion: Se determinan las impedancias (representadas por
resoites yfo amortiguadores) asociadas con ladeo verfical y horizontal, sacudimiento y oscilaciones combinadas de la
fundacion. Este paso es clave en la evaluacion de los efectos de la interaccion suelo-estructura. -

3. Anélisis dindmico del puenfe: Se calcula la respuesta sismica de la superestructura apoyada en los resortes y
amortiguagdores sujetos al movimiento de entrada de ia fundacion. Bl célculo de la respuesta estructural de un puente
depende de sus caracteristicas de rigidez, masa y amorfiguamiento, en relacién con las mismas correspondientes al
suelo.

La inferaccién dinémica depende de:

1. B éngulo de incidencia de |as ondas sismicas (generalmente SH).

2. Llarelacion de larigidez de 1as vigas del puente ala del suglo.
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3. Larelacion de lamasa de las vigas del puente a 'a de Ia masa del sistema rigido estribo-fundacidn.
4. Elclaro del puente.

Algunas simplificaciones que se efectlan al modelar un puente son:

1. Elsuelo es elastico, isotrépico y homogéneo.

2. Las fundaciones y los estribos son rigidos.

3. Lasvigas se modelan como vigas de cortante, apoyadas en sus extremos por pilas rigidas.

Cuando la onda incidente golpea primero a una fundacién mayor, ésta puede actuar como un escudo para Is siguiente si es
de menores dimensiones. Este efecto hace que la fundacién menor tenga casi el mismo desptazamiento que la mayor. Dicho
efecto decrece con el aumento ya sea en la flexibilidad de las vigas, en [a longitud del clare o bien en el angulo de incidencia
de las ondas.

Cuando la onda incidente golpea primero a la fundacidn mas pequeiia, la ofra acta como una barrera que refigja [a mayor
parte de la onda de nuevé hacia la fundacion mas pequefia, volviendo despreciable el efecto de escudo proporcionado por
esta Ulima.

La excitacion de diferentes modos de vibracion esta relacionada con la naturaleza del movimiento de la fundacién para
diferentes angulos de incidencia de las ondas SH, y en particular la fase relativa del movimiento endre los estribos del puente.
Cuando éstos se mueven en fase, hay una tendencia a excitar mados simétricos de vibracion. Cuando se mueven fuera de
fase, los modos anfisimétricos son méas excitados efectivamente.

El fipo més simple de interaccion suelo-puente ocurre para ondas SH que inciden verticalmente: los estribos no se mueven
cuando el tablero tiene una frecuencia comespondiente a un modo simétrico de vibracién y la eficiencia del amortiguamiento
radiativo® es méxima cuando e! dngulo de incidencia no es vertical; mientras que cuando el puente no es simétrico o cuando
los estribos son distintos, 1a eficiencia de! amortiguamiento radiativo se reduce significativamente. En general, se obtiene una
respuesta grande del puente en sus frecuencias naturales comespondientes a base fija.

2.2.8.1 Interaccidn suelo-pifote-puente

En las dos iffmas décadas, varios métodos numéricos y analiticos han sido desamollades para calcular Ias rigideces
dinamicas y la respuesta sismica de fundaciones de pilotes tomando en cuenta la inferaccién pilote-suelo-pifote®. Esta
depende de Ia frecuencia y resulta de las ondas emitidas desde la periferia de cada pilote que se propagan hasta golpear a

% La eficiencia del amortiguamiento es la capacidad de éste en reducir las vibraciones en los sistemas estructurales sin que
ocurra daiio alguno por causa de esta reduccion.

® En la Ref. 17 s¢ establecen las formulaciones para el calculo de Jas rigideces de diferentes arreglos de pilotes dependiendo
del tipo de suelo.
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los pilotes vecinos¥,

Muy poco se conoce acerca de la interaccion pilote-fundacion-superestructura en puentes. La suposicién de que el grupo de
pilotes es un apoyo fijo y monolitico es la que prevalece. Una posible razén para tal carencia es que la mayoria de los
resultados de las investigaciones al respecto son aisiadas y presentadas de forma poco préctica para los ingenieros
estructuristas.

De hecho se espera que la interaccion pilote-pilote tenga un papel importante en la respuesta del grupo de pilotes cuando
¢stos se encuentran a un espaciamiento relativamente corto entre ellos.

Al inducir €l movimiento de entrada de! sistemna en la fundacion, se obfiene un movimiento sismico diferente al de campo libre.
Esta diferencia se debe al campo de ondas generado por el desplazamiento enfre suelo y pilotes. Sin embargo, para
movimientos con frecuencias pequefias el movimiento de la fundacién puede considerarse aproximadamente igual & de
campo libre.

La rigidez dindmica del grupo de pilotes, en cualquier modo de vibracitn, puede calcularse utlizando la rigidez dinamica deun
solo pilote junto con los factores de interaccion dinamica®.

2.2.8.2 Modelado de las fundaciones para el anélisis de larespuesta en puentes

Idealmente, la respuesta sismica de puentes debe evaluarse efectuando un.analisis directo que modela al sistema total
discretizado, que consiste en la estructura, Ia fundacion y la masa del suelo. Sin embargo tal metodologia esta mas alla del
estado de fa préctica en e! presente, dada la complejidad en el modelado del sistema suelo-fundacion. En vez de elio los
analisis de interaccién suelo-estructura se fevan a cabo empleando el método de la subestructura.

En el primer paso se analiza la respuesta del sisterna de fundacion sin 1a superestructura. Se determinan las relaciones
fuerza-desplazamiento de los grados de libertad de los puntos en la interfase entre |a superestructura y 1a fundacion por medio
de los coeficientes de rigidez din&mica, los que pueden represertarse fisicamente como un sistema de resortes y
amortiguadores generalizados. El método de la subestructura usualmente emplea una representagion lineal de los sistemas
de fundacion. En e! segundo se analiza la estructura del puente apoyada en ef sistema resortes-amortiguadores para obtener
las caracteristicas de la respuesta del sistema global ante un sismo determinado.

3 Referencias 19y 20.
3! Este procedimiento se detalla en Ia Ref. 19,
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2.2.8.3 Simplificacion del sistema de rigidez de Ia fundacién

Al evaluar la respuesta dinamica global en las rigideces de las fundaciones de los puentes cameteros mé&s comunes, deben
deferminarse sus frecuencias naturales, estimando e incorporando en el analisis las rigideces de las fundaciones en un ¢aso,
y suponiendo la condicion de base fija en el otro. Al comparar la longitud del puente confra la relacion entre las frecuencias
correspondientes a un modeto con base fija y las corespondientes a un modelo con inferaccién, las caracteristicas del puente
global se ven afectadas significativamente por el sistema de fundacion.

Para tomar en cuenta adecuadamente las fuerzas de inercia en el sistema de fundacion bajo cargas dinamicas, los
coeficientes de rigidez deben depender de fa frecuencia de carga. Las fuerzas de inercia en el sistema de fundacion pueden
ignorarse al estimar su rigidez®.

Pueden emplearse |as expresiones siguientes (dades en Tor/m para las componentes fraslacionales y en Ton.mirad paraias
rotacionales) en la determinacion de las relaciones fuerza-desplazamiento del sistema suelo-fundacion en el caso de zapatas

rectangulares:
Kz=GB[3107 +16] [1+(0.25+025)n"8}/(1-V) (2.2-1)
Kx=GB[682 0 +24] [1+ {033+ 1341+ D}’ ]/(1-v) 22-2)
Ky=Kx+08GB[A-1] [1+ {033+ 134(1+X)} ] (22-3)
Krx =GB [32A+08] [1+{n+ 164035+ )} ]/(I-V) (2.2-4)
Kry=GB [3.730% £ 0.27] [1+ {n+ L6/0.35+ XD} ]/ (1-V) (2.2-5)
Kt = 16GB [4.2574 + 046 ] {1+ (13+ 1.32A) "’ ] (2.2-6)

Donde: |

K= rigidez equivalente en la direccién perpendicular ala planta de |a zapata.

Ky, Kx: rigideces equivalentes para cada una de las direcciones horizontales en el plano paralelo a la base de la
zapata. '

Krx, Kry: rigideces equivalentes en rotacién con respecto a los ejes principales horizontales en el plano de la base
de la zapata perpendiculares a la direccién que se analiza.

32 En la Ref. 17 se desarrolla un procedimiento simplificado por medio de graficos pard el cilculo de las rigideces equivalentes
de suelo-zapata de puentes carreteros, ya sean éstas circulares o rectangulares,
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Kzt rigidez equivalente en forsidn con respecto al eje vertical centroidal de la base.

A=LB G- mbdulo de cortante del suelo.
n = E.B (relacién de embebimento). v : relacion de Poisson del suelo.
2L: mayor dirmension de la zapata.

2B: menor dimension de la zapata.

E: desplante.
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Figura 2.2.1: Orientacién de los Ejes y Dimensiones de una Cimentacion Rectangular.

2.2.8.4 Modelado del amortiguamiento de la fundacién

La seleccion de! valor adecuado de amortiguamiento es un problema complgjo, ya que se necesita considerar dos fuentes
primarias del mismo: amortiguamiento radiativo (asociado con los efectos inerciales de la masa del sistema suelo-fundacién) y
el amortiguamiento material. Su analisis requiere Ia realizacion de dos pasos.

El primer paso requiere la evaluacion de las caracteristicas del amortiguamiento de la fundacion para un rango de amplitudes
de desplazamientos y de frecuencias de cargado. Debe prestarse atencién a las diferencias fundamentales enfre las dos
fuentes de amorfiguamiento. El factor de amortiguamiento radiative depende de la frecuencia del cargado, mienfras que el

3 Estas son las desarrolladas por Pais y Kausel. Expresiones mas complejas que toman en cuenta ¢l efecto proporcionado por el
relléno estructural sobre la zapata pueden encontrarse en la Ref. 23.
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amortiguamiento se necesita emplear un método aproximado que consista en la solucion por medio de la evaluacitn de la
historia en el iempo. Si se emplea la superposicion modal, es necesario escoger el valor del coeficiente de amortiguamiento
de manera tal que sea disipada la cantidad apropiada de energla. Dicha seleccion requiere la estimacion previa de la amplitﬁd
del desplazamiento y de la frecuencia de cargado aproximada (la cual se relaciona con las frecuencias naturales del sistema
global puente-fundacion) de manera que puedan represéntarse apropiadamente las magnitudes de los amortiguamientos
radiativo y material.

En el sequndo paso pueden evaluarse las contribuciones de ambas fuentes en el amortiguamiento moda! de la respuesta
globa! de! puente. Debido a las limitaciones propias del método de superposicion, la confribucién del amortiguamiento viscoso
s6lo puede ser tomada en cuenta de forma aproximada. Es de hacer ver que el coeficiente de amortiguamiento viscoso no es
un pardmetro intrinseco de la fundacion, sino meramente un arfificio matematico para aproximar el fendmeno del
amortiguamiento radiativo y material. Dicho coeficiente varia con la frecuencia de cargado, [a rigidez de la fundacién y la
amplitud de! desplazamiento.
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2.3 CONCEPTOS Y OPERACIONES BASICAS DEL SAP2000

2.3.1 Generalidades

El SAP2000 usa una interfase gréfica para modelar, analizar, disefiar y presentar cualquier tipo de estuctura. En esta parte
se presenta una serie de pasos y comandos en forma secuencial para modelar estructuras que en nuesfro caso particular
son puentes.

»  ElModelo Estructural.

El SAP2000 analiza y disefia las estructuras utiizando un modelo, el cual se define con 1 interfase grafica. El modelo debe
incluir fas siguientes caracteristicas para representar la estructura:

- Propiedades del material.

- Elementos de marco {frames) que representan vigas, columnas y/o miembros de armaduras.

- Elementos de cascara (shells), uiilizados para representar, paredes, losas y ofros elementos de espesor delgado.

- Juntas, que representan conexiones de elementos.

- Restricciones y resortes asignadas a las juntas (apoyos, diafragmas, efc.)

- Cargas, incluyendo peso propio, térmicas, sismicas, y ofras

- FE.

Luego &l programa analiza la estructura, verificando desplazamientos, esfuerzos y reacciones ocasionados por las cargas.
Dependiendo de! tipo de andlisis que se desee hacer asi se obtendran resultados.

=  Sistema de Coordenadas.

El modelo est4 definido y iocalizado respecto a un sistema global de coordenadas en tres dimensiones X, Y y £
mutuamente perpendiculares que satisfacen la regla de la mano derecha. Ademas, cada elemento de! modelo (junta,
elemento de marco, elemento de cscara, etc.) tiene su propio sistema local-de coordenadas usado para definir propiedades,
cargas y la respuesta de sus componentes. Los ejes locales son denotados por 1, 2 y 3. Pueden emplearse ademas
sistemas de coordenadas cilindricas o polares.

» , LaPantglla del SAP 2000

Desde la interfase grafica, el SAP2000 presenta una serie de opciones que contienen todas las operaciones con [as cuales

se pueden desarmollar los modelos de las estructuras:

- Mend principal contiene todas las operaciones necesarias para modelar.

- Menil de bama de heramientas: proporciona un acceso rapido y facil para uﬁliza’ las operaciones directamente,
especiaimente las operaciones de vistas. Sin embargo todas las operaciones de este mend pueden ser accesadas
también desde el mend principal.
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2.3.2 Modelado de una esfructura

Para modelar una estructura en el SAP2000 puede hacerse usa de los patrones modelo (modef templates) con los cuales se
puede dibujar de una manera méas rapida cualquier estructura digitando sus dimensiones generales. Los puentes son
estructuras complejas que necesitan para su modelado muchos elementos® como: elementos de marco, de cascara,
solidos, etc., por lo tanto, el modelo a realizar se deberé dibujar paso a paso, es decir, no se utilizaran los patrones.

Para comenzar el modelado del puente deben partirse de los siguientes datos:

1. Dimensiones de la estructura completa: longitud de los claros, ancho del rodaje, attura de las pilas, etc.

2. Dimensiones de todos Io,s elementos que lo componen: losas, vigas, amostramientos, atiesadores, placas de apoyo,
pernos, pilas, fundaciones, efc.

3. FEltipo de elemento con el cual se definiran los elementos. Por ejemplo la losa de rodamiento es recomendable
modelaria como un elemento de cascara, los aniostramientos como elementos de marco, efc., de la misma forma todos
los demés elementos deben estar definidos.

4. Tipo de materiales a utilizar en los elementos: acero, concrefo u ofros, considerando sus propiedades mecanicas,
geométricas y de resistencia.

5. Las cargas. De acuerdo al andlisis que se le hara al puente deben especificarse las cargas que soportara: carga
muerta, carga viva o de transito, de impacto, de sismo, de viento, efc., asi como sus respectivas combinaciones.

E1 SAP2000 presenta un mend principal de operaciones, las cuales deben efectuarse en un orden especifico para volver la
etapa del dibujo rapida y eficiente. Los pasos son:

1. Lineas de rgjilla (gridlines)

La rejilla (grid) es un ameglo de lineas de construccion paralelas a los ejes de coordenadas que forman el area de
frabajo para ayudar 2l dibujo del modelo. '

Dependiendo del tipo de andlisis a realizar; asi serd el modelado del puente. En este caso se modelaré por medio de
elementos finitos, lo cual significa que en el dibujo de las lineas de rejilla debera tomarse en consideracion el nimero de
lineas necesarias por direccidn (x, y, z). Para dibujar estas lineas se hace uso de la tabla que aparece en la pantalia
cuando se acciona la operacidn nuevo modelo (new modei), que se muestra en la figura 2.3.1.

¥ EI SAP2000 proporciona un apartado especial para el anilisis de puentes para ¢! célculo de lineas de influencia, ya sea por
carriles de trafico o por carga viva de vehiculos. Sin embargo es muy limitado para nuestro trabajo de investigacion y no se
tomars en cucnta.
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Figura 2.3.1; Edicion de Lineas de Rejilla.

Se puede obtener cualquier nimero de lineas de rejilla en cada direccion con un espaciamiento definido constante que se
escoja. Después de esto se pueden agregar, mover y borrar lineas de rejilla desde 1a operacion edit y luego edit grid.

2: Definir (Define)

Esta operaci6n es usada para crear enfidades nombradas que no forman parte de la geometria det modelo. Estas
enfidades incluyen:

»  Propiedades de los materiales.

= Propiedades de secciones de marco o de cascara.

= Casos de cargas estéticas. '

*  Funciones y anélisis de espectros de respuesta.

»  Funciones y analisis de historia en &l tiempo.

»  Combinaciones de carga.

Para definir estas entidades se utiliza Define en el mend y no requiere de una seleccién previa de los elementos. Las

opciones que presenta este submend se muestran en la figura 2.3.2,
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Dibujar {Draw).
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Esta operacidn se usa para agregar nuevos objetos al modelo o para modificar alguno de los objetos: elementos de

marco, de cascara y juntas, Los elementos sélidos se definen y se dibujan desde el archivo con extension sZk.

En esta fase se dibujan sobre las lineas de rejilia fos diferentes elementos que conforman el modelo, siguiendo un orden

especifico el cual podria ser: fundaciones, pilas, apoyos, estribos, vigas, conectores, ariostramientos y losa de rodaje.

Para ello se selecciona Draw en el meny, y se escoge el elemento a dibujar con el ratén haciendo click en las
intersecciones de las lineas de rejila quedando éstas automéaticamente definidas como juntas. Para los elementos de

marco se hace click en sus extremos, y para los elementos de ciscara se marca con el raton las esquinas que definen

sus contomos.

En esta operacion el boton izquierdo de! raton se usa para dibujar y editar objetos, y &l botdn derecho para verificar las

propiedades de los elementos.
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Editar (Edi).

Esta operacion se emplea para hacer cambios en el modelo e incluye:

Cortar y copiar la gebmetn‘a de los objetos seleccionados desde la pantalla de Windows.
Pegar geometria de los objetos desde la pantalla de Windows dentro del modelo.
Agregar propiedades al modelo desde e! patron de modelo.

Bormar objetos.

Mover juntas, las cuales también modifican los elementos conectados.

Dividir elementos de marco o de cascara en mas pequerios.

Ete.

Esta operacion se usa en todala etapa de dibujo, ya que en muchas ocasiones se necesita modificar lo dibujado, copiar

algiin elemento que se repita a lo targo de una direccion, o borrar un objeto.

Asignar (Assign)

Esta operacion se utiliza para asignar propiedades y cargas (definidas anteriormente en et paso 2) a uno o0 mas

elementos seleccionados, utilizando la operacion Asigna del mend principal, la que incluye:

Asignacion de restricciones, constriceiones, resortes, masas, sistema de ejes locales y cargas en las juntas.
Asignacion de propiedades de secciones, sistema de ejes locales, liberacion en extremos y cargas en elementos
de marco.

Asignacion de propiedades de secciones, sistema de ejes locales y cargas en elementos selle.

Cuando se ha asignado alguna propiedad o carga descrita anteriormente a un objeto y éste se modifica, se anula
automaticamente la asignacidny se vuelve necesario hacer de nuevo el proceso de asignacion. '

Bl proceso de asignacion puede agilizarse haciendo uso de I2 barra flotante de herramientas (Floating Toolbar) un facil
acceso a las operaciones de asignacion, la que se muestraen la figura 2.3.3.
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Figura 2.3.3: Pantalla de la Barra Flotante de Herramientas.

e

Después de que se ha creado el modelo estructural con las operaciones anteriormente descritas se puede analizar el modelo
determinando desplazamientos, esfuerzos y reacciones resultantes, de acuerdo a lo que se desee hacer. Para mayores
detalles se recomienda consultar el Quick Tutorial, donde se dan ejemplos de modelado.

6. Anélisis (Analyse)

Luego del modetado del puente se procede a [a fase de andlisis. Este se efectiia desde la opcion Anafyse en el meni
principal. Esta contiene las alternafivas de anAlisis estatico y dinamico,

Para el caso de puentes, si se desea hacer un modelado lo més real posible es evidente que el andlisis debe ser
dinamico, para el cual ademas se deben tener ofras herramientas como: los espectros de respuesta y acelerogramas de
sismos importantes de la regién de emplazamiento de la estructura. Estos servirdn como parte fundamental para el
analisis a emplear, ya sea por andlisis de historia de la respuesta en el iempo (utilizando los acelerogramas) o por
analisis de espectros de respuesta. Para llevar a cabo cualguiera de las altemativas de analisis es necesario definirlas
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b desde la operacion define {ver figura 2.3.4). Después de definir las funciones para ¢l andlisis, se oprime la opcién de
andlisis {anafize). Luego se selecciona esfablecer opciones (st options), del cual se toma anélisis dindmico (dynamic
analysis). Presionando esfablecer parémetros dindmicos (set dynamic paramefers) se debe asignaf el nimero de

modos de vibracién necesarios para obtener los resuttados significativos del andlisis.
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Figura 2.3.4: Pantalla de la Operacidn Analisis.

Por Ultimo se presiona Correr (Run). Esta operacion significa que €l modelo esta siendo anafizado. Su pantalla se
muestra en la figura 2.3.5.
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Solving 4 loads backward Ly 13 equation hlocks
Loads 1 o 4 by block 1

EIGEN ANALYSIS 00:09:31
NUMBER OF STIFFNESS DEGREES OF FREEDOM = 8313

NUHMBER OF MASS DEGREES DF FREEDOY = 4752

NUMBER OF EIGEN HODES SOUGHT = 40

KUMBER OF SUBSPACE VECTORS USED = 13

RELATIVE CONVERGEKCE TOLERANCE = 1,00GZ-05

FREQUENCY SHIFT (CENTER} ({CYC/TIME) = . 000200

FREQUEKCY CUTOFF (RADIUS) (CYC/TIME) = .000009

Found mode 1l ef 40, Eigenvalue = 5,B8978594E+01, Period = 0.
Found mode 2 of 40, Figenwvalue = 6.1510554E+01, Pericd = 0.
Found mode 3 of 40, Eigenvalue = 1.0886526E+02, Periocd = 1}
Found noda 4 of 490, Eigenvalue = 1.2812550E+02, Period = 0.
Found node 5 of 40, Eigenvalue = 3.7920125E402, Period = 0.
Found mode 6 of 40, Eigenvalue = 4.5777976E+02, Period = 0
Found nmode 7 of 40, Eigenwalue = 5.1585460E+02, Period = 0
Found xoge 8 of 40, Eigenvalue = 5,B972019E+02, Fericd = 0
Found node 9 of 40, Eigenvalue = 6.2011344E+02, Pericd = 1]

Figura 2.3.5: Pantalia de Corrida de! Modelo (Running Analysis).

La etapa de andlisis puede durar varics minutos, dependiendo del tamafio del modelo, de sus requerimientos de
analisis, de 'a capacidad de memoria de la computadora, etc. Durante efla no puede efectuarse modificacion alguna al
modelo.

. Presentacion de resulfados (Display)

Los resuftados son presentados de dos maneras: gréficamente (desde la interfase grafica) utilizando la operacion
display dei mend principal o por medio de tablas. Entre los resultados que se pueden obtener estan:

Deformadas debido a las cargas asignadas (muerta, viva, sismo, impacto, viento, efc. y sus combinaciones).
Desplazamientos.

Esfuerzos.

Cortantes, momentos y fuerzas axiales.

Deformadas de los modos de vibracion y sus respectivos esfuerzos, desplazamientos, fuerzas, ets.
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En el andlisis dinamico se obtienen las deformadas de los modos de vibracion gréficamente como se muestra en la figura
- 23.6.
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Figura 2.3.6: Pantalla de Presentacion de Resultades (display).

Durante el analisis, &l SAP2000 produce tres archivos de texto de salida que pueden ser Utiles para el programador:

a) The input echo, con extensin eko: este archivo es creado durante |a fase de revision de datos. Contiene una tabulacién
de todos los datos de entrada que son leldos e interpretados por el programa, asi como también los problemas o
ermmores detectados al analizar el modelo.

b) The analysis log, con extension log: este contiene analisis estadisticos, advertencias o mensajes de emores en los
datos. Ademas presenta la memoria requerida para el andlisis, el nimero de elementos formados, el nimero de
ecuaciones formadas, el tamafio de las matrices de rigidez, el niimero de frecuencias naturales de vibracidn de! modeio,
etc. '

c) The oulput, con extensidn out es creado durante la fase de andlisis del programa. También se le llama archivo de
salida. Contiene datos sobre desplazamientos, fuerzas, esfuerzos, y ofros resuitados del andlisis. No contiene ninguna

' advertencia 0 mensaje de emrores.
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Figura 2.3.7: Deformada Comespondiente al Primer Modo de Vibracion de! Puente de Calibracion.



Capitulo 3:

Aplicacion del Mértodo
Estatico al Diseno de un
Puente.
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3.1 DATOS GENERALES

En este capitulo se presenta el disefio de un puente por el método estatico. Se parte de! supuesto que los resultados de los
estudios hidrologicos, de suelo y de transito son conocidos. No se presenta el disefo de estribos ni de los apoyos
elastoméricos, puesto que los primeros no forman parte de la estructura discretizada en los modelos de los puentes con
claros simplemente apoyados y el disefio de los apoyos esté fuera de los objetivos de la investigacion. El proposito de este
capitulo es presentar, a manera de ejemplo, la manera como se acostumbra disefiar los puentes en nuestro medio.

Los articulos, secciones, ecuaciones y tablas de aqui en adelante referidos son los corespondientes a las nomas AASHTO

para &f disefio de puenies careteros, amencs que se indique fo contrario.

La solucién escogida es un puente con 9.91 mt de ancho total:
- 7.41mt, ancho de rodamiento para el {rafico de vehiculos.
- 1.25mt, acada extremo para las aceras destinadas al trafico peatonal.

La carga de fransito de disefio fue determinada como un camitn tipo HS 15-44.
Los cariles, en cada sentido, ienen un ancho de 3.70 mt que es el més utilizado en nuestro medio.
De acuerdo al ancho total se utilizaran cuatro vigas en foda 1a longitud del puente.
3.2 DISENO DE LA LOSA

Espaciarniento entre vigas.
Hl espaciamiento entre vigas se determina asi:
Ancho de rodamiento =.7.41 mt
Separacibn cenfro a centro de vigas (4 vigas) =[9.90- 2(1.25)]/ (4-1) = 247 mt
Claro libre entre vigas suponiendo bw= 20 cm (ancho de alma de la viga):

S=247-020=22Tm

Como S = 2.27 mt, el refuerzo principal debe ser perpendicular a tréfico.

La seccion fransversal de! puente se muestra en el plano adjunto a este capitulo.
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Célkoulo def espesor de fa fosa.
La tabla 8.9.2 muestra los espesores minimos recomendables para miembros de espesor (0 peralte) constante. Estos

coresponden a los requisitos minimos para el control de deflexiones, a menos que un andlisis demuestre que se pueden

emplear menores espesores.

h= (S +305)/30 = 16.52cm - S: longitud del claro transversal, cm.
Peralte minimo de losa: h={227.+305)/30 = 16.52cm
h=17.73cm, OK

Adoptar un espesor de losade h=20cm.

Cafculo de los momentos acluantes. Art 3.24.3.

a) Momento por carga muerta (Mzw} por unidad de ancho de losa.

» Bajado de cargas:

Peso propio de losa: 0.20 x 2400= 480 Kg/m?

(Ye=2400 Kgim?)

Pavimento asfaffico: 90 Kg/im?

{e=5 cm, compactados)

Utilidades futuras: 30 Kg/m?

{recarpeteo e=2.5 cmy) .
w = 600 Kgim?

La formula para el célculo aproximado del momento por carga muerta a ufilizar es Mem = 110 ws2 ya que la
AASHTQ no propone una formula para Mem.

Men= 1/10 (600)*(2.27)2
Men = + 309,17 Kg.mt



b) Momento por carga viva { Mc )

El momento por carga viva se calcula de acuerdo al Art. 3.24.3.1
M= = 0.8 {(S +0.61)/9.74)'P1s ( Kg.mt/mt)
0.8: factor de continuidad (losa continua en mas tres apoyos, 4 vigas.)
Pis=54545Kg At 3.243
Moo= +0.8 ((2.27 +0.61) /9.74 ) 5454.5
Moo=+ 1290.26 Kg.mt

c) Momento por carga de impacto (Ms)

Factor de impacto: 1=15.24/(L+38) < 0.300 Art. 38.2, At 3.8.2.2
- | =15.24 /(2.02 +38) = 0.381 > 0.300
£ 1=0.300

M= [*Mey
= +0.3001290.26
M= + 387.08 Kg.mt

Mom'—ento de disedio: M1 = Mem + Moy + M,
Mr =309.17 +1280.26 + 387.08
= : My = +1986.51 Kg.mt

i Especificaciones de los materiales:
Resistencia a la compresion en el concreto:  fc = 280 Kg/om?
Esfuerzo de fluencia en el acero: fy = 3500 Kgfom?

Esfuerzos permisibles: Art. 8.15.2
Concreto: fc = 0.40fc = 0.40x280 = 112 Kg/lem? Art 8.15.2.1.1
Acero grado 50: fs = 0.5fy = 0.5x3500 =1750 Ka/ocm2 - Art 8.15.2.2

—
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Relacién modular {n): Art. 8.15.3.4
n=Es/Ec
Ec = 15100Fc = 15100V280 = 252671.33 Kgfem?

Es = 2000000 Kg/cm?

n =2000000/252671.33 = 7.92

n = 8 (entero mas cercano)

Perafte necesario de Ia fosa

De acuerdo al esfuerzo admisible en el concreto fa capacidad resistente 2 momento esta dada por la siguiente formuta®;

M = fe/(2 kjbd?) Teoria elastica (Art. 8.15.3.1)

Donde: fc: esfuerzo de compresion del concreto en la fibra superior, ¢ = 112 Kg/em?
k y j: factores geométricos que dependen de la ubicacion de la resultante de fa distribucion de esfuerzos a
compresion.
d: peralte,
b: ancho de la seccion

. d = V{2Mr)/{fekib)
k=n/(n+fsfic)=8/(8+1750/112) = 0.339
j=1-k/3=1-0.339/3=0.887

d = V(2x1986.51x100)/(112x0.339x0.887x100) = 10.86 cm

Verificando el espes.or propuesto:
h = d +recubrimiento + § var(#5)/2
h=1086+5+1.5912
h=16.66 cm<20cm OK.

3% Puede consultarse cualquier texto sobre disefio de estructuras de concreto reforzado, como el de a Ref. 31
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Acero da refuerzo (perpendicular al tréfico)

-Refuerzo principal para Mr(+) en 1 mt de ancho:

d=h-rec- ¢ var(#5)i2 " As =M+ / {fsjd)
d=20-25-1.5612 As = 1986.51x100/ { 1750x0.887x16.71)
* d=16.71¢cm. As = 7.65 cm?

Usando varilia N°5: N°de vaillas = As/Av = 7.65/1.88 = 3.86 var.
Separacion en 1 mt = 100/3.86 = 25.91 cm

Separacion méxima (Art 8.21.6) 1.5h=1.5{20) = 30cm
6 18" =45.7cm.

Cuantia de refuerzo:
p = As/bd = 7.66/{100x16.71) = 0.0046 <pmin = 0.005 (ACl)
As > 0.005x100x16.71 = 8.34cm?
N* de varillas; 8.34/1.97 = 4.23 var
Separacion: s = 100/4.23 = 23.64 cm

~ Usar 1 N°5 @ 22.5 cm en el lecho inferior perpendicular al trifico.

-Refuerzo principal para M(-): rec=5cm
d=h-rec- ¢ var{#5)R
d=20-5-1.59/2
d=1421cm

En 1 mt de ancho: As = M-}/ ( fsjd)
As =1986.51x100/ {1750x0.887x14.21)
As = 9.00 cm?
Usando varilla N°5: N*de varillas = As/Av = 9.00/1.98 = 4.55 var.
Separacion en 1 mt 100/4.55=21.98 cm
Cuantia de refuerzo: p = Asfbd = 4.55x1.98/(100x14.21) = 0.0063 >pmin OK

= Usar 1 N°5 @ 20 cm en el lecho superior perpendicular al trafico.
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Refuerzo por distribucitn (paralelo al tréfico) Art3.24.10.2

Debe utilizarse un porcentaje de 121/s (méximo 67%) del refuerzo requerido para momento positivo.
Entonces: (121N2.27) < 67%
Pero 80.31 >67, .. usar 0.67
As = (.67 (7.65) = 5.13 cm?/mt

Usando varilla N°5; N° de variflas = 5.13/1.98 = 2.59 var.
$=100/2.59 = 38.61 cm > Smax = 30cm,

. Usar 1 N°5 @ 30cm en el lecho inferior paralelo al trifico.

Refuerzo por temperatura y contraccion. Art. 8.20
Asmin= 2.64 cZmt (At 8.20.1)"

Smax  3h=60cm . Art. 8.20.2
18°=45.7cm

Usando varilla N°4 : N° de varillas = 2.64/1.27 = 2.08 var.
S =100/2.08 = 48.08 ¢ > Smax=45.7 cm

*Asnin debe ser proporcionado en ambas direcciones pero colocado en el lecho superior de la losa. En la direccién
perpendicular 3l trafico (en el lecho superior) As > ASqin.

sUsar1N°4 @ 45cm en el lecho superior direccién paralela al trifico.
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3.3 DISENO DEL BARANDAL

Puede escogerse un barandal para trafico combinado (vehicular y peatonal) de la figura 2.7.4B de las especificaciones:

.
i
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3 ‘ Todas as colos en
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centimeltns
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Carga en el pasamanos: W =74.56 Kg/m (At 2.3.2.2)

Carga en los postes: P=454545Kg (Carga de disefio)

No se requiere de la aplicacion del factor de incremento de carga transversal (ver articulo 2.7.1.3.7)
Se adopta un espaciamiento entre posles de L = 1.50 mt

Los barandzles deben disefiarse de acuerdo al método elastico de los esfuerzos permisibles segun el tipo de material (Art
2.7.44).

Para acero estructurat:
Esfuerzo de fluencia: fy = 2536.20 Kagfem?
Esfuerzos admisibles (Art. 2.7.4.2):

-Esfuerzo unitario admisible por cortante: Fv = 0.33fy = 836.25 Kg/cm?
-Esfuerzo permisible por flexion; Fb = 0.66Fv = 552.38 Kg/em?

Barandas inferiores.
» Disefo por flexion:
Momento de disefio: M=PL6 At2.71.35

P'=P/2=454545/2= 227213 Kg M=2272.73"1.5/6
L=1.5mt M = 568.18 Kg.mt



Esfuerzo por flexion (zona eléstica): Fb = Mci

Para una seccién cont= 1.742cm, ¢ = 10cm, [ = 636.83 cm* (de tabtas AISC):

En fa fibra superior; fb = 568.18"102°5/636.83 = 446.10 Kg/em?
fb < 552.38 Kglcm?, OK.

Disefio por cortante.

Cortante de disefio: V=P =2272.73 Kg
Esfuerzo por cortante (zona elastica): fv = VQib
Q: primer momento de area {fitra exirema)
b: ancho de la seccién que cruza su E.N.
Q=12295¢cm?
fv=(2272.73"122.95) / { 636.83"2"1.712) = 128.16 Kgfem?
fv < 836.95 Kglem?, OX

Parafubos: Rit <40 (Art. 2.7.4.2)
51.712=2.92, CK

~.Usar un tubo estandar de espesor t=1.70 cm y diametro ¢=10 cm.

Baranda superior (pasamanas).

Disefio por flexion;

Momento de disefio: M = 0.1WL? At 27.1.35
W =74.56 Kg/mt
M =10.1(74.56)(1.5)2
M= 16.776 Kg-mt

Para una seccidn cont=1.27 cm, = 5 cm, | = 41.4779 cm* {de tablas AISC}:

En la fibra superior; f = 16.776*102*2.5/41.4779 = 101.11 Kglcm?
fb < 552.38 Kgfem, CK.
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» Disefio por cortante.
Cortante de disefio:  V=WL=7456"1.5=11.84Kg
Q=21.77cm?

fv = (11.84*21.77) / (159.6955"2*1.27) = 0.64 Kg/em?
fv < 836.95 Kgfem?, OK

Paratubos: Rit <40 (Art. 2.7.4.2)
2.5(1.21=187,0K

~.Usar un tubo estandar de espesor t=1.27 cm y didmetro ¢=5 cm.

3.4 DISERO DE POSTES

Distribucidn de cargas: Art2.71.33yAt27.3.23

e ”14 Pf7
R p—— 4 o
L a
2
bisizuse I / ¥
cardimelies. | ——

W =74.56 Kg/mt (0.7456 Kgfcm)
P'=2272.732 Kg
L=150cm.
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Momentos en la base del poste.

o Debidos alas cargas transversales WL y P’ (exteriores)
M= da(WL) + (ds+d2)P
Mi = (105°0.7456)(150) + (30+65)(2272.73)
M1 =227652.08 Kg.cm

o Debidos alas cargas longitudinales WL/8 y P'/8
Ma= (1/8) (227652.08)
Mz= 28456.51 Kg.cm

o Debidos a las cargas transversales WL/4 y P'/4 (interiores)
Mas= (1/4) (227652.08)
Ms= 56913.02 Kg.cm

Peralte requerido para el momento mayor: d = V2Mi(fckib)

Asumiendo b =20 cm; d = V(2*227652.08)/{112*0.339°0.887*20) = 26.00 cm

Asumiendoh=30cm:  d=h-2.5- 4 varE7)/2 - § varl#d) '
d=26.56cm, OK.

= Acero longitudinal

Para My = 227652.08 Kg.cm;
As = W/(fsjd) = 227652.08/(1750*.88726.56) = 5.52 cm?
N® de varillas (N° 7): 5.52/3.88 = 1.42 varillas

Revisando los efectos combinados para My Mz, los que actian simuttaneamente: Ms lo resisten 2 varillas, mientras que M2
lo resisten las dos varilias de {a esquina siendo éstas las mas esforzadas.
Enunsentido:  227652.08 = 2As(1750)(0.887)(26.56)
Asq = 2,76 cm?
En el otre: d=20-25- ¢ varf#n)i2 - & var(#4) = 16.56 cm
28456.41 = 2As2(1750)(0.887)(16.56)
Asz=0.55 cm2
= As = As1+Asz= 3.31 em? (1 N°7)
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Para el momento aplicado independiente Ma (2 varillas):
56913.02 = 2As{1750){0.887)(16.56)
As=1.06 cm? (1 N°4)

»  Acero transversal

Cortante en la base

© > w
© —>
@ >
_.....,_...__._.4—_‘ v

Esfuerzo cortante (Art8.15.5.1.1: v =Vibd = 4657.29/(20"26.71)
v = 8.77 Kgferm?

~ Esfuerzo resistido por el concreto (At 8.15.5.2.1): ve= 0.252NT¢ = 0.252280
ve = 4.22 Kglem?

Separacion requerida: At 8.15.5.3.2

v": esfuerzo que debe absorber el refuerzo fransversal

V' = B.77 - 4.22 = 4.55 Kglom?
V' =20°26.56"4.55 = 3625.44 Kg

Separacion: 8 = AvfsdiV'’

At 8.155.39
v' < 1.062+fc = 1.062v280 = 17.77 Kglem?
v' =529 Kglem? < 17.79 Kglem2, O.K.
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At819.1.1(b):  v=9.500 Kofom? > % ve= 2.1 Kglem?
i'; AT

Limites de separacion.
La separacion debe cumplir: Av=3523b.sffy At 8.18.1.2
Espaciamiento del refuerzo fransversal: Art. 8.19.3

Smax; d/2=13.28cm

24" =81cem -
SregsiseusavarllaN®3;, §=2%71"1750"26.56/3625.44 = 18.20 cm
Para Av: s = Avy/3.523bw

s = 2°0.71*1750/(3.523*20) = 56.88cm, OK.

~.Usar estribo N°3 @ 12.5 cm.

3.5 DISENO DE ACERA Y LOSA EN VOLADIZO

Deben ser analizados los siguientes £asos:

150cm A
1. Carga muerta +carga viva peatonal & it gsr?:bs de
2. Cargamuerta +carga viva de transito (accidental) Posles de oncrelo | [przrmzzrzzazzzrya) /| GLEI0 estaadar
N / £
a) Carga de llanta sobre Iz acera 3 Ca TITIIT

b} Choque confra el barandal

o

N —d

Bajado de cargas muertas: . - r

- Barandas inferiores (2): 40 Kg/mt :
- Baranda superior (pasamanos): 18 Kg/mt

- Carga de barandas por poste: 98 Kg/mt

- Cargade 1 poste: 0.30x0.20x1.10<2400 = 158:40 Kg

- Espesor de acera: 0.25mt

- Pesoacera+ losa: 0.45x2400x1 = 1080 Kg/mt
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Caso 1: Carga muerta + carga viva peatonal

Longitud efectiva de 1a losa que resiste las cargas de los postes: Art. 3.24.5.2
E = 0.8X +1.524 (mt), donde X es la distancia del centro del poste hacia el punto considerado.
Carga Viva peatonal: 416 Kg/m? (Art 3.14.1.3)

83 W 3 -
1 I PO SiX=125-25/2-30/2- 2= 95.5¢m
0O Lo=1125¢m
Li=83cm

=E = 0.8(0.955) +1.524 = 2.288 mt

al, Lo 1
L
\ Todos ks coles =

centimelros.

Momento en la seccidn donde comienza el voladizo:
Momento por metro de losa: M=XP/E
P no debe incluir carga de lanta {Art. 3.24.5.2), solo la de los postes y barandas.
P=158.4/1.5+ 98 =99.50 Xg
M = X P/E = 99.50°95.5/228.8 = 41.53 Kg.mt
Momento total::
Mem + peat = X P/E + w(losa + acera)L o2 + {peatona ) L1712
= 41,53 +1080"1.125%2 + 416"0.83%2
=72497 +143.29
Mom - peat =.868.26 Kg.mt

Caso 2(a): Carga mueria + carga de llanfa sobre Ia acera.

La carga de llanta mas pesada es la trasera, actuando a 0.305 mt del rostro de fas barandas.

Carga de llanta: P1s= 5454.5 Kq, distibuida en una longitud E = 0.8X +1.143 (At 3.24.5.1.1)
X=100-30.5-10-2=27.5cm, X distancia de la carga hacia la sectibn a-a
E=0.8'0.275+1.143
E=1.363mt

68 -
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. X 35 10 3
Momento por metro de losa: ] t El
M =X PIE + M P C)l .
M = 0.395*5454.5/1.363 + 724.97 ’ 0.
M = 2305.69 Kg.mt o
|
N ‘
* = ° . . - a
i
R Todos lgs colos en
N centimelrs.
Caso 2(b): Carga muerta + chogue contra barandal
o M = Mz + P'{d1+d2)
P/2 | 4 M=724.97 +2272.73(0.75 +1.10)
L O e
_>'0 —
I 30
0
< _’;

Todos las colos en
cenfimelres.

.. El momento de disefio es M = 4928.52 Kg.mt

Peralte necesario: d = V2M/(fejkb)=V(2*100"4929.52)/(112*0.887*0.339*100)
d=17.10cm < 20 cm, OK.
Ei peralte que trae la losa es d = 14.21 cm. Por lo tanto se puede hacer doblar e} acero con este peralte, asi:
- Acero perpendicular al tréfico:  As = 4929.52°100/(1750°0.887°17.10) = 18.57 cm?
Usando varillas N°5; N® var = 18.57/1.98 = 9.38 varillas, S=100/2.38 = 10.66 cm

Lecho superior: prolongar el refuerzo de la losa N°5 @ 20 cm, intercalando bastones n°5
Lecho inferiory acera: Asan por temperatura, 1 N°4 @ 45cm.
Acero paralelo al frifico: As por distribucién,1 N° § @ 30 cm.

69
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3.6 DISENO DE DIAFRAGMAS
Luego de reafizar los calculos se observa que una seccion de 0.35x 0.30mes adecuada.
Cargas:  Peso lineal: 0.35x0.30x2400 = 252 Kg/mt
Carga viva: Pis=5454.5 Kg

- Factor de impacto: | = 15.24/(2.17+38) = 0.379; entonces | = 0.300

Calculo del momento méximo (suponiendo que el diafragma esta simplemente apoyado entre las vigas):

EEEREEERREREE L

52 Ke,/mt

\_{>"'—
o
=
3
=
N\

Men= 5%/8 = 252(2.17)2/8 = 148,33 Kg.mt
Mer= PLI4 = 5454.5*2.17/4 = 2659.07 Kg.mt
Mi = 0.300Mo, = 887.72 Kg.mt

Mz = 3995.12 Kg.mt

Peralte requerido: d = V(2°3995.12"100)/(11270.339"0.887*30) = 28.12cm
Peralte real proporcionado: d=35-4 - dveres/2 - Pvarsa
d=35-4-1.0112-1.27
d=28.78cm> dreg, O.K.

As = 3995,12*100/(175070.889"28.78) = 8.92 cm?
p =8.92/(30"28.78) = 0.0103 > pmin

Al usar varilla N°6; N° de varillas = 8.92/2.85 = 3.13 var.

Usar 4 N°6 en el lecho inferior, en paguetes de dos.
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Cortante méximo: Ocurre para la carga de la llanta trasera sobre el apoyo del diafragma.
Ancho de camion = 1.83 mt
Longitud diafragma = 2.17 mt

T

54545 #g

i

257 Kg/mi

T
EERERXERRRRNE]
217mt T

\__Di_
o
—

Para el diafragma simplemente apoyada:
Rig=[ 1.3'5454.57(2.17 + 2.17 - 1.83) + 252°2.1742 |1 2.17 = B475.28 Kg

Esfuerzo cortante: v = Vibd =B475.28/{30°28.78) = 9.82 Kgfocm?
Esfuerzo cortante resistido por el concreto: ue = 4.22 Kglem?

Esfuerzo absorbido por el refuerzo transversal: v'= 9.82 - 4.22 = 5.60 Kglem?

Fuerza cortante: V"= 5.60"30"28.78 = 4835.04 Kg/lom?
Separacion: Usando estribo n”® 4.
Smax: df2 = 14.39cm §=1.27"1750"28.78/4835.04 = 13.23 cm
24" =61cm
Usar estribo N°4 @ 12.5 cm.
Ubicacion de los diafragmas:

- Enlos extremos de las vigas. Art 8.12.1
- Enel punto de méaximo momento de las vigas {cuando 1 >40 pie), Art8.12.2.

Se cumple con los requisitos del espacio minimo enire barras paralelas:
S 1.5 ¢ efvaer = 4.04 cm (rige).

15 d) agre = 191 cm
1.5°=381cm
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3.7 DISERO DE VIGAS

3.7.1 Diseiio de vigas interiores.

1. Momento producido por las cargas muertas®:

Datos:

- Espacio enfre vigas (centro a cenfro): 2.47- mt
- Longitud de! ¢laro: . 15 mt

- Peso volumeétrico del concreto: 2400 Kg/m3
- Espesordelosa: 20cm

- Dimensiones de diafragma: 35x30x2.17

Bajado de cargas muertas:
- Peso de barandales {poste + barandas): (98+158.4/1.5)/2 = 101.80 Kg/m
- Pesopropio delaviga: 0.225*2400 = 540.00 Kgfm
- Pesodelalosaen 2.47 mt de ancho: 0.20°2.47*2400 = 1185.60 Kg/m
- Peso de pavimento asfaltico: 120*2.47 = 296.40 Ka/m
- Pesode acera (entre 4 vigas): 0.25*1.25°2400/2= 375.00 Kg/m
Carga distibuida » = 2498.80 Kg/m
- Carga del diafragma sobre una viga: 0.30°0.35*2.17*2400 = 546.84 Kg

Cargado de las vigas interiores:

546.80 Kq

2498.80 Kg/mt

BAEEERREEEXEE:
15.00mi :f

Rder
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% A diferencia de lalosa y del sistema de barandal, éstas se disciiaran por el método de resistencia ltima.

7 Se ha aceptado que para fines pricticos ¢l célculo de los momentos y cortantes en el tercio y ¢l cuarto del claro
proporcionan un buen estimado del acero de refucrzo requerido en tales tramos, Un detallado més exhaustivo incluiria el
calculo de dichas acciones en varios puntos del claro.
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3.7 DISENO DE VIGAS
3.7.1 Disefio de vigas interiores®.
1. Momento producido por las cargas muertas®:

Datos:

Espacio enfre vigas {centro a centro): 2.47 mt
- Longitud del claro: 15 mt
- Pesovoluméfrico del concreto: 2400 Kg/im?
- Espesor de losa: 20cm
- Dimensiones de diafragma: 35x30x2.17

Bajado de cargas muerfas:

- Peso de barandales (poste + barandas): (98+158.411.5)/2 = 101.80 Kg/m

- Peso propio de la viga: 0.225°2400 = 540.00 Kgim

- Pesodelalosa en 2.47 mt de ancho: 0.20°2.47"2400 = 1185.60 Kgim

- . Peso de pavimento asfaltico: 120247 = 296.40 Kg/m

Peso de acera (entre 4 vigas): 0.25*1.25*2400/2 = 375.00 Kg/m

Carga distribuida « = 2498.80 Kg/m

- Carga del diafragma sobre una viga: 0.3070.35"2.17*2400 = 546.84 Kg

Cargado de las vigas interiores:

| -wu'.ﬂ rmrn(

3 A diferencia de 1a losa y del sistema de barandal, éstas sc disciiaran por ¢l mélodo de resisiencia altima.
%" Se ha aceptado que para fines pricticos ¢l caleulo de los momentos y cortantes en el tercio y el cuarto del claro
proporcionan un buen cstimado del acero de refuerzo requerido en tales tramos. Un detallado mids exhaustivo incluiria cl

célculo de dichas accienes en varios punios del claro.
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Para la viga simplemente apoyada:

Rizq= Reer = (2498.80*15 +546.84)/2 = 19014.42 Kg
Memmac= 19014.42(7.5) - 2498.80(7.5)42
Memmex = 72329.40 Kag.mt

Momento en el tercio del claro:

Memia= 19014.42'5 - 2488.80*(5)%2 = 63837.10 Kg.mt

Momento en el cuarto del claro:

Momira= 19014.42°3.75 - 2498.80%(3.75)%2 = 53734.39 Kg.mt

2. Momento por carga viva:

El momento por carga viva debe determinarse aplicando una fraccion de las cargas de llanta de camién (Art. 3.23.2.2)
dada en la tabla 3.23.1 de las AASHTO:

Para puentes con vigas T y dos carriles: factor = $/1.83 S: luzc.ac. de vigas.
F=2471.83=135
Llanta delantera: 1.35%1363.64 = 1840.91 Kg

Llanta rasera:  1.35*5454.54 = 7363.64 Kg

Si X es la posicion de la tlima llanta de camion, tal como se muestra en la siguiente figura, de manera que produzca
momento maximo® se tiene: '

Lo,
ORI 36 ‘
7363.64K O
| 1840.91Kg Todos los cofos en
Y centimelros. .
750 J.
e

R'(|:Ier

* Al respecto puede consultarse cualquicr texto de Andlisis Estructural, especificamente sobre diagramas de lineas de
influencia.

¥
— o P—



Posicion de la resultante con respecto a las tres cargas:

Haciendo =M con respecto a la ¢arga del extremo izquierdo:

Xr=(7363.64*4.27 +1840.91*2*4.27) / 16568.19 = 2.85 cm.
Mmax ocurrira en el punto donde actda la carga a la derecha de R.
Xp=4.27-285=1.42mt

74

R = 27363.64 +1840.91
R = 16568.19 Kg

Posicidn de la llanta més cercana al apoyo derecho; X2=7.5-1.4212-4.27 =252 mt
Posicion de la llanta mas cercana al apoyo izquierdo: X1=7.5- 2.85- 1.42/2 = 3.94 mt

Raer{15) = 16568,19(7.5-1.42{2)=749.87 Kg
Rizg=R - Rger
Req=9068.32 Kg

Mnac= 7499.87(7.5 - 1.4212)
Mev= 4306343 Kg.mt

Momenfo a un tercio del ¢laro, Moia:
Reer= (7363.64"5 +7363.64"9.27 +1840.91*13.54)/15
Roer= 8667.00 Kg
Rizg= 16568.19 - 8667.00 = 7901.19 Kg
Mevia= 7901.79"5 = 36505.95 Kg.mt

Momento a un cuarto del claro, Meviie:
Reer= (7363.64"3.75 +7363.64*8.02 + 1840.91*12.20)/15
Reer= 7286.32 Kg
Rizq= 16568.19 - 7286.32 = 9281.87 Kg
Meviia= 9281.87%3.75 = 34807.01 Kg.mt

3. Momento por impacto

| = 15.24/(15 +38) = 0.288 < 0.300, O.K.
Minax= 0.288(43063.43) = 12402.27 Kg.mt
M= 0.288(39505.95) = 11377.71 Kg.mt
M= 0.288(34807.01) = 10024.42 Kg.mt

736364Kg  736364Kg

3840.91Kg
ﬁl& S00m  _ 42im L 427m ({
a
Rizg 12.00m Rder

1363.64K
?sss.TKq l 9 £840.91Kg

FAN

jl 3m, A2m_, 42,

7
Rizg 15.00m Rder



Momenios de disefio: La combinacin de cargas que rige es la dada por el grupo IA.

Para el grupo |A: U=1.3[D +2.20 (L+),]
Muma = 1.3 [ 72329.40 + 2.2*(43063.43 + 12402.27) ] = 252660.12 Kg.mt
Mua=1.3[63837.10 +2.2*(39505.95 + 11377.71) | = 22851550 Kg.mt
Mue= 1.3 [ 53734.39 +2.2'(34807.01 + 10024.42}] = 198072.60 Kg.mt

Calcuto del acero de refuerzo longitudinal: 0

Suponiendo que los patines de las vigas resisten todo ! esfuerzo a compresion:
a= Ady/(0.85fc b)
As =Myl [fy (d-ar2)

Donde:

a: distancia desde Ia fibra superior del patin de laviga T.

d: peralte efectivo de la viga

b: ancho efectivo de fos pafines, segin Art. 8.10.1.1. -
¢: factor de reduccion. Para elementos a fiexion, su’ valor es de 0..

fe= 280 Kglcm?

fy = 3500 Kg/cm?

Si se proporciona una altura del alma de la viga de 90 crri. con un ancho del alma de 30cm y el acero en dos
lechos espaciados a 2.5 cm, el peralte proporcionado es:

Oorp = h - 1€G -  £SHUHE) - 2 var(#) - 2.512

Oprop=110-5-1.91-2°2.86- 2.5

Gorop = 96.12cm

Comprobando que |2 aftura de fa viga cumpla con los requisitos estipulados para el control de deflexiones, de acuerdo a la
tabla 8.9.2:
Para vigas T, h>0.070S, donde S es claro efectivo de la viga.
0.070°15=1.05m<h=1.10mt, O.K.

Ancho efectivo de los patines, b, segin art 8.10.9.1:
Si4: 15/4 = 3.75 mt
12h+bw: 12°0.20 + 0.20 = 2.70 mt
St +bw 217+ 0.20= 2.37 it {rige)



Acero requerido a un cuarto del claro:
Muira = 198072.60 Kg.mt
As=67.57 cm?
N° de varillas n° 9: 67.57/6.45 = 10.48 varillas.

4. Cortantes
- Cortantes generados por la carga muerta:
Vimax = 19014.42 Kg
Vin=19014.42- 2408806 = 6520.42Kg
V= 19014.42 - 2498.80*3.75 = 9643.92 Kg

- Cortantes por carga viva +impacto:

a) Vmaxc ocuITe para la carga de camidn sobre el apoyo de laviga

18403tk
¥

ZE 420m 42 ,  Gdfm

TSlﬁng f363.64|(g

Rizg Rder

Raer= (1/15) (7363.64°4.27 + 1840.91*8.54) = 3144.27 Kg
Rizg= Vimax = 16568.19 - 3144.27 = 13423.92 Kg

b) Vmaa1/3 del claro ocurre con la carga de camién en ese punto.
Vin=7901.19 Kg

c) Vmex@1/4 delclaro ocurre para la carga de camion en dicho punto.
Vi =7286.32 Kg

Cortantes de digefio;
Vumax= 1.3 [ 19014.42 + 2.2*1.286"13423.92 | = 74168.17 Kg
Vin=1.3[6520.42 +2.2*1.286*7901.19]  =37582.00 Kg
Vig =1.3[9643.92+2.2*1.288'7286.32]  =39377.57 Kg
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Céleulo del refuerzo para corlante.

a) Para Vinax = 74168.17 Kg :
Esfuerzo cortante: v = Vibd = 74168.17/(20"96.12) = 38.58 Kglem?
Esfuerzo cortante resistido por el concrelo: ve = 0.531\T ¢ (Kg/er?), Art8.16.6.2.1
ve = 8.89 Kafem?
Esfuerzo que debe absorber el refuerzo transversal: v’ = 38.58 - 0.8578.89 = 31.02 Kglcm?
Cortante absorbido por el refuerzo: V' = 31.02*20%96.12 = 59632.85 Kg

Separacion usando estribos n° 6:
Smax: df2 = 48.06 cm (rige) S = 2*2.85*3500"96.12/59362.85 = 32.16 cm

24 =61¢em
Usar estribo N°6 @ 30 cm.

b) Para Vs = 37582.00 Kg :
Esfuerzo cortante: v = 37582.00/(20%96.12) = 19.55 Kg/em?
Esfuerzo que debe absorber el refuerzo transversal: v’ = 19.55- 0.85%8.89 = 11.93 Kg/em?
Cortante absorbido por et refuerzo: V “= 11.89*20"96.12 = 23049.58 Kg/em?
Separacion usando estribos n°® 5: 8 = 21.98°3500°96.12/ 23049.58 = 57.78 cm

Usar estribe H°5 @ 45 cm.

¢) Para Vo = 39377.57 Ko .
Esfuerzo cortante: v = 39377.57/(20"96.12) = 20.48 Kg/cm?
Esfuerzo que debe absorber el refuerzo transversal: u' = 20.48 - 8,89 = 11.59 Kg/em?
Cortante absorbido por el refuerzo:  V '=-11.59"20"96.12 = 22280.62 Kg/cm?
Separacibh empleando estribos n° & ‘S = 2*1.68*3500*96.12/22280.62 = 59.79 cm

Usar estribo N°5 @ 45 cm.
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3.7.2 Disefio de vigas exteriores

Deben analizarse tres condiciones:

1- Carga muerta + carga viva de fransito vehicular.

2- Carga muerta +carga accidental (lanta a 1 pie del barandal)
3- (Carga viva peatonal +carga de llanta a 2 pie de |a cuneta.

Caso (1): Carga muerta + carga viva de transifo vehicular.

- Bajado de cargas muertas:
Debe tenerse en cuenta que las vigas exteriores se ven sometidas a las mismas cargas tributarias en el claro de 2.47
mt, con excepcibn del pavimento asfaltico, de su peso propio y de la porcion de losa en voladizo. El diafragma provoca
una carga muerta puntual igual a la mitad de su peso.

Peso propio de 1a viga: 0.23x2400 = 552 Kg/mt
Peso del sisterna de barandat: 101.8 Kg/mt
Peso de pavimento asfaltico: 206.4/2 = 148.2 Kg/mt
Peso de losa; 1185.6/2 = 562.8 Kg/mt
Peso de acera: 375 Kgimt
Losa en voladizo: 0.20*1.25"2400 = 600 Kg/imt
Haciendo sumatoria de las cargas: o = 2360.80 Kg/mt

Peso del diafragma: 0.5(546.84) = 293.42 Kg/mt

2342 g
2ELES Ke/mt
1 S i vror T
11! TryYvYvYYYYYY
’f (f Raq= Reer = (2369.80*15 +293.42)/2 = 17920.21 Kg
A 15 00mt '
i i
Rizg Ades

Mommar = 17920.21°7.5 - 2369.80"7.542 = 67750.95 Kg.mt
Mom13=17920.21"5 -.2369.80°5%2 = 58979.60 Kg:mt
Mznve= 17820.21*3.75 - 2369.80"3.75%2 = 50538.13 Kg.mt



L Para My = Mumax
¥ Sia=h=20cm:
As= 252660.12*100/ 0.9*35007{96.16 -10) }
As=93.10 cm?
Entonces, sustifuyendo:
a=93.10"3500/0.85*280"237
- a=578cm<20cm, OK.
Por tanto la suposicion de que la viga se comporta como rectangular es valida y se pueden emplear las ecuaciones dadas.

|
\,\

P lterando sucesivamente hasta que converja el valor de a:
As = 85.82 cm?
Usando N°8: N° de varillas = 85.82/6.45 = 13.31 variflas

Utilizar 14 varillas n° 9 en combinaciones de una sola varilla y de paquetes de 2, en dos lechos.

Si se proporciona un bulbo cuya funcion sea solo albergar el acero longitudinal se puede ensanchar gradualimente el alma
te la viga: )
Diametro efectivo I(art 8.21.5):
paquete de dos varillas N° 9: D.= [4*(2°6.42)/ = |°5 = 4.04 cm
paquete de fres varillas N® 9: D =[4*(3°6.42)/ n]°5=4.95cm

Ancho requerido del bulbo:
B= 2reg lateral + 2¢est(#S) + T¢var(#9)+ 2*1.5" pefect
B=225+2'1.91 + 7°2.85 + 3'4.04
B=3595cm

- Proporcionar un ancho de bulbo de 40 em.

Acero requerido a un tercio del clero:
Muya =228515.50 Kg.mt
As=77.41cm?
N * de varillas n® 9: 77.41/6.45 = 12.00 varillas.
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Los momentos por carga viva se calculan de igual forma que para una viga interior.
Micv-jma = 1.288°43063.43 = 55465.70 Kg.mt
Myt = 1.268*39505.95 = 50883.66 Kg.mt
Miewina= 1.288*34807.01 = 44831.43 Kg.mt

Momentos de disefio:
Mumax = 1.3 [ 67750.95+ 2.2'55465.70 ] = 246708.14 Kg.mt .
Mas= 1.3 [53979.60+ 2.2°50883.66] =223500.75 Kg.mt
Moe= 1.3[50538.13+2.2°44831.43] = 193817.45 Kg.mt

Casof2): Carga mueria + carga accidental (ffanta a 0.305 mf del barandal)
En lugar del factor de carga de rueda F = 1.35, se utilizara un factor que indique Ia proporcidn de carga resistida por la viga

exterior;
35 10 ¥
Carga: P2 | |—-— -2'—
Ma=0 ) W5 , 163 01_
2.47Req= 1.165(P12) + 2.995{P12) 1 ' 511 ‘ )
Rec= 1.684(P12) T b ol 0 57 Q
F= 1684 tedimelios I
o 0

bq_.
—
L
"
[
a

0 o

Miovs jrax = 55465.70°1.684/1.35 = 69188.32 Kg.mmt
Mariyia= 50883.66°1.684/1.35 = 63472.66 Kg.mt
Miowipe= 44831.43°1.684/4.35 = 55923.06 Kg.mt

Momentos de disefio:
Mumae = 1.3 [67750.951- 2.2'69188.32 ] = 285954.83 Kg.mt
M= 1.3 [ 59979.60 +2.2*63472.66 ] = 259505.29 Kg.mt
‘Mu‘ll4= 1.3[50538.13 +2.2*55293.06 ) = 223837.72 Kg.mt
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Caso{3)*: Carga viva peatonal + carga de llanta a 0.61 mi de la cunela.
Al igual que en el caso anterior debe calcularse un factor de proporcitn de carga de rueda resistida por la viga exterior:

IM=0 L 183 , bl 85 ’10 30
247Re= 0.03(P/2) +1.83(P12) ! ! ] —
Req= 0753(P12) 2
F=0753 -
Pf2 P/2 o 4
Todos los colosen 3,
cerlimetros,  —w—y ¥ peatonal
| 11TR11!
l I 4 4 N
L4 ay ' a q N
wpeatonal = 416 Kgimt ! ! 4
[acera=0.93 mt ;4
ong = 386.88 Kgimt -k -L-4a.
) 247 L omw

Mev peatona = 386.88"15%/8 = 10881.00 Kg.mt
Miewi mex = 55466.70%0.753/1.35 = 30937.53 Kg.mt.

No es necesario evaluar los momentos de disefio, puesto que este momento es mucho menor que el comespondiente al del
caso 2.

Momentos de disefio:
Mumex = 285954.83 Kg.mt
Muz= 259505.29 Kg.mt
Mos="223837.72 Kg.mt

Haciendo caiculos similares a los de las vigas interiores para encontrar el acero requerido:

Para M, = 285954.83 Kg.mt
A:=64.47 cm?
Utilizando varilla N° 9: 94.47/6.45 = 14.65 varillas.

% Para caso (3), ver Ref, 31.
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ParaM. = 259505.29 Kg.mt
As = 88.22 cm?
Utilizando varilla N* 9: 88.22/6.45 = 13.67 varillas.

Para M, = 223837.72 Kg.mt
As = 73.95 cmi2
Utilizando varilla N° §: 76.12/6.45 =.11.47 vanillas.

De igua! forma, se pueden proporcionér dimensiones similares a las de las vigas interiores, puesto que el acero pusde

colocarse en dos lechos. En ambos lechos se pueden combinar varillas simples y paguetes de dos y bes varillas.

Ancho requerido del bulbo:
B = 2 rec lateral + 2¢est(#6) + 8gvar(#9) +4"1.5"detecr
B= 2°25+2"1.91 +4°2.86 +6°4.04
B=4450cm

Proporcionar un bulbo de 45 cm.

Corantes:

Para el analisis de las vigas exteriores, los cortantes mas desfavorables son los comespondientes al caso 2, sin embargo
éstos son menores que los corespondientes para una viga interior, puesto que la carga muerta que soportan las vigas
exteriores es menor que 'a soportada por las interiores y ademas el factor de disiribucidn de ia carga de llanta es mener que
el respectivo para una viga inferior. Ya que las especificaciones establecen que las, wgam exteriores no deben tener menor
capacidad que las interiores el refuerzo para cortante debe detallarse como el de una wga interior,

Controf de deflexiones por cargas vivas de servicio:

Ya que tanio !as vigas exteriores como las interiores poseen similares dimensiones, puede suponerse que su momento de
inercia con respecto al eje de flexion es el mismo. Al calcular el momento de inercia de la seccidn de las vigas se obtiene | =
8772138.11 emt.

Si ademés se supone que las cuatro vigas se deforman de igual manera, al tomar en cuenta dos camiles y su respectivo
factor de llanta, se tiene:



g:."' S

{"‘ I8

N

14727.qu 727,284 ‘3681 82g

30m, 42m , 420m T

L4
Riz q 15.00m Rder

R = [14727.28%(11.77 +7.5) + 3681.82'3.23]/15= 1917246 Kg
Reer = 2*14727.28 + 3681.82- 19172.46 = 13423.92 Kg

Empleando el método de doble integracién per medio de funciones de singularidad:
Mix) = 19712.46X - 14727.28 < X-3.23> - 1427.28 <X-7.5>-3681.82<X-11.77>
El3 = Dobte integral de M{x)dx

EI5 =19712.46X%6 - 14727.28 < X - 3.23 >3/6 - 1427.28 < X - 7.5 >%/6 - 3681.82 < X 11.77 >¥6 +aX +b

Condiciones de fronfera:  ParaX=0,6=0=b=0
Para X = 15m, § =0 => a=- 381740.06 Kg.m®

En el centro del claro: X=7.5 mt
Ei8 = -1706084.32 Kg.mt?

8 =-(1706084.32*100%)/ (252671.33'8772138.11*4) = 0.192 cm
Por impacto: & = 1.268°0.192 = 0.247 cm

Relacion L/ = 1500/0.247 = 6072.87 > 1000, de acuerdo a las especificaciones (Art 8.9.3.1 )

Por tanto la seccion de viga propuesta cumple con los requisitos de defiexiones.
Célculo de dobfeces, longitudes de desarollo y de frasiape:

A) Refuerzo a flexion.

Dobleces (art. 8.24.1.2); 8¢efec

Para un paquete de dos verillas n® 9: 8*4.04 = 32.32 cm
Para un paquete de fres varillas n° 9; 8*495 = 30.60 ¢m

Longitud de desarrollo (art.8.25.1, 8.28 y 8.32.1.2): 0,059 Ab*y/T c05
Para un paquete de dos varillas n° 9: 0.059*6.42*3500/280°5 = 79.23 cm
Para un paquete de tres varillas n* 9: (0.059°6.42*3500/280°5)*1.20 = 95.07 ¢cm

83
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‘.I B} Refueizo par corianie
Dobleces {arf. §.24.7 2 Bdelec
Paraz estribos en U
Donlez estandar minimg,  N°4:671.27 =7.62¢m
N*561.59=05cm
N* 5 81.91=1158em
3.8 DISERO DE PILAS
3.8.1 Cargas en ¢l sentido transversal del puente:
1) Carga muerta:
Paso propio del cabezat de la pila: 17172400 = 2400 Kaimt

argas puntuales debidas al peso de la superestruciura

Vigas ineriores: 16014,42°2 = 35028.84 Kg
Vigas exteriores: 17520.21°2 = 35840.42 Kg

3584042 Kg | 8028.84Kg 3584042 Kg

Lyl

& - t + b—

100 247 247 247 100 (m)

84
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2) Flujo de agua:

Los datos asumidos para este caso som:
- Alra de agua en contacto con la columna: 3 mt
- Velocidad promedio de fa corriente: 3.35 mfs

Presion ejercida por el agua {Art. 3.18.1.1):

Pprom = K "(Viom)2, donde K vale 75.598 Kg.sm¢ para una columna con exiremos cuadrados sujeta a azolves.

Entonces: Puon = 75.698*(3.35)2 = 851.6025 Kg/m?, actuando 2 la mitad de a altura a partir de la superficie de agua. En la
superficie del agua su valor se duplica, mientras que en la parte inferior de la columna la presion es nula, suponiendo una
distribucion tiangular de presiones, tal como se muestra-a continuacion.

1362.56 Kg/m

3) Carga sismica;

Para la determinacion de la carga sismica actuante, primeramente debe definirse la clasificacion de importancia del puente y
su categoria de desempefio sismico (de acuerdo al coeficiente de aceleracion sismica del lugar). Para mayores detalles se
recomienda consultar |a Divisién A de las especificaciones, los articulos aqui referidos pertenecen a esta parte de las
mismas.
Los datos adoptados para el analisis sismico del puente son:

Coeficiente de sitio {S). 1.2 (suelo conun perfil fipo ) - (At 3.5, Tabla 3.5.1)

Coeficiente de aceleracidn sismica {A): 0.3, zona | (NTDS)

Ya que el puente se considera esencial, su clasificacibn de importancia es | (Art. 3.3), y puesto que A > (.29, su categoria
de desempeilo sismico es D (Art. y Tabla 3.4). E puente es regular y con cuatro claros intermedios, por lo cual de al Tabla
4.2A se selecciona el Procedimiento 1: Método de la Carga Uniforme (Art. 4.3).

“® Este método puede utilizarse para la determinacién de las cargas sismicas que achian en el sentido longitudinal y transversal
del puente. Es esencialmente un método de analisis estatico equivalente, Sin embargo el valor de carga obtenido para el
sentido transversal resulta demasiado grande y su aplicacién conllevaria a una sobreestimacion en las dimensiones de las
secciones de concreto y de acero de los miembros sometidos 4 esta carga, razon por la cual sc optd por enalizar una sola pila
como un marco sometido a una carga lateral concentrada, en vez de una carga distribuida en todo el puente.
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Los pasos requeridos para hacer uso de este método se resumen a continuacion:

1. Caleular los desplazamientos Vs(x} debidos a una carga lateral uniforme unitania Po.

2. Determninar la rigidez lateral del puente K y su peso w{x) por medio de las expresiones:
K = P.L/Vsmax y W = Integral de w{x)dx; donde L es la longitud del puente y wix) es el peso lineal det puente
(superestructura + subestructura fributaria).

3. Calcular el periodo del puente: T = 27(WigK), donde g es la aceleracion de la gravedad.

4. Calcular la carga estitica equivalente: Pe = CsWiL. El coeficiente de respuesta elastica esta dado por 1a expresion:
Cs=1.248/T22 < 2.5A (Art. 3.7-lA)

5. Evaluar los desplazamientos y fuerzas actuantes en fos miembros analizados realizando de nuevo el analisis con Pe, 0
transformando ios resultados del primer paso por un factor Po/ Po.

Deferminacién del peso sismico del puente:

La sumatoria de las cargas muertas por unidad de longitud soportadas por las vigas da como resultado el peso fotal de la
superestructura®!. Los esfribos no forman parte integral del sistema, por lo cual no se foma en cuenta su peso. Se supone
ademas que el peso efectivo de fas pilas es el cormespondiente a 1/3 de su altura, a partir de! cabezal de las mismas mas la
porcion de tas columnas. Esta simplificacion se hace puesto que buena parte de su peso es soportado por el sistema suelo-
fundacién. No se incluyen los efectos de carga viva puesto que no se espera que ocurran congestonamientos dentro del
claro del puente,

La altura total de la pila es de 6 mi, su cabezal tiene una seccion de 0.8 x 1.25 mt

W = 2*[w(x} vigas interiores +w(x) vigas exteriores] + 3*(peso efectivo de pilas)
W = 2°(2545.80 + 2668.8)"60 + 3*(1.25°0.8"7.41 +2°0.92 +2*0.8"1*1.25)"2400
W=706752 Kg

W= 706.752 Ton

Modelo simplificado del puente:
Se hace uso de un modelo simplificado para el puente por medio de elementos de marco que representan al tablero (losa y

vigas) y a las pilas, con la restriccion de que en sus condiciones de frontera (viga-pila) se den sélo los movimientos que
ocumen en puentes con claros simplemente apoyados.

 Para ello ver las secciones 3.'}.1 y 3.7.2, donde se obtienen dichas cargas.



87

Los elementos de marco empleados poseen una rigidez equivalente: El tablero tiene los momentos de inercia equivalentes
de las cuatro vigas que lo conforman y la pila los comespondientes a las dos columnas que la componen, ya que son éstas
|las que proporcionan la mayor parte de la rigidez de la pila. Para este analisis se empled el SAP 2000.
Los resultados para la determinacion de la fuerza estatica equivalente que actda en el sentido transversal del puente indican
que la fuerza distribuida equivalente’es de 40.7620 Ton/mt, de Ia cual se obtiene una carga lateral de 623.66 Ton en una
sola pifa.
Sin embargo estas fuerzas producirian elementos sobredisefiados, por lo cual se sigue un método similar al expuesto
(también empleando el SAP 2000) considerando la pila como un marco, con el peso sismica tributario:

W = 2¢(2369.80 + 2498.80)*15 + (0.81.25'7.41 + 2*0.96 + 2°0.81.25"1)"2400

W= 173250.00 Kg = 173.25 Ton

P (Ton) Vemax {mt) K [Tonimt) T {seg) Cs Pe(Ton)

1,0000 267ES | 374475734 | 0.1360 16333 | 281.2075
2612075 | 75063 | 374943333 | 01360 16380 | 281.3044
781.3829 | 750ES | 375177200 | 01360 To34d | 7813825

Tabla 3.8,1: Determinacion de Carga Slsmica Transversal en la Pila.

Para una sola columna (en el senfido ransversal del puente) se tiene:

140.69 Ton
—>

4) Carga viva:
Para la evaluacion de Ia carga viva mas desfavorable sobre |a pila se analizan los casos siguientes:
1. Camriles de carga:

a.  Uncaril
b. Dos cariles.
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2. Carga de camiones:
a.  Un solo camién ubicado de manera que produzca la maxima.reaccion en una viga interior.
b. Dos camiones lo mas cercanamente entre si al centro de la calzada.
¢.  Un solo camion al centro de |a calzada, '
d. Un solo.camién a 61 cm del cordon.

Caso 1: Camiles de carga.
Para el carril de carga comespondiente a un HS 15-44 y de acuerdo & las disposiciones de las normas para la distribucion de
la carga s& tiene que a méxima reaccion Peq (Ja cual incluye impacto) esta dada por:

6863.64Kq
715,32 Kg/m
17 U T T 1 1 1 11
'IEXERTREITAR
15.00mt
Raq= 1.2B8%( 715.82*(15%/2) 1 15) . Reer= 1.288%( 715.82*15 + 8863.64 - 5368.65 )
Rizq= 691482 Kg Rax= 18331.19Kg

= Peq=18331.18/2= 9165.60 Kg

a) Unsolo carmil:
La posicion mostrada es la-que produce mayores esfuerzos. Distribuyendo la carga a las vigas longitudinales, asumiendo
que el tablero trabaja como simplemente apoyado en las vigas se tiene:

1525 1525
Peg 247 Rugaed - (247 - 1.25)Peq=0

— 0T e 03825 P

Ryigaea = 3506.76 Kg
Todos fos colos en L_L i'L
centimelres. 247 58

L -

Rext ]Rint

Ryiga = 0.6174P¢q
Ryt = 5658.84 Kg



b) Dos carmiles: La posicién mas desfavorable ocure para los cariles de carga al centro de la calzada,

i 54 : Pe
i‘ 0 25 4 55 L 1ah 525 a
o ’1 T A
: ) H 1 & [
P RN ! d
H 1 I l
i“ " et . N - 1 1 ! . !
| I | .
; | '
fJ ) ! ! .
1 {.
A 41 L 247 L 247 r
iRe&lt Rt i . Zint F{e;i:l

Rumee = 0.065779165.60 = 602.18 Kg
Remin =0.9343"0165.60 = 8563.42 Kg
Caso 2: Camiones de carga.

La méxima reaccion para un camion de carga es*2:
Peq=12807.41 Kg, la cuial incluye impacto, no as! factor de distribucion de llanta.

a) Camion ubicado de tal forma que produzea la maxima reaccion en una viga interior:
Para este caso se obtiene:

Ruigs it = 17289.20 Kg, la cual incluye el factor de llanta (1.35)

b) Dos camiones al centro de la calzada: Cada camidn abarca un ancho de 3.05 mt

183 61! 61 183 L
! 1

Rext Rint | Trint Rexi]

*2 Ver determinacién de cortantes por carga viva en seccion 3.7.1.

89
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Aqui se tiene
Ree = 12807.41 *0.1507 = 1929.99 Kg
Ruzea= 12807.41 *0.8494 = 10878.11 Kg

¢) Unsolo camion al centro de la calzada: Este caso es obvio que no oenera las reacciones mas desfavorables.
d}  Uncamitn a 61 cm del cordon( ver figura del caso 3 de la seccion 3.7.2); Para este caso se obtiene:

Rumea = 12807.41 *0.753 = 9843.53 Kg
Ruge mt =12807.41 *1.247 = 15970.10 Kg

Por lo tanto el caso mas desfavorable de todos es el correspondiente a.un camién ubicado a 61 cm del corddn. La
distribucion de cargas sobre la pila se muestra a continuacion;

964353 Kg  15970.10Kg  9643.53Kg

Ly 4

—— —l

1 i i 1}
T ¥ T 1

1.00 247 247 247 100 (mi)
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3.8.2 Cargas en el sentido longitudinal del puente:
Para este sentido se consideran las columnas individualmente y por condiciones de simetria se analiza una sola.

1) Carga muerta:

Cada columna de 1a pila soporta las cargas transmitidas por una viga exterior,.una viga interior y 1a mitad del peso de!
cabezal. La excentricidad de las reacciones de as vigas respecto al eje de la cotumna esta dada por:
Longitud de asiento de las vigas: N =305 +2.5L +10H , en mm. ' (At 7.3.1,1A)
Donde L es la longitud del tablero hasta la junta de expansion adyacente {mt) y H es la altura de la columna (mt).
Sustituyendo N = 382.5 mm = 40 cm.
Excentricidad (e) = Ancho de la columnaf2 - N = 62.5 - 40 = 22.5 cm.

P = (0.871.25*1°7.41/2 +0.96)*2400 + 38028.84 + 35840.42 = 87253.26 Kg

Puesto que ias vigas tienen las mismas longifudes en todos los claros (y por tanto las reacciones en Sus apoyos sen
idénticas), no se generan momentos por excentricidad de las cargas.

P = §7253.26 Xg

2) Carga viva:

Deben considerarse los casos similares a los de la.ransmision de cargas en el sentdo transversal del puente, con la
diferencia de que se tomen en cuenta las cargas vivas que por su excenfricidad generen el momento mas desfavorable que
actuaria en la parte superior de la columna.

Al examinar los resuftados del analisis para el sentido transversal se observa que las reacciones mas desfavorables se
obtienen para el caso de un solo camion a 61 cm del cordén, pero interesa saber la posicién del camién dentro de un claro o
dentro del ofro, o bien entre los dos claros configuos, Ia cual generard el méximo momento debido a la excentricidad de las
reacciones en los apoyos con respects al eje de la columna. Obviamente el maximo valor para momento se obfiene cuando
ef camidn se encuentra con la titima llanta trasera justo por encima del centro geométrico del apoyo, con el camion dentro
de un solo claro.
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Por tanto esta reaccion es: P = 9943.64 Kg, sin incluir impacto ni el correspondiente factor de distribucidn para las vigas (en
el sentido transversal). Empleando los factores obtenidos para el caso de dos camiones al ceniro de la calzada y
multiplicando por el factor de impacto se obtiene:
Ruged = 9643.53 Kg
Rwgaint =15970.10 Kg
—Peq = 9643.53 + 15070.10 = 25613.63 Kg

El momento es entonces: M = P.e = 25613.63%0.225 = 5763.07 Kg.m, e! cual puede actuar en cuaiquiera de los dos sentidos
perpendiculares al plano longitudinal del puente.

3) Flujo de agua:

Ya que en esta direccion el flujo del agua es mucho menos incidente que en la otra direccion, se considera que en la
columna se ejerce sdlo presidn hidrostatica, con una variacion triangular desde 0 en la superficie hasta un valor maximo-en

el extremo inferior de la columna dado par:

P = yh = 1000*3.00 = 300 Kg/m2,

300 Kg/m +

4) Carga sismica:

Los resuitados para la determinacion de la fuerza estatica distribuida en el sentido longitudinal de! puente son:

P (Ton/m) Vama (M) K (Ton/mi) T {seq) Cs Pe(Ton/m)
1 00021 | 291428571 | 0.3162 12410 14.6820
146820 00305 | 29364.0000 | 0.3150 12482 14.7190
14.7135 00307 | 283314460 | 03152 12437 147135

. Tabla 3.8.2: Determinacion de Carga Distribuida Longitudinal en el Puente.
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De este an#fisis resulta una fuerza estatica equivalente en las pilas de 225.12 Ton. Para una sola colqmna fa carga es de
112.56 Ton.
112.56 Ton

Analizando una sofa columna con la mitad de! peso sismico fributario de una pila (W = 86.625 Ton) se obtiene un resultado

simifar;

P {Ton) Vsma () K (Ton/mt) T (seq) Cs P(Ton)
10000000010 | 10000.000 | 01845 13328 | 1127803
1127803 | 001105 | 10187.1338 | 01827 13417 | 1135166
1134760 | 001114 | 101854363 | 01828 | 13410 | 1134769

Tabla 3.8.3: Determinacion de Carga Sismica Longitudinal en fa Pila.

11348Ton — 1™

3.83  Diserio def Cabezal de Ia Pila.

Disefio por flexién:

Fl momento flector esta dado por 1a expresién propuesta en el articulo 8.16.3.2 de |a Division E My = 0.9 Asfy (d - a/2), con
&= Asf/(0.85F cb)
Los datos son h =80 ¢m, b =100 cm, f,= 2800 Kgfem? y fc =280 Kg/em?.
Luego de efectuar los calculos se observa que un peralte de 62.5 cm es adecuado para resistir &l méaximo momento:
d = i - best - Pvartong - TEC - 2.5/2
d=80-159-286-5-1.25
d=63.30cm
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Para el acero en el lecho inferior se tiene d = 71.98 cm.

Los momentos mas desfavorables se obtuvieron considerando las combinaciones de carga dadas por los grupos | y VIl. Para
el méximo momento positivo en el centro del cabezal rige la combinacion | y para los momentos maximos en los exiremos
rige el grupo VIl '

La tabla 3.8.4 muestra la variacién de momento en la longitud del cabezal de la pila para obiener las cantidades de acero
demandadas por flexion, empleando vasillas N° 8. Se muestran fas areas requeridas para el caso mas desfavorable, a
excepcion de los puntos en los que se presenten tanto momento positivo como negativo. Debe tenerse €n cuents la
inversion de la carga de sismo al disefiarse el refuerzo longitudinal.

Puede observarse que |a variacion de momentos para el caso | es casi simétrica en |a longitud del cabezal. Considerando
que el sismo puede invertirse, el refuerzo requerido en el lecho supesior por la combinacién de cargas del caso VIl debe
suministrarse en el extremo delcabezal {a partir de X = 5.19 mt) y también en el otro extremo del mismo, mientras que el

refuerzo en la zona media necesario en el lecha inferior debe proporcionarse para el caso que fija.

X {m) Mu (Ton.m) ! Mu (Ton.m) Vi As {cm?) Nevar#9
0.00 -113.97 241.19 65.26,132.97 10.12,20.62
0.74 -42.83 224.87 24.53,123.97 3.80,19.22
1.48 26.26 206.49 113.64 17.65
222 93.30 186.06 102.57 15.90
2.95 116.73 139.15 76.71 11.89
3.70 117.32 77.97 64.68 10.03
4.45 115.87 14.74 63.88 9.90
5.19 91.58 -62.76 50.49 7.83
5.93 23.69 -166.74 13.06,95.48 2.026.02
6.67 -46.26 27277 156.19 24.22
741 -118.27 -380.86 218.09 33.81

Tabla 3.8.4: Variacion de Momentos en el Cabezal de Ia Pila.

Revisando para la méxima cuantia de acero permisible (At 8.16.3.4.3)

Pmax = 075pb

po = 08501 [6130 /(6130 +£) 11§ + pfsffy
Fs=6130 [1—d/d{ (6130 +)/ 6130)] <fy

Susfituyendo:

fs=6130[1-10.7/71.98( (6130 +2800)/ 6130)]< 2800 Kg/em?

f's = 4802 Kg/em? > 2800 Kgfom?

o’ = 34'6.45 / (125°71.98) = 0.0243




ps = 0.85°0.85"280 [ 6130/ (6130 + 2800) ) / 2800 + 0.0243*(2800/2800)

o = 0.0740

. pnax = 0.75%0.0740 = 0.0555, la cual se cumple para cualquier seccion dentro del cabezal.
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Las longitudes de desarrollo son fas mismas que las especificadas para el disefio de los largueros.. Ademas en cualquier
seccibn debe cumplirse que la capacidad a tension del acero debe ser por lo menos fa mitad de ia capacidad a compresion.

Todos estos requisitos se cumplen y se muestran en el detallado del ¢cabezal junto con fas secciones en voladizo.

Disefio por cortante:

Los cortantes obtenidos de las combinaciones de carga son tabulados a continuacion. En esta tabla se especifican las

separaciones requeridas al utiizar estribos dobles n° 5 0 n® 4 (con”) para los cortantes més desfavorables.

X(ml) Vu (Ton) | Vo Ton) VIl | Sreq {cm)
0.00 -164.93 -25.95 —
0.74 -94.63 23.41 38.38"
1.48 -91.85 26.19 42.84*
222 -89.09 28.96 48.44"
286 -2.19 §1.17 7747
3.70 0.58 83.95 §4.01"
4.45 3.35 86.72 54.56*
5.19 90.24 138.93 2249
5.93 83.01 141.71 21.64
6.67 95.79 144.48 20.86
7.41 166.09 183.85 —

Tabla 3.8.5: Variacion de Cortantes en Cabezal de [a Pila.

Sin embargo, debe revisarse 1a condicion de momentos plasticos mas carga muerta mayorada y a partir de ésta calcular los

cortantes de disefio para determinar ast el refuerzo transversal necesario.

Los momentos en las articulacipnes plasticas estan dados por [a expresion:
Mo = 1.25Ad, (d - a/2), donde a = As/0.85 b

Sustituyendo para el acero del lecho superior:

a= 34'6.45°2800/{0.85280"125) = 20.64 cm
M, = 1.25"34°6.45"2800° (69.30 - 20.64/2)*1E5 = 452,70 Ton.m



Para ! acero del lecho inferior:
a=21"6.45"2800/(0.85*280"125) = 12.74 cm
M, = 1.26*21*6.45"2800(79.18 - 12.74/2)*1ES = 345.17 Ton.m

Si se supone que el cabezal esta simplemente apoyado:

PS.E%Tm | 38.028T0n | 15 54Ton
& § I TaL 4% i
452, 70Ton-mi i ’ 2 Ton fms i 345,17 Ton-mi
T 7T 1 L T P,
JARRRE ”HYYUFV\)
\% T.41mi 4-

Rizg={ 1.3* [ 35.84"7.41+ 38.028°7.41+ 2.4°7.41%2] + 452.70 + 345.17 } / 7.41 = 215.27 Ton
Raer= 1.3* [ 2*35.84 + 2*38.028 +2.4*7.41] - 215.27 = - 0.09 Ton

Cortantes:
Q<x<247mt
M(x) = - 452.70 + 215.27x - 1.3"35.84x -1.3"2.4x%12
Vix) = 84.34 - 0.52x
247 <x<4.94mt
Mix) = - 452.70 +{215.27 - 1.3"35.84)x - 1.3*38.028"(x - 2.47) -1.3*2.4x2/2
Vix) = 59.62 - 0.52x
494 <x<741mt
Mix) =- 345.17 + 0.00x + 1.3°35.84x + 1.3°2.4x32
V(x) = -23.34 +0.52x

Sustituyendo parax=d = 0.72m: Y, = §3.97 Ton
Puede observarse que esta condicidn provoca menores cortantes que los tabulados anteriormente.
En fa zona confinada i2h a partir del rostro de la columna) la separacion maxima (ACI 16.3.2.3) es:
dfd = 72/4 = 18 cm {rige)
30cm
8eh = 8*2.86 = 22.88
244, = 24*1.59 = 38.16, el menor

Confribucién de! concreto: V. = 0.85%0.531*V280%100*72*1E= = 54.38 Ton
Cortante que deben resistir los estribos: &Ve=V, - dV:=94.63-54.38 = 40,25 Ton
Separacién usando estribos n* 5: 4°1.98"280072/38.69*1000 = 18.83 cm
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En la 20na no confinada dentro del fercio del claro debe cumplirse que la separacion maxima (ACI16.3.3) sea:
di2=36cm
& 30 cm, el menor (rige)

‘. Usar estribos dobies n° 5 a.c. 18 cm en los tercios extremos del claro y dobles n°4 a.c. 30 cm en [a zona
intermedia.

Disefio por Torsibn:

Ya que las especificaciones AASHTO no hacen referencia a analisis por torsion, la revision para este caso se efectia con

respecto a los requisitos del ACI.

Sélo la carga viva genera torsion en el cabezal alrededor de su eje axial. El momento torsionante Gltimo esta dado por:
T.=Pu.e, donde P, = 1.3 (1.67*25613.63) = 55607.19 Kg

Y por tanto: Tu=55607.19"0.2 = 1112144 Kg.mt .

SiTe<é 4 x2y V¥ 30 se desprecian los efectos de torsién (ACI 11.6.1).
Evaluando: T = (4/30)°0.85"1002100"280*102 = 18964.29 Kg.mt, por tanto no es necesario consideraria.

Tt T

3184  Disefio de brazos en voladizo.

Estos solo resisten |a carga de su propio peso, obteniéndose un momento maximo de disefio (por cualquiesa de las
combinaciones) de 0.62 Ton.mt y un cortante méximo de 1.25 Tom; por lo tanto su disefio esta supeditado a los requisitos
minimos, o a los de continuidad del acero de la columna y de |2 parte més larga del cabezal.
Para el refuerzo a fiexion pueden extenderse fantas varillas como o indiquen fos requisitos de cuantia minima de refuerzo:
pmn = 0.8°VF ¢/ £, = 0.8*V/280 / 2800 = 0.00598
As = 0.00598"8000 = 47.81 cm?, en ef mas desfavorable de los cases.
Cuatro varillas n® 9 por lecho cumplen con este requisito.
£l refuerzo por cortante se proporcionara de igual manera que en la zona de confinamiento del framo central del cabezal.
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3.85 Disefio de columnas.

A confinuacién se presenta una tabla con los resultados de la envolvente de carges para columnas considerando la
combinacion de cargas VIl en el pie, que es la que produce los resuttados méas desfavorables. Los datos de enfrada son los
presentados en las secciones 3.8.1 y 3.8.2. X corresponde a la direccion fransversal del puente y Y a la longitudinal,

CARGAS DE SERVICIO U=1.3(D+SF#EQ)
- P: Miux Mur SISMO YY 30% | SISMO XX 100%
(P én Ton y Men Tonm) 424 197.46 | 479.00 ¥ +
Pox Pix Psx Psex 42.42 -192.13 47900 . - +
96.98 | 2561 | -64.13 | -0.22 209.16 197.46 -532.56 + -
May My Msy Ms=y 209.16 -192.13 -532.56 - -
-23.80 | -8.38 | 389.06 | 3.29 Py Mux Mux SISMO XX 30% | SISMO YY 100%
Poy Piy Psy Psry 100.78 651.98 124.95 + +
0 0 ] ] 150.80 -646.65 -178.51 - +
Mox Mix iiex Msix 100.78 651.98 124.945 + -
0 7.68 | 49947 | 205 150.80 -646.65 -178.51 - -

Tabfa 3.8.6: Envolvente de Cargas de Disefio para las Columnas de la Pila.

Las cargas de servicio para las cuales se verifico el disefio considerando los efectos de esbeltez son las corespondientes a
las cargas de disefio que se encuentran.destacados en negritas. Las otras combinaciones son satisfechas con los resultados

presentados,

Anéfisis aproximado de esbeffez.

Las normas AASHTO estipulan que debe hacerse una consideracion de los efectos de esbeltez que puedan presentar
elementos como las columnas de una pila. Para tales fines la AASHTO proporciona un método aproximado de anélisis y
algunos criferios para su aplicacién.

Si se supone que el marco que forma la pila no esta arriostrado puede seguirse el andlisis mostrado a continuacién:

Sila relacion de esbeltez Klur en una columna no arriostrada es menor e 22 los efectos de la misma pueden despreciarse
seqin el Art. B.16.5.2.5,



g

Para encontrar el factor de longitud efectiva de la columna es necesario considerar las rigideces de los elementos que
convergen en sus extremos de la manera siguiente: G = Z( Elf)oot | Z{EIN}wges
I, es 1a longitud no soportada de las columnas (desde el nivel de fundacion hasta donde empieza la viga y 4.4 mt en este

caso). G se supone igual a 10 en los extremos empotrados.

Para la direccion XX se tiene; Ga = (E*0.1628/4.4) / [ (E*0.0533/7.41) +(E*0.0173/1) ] = 1.51 y Ga=10.

De los nomogramas propuestos por e! Consejo de Investigacion sobre la Estabilidad Estructural se obtiene un K« = 1.98 para
una columna no amiostrada y Ky = 0.87 para una columna armicstrada. El radio de giro es rx = 0.3h = 0.3 m y fa relacion de
esbeltez: 1.98"4/0.3 = 26.40

Para la direccion YY se considera que las vigas no proporcionan ningin aporte a la rigidez de la columna y por tanto Ky = 2.1
para el caso de una columna no arriostrada y Ky= 1 en el otro caso. La refacion de esbeltez es: 2.1*4.4/0.375 = 22.40

Entonces deben considerarse los efectos de la esbeltez en ambas direcciones.

Los factores de amplificacion de momentos para miembros no ammiostrados estan dades por las expresiones siguientes:
Factor de amplificacién de momentos generados por 1as cargas que ne producen pandeos apreciables:

86=Ca /[ 1- PP ) 2 1
Factor de amplificacidon de los momentos generados por cargas que producen ladeo:

3s=1/({1-ZPJ/EdP: } = 1

En las cuales:
Cm = 0.6 +0.4MnM2 > 0.4 (M1 y M son los momentos mayorados de las cargas gravitacionales en los extremos
. de la columna considerada, menor y mayor respectivamente)
Pe = 7ZEIL [ {KI,}2 (Carga axial crifica de Euler)
El=0.4E1,/(1+Pa)

Puesto que la combinacitn de cargas més critica es la dada por el grupo Vil las cargas que no producen ladeo significativo
son las cargas muertas y las cargas que provocan ladeo son sismo +flujo de agua.

La relacion MiwM= se considera positiva cuando- los momentos de los extremos producen curvatura simple y negativa
cuando producen curvatura doble. Pe se calcula para 8 a parfir de las longitudes efectivas para la columna como si
estuviese amiostrada, pero para 8s se utilizan los valores obtenidos para columnas no amiostradas. ¢+ vale cero para carga
lateral sostenida en marcos 0 efementos no armiostrados. |
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El momento de disefio esta dadopor:  Mc = 8p M+ 85 M2

Luego de un examen de las posibles combinaciones de sismo {100 y 30% en ambos sentidos ortogonales) y de flujo de
agua, los momentos més determinantes son los cormespondientes al pie de la columna para la combinacion de sismo +XX
30%, +YY 100%:

Momentos que no producen ladeo {factorados)
M =0
Mz =0
Muy = 73.85 Ton.m
My = 23.89 Ton.m

Momentos que producen lade (factorados):
Mae = 615.98 Ton.m
Mzsy = 156.01 Ton.m

¢ Pandeo alrededor del gje x:
El. = 0.4°2526713.28*0.1628 = 164499.56 Ton.m? y Pu=209.16 Ton

Para los momentos mayorados producidos por carga muerta:
Como Minx = Mz = 0, entonces Cmx=1
P = x2(164499.56) / (0.87*4)% = 134061.87 Ton
8= 11 1- 280.16/(0.701134061.87) = 1.00223 > 1, O.K.

Para los momentos mayorados producidos por cargas laterales:
Pe = n2(164499.56) / (1.98°4)2 = 25882.93 Ton
Ba= 117 1- 2°290.16/(2°0.70°25682.93) = 1.01168 2 1, O.K.
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* . Pandeo alrededor del eje y:
Ely = 0.42526713.28*0.1042 = 105279.72 Ton.m?

Para los momentos mayorados producidos por carga muerta:
Crmy=06+0.4"23.89/73.85=0.7294> 0.4, O.K.
Pe = 72(105273.72)  (1*4)2 = 64941.71 Ton
8= 1/( 1- 290.16/(0.70'64941.71) = 0.7328 < 1, asignar duy= 1

Para los momentos mayorados producidos por cargas [aterales:
P. = n2(105279.72) 1 (2.1*4)2 = 14726.01 Ton
8s=1/(1-2*130.16/(2"0.70"14726.01) = 1.02071 = 1, O.K.

Momentios de disefio: M = 1.00223*0 +1.01168*651.98 = 659.59 Ton.m
Moy = 1°23.89 + 1.02071*156.01 = 183.13 Ton.m

Ahora con estos momentos (los cuales resultaron mayores que los destacados en la Tabla 3.8.6, especialmente para el
momento en Y} puede seguirse un analisis de fiexocompresion biaxial.

Diseno por flexién biaxial més compresién.

Cargas nominales; M = 659.59/0.9 = 732.88 Ton.m
Muy = 183.13/0.9 = 203.48 Ton.m
Pn = 208.16/0.70 = 298.80 Ton

Momento monoaxial equivalents:
Puesto que Mny/Mn = 0.28 < hihy = 0.80, &l momento monoaxial equivalente debe ser calculado alrededor del eje x.
Entonces: Mnex = Mry +Max (hy/hs) (1-B}/ B

Mrox = 203.48 +732.88"0.8*(1 - 0.65) / 0:65 = 820.53 Ton.m
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Los datos requeridos para el calculo de una cantidad tentativa de acero empleando los diagramas de interaccion para
columnas propuestos por el ACI son:

PJAg = {209.16/1.25)*10 = 16.73 Kglem?

EMrodAch; = (0.9°551.16/1)*10 = 47.26 Kg/ern?

Suponiendo estribos n° 5y varilla longitudinal n® 11 se tiene:

yh=(125-10-2"1.59-3.49)/125=0.87

Leyendo de los graficos e interpolando se obtiene un p = 4.70%, el cual se encuentra dentro de los limites permisibles (At
7.6.2(AHHA). Si se proporcionan 59 varillas n® 11 {As = 587.50 cm?) repartidas en paquetes de fres en las esquinas v en
paquefes intermedios de dos, prex = 4.75%.

No obstante debe revisarse st la seccion y el acero propuestos son adecuados. Par tales fines se emplea el método de la
PCA de contornos de carga.

Revision por el método de fa PCA:

Los datos requeridos se muestran a continuacion:
Po = 0.85 fc (Ag- As) +Asfy= [ 0.85°280*(12500 - 587.5) + 587.5°2800/ 1000 = 4527.35 Ton

Conlos valores:  PofPo = 209.16/4527.35 = 0.07
w = prea fy/ . = 0.0475°2800/280 = 0.48
se lee un valor de B = 0.643, el cual es muy cercano al supuesto inicialmente.
10g0.5fiogR = log0.50090.64 = 1.57
PuAq = 16,73 Kgleni?

Con peea € interpolandd de fos diagramas de interaccion se obtiene dMnadAghy = 46.50 Kalem?
para el cual Mo = 807.29 Ton.m , mientras que ¢Maoy/Aghx = 52.50 Kg/em? , para el que Moy = 729.17 Ton.mt

El criterio de la PCA establece que i {MndMnax)'o® 51087 + (Mo Mnoy )00 5%e8 < 1 |a seccion es adecuada.
Sustituyendo: (732.88/807.29)'57 +(203.48/729.17)'57 = 0.9941, O.K.



Disefio por cortante:

Se siguen para este caso las provisiones por sismo para columnas def ACI 16.4.4.

La altura de la zona de confinamiento | esta dada por el mayor valor de las expresiones siguientes:

Cz= 125 cm {rige)
ha {6 = 400/6 = 67 ¢cm
660cm

La separacién requerida para los estribos esta definida por el menor de estos valores:

5> Asn /[ 0.3 he Fe (AgfAch- 1) /1]
§> Asnf[0.00he Felfy]

Donde:

Ao Area que debe tener el estribo en [a direccién def corte

Aq Area gruesa de la seccion = 100*125 = 12500 cm?

A Area confinada por el estribo = 115790 = 10350 cm?

he: Distancia centro a centro de estribos extremos en la direccion considerada
he=90-15%=8841cm
hy = 115-1.59=113.41¢cm

La separacion méxima permisible en fa zona confinada es el menor de:
Cifd =100/4 = 25cm
fds = 63.49=20.94cm
6 10cm

Mientras que la separacién méxima permisible en la zona no confinada es el menor de:

C:1=100cm
6do = 6*3.49 = 20.94 cm
6 15¢cm

103
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e Andlisis en la direccion xx:
Ademas del estribo exterior (n° 5) se requieren 3 grapas intermedias de la misma denominacion.

Para la primera ecuacion: s > 9.90/[0.3°88.41+280%(12500110350 - 1)/ 2800]
§>17.97 cm

Y para la segunda: s > 9.90/ {0.09788.41280/2800)
s> 12.44 cm {rige)

o Analisis en la direccion yy:
$i se proporcionan 3 grapas intermedias n° 6 se cumple con el requisito de espaciamiento méximo pemisible.

Para la primera ecuacidn: s> 12.51/]0.3*113.41*280*(12500/10350 - 1) / 2800 ]
§>17.70cm

Y para la segunda: s > 12.51/ (0.09°113.41*280/2800)
s > 12.26 cm (rige)

Cortantes de disefio:

Se obtiene para la combinacion de cargas dada por el grupo VL. Se consideran los cortantes producidos por el 100% del
sismo en la direccidn de analisis.
De esta manera Vix = 206.31 Ton, mientras que Viy = 147.58 Ton.

o Anlisis en la direccion yy:
Cortante proporcionado por el concreto: ¢Ve, = 0.85*0.53"V28071007113.41/1000 = 85.48 Ton
Cortante que debe resistir el acero:  ¢Vsy = 147.58 - 85.43 = 62.08 Ton
Separacion : s = 9.90°2800%113.41/(62.09°1000) = 50.63 cm

»  Andlisis en Ia direccidn xx:
Cortante proporcionado por ef concreto: ¢V = 0.85%0.53*280*125°88.41/1000 = 66.65 Ton
Cortante que debe resistir el acero: Ve = 206.31 - 66.65 = 80.94 Ton
Separacion : s = 12.50*280086.41/(80.94*1000) = 38.23 cm
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Puede observarse que el disefio esta gobernado por los requisitos de méxima separacion y de sujeccion de las barras
jongitudinales. Por tanto proporcionar la separacion maxima permisible de 10 cm en la zona confinada y de 15 cm fuera de
ella, Ver detalle de la seccion fransversal a continuacion. El refuerzo longitudinal cumple con los requisitos de traslapes,
longitudes de desarrolio y espaciamiento. E! detallado se extiende hasta el pedestal, pero con un recubrimiento adicional de

2.5 cm a cada lado.

3.9 DISENO DE ZAPATAS.

Para este analisis se requiere ia especificacion de las cargas de servicio. Ademas se presentan las propiedades del suelo

gque deben considerarse para el disefio de estas cimentaciones.

Ppx Pix Psx Psrx
9698 | 2661 | x64.13 4 +0.22
Moy Moy Msy Msry
-23.80 | -8.38 | 389.06 3.29

Poy Py Psy Psry
0 0 0 0

Mox Mix Mex Msex
0 768 | 499.47 2.05

Dates del suelo y la cimentacion;
Desplante: Di= 2.5 mt
Peso volumétrico del suelo; vs = 1700 Kg/mt?
Capacidad admisible del suelo: gsan = 5 Kg/cm? "D Tﬂn/ m

Predimensionamiento:

Suponiendo una zapata rectangular de 5 x 7 it
Pt = Suma dé P; + Wisueioszapata)
Pr=96.98 + (1.9 +2.4)*2.5'6"7 + 64.13+0.22
Pr=340.71 Ton \ vF

Para el caso en el cual se considera [a accibn sismica el esfuerzo admisible se puede incrementar en un 33% y por o tanto:
Qeam = 1.33°50 = 66.5 Ton/em? '
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e, = Suma de momentos alrededor del eje x / Pr
e = (499.47 +2.05)/340.71 = 1.4 m
eJl=1477 =021

Excentricidades:

es = Suma de momentos alrededor del eje y{ Py
es = (23.89 + 389.06)/ 340.71 = 1.22m
es/B8=1.22/5=024

De los graficos para la determinacion de las preéiones de contacto cargadas excéntricamente en dos direcciones {Figura
4.4.7.1.1.1C de la AASHTO) se obtienen los factores siguientes de la geometria de la zapata:

f=l/2-e.=2.028mt
g=B/2-ea=1.278 mt

Como  T=0.25L (1+2r+3r2) / (14r+7) y g = 0.25n (1+r+2+r3) f (1+1+12) se obtienen:

r=0.144yn=5100mt
Ademds r = jin, de donde j= 0.733 mt

Y Qrax = 6P /[ Ln (1+r+2) ]= 6*340.71/ [7°5.1*(1+0.144+0.1442) = 49.18 Ton/m?

Pere Qra < Qoeta: q:;eq; = Gaom - YeromDt = 66.5 - 0.5%(1.7+2.4)"2.5 = §1.375 Ton/m?, O.K.

Disedo estructural

Las cargas de disefio que rigen son las correspondientes al pie de la columna més el peso de fa zapata y el suelo confinante

Pu=442.35Ton
M = £59.59 Ton.m
My =183.13 Ton.m.

e = 659.59/442.35= 1.49 mt

Las excentricidades de disefio son:
el =1.497=021

e = 183.13/442.35 = 0.41 mt
ewB=041/5=0.08



107

Y de nuevo a partir de fas graficas antes mencionadas:
f=2.009 mt
g=2.086 mt
r=0.134
n=8.236mt
j=1.107 mt -

Para los que resulia un qumax = 39.94 Ton/m? el que debe ser menor que qu = 66.50 — 1.3°5.125 = 59.84 Torvm?2, lo cual
resulta satisfactorio.

Revision del efecto de punzonamiento:

Si s supone haes = 1.15 mt, el peralte es d' = 1.029 mt y ademas que Ia presion de contacto se mantiene constante, el
cortante para esta condicidn se obtiene multiplicando el drea achurada por dicha presidn:
Vu = Qunax * Area sombreada = 39.94*15.60 = 623.22 Ton

Generalmente las zapatas se disefian de manera que el concreto resista el cortante de disefio en las secciones criticas. La
confribucidn del concreto es :

Ve = 1.16\Fcbod, donde bo es el perimetro de la seccion critica,

bo = 2°(1.30 +102.9) + 2*(1.05 +102.9) = 8.816 mt

&Ve = 1.1°0.85*V280861.6*102.9 = 1419311.05 Kg = 1419.31 Ton > Vi, OK.

I |=7.00mt
1

i
7

e

382mi | Mo Wl

Seccidn Crilica pera Punzonomienio en la Zopola
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Revisién del efecto de levanfamiento:

~ Este efecto se revisa en las dos secciones a una distancia d del rostro de caga lado de a columna (Art8.1 6.6.6.1b)

X
i
i
}
1
1
|
1

- ' RARENN
|

o

Bél
Sargifin Crilicg pora Levantomiento de Zopata

o  Franja perpendicular a L:
Xorit = 512 - 1.3012 - 1.029 = 1.821 mt
A de reaccién = 8.105 m?
Vu=9.105°39.94 = 363.65 Ton
Contribucién del concreto: &V = 0.534~f . Bd, donde B es el ancho de la zapata.
Ve = 0.53%0.85"V/280"500*102.9 = 387845.88 Kg = 387.85 Ton >V, O.K.

« Franjaparalelaal:
Xea = 742 - 1.05/2 - 1.028 = 0.946 mt
A de reaccidn = 6.45 m?
u=6.46"39.94 = 258.01 Ton .
Contribucién del concreto: Ve = 0.53d¥F L d, donde L es Ia longitud de la zapata.
&V = 0.53°0.85*V280*700%102.9 = 542084.24 Kg = 542.98 Ton > Vi, O.K.

Revisitn por fiexion

La seccion critica se encuentra al rostro de la columna. El momento resuftante se determina como el producto de la

resultante de las presiones en la seccion por su brazo respectivo. (Art4.4.11.2.1)

s  Flexién alrededor del eje x
Xeit = 712 - 1.30/2 = 2.85 mt
Muw = 39.94*5°2.85%/2 = 811.13 Ton.m
Se requiere un As = 347.24 cm2imt
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e  Flexitn alrededor del eje y

Xe = 512 - 1.05/2 = 1.975 mt
Muy = 39.94°7*222 = 545.33 Ton.m
Se requiere un As = 232.94 cmZmt

S

1
|
|
1
. Hiiail
% pex
}

Bol

Seccifn Crifica pora Flexibn en fo Zopota

Distribucitn del acero por flexibn:

Si se emplean varillas N* 10 en la diregcion paralela aL:
Numero de varillas: 347.24/8.17 = 42.50 var
s=(500-10)/(42.50-1)=11.81cm

Sin embargo, de acuerdo al Art4.4.11.2.2, en la ofra direccion el acero debe proporcionarse uniformemente en una banda
cenfral de ancho igual a la menor dimensidn de |2 zapata, de manera que:
(As banda)/ (As requerido en esa direccion) = 2/ (8 +1), donde p=LB

Entonces para |2 banda central se requiere:
A;banda={2/(7/5+1)]* 23204 =194.12 cm2
Empleando varillas N* 8: 194.12/5.07 = 38.28 var
s=500/(38.28-1)=1341cm

£l acero restante se distribuye uniformente:
A restante = 38.82 cm?
Empleando var N* 7: 38.82/3.88 = 7.66 var
§=(700-500-10)/(7.66- 1) = 28.52 cm

~ Proporcionar 1 var r° 10 @ 10 cm longitudinalmente, 1 var n® 8 @ 12.5 cm transversalmente en la banda central y
en lazonarestante { varn®7 @ 20 cm.
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4.1 DESCRIPCION DE LOS PUENTES A ANALIZAR¥,

411 Puente Troncal def Norle.

La estructura consta de dos puentes, uno en la parte oeste y el ofro en el este, separades por una junta longitudinal de 8 cm.
Posee una longitud total de 70.60 mt en dos claros. Presenta un esviaje en la direccion NE de 51°. Ademas tiene una

—d

pendiente ransversat de 3% y una longitudina! de 5.14%. Las vistas-en elevacién y en planta se muestran en las figuras
-4.1.1 y 4.1.2 respectivamente. Los elementos siguientes componen la estructura:

Vigas longitudinales de concreto preesforzado AASHTO-PCI estandar tipo VI, con una fongitud de 35.30 mt en cada
claro. Son ocho vigas para el puente este y siefe para el puente oeste. La seccion transversal del puente se muestra en
la figura 4.1.3. La losa posee un espesor de 20 cm.

El patin superior de las vigas pesee un ancho de 1,067 mt, con un espesor de 5.1 cm. El patin inferior ene un ancho de
0.66 mt y un espesor de 15.2 cm. El alma de las vigas posee un ancho.de 15.2 cmy una altura de 1.461 mt La seccién
transversal de las vigas se muestra en la figura 4.1.4

Los diafragmas también son de concrefo preesforzado y poseen todos una altura de 1.75 mt, con los anchos siguientes:
los intermedios 20 cm, los exteriores (adyacentes a los estibos) 1.10 mty el central 1.00 mt. El diafragma central esta
unido a fas vigas que conforman fos dos claros y ademés esta apoyado al cabezal de la pila por medio de barras de
acero con un espiral en.la parte interior del diafragma y un apoyo elastomérico reforzado entre ef diafragma y 1a pila.
Los diafragmas exteriores que conectan los extremos de |as vigas estén apoyados en los estribos de igual forma que el
diafragma central en la pila, Los detalles se muestran en la figura 4.1.5. Las vigas estan soportadas por |a pila a traves
de apoyos elastoméricos reforzados y de forma similar a los estribos.

La superestructura est4 sostenida por una pila central. El cabezal es de 1.20 mt de altura y un ancho de 1.50 mi. La pila
posee ocho columnas {cuatro por puente) de 1.20 mt de didmetro y una altura promedio de § mty es sostenida por una
zapata conida de 1.00 mt de espesory 5.00 mt de ancho, tal como se muestra en la figura 4.1.6.

Las especificaciones de fos materiales de fos elementos estructurales son las siguientes: Para las vigas y diafragmas
f: = 420 Kg/om2 y el acero de preesfuerzo posee una resistencia dlima de 18900 Kgfem?, para la losa, la pila y los
pilotes e = 280 Kglom? y f; = 2800 Kg/cm?, mientras que para los estribos, muros y zapatas f'c = 210 Kaferm? y
f, = 2800 Ko/om?. '

El suelo bajo la zapata se compone de sedimentos bien consolidados. Posee Ias propiedades siguientes: Peso unitario
1.5 Ton/m?, cohesi6n de 10 Tonim?, capacidad de carga de 100 Ton/m2 y un angulo de friccidn intema de 30°. Su
modulo de rigidez al cortante es de 16148.99 Ton/m? y una relacién de Poisson de 0.33.

# Para efectos de modelado algunas dimensiones s¢ han variado intencionalmente, de manera que dichss variaciones no
tengan efectos en el comportamiento sismico del puente,
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412 Puente San Anfonio.

La estructura consta de dos claros, separados por una junta fransversal de 8 cm justo en ef centro. Cada claro posee una

longitud 25.0 mt, sumando una longitud total de 50 mt. Ademas tiene un ancho de rodamiento igual a 7.90 mt. Las vistas en

elevacidn y en planta se muestran en las figuras 4.1.7 y 4.1.8 respectivamente. Los elementos que componen la estructura
son:

e Vigas longitudinales de concreto preesforzado con una longitud de 24.92 mt en cada claro. Son un fotal de cinco vigas
para el puente espaciadas a 1.975 mt Las secciones fransversales del puente y de las vigas se muestran en las figuras
4.1.9-1y 4.1.9-2 respectivamente. _

» Lalosaposee un espesor de 14 om, con una junta de movimiento transversal justo en el centro de 8 om,

o El patin superior de las vigas posee un ancho de 1.5 mf, con un espesor de 23.2 cm. E! patin inferior iene un ancho de
0.5 mty un espesor de 25 cm. Bl alma de las vigas posee un ancho de 18 cmy una altura de 1.018 mt

« los diafragmas también son de concreto preesforzado y poseen todos una altura de 1.50 mt, con los anchos siguientes:
fos intermedios 20 cm y fos exteriores 46 cm (adyacentes a los estribos y cabezal de pila).

o Cercanos ala junta central estén dos diafragmas que unen a las vigas transversaimente y que ademas estan apoyades
en el cabezal de 13 pila por medio de bamas de &cero con un espiral en Ia parte interior del diafragma y un apoyo
elastomérico reforzado entre el diafragma y la pila. Los diafragmas exteriores conectan los extremos de [as vigas y
estan apoyados en los estribos de igual manera que los diafragmas centrales en la pilg; los diafragmas interiores estan
espaciados a ocho metros entre si. Las vigas estan soportadas por 1a pila a ravés de apoyos etastoméricos reforzados
y de forma simifar por los estribas. '

¢ La superestructura estd sostenida por una piia central. E1 cabezal es de 1.20 mt de altura con un ancho de 5.0 mtenfa
parte inferior y de 9.70 mt a partir de una altura de 0.30 mt. La pila es un muro de 5.0 mt de iargo por 1.20 mt de ancho
y una altura de 4.10 mt. Esta pila es sostenida por una zapata de 1.20 mt de espesor con 5.00 mt de ancho por 6.0 mt
de largo, tal como se muestra en fa figura 4.1.10.

¢ |as especificaciones de los materiales de los elementos esfructurales son las siguientes: Para las vigas y diafragmas
fc= 350 Kglcm? y el acero de preesfuerzo posee una resistencia (ltima de 18900 Kg/em?, para la losa f'c = 280ka/cm?,
la pila e = 350 Kg/om? y f, = 2800 Kg/em?; mientras que para los estribos, muros y zapatas fc = 210 Kglem? y
f, = 2800 Kg/om? '

» El suelo bajo la zapata se compone de arena media. Posee las propiedades siguientes: Su mbdulo de rgidez al
cortante es de 8547.44 Ton/m? y a relacion de Poisson de 0.25.
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413  Puente La Mascofa.

La estructura consta de dos framos, uno con longitud de claro de 20.00 mt y una luz libre de 18.20 mt, &! segundo con

longitud de 30.00 mty una luz libre de 28.20 mt. E1 puente posee una junta transversal central de 10 cm. Presenta un esviaje

en la direccion NO de 45°. Ademas tiene una pendiente fransversal y una longitudinal del 2%. Las vistas en elevacién y en

planta se muestran en Ias figuras 4.1.11 y 4.1.12 respectivamente. La estructura consta de los elementos siguientes:

Vigas longitudinales de concreto preesforzado AASHTO-PC estandar tipo Il en elclaro corto y tipo V, en el claro largo.
Son siete vigas espaciadas a 2.37 mt. La seccion transversal del puente se muestra en la figura 4.1.13.

La losa posee un espesor de 20 cm.

Los diafragmas son de concreto reforzado con una seccidn de 40 x 25 cm para las vigas tipo il y de 60 x 30 cm parra
las vigas tipo V.

Las vigas estan soportadas por la pila a través de apoyos elastoméricos reforzados y de forma similar a los estribos.

La superestructura esta sostenida por una pila central. Ef cabezal es de 1.50 mt de aftura y un ancho de 1.64 mt La pila
posee tres columnas con una seccion variable de 1.00 x 0.50 mt en su parte superior y de 1.65 x 0.50 mi en la base,
las que estan sostenidas por zapatas aisladas de 0.60 mt de espesory 5.00 mt de ancho por 6.62 mt de largo, tal como
se muestra en fa figura 4.1.14.

Las especificaciones de los materiales de los elementos estructurales son las siguientes: Para las vigas y diafragmas
f'e = 420 Kglem? y el acero de preesfuerzo posee una resistencia iftma de 18900 Kg/cm?; para 12 losa, la pila y los
pilotes fe = 280 Kgicm? y f, = 2800 Kg/cmZ mientras que para los estribos, muros y zapatas fc = 210 Kgfem? y
fy = 2800 Kg/em?,

El suelo bajo la zapata se compone de sedimentos y arena limosa. Posee las propiedades siguientes: Peso unitario 1.2
Ton/m?, capacidad de carga de 95 Ton/m? y un angulo de friccion interna de 30°. Su mbdulo de rigidez al cortante es de
6016.04 Ton/fm2 y la relacion de Poisson de 0.25.
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Figura 4.1.12: Vista en Planta de Puente La Mascota
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4.1.4  Puenfe Juan Bertis.

Este es un puente con un esviaje de NO 30° y consta de dos tramos con una longitud de claro de 24.35 mt cada uno.

~ Ademas tiene una pendiente transversal de 2% y una longitudinal del mismo valor. Las vistas en elevacion y en planta se

muestran en las figuras 4.1.15 y 4.1.16 respectivamente. La estructura consta de los elementos siguientes:

Vigas longiudinales de concreto preesforzado. Son seis vigas espaciadas a 2.40 mt La seccion fransversal del puente
se muestra en la figura 4.1.17. -

Lalosa posee un espesor de 18 cm. i

Los diafragmas también son de concrelo preesforzado y poseen ias dimensiones siguientes: los intermedios una altura
de 0.95 mt por 0.25 mt de ancho, los exteriores 1.50 mt de altura y 1.10 mt de ancho y &l diafragma central tiene 1.00 mt
de attura por 1.00 mt de ancho. Este (ltimo une a las vigas que conforman los dos claros y esta apoyado en el cabezal
de la pila por medio de bamas de acero con un espiral en la parte interior del diafragma y un apoyo elastomeérico
reforzado entre el diafragma y la pila. Los diafragmas exteriores conectan Jos extremos de las vigas y estdn apoyados
en los estribos de igual manera que el diafragma central en la pila; los diafragmas interiores estan espaciados a 7.50 mt
entre si. Las vigas estan soportadas por 1a pila a fravés de apoyos elastoméricos reforzados y de forma similar por los
estribos. Los detalles se muestran en la figura 4.1.18.

La superestructura esta sostenida por una pila central tal como se muestra en la figura 4.1.19. El cabezal es de 1.20 mt
de affura y un ancho de 1.50 mt. Posee tres columnas circulares con un didmetro de 1.20 mt La zapata que sustenta a
esta pila es una zapata corrida de 4.5 mt de ancho y una longitud de 15mt

Las especificaciones de Jos materiales de los elementos estructurales son las siguientes: Para las vigas y diafragmas se
tiene f'c = 350 Kgfem? y el acero de preesfuerzo posee una resistencia (iima de 18900 Kglem?, para la losa, Ia pila y los
pilotes ' = 280 Kglem? y f; = 2800 Kg/cm?; mientras que para los estribos, muros y zapatas fc = 210 Kg/em? y
f, = 2800 Kgiem2 '

El suelo bajo la zapata se compone de sedimentos bien consolidados. Posee [as propiedades siguientes: Su modulo de
rigidez al cortante es de 16148.99 Ton/m? y [a relacién de Poisson de 0.33.
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415  Puente Moropala.

Esta estructura cuenta con cuatro claros que suman una longitud total de 61.54 mt. Cada claro mide 15.40 mt, separado del

siguiente por una junta transversal de 8 cm. A continuacion se describen los elementos que componen a estructura®:

Vigas Iong‘itudinales de concreto reforzado con una longitud de 15.40 mt en cada claro. Sen cuatro ;:igas espaciadas a
2.7 mt en1a direccibn fransversal del puente.

La losa posee un espesor de 20 cm.

Se proporciond un bulbo para albergar el refuerzo a tension en las vigas. Este posee un ancho de 40 y 45 cm para las
vigas inferiores y exteriores, respectivamente, y un espesor de 15 ¢m con una seccion variable en 10 cm hasta alcanzar
el ancho del alma de las vigas el cual mide 20 cm.

Los diafragmas también son de concreto reforzado y poseen todos una altura de 35 cm y un ancho de 30 cm, ubicados
en los exiremos de cada claro y en su parte central,

La superestructura esta sostenida por tres pilas espaciadas simétricamente y con las mismas dimensiones, El cabezal
tiene 0.80 mt de altura y un ancho de 1.25 mt Las dos columnas tienen una seccion de 1.00mt x 1.25mt

Las vigas estan soportadas por la pila por medio de apoyos elastoméricos reforzados con acero, y de forma similar por
los estribos.

La pila es sostenida por zapatas aisladas de 1.15 mt de espesor, 7 mtde largo y 5mt de ancho.

El suelo bajo la zapata se posee las propiedades siguientes: Peso unitario 1.7 Ton/m3, una capacidad de carga de 50
Ton/m? y un angulo de friccion interna de 35°. Su mddulo de rigidez al cortante es de 7032.15 Ton/m? y la relacion de
Poisson comespondiente es de 0.25.

% Los detalles y secciones de los elementos y del puente global se muestran en el plano adjunto al Capitulo ITL



4.2 BREVE DESCRIPCION DE LA METODOLOGIA DEL MODELADO Y ANALISIS DINAMICO A UTILIZAR.

Se considera necesario profundizar en esta seccidn sobre temas que en el Capitulo 2 fueron expuestos de manera general,
especificamente en cuanto a la caracterizacion de los eiementos estructurales, la definicion de las condiciones de frontera,
una breve descripeién de los sismos considerados en el analisis, asi como el tipo de resultados a comparar.

421  Modelado de fos efementos estructurales en puenfes.”
A Elementfos te Marco.

Estos en general son utilizados para &l modelado de elementos estructurales como vigas, diafragmas y columnas, ya que en
este fipo de elementos pueden incluirse los efectos de flexion biaxial, forsion, deformacion axial y deformaciones por
cortantes biaxiales. Estos pueden modelarse comgo una linea recta que conecta dos juntas y normaimente pueden presentar
seis grados de libertad en cada una de ellas. '
Para fa definicion de sus propiedades, la definicion de las cargas que actiian scbre ellos, asi como la interpretacion de las
acciones internas es necesario tomar en cuenta la orientacidn de sus ejes locales. Este sistema de ejes locales (1, 2 y 3)
mutuamente ortogonales cumple con la regla de la mana derecha. Por defecto el eje 1 corresponde al eje longitudinal o axial
del elemento, el eje 2 en la dimension larga de su seccion transversal y el eje 3 corresponde a la dimension corta de la
misma¥. Dependiendo de la orientacién que éstos tengan asi se pueden asignar las cargas actuantes que pueden ser
cargas puntuales, distribuidas, de preesfuerzo, de transito, etc., sin olvidar que el peso propio del elemento es calculado
automaticamente.
Las fuerzas internas y la convencion de signos(+) de acuerdo a los ejes locales se muestran en la figura 4.2.1 y se definen
de la siguiente manera:

-P, carga axial.

-V, cortante en el plano 1-2.

-V, cortante en el planp 1-3.

-T, el momento torsionante alrededor del eje 1.

-Mz, momento alrededor del eje 2 0 en €l plano 1-3.

-Ms, momento alrededor del eje 3 0 en el planc 1-2.

4% La nomenclatura y notacién de los elementos, ejes coordenados y acciones internas corresponden a las empleadas en los
manuales del programa utilizado en esta investigacion (SAP 2000).

47 Para otros casos, la orientacidn de los ejes locales puede ser distinta y sigue ciertas reglas para su definicion, las cuales se
especifican en apartado “Sisterna Avanzado de Coordenadas Locales * para cada tipo de elemento (de marco, placas, solidos,
juntas, etc.) de la Ref, 10.
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Figura 4.2.1: Orientacién de las Fuerzas en Elementos de Marco de Acuerdo al Sistema de Coordenadas Locales.
B. Placas y Cascarones.

Este tipo de elementos se caracteriza por tener un espesor delgado eh cofnparacibn con las dimensiones de su supérﬁcie.
En la presente investigacion se le ha empleado para el modelado de la losa de la superestructura det puente. Estos pueden
unir tres o cuatro juntas y su comportamiento puede simular el de una membrana o ef de una placa a flexién principalmente,
aunque no se incluyen los efectos de la deformacion por cortante.
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Al modelar estos elementos se obfienen mejores resultados si sus -relaciones de aspecto (Jla division entre la mayor
dimension y fa menor) no son mayores de 4 y ademas si el angulo perpendicular a los lados que convergen en una esquina
no excede los 45°.
Aligual que los elementos de marco, las placas o cascarones tienen su propio sistema de coordenadas locales empleado
para definir sus propiedades y cargas actuantes, asi como para la interpretacion de las acciones internas. Por defeclo, el
sistema de ejes locales se orienta tal como se muestra en Ja figura 4.2.2 y se define de 1a siguiente manera:
- Eleje local 3 es siempre perpendicular al plano que forma la placa.
- Los ejes locales 1y 2 se determinan de acuerdo a la refacion entre el eje 3 y el eje global Z de la siguiente manera:
El plano 3-2 es paralelo & eje Z; el eje local 2 tiene un sentido positivo paralelo &l eje Z a menos que el elemento sea
horizontal, en cuyo caso el eje local 2 es paralelo al eje Y; el eje local 1 es horizontal, es decir que se encuentra en el
plano X-Y.

Cara 2

Cara 6: Superior (3 positiva)

Cera 5t Infesior (3 negative) g\*\t\\\\/_//_ 77 cem
Cara 4 \\?./:/
-.\‘/11

Elemento de placa con cuatro nodos

Eje 2w _

Carn 6: Supesior (3 positiva)
Cara 5: Inferior (3 negativa)

n

Elemento en placa de tres nodos

Figura 4.2.2: Sistema de Coordenadas Locales de Placas o Cascarones.
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Las cargas que pueden ser asignadas a este fipo de elemento, ademas de su propio peso (el cual es calculado
automaticamente) son: cargas distribuidas en su superficie, presiones y temperaturas. Las acciones internas y su
nomenclatura se ilustran en la figura 4.2.3. Los esfuerzos que actian en las caras positivas del elemento se orientan en la
direccion positiva del sistema local y los que actian en fa cares negativas se orientan en la direccion negativa del mismo.
Una cara positiva es aquélla cuya normal es paralela a los ejes locales 16 2 (positivos). Las fuerzas internas comresponden &
un estado de esfuerzos positivos.

F-MIN
oY FMAX
AP
S
Las fuerzas estan / "\‘
dadas por unidad de 3 _w Ejg1
longitud en €! plano 3 4 “, ANGULO —

B_~
Cortante Transversal {no mesirado)
Las fuerzas transversales positivas
y los esfuerzos que actian en caras
positivas apuntan fuera de la pagina
ESFUERZOS Y FUERZAS OE MEMBRANA
Los esfuerzos Sij se definen de igual manerza que las
fuerzas Fij.
Eje 2
L je
\
Los momentos estan
dados por unidad de
lengitud en el plano

Eje 1

Ji |2

FLEXICN Y TORSION DE PLACA

Figura 4.2.3: Orientacion de las Fuerzas Internas en Placas y Cascarones de Acuerdo a! Sistema de Coordenadas Locales.
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C. Sblidos.

Este tipo de elementos se emplea en el modelado para representar el comportamiento de las esfructuras que proporcionan

la mayor parte de larigidez al puente, o sealas pilas y las zapatas. ‘

El elemento s®lido posee ocho juntas y seis caras, y Ia definicién de sus ejes focales es (por defecto) identica al sistema

global de coordenadas.

La precisidn de los resultados se mejora si la geometria de estos elementos es rectangular y se deben cumplir las siguientes

condiciones geoméfricas:

- El &ngulo interior en cada esquina de dos caras convergentes debe ser menor de 180°. Se obfienen mejores resultados
si estos Angulos son de 90° 0 por lo menos en el rango de 450 a 1350,

- Larelacidn de aspecto del elemento no debe ser mayor de 10. Se obtienen mejores resultados si esta relacidn se
acerca ala unidad o al menos es menor de 4,

A este tipo de elementos puede asignarsele cualguier tipo de carga, mas precisamente, a las juntas que definen estos

elementos. La direccitn de los esfuerzos intemos se presenta en lafigura 4.2.4.

A%

O23
/ > on
G13

T13 )
_.b.
G2z

(0]

- '5,2 12
o1t

Figura 4.2.4: Orientacitn de los Esfuerzos en Elementos Sélidos de Acuerdo al Sistema de Coordenadas Locales.

422 Condiciones de fronfera y propiedades de los apoyus.

Se entiende por condiciones de frontera a todas aquellas resfricciones, constricciones, liberaciones en juntas de elementos,
condiciones de apoyo, suelo circundants, etc., que influyen significativamente en la respuesta del modelo estructural ante las
excitaciones sismicas y los ofros ipos de carga considerada. -
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A Apoyos.
En el modelo estructural se consideran diferentes tipos de apoyos:

a} Coneclores:

Para el analisis lineal este fipo de elemento se ha utilizado para modelar la conexién entre las vigas y l1a losa,

representados por elementos de marco con las siguientes caracteristicas:

1) Material con propiedades de masa volumétrica que tienda a cero, (dentro de los limites y tolerancias del programa)
y con momentos de inercia elevados. v

2)  Son lo suficientemente cortos como para que no tengan efectos de esbeltez.

3) Laliberacion de un momento paralelo al eje transversal del puente (en la junta compartida con las placas de la
losa) para simular la condicion de apoyo de la losa en las vigas; esto se debe a que las vigas y la losa no estan
colada monoliicamente.

Para el analisis no lineal estos elementos han sido representados por elementos de union no lineal proporcionados per

el programa bajo la designacion de Plastic1, cuya caracteristica principal es que la fluencia de un grado de libertad no

afecta a la fluencia de los grados de libertad restantes de cada elemento, puesto que fodas [as deformaciones internas

son independientes.

b) Apoyos elastoméricos: Este tipo de conexion se presenta en la union entre vigas y cabezal de las pilas, y enfre vigas y
los estribos del puente. EI objetivo de la utilizacion de estos dispositivos es aislar a la superestructura de los efectos
adversos de altas excitaciones sismicas, y de esta manera disipar una cantidad considerable de energia.

En la actualidad existen diversos tipos de aisladores/disipadores de energia tales como: apoyos elastoméricos
laminados, apoyos elastoméricos con intrusiones de plomo, apoyos friccionantes (sistemas péndulo-friccion),
amortiguadores hidraulicos, amortiguadores con extrusiones de plomo, eic., siendo el primero el que se utiliza en el
modelado de las estructuras consideradas en esta investigacion.®

Para simular eéta conexion se emplean elementos de unidn no lineal (NiLink). Se proporcidnan en el programa bajo la
identificacion de /sofator 7 cuyas caracteristicas son:

- Flexion biaxial de histéresis acoplada a propiedades de plasticidad para las deformaciones por cortante.

- Rigidez linea) efectiva para las ofras deformaciones.

Para cada tipo de deformacién de cortante se puede especificar comporiamiento lineal y no lineal.

“ En ¢l Cap. 4 de la Ref. 26 sc detalian las propiedades y condiciones para el modelado de diferentes tipos de apoyo
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B. Conslricciones de Juntas.

En las uniones de elementos cuya representacion geométrica es lineal con solidos se requiere que su conectividad sea
compatible-en rigideces, s decir que no haya rotaciones o desplazamientos relativos entre Ias juntas compartidas por tales
elementos. Para tales efectos el programa proporciona diversos tipos de constricciones: de cuerpo rigido, de diafragma, de
placa, de rodillos, de viga, idéntica y local.

Para las uniones apoyo-cabezah, conector diafragma-cabezal, cabezal-columna (cuando la columna es modelada como
elemento de marco) y columna-zapata se selecciond la del tipo de cuerpo rigido ya que cumple con las condiciones de

conectividad mencionadas anteriormente.

C. Simulacion de fas Juntas de Movimienio.

En el modelado de! tablero también se requiere que se fomen en cuenta las separaciones entre los claros consecutivos de
los puentes, es decir las juntas de movimiento o de expansién. Ei proposito de estas juntas es reducir los esfuerzos en el
concreto debidos a los cambios de ternperatura y a los movimientos sismicos.

Esta condicion se puede representar por medio de elementos de abertura (Gaps) los cuales son proporcionados por el
programa. Las propiedadés de éstos pueden especificarse para analisis lineal o no lineal. Si durante un movimiento las caras
de los elementos conectados por medio de un Gap se juntan, el esfuerzo resuitante se ‘mantendra constante y por !o tanto
serd Unicamente de compresion.

Para su modelado se necesita especificar la rigidez en la direccion de la abertura ast como también la longitud de ésta. Es
posible que el programador se vea tentado a especificar grandes rigideces, sin embargo es recomendable tomar en cuenta
el area tributaria de los elementos estructurales cercanos, de lo contrario los resultados pueden perder precisibn en la etapa
de andlisis.

D. Condiciones de Frontera Suelo-Cimentacion.

En el calculo de la respuesta estructural de los puentes se requiere que ésta sea evaluada para el caso no solo de base fja
{en el cual la base de la estructura se empotra en los puntos de la superficie del suelo) sino también considerando la
flexibilidad del sistema de cimentacitn, es decir 12 interacgion suelo-estructura. Para tales efectos el suelo se modela como
resortes con las rigideces especificadas en los puntos de contacto en la frontera suelo-cimentacion.

A confinuacidn se reproducen fas exbresiones para el c8lculo de las rigideces equivalentes de sueio®. Estas son requeridas
para investigar Ia influencia de las condiciones locales de! suelo que soporta al puente en consideracion.

© % Viase Seccion 2.2.8.3 para detalles sobre el significado de las variables en Jas expresiones y sobre la crientacion de los ejes
-de la cimentacién con respecto a sus dimensiones.
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Kt=Ka+0.8GB [A-1] [1+{0.33+1.34/(1 +1) } n08]

K2= GB[6.8A085 +2.4] [1+{0.33+1.38/(1 + 1) }n08] / (1 - )
Ka= GB[3.12975+1.6] [1+(0.25+0.25M ) 18]/ (1 - v)

Kn= GB3[3.73024+0.27] [1+{n+1.6(035+A4} 2]/ (1- )
Ko=GBY[3.20+0.8] [1+{n+1.6/(0.35+A)} n2]/ (1- V)
Kia= 16GB? [ 4,252,246 +0.46] [1+(1.3+1.32/4) 10%]

Eiempio: Calculo de Rigideces para Puente Troncal del Norte.

Los datos requeridos para ! calculo de 1as rigideces equivalentes son:
o Zapata: Longitud, 2L=3070m
Ancho, 2B=389m
Desplante, E=25m
Razon de embebimiento = E/B = 2*2.5/3.89=1.29
Relacion de aspecto, A = 1/B =30.70/3.89 = 7.89

Suelo:  Mbdulo de rigidez al cortante, G = 16148.99 Ton/m?
Relacion de Poisson: v=0.33

Al sustituir en cada expresion se obfiene: Kq = 2394065, Kz = 2118899, K3 = 1021338 (Ton/m), Kn =286273374, Ki2 = 16029136 y
Ka = 3627994494 (Tonm/rad). Sin embargo estos valores representan la rigidez de la cimentacion completa en ias direcciones
especificadas. Tomando en cuenta que el modelado se hace empleando elementos finitos, dichos valores deben proporcionarse
tributariamente a las juntas (o puntos de contacto con el suelo) de los elementos que componen las zapatas.

Resumiendo pé'r redio de una tabla las rigideces equivalentes para todas las cimentaciones de los puentes se tiene:

2L | 28| E] 6 | Ki Kz K Ka Kz Ko

Puente | on | ety | ) amy) | ¥ | (ronim) | (ronm) | (Tom) | (Tvirad) | (Tvred) | (Tmvraq)

Troncal | 30.70 | 3.89 | 25 | 1614899 ] 0.33 | 2334065 | 2118899 | 1021338 | 206273374 | 16029136 | 3627994454

Moropala| 7 ] 25 | 703215 | 025 | 662761 648434 | 288801 13315576 8780762 92543295

Anstzﬁi o | 600 | 520 | 180 | 85474 | 025 | 9829114 | 9918054 | 3220565 | 374693420 | 426313676 | 1210890854
Ma';gota 662 | 500 | 210 | 601604 | 025 | 378785 | 3e5758 | 150850 | 1431190 | 1827773 | 39725380
é]:fﬁ‘; 200 308 | 25 |1614899 | 033 | 155883 | 1452724 | 609434 | 36669898 | 7902425 | 488004852

Tabla 4.2.1: Rigideces Equivalentes de! Suelo de Fundacion de los Puentes.
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423 -Caracteristicas generales de los registros sfsmicos considerados en el analisis.

Para enalizar sismicamante los puenfes seleccionados se escogieron cuatro a(:elerogramas a partir de un conjunto de
registros correspondientes al terremoto mas reciente en El Salvador (el del 10 de Octubre de 1986), el otro cormespondiente
al movimiento de Ia zona de subduccidn y &l Oltimo de uso universal: el registro del terremoto de El Centro (California). Es
practica de la Ingenieria Sismica emplear por lo menos fres registros de movimientos de la zona donde estan emplazadas
las estructuras consideradas o donde se prevé emplazarias.

A continuacidn se resumen en la tabla 4.2.2 las caracteristicas principales de los acelerogramas de los movimientos
sismicos considerados para el analisis dindmico de los puentes en esta investigacion. Tales caracteristicas se refieren a la
duracion total del sismo, la méxima aceleracion registrada y el instante de tiempo en que ésta ocume, junto con las
Intensidades de Arias para cada componente. Las Intensidades de Arias fueron encontradas hagiéndo use del programa
Degira y representan un indicativo de la cantidad de energia liberada durante el movimiento sismico®. También se
mencionan las fechas y el lugar de ocumrencia del sismo {donde se sintid con mas intensidad). Todos los acelerogramas
corresponden al nivel inferior del edificio donde fue registrado. Los sismos se identifican por las siglas en paréntesis,

1. Cenfro de Investigaciones Geotécnicas (CIG).

Hotel Camino Real (HCR).

Hotel Sheraton {(HSH): Cabe mencionar que este edificio est fundado sobre un lecho rocoso.

Insfituto Geografico Nacional (IGN).

El Centro (ELC): Este sismo, aungue no comesponde a El Salvador, es considerado en 1a presente investigacion puesto

;oW

que su utilizacion se ha vuelto una costumbre internacionalmente para efectos de comparacion con los sismos focales.

6. Edificio de la OBG (SBB}: Este sismo corresponde al movimiento de la zona de subduccion.

Posteriormente se proporcionan los espectros de respuesta del suelo en las figuras 4.2.5 a 4.2.7 para todas las
componentes de las historias. Puede observarse que generalmente las mayores aceleraciones coresponden a sistemas
estructurales de un solo grado de libertad con un pericdo fundamental entre 0y 1 seg.

% El proccdimicnto para ¢l calculo de las intensidades de Arias pucde cncontrarse cn Sismologla para Ingenieros del Dr.
Julidn Bommer.
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Intensidad . .
Aceleracion maxima Instante en que Duracidondel { Lugary fecha
Acelerograma de Arias . .
{cm/seg?) OCUITE amax (520) sismo (seqg) | donde ocumid
{x102)
IGN
Comp. N-S 393 524.45 1.86 19 de Qctubre
mp. N- . : .
° 20.28 de 1986, San
Comp. E-0 1.91 391.65 2.28
Salvador
Comp. V 1.03 437.30 2.00
CIG
10 de Octubre
Comp. N-§ 4.35 £80.80 1.52
de 1986, San
Comp. E-0 2.95 411.73 1.22 8.02
Salvador
Comp.V 1.65 381.18 1.46
HCR
10 de Octubre
Comp. N-S 1.71 338.68 2.2
213 de 1986, San
Comp. E-0 1.57 421.07 2.18
Salvador
Comp. V 0.96 249.73 2.16
HSH
10 de Octubre
Comp. N-§ 0.10 295.62 2.16
2288 de 1986, San
Comp. E-0 (.62 213.90 2.06
Salvador
Comp.V 0.32 141.62 2.00
SBB No fue .
. 19 de Junio de
Comp. N-S posible su 165.67 26.16
. 91.81 1982, San
Comp. E-0 determina- 183.84 18.51
. Salvador
Comp.V cidn 114.68 28.03
ELC 18 de Mayo de
Comp. N-S 032 341.69 212 53.48 1940
Comp. E-D 0.23 21040 11,40 Impenial Valley,
Comp. V 0.08 206.35 0.98 El Centro, Ca.

Tabla 4.2.2: Intensidades de Arias y Aceleraciones Maximas de los Registos Sismicos.
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Espectro de respuesta CIG {comp NS) Espectro de respuesta IGN (comp NS}
250 - ' 1069 -
§ 150 - 3
: S 050-
& 100 - g ;
2 0sp | ER TR
8 0.50.! . %
000 - : . —— 009 4 - :
0 1 2 3 4 5 0 1 2 3 4 5
Periodo (seg) Periada {sag)
Espectro de respuesta HCR {comp NS) Espectro da respuesta HSH (comp NS)
200 - 1.00 4
s, | 5
£ 150 4 £
kS i B
§ 1w 5
8 «
E 050 - %
v & I
0.00 - . "
0 1 2 3 4 0 1 2 3 4 5
Pariodd {seq) Periodo {seq)
Espectro de respuesta ELC (comp NS) Espectro de respuesta SBB (comp NS)
100 - 080
% S 080 J
T
2 g 0w
?
£ 3
3 B 020
&l g g
0.00 4 . . . .
0 1 2 3 4 5

Perioda {seg)

Figura 4.2.5: Espectros de Respuesta de los Registros Sismicos en la Componente Norte-Sur
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Espectro de respuesta CIG (comp EQ)
200 4 ELE
s : =2 .
= 5 154
¢§ 1.50 } g :
_§ : % 100
* a
g "§ 050
g" g
000 | . ; ;
0 ) ) 3 s 5 0 1 2 _ 3 4 5
Periodo (s2q) Periodo (seg)
Espectro de respuesta HSH {comp EO)
120 4
2 B
5 &
5 ‘8 080 -
2 g
£ :
£ § o4
[+ [~
i &
000 4 . : . . ,
0 1 2 3 4 5
Periodo {seq) Periodo (seg)
Espectro de respuesta ELC (comp EQ) Espectro de respuesta SBB (comp NS)
080 - 0.80 -
B ‘ B
5 060 5 080 -
: g
0.40 4 = 040 4
i
3 020 1 3 0.20 -
a l o
0.00 - . i . : 0.00 . . : y ,
0 1 2 3 4 5 0 1 2 3 4 5
Periodo (sag) . Periodo (seg)

Figura 4.2.6: Espectros de Respuesta de los Registros Sismicos en {a Componente Este-Oeste
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Espectro de respuesta CIG (comp vertical) Espectro de respuesta IGN {comp vertical)
s 200 - - 5 150
& 150 - £
g 5 100-
5 1.00 5
8 —_—
£ 050 % 050
z 3
® 000 & 000 .. . 1 ‘
0 1 2 3 4 5 0 1 2 3 4 5
Periodo {seg) Pericdo {seg)
Especiro de respuesta HCR (comp vertical) Espectro de respuesta HSH (comp vertical)
1.20 0.60 +

G =
= ) &=
§ 0,90 - "Z’ 040 -
= 080 - g .
8 =
@ g i
_§ 0.30 g 0.20 ;
2 : g E
& 0.00 - ' ‘ & oo . . . :
9 1 2 3 4 5 0 1 2 3 4 5
Periodo (seg) Periods fseg)

Espectro de respuesta ELC {comp vertical) Espectro de respuesta SBB (comp vertical)
510 - 0.60 ~
5 . S
.§ 090 5
i'é 060 - g
(=]
g 0.30 i _g
a i

0.00 2 3 ; . 2

] 1 2 3 4 5 2 : ;
0 1 4
Periodo (seg)
Periodo (seg)

Figura 4.2.7: Espectros de Respuesta de los Registros Sismicos en la Componente Vertical
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4.24  Andlisis Dinamico Lineal de la Historia en el Tiempo.

El analisis de fa historia en €l tiempo es un método o herranvienta que utiliza acelerogramas de entrada de un movimiento del

suelo en paricutar, y determina la respuesta de una estructura.

Dichos acelerogramas son infroducidos en forma de historias de Ja cuantificacién de aceleraciones del suelo en funcién del

tiempo. Igualmente at andlisis estafico, los modelos de materiales de comportamiento elastico y comportamiento ciclico no

fineal pueden ser analizados, en dos o fres dimensiones.

Para el analisis sismico de la historia en el tempo de modelos de puentes, tres herramientas estén disponibies:

1. Integracion paso a paso en el tiempo total,

2. Superposicion modal normalizada de 1a historia en el iempo tofal,

3. Evaluacion de la frecuencia-respuesta de contribucion dependiente con transformacion y supeiposicion en el fismpo
total.

En el caso particular, el SAP2000 usa el segundo méfodo para resolver |as ecuaciones de equilibrio dindmico del movimiento
de la estructura. Dichas ecuationes que gobiernan la respuesta de un sistema de mattiples grados de libertad (MGDL) a
partir de la excitacidn del movimiento del suelo por un sismo son: )

Mu"(1) + Cu’()) + Ku(t) = Pogft) - (4.2.4-1)

Y PL:D(’.) = ‘miﬁsm
Donde:
Af. matriz de masa,
C. mafriz de amortiguamiento.
K: mafriz de rigidez.
Peff(1): fuerza externa efecfiva en funcién del iempo.
u (1) aceleracion relativa al suelo en funcitn del iempo.
u (1) velocidad refativa al suelo en funcion dal iempo.
u(1): desplazamiento relativo al suelo en funcién del tiempo.
-miig(1): vector de masa inercial en funcién de la variacion de la aceleracion del suelo en el tiempa.

Es importante mencionar que fa combinacién de 12 contribucion de todos los modos utilizados para determinar la respuesta

tota! del sisterna esta dada por la regla CQC (Complete Quadratic Combination) debido a que los valores de ios periodos de
vibracidn estan cercanos entre si,
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4.25  Anélisis Dindmico No Lineal de Ia Historia én el Tiempo.

En este caso parficular, el SAP2000 hace uso de un mélodo similar al de! andlisis lineal para resolver las ecuaciones de
equilibrio dinamico del movimiento de la estructura, especificamente un método llamado FNA (que significa Fast Nonlinear
Analysis)! . Este método se emplea para el analisis de sistemas estructurales que son principalmente elastico-lineales pero
que tienen un nimero definido de elementos no lineales (es decir los Niliinks).

La ecuacion que gobierna la respuesta de un sistema de multiples grades de [ibertad con las caracteristicas anteriores puede
escribirse como:

Mu™() - Cu'(t) ~ Kpu(t) ~ rx (1) = Pogfl) (42.5-1)

En la cual las variables involucradas se definen de manera semejante a la ecuacion correspondiente al andlisis lineal de la
historia de la respuesta en el tiempo con: - ’

K;: matriz de rigidez de todos los elementos elasticos (todos los elementos excepto los Nilinks).

r+f1): vector de fuerzas de los grados de libertad con comportamiento no lineal de los elementos Nifinks.

La regla de combinacion de las confribuciones modales utilizada para este analisis es también fa dada por fa Combinacion
Cuadratica Completa.

1 Ver Ref. 9 en ¢l Cap XVI para detalles dc sus autores y otros aspectos relacionados.
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514 RESULTADOS DEL ANALISIS DINAMICO LINEAL.

A continuacion se presentan los resultados del analisis dinamico lineal considerando base fija (BF) e interaccion suelo-

estructura (1SE) de los puentes descritos en la Seccion 4.1

Primero se hace un resumen donde se interpretan y comparan los resultados obfenidos para cada puente, estableciéndose
ademas la zona donde ocumen los maximos esfuerzos, acciones y deformaciones. Luego se tabulan los periodos de
vibracion para cada uno de los veinte modos analizados y la participacion moda! de Ja masa actuante en cada direccion
globat {donde X comesponde a la direccion longitudinal, Y a fa transversal y Z a la verfical). Se muestran ademas los
modelos estructurales de los puentes y a continuacion las deformadas correspondientes a los cuafro primeros modos de
vibracién para las alternativas BF e ISE. Por (itimo se comparan los méximos valores obtenidos para los esfuerzos y
desplazamientos en cada tipo de elemento estructural. Las acciones que tienen valores despreciables no son tomadas en
cuenta. Se establece ademds la excitacidn sismica que las ha provocado. La siguiente simbologia es empleada:

oc esfuerzo de compresitn (por flexion en !a losa y cabezal, y axial en columnas).

o esfuerza de tensién (por flexion en la losa y cabezal, y axial en columnas).

v. maximo esfuerzo cortante,

P: fuerza axial en columnas.

Va: fuerza cortante {transversal en las vigas y en un eje local de las columnas).

Va fuerza cortante en el otro gje de las columnas.

a: momento fiector en un eje de las columnas.

Ma: momento fiector (en vigas y en el ofro eje de local de las columnas).

P: fuerza axial en columnas.

Finalmente se hace una comparacion grafica entre los periodos modales para cada puente para tener una idea de la
variacion de los mismos al considerar la interaccion suelo estructura.

El método que se ha seguido es el analisis de la historia de la respuesta en e! iempo {0 método paso a paso) para los
registros sismicos descritos anteriormente. Para obtener suficiente precision en los resultados se empiea un intervalo de
tiempo de 0.005 seg, a partir del cual se integra la respuesta total de la estructura. Los valores encontrados coresponden a
los méximos durante toda Ia historia sismica. La regla de combinacion modal empleada es la de combinacion cuadratica
completa (CQC), puesto que los periodos de vibracion de los puentes se encuentran cercanamente espaciados al aumentar
el orden de! modo. Puesto que el andlisis es dinamico solamente se ha considerado carga muerta mas sismo, sin el empleo
de algtin factor de carga. El valor de amortiguamiento supuesto es constante en todos los modos e igual al §% del
amoriguamiento critico.
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51.1  Interpretacién y comparacion de los resuftados.

A confinuacion se resumen los resultados correspondientes al analisis lineal de los puentes. Luego se muestran les tablas

con las maximas respuestas de los elementos estructurales en las dos condiciones de andlisis (BF e ISE). En éstas los

resultados se comparan con los resultados de disefio cuando son conecidos; cuando no se conocen se emplea n.d. También

se muestran las distribuciones tipicas de los esfuerzos més incidentes en lalosa y las pifas.

.Puente Troncal def Norie

Los resultados maximos obtenidos del analisis (BF e ISE) son mostrados en Ias tablas 5.3 y 5.4 respectivamente.

3)

b)

¢)

d)

Losa; Como resultado de las fuerzas sismicas inducidas, los méximos esfuerzes en la losa se ubican en las regiones
cercanas al diafragma central del puente, a los diafragmas exteriores y en otros casos cerca de Ia junta longitudinal que
separa la seccion este de la oeste. Los esfuerzos que tienen mayor incidencia son los de flexion y no los esfuerzos
cortantes. Para las condiciones de BF e ISE los esfuerzos son similares. La distribucidn tipica de esfuerzos se muestra
enla Figura 5.4.

Vigas y Diafragmas: La union del diafragma central a los extremos de las vigas que conforman los dos claros y que
ademas est4 apoyado sobre el cabezal de la pila, causa que los cortantes transversales y los momentos flectores en las
vigas sean mayores en dicha region. Por-tanto fas mayores acciones en los diafragmas ocurren para el diafragma
central. Las respuestas se mantienen similares en los casos de 8F e ISE.

Pila: En el cabezal de la pila los maximos esfuerzos se concentran en las zonas alrededor de los apoyos extremos
(siendo mayores al considerar ISE). La distribucién de las acciones internas en las columnas varia de una a ofra,
generalmente de 'm_énera uniforme. Las méximas acciones se dan en la columna extrema del puente oeste. Las fuerzas
axiales son menores para el caso BF. Los momentos y cortantes son sensiblemente mayores en esta condicion que
para el caso de ISE. La distribucion tipica de esfuerzos (en los elementos solidos)se muestra en la Figura 5.5.
Caracleristicas dindmicas: Los desplazamientos ‘méximos ocurren por lo general en las esquinas del tablero cerca de la
junta. Comparando los efectos de los acelerogramas puede establecerse (aunque no de manera estricta) que el registro
del CIG produce generalmente los mayores resultados, siguiendo en orden los del IGN, HCR, HSH, ELC y SBB. En
cuanto alas propiedades dinamicas del puente, el primer periodo de vibracion aumenta de 0.51 seg en la condicién de
BF hasta 0.68 seg en la condicion de ISE. La parficipacion de masa sismica fue menor para este Ulimo caso
(disminuyendo un 8% en las componentes horizontales y casi igual en la componente vertical). En ambas condiciones
se cumple con e 90% de masa participante en las direcciones horizontales, no ast para la componente vertical. El
primer y quinto modo de vibracién en ambos casos generan la mayer confribucion en las componentes horizontales con
BF y para el caso de interaccién son el primero y tercer modos. Los efectos de la ISE pueden traducirse en general
como una disminucién en la respuesta estructural y un consiguiente aumento en las deformaciones inducidas por la
fiexibilidad del suelo, aunque no de manera estricta. Las distribuciones de esfuerzos y de las ofras acciones son
similares en ambos casos.



Modelo Estructural del Puente Troncal del Nerte.

Figura 5.1
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MODO INDIVIDUAL {porcentaje)

SUMA ACUMULADA (porcentaje)

MODQ | PERIODO (seg) UX oy 0z X Oy U7
1 0.5139 58.1600 39.5248 0.0054 58.1600 30.5248 0.0054
2 0.4098 0.0336 0.0051 0.0000 58.1937 39.5299 0.0055
3 0.3621 0.0989 0.0489 0.0601 58.2826 39.5788 0.0055
4 0.3572 2.2202 0.6114 0.0009 60.5128 40,1902 0.0064
5 0.294% 36.4516 56.0866 0.0047 06,9643 96.2768 6.0111
6 0.2655 0.0004 0.0041 1.7282 96.9648 96,2808 1.7393
7 0.2483 0.0084 0.0143 1.3261 86.9732 96.2852 3.0654
8 0.2319 0.0188 0.0001 | 56.9124 96.9920 96.2853 59.9778
8 0.2278 0.0208 0.0274 0.0826 97.0128 96.3227 60.0604
10 0.2090 0.0003 0.0001 0.0672 97.0131 96.3228 60.1276
11 0.2008 0.1865 0.4712 0.0082 97.1996 96.7939 60.1358
12 0.1857 0.0674 0.1534 0.0001 97.2669 96.9473 60.1359
13 0.1378 1.2015 1.4574 0.0004 08,4684 88.4047 £0.1363
14 0.1036 0.0017 0.0785 0.0002 08.4701 08.4832 6§0.1365
15 0.1017 0.0007 0.0078 0.0000 08.4708 98.4910 £0.1365
16 0.1006 0.0002 0.0008 0.0050 98.4710 98.4918 60.1415
17 0.0986 0.0002 0.0009 0.0011 98.4711 98.4926 60.1425
18 0.0966 0.0013 0.0018 0.0003 08.4724 08.4945 60.1429
19 0.0940 0.0000 0.0001 0.0032 08.4724 98.4945 60.1460
20 0.0927 0.0001 0.0000 0.0023 98.4725 93,4946 60.1483
Tabla 5.1:

Participacién Modal de Masa para el Andlisis Linea del Puente Troncal con Base Fija.



MODO 1 PERIODO 0.5139 seg

MODO 3 PERIODO 0.3621 seg

MODO 2 PERIODO 0.4098 seg

MODO 4 PERIODO 0.3572 seg

Figura 5.2: Deformadas Modales del Puente Troncal con Base Fija.
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Figura 5,2: Deformadas Modales del Puente Troncal con Base Fija.
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MODO INDIVIDUAL (porcentaje) SUMA ACUMULADA (porcentaje)
MODO | PERIODO(seg) Ux T Uz UX Uy Uz
1 0.6775 54,6755 35.7055 0.0010 54.6755 35.7055 0.0010
2 0.4307 0.0104 0.0003 0.0050 54.6860 35.7059 0.0060
3 0.3999 35.8713 54.7634 0.0010 90.5573 90.4692 0.0070
4 0.3318 0.0220 0.3560 0.0000 90.5792 90.8252 0.0070
5 0.3288 0.0004 0.0027 0.0004 90.5796 90.8280 0.0074
6 0.2657 0.0001 0.0000 1.5857 90.5797 80.8280 1.5931
i 0.2390 0.0016 0.0050 1.2685 90.5814 90.8330 2.8616
8 0.22580 0.0021 0.0007 54.6128 '90.5835 90.8338 57.4744
9 0.2229 0.0281 0.0424 0.2040 90.6116 90.8762 57.6784
10 0.1972 0.0091 0.0168 0.0037 90.6207 90.8929 57.6821
11 0.1923 0.0113 0.0190 0.0000 90.6320 90.9119 57.6821
12 0.1636 0.0007 - 0.0002 0.0928 90.6327 90.9121 57.7749
13 0.1463 0.2149 0.0240 0.0013 90.8476 90.9360 57.7762
14 0.1005 0.0012 0.0179 0.0007 90.8488 90.9539 57.7768
15 0.0989 0.0071 0.0166 0.0001 §0.8559 90.9705 57.7769
16 0.0975 0.0000 0.0000 0.0030 90.8559 90.9705 57.7799
17 0.0966 0.0000 0.0000 0.0016 90.8560 80.9705 57.7815
18 0.0947 0.0004 0.0000 0.0006 90.8564 90.9705 57.7821
19 0.0938 0.0001 0.0008 1.3679 90.8565 90.9713 58.1500
20 0.0915 0.0066 0.0143 0.0362 80.8631 80.9855 59.1862
Tabla 5.2

Participacion Modal de Masa para el Analisis Lineal del Puente Troncal con Interaccion Suelo-Estructura,



MODOQ 2 PERIODO 0.4307 seg

MODO 1 PERIODO 0.6775 seg

MODO 4 PERIODO 0.3318 seq

MODO 3 PERIODO 0.3999 seg

Figura 5.3: Deformadas Modales de! Puente Troncal del Norte con Interaccion Suelo Estructura.
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Resistencia
Elemento | 00 CIG IGN HCR | HSH | sBB ec | deMateralo
. Disefio
ofkgor?) | 7530 | 5030 | 6280 | 4680 | 4530 | 3680 | . .o
(;1{::2) olkgmy) | 13250 | 8900 | 10200 | 7850 | 8150 | 7350 | f,=2800
viKglem?) | 19.00 8.90 18.00 7.20 9.50 7.80 v=889
Viga VoTon) | 9346 | 1984 7.30 3284 | 6097 | 3502 nd.
(marco) MaTonom) | 38245 | 29279 | 34370 | 24827 | 23725 | 225862 n.d.
Digfagma | VaTon) | 35459 | 4341 | 19795 | 4458 | 18179 | 229 n.d.
(marco) | mMyTonm) | 201.27 | 12032 | 13991 | 15421 | 15660 | 128.05 nd.
ofkgemd | 14000 | 5850 | 8500 | 5500 | 4950 | 3850 | . oo
?:;’Iﬁjﬁl olKglem?) | 11540 | 10200 | 12800 | 8250 | 67.50 | 5600 | f,=2800
koo | o100 | 4130 | 4200 | 3roo | 3250 | 2950 | V=888
P(Ton) 14764 | 11063 9.95 12860 | 43542 | 397.43 nd.
VoTon) | 47009 | 28491 | 32932 | 188.07 | 13441 | 12038 nd.
%‘T’]‘:g‘)"“ ViTon) | 59448 | 24796 | 29532 | 23768 | 207.00 | 158.02 n.d.
M(Tonm) | 225196 | 970.01 | 124438 | 76144 | 62151 | 56344 nd.
Ms(Tonm) | 200080 | 1341.02 | 1606.90 | 683.07 | 568203 | 548.74 nd.

Tabla 5.3; Resultados Maximos en los Diferentes Componentes Estructurales Puente Troncal del Norte BF.
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i Resistentia
Elemento | Accioninterna | CIG IGN HCR | HSH SBB ELe | o Matenzlo
Disefio
odkglomd) | 9400 | 7800 | 6400 | 4200 | 4870 | 3820 | .,
=
(;I‘;ffa) ofKefem?) | 13000 | 11020 | 10610 | 6500 | 7360 | 6020 | f,=2800
v{Kglem?) 7.20 6.10 6.50 475 4.85 394 v=889
Viga Va(Ton) 9635 | 80.30 8.36 3748 | 6825 | 6245 n.d.
(marco) Ms(Tonm) | 41942 | 40857 | 43051 | 24694 | 28762 | 258.25 nd.
Digkragma |  Ve(Ton) 31251 | 4492 | 24705 | 17050 | 17643 | 3106 nd:
(marco) Mi(Tonm) | 22895 | 12344 | 12085 | 8855 113.17 79.83 nd.
oofkgem2) | 17000 | 28000 | 17000 | 7000 | 9000 | 12000 | . o0
Cabezal €7
tide) | CiiKglm2) | 17000 | 26000 | 20000 | 7000 | 9000 | 12000 | f,=2800
Wkgmd | 5500 | 7500 | 7000 | 2200 | 2600 | 3so0 | V888
P(Ton) 6321 | 72738 | 12074 | 17314 | 15985 | 453.70 n.d,
V(Ton) 19679 | 24634 | 20130 | 70.21 9230 | 10477 nd.
?ﬂ;“;;‘f ViTon) | 24967 | 388.00 | 23619 | 0495 | 10849 | 15448 nd.
M2(Ton.m) 1020.76 | 1440.84 | 803.34 364.59 365.56 554.06 n.d.
MyTonm) | 86631 | 951.02 | 67211 | 28855 | 33738 | 387.32 nd.
odKglem?) | 83500 | 136000 | 72200 | 31500 | 40500 | 540.00
Zapata (Kglom?) | 88000 | 117000 | 122000 | 31500 | 49500 | 60000 | Fe- 210
(selido) | RO i i ; ; ; ' f,= 2800
viKgem?d | 30000 | 46500 | 38500 | 11000 | 14300 | 192.00

Tabla 5.4: Resultados Maximos en los Diferentes Componentes Estructurales Puente Troncal del Norte ISE.
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Figura 5.5: Distribucion Tipica de Esfuerzos en la Pila del Puente Troncal.
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Puente San Antonio.

Los resultados maximeos obtenidos del andlisis hneal sin interaccion suelo—esh'uctura y con interaccion suelo-estructura son

mostrados en las tabias 57y58 respecﬁvamente

1

Para los elementos tales como: losas, vigas y diafragmas, la dlsmbucmn de Ios esfuerzos resultantes es similar en los dos

casos, no asi para el caso de la pila esta se comporta de manera diferente para cada caso. A contmuacudn se describen

cualitativamente dichos resultados:

3)

b)

dj

Losa: Los esfuerzos a flexion maximos se concentran en los elementos adyacentes a juntas que unen la losa con 1os

" diafragmas cenfrales por medio de conectores. Los esfuerzos cortantes maximos se congeniran en los extremos y en la

junta central. Para ambos casos el acelerograma dominante es el CIG seguido por el IGN, los ofros cualro genaran
respuestas mas bajas y similares enfre si. La respuesta sismica es mayor para él caso con interaccion suelo-estructura
en un 10% respecto al caso sin interaccidn suelo-estructura. La distribucidn tipica de esfuerzos se muestra en la Figura
5.9.

Vigas y Diafragmas: Para las vigas, los momentos y cortantes méaximas ocurren en las vigas exteriores debido a que
estas soportan un voladizo de 1.19mt de longitud (acera). Para los diafragmas dichas accidnes internas ocurren en los
que se encuentran cercanos a la pila central; los diafragmas en esta estructura ienen la funcién de amiostrar a las vigas
y no estan unidos a |a losa, por lo que los momentos y cortantes obtenidos son un tanto menores a los de las vigas. El
acelerngrama dominante es el CIG seguido por el IGN.

Pila: Para ambos casos {analisis lineal sin interaccién suelo-estructura y con interaccion suelo-estructura) como se dijo
anteriormente la distribucion de esfuerzos no se presenta de la misma manera. Para el anélisis lineal sin interaccion
suelo-estructura, Los esfuerzos méximos se concentran en las uniones columna-cabezal y cabezal-vigas exteriores
obteniéndose en la primera los mayores. Para ef caso del andlisis lineal con interaccion suelo-estructura, Los esfuerzos
maximos se concentran en las uniones zapata-columna y cabezal-vigas exteriores. Para ambas condiciones de analisis
el acelerograma dominante es el CIG seguido por el IGN. La distribucion tipica de esfuerzos se muestra en la Figura
5.10.

Caracferisticas dinémicas: En cuanto a las propiedades dinamicas de este puente los periodes de vibracién no varian
significativamente- de una condicién a ofra (s6lo en centésimas de segundo). Para la condicion de base fja las
participaciones de masa en las direcciones longituding), transversal y vertical son aproximadamente de 96, 88 y 68%
respectivamente, mienfras que para la condicidn de interaccion son de 88, 86 y 59% en las mismas componentes.



Figura 5.6: Modelo Estructural de! Puente San Antonio.
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MODO

PERIODO{seg)

MODO INDIVIDUAL (porcentaje)

SUMA ACUMULADA (porcentaje)

UX Uy Uz Ux Uy Uz
1 0.3366 0.0000 0.0015 0.0000 0.0000 0.0015 0.0000
i 0.2346 15.8321 0.0000 0.0066 15.8321 0.0015 0.0066
3 0.1869 0.0000 60.7756 0.0000 15.8321 60.7771 0.0066
4 0.1770 0.0000 0.0438 0.0000 15.8321 60.8209 0.0066
5 0.1679 0.0100 0.0000 63.2328 15.8421 §0.8208 63,2394
] 0.1490 0.0000 7.9158 0.0000 15.8421 68.7367 63.2394
7 0.1336 77.9321 0.0000 0.0031 93,7743 68.7367 63.2425
8 0.0671 0.0000 18.6951 0.0000 93,7743 87.4317 63.2425
8 0.0657 0.0000 0.0383 0.0000 93.7743 B87.4710 63.2425
10 0.0638 21288 0.0000 0.0005 85.9031 87.4710 63.2430
1 00599 0.0000 0.0011 0.0000 95.9031 87.4720 63.2430
12 0.0593 0.0027 .0000 0.2051 95.9058 87.4720 63.4451
13 0.0531 0.0000 0.0010 0.0000 95.9058 874731 53.4481
14 0.0481 0.0310 0.0000 0.0000 05.9358 87.4731 63.4481
15 0.0473 0.0000 0.0000 0.0017 95.9368 87.4731 63.4499
16 0.0403 0.0167 0.0000 0.0033 05,9535 87.4731 £3.4532
17 0.0392 0.0001 0.0000 0.6237 95,9536 87.4731 £4.0768
18 0.0374 0.0000 0.1441 0.0000 95,9536 87.6172 64.0769
19 0.0369 0.0000 0.0006 0.0015 85.9536 87.6178 64.0784
20 0.0366 0.0001 0.0000 37134 05.8537 87.6178 67.7918
Tabla 5.5:

Participacioh Modal de Masa para e! Andlisis Lineal del Puente San Antonio con Base Fija.



MODO 1 PERIODO 0.3366 seg

MODC 2 PERIODO 0.2346 seg

MODO 4 PERIODO 0.1770 seg

Figura 5.7: Deformadas Modales del Puente San Antonio con Base Fija.
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MODO INDIVIDUAL {porcentaje) SUMA ACUMULADA (porcentaje)
MODC | PERIODO{seg) UX Uy Uz UX oy Uz
1. 0.3648 0.0000 0.0014 0.0000 0.0000 0.0014 0.0000
2 0.2910 60,7169 0.0000 0.0009 60.7169 0.0014 0.0009
3 0.2141 0.0000 73.5969 0.0000 60.7169 73.5983 0.0008
4 0.1901 27.0269 0.0000 0.0384 B87.7468 73.5983 0.0393
5 0.1808 0.0000 0.0015 0.0000 B87.7459 73.5088 0.0393
6 0.1692 0.0110 0.0000 57.1349 87.7579 73.5998 57.1742
7 0.1573 0.0000 0.7753 0.0000 87.7579 74.3751 57.1742
8 0.0884 0.0000 8.5762 0.0000 87.7579 §2.9513 57.1742
9 0.0665 0.0001 0.0004 0.0000 87.7579 82,9517 57.1742
10 0.0658 0.5112 0.0000 0.0007 88.2691 §2.9517 57.1749
1 0.0612 0.0000 0.6673 0.0002 88.2691 §3.6190 57.1750
12 0.0608 0.0006 0.0003 0.4440 88.2697 §3.6193 57.6190
13 0.0534 0.0000 0.0001 0.0000 B8.2697 83.6194 57.6190
14 0.0481 0.0080 0.0000 0.0000 88.2777 83.6194 57.6190
15 0.0474 0.0000 0.0000 0.0023 88.2777 83.6194 57.6213
16 0.0404 0.0058 0.0000 0.0077 §8.2835 83.6194 57.6280
17 0.0394 0.0000 0.0000 1.6550 88.2836 83.6194 59.2840
18 0.0382 0.0000 0.2928 0.0001 88.2836 83.9122 59.2841
19 0.0377 0.0000 1.6140 0.0053 88.2836 85.5261 59.2895
20 0.0375 0.0000 0.0537 0.0168 88.2836 85.5799 59.3063
Tabla 5.6:

Participacion Modal de Masa para el Andlisis Lineal del Puente San Antonio con Interaccién Suelo Estructura.



MODO 1 PERIODO 0.3648 seg MODO 2 PERIODO 0.2910 seg

MODO 3 PERIODO 0.2141seg MODO 4 PERICDO 0.1901 seg

Figura 5.8: Deformadas Modales de! Puente San Antonio con Interaccién Suelo Estructura.
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Resistencia
Elemento | Accitninterna | CIG IGN HCR | HSH $BB plc [T Mo
Diseiio
olKglom?d | 12421 | 9841 | 6044 | 506 1900 | 5033 | o e
(;,‘;f:z) olKglemd) | 11146 | 8865 | 5509 50.2 2080 | 5101 | %=2800
: viKgiemd | 6.31 766 5.47 6.20 1,60 369 | V889
Viga Vo(Ton) 5803 | 5321 | 5075 | 6502 | 1588 | 38.80 n.d.
(marco) Ms{Ton.m) 30397 | 23106 | 10494 | 11218 30.51 111.52 nd.
Dicfagma | Voon) | 12298 | 8573 | 6278 | 5327 | 2203 | 6056 nd.
(marco) | MuTonm) | 5849 | 3924 | 2035 | 2437 | 1008 | 2893 nd.
ofkgomd | 5500 | 3300 | 2750 | 245 1200 | 225 - 350
f:giﬁ olkglem?) | 5100 | 3300 | 2200 | 27.00 9.60 2500 | f,=2800
vKgom) | 3250 | 2750 | 2250 | 2000 | 700 | 1600 | V7O
oelKglemd | 16200 | 13500 | 11000 | 0800 | 5100 | 37.50
(gf)‘l‘l;%) olkgom?) | 6500 | 5400 | 4250 | 4225 | 216 | 2550 f*; 3 2%%%
viKgo?) | 2340 | 1550 | 1500 | 1260 | 580 9.30

Tabla 5.7: Resultados Méximos en los Diferentes Componentes Estructurales Puente San Antonio BF.
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Resistencia
Elemento | Accioninterna |  CIG IGN HCR | HSH $BB Elc |8 Materao
Disefio
odkgerd | 16361 | 11962 | 8440 | 6335 | 5003 | 582 | o oo
ﬁw_mw“v oilgemd | 13283 | 11124 | 9223 | 7003 | s952 | 5957 | f,=2800
vkgor? | 1830 | 11 | 111 | 87 73 | 115 | V7889
Viga VoTon) | 22895 | 12429 | 13268 | 10520 | 9482 | 8461 nd.
(marco) Mi(Tonm) | 40030 | 27300 | 163.31 16399 | 163.99 | 163.99 n.d.
Diafragma | VeTon) | 17585 | 11351 | 10873 | 8498 | 7048 | 6598 n.d.
(marco) Ms(Ton.m) 85.37 48.28 46.07 35.95 28.71 27.50 n.d.
ofkgemd | 11700 | 5500 | 7100 | 4050 | 4400 | 4000 | o ..o
AMM%H olkgiem?) | 11500 | 4800 | 6300 | 4050 | 3850 | 4300 | f,=2800
vikgemd | 6050 | 3150 | 3800 | 3300 | 2450 | 2400 | V7889
oelkgiemd | 11000 | 605 7100 | 4700 | 4400 | 4400
%ﬂw olkglem?) | 13500 | 605 | 6600 | 47.00 | 3800 | 44.00 mwumw%
viKgord) | 5550 | 3850 | 3850 | 2450 | 2450 | 2250

Tabta 5.8: Resuttados Maximos en los Diferentes Camponentes Estructurales Puente San Antonio ISE,
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Figura 5.9: Distribucion Tipica de Esfuerzos en la Losa del Puente San Antonio,

Figura 5.10: Distribuci6n Tipica de Esfuerzos en la Pila del Puente San Antonio.
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Fuente La Mascofa

Los resultados maximos obtenides del andlisis lineal sin inferaccion suelo-estructura y con inferaccion suelo-estructura son

mostrados en las tablas 5.11 y 5.12 respectivamente.

Para todos los elementos tales como: losas, vigas, diafragmas y pila, la distribucion de los esfuerzos resultantes es simifar

para los dos casos. A continuacion se describen cualitativamente dichos resultados:

a)

b)

.c)

d

Losa: Los esfuerzos a flexion maximos se concentran a lo largo de las juntas de movimiento {central y extremas). Los
esfuerzos cortantes maximos se concentran en las juntas de los extremos y minimos en la junta central. Para ambos
casos el acelerograma dominante es e! IGN seguido por el CIG, los ofros cuatro generan respuestas més bajas y
similares enfre si. La respuesta sismica es mayor para el caso con inferaccién suelo-estructura en un 10% respecto al
caso sin interaccion suelo-estructura. La distribucién tipica de esfuerzos se muestra en la Figura 5.14.

Vigas y Diafragmas: Para las vigas, los momentos y cortantes maximos ocuren en las vigas exteriores debido a que
estas soportan un voladizo de 1.19mt de longitud (acera). Para los diafragmes dichas acciones internas ocurren en
aquelios situados en las juntas de movimiento; los diafragmas en esta estructura fienen la funcion de amiostar a las
vigas y no estan unidos a Ia losa, por lo que los momentos y cortantes obtenidos son significativamente menores a los
de las vigas. Sin embargo, los momentos y cortantes admisibles para los diafragmas son menores a los obtenidos en el
andlisis. El acelerograma dominante es el IGN seguido por el CIG. A diferencia de la variacion observada en la losa, en
las vigas y diafragmas la diferencia entre interaccion suelo-estructura y base fija es menor al 3%.

Pila: Para ambos casos (andlisis lineal con base fija y con interaccion suelo-estructura) ia distribucion de esfuerzos es
idéntica. Los esfuerzos méximos se concenfran en [as uniones columna-cabezal y cabezal-vigas exteriores
obteniéndose en la primera los mayores. Para ambos andlisis el acelerograma dominante es el CIG seguido por el IGN
y la variacion enfre las respuestas sismicas de los dos casos es del 40% aproximadamente, siendo la mayor el analisis
sin interaccion suelo-estructura. La distribucion tipica de esfuerzos se muestra en la Figura 5.15.

Caracteristicas dindmicas: Los desplazamientos méaximos ocurren en los puntos adyacentes a la junta central sobre la
losa, cuyo acelererograma dominante es IGN, seguido por el CIG, HSH, HCR, ELC, SBB.

En cuanfo a las caracteristices dindmicas, el primer modo vibracién con interaceién suelc-estructura es de 0.68 seg y
para la ofra condicion es de 0.65 seg notandose un incremento del 4%. Analizando fa estructura con 20 modos de
vibracion, la participacién de masa para la condicion de base fija es de 97.81%, 98.63% y 69.71% para las direcciones
X, ¥, Z respectivamente, para fa condicion de interaccion se obtiene un 86.36%, 87.13% y 70.90% en el mismo orden.
Para fa condicion base fija el pimero y segundo modos aportan el 85% de la masa parficipante en las componentes
herizontales y es el quinto modo el que aporta el 65% en la componente vertical. Para la otra condicion, el 90% de Ia
participacién medal la aportan el primero y segundo modos en las componentes horizontales y un 45% lo aporta el
quinto modo en la direccién vertical. Es de hacer notar que solo en |a condicibén base fija se sobrepasa del 90% de la
participacidn modal de [a masa, no asi para la condicién utilizando interaccion suelo-estructura donde se necesita mas
de 20 modos obtener resultados mas seguros de respuestas modales.
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Figura 5.11: Modelo Estructural de! Puente La Mascota.
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MODQ INDIVIDUAL {porcentaje) SUMA ACUMULADA (porcentaje)
MODQ | PERIODO({seg) UX T2 Uz UX Uy Uz
1 0.6544 0.6475 92,4019 0.0002 0.6475 92,4019 0.0002
2 0.5316 96.3075 0.5783 0.0016 96.9550 92.9803 0.0018
3 0.3692 0.0694 1.4364 0.1273 97.0244 94.4167 0.1291
4 0.3082 0.0118 2.0854 1.8431 97.0362 86.5021 19722
5 0.2845 0.0196 0.3118 42.5382 97.0558 96.8139 445105
6 0.2726 0.0005 0.1044 0.2310 87.0562 96.9183 44,7415
7 02268 0.0232 0.5362 1.6331 97.0794 87.4545 45.3745
8 0.2148 0.0000 0.0037 0.5482 97.0795 97.4581 46.9228
9 0.2080 0.0028 0.0286 0.1682 97.0824 97.4867 47.0809
10 0.1968 0.0224 0.0219 8.3943 97.1047 97.5085 56.4852
11 0.1684 0.0089 0.0085 8.5485 97.1147 97.5170 65.0337
12 0.1843 0.0048 0.0040 2.7847 87.1195 97.5210 67.8184
13 0.1588 {.0000 0.0007 0.5432 87.1195 97.5218 68.3615
14 0.1484 0.0000 0.0001 0.0001 97.1195 97.5219 68.3617
15 0.1232 0.0216 0.5436 0.0049 97.1411 98.0655 £8.3666
16 0.1189 0.0001 0.0001 | 0.0002 97.1413 88.0656 68.3668
17 0.0086 0.0117 0.0173 |- 0.0000 97.1530 05.0829 68.3668
18 0.09M1 0.5850 0.3916 0.1700 97.7380 88.4744 68.5367
19 0.0876 0.0682 0.1443 1.1092 97.8063 98.6188 69.6460
20 0.0864 0.0005 0.0039 0.0618 97.8067 98.6227 69.7077
Tabla 5.9;

Participacién Modal de Masa para el Andlisis Lineal del Puente La Mascota con Base Fija.
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MODO 2 PERIODO 0.5316 seg

MODQ 1 PERIODO 0.6544 seg

MODO 4 PERIODO 0.3092 seg

MODO 3 PERIODO 0.3692 seg

Figura 5.12: Deformadas Modales de! Puente La Mascota con Base Fija.
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MODO INDIVIDUAL (porcentaje) SUMA ACUMULADA (parcentaje)
MODO |PERIODO (seg) X Uy Uz Ux oy Uz
1 0.6791 0.2238 82.1928 0.0000 0.2238 §2.1928 0.0000
2 0.5617 85.4838 0.2077 0.0000 85.7077 82.4006 0.6000
3 0.3770 0.0196 0.7928 0.0902 85,7273 83.1933 0.0802
4 0.3190 0.0122 1.8344 2.0468 B5.7395 85.0278 2.1370
5 0.2044 0.0078 0.2824 40.7268 85.7473 85.3101 42,8639
B 0.2822 0.0006 0.0410 0.4666 85.7479 85.3511 43,3306
7 0.2349 0.0365 0.5120 1.6434 85.7844 85.8630 44,9740
8 0,228 0.0001 0.0038 0.5414 85,7845 85.8669 455158
9 {0.2186 0.0121 0.0050 0.5220 85.7966 85.8719 46.0375
10 0.2046 0.0031 0.0045 92742 85.7998 85.8764 55.3117
11 0.1850 0.0034 {0.0008 7.6274 85.8031 85.8772 62.9391
12 0.1925 0.0058 0.0015 2.3720 85.8089 85.8788 65.3111
13 0.1663 0.0000 0.0000 0.7076 85.8089 B85.8788 §6.0186
14 0.1537 0.0000 0.0003 0.0003 85.8089 B85.87%1 66.0189
15 0.1277 0.2764 1.1065 0.0213 86.0853 B6.9855 §6.0402
16 0.1239 0.0017 0.0000 0.0001 86.0869 £6.9856 66.0402
17 0.1191 0.2772 0.0923 0.0175 86.3642 87.07719 66.0577
18 0.1060 0.0000 0.0000 0.0015 B5.3642° 87.0780 66.0592
19 0.1041 0.0000 0.0066 0.6714 86.3642 87.0846 66.7307
20 0.1033 0.0000 0.0445 41744 86.3642 87.1291 70.9051
Tabla 5.10:

Participacion Modal de Masa para el Andlisis Lineal del Puente La Mascota con Interaccion Sugto Estructura,



MODO 2 PERIODO 0.5617 seg

MODO 1 PERIODO 0.6791 seg

MODO 4 PERIODO 0.3190 seg

MODO 3 PERIODO 0.3770 seg

Figura 5.13: Deformadas Modales del Puente La Mascota con Interaccion Suelo Estructura.
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Resistencia
Flemento | Accionintema | CIG | 1GN | HCR | HsH | e | Ec |delMando
Disefio
ofkgor?) | 21054 | 22574 | 113210 | 11199 | #1174 | 1r43 | o0
-(;f_,cs‘:) ofkgd) | 21224 | 22752 | 10991 | 11290 | 10920 | 12815 | f=2600
vikgomd | 349 | 392 3,83 181 148 125 | Vv©7o8
Vocota(Ton) | 2490 | 37.95 17.20 1519 16.22 | 16.49 78.62
Viga |Mworta(Tonm) | 15749 | 79.25 35.31 3946 | 3058 | 37.97 358.70
(marco) § viarga(Ton) | 36.51 38.44 38.25 17.62 16.24 14.84 112.88
Milarga(Ton.m) [ 176.53 218.27 161.83 94.82 97.44 76.33 816.46
Vicorta(Ton) | 2398 | 26.39 1378 | 13.36 1268 | 14.99 14.47
Diafragma | Mcorta(Tonm) | 4269 | 47.07 | 2455 | 2380 | 2263 | 4139 3.9
(marco) | vjarga(Ton) | 19.51 20.33 8.75 9.48 9.91 10.95 1471
Miarga(Ton.m) | 3428 3243 15.37 17.43 17.41 35.71 4.06
ofkgem?) | 9600 | 7600 | 3300 | 4000 | 2580 | 3600 | . ..o
?:;ﬁ‘;’ ofKgem?d | 9600 | 7600 | 3900 | 4000 | 2550 | 3600 | f=2800
vkgmd | 4400 | 6600 | 1600 | 3300 | 2200 | 3000 | V=B
odKglom?) | 680.00 | 560.00 | 31500 | 17500 | 21000 | 280.00
Cf’s'g;'&';j’s ofkglom?) | 16800 | 15200 | 11200 | 6600 | 6000 | 78.00 fz =
viKgemd | 6000 | 4400 | 3400 | 2550 | 2200 | 30.0

Tabla 5.11: Resultados Méximos en los Diferentes Componentes Estructurales Puente La Mascota BF.

Nota; Las designaciones “corta™ y “larga” se refieren al claro de 20 y 30 mt respectivamente.
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Resistencia
Elements | Accioninterna |  CIG IGN HCR | HSH S8 e |deMaterialo
Disefio
cifgomy) | 22573 | 25050 | 11446 | 1547 | 12660 | 11949 | . o0
(;‘;iaa) olkgem?d) | 22512 | 25038 | 11048 | 11685 | 12464 | 11641 | f=2800
vikgerd | 289 | 241 0.10 0.94 0.11 092 | V=708
Vorta(Tor) | 4146 | 3605 | 1714 | 1566 | 1732 | 1568 78.62
Viga |Muortafonm) | 5920 | 7aso | 3013 | 3640 | 826 | 675 | 35870
(maro) | Vaarga(Ton) | 4267 | 4743 | 37.97 | 2043 | 1804 | 1626 | 11288
MdargaTonm) | 16035 | 21480 | 16793 | 10582 | 10470 | 6874 | 81646
Voorta(Ton) | 2537 | 2874 | 1415 | 1395 | 1476 | 1472 1447
Disfragma | MecoraTonm) | 3071 | sses | 2519 | 2485 | %34 | 2623 3.93
(marco) | Vjarga(Ton) | 1968 | 2275 | 898 | 953 | 1087 | 1039 1474
Mdarga(Tonmm) | 3468 | 4001 | 1576 | 1677 | 1820 | 1827 406
. cdkgmd | 6000 | 4800 | 2400 | 3500 | 2400 | 200 | .0
Cabezal ¢
el | otxgemn | seon [ 4800 | 2400 | 300 | 2400 | 2100 | f=2800
vkgerd | 5400 | 7200 | 7000 | 2600 | 1800 | 17e0 | VT8
oilKglct?) | 45500 | 39000 | 22500 | 13000 | 180.00 | 175.00
ng{i’é’gs ofkgom?) | 9600 | 6400 | 5600 | 3000 | 4000 | 4400 ff:zzaB%
viKgemd | 3600 | 3600 | 3400 | 39500 | 1800 | 1950
odkgom?) | 9600 | 6000 | 5600 | 3000 | 40.00 | 4400
(Z;‘,‘if; ofKglcm?) | 96.00 | 6000 | 5600 | 3000 | 4000 | 4400 f'; 'fﬂ,%
vKgomd | 3600 | 3600 | 3400 | 1300 | 1800 | 17.00

Tabla 5.12: Resuttados Méximos en los Diferentes Componentes Estructurales Puente La Mascota ISE.

Nota: Las designaciones “corta” y “larga” se refieren al claro de 20 y 30 mt rmpectivmﬁeulc.




180

sl e P =~ B, 7 e L
W 7775 Tl 1rr e 77 77 B

Figura 5.15: Distribucién Tipica de Esfuerzos en la Pila de! Puente L.a Mascota.
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Puenle Juan Berlis

Los resultados méximos obtenidos del analisis lineal considerando base fija y con interaccion suelo-estructura son mostrados

en las tablas 5.15 y 5.16 respectivamente.

a)

b)

dj

Losa: Los maximos esfuerzos en fa losa tienden a ubicarse en la regidn cercana al diafragma central del puente, Los
esfuerzos que tienen mayor incidencia son los de tension y de compresion, no asi los esfuerzos cortantes. La respuesta
es mayor para la condicion BF en los esfuerzos de flexidn, mientras que los esfuerzos cottantes son mayores en la ofra
condicion. La distribucidn tipica de esfuerzos por fiexidn se muestra en la Figura 5.19.

Viges y Diafragmas: De igual manera que para el puente Troncal del Norte, la condicion de continuidad impuesta por la
unidn del disfragma cenfral a los extremos de las vigas que conforman los dos claros y que ademas esta apoyado sobre
el cabezal de la pila, causa que los cortantes fransversales y los momentos flectores en las vigas sean mayores en
dicha regidn. Por lo tanto las mayores acciones en los diafragmas corresponden al diafragma central, a veces incluso
mayores gue las comespondientes a vigas. Las acciones internas son levemente mayores en el caso de BF que en el
comespondiente a |SE.

Pila: En el cabezal de !a pila los méaximos esfuerzos se concentran en una pequefia zona arededor de los apoyos
extremos. La disfribucidn de las acciones internas en las columnas no presenta variacion significativa de una a ofra.
Generalmente las acciones maximas en las columnas son menares en ef caso de BF, no asi los esfuerzes en el
cabezal. La distribucion tipica de esfuerzos en los sélidos se muestra en la Figura 5.20.

Caracterisficas dinadmicas: Los 'desplazamientos maximos ocurren por [o general en las esquinas del tablero. Puede
establecerse {aungue no de manera estricta) al igual que para el puente Troncal del Nore que el registro del CIG
produce generalmente los mayores resultados, siguiendo en orden los registros IGN, HCR, HSH, ELC y SBB. En cuanto
a las propiedades dindmicas del puente, los periodos de vibracién aumentan (en centésimas de segundo) en la
condicidn de interaccion suelo estructura con respecto a la de base fija. Sin embargo la parficipacién de la masa sismica
fue menor para este (iimo caso (disminuyendo un 20% en las componentes horizontales y aumentando un 10% en la
componente vertical). Los dos primeros modos de vibracion en ambos casos generan fa mayor contribucion de masa
sismica en las componentes horizontales. S6lo para la condicidn de base fija se cumple el requisito del 80% de masa
participante, Los efectos de la ISE generan una disminucién en la respuesta estryctural y un aumento en las
distorsiones estructurales inducidas por la flexibilidad del suelo, aungue no es una regla esfricta, puesto que para ciertos
registros se observa lo contrario.



Figura 5.16: Maodelo Estructural del Puente Juan Bertis.
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MODO INDIVIDUAL (porcentaje) SUMA ACUMULADA (porcentaje)
MODO [PERIODO (seg)i— X oy Uz X Uy Uz
1 0.4812 50.4556 44,4936 0.0000 50.4556 44 4935 0.0000
2 0.4231 44,8273 458571 0.0000 95.2829 90.3507 0.0000
3 0.3253 0.0000 0.0000 0.0118 95.2829 90.3507 0.0118
4 0.2878 0.0100 0.0283 0.0000 05.2929 89.3790 0.0118
5 0.2159 0.0000 0.0000 0.6565 85.2829 80.3790 0.6683
8 0.1951 0.0000 0.0000 54.7066 95.2929 80.3790 55.3749
7 0.1679 0.0025 0.0266 0.0000 95.20954 80.4057 55.3749
8 0.1385 1.0198 6.7577 0.0000 96.3152 97.1634 55.3749
9 0.0886 0.0000 0.1420 0.0000 86.3153 97.3054 55.3749
10 0.0861 0.0003 0.0585 0.0000 86.3155 97.3639 55.3749
1 0.0840 0.0000 (0.0000 0.0028 96.3155 97.3639 553777
12 0.0836 0.0138 0.0065 0.0000 96.3293 97.3704 55.3777
13 0.0766 0.0000 0.0000 0.0055 96,3293 97.3704 55.3832
14 0.0735 0.0000 0.0000 0.0625 065.3293 87.3704 554457
15 0.0691 0.0003 0.0066 0.0000 96.3296 97.3768 55.4457
16 0.0557 0.0001 0.0002 0.0000 06.3298 97.3771 55.4457
17 0.0537 0.0000 0.0000 1.2985 96.3298 97.3771 56.7442
18 0.0510 0.0309 0.0016 0.0001 86.3607 97.3787 56.7442
19 0.0496 0.0000 0.0000 2.8260 96.3607 97.3787 58.5702
20 0.0491 0.0000 0.0000 17.6406 96.3607 97.3787 77.2108
Tabla 5.13:

Participacion Modal de Masa para el Andlisis Linea! del Puente Juan Bertis con Base Fija.



MQODQG 2 PERIODO 0.4363 seqg

MODO1 PERIODO 0.4856 seg

MODO 4 PERIODO 0.1577 seg

MODO 3 PERIODO 0.3274 seg

Figura 5.17: Deformadas Modales del Puente Juan Bertis con Base Fija.
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MODO INDIVIDUAL (porcentajs) SUMA ACUMULADA (porcentaje)
MODQ | PERIODO (seq) X T, Uz UX oy 0z
1 0.5354 546154 20,1605 0.0000 54.6154 20,1605 0.0000
2 0.3791 20.2717 54.8254 0.0000 74.8871 74.9859 0.0000
3 0.3272 0.0006 0.0000 0.0100 74.8877 74.9860 0.0100
4 0.2775 0.0018 0.0152 0.0000 74.8895 75.0011 0.0100
5 0.2123 0.0015 0.0000 0.5895 74.8910 75.0012 0.5995
6 0.1929 0.0000 0.0000 441437 74.8911 75.0012 44.7433
7 0.1647 0.0015 0.0025 0.0016 74.8925 75.0037 44.7448
8 0.0947 0.0049 0.0351 0.0000 74.8974 75.0388 44.7449
9 0.0857 0.0005 0.0021 0.0000 74.8580 75.0409 447449
10 0.0826 (.0659 (.0299 0.0040 74.9639 75,0708 44.7489
11 0.0825 0.0560 0.0242 0.0056 75.0198 75.0850 44,7545
12 0.0747 0.0014 0.0006 0.2478 75.0213 75.0856 45.0022
13 0.0735 0.0015 0.0002 0.6541 75.0227 75.0959 45.6563
14 0.0708 1.0461 0.4015 0.0000 76.0588 75.4974 45.6564
15 0.0685 0.0000 0.0253 0.0008 76.0688 75.5226 45.6572
16 0.0542 0.0001 0.0004 0.0023 76.0689 75.5231 45.6595
17 0.0528 0.0002 0.0001 20.1898 76.0691 75.5231 65.8493
18 0.0503 0.0000 0.0000 18.8032 76.0691 75.5232 B4.6525
19 0.0498 0.0182 0.0028 0.0040 76.0873 75.5260 84.6565
20 0.0482 0.0832 0.0944 0.0987 76.1705 75,6204 B4.7552
Tabla 5.14:

Participacion Modal de Masa para el Analisis Lineal del Puente Juan Bertis con Interaccion Suelo-Estructura.
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MODO 2 PERIODO 0.3791 seg

MODO 1 PERIODO 0.5354 seg

MODQ 4 PERICDO 0.2775 seg

MODO 3 PERIODO 0.3272 seg
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Figura 5.18: Deformadas Modales del Puente Juan Bertis con Interaccion Suelo Estructura.
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Resistencia
Hemento | Acciéninterna | CIG IGN HCR | HSH SBB ge  [daMatea o
Diseiio
offgomd | 6250 | 5400 | ers0 | 4750 | 2100 | 8500 | . o0
(;:2:) olkger | 7250 | 000 | 10500 | 6000 | 4860 | 7500 | f=2600
vikgler® | 2.00 1,50 2.00 1.00 0.70 200 | V7889
Viga VoTon) | 5029 | 4420 | 834 | 3346 | 2008 | 36.82 nd.
(marcd) | MyTonm) | 187.66 | 16068 | 16444 | 6699 | 9985 | 128.74 nd.
Disfagma | VeTon) | a7 | 3207 | w22 | taor | 206 | 1o nd.
(marco) | MyTonm) | 9000 | 9047 | 11129 | 5055 | 903 | o764 nd.
odfgerd | 4000 | 3400 | sno0 | 2rs0 | 1780 | 400 | o oo
Cabezal e :
o | owgern | 2250 | 4250 | 4000 | 2800 | 1850 | 4500 | =280
wkegemd | 7700 | s200 | 3000 | 1780 | 1230 | 2250 | V=889
P(Ton) 7260 | 7960 | 10656 | 20128 | 23456 | 20118 nd.
VATon) | 10418 | 6852 | 11835 | 4456 | 2906 | 63.33 nd,
?ﬁ::}’;‘gf‘ Va(Ton) 7541 | 9185 | 9282 | 2310 | 3625 | 23074 nd.
MoTonm) | 58001 | 71023 | 71679 | 177.57 | 13392 | 23676 nd.
MsTon.m) | 40265 | 26053 | 458.82 | 16498 | 227.51 | 256.74 nd.

Tabla 5.15: Resultados Maximos en los Diferentes Componentes Estructurales Puente Juan Bertis BF.
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Resistencia
Elemento | Accioninterna |  CIG IGN HCR | HSH SBB pc | % Matena o
Disefio
ok | 2250 | 3200 | 385 | 2550 | 1600 | 210 | . o0
(;;?a) olkgerd | 7288 | 7100 | 7000 | 5300 | 4700 | 6100 | =2800
WKoo®) | 323 | 305 | 435 | 285 | 235 | ass | V788
Viga VoTon) | 4665 | 4388 | 4522 | 17.63 | 1848 | 17.62 nd.
(marco) Ms(Ton.m) 136.48 148.42 150.83 | 116.99 98.50 115.53 nd.
Diafagma | Veon) | 2150 | 1353 | 7899 | 3061 | 3436 | 6382 nd.
(marco) | My(Ton.m) 86.85 52,60 75.16 47.55 47.57 55.10 n.d.
odkgemd | 1480 | 1400 | 1680 | 870 700 | 1380 | o e
‘(::g;‘;a)' okgemd | 730 | 1400 | 1840 | 870 740 | 1490 | £,=2800
vkgomd | 990 | 1250 | 1330 | 1030 | 770 | 1400 | V=88
P(Ton) | 46406 | 46091 | 3094 | 6500 | 8211 | 293.18 nd.
ViTon) | 10041 | 10336 | 5335 | 4478 | 3416 | 4258 nd.
%‘1’1':;‘2;' Va(Ton) 15335 | 15649 | 12304 | 5668 58.86 68.04 nd.
MTonm) | 69242 | 69128 | 49841 | 26429 | 25565 | 295.29 nd.
MsTonm) | 40233 | 40857 | 27417 | 16740 | 15290 | 168.97 nd
ocdKglom?) | 4030 | 4030 | 2780 | 1900 | .1950 | 19.80
(Zsi',’izg “ofkgomd | 3730 | 3780 | 3030 | 1980 | 1980 | 1380 {, iy
viKgemd | 1560 | 1570 | 1260 | 850 810 8.50

Tabla 5.16: Resultados Méximas en los Diferentes Componentes Estructurales Puente Juan Bertis ISE.
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Figura 5.20: Distribucion Tigica de Esfusrzos en la Pila del Puente Juan Bertis.
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Puente Morbpa!a ]

Los resultados maximos obtenidos del andlisis lineal para las dos condiciones (base fija e interaccidn suelo-estructura) son

mostrados en las tablas 5.19 y 5.20 respectivamente. En todos los elementos [a variacion de 1a respuesta en las condiciones

de BF e ISE no presenta variacion significativa.

a)

c)

Losa: Para este puente los maximos esfuerzos en Ia losa se concentran en las regiones cercanas a las juntas de
movimiento y en los voladizos. Siempre son mayores los esfuerzo$ de tension y de compresidn que los de cortante
comespondientes. La respuesta es levemente mayor en el caso de BF. La distribucién tipica de esfuerzos por flexidn se
muestra en la Figura 5.24.

Vigas y Diafragmas: Como es un puente cuyos claros estan simplemente apoyados, los momentos y cortantes
inducidos por sismo en las vigas y en los diafragmas son bastante pequefos comparados con as acciones de disefio, lo
que indica que para este tipo de estructuraciones rige el disefio por carga viva de transito.

Pila: Los esfuerzos en el cabezal de la pila son maximos en fas zonas de los apoyes. En las columnas los méaximos
ccumen en [a base. Sin embargo los esfuerzos son bastante pequefios, lo cual indica un sobredimensionamiento en las
pitas, que fueron disefiadas prefiminanmente bajo consideraciones de carga lateral equivalente. La distribucién tipica de
esfuerzos se muestra en la Figura 5.25.

Caracleristicas dinamicas: En cuanto a las propiedades dinamicas de este puente Jos periodos de vibracion no varian
significativamente de una condicién a otra (sblo en centésimas de segundo). Para ninguna de las condiciones se
alcanza el 90% de masa actuante. Para la condicion de base fija las participaciones de masa en las direcciones
longitudingl, transversal y verfical son aproximadamente de 70, 48 y 33% respectivamente, mientras que para la
condicién de interaccion son de 29, 20 y 12% en las mismas componentes. Los resultados en ambas condiciones no
varian significativamente porque ia respuesta es bastante pequefia. -
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Figura §.21: Modelo Estructural de! Puente Moropala.
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MODO INDIVIDUAL (porcentaje) SUMA ACUMULADA (porcentaje)
MODC |PERIODO (seg) ™ oY U7 % Oy Uz
1 0.2549 0.0000 45.1475 0.0000 0.0000 451475 0.0000
2 0.2526 0.0000 0.0000 0.0000 0.0000 451475 0.0000
3 0.2488 0.0000 0.0001 0.0000 0.0000 - 45,1476 0.0000
4 0.2488 0.0000 2.7700 0.0000 0.0000 .| 47.9175 0.0000
5 0.1866 19.0827 0.0000 0.0000 19.0827 479175 0.0000
6 0.1839 0.0000 0.0000 3.3319 19.0827 47,9175 3.3319
7 0.1806 48143 0.0000 0.0000 23.8969 47.9175 3.3319
8. 0.1759 0.0000 0.0000 0.0745 23.8969 47.9175 33.4064
9 0.1756 451978 0.0000 0.0000 69.0848 479175 33.4064
10 0.1673 0.0000 0.0001 0.0000 ' 69.0848 47.9176 33.4064
1 0.1673 0.0000 0.0854 0.0000 58.0048 48,0030 33.4064
12 0.1628 0.0000 0.0000 0.0000 69.0948 48.0030 33.4064
13 0.1548 0.0000 0.2825 0.0000 69.0948 48.2855 33.4064
14 0.1310 0.0000° 0.0000 0.0047 69.0948 | 48.2855 334114
15 0.1310 0.0000 0.0000 0.0457 69.0948 48.2855 33.4568
16 0.1310 0.0000 0.0000 0.0124 $9.0048 48.2855 33.4691
17 0.1309 0.0000 0.0000 0.0002 §9.0948 48.2856 33.4694
18 0.1309 0.0000 0.0000 0.0059 69.0948 48,2856 33.4753
19 0.1309 0.0000 0.0000 0.0005 69.0048 48.2856 334757
20 0.1309 0.0000 0.0000 0.0000 69.0048 48,2856 33.4757
Tabla 5.17:

Participacion Moda! de Masa para el Andlisis Lineal del Puente Moropala con Base Fija.
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MODO INDIVIDUAL {porcentaje) SUMA ACUMULADA (porcentaje)
‘ MODO |PERIODO (seq) X 0y % Ux m; Uz
1 0.2626 0.0000 19.2405 0.0000 0.0000 19.2405 0.0000
2 0.2557 0.0000 0.0000 0.0000 0.0000 19.2405 0.0000
3 0.2464 0.0000 0.0002 0.0000 0.0000 19.2407 0.0000
4 0.2464 0.0000 1.3217 0.0000 0.0000 20.5624 0.0000
5 0.2008 27.4285 0.0000 0.0000 27.4285 20.5624 0.0000
. 6 0.1840 0.0000 0.0000 1.2022 27.4285 20.5624 1.2022
7 0.1830 1.3749 0.0000 0.0000 28.8035 20.5624 1.2022
8 0.1795 0.9694 0.0000 0.0000 298.7728 20.5624 1.2023
9 0.1760 0.0000 0.0000 10.9713 28.77128 20.5624 121735
10 0.1677 0.0004 0.0001 0.0001 28.7732 20.5625 121736
11 0.1677 0.0001 0.0320 0.0000 297733 20.5945 121736
12 0.1631 0.0000 0.0000 0.0000 29.7733 20.5945 121736
13 0.1547 0.0001 0.0983 0.0000 28.7734 20.6927 12.1736
14 0.1492 0.0000 0.0000 0.0012 29.7734 20.6027 12.1749
15 0.1492 0.0000 0.0000 0.0135 207734 20,6928 12.1884
’ 16 0.1492 0.0000 {.0000 0.0031 207734 20.6928 12,1915
17 0.1492 0.0000 0.0000 0.0040 207734 20.6928 12.1955
18 0.1492 0.0000 0.0000 0.0028 20.7734 20,6828 12.1982
19 0.1492 0.0000 0.0006 0.0001 - 297735 20.6935 12,1983
. 20 0.1492 0.0000 0.0000 0.0000 207735 20.6935 12.1983
Tabla 5.18:

Participacién Modal de Masa pard e! Analisis Lineal del Puente Moropala con Interaccion Suelg Estructura.
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Figura 5.23: Deformadas Modales de} Puente Moropala con inferaccion Suelo Estructura,
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Resistencia

Elemento | Accioninterna | CIG IGN HCR | HSH | sBB Ec | SO
Disefio

colKglemd | 142 115 1.23 1.04 0.90 0.90 = 112

ﬁw_wwv olkglord) | 142 147 124 | 105 | 090 073 | £=1750
VKgemd | 002 | 004 | 001 | 001 001 | oo | VA2
Viga Vo(Ton) 170 | 1004 8.92 7.92 763 8.60 75.80
(marco) Ma(Ton.m} 4591 36.49 3260 21.72 25.52 29.98 258.88
Digfragma | Va(Ton) 148 2.33 2.92 2.40 152 1.90 545
(marco) | MyTonm) .| 3.77 1.63 1.83 0.69 0.92 1.65 4.00
cdkglemd) | 4930 | 23.00 2630 | 26.50 1720 | 2180 | ¢ e

Cabezal ¢

idg | ofkgemd | s3sv | 2650 | 2700 | 2720 | 1980 | 2270 f, = 2800
kgomd | seso | 2250 | 2370 | 20 | 1s70 | 2850 | V7O

Columnas | oc(Kgiem?) | 8160 | 4060 4410 | 41.30 2080 | 44.60 H i nmw%
(s0d0) |~ ykglom® | 1180 | 530 | 530 | -580 | 340 | 580 | y=ggg

Tabla 5.19: Resultados Mé&ximos en los Diferentes Componentes Estructurales Puente Moropala BF.
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Resistencia
o del Material o
Elemenio | Accién interna ClG IGN HCR HSH SBB ELC Fuerza de
Disefio
oKglom?) | 0.95 0.61 0.70 0.55 0.22 0.34 C o110
[;I‘;iz) o(Kgcm?) 0.92 0.58 0.63 0.54 0.20 0.34 £, =1750
v{Kglem?) 0.02 0013 | o000s | ooo7 | oooz | ooor | V=4
Viga Va(Ton) 6.68 8.65 3.18 419 119 255 75.80
(marco} | MsTon.m) 2247 25.80 14.23 11.62 499 11.84 258.88
Digfragma |  Ve(Ton) 2.98 415 26 | . 180 0.67 148 5.45
(marco) Ma(Ton.mj) 3.81 3.07 3.09° 2.63 0.95 1.50 4.00
ofKglom? | 7000 | 3300 | 2750 | 25.00 1680 | 3150 | o 0
viKger?) | 8000 | 2400 | 3150 | 3200 | 1680 | 4so | V=88
o{Kgiem?d) | 14200 | 32,00 28.00 35.00 25.00 44.00 ;.= 280
ng{,';g?s "okglem?) | 14200 | 3200 | 2800 | 3500 | 2500 | 4400 | f=2800
vikgerd | 1400 | 1100 | 450 55 5,60 o0 | V=889
oelkglom? | 10.00 8.00 550 7.00 440 9.00 .= 280
Zapata °
coide) |_olKgemd | 7500 4,00 5.50 700 | 220 450 f, = 2800
“ | vikgewd | 1400 | 450 | 450 | 550 | 280 | g0 | V989

Tabla 5.20: Resultados Méaximos en los Diferentes Componentes Estructurales Puente Moropala ISE,




Figura 5.25: Distribucion Tipica de Esfuerzos en [ Pita del Puente Moropala.
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Modo de Vibracion

Figura 5.26: Comparacion de los Periodos de Vibracion de los Puentes
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512  Miximos Desplazamientos Relativos al Suelo Encontrados.

A continuacién se tabulan los méaximos desplazamientos (en centimetros) encontrados para las componentes
horizontales en lalosa y en la pila de cada puente. Los desplazamientos en la direccion vertical son despreciables y por
tal motivo no sel muesfran. Puede observarse que los maximos coresponden al caso de ISE. Los desplazamientos en el
Puente Troncal del Notte son mayores en el sentido longiudinal. Para el Puente Juan Bertis ocume lo contrario. En la
losa del Puente San Antonio los desplazamientos son mayores en la direccién fransversal. Para los puentes La Mascota
y Moropala, los maximos ocumen en la direccidn fransversal y son notablemente mayores que los del sentido
longitudinal. -

Los méaximos desplazamientos en fas condiciones de interaccion suelo estructura y de base fija para cada puente

ocurren en: '

o  Puente Troncal del Nortga: En la losa ocurren en una esquina de 1a misma en la junta longitudinal que separa la
seccibn este de 1a oeste. En a pila el maximo desplazamiento se observa en el extremo superior del cabezal
{seccion oeste).

«  Puente San Antenio: El méaximo desplazamiento en la losa ocume en el extremo de [a junta de expansion cenfral.
El méximo desplazamiento en 1a pila se da en el exiremo del cabezal.

¢«  Puente La Mascota; El maximo desplazamiento en la losa ocurre en una de sus esquinas. El méximo
desplazamiento en |a pila se da en el extremo superior en voladizo del cabezal,

+  Puente Juan Berfis: El maximo desplazamiento en la losa ocume en una de sus esquinas. El méximo
desplazamiento en |a pila se da en el extremo superior en voladizo de! cabezal.

¢ Puente Moropala: El maximo desplazamienfo en la losa ocurre en uno de sus tableros, especificamente en la
parte cenfral del primero. £l maximo desplazamiento en la pila se da en el extremo superior en voladizo del
cabezal y coresponde & la pila central.



AV

Ubicacién

ClG

IGN

HCR

HSH

SBB

ELC

BF | ISE

BF

| I1SE

BF | ISE

BF | ISE

BF | ISE

BF | ISE

PUENTE TRONCAL DEL NORTE

9.09 (16.42

6.31

15.63

7.66 | 5.68

299 | 5.06

2.65 | 6.52

2.85

445

Losa

9.26 | 13.53

4.51

13.40

560 ; 583

279 1 430

233 | 5.03

2.41

3.68

6.25 | 13.52

4.36

13.11

629 | 475

2.08 | 419

1.81 | 5.36

1.97

375

<X | <] >

Pita

6.33 112.70

3.26

1211

3.93 | 5.21

1.85 | 392

1.47 | 4.63

1.69

3.28

PUENTE SAN ANTONIO

045 | 2.22

0.40

1.02

0.32 | 1.54

0.32 | 1.05

0.17 | 0.95

0.20

0.71

Losa

156 | 275

0.85

147

0.55 | 0.87

0.70 | 0.9

0.24 | 0.47

0.72

1.06

023173

0.21

0.83

0.19 | 117

017 | 0.81

0.10 | 0.76

0.1

0.56

Pila

<[> =]

0.09 | 0.66

0.05

0.31

0.03 | 0.22

0.04 | 0.21

0.02 | 0.12

0.04

0.23

PUENTE LA MASCOTA

1111 129

567

6.20

7.76 | 8.29

184 | 215

352 | 430

412

485

Losa

15.2 | 16.5

17.0

19.4

8.12 1 8.31

8.53 | 8.85

8.36 | 9.07

9.41

9.77

Pila

10.8 | 134

6.14

6.50

8.32 | 8.99

213 ] 248

3.66 | 4.95

4.52

511

< |x|=<|x

143} 157

16.7

186

8.08 | 837

7.85 | 8.27

8.05 | 9.42

8.87

8.72

PUENTE J

UAN BERTIS

5311 5.09

4.61

5.67

6.1 | 6.60

273 | 4.51

224 } 272

493

7.08

Losa

576 | 5.10

9.09

5.55

853|172

225 | 354

212 | 2.09

421

390

Pila

1.72 | 4.60

1.12

5.27

1.96 | 567

0.71 | 405

1.80 | 2.39

1.08

6.29

~< x| =<1

476 | 4.62

5.81

5.22

587 | 6.23

144 | 2.34

1.08 | 1.92

1.93

359

PUENTE MOROPALA

1.70 | 2.50

0.57

0.80

0.54 | 0.79

062 | 0.85

0.33 | 0.54

0.63

0.96

Losa

245 | 364

1.73

2.34

1.97 | 278

1.52 | 220

0.73 | 0.86

0.94

1.31

Pila

0531 1.23

0.16

0.34

017 | 0.38

0.22 | 0.39

0.85 | 0.21

0.21

0.45

< | x| =<]>

0.18 | 0.40

0.12

0.30

0.14 | 0.34

0.11 | 0.26

052 | 0.11

0.07

0.16

Tabla 5.21: Maximos Desplazamientos en el Tablero y Cabezal de fa Pila para Todos los Puentes. -
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5.1.3  Efecfo de la Interaccitn Suelo-Estructura en la Respuesta Sfsmica de Jos Puentes.

A continuacion se grafican los cortantes maximos (Vume, €n Ton) transversales en 1a base de los puentes (en el eje de las
ordenadas) contra et méximo desplazamiento (uyme, €n cm) encontrado en la misma direccion (gje de las abscisas) para
tener una idea del efecto de la inferaccion suelo estructura en |a respuesta sismica de los mismos. Para cada puente se

analizan todos Ios registros sismicos empleados.

Puede observarse que el cortante basal es mayor para el caso de base fija mientras que para lg condicion de interaccion
suelo estructura éste es menor. Esto indica que los resultados més conservadores se obtienen al considerar base fija, es
tecir una fundacién ideal. Ademas a mayor cortante corresponde mayor desplazamiento. Los desplazamientos obtenidos en
la parte superior de los puentes son en general mayores para el caso de interaccion suelo estructura, por lo que en su disefio
deberia de considerarse un confrol en los desplazamientos inducidos en las juntas de expansion.

En los puentes La Mascota, San Antonio y Moropala puede observarse que los resuttados para cada registro aumentan casi

de la misma forma en las condiciones de base fija e interaccion suelo estructura.

PUENTE TRONCAL DEL NORTE
5000 - o BASEFIA
1 CIG
. . w INTERACCION SUELO-
& 4000 4 ESTRUCTURA
S |
E -
g ! HCR
- i =
§ HCR
o i IS
p 2000 Qoo .
=
< cIG
> HH  HsH
g 1000 - ELC.. L
S .y wt
BB W .
0 - ; r : ; T : : 3
0 2 4 6 8 10 12 14 - 16
DESPLAZAMIENTO MAXIMO,cm

Figura 5.27: Cortantes Basales del Puente Troncal del Norte

.



203

PUENTE SAN ANTONIO
1200 - )
E 1000
g [ ]
= cIG .
800 -
z -
Z 600 -
@ .
S i IGN
B 400 - ECé®
E O cRgy W HEH
i~ 200 - ELC
=] ] o
© | BB
0 I R d T i
0 0.5 1 18 2 25 3
DESPLAZAMIENTO MAXIMO,cm
Figura"!i.ZB: Corlantes Basales del Puente San Antonio
PUENTE LA MASCOTA
1600
E,. 1400 : o IGN ®
g 1200 - *oc"
5¢
= 1000
-
& 800 ELC
< Sone O C
w600 - o ¥ HSH e BASE FlJA
= HCR
=400 - » INTERACCION SUELO-
-3 ESTRUCTURA
O 200 4
0 H T 1
5 10 15 20
DESPLAZAMIENTO MAXIMO,cm

Figura 5.29; Cortantes Basales del Puente La Mascota



204

PUENTE JUAN BERTIS
500 - IGN
cicm ¥

8

- 400 -
g =

HCR i}
g 300 4
Z CiG & ¢ IGH
) ELC o
@ 200 - u
s sgg HSH
Ccz) 10Q 4 .e e ELC
© HSH
0 ; : r : -
0 2 4 6 8 10
DESPLAZAMIENTO MAXIMO,cm
Figura 5.30: Cortantes Basales del Puente Juan Bertis
PUENTE MOROPALA
200 - ciG
u

s olle

g_ 250 - .

= HR® o R

2 204 Ny ® m'oN * BASE FIJA

3 150 1 = HeH :

= , ® HSH ' ~ mINTERACCION SUELO-

o BLC o ESTRUCTURA

= »

= K

£ 50 88

1 &

0 ; T : y
0 1 2 3 4
DESPLAZAMIENTO MAXIMO,cm

Figura 5.31: Cortantes Basales del Puente Moropala
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En la siguierte tabla se comparan las parficipaciones modales dé masa en cada direccion para todos los puentes uego
de 20 modos de vibracion con BF e ISE. Tal como puede observarse para el caso ISE se logra menor participacién de

masa que para el caso BF.
Ux Uy Uz

PUENTE BF ISE BF ISE BF ISE
Troncal del Norte 08.47 80.86 08.49 90.89 60.15 59.19

San Anfonio 85.95 88.28 87.62 85.58 67.79 59.31

La Mascota 97.81 86.36 98.62 87.13 69.71 70.91
Juan Berfis 96.36 76.17 97.38 75.62 7.2 B4.76
Moropala 69.09 29.77 48.29 20.69 33.48 12.20

Tabla 5.22: Parficipacién Acumulada de Masa Luego de 20 Modos de Vibracion paralas Condiciones BF e ISE



Capitulo 6:

Resultados del Analisis

Dinamico No Lineal.
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8.1 RESULTADOS DEL ANALISIS DINAMICO NO LINEAL.

Puesto que ya fueron evaluados los efectos de los registros sismicos identificados como CIG, IGN, HCR, HSH, SBB y ELC,

y se observd que las respuestas mas desfavorables correspondian en la mayoria de las situaciones a los dos primeros

registros, no se considera necesario tomarlos en cuenta a lodos en esta etapa det analisis. Por lo tanto sélo se consideran

los regisiros que preducen las respuastas maximas y el comespondiente al movimiento de la zona de subduccidn (o sea los

registros CIG, IGN y SBB). Se considera a este 0ltimo por sus caracteristicas tales como su larga duracion y que ademas
- comesponde a un movimiento loca! diferente al def 10 de octubre de 1986

Para esta etapa, 1os c::)nectores viga-losa.y diafragma-<cabezal en los modelos estructurales empleados en el anafisis lineal
se susfituyeron por elementos con comportamiento plastico (identficados por el programa como Plastic 1). A los ofros
glementos de unidn no lineal empleados en tales modelos les fueron asignadas sus respectivas caracieristicas de
comportamiento no lineal para que sean fomadas en cuenta en el analisis inelastico FNA (véase Seccion 4.2.5). Cabe
mencionar que los elementos identificados como conectores no representan pemos o tornillos de alta resistencia {empleados
generalmente para anclar los patines de las vigas con la losa), sino un artificio en el modelado para que se tomen en cuenta
de manera aproximada los cambios en la respuesta y las propiedades dinamicas de los modelos globales de los puentes al
ser analizados no linealmente.

Los resultados presentados a continuacion fienen un formato similar a los del Capitulo V. Primeramente se hace una breve
interpretacién y comparacion de los resultados obtenidos para cada puente, luego se muestran las tablas de masa modal
participante (con base fija y considerando interaccitn suelo estructura), posteriormente las deformadas correspondientes a
los cuatro primeros modos de vibracidn, seguidas por las tablas de las maximas acciones infernas enconfradas en los
diferentes elementos estructurales de cada puente y los gréficos de distribuciones tipicas de esfuerzos. Se presenta ademas

la variacion de cortante basal versus méaximo desplazamiento en la durasion del evento sismico.
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6.1.1  Interpretaciény Comparacion de los Resultados.

Puente Troncal del Norle

Los resultados méximos obtenidos del andlisis no lineal para los casos de base fija y de interaccion suelo-estructura son

mosirados en la tabla 6.3.

8)

b)

c)

d

Losa: Los maximos esfuerzos en la losa se ubican en las regiones cercanas al diafragma central del puente, a los
diafragmas exteriores y en otros casos cerca de la junta longitudinal que separa fa seccidn este de la seccion oeste. Los
esfuerzos qué tienen mayor incidencia son los de tension y de compresion por flexion y no los esfuerzos cortantes. Los
mayores esfuerzos de flexidn coresponden a la condicion BF, variando hasta en un 100% al de la cendicion ISE. Los
esfuerzos cortantes no presentan gran variacion. La distibucion tipica de esfuerzos por fiexion es similar 2 la
presentada en ta Figura 5.4.

Vigas y Diafragmas: Los cortantes transversales y los momentos fieclores en las vigas son mayores en |as regiones
adyacentes af diafragma cenfral. Las mayores acciones en los diafragmas corresponden & diafragma central. Para
ambos tipos de elementos las mayores acciones comesponden al caso ISE siendo los momentos en las vigas casi el
doble de la condicidn de base fia. .

Pila: En el cabezal de la pila los maximos esfuerzos se concentran en las zonas alrededor de los apoyos extremos. Los
mayores valores de los esfuerzos(por fiexion y cortantes) comesponden a fa condicién de base fija. La distribucion de
las acciones internas en las columnas varia de una a ofra, generaimente de manera uniforme. Las maximas acciones se
dan en la columna extrema del puente oeste. Los valores correspondientes de fuerza axial son mayores en a condicion
ISE, los cortantes en las dos direcciones son mayores para la condicion de BF, mienfras que para los momentos ocurre
lo contrario. Los maximos esfuerzos en la zapata se concentran en las regiones cercanas a las columnas exteriores del
puente. La distribucién tipica de esfuerzos por flexion es similar a la presentada en la Figura 5.5,

Caracteristicas dindmicas; Los desplazamientos méximos ocurren por lo general en fas esquinas del tablero cerca de la
junta. Los méaximos comresponden a la condicidn de ISE. Comparando los efectos de los ‘acelerogramas puede
establecerse que generalmente el registro del JGN produce los mayores resultados, siguiendo en orden los registros
CIG y los menores resultados coresponden al SBB. En cuanto a las propiedades dinamicas del puente, el primer
periodo de vibracion aumanta de 0.56 seg en la condicion de base fija hasta 0.73 seg en la condicion de interaccién
suelo estructura, La participacion de masa sismica fue menor para este diimo caso {disminuyendo un 6% en [as
componentes horizontales y cast igual en la componente vertical). Para ambas condiciones se cumple el requisito de!
90% de masa pasticipante en las direcciones hofizontales, no asi para la componente vertical. El primer y segundo
modos de vibracion en ambos casos(BF e ISE) generan la mayor contribucion de masa sismica en las componentes
horizontales. La mayor contribucién de masa sismica en la componente vertical coesponde al séptimo modo de
vibracion. Para la condicion ISE se alcanza un 63.5% de participacion de masa en [a direccién vertical, mienfras que
para el caso BF ésta es menor en un 1.5%. Las distribuciones de esfuerzos y de las otras acciones son simiiares en

ambos ¢asos.
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MODO INDIVIDUAL (porcentaje) SUMA ACUMULADA {porcentajs)
MODO | PERIODO (seg) UX oY Uz UX Oy Uz
1 0.5556 56.2609 40.9620 0.0053 56.2609 40.9620 0.0053
2 0.4539 40.0482 54.4860 0.0010 95,3091 85,4480 0.0063
3 0.4516 0.2868 0.5135 0.0135 86.5959 95.9616 0.0198
4 0.3514 0.0006 0.1765 0.0000 96.5964 96.1380 0.0193
5 0.3319 0.0000 0.0000 0.0627 06.5955 96,1380 | 0.0825
6 0.2843 0.0000 0.0005 (0.0003 96.5955 96.1385 0.0828
7 0.2516 0.0093 0.0021 6§1.3362 96.6058 06.1406 61.4190
8 0.2424 0.0000 0.0074 0.0867 95.6058 96.1481 61.5057
9 0.2249 0.0000 0.0000 0.0420 96.6058 96.1481 61.5477
10 0.1943 0.0000 0.0000 0.0728 86.6058 96.1481 61.6205
11 0.1459 0.0230 0.0034 0.0000 96.6288 96.1515 61.6205
12 0.1417 0.0051 0.0009 0.0025 96.6339 96.1525 61.6230
13 0.1335 0.0000 0.0009 0.0014 96.6339 95.1534 61.6245
14 0.1073 0.0107 0.0505 0.0002 95.6446 96.2039 61.6247
15 0.1055 0.001% 0.0001 0.0005 95.6465 95.2040 §1.6251
16 0.1041 0.0002 0.0002 0.0111 96.6467 86.2042 61.6352
17 0.1014 0.0001 0.0000 0.0289 86.6468 96.2042 61.6651
18 0.1010 0.0001 0.0000 03251 | 96.6469 96.2042 61.9902
19 0.1002 0.0000 0.0008 | . 0.0008 96.6469 86.2050 61.9910
20 0.0993 0.0000 0.0022 0.0002 96.6469 96.2072 61.9913
Tabla 6.1:

Parti¢ipacidn Modal de Masa para el Analisis No Lineal del Puente Troncal del Norte con Base Fija.
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Figura 6.1: Deformadas Medales No Lineales del Puente Troncal Del Norte con Base Fija
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MODO INDIVIDUAL (porcentaje)

SUMA ACUMULADA {porceniaje)

MODO | PERIODO (seg) UX Uy 0z UX 0y 0z
1 0.7312 53.3078 36.9276 0.0018 53.3078 36.9276 0.0018
2 0.4980 36.3553 52.5482 0.0004 80.6631 89.4757 0.0022
3 0.4581 0.0002 0.0008 0.0159 88.6632 89.4766 0.0181
4 0.3645 0.1667 0.0548 0.0003 59.8299 89.5315 0.0185
5 0.3332 0.0000 0.0000 0.0676 89.8289 89.5315 0.0860
6 0.2843 0.0001 0.0000 0.0006 89.8300 89.5315 0.0867
7 0.2576 0.0035 0.0004 60.0098 88.8335 89.5319 60.0965
8 0.2479 0.0057 0.0002 0.0217 89.8332 B89.5321 60.1182
g 0.2251 0.0001 0.0000 0.0353 89.8392 89.5322 60.1535
10 0.1962 0.0000 0.0000 0.0716 89.8392 89.5322 60.2251
i1 0.1503 0.0645 0.0012 0.0041 89.9037 89.5334 60.2292
12 0.1422 0.0022 0.0001 0.0051 £9.9060 89.5334 60.2343
13 0.1335 0.0000 0.0006 0.0019 89.9060 89.5340 60.2361
14 0.1159 0.1111 0.1262 0.0463 80.0171 89.6603 60.2825
15 0.1102 0.0002 0.0010 3.2068 90.0173 89.6613 63.4892
16 0.1077 0.0029 0.0006 0.0230 90.0201 89.6619 63.5122
17 0.1056 0.0046 0.0001 0.0000 80.0247 89.6620 63.5123
18 0.1041 0.0114 0.0029 0.0161 90.0361 89.6649 63.5284
19 0.1039 0.0768 0.0033 0.0067 90.1129 89.6682 63.5350
20 0.1010 0.0013 0.0000 0.0003 80.1143 89.6682 63.5353
Tabla 6.2:

Participacion Modal de Masa para el Andlisis No Lineal de! Puente Troncal del Norte con Interaccion Suelo Estructura.



MODO 1 PERIODO 0.7312 seg

MODO 3 PERIODO 0.4581 seg

MODO 2 PERIODO 0.4980 seg
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Figura 6.2; Deformadas Modales No Lineales del Puente Troncal del Norte con interaccion Suelo Estructura.
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Resistencia del
Elemento Accibn interna ce IGN 568 :;"ua;f::ldg
BF ISE BF | ISE BF ISE Disefio

odKgiom?) | 26961 | 10400 | 23400 | 9860 | 5020 | 6500 | . 0.

(;"ascz) okglem) | 27300 | 13110 | 39673 | 12300 | 6100 | 6500 | F=2600
vKalom? | 4066 | 3400 | 3040 | 325 | 1840 | 1970 | V=88

Viga VoTon) | 5244 | 8562 | 5374 | 8587 | 6255 | 6302 nd.
(marco} | myTonm) | 27365 | 505.00 | 27338 | 504.36 | 347.75 | 357.64 nd.
Diatagma | Velon) | 5005 | 9257 | 7941 | 10136 | 6268 | 66.14 nd.
(marco) | MyTonm) | 60.99 | 87.54 | 111.82 | 9247 | 7849 | 7458 nd.
odkgim2) | 5400 | 1200 | 11000 | 2200 | 2050 | 1400 | . o0

Cabezal ¢
i | otkgem2) | 7200 | 800 | 12800 | 1400 | 2550 | 700 | f=2800
vikgemd | 3600 | 650 | 4400 | 850 | 2500 | 6s0 | Y08

P(Ton) | 28051 | 45472 | 20900 | 51800 | 363.32 | 377.37 n.d.

VoTon) | 111.08 | 8564 | 20444 | 14539 | 8047 | 72.38 n.d.

C(r‘:m“g‘;’ Vo(Ton) | 13471 | 11829 | 25635 | 183.35 | 94.45 | 9305 n.d.
MTonm) | 326.44 | 40008 | 621.00 | 619.94 | 22877 | 31858 n.d.
Ms(Tonm) | 268.65 | 30240 | 495.06 | 501.64 | 19479 | 24645 n.d.
ofkglerd | — | 8200 | — | ea00 | — | 6750 .

égﬁ’ig’g oikglom?) | — | 4400 | — | ss00 | — | 2800 ff; <A

viKg/cm?) — | 3580 | — | 300 | — | 1950

Tabla 6.3: Resuttados Maximos en los Diferentes Componentes Estructurales del Puente Troncal del Norte.
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Puente San Antonio.

Los resultados maximos obtenidos del analisis no lineal con base fija y con interaccidn suelo-estructura son mostrados en la
tabla 6.6.
Para los elementos fales como: losas, vigas y diafragmas, 1a disfribucion de los esfuerzos resultantes es similar en los dos

casos, no asi para el caso de la pila esta se comporta de manera diferente para cada caso. A continuacion se describen

cualitativamente dichos resultados:

a)

b)

¢

d

-

Losa: Los-esfuerzos a fiexion maximos se congentran en los elementos adyacentes a juntas que unen la losa con los
diafrégmas centrales por medio de conectores, cuando la estructura se somele a la excitacion sismica. Los esfuerzos
cortantes méximos se concentran en los extremos y en la junta central, Para ambos casos el acelerograma dominante
es el CIG seguido por el IGN, presentando el SBB los menores valores. La respuesta sismica para los esfuerzos de
fiexién es mayor en la condicion BF un 70% de los valores obtenidos con respecto a ISE, mientras que para los
esfuerzos cortantes los valores méaximos ocurren para el caso ISE. La distribucion tipica de esfuerzos por fiexion es
similar a la presentada en la Figura 5.9.

Vigas y Diafragmas: Para las vigas, los momentos y cortantes méximos ocurren en las vigas exteriores. Las maximas
acciones internas ocurren en los diafragmas cercanos a la pila central. Para fas vigas el cortante y el momenfo son
mayores para la condicion BF, mientras que para los diafragmas la variacion de una condicion a ora no es significativa.
El acelerograma dominante es el CIG seguido por el IGN, presentando los valores menores el SBB.

Pila; Para ambos casos (BF e ISE) como se dijo anteriormente la distribucion de esfuerzos no se presenta de la misma
manera. Para el andlisis lineal sin interaccion suelo-estructura, Los esfuerzos maximos se concentran en las uniones
columna-cabezal y cabezal-vigas exteriores obteniéndose en la primera los mayores. Para el caso del analisis lineal con
interaccion suelo-estructura, Los esfuerzos maximos se concentran en las uniones zapata-columna y cabezal-vigas
exteriores; Presentandose los valores maximos para la condicion ISE variando hasta en un 100% con respeclo a BF. La
distribucién tipica de esfuerzos por flexion es similar 2 la presentada en la Figura 5.16.

Caracleristicas dindmicas: En cuanto a las propiedades dinamicas de este puente los periodos de vibracidn no varian
significativamente de una condicién a otra (solo en centésimas de segundo). Para la condicidn de base fija las
participaciones de masa en las direcciones longitudingl, transversal y vertical son aproximadamente de 95,92 y 88%
respectivamente, mientras que para la condicidn de interaccion son de 87,83 y 78% en [as mismas componentes, Para
la condicidn BF, la mayor confribusidn de masa en la direccidn transversal se obtiene para ef segunde modo, en la
direccidn longitudinal en el noveno modo y para Ia componente vertical en el quinto modo. Para la condicién ISE, fa
mayor confribucion de masa en [z direccibn transversal se obfiene para el tercer modo, en la direccidn longitudinal en el
segundo modo y para 1a componente vertical en el sexto mode. Para el registro SBB 1as mayores acciones en fodos los
casos correspohden a la condicion 1SE, pero lo general las demas acciones maximas ocurren para ClG BF.
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MODO INDIVIDUAL (porcentaje) SUMA ACUMULADA (porcentaje)
MODO | PERIODO (seq) UX Uy W UX Uy 0z
1 0.3276 0.0001 4.6730 0.0047 0.0001 4.6730 0.0047
2 0.2047 0.0001 85.4046 0.0014 0.0001 80.0777 0.0061
3 0.2544 11523 0.0136 0.2079 1.1524 90.0912 0.2141
4 0.2121 0.0143 0.0042 1.9418 1.1666 90.0954 2.1559
5 0.1893 0.0120 0.0801 59.2337 1.1786 90.1755 | 61.3896
6 0.1826 0.0049 0.3540 B.6444 1.1835 90.5395 | 70.0340
7 0.1041 0.1806 1.0941 0.0105 1.3642 91.6337 | 70.0446
8 0.0936 8.4432 0.1466 0.0086 9.8073 91.7803 | 70.0531
9 {.0888 84.7842 0.0047 0.0004 94.5915 | 91.7849 1 70.0535
10 0.0783 0.1434 0.0000 0.0043 047349 | 91.7849 | 70.0578
11 0.0768 0.0335 0.0017 0.0169 94.7684 | 91.7866 | 70.0747
12 0.0755 0.0036 0.0030 0.3376 04.7719 | 91.7896 | 704122
13 0.0579 0.0178 0.0750 1.5766 94.7897 | 91.8646 | 71.9888
14 0.0564 0.0038 0.0114 0.1704 94.7936 | 91.8760 | 721592
15 0.0541 0.0003 0.0004 0.0007 04.7939 | 91.8764 | 721599
16 0.0533 0.0000 0.0019 0.0042 947939 | 91.8784 | 721640
17 0.0509 0.0045 0.0444 8.3885 94.7984 | 91.9228 | 80.5526
18 0.0485 0.0038 0.0022 7.7589 94.8022 | 51.9250 | 88.3115
19 0.0467- 0.0310 0.0000 0.0410 94.8332 | 91.9250 | 88.3525
20 0.0461 0.0058 0.0000 0.0011 94.8391 91.9250 | 88.3536
Tabla §.4:

Participacién Modal de Masa para el Andlisis No Lineal de! Puente San Antonio con Base Fija.



MODO 2 PERIODO 0.2947 seg

MODO 1 PERIODO 0.3276 seg

-

MQDO 4 PERIODO 0.2121 seg

MODO 3 PERIODO 0.2544 seg

Figura 6.3: Deformadas Modales No Lineales del Puente San Antonio con Base Fija.
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MODQ INDIVIDUAL (porcentaje) SUMA ACUMULADA {porcentaje)
MODO PERIODO (seq) UX T Uz UX Uy Uz
1 0.3744 0.0925 0.0052 0.0000 0.0925 0.0052 0.0000
2 0.3186 81.2574 0.0004 0.0002 81.3499 0.0056 0.0002
3 0.3124 0.0003 81.2466 0.0002 81.3502 81.2522 0.0004
4 0.2422 £§.0540 0.0000 0.0108 87.4042 81.2522 0.0112
5 0.2123 0.0140 0.0000 0.0000 B7.4182 81.2522 0.0112
6 0.1875 0.0003 0.6002 60.9735 B7.4185 81.2523 60.5847
7 0.1799 0.0000 0.0031 0.0000 B7.4185 81.2554 £0.9847
8 0.1098 0.0000 1.0671 0.0000 87.4185 82.3226 60.9847
9 0.0757 0.0000 0.0768 0.0006 87.4185 82.3993 60.9853
10 0.0742 0.0558 0.0000 6.0361 B87.4743 82.3994 | 61.0214
11 0.0740 0.0000 0.0007 0.0000 87.4743 §2.4000 61.0214
12 0.0729 0.0012 0.0003 1.7372 87.4755 82.4003 62.7586
13 0.0589 0.0000 0.0000 0.0000 87.4755 82.4004 62.7586
14 0.0541 0.0030 0.0000 0.0000 87,4785 82.4004 62.7587
15 0.0532 0.0000 0.0002 0.0000 87.4785 82.4006 62.7587
16 0.0504 0.0000 0.0314 0.0088 87.4785 824320 62.7676
17 0.0470 0.0000 0.0024 11.7968 874785 82.4344 74.5644
18 0.0460 0.0045 0.0000 0.0804 87.4831 824344 74.6448
19 0.0446 0.0000 0.0012 3.3418 87.4831 824356 77.9866
20 0.0423 0.0000 0.2039 0.0005 87.4831 82.6395 77.9871
Tahla6.5:

Participacion Modal de Masa para el Anéfisis No Lineal del Puente San Antonio con Interaccidn Suelo Estructura.



MODO 2 PERIODO 0.3186 seg

MODO 1 PERIODO 0.3744 seg

MODO 4 PERIODO 0.2422 seg

MODO 3 PERIODO 0.3124 seg
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Figura 6.4: Deformadas Modales No Lineales del Puente San Antonio con Interaccion Suelo Estructura.
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CiG

IGN

Resistencia del

8B ;
Elamento ! Accion Interna i :_/Iatenal 0
yerza de
BF ISE BF ISE BF ISE Disefio
ofKglem?) | 69.02 | 6804 | 9096 | 4930 | 2894 | 48.07 =280
(F[:gc;:?a} ofKglom?) | 10240 | -73.82 | 5642 | 4379 | 2876 | 4260 | f,=2800
vikgemd | 210 | 346 | 101 | 272 | o030 | 179 | V7%
Viga V2(Ton) 6478 | 6749 | 4641 | 37.35 | 1528 | 37.00 nd.
(marco) | M(Tonm) | 33876 | 29672 | 20575 | 20056 | 68.75 | 161.98 nd.
Diafragma | Va(Ton) 136.33 | 13743 | 7237 | 8230 | 2692 | 3057 nd.
(marco) | MyTonm) | 22874 | 217.00 | 114.02 | 12185 | 4437 | 44565 n.d.
oeKgem?) | 187.00 | 360.00 | 126.00 | 29500 | 45.00 | 162.50
Muro fe=350
oido) | OKem | 7200 | 10500 | 4200 | 5600 | 1360 | 4050 | 0
v(Kglemd | 3000 | 8800 | 1600 | 4500 | 530 | 2250
oc(Kglem?) — | 15000 | — 75.00 - 44.00
Zapata fe=210
v{Kgicm?) — 88.00 - 45.00 - 22.50

Tabla 6.6: Resuttados Méaximos en los Diferentes Componentes Estructurales de! Puente San Antonio.
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Puente La Mascota

L.os resultados maximos oblenidos del andlisis no fineal sin interaccion suelo-estructura y con interaceion suelo-estructura

son mostrados en la tabla 6.9. La distribucion de los esfuerzos resultantes para todos los efementos es similar para los dos

£asos (base fija e interaccion). A conlinuacion se describen cualitativamente dichos resultades:

a)

b)

o)

a)

Losa: Los esfuerzos a flexion maximos se concentran puntualmente en cualro esquinas del tablero, en la colindancia
con las juntas de movimiento extremas. Los esfuerzos cortantes maximos ocuen a lo largo de las juntas de los
extremos y minimos en la junta central. Para ambos casos la mayor respuesta |a aporta el registro IGN sequido por el
CIG y SBB. La respuesta sismica para el caso sin interaccion suelo-estructura para e registro CIG es mayor un 3%
respecto al obo caso. Pero en los registos IGN y SBB se invierten los resultados, 1a mayor respuesta |a genera &l caso
con interaccion suelo-estructura en un 30% aproximadamente. Es de hacer notar que el registro CIG posee la duracidn
mas corta. En la figura 6.7 se muestra la distribucion tipica de esfuerzos.

Vigas y Diafragmas: Para las vigas, los momentos y cortantes méaximos ocurren en 1as vigas exteriores. En los
diafragmas dichas acciones internas ocurren en aquellos situados en las juntas de movimiento y sus valores son
significativamente menores a los de las vigas. Sin embargo, los momentos y cortantes admisibles para los diafragmas
son menores a los obtenidos en el andlisis. E! regisfro dominante es el CIG sequido por el IGN y SBB. Se observa una
variacion de 15% aproximadamente entre interaccion suelo-estructura y base fija para los registos CIG e IGN, en el
registro SBB al variacion es de 90%, para todos ta mayor respuesta la genera el caso interaccidn suelo-estuctura.

Pila: Para ambos casos (andlisis lineal sin interaccidn suelo-estructura y con interaccidn suelo-estructural la disﬁib@ibn
de esfuerzos es idénfica, Los esfuerzos maximos se concenfran en {as uniones columna-cabezal y cabezal-vigas
exieriores obteniéndose en 1a primera los mayores. Para ambos analisis el acelerograma dominante es €l IGN segquido
por el CIG y SBB. La variacion entre las respuestas sismicas de los dos casos es del 45% aproximadamente, siendo la
mayor el andlisis sin interaccidn suelo-estructura. En la figura 6.8 se muestra la distribucién tipica de esfuerzos.
Caracterfsﬁcas'dinémicas: Los desplazamientos maximos ocurren en los puntos adyacentes a fa junta central sobre la
losa, cuyo acelererograma dominante es iGN, seguido por el CIG y SBB.

En cuanto a las caracteristicas dinamicas, el primer modo vibracion con interaccion suelo-estructura es de 1.26 seg y
para la otra condicién es de 1.01 seq notandose un incremento del 24%. Analizando |a estructura con 20 modos de
vibracién la participacion en la masa para la condicion de base fja es de 97.81%, 97.99% y 68.13% para las direcciones
X, Y, Z respectivamente, para la condicidn ufilizando interaccidén suelo-estructura se obliene un 79.94%, 96.93% vy
65.76% en el mismo orden. Para la condicion base fifa el 10°, 16° y 18 modos aportan el 90% de la masa participante
en la componente longitudinal X y los modos 1°, 2° y 3° aporian el 97% en la componente y. En la componente vertical
los modos 4°, 5°, 8° y 9° aportan el §2%. Para la condicion utilizando inferaccion suelo-esfructura los modos 10° y 19°
aportan un 68% de la participacion de masa en la componente longitudinal v un 86% o aportan los primeros tres
modos en la componente transversal. En la componente vertical los modos 4°, 5°, 8° y 9° apertan el 60%. Es de hacer
notar que sélo en la condicidn base fija se sobrepasa del 80% de la participacion modal de la masa en las componentes
horizontales, nc; asi para la condicién utilizando inferaccidn suelo-esfructura donde se necesita mas de 20 modos
obtener resultados més seguros de respuestas modales. -
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MODQ INDIVIDUAL (porcentajs) SUMA ACUMULADA (porcentaje)
MODO 1 PERIODO (seg) UX T 0z UX ™ 0z
1 1.0108 0.0149 17.1588 0.0018 0.0148 17.1588 0.0018
2 0.7102 0.0031 47.7491 0.0316 0.0179 64,9079 0.0334
3 04737 0.0030 32.3585 0.0135 0.0210 97.2664 0.0468
4 0.3258 0.0085 0.0892 226794 0.0295 07.3557 | 227263
5 0.3251 0.0223 0.0004 20.9072 0.0518 97.3561 43.6335
6 0.2742 0.0003 0.0034 1.0814 0.0520 97.3595 44,7149
7 0.2662 0.0003 0.0072 0.0205 0.0523 "97.3658 44,7354
8 0.2354 0.0755 0.0650 11.9810 0.1278 87.4318 56.7164
9 0.2317 0.0313 0.0009 8.8871 0.1591 97.4327 65.6034
10 0.2133 27.9583 0.0097 0.1727 28.1174 97.4424 65.7762
11 0.2022 0.1622 0.0348 1.9571 28.2796 97 4772 67.7333
12 0.1955 0.0070 0.3002 0.0165 28.2866 97.7774 67.7498
13 0.1870 0.0000 {.0020 0.0000 28.2866 97.7793 67.7498
14 0.1485 0.0001 0.0001 0.0003 28.2866 07.7794 67.7501
15 0.1287 0.0022 0.0000 0.0055 28.2888 97.7794 67.7556
16 0.1115 53.6726 0.0396 0.0027 81.9614 97.8160 67.7584
17 0.1082 0.2093 0.0206 0.1436 §2.1708 97.8396 67.8019
18 0.1081 8.3963 0.0518 0.0037 90.5671 97.8914 67.9056
19 0.1066 0.0563 0.0001 0.0236 60.6234 | '97.8915 67.9292
20 0.1030 0.4474 0.1007 0.1975 91.0708 97.9921 68.1267
Tabla 6.7:

Participacion Modal de Masa para el Analisis No Lineal del Puente La Mascota con Base Fija.



MODO 2 PERIODO 0.7102 seg

MODO 1 PERIODO 1.0108 seg

MODO 4 PERIODO 0.3258 seg

MODO 3 PERIODO 0.4737 seq
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Figura 6.5: Deformadas Modales No Lineales del Puente La Mascota con Base Fija.
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0D0

PERIODO (seg)

MODO INDIVIDUAL (porcentaje)

SUMA ACUMULADA (porcentaje)

UX uy uz Ux Uy Uz
1 1.2551 0.0025 7.8132 0.0019 0.0025 7.8132 0.0019
2 0.7557 0.0018 452703 0.0221 0.0043 53.0835 0.0239
3 0.5123 0.0021 32.6555 0.0098 0.0064 85.7390 0.0338
4 0.3316 0.0020 0.0569 325413 0.0085 85.7959 32.5750
5 (.3306 0.0046 0.0015 8.9075 0.0130 85.7973 41.4825
6 0.2932 0.0001 0.0050 0.0088 0.0132 85.8023 41.4913
7 0.2764 0.0001 0.0013 0.9401 0.0133 85.8037 42.4314
8 0.2394 0.3843 0.0436 12.6188 0.3975 B85.8473 55.0502
9 0.2355 0.1939 0.0003 6.2359 0.5914 85.8476 61.2860
10 0.2226 24.7003 0.0001 0.5625 25.2917 B85.8477 61.8486
11 0.2044 0.0871 0.0219 1.6434, 25.3788 B5.8696 £3.4919
12 0.1963 0.0006 0.2668 0.0035 25.3794 86.1364 63.4554
13 0.1880 0.0000 0.0013 0.0000 25.3794 86.1377 63.4955
14 0.1507 0.0000 0.0000 0.0006 25.3795 86.1377 63.4950
15 0.1261 0.0018 0.0013 0.0101 25.3813 86.1390 63.5062
16 0.1263 0.0013 0.6804 0.1290 25.3826 86.5194 63.6352
17 0.1132 2.6381 0.0003 0.6670 28.0207 86.8197 64.3021
18 0.1126 5.7326 0.1443 1.3045 33,7533 86.9646 65.6066
19 0.1112 43.7193 0.0172 0.0008. | 774726 §6.9818 65.6074
20 0.1077 2.4656 0.0092 0.1553 79.9383 | 86.9910 65.7627
© Tablab.8:

Participasion Modal de Masa para &l Andlisis No Lineal del Puente La Mascota con Interaccion Suelo Estructura.



MODO 2 PERIODO 0.7557 seg

MODO 1 PERIODO 1.2551 seg

MODO 4 PERIODO 0.3316 seg

MODO 3 PERIODO 0.5123 seg

Figura 6.6: Deformadas Modales No Lineales def Puente La Mascota con Interaccion Suelo Estructura.
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! | Resistencia de!
Elemento | Acciéninterna ¢l fGN 568 Material 0
\ ] Fuerza de
BE | ISE | BF | ISt BF | ISE Disefio
odkglomy) | 54228 | 53281 | 51683 | 86143 | 25649 | 36197 | .,
(;gsc:) ofkgom?) | 55383 | 53664 | 53805 | 60541 | 24051 | 32417 | 2800
vikgomd) | 332 | 2361 | 2542 | 2645 | 1175 | 641 | Y7798
Vxorta(Ton) | 5220 | 56.52 | 4637 | 5544 | 1808 | 3501 7862
Viga |MswortaTonm) | 77.13 | 1109 | 5797 | 10134 | 2043 | 7030 | 36870
(marco) | vijarga(Ton) | 37.67 | 7859 | 6230 | 7560 | 2643 | 5589 112.88
Mdarga(Tonm) | 113.01 | 31446 | 20869 | 36531 | 13622 | 26467 | 81646
VocotaTon) | 1177 | 440 | 1064 | 400 | 506 | 204 1447
Diafragma | Mscorta(Tonm) | 2386 | 923 | 2182 | 974 | 1013 | 418 3.93
(marco) | vijarga(Ton) | 2043 | 688 | 2386 | 784 | 1022 | 446 14.71
Miarga(Tonm) | 4128 | 1543 | 4756 | 1747 | 2035 | 9.05 4.06
odkglm? | 6000 | 4400 | 7000 | 4800 | 5400 | 48.00 10
?&bﬁg oiKglem?) | 6600 | 5100 | 5600 | 3400 | 1800 | 1300 | f,=2800
viKgomd | 6000 | 6000 | sooo | 7500 | 6000 | sooo | V=78
ofKglom?) | 480.00 | 350.00 | 600.00 | 32500 | 350.00 | 250.00
ng;’:,’;?s olKg/em?) | 160.00 | 60.00 | 14000 | 7000 | 88.00 | 44.00 E e
viKgem?) | 6000 | 6000 | 80.00 | 7500 | 5500 | 60.00
oo(Kg/cm?) . 60.00 - 4000 7| - 14.00
(Zsi‘,’gg oKafem?) A §0.00 3 70.00 - 44,00 ff; fzﬂ)%
v(Kglcm?) - 60.00 - 75.00 - 60.00

Tabla 6.9; Resultados Maximos en los Diferentes Componentes Estructurales de! Puente La Mascota.
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Figura 6.7: Distribucion Tipica de Esfuerzos Flectores en el Tablero del Puente La Mascata,

Figura 6.8: Distribuci6n Tipica de Esfiierzos en la Pila del Puente La Mascota.
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Puente Juan Beriis

Los resultados maximos obtenidos de! andlisis no lineal considerando base fija y con interaccion suelo-estructura son
mosfrados en la tabla 6.12,

a)

b)

d)

Losa: Los méximos esfuerzos en la losa tienden a ubicarse en la region cercana al diafragma central del puente. Los
esfuerzos que tienen mayor incidencia son los de tension y de compresion al contrario de los esfuerzos cortantes. Los
mayores esfuerzos por flexidn comresponden a la condicidn BF. Los maximos esfuerzos cortantes encontrados no
presentan variacidn significafiva de una condicibn a ofra. La disfribucion tipica de esfuerzos de flexion es similar a la
Figura 5.19,

Vigas y Diafragmas: Los corlantes fransversales y los momentos fieclores en las vigas son mayores en ia region
cercana al diafragma central. Las mayores acciones en los diafragmas ocurren en el diafragma central. Los maximos
valores(tanto de cortante y momento) se obienen para la condicién ISE.

Pila: En el cabezal de fa pila los méximos esfuerzos se concentran en una pequena zona alrededor de los apoyos
extremos. para el cabeza! los valores méximos de esfuerzos se presentan en ambas condiciones, no existiendo una
variacion regular en la aparicion de los valores para cada condicion. La distribucidn de las acciones internas en las
columnas no presenta variacion significativa de una a ofra{para una misma condicidn y acelerograma). Los valores
méximos de fuerza axial coresponden para €l caso ISE y los mayores cortantes y momentos comesponden al caso BF.
En general los mayores resultados comresponden al acelerograma de IGN. La distribucion tipica de esfuerzos de fiexion
es similar a la presentada en la Figura 5.20.

Caracteristicas dindmicas: Los desplazamientos maximos ocurren por lo general en las esquinas del tablero y son
mayores en ISE. Puede establecerse (aunque no de manera estricta) al igual que para el puente Troncal del Norte que
el registro del IGN produce generalmente los mayores resultades, siguiendo en orden los registros CIG y SBB. En
cuanto a las propiedades dindmicas del puente, los periodos de vibracidn aumentan {en centésimas de segundo) en la
condicion de interaccion suelo estructura con respecto a la de base fija. Sin embargo ja participacion de la masa sismica
fue mayor para este (limo caso, obteniéndose los siguientes resultados 97, 97 y 85% en las componentes X, Yy Z,
mientras gue para ISE dichos resultados son 94, 82 y 86%. Los dos primeros modos de vibracidon en ambos casos
generan la mayor conbiibucidn de masa sismica en las compenentes horizontales, mientras que para la componente
vertical la mayor contribucién ocurre en el sexto modo.
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MODO INDIVIDUAL (porcentaje) SUMA ACUMULADA (porcentajs)
MQODQ | PERIODO (seg) Ux ™ 0z UX T U7
i 0.4836 66.1131 29.1464 0.0000 §6.1131 29.1464 0.0000
2 0.4151 28.3750 63.7051 0.0000 94.4882 82.8514 0.0000
3 0.3327 0.0000 0.0000 0.0251 94.4882 92.8514 0.0251
4 0.3094 0.0246 0.0261 0.0000 84.5127 92.8776 0.0251
5 0.2336 0.0000 0.0000 98323 94.5127 92.8776 9.8574
6 0.2274 0.0000 0.0000 48.0643 94.5127 928776 57.8217
7 0.1957 0.0000 0.0020 0.0000 94.5128 92.8785 57.9217
8 0.1485 0.6596 0.3444 0.0000 851724 93.2240 57.8217
9 0.1211 1.5471 3.6527 0.0000 96.7195 96.8766 57.9217
10 0.1103 0.0000 0.0000 0.0010 96.7195 86.8766 57.9227
" 10,0973 0.0015 0.0414 0.0000 96.7210 96.9181 57.9227
12 00950 0.0000 0.0000 0.0005 | 867210 96.9181 57.9231
13 0.0842 0.0012 0.0418 0.0000 86.7222 96.9599 57.9231
14 (.0808 0.0024 0.3284 0.0000 96.7246 97.2882 57.9231
15 0.0901 0.0000 0.0000 0.9148 96.7246 97.2882 58.8380
16 (.0848 0.0000 0.0000 0.0311 96,7246 97.2882 58.8690
17 0.0838 0.0020 0.0656 0.0000 96.7267 97.3538 58.8690
18 0.0628 0.0000 0.0000 0.7353 86.7267 87.3538 59.6043
19 0.0619 0.0000 0.0000 0.0000 86.7267 87.3538 58.6043
20 0.0585 0.0000 0.0000 25.0507 96.7267 97.3538 84.6550
Tabla 6.10:

Participacion Modal de Masa para el Andlisis No Lineal del Puente Juan Bertis con Base Fija.



MODO 1 PERIODO 0.4831 seg MODO 2 PERIODO 0.4141 seg

MODO 3 PERIODO 0.3320 seg MODO 4 PERIODO 0.2948 seg

Figura 6.9: Deformadas Modales No Lineates del Puente Juan Bertis con Base Fija.
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MODQ INDIVIDUAL (porcentaje) SUMA ACUMULADA (porcentaje)
MODO | PERIODO (seg) Ux ™ 0z UX Uy Uz
1 0.4971 52.1027 23.1278 0.0000 52,1027 231278 0.0000
2 0.4277 22.6093. | 50.4810 0.0000 747120 73.6088 0.0000
3 0.3324 0.0000 0.0000 0.0164 747126 73.6088 0.0164
4 0.2950 0.0234 0.0345 0.0000 74.7361 73.6433 0.0164
5 0.2211 0.0000 0.0000 6.9507 74.7361 73.6433 6.9671
] 0.2150 0.0000 0.0000 437989 74.7361 73.6433 49,7660
7 0.1820 0.0004 0.0000 0.0000 74,7365 73.6433 49,7660
8 0.1575 0.7819 0.3578 0.0000 755184 74.0011 40.7660
9 0.1347 1.0322 2.3232 0.0000 76.5506 76.3243 49.7660
10 0.1233 0.0000 0.0000 0.0003 76.5506 76.3243 49.7664
1 0.0912 0.0000 0.0000 46610 78.5506 76.3243 54,6274
12 0.0808 00110 0.2207 0.0001 76.5616 76.5450 54.6275
13 0.0887 0.0038 0.0233 0.0000 76.5655 76.5683 54.6275
14 0.0867 0.0418 0.0431 0.0000 76.6074 76.6114 54.6275
15 0.0866 0.0000 0.0000 0.0020 76.6074 76.6114 54.6295
16 0.0802 0.0153 0.1200 0.0000 76.6227 76.7314 54.6295
17 . 0.0790 17.3779 5.6903 0.0000 94.0006 B2.A217 54.6295
18 0.0779 0.0000 0.0000 0.0440 94.0008 824217 546735
19 0.0613 0.0000 0.0000 29.2364 94.0006 824217 83.9009
20 0.0582 0.0000 0.0000 2.0588 | 94.0006 82 4217 85.9687
Tabla 6.11:

Participacion Moda! de Masa para el Andlisis No Lineal del Puente Juan Bertis con interaccion Suelo Estructura,



MODGC 1 PERIODO 0.4971 seg MODO 2 PERIODO 0.4277 seg

MCDO 3 PERIODO 0.3324 seg MODO 4 PERIODO 0.2950 seg

Figura 6.10; Deformadas Modales No Lineales del Puente Juan Bertis con [nteraccion Suelo Estructura.
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} : CiG IGN 88 Reﬁ,{iﬁiﬂiﬁ;’e‘
- : Elemento | Accidn interna Fuerza de
7 : 1 BF ISE BF ISE BF ISE Disefio
! okgom? | 10287 | 5658 | 15428 | 8717 | 57.08 | 3264 | . .00
;' 5 (;‘;scz) offgiemd | 9504 | 8843 | 15650 | 12208 | 7221 | 5086 | f=2800
' viKoemd | 1251 | 1253 | 1161 | 1147 | 1161 | 767 | V=88
Viga Va(Ton) 2620 | 4063 | 2618 | 3610 | 2619 | 3058 nd.
(marco) | Ms(Ton.m) | 113.95 | 179.24 | 113.95 | 154.82 | 113.88 | 126.31 n.d.
. Diafragma | V(Ton) 1957 | 2506 | 2411 | 2843 | 1246 | 1653 nd.
(marco) Ms{Ton.m) | 2836 | 3383 | 3394 | 3575 | 1358 | 20.50 n.g.
odkgiem2) | 140 | 135 | 180 | 200 | 078 | 070 .= 280
Cabezal ¢
wolde) | ofkgem2) | 160 | 210 | 180 | 240 | 072 | 120 f,= 2800
vikdemd | 085 | 011 | o084 | 080 | os0 | om0 | VTS
P(Ton) | 20289 | 367.74 | 23192 | 376.29 | 173.18 | 249.03 nd.
Va(Ton) 91.21 | 8118 | 7503 | 6820 | 2369 | 2399 nd.
%‘:::22)’" Va(Ton) 10869 | 106.02 | 136.06 | 12804 | 4554 | 4563 nd.
MoTonm) | 47262 | 414.44 | 611.24 | 628.64 | 190.06 | 206.85 nd.
Ma(Tonm) | 457.90 | 44332 | 52513 | 46317 | 17452 | 167.66 nd.
Va(Ton) — | 22922 | — | 23334 | — | 13002 nd.
| é"’;it; T(Ton.m) — 1280 — [1ssas| = | 709 nd.
b Ma(Ton.m) — | 24796 | — | 25045 | — | 12123 n.d.

Tabla 6.12: Resultados Maximos en los Diferentes Componentes Estructurales del Puente Juan Bertis.
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Puente Moropala

Los resultados maximos obtenidos del analisis no lineal para las dos condiciones (base fija e interaccion suelo-estructura)

' son mostrados en ta tabla 6.15.

a}

b)

d)

Losa: Los maximos esfuerzos fiectores en la losa se concentran en los tableros correspondiéntes a los dos claros

infermedios, en una franja fongitudinal al centro del tablero. Esta distribucién varia notablemente de Ya correspondiente

. al analisis linea! {figura 5.24) y se muestra en la figura 6.13(a y b). La distribucién de esfuerzos por cortante también

difiere de la comespondiente al andlisis lineal y se muestra en la figura 6.13(c). Las disiribuciones de esfuerzos por
flexién y cortantes son similares en los casos de base fija e interaccion. Dichos esfuerzos son levemente mayores en la
condicidn de ISE en un 3%. Siempre son mayores los esfuerzos de tensién y de compresion que los de cortante
comespondientes.

Vigas y Diafragmas: Los maximos momentos y cortantes inducidos por sismo en las vigas y en los diafragmas se
concentran en el ¢centro de fa fuz de las vigas intericres en los ramos intermedios del puente. Aunque la variacidn no es
importante, en las vigas los cortantes son mayores en el caso ISE {con excepcién del registo CIG), no asi los
momentos. Para los diafragmas, los momentos y los cortantes son mayores en la condicidn ISE (excepto para el SBB),
sin que exista una variacion significativa con respecto a la condicién de BF.

Pila: Los esfuerzos en el cabezal de 1a pila son méximos en las zonas cercanas a los apoyos. Para la condicion de ISE
los esfuerzos fiectores en el cabezal son mayores en un 40% con respecto a la de BF y el esfuerzo cortante [o es en un
20%. En fas columnas los maximos ocurren en la base y comesponden a la condicidn de 1SE, siendo mayores en un
40% los esfuerzos axiales y en un 30% los cortantes. La distribucion tipica de esfuerzos es similar a la mostrada en la
figura 5.25.

Caracleristicas dinamicas: Los periodos de vibracion no varian significativamente de una condicién a ofra (sdlo en
centésimas de segundo). Para ninguna de 1as condiciones se alcanza el 90% de masa actuante. Para la condicion de
base fija las participaciones de masa en las direcciones longitudinal, fransversal y vertical son aproximadamente de 68,
47 y 37% respectivamente, mientras que para la condicion de interaccidn son de 29, 17 y 13% en las mismas
componentes. Los maximos desplazamientos relativos encontrados (en el tablero) en la direccién transversal del puente
son sumamente mayores a los comespondientes a la direccion longitudingl, tal como puede observarse en las
deformadas modales, las que resultaron completamente diferentes a las del andlisis lineal. Con respecto a los
acelerogramas, en general al registro del IGN le comresponden las méximas acciones y esfuerzos internos en los
elementos.
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MODO INDIVIDUAL {porcentaje)

SUMA ACUMULADA (porcentaje)

MODO PERIODO (seq) UX T Uz UX Uy U7

1 0.6594 0.0000 0.0094 0.0000 0.0000 0.0094 0.0000
2 0.6592 0.0000 24.4729 0.0000 0.0000 24.4823 0.0000
3 0.4735 0.0000 10.6897 0.0000 0.0000 351720 0.0000

-4 0.4694 0.0000 11.2111 0.0000 0.0000 46,3831 0.0000
5 0.2005 0.0000 0.1636 0.0000 0.0000 46.5467 0.0000
6 0.1893 0.0000 0.0055 0.0000 0.0000 46,5522 0.0000
7 0.1876 14.9546 0.0000 0.0042 14.9546 46.5522 0.0042
8 0.1862 0.0021 0.0000 15.4742 14,9567 46,5522 15,4785
9 0.1810 5.4407 0.0000 0.0171 20.3974 46,5522 15,4955
10 0.1809 0.0000 0.0002 0.0003 20.3974 46.5524 15,4959
11 0.1807 0.0138 0.0000 21.0598 20.4112 46.5524 36.5557
12 0.1795 47.6946 0.0000 0.0114 £8.1058 46.5524 36.5671
13 0.1793 0.0000 0.0042 0.0000 68.1059 46,5566 36.5671
14 0.1768 0.0000 0.0441 0.0000 68.1059 46.6006 36.56T1
15 0.1701 0.0000 0.0224 |. 0.0000 68.1059 46,6231 36.5671
16 0.1601 0.0002 0.0000 0.0000 £8.1061 46,6231 36.5671
17 0.1587 0.0000 0.0027 0.0000 68.1061 46.6257 36.5671
18 0.1527 0.0001 0.0000 0.0000 68.1062 46.6257 36.5672
19 0.1496 0.0117 0.0000 0.0775 68.1178 46,6257 36.6446
20 0.1477 0.0000 0.0003 0.0000 £8.1178 46.6261 36.6446

Tabla6.13:

Participacion Modal de Masa para el Analisis No Lineal de! Puente Moropala con Base Fija.



MODGC 1 PERIODO 0.6594 seg MODO 2 PERICDOQ 0.6592 seg

MODO 4 PERIODO 0.4694 seg

Figura 6.11: Deformadas Modales No Linezles del Puente Moropala con Base Fija.
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MODO INDIVIDUAL (porcentaje) SUMA ACUMULADA (porcentaje)
MODO { PERIODO (seg) X Oy 0z ™ Oy 0z
1 0.6618 0.0000 9.2743 0.0000 (.0000 9.2743 0.0000
2 0.6604 0.0000 0.0001 0.0000 0.0000 9.2744 0.0000
3 0.4744 0.0000 3.8194 0.0000 0.0000 13.0938 0.0000
4 0.4702 0.0000 4.2228 0.0000 0.0000 17.3166 0.0000
5 0.2037 26.6879 (.0000 0.0000 28.6879 | 17.3166 0.0000
6 0.2006 0.0000 0.0405 0.0000 28.687¢ | 17.3571 0.0000
7 0.1895 0.0002 0.0003 0.0000 28.6881 17.3574 0.0000
8 0.1862 0.0004 0.0000 5.7353 28.6885 17.3574 5.7353
9 0.1856 0.4749 0.0000 0.0001 20.1634 | 17.3574 5.7354
10 0.1809 0.0013 0.0001 0.0029 29.1647 17.3574 5.7383
11 0.1808 00008 | 0.0000 71.3876 20.1655 17.3574 | 131259
12 0.1809 0.0249 0.0000 0.1921 20.1604 | 17.3574 | 13.3180
13 0.1793 0.0000 0.0015 0.0005 29.1904 17.3589 | 13.3185
14 0.1769 0.0001 0.0089 0.0035 20.1805 | 17.3679 { 13.3220
15 0.1704 0.0008 0.0004 0.0002 29.1911 17.3682 | 13.3222
16 0.1601 0.0000 0.0000 0.0000 20,1911 17.3683 | 13.3222
17 0.1587 0.0000 0.0012 0.0000 20.1911 17.3694 | 133222
18 0.1561 0.0000 0.0000 0.0000 20,1911 17.3695 | 13.3222
19 0.1496 0.0011 0.0000 0.0278 201922 | 17.3635 | 13.3500
20 0.1477 0.0000 0.0003 0.0000 29.1922 | 17.3697 | 13.3500
Tabla 6.14:

Participacién Modal de Masa para el Analisis No Lineal del Puente Moropala con Interaccion Suelo Estructura,



MODQ 1 PERODO 0.6619 seg MODQ 2 PERODO 0.6604 seg

MODOQ 3 PERODO 0.4744 seg : MODO 4 PERODO 0.4702 seg

Figura 6.12: Deformadas Modales No Lineales del Puente Moropala con Interaccion Suelo Estructura.
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N - Resistencia del
L CiG f B Material o
Elemento | Accion interna ) Fuerza de
BF ISE BF ISE BF ISE Disefio
odKgiomd | 1050 | 1077 | 1050 | 1083 | 467 | 488 f= 142
(;I‘;iaa) olkgem®d | 950 | 1070 | 1050 | 1082 | 470 | 487 fs=1750
Keem) | 075 | o077 | 085 | oss | o038 | o403 | V7422
Viga V(Ton) 790 | 835 | 902 | 782 6.12 563 75.80
(marco) Ms(Tonm) | 3344 | 3300 | 3764 | 3463 | 2436 | 2267 258.88
Digfragma | V(Ton) 278 | 282 | 249 | 257 | 252 1.39 5.45
{marco) MyTonm) | 299 3.06 286 |- 2.93 2.86 1.34 4.00
oKglem?) | 4200 | 60.00 | 2450 | 3500 | 9.00 | 14.00 o =580
Cabezal ‘T
(s6lido) oKglem?) | 3500 | 60.00 | 3250 | 4550 | 1040 | 15.00 f, = 2800
WiKgord | 6500 | 7700 | 2200 | 3600 | 1320 | 1750 | V8%
ofKgiem?) | 7650 | 11200 | 4950 | 5500 | 2020 | 28.00
Columnas fe=280
oldo). | Olkglem?) | 6300 | 7800 | 3150 | 4000 | 1050 | 1500 £ 2800
v(kglem? | 1000 | 1500 | 450 | 6.00 240 3.50
oo{Kafem?) - 28.00 — 2200 — 14.00
Zapata fo= 280
' v{Kalem?) - 15.00 - 6.00 — 3.50

Tabla 6.15: Resullados Maximos en los Diferentes Componentes Estructurales del Puente Moropala.
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Figura 6.13(a). Esfiterzos Flectores (Direccion Longitudinal) en la Losa Puente Moropala
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Figura 6.13(c): Esfuerzos Cortantes Méaximos en la Losa Puente Moropala.
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6.1.2  Desplazamienfos Méximos Relativos al Suelo Encontrados.

A continuacion se tabulan los maximos desplazamientos (en centimetros) encontrados para las componentes horizontales en
lalosa y en la pila de cada puente. Los desplazamientos en la direccidn vertical son despreciables y por tal motive no se
muestran. Puede observarse que los maximos corresponden al caso de ISE. Los desplazamierilos en el Puente Troncal del
Norte son mayores en el senfdo longifudinal. Para el Puente Juan Berlis ogurre lo contrario. En la losa del Puente San
Antonio los desplazamientos son mayores en la direccion trangversal. Para los puentes La Mascota y Moropala, los méximos
ocurren en la direccion fransversal y son notablemente mayores que los del sentido longitudinal.

Los maximos desplazamientos en las condiciones de interaccion suelo estructura y de base fijz para cada puente ocurren

en:

. Puente Troncal del Norte: En ia [osa ocurren en una esquina de la misma en 1a junta longitudinal que separa ta seccidn
este de la oeste. En la pila el méximo desplazamiento se observa en el exiremo superior de] cabezal (seccidn oeste).

e Puente San Antonio; El maximo desplazamiento en la losa ocurre en el extremo de fa junta de expansién central. £l

_ maximo desplazamiento en la pila se da en el extremo del cabezal.

o  Puente Juan Bertis: Bl maximo desplazamiento en'la losa ocurre en una de sus-esquinas. El maximo desplazamiento
en la pila se da en el extremo superior en voladizo del cabezal.

s  Puente La Mascota: El maximo desplazamienio en la losa ocurre en un extremo de ta junta de expansion transversal.
El méximo desplazamiento en la pila se da en el extremo superior en voladizo del cabezal.

»  Puente Moropala: El maximo desplazamiento en ia losa ocurre en uno de sus tableros, especificamente en la parte
central del primero. El méximo desplazamiento en la pila se da en el extremo superior en voladizo del cabezal y
corresponde a la pila central.



Ubicacion | —gr CIIG|SE BF’G|NISE BFS%BISE
PUENTE TRONCAL DEL NORTE )
x| 1490 | 1519 |1573]16.12] 6.42 | 658
L T 1167 | 1226 |14.38 | 1403 | 545 | 545
x| 1419 | 1483 [ 14521556 ] 6.36 | 677
PIa 11116 ['1198 | 1096|1289 | 539 | 566
PUENTE SAN ANTONIO
x| 035 | 319 [o27 [ 178 [ 015 | 121
Losa
v| a3 | 451 | 243273 | 100 | 1.02
x| 018 | 254 |06 [ 137 | 007 | 098
Pl o1z | 057 | 006 | 334 | 002 | 044
FUENTE LA MASCOTA
[x] 496 | 500 | 445] 476 ] 174 | 215
1058 13 005 | 1944 | 22,99 | 27.91| 1209 | 1345
x| 644 | 681 | 486495 1.80 | 1.98
P 1894 | 1661 | 2686 |1831] 1441 | 1142
PUENTE JUAN BERTIS
x| 514 | 519 | 637|633 | 220 | 241
Losa -
v| 391 | 414 | 684|707 | 210 | 247
[ x| 365 | 411 495|537 186 | 219
P8 11 29 | 299 |28 | 44z | 147 | 138
PUENTE MOROPALA
x| 247 | 256 | 395 | 083 | 127 | 0.a1.
L5 19 (2576 | 2375 |2030 | 2289 | 1446 | 10.33
x| 04s | 110 | 047 [ 036 | 0.067 [ 0.18
P T 013 | 060 |06 | 034 | 005 | 0.2

Tabla 6,16: Maximos Desplazamientos en el Tablero y el Cabezal para Todos los Puentes.
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6.1.3  Efecto de la Interaccion Suelo Estructura en Ja Respuesta Sismica de los Puentes.

o Participaciones de Masa:

En la tabla 6.17 se muestran los porcentajes acumulados de participacidn de masa en las tres componemes' y para las dos
condiciones (base fiia e interaccion suelo estructura), luego de veinte modos de vibracion. Puede observarse gue en todos
los puenies, a excepcidn del Puente Moropala, y s6lo en Tas componentes horizontales correspondientes a la condicion de
BF se alcanza el 90% de !a masa actuante. Para la condicion de ISE las participaciones son menores en dichas
componentes, sin embargo en la componente vertical los valores de participacion son similares (excepto los puentes San
Antonio y Moropala). Las participaciones de masa correspondientes a1 Puente Moropala con BF no logran un porcentaje
representativo y mucho menos en el caso de ISE, lo cual indica que deben emplearse mucho mas de veinte modos de
vibragion.

Ux Uy Uz

PUENTE BF ISE BF ISE BF ISE
Troncal del Norte 96.65 90.11 96.21 89.67 61.89 63.53
San Antonio 94.84 87.48 91.93 82.64 88.35 77.89
La Mascota 81.07 79.94 97.89 86.99 68.13 65.76
Juan Berfis 86.73 84.00 97.35 8242 84.60 -85.97
Moropala £8.12 28.19 46.63 17.37 36.64 13.35

Tabla 6.17;

Porcentajes de Participacién de Masa Acumulada en fas Tres Componentes Luego de Veinte Modos de Vibracion.

¢ Cortantes Basales:

En las figuras 6.15 a la 6.24 se muestran los gréficos de variagion de despiazamiento maximo en el tablero de los puentes
contra ef cortante basal (ambos ocasionados por los sismos) en la misma componte, en la duracion de cada registro sismico.
Pueds observarse que para los puentes Troncal del Norte y Juan Bertis los ciclos de carﬁa son mas o menos regulares, £n
el Puente San Antonio fas variaciones son regulares sdlo en el caso de ISE. Los puentes Moropala y La Mascota presentan
variaciones iregulares, con la excepeidn de la componente longitudinal del Puente Moropala.

Los maximos cortantes basales oblenidos para 1a condicidn de BF son generalmente mayores que los corespendientes al
caso de ISE. En los puentes Troncal del Norte, Juan Bertis y San Antonio fos valores de cortante basal son similares en las
dos componentes, mientras que para el Puente La Mascota el cortante basal es mayor en el senfido transversat y en el
Puente Moropala ocurre lo contrario. Los mayores efectos de los registros sismicos son generados por las historias del CIG y
del IGN; la historia sismica del SBB genera siempre los menores resultados.
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Figura 6.16: Cortante Basal Vrs Desplazamiento Maximo Puente Troncal del Norte ISE
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Figura 6.18: Cortante Basal Virs Desplazamiento Mé&ximo Puente San Antonio ISE
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6.1.4 Miximas Accilones en Elementos de Unidn No Lineales.

Con el objeto de verificar el comporatmiento de los elementos que se supone podrian tener un comporiamiento inelastico
durante el analisis no lineal, se presenta la siguiente tabla de méaximas acciones internas en los elementos de unibn no
linegles. Los graficos oblenidos de las historias sismicas indican que los elementos sufrieron ciclos de histéresis
principalmente en las acciones cortantés.

En los conectores se compararon los cortantes en sus extremos contra fa deformacion respectiva y se observé que la carga
axial no tenia mayor incidencia y que las deformaciones eran despreciahles. En los apoyos de las vigas se compard ademas
la fuerza axial, puesto que ésta si fiene importancia en este tipo de elementos. Para los elementos que simulan a las juntas
de expansion (Gaps) se compard la fuerza axial contra la deformacion en el mismo senfido vy se verificod que los extremos
conectados de estos elementos no tuvieron contacto (lanfo la fuerza axial como la deformacion son despreciables), ademas
se investigd si tales extremos tenian desplazamiantos relaivos menores que el tamario de la junta y puesto que dichos
puntos se movian en fase, los desplazamienios relativos en cualquier instante de la historia sismica no eran de importancia.

- Puente Troncal del Norte: En los apoyos fas fuerzas axiales son similares. Los cortantes en los apoyos y conectores
son mayores en fa direccion transversal del puente. Las acciones intemas en ambos elementos son menores en el caso
de base fija y el regisiro gobernante es el [GN.

- Puente San Antonio; En los apoyos Ia fuerza axial es levemante mayor en la condicion ISE, y ambos cortantes son casi
el doble que los comespondientes a la ofra condicidn. En los conectores los corfantes son similares en ambas
condiciones para el registro de! CIG, mientras que para et IGN son menores en la condicidn de base fija.

- Puente La Mascota: Para los apoyos la fuerza axial es levemenie mayor en el caso de BF, el cortante en la en la
direccion transversal es menor en dicha condicign, mientras que en la direccion longitudinal es mayor. En los
conectores fos cortantes transversales son mucho menores que los longitudinales y disminuyen en la condicidn ISE. En
los apoyos domina ef registro del CIG, mienfras que en los conectores el IGN gobierna en el caso de ISEy el ClG enel
otro caso.

- Puente Juan Berfis: La carga axial en los apoyos es menor en el caso de base fija, mientras que los cortantes en ambas
directiones son mayores que los comespondientes a ISE. En los conectores, los cortantes en la condicion de BF son
menares que los de ISE, percibiéndose mas en la direccion fransversal del puente. Los registros del CIG e IGN causan
indistintamente las maximas acciones.

- Puente Moropala: Las acciones en los apoyos no varian significativamente de la condicion BF a la de ISE, En los
conectores los cortantes en ta direccion fransversal son mayores en la condigion de ISE'y menores en la direscion
tongitudinal. No se observa el dominio de un solo registro en la obtencitn de la respuesta maxima, pero el registro del
SBB siempre presenta las menores acciones.



Elemento Accidn CiG IGN
NoLineal | interna BF | ISE BF | ISE BF ISE
PUENTE TRONCAL DEL NORTE
P(Ton) 2931 | 3070 | 2555 | 2849 | 1486 | 15.16
ApOYO
(hisiador 1) Vo{Ton) 1569 | 11398 | 2788 | 11970 | 1049 | 5441
Va(Ton) 1722 | 8884 | 3220 | 9322 | 1271 | 4220
Conector | Va(Ton) 2.07 37.29 477 | #4136 | 1034 | 1695
(Piastico 1} | v;(Ton) 1.32 14.49 2.58 14.85 6.17 5.49
PUENTE SAN ANTONIO
P(Ton) 1220 | 1525 | 1362 | 15.76 723 | 11.97
Apoyo
(tislador 1) Vz(Ton) 2030 | 5695 | 1869 | 3296 | 11.30 | 2301
Vs(Ton) 6.23 1995 | 575 11.02 1.28 3.86
Coneclor | Va(Ton) 4237 | 4263 | 2736 | 3066 | 1038 | 847
{Plastico 1) | von) 31.30 | 318 | 1390 | 20.10 6.33 463
PUENTE LA MASCOTA
P(Ton) 4860 | 4731 | 4274 | 3925 | 1675 | 1245
Apoyo
(Aistador 1) |__V2Ton) 2162 | 3841 | 1253 | 34389 8.82 15.65
Va(Ton) 80.38 | 5544 | 8187 | 7945 | 3131 | 4124
Conector | VaTon) | 14372 | 8567 | 10536 | 12339 | 5648 [ 5591
{Plastico 1) | va(Ton) 5377 | 4971 | 8277 | 7331 | :72 | 3592
PUENTE JUAN BERTIS
P(Ton) 2415 | 2745 | 1915 | 2285 0.04 | 10.22
Apoyo
(Aislador 1) V2(Ton) 1847 | 15.03 K.N.» 11.41 5.39 498
V3(Ton) 2493 | 2273 | 28084 | 2568 | 1023 | 9.56
Conector | Ve(Ton) 1124 | 1500 | 1182 | 15.00 4.24 5.68
(Prastico 1) | viy(Ton) 4.22 6.95 3.27 6.32 1.37 2.48
PUENTE MOROPALA
P(Ton) 4.46 441 4.03 591 1.42 1.36
Apoyo
(Aislador 1) L VTon) 1056 { 11.52 4.79 410 1.52 1.81
V3(Ton) 5.85 6.05 8.47 8.04 373 3.50
Conector | V2(Ton) 2.08 6.10 214 8.63 0.72 373
{Plastico 1) | vu(Ton) 5,69 3.59 554 5.20 2.44 2.23

Tabla 6.18; Acciones Internas en Elementos No Lineales para Todes los Puentes.
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7.1 Resumen y Comparacién de los Resultados para cada Puente. -

En las siguientes descripciones se comparan las alternativas de andlisis estudiadas en el presente documento. Para ef caso

de las maximas acciones internas en los elementos estructurales se comparan sblo los valores maximos oblenidos para

cada andlisis y condicién. Las acciones en los elementos no lineales son las provocadas por la aplicacion de 1os registros

sismicos puesto que el programa no muestra otros casos o combinaciones de carga para estos elementos.

-

Puente Troncal del Nore:

Periodos de Vibracién: Puede observarse en |a figura 7.1 que para este puente en el andlisis fineal el primer periodo
aumenta un 30% en la condicion de interaccion con respecto a la de base fija, mienfras que en el analisis no lineal éste
aumenta de igual forma un 32%. En la condicion de base fija ! primer periodo aumenta un 46% en el analisis no lineal
con respecto al andlisis fineal, mientras que para el caso de interaccion éste aumenta de igual forma un 8.5%. En
ciertos modos puede detectarse mas marcadamente la diferencia entre los periodos para cada analisis en dos zonas del
gréfico. La primera zona estad comprendida por los valores de los periodos para los modos del 1 al 4 y en orden
descendente son los comespondientes a ISE no lineal, ISE lineal, BF no lineal y por litimo BF lingal. Para los modos del
9 &l 13 se detecta también cierta variacion y comesponden en orden descendente a BF lineal, ISE lingal, 1SE no lineal y
por ltimo BF lineal,

Participacion de masa modal después de 20 modos de vibracion: En la figura 7.6 puede observarse que en los analisis
lineal y no lineal se alcanza el 90% o mas de participacién de masa en las direcciones horizontales en ia condicién de
base fija, con valores levemente mayores para el andlisis lineal. Para la condicidn de interacsion en &l andlisis lineal no
se logra dicho porcentaje en las mismas componentes pero para el andlisis no lineal si se logra y tal variacion es
apreciable. Para la componente vertical la participacion de la masa no llega a ser del 90%. En el andlisis lineal Ia
participacion disminuye levemente en la condicion de ISE y en el analisis no lineal aumenta casi inapreciablemente.
Deéplazarnientos Maximos: Los desplazamientos méximos ocumen para la condicion de interaccion en los dos andlisis.
Para el anlisis lineal los desplazamientos longitudinales tienen mayor incidencia que los transversales y aumentan un
B0% en la direccion longitudinal y un 46% en la transversal. En la condicién de BF el efecto del andlisis no fineal es
incrementar los desplazamientos en lalosa con respecto a la misma condician en el analisis lineal, mientras que para la
condicion de ISE no existe vaniacion significativa en los dos analisis. En los dos analisis estos despiazamientos son los
corespondientes a puntos ubicados sobre la losa en los extremos de la junta de que divide a la seccitn este de la
oeste,

Acciones Internas en los Elementos: Las variaciones de los méximas acciones enfre los casos base fija e interaccion
suelo estructura para el apdlisis fineal se muestran en las tablas 5.3 y 5.4, y para el andlisis no lineal en la tabla 6.3, La
distribucion de los esfuerzos y acciones para cada analisis y caso es similar:
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(a) Losa: Las zonas que donde se concentran los esfuerzos maximos son las comespondientes a la region del
diafragma central, cerca de los diafragmas exteriores y en las esquinas del tablero adyacentes a la junta
tongitudinal. Por ser un puente esviajado los modos dominantes de vibracidn son torsionantes, Para la condicion
de BF en el andlisis no lineal los valores de esfuerzos fiectores aumentan hasta un 134% respecto a los
resultantes del andlisis lineal, mientras q'ue para el caso de ISE dichos valores se encuenfran proximos enbre si.
Los esfuerzes corfantes se incrementan notablemente en el analisis no fineal y son casi iguales en las dos
condiciones, mientras que en el analisis lineal se detectd un decremento en el caso de inferaccién. En el an4lisis
no lineal se sobrepasan los esfuerzos de compresion y cortante en el concreto.

{b) Vigas y diafragmas: Los momentos y corfamtes maximos se encuentran en fas vigas cercanas a la junta
fongitudinal del puente especificamente en los extremos de las viges conectadas longitudinalmente por el
diafragma central. En los diafragmas, fas maximas acciones internas enconfradas comesponden al diafragma
cenfral. Para el analisis no lineal los valores de tales acciones disminuyen en la condicion de base fija. En la
condictdn de ISE las acciones son mayores en el andlisis no lineal, mientras que en los diafragmas son menores
con respecto al andisis no lineal,

{c) Pila: Los esfuerzos maximaos se concentran en las uniones columna-cabezal y cabezal-vigas (zonas concéntricas
a los apoyos de las vigas). En la base de las columnas se observan también los mayores esfuerzos. En las
columnas las acciones internas disminuyeron notablemente {hasta en un 500%) con respecto a las obtenidas en
el analisis lineal, especialmente en cuanto a cortantes y momentos. La columna mas esforzada es la extrema de
la seccion este en ambos anlisis.

(d) Elementos No Lineales: Los elemenios que se modelaron para presentar un comportamiento inelastico son los
conectores viga-losa, 1as juntas de movimiento y los apoyos de [as vigas. Los valores méximos se presentan en
Ia tabla 6.18. Los elementos que simularon 1a junta de movimiento no exhibieron comportamiento no lineal. Los
conectores viga-losa son los que tuvieron [as mayores fuerzas cortantes en fa direccion transversal del puente
presentando un comportamiento histerético. En cuanto a los apoyos €l comportamiento observado fue
completamente no lineal, siendo los apoyos ubicados en los extremos de [as vigas cercanas a la junta
longitudinal del puente. Los valores de fuerza axial inducida por sismo no presenté comportamiento ineldstico y
solo tenian incidencia los cortantes en ambas direcciones. La variacion detaliada se describe en la seccién 6.1.4
y los valores se muestran en la tabla 6.18.

Cortante Basal confra Desplazamiento: En la tabla 7.1 se muestran los valores comespondientes al cortanfe basal
sismico en la direccion transversal y se observa que en el analisis linea! su valor es menor en el caso de 1SE, mientras
que en el andlisis no lineal los vakores son bastante cercanos en ambas condiciones, aunque menores &l cortante del

" caso BF lineal y mayores a de ISE lineal. Se observa que los cortantes maximos en la duracidn del registro
_coresponden a valores cercanos al maximo desplazamiento en el tablero para fa misma componente.
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Puente San Anfonio.

Periodos de Vibracion: Realizando una comparacion de los periodos de vibracion cormespondientes a cada uno de los
20 modos de vibracién (figura 7.2) los mayores valores se presentan en el andlisis no lineal, los primeros cinco modos
con un 20% mas con respecto al analists fineal del puente; los periodos méas largos comesponden a la condicion ISE
para los dos analisis (lineal y no lineal). En los dos casos de andlisis {base fija e inferaccion suelo estructura) las
deformadas modales para cada condicidn presentan cierta similitud, observandose para la primera condicion que sus
primeros modos poseen un movimiento lorsionante con respecto al eje horizontal y para Ia segunda condicion
presentan un desplazamiento longitudinal de |a estructura.

Participacion Modal después de 20 modos de vibracion; Para los dos anélisis la mayor paricipacidn modal de masa la

aporta la condicién de base fija, verificdndose que se sobrepasa el 90% en las componentes horizontales en ambas

condiciones. En este sentido los valores de respuesta sismica obtenidas para los analisis son validos y confiables
debido a que se logra un porcentaje aceptable de la paricipacion modal de masa y que 20 modos son suficientes.

Desplazamientos Méximos: Los desplazamientos maximos ocurren en la direccion transversal del puente. Para ambas

condiciones (BF e ISE) no se observa variacidn significativa en los analisis lineal y no fineal, teniendo éstos diferencias

mencres a un 4% en ambas condiciones. En los dos andlisis estos desplazamientos se dan generalmente sobre la losa
en los puntos ubicados en |a junta de movimiento central.

Acciones Internas; Las variaciones de los valores entre las condiciones de base fija e interaccion suelo estructura se

mencionaron en los capitulos Vy VI para los andlisis lineal y no lineal respectivamente, siendo similar la ubicacion de .

los esfuerzos maximos para cada condicién en ambos analisis en los elementos esfructurales como se describe a

continuacién:

() Losa: Los esfuerzos a flexibn méximos generalmente se concentran en las zonas adyacentes a las juntas en
donde la losa se une con los diafragmas centrales por los conectores aunque también se presentan esfuerzos
considerables en las esquinas del fablero, en los anélisis lineal y no lineal los esfuerzos resultantes no sobrepasan
alos admisibles de los materizles.

(b) Vigas y diafragmas: Para las vigas, los momentos y cortantes mé&ximos se encuentran en las vigas exteriores del
puente, en las zonas cercanas a los diafragmas centrales (apoyado en el cabezal de la pila). En cuanto a los
diafragmas, los momentos y cortantes méximos se dan en aquellos adyacentes a la junta central del puente y que
estan cercanos a la viga cenfral 0 a vigas exteriores.

{c) Pila: Paralos andlisis linea! y no lineal los esfuerzos maximos se concentran para la condicion base fija en la unién
columna-cabezal y cabezal-vigas, obteniéndose en Ia primera unién mencionada los de mayor ponderacion; para la
condicion de interaccion suelo-estructura los esfuerzos méximos estan ubicades en fa unidn zapata-pila y cabezal-
vigas. Los esfuerzos a compresion oblenidos para ambas condiciones (base fija e interaccion suelo-estructura) no
sobrepasan los esfuerzos admisibles del concreto en los casos de lingalidad y no linealidad.

(d) Elementos No Lineales: Los elementos que presentan un comportamiento ineléstico en este puente son los
conectores viga-osa, los elementos de junta de movimiento y los apoyos viga-cabezal. Los valores maximos se
presentan en la tabla 6.18 del capitulo V1. Los elementos que simularon la junta de movimiento (Gaps) no tuvieron
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exhibieron comportamiento no lineal y los valores de desplazamientos son despreciables, por 1o tanto no fueron
fomados en cuenta sus resuitados. Los conectores viga-losa son los que tuvieron las mayores fuerzas cortantes en
la direccion fransversal y longifudinal del puente, la variacién enfre base fija e interaccidn suelo estructura en la
historia de CIG es casi despreciable, no asi para la historia de IGN que es de 12% aproximadamente, siendo la
condicidén de suelo-estructura la mayor. En los apoyos viga-cabezal la mayor respuesta ia aportd la condicidn de
suelo-estructura en un 200% con respecto a base fija, para estos apoyos el comportamiente observado fue
completamente no lineal, se encontraron los mayores valores de fuerzas internas en los apoyos ubicados cerca de
ta pila central del puente. _
Cortante Basal confra Desplazamiento: Los desplazamientos transversales comparados con los cortantes basales
maximos son preseniados en la tabla 7.1 de éste capitulo, se puede observar que a medida los desplazamientos son
mayores para el andlisis no lineal los cortantes basales son mayores respecto al analisis fineal.

Puenie La Mascofa

Periodos de Vibracidn: Como puede obsefvarse en el grafico comparativo de los periodos de vibracidn (figura 7.3) 10;
mayores valores son obtenidos por andlisis no fineal, verificandose un incremento para los primeros cuatro modos del
70% aproximadamente respecto al andlisis lineai def puente. Como era de esperarse los periodos mas largos son
atribuibles al caso de interaccion suelo estructura para Jos dos andlisis. En el analisis lineal fas tendencias de los 20
primeros modos son muy cercanas enfre si, no asi para el andlisis no lineal donde se observa que los primeros tres
modos se separan marcadamente un 24%, luego de estos las tendencias enfre base fija e interascion suelo esfructura
son simiares. Para los dos analisis en los dos casos: base fija e interaccion suelo estructura las deformadas modales
son idénticas observandose para el primer modo el desplazamiento Jateral de la estructura.

Participacion Modal después de 20 modos de vibracion: Para los dos andlisis la mayor participacién modal de masa la
aporta el caso base fija, verificAndose que se sobrepasa el 90% en las componentes hofizontales, no asi en el caso
interaccidn suelo estructura donde este porcentaje alcanza un 87% en la direccion N—S {direccion fransversal del
puente) en ambos analisis. En este sentido los valores de respuesta sismica obtenidos para los andlisis sera valido y
confiable debido a que se logra un porcentaje aceptable de la participacion modal de masa y que 20 modos son
suficientes, .

Desplazamientos Maximos: Los desplazamientos maximos ocurren en la direccion transversal del puente (ancho). Para
el caso base fija se observa un incremento del 32% en el analisis no lineal respecto al lineal y un 45% en el caso
interaccion suelo estructura. En los dos analisis estos despfazamientos se dan sobre 1a losa en los puntos ubicados en
|2 junta de movimiento central,

Acciones Intermas: Las varaciones de los valores enfre los casos base fija e interaccion suelo estructura se

mencionaron en los capitulos Vy VI para los analisis lineal y no lineal respectivamente. La distribucion de los esfuerzos
para cada caso es similar:
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Losa: las zonas qué son mas vulnerables a fas excitaciones sismicas son las esquinas del tablero y-las 4reas
adyacentes ala junta central. El puente es esviajado por lo que se observa un efecto torsional que es desfavorable
para el comportamiento estructural def puente. Para el andlisis no lineal los valores aumentan un 140% respecio a
los resultantes del anélisis lineal, esto se debe a la influencia que ejercen los conectores no lineales que unen a
losa con las vigas. Los esfuerzos a flexién obtenides en el andlisis lineal son un 5% mayores 2 los admisibles y los
esfuerzos cortantes son menores al admisible, en el analisis no lineal los esfuerzos resultantes sobrepasan hasta
un 160% a los admisibles de los materiales. -

Vigas y diafragmas: los momentos y cortantes maximos se encuentran en las vigas exteriores del puente, esto se
debe a la seccibn de voladizo de losa {acera) que tienan que sopoﬁar, a diferencia de la losa, los valores obtenidos
de los dos andlisis son similares. En cuante a los diafragmas, los momentos y corfantes maximos se dan en
aquelios adyacentes a la junta central del puente y estos sobrepasan un 85% y 60% en los andlisis iineal y no
linea! respesctivamente a los admisibles obtenidos de 1a memoria de calculo del puente.

Pila: los esfuerzos méximos se concentran en las uniones columna-cabezal y cabezal-vigas siendo les zonas mas
vulnerables las esquinas que comparten la cabeza de Ia columna y el cabezal. En la base de las columnas se
observan los mayores esfuerzos cortantes y los esfuerzos méximos de flexion se obsarvan a % de lalongitud de la
columna medida desde la base. Los esfuerzos a compresion obtenidos para el caso base fija en el andlisis lineal
en las columnas sobrepasan los esfuerzos admisibles del concrefo en un 225% y los obtenidos en €l andlisis no
lineal BF e ISE sobrepasan en un 200% a los admisibles, la zona en que ia columna se estrechafunién columna -
cabezal) es donde se observa esta vulnerabilidad.

Elementos No Lineales: come se menciond en capitulo V1 los elementos que se modelaron para presentar un
comportamiento inelastico son los conectores viga-losa, los elementos de junta de movimiento y los apoyos viga-
cabezal. Los valores maximos son presentados en la tabla 6.18 del capitulo V. Los elemenfos que simularon la
junta de movimiento (Gaps) no tuvieron ninguin esfuerzo que alcanzara el comportamiento no lineal, es decir que el
desplazamiento axial no alcanz6 los 10 cm que es el ancho de las juntas de movimiento especificadas en los
planos estructurales. Los conectores vigadosa presentaron les mayores fuerzas cortantes en la direccion
transversal del puente, fa variacibn enfre base fija e interaccién suelo estructura es de 6% aproximadamente
siendo 1a primera la mayor, presentando un comportamiento histerético. En cuanto a los apoyos viga-cabezal fa
mayor respuesta la aporid el caso base fija en un 3% respecto a interaccion 'suelo estructura, para estos apoyos el
comportamiento observado fue completamente no lineal, los apoyos ubicados en los extremos del puente fueron
los que mas esforzados, la fuerza axial de estos apoyos no presentd comportamiento inelstico por lo que estos
apoyos deben ser disefiados espetialmente por cortante.

Cortante Basal contra Desplazamiento: Los desplazamientos fransversales comparados con los cortantes basales

maximos son presentados en la tabla 7.1 de éste capitulo, se puede observar que a medida los desplazamientos son

mayores para el andlisis no fineal, los cortantes basales son menores respecto a lineal, esto se debe a que en e

anglisis inelzstico los elementos no lineales pasan de la fase eldstica a la fase inelastica verificandose grandes
deformaciones.
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Puente Juan Bertis.

Periodos de Vibracidn: después de los 20 modos de vibracion, fos periotos maximos obtenidos (figura 7.2) fos amoja el
anglisis no lineal, no presentandose una diferencia significativa en los primaros tres modos, no asi para los siguientes
modos que presentan una variacion aproximada desde B7% reduciéndose hasta llegar a un 25% en los diimos modos
con respecfo al analisis lineal del puente, los periodos de vibracién mas lfargos coresponden a la condicidn de
interaccion suglo-estructura para fos dos andlisis {Lineal y no lineal). Las graficas de los periodos después de 20 modos
de vibracién para el analisis lingal y no lineal poseen fa misma tendencia hasta el quinto modo de vibracién, luego
existe una diferencia entre |2 tendencia de cada andlisis, siendo la misma en cada uno de ellos. Para los dos andlisis
base fija e inferaccién suelo-estructura fas deformadas modales para cada condicién presentan ciera similitud,
observandose para las dos condiciones que sus primeros modos presentan un desplazamiento longitudinal de la
estructura

Parficipacion Modal después de 20 modos de vibracién: la mayor participacion modal de masa para los dos andlisis la
aporta la condicion de base fija, verificandose que se sobrepasa el 90% en las componentes horizontales, no asi en el
caso interaccion suelo-estructura donde este porcentaje alcanza un 78% en la direccién transversal del puente en
ambos analisis.

Desplazamientos Maximos: Los desplazamientos méximos ocurren en la direccidn transversal del puente (ancho). Para
ambos condiciones base fija e inferaccion suelo estructura, siendo mayores los desplazamientos en el anélisis lineal en
un 33%. En los dos andlisis estos desplazamientos se dan generalmente sobre la losa en los puntos ubicados en la
junta de movimiento central.

Acciones Internas: ias variaciones de los valores entre 1as condiciones de base fija e interaccion suelo estructura se
mencionaron en los capitulos V y VI para los anélisis lineal y no lingal respectivamente, siendo similar la ubicacion de

 los esfuerzos méximos para cada condicin en ambos andlisis:

{a) Losa los esfuerzos a fiexion maximos generalmente se concentran en las zonas adyacentes al diafragma central
.del puente, aunque también se presentan esfuerzos de consideracion en las esquinas del tablero, en los andlisis
lineal y no lineal los esfuerzos resultantes no sobrepasan a los valores admisibles de los materiales.

(b} Vigas y diafragmas: para fas vigas, [os momentos flectores y cortantes ransversales méximos se encuentran en la
regidn cercana al diafragma central (apoyado en el cabezal de la pila). En cuanto a los diafragmés, los momentos y
cortantes maximos se dan en el diafragma central del puente y que estan cercanos a fa viga central o a vigas
exteriores.

{c) Pila: en el cabezal de a pila los esfuerzos méximos se concentran en una pequefia zona alrededor de los apoyos
que unen dicho elemento esfructural con las vigas, presentandose los esfuerzos méximos para los dos analisis en
ambas condiciones, no existiendo una variacion regular de los valores para cada condicion. Los valores maximos
de las fuerzas internas para las columnas se pfesentan de la siguiente manera: 1a fuerza axial presenta mayores
valores en el pie de la columna, los mayores cortantes se presentaron ya sea en la cabeza o en pie de la columna y
en Io que respecta a los momentos méximos estos se dieron en fa cabeza de las columnas, indistintamente para
ambos analisis y condiciones de apoyos.
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{d) Elementos No Lineales: En este puente asi como en los deméas analizados los elementos que presentan un
comportamiento inelastico son: los conectores viga-losa, los elementos de junta de movimiento y los apoyos viga-
cabszal. Los valores maximos se presentan en 1a fabia 6.18 del capitulo VI. Los elemantos que simularon la junta
de movimiento (Gaps) en la parte central y en los extremos de la estructura, no tuvieron ningln esfuerzo que
alcanzara el comportamiento no lineal arrojando valores de desplazamientos despreciables, por lo tanto no fueron
tomados en cuenta sus resullados. En los conectores viga-losa, los corlantes de la condicidn de interaccidn suelo-
estructura son mayores que los de base fija. En cuanto a los apoyos viga-cabezal son los que tuvieron las mayores
fuerzes cortantes en la direccion fransversal y longitudinal del puente, la mayor respuesta la aportd 1a condicion de
hase fija con respecto a interaccitn suelo-estructura, mientras que la fuerza axial es mayor en el caso de base fija,
para estos apoyos el comportamiento observado fue completamente no lineal, se enconfraron los mayores valores
de fuerzas infernas en los apoyos ubicados cerca de la pila central del prente.

Cortante Basal confra Desplazamiento: Los cortantes basales méximos comparados con los desplazamientos

transversales son presentados en la tabla 7.1 de éste capitulo, se puede observar que a medida los desplazamientos

generalmente son menores para el analisis no lineal los cortantes basales son mayores respecto al lineal.

Puente Moropala

Periodos de Vibracion: Como puede obsen-rarse en &l grafico comparativo de los periodos de vibracién (figura 7.5) los
mayores valores son obtenidos por andlisis no lineal, verificandose un incremento para los primeros cuatro modos del
150% aproximadamente respecto al andlisis lineal del puente. En el andlisis lineal las tendencias de los 15 primeros
periodos son muy cercanas entre si, los periodos del 15 al 20 varian un 15% de BF a ISE, es importante mencionar que
estos Ultimos periodos son de igual valor{ver tablas 5.9 y 5.10 del capitulo V). En el analisis no lineal se observa que
todos Ios periodos no varian de ta condicion BF a ISE (s6lo en centésimas de segundo). Para los dos analisis en los dos
casos: base fija e interaccion suelo estructura las deformadas modales son idénticas observandose para el primer modo
el desplazamiento lateral de la estructura. ’

Participacion Modal después de 20 modos de vibracion: para los dos andlisis la mayor participacion modal de masa la
aporta el caso base fija, se observa que no se alcanza el 90% en ninguna de las direcciones, llegando a un 69% el la
componente longitudina! y 49% en la direccidn transversal del puente, lo anterior es véalido para los dos analisis. En este
sentido se debe analizar a la estructura con més periodos para que los valores de respuesta sismica obtenidos sean
validos y corfiables.

Desplazamientos Méaximos: Los desplazamientos maximos ocurmen en la direccidn ransversal del puente (ancho). Para
los dos anlisis estos valores no varian considerablemante entre BF e ISE y ocurren sobre Ia losa en los puntos
cercanos a tas juntas de movimiento.
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Acciones Intemas: Las variaciones de los valores enfre los casos base fija e interaccion suelo estructura se mostraron

enios capitules Vy VI para los andlisis lineal y no lineal respectivamente.

a)

Losa: Las zonas que son méas vulnerables a las excitaciones sismicas son las esquinas del tablero y las areas
adyacentes a las juntas. Para el andlisis no lineal los valores aumentan cinco veces respecto a los resultantes del
andlisis lineal, esto se debe a la influencia que ejercen los coneclores no fineales que unen a losa con las vigas.
Todos los esfuerzos no sobrepaszan a los admisibles de los materiales.

{b) Vigas y diafragmas: Los momentos y cortantes maximos se encuentran en las vigas exieriores del puente, a

(c)

(d)

diferencia de la losa, los valores obtenidos de los dos analisis son similares. En cuanto a los diafragmas, los

momentos y cortantes maximos se dan en aquelios adyacentes a la junta central del puente. Para ambos
elementos los valores obtenidos no sobrepasan a los admisibles.

Fila: Los esfuerzos maximos se concentran en las uniones columna-cabezal y cabezal-vigas siendo las zonas mas
vulnerables las esquinas que comparten la cabeza de la columna y ef cabezal. En Ia base de las columnas se
observan los mayores esfuerzos cortantes y los esfuerzos méximos de flexidn se observan en la mitad de la
longitud de !a columna. Los esfuerzos resultantes en los dos anélisis no sobrepasan a los admisibles.

Elementos No Lineales: Los valores méximos son presentades en la tabla 6.18 del capitulo V1. Los elementos que
simularon la junta de movimiento (Gaps) no tuvieron ningln esfuerzo que alcanzara ¢! comportamiento no lineal,
es decir que el desplazamiento axial no alcan2d los 8cm que es el ancho de las juntas de movimiento
especificadas en los planos esfructurales. Los conectores vigaJosa son los que tuvieron las mayores fuerzas

cortantes en la direccion longitudinal de! puente, la variacion entre base fifa e interaccién suelo estructura no es °

significativa, y presentan un comportamiento histerético, En cuanto a los apoyos viga-cabezal el comportamiento
observado fue completamente no lineal, Jos apoyos ubicados en los cabezales def puente fueron los que mas
fuerza tomaron, la fuerza axiat de estos apoyos no presentd comportamiento ineléstico por lo que estos apoyos
deben ser disefiados especialmente por cortante.

Cortante Basal contra Desplazamiento: Los desplazamientos transversales comparados con los corfantes basales

méximos son presentados en la tabla 7.1 de éste capitulo, se puede observar que a medida los desplazamientos son .

mayores para el andlisis no fineal, los cortantes basales son menores respecto al lineal, esto se debe a que en el

andlisis inelastico los elementos no lineales pasan de la fase elastica a la fase inelastica.
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Figura 7.2: Grafico Comparativo de los Periodos de Vibracion del
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Figura 7.4: Gréfico Comparativo de los Periodos de Vibraclén del
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7.2 Comparacién de la Participacitn de Masa para el Analisis Lineal y No Lineal.

En los graficas siguientes se muestra la influencia de las condiciones locales del suelo de fundacidn en la participacién de la

masa sismica de los puentes luego de veinte modos de vibracidn para los analisis lineal y no lineal.

En todos los casos y para un mismo tipo de andlisis dinamico, [a participacion de masa es menor en la condicion de
interaccion suslo estructura, Para ¢ Puente Troncal del Morte puede observarse que la contribucién de masa en las
componentes horizontales disminuye en el anélisi; no lineal, aunque aumenta.en ia componente vertical. Para el Puente
San Anfonio la diferencia enfre Jas participaciones de masa correspondientes a cada tipo de analisis no es apreciable en las
componentes horizontales, pero la conlribucion de masa aumenta en la componente vertical al considerarse el analisis no
nzal. En el Puente La Mascota la participacidn de fa masa en la combonente longitudinat de! puente disminuye
apreciablemente en el analisis no lineal. En el puente Juan Bertis se observa que la participacion de 1a masa aumenta en la
condicién de interaccion al efectuarse un andlisis no lineal, En el Puente Moropala no se detecta variacién apreciable en la

contribucidn de masa para los des fipos de analisis.

TRONGAL DEL NORTELINEAL TRONCAL DEL NORTE NO LINEAL
' 100

80 4

2 60 OBF

= = OIsE
— 40
| ”.

1 o] I
Uz Uz
SAN ANTONIO LINEAL _ SAN ANTONIO NO LINEAL
| EIBF
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Figura 7.6: Comparacibﬁ'de las Participaciones de Masa en las Condiciones de BF e ISE para los dos Tipos de Andlisis.
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Figura 7.6 (cont.):
Comparacion de las Parficipaciones de Masa en las Condiciones de BF ¢ 1SE paralos dos Tipas de Analisis.
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7.3 Comparacién de los Corfantes Basales para cada Puente.

En‘a siguiente tabla se muestran los valores correspondientes a los méaximos cortantes basales en la direccion fransversal
de los puentes {que es la direccibn mas susceptible a los efectos del sismo). Como era de esperarse, el cortante basal mas
grande corresponde al Puente Troncal del Norte, mientras que el menor corresponde al Puente Moropala. Se observa que
en el analisis no lineal los méximos valores encontrados no difieren notablemente de una condicién a ofra. En el andlisis
lineal ia respuesta global en términos del cortante transversal disminuye en el caso de interaccion suelo esfructura para los
puentes Troncal del Norte y San Antonio. En la mayoria de los cesos fos acelerogramas del CIG e IGN dominan la

respuesta.
PUENTE ANALISIS LINEAL ANALISIS NO LINEAL

BF [Ton) ISE(Ton) BF(Ten) ISE(Ton)

Troncal del Norte 4331.38 2831.56 450713 4051.70

Juan Bertis 276.12 469.92 1056.48 1056.33

Maropala 235.92 271.55 201.60 208.65

San Antonio 962.26 775.41 1212.56 1213.60

La Mascota 1350.37 1447.91 £99.95 787.05

Tabla 7.1: Corlantes Basales Maximos Encontrados (en la Direccibn Transversal de los Puentes).

7.4 Comparaci6n de los periodos de los puentes considerando interaccion suelo estructura y base fija en cada fipo
de andlisis dindmico, famanda en cuenta su longitud.

Para tener una idea de la influencia de las condiciones locales de suelo en las caracteristicas dinamicas de los puentes
considerados en esta investigacion, se muestra en Ja Figura 7.7 1a refacion. de los periodos comespondientes a la condicion -
de ISE entre los de BF para cada tipo de anélisis contra la fongitud el puente. Puede observarse que los efectos de la
interaccion suelo estructura ienen mayor incidencia en los puentes mas largos excepto para el Puente Moropala (por el
nimero de apoyos y de juntas de expansion que tiene). La diferencia entre los pertodos es méas apreciable en el primer modo
y &s por ello que solo se tornan en cuenta los primeros cinco.

Ademas para observar |a variacion de las caracteristicas dinamicas de los puentes, se muestra en la Figura 7.8 la relacion
entre los periodos correspondientes & analisis no lineal enfre los comrespondientes analisis lineal en una misma condicion
(BF 0 ISE) considerando 1a longitud el puénte. Los efectos de la interaccion suglo estructura fienen mayor incidencia en los
puentes mas largos (con excepcion del Puente Moropala). La diferencia entre los periodos es mas apreciable en los primeros
diez modos ¥ en los subsiguientes modos la relacién entre los periodos tiénde a uno.
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Relacion de los Periodos de ISE entre los de BF Primeros Cinco Modos Vs Longitud de! Puente.

Figura 7.7
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i Figura 7.8:

Relacion de los Periodos del Analisis No Linea! entre los del Andlisis Lineal para los primeros Diez Modos
Contra la Longitud del Puente.
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8.1 CONCLUSIONES

Los resultados obtenidos de los analisis dinamicos lineal y no lineal con base fija e inferaccidn suelo estructura llevados a
¢abo en los puentes seleccionades para la presente investigacién indican lo siguiente:

* lamaxima respuesta sismica de puentes en el analisis de la historia de la respuesta en el iempo depende de varios
factores tales como las caracteristicas de 1a estructuracion de los mismos, la maxima aceleracién y la duracién del
registro sismico empleado, las condiciones locales de suelo y el tipo de fundacién.

» Laméaxima aceleracion del terreno no es por si sola deterrinante en la obtencion de la méxima respuesta sismica al
hacer uso de un acelerograma, Como puede observarse de la tabla que resume fas caracterisficas principales de los
registros sismicos (tabla 4.2.2), el CIG proporciond los maximos resultados, comespondiéndele los méximos valores de
aceferacion del terreno e intensidad de Arias, a pesar de su corla duracion. En la mayoria de las ocasiones en el
analisis linea! este registro amojaba los resultados maximos en las secciones criticas de los componentes estructurales.
Sin embargo para el andlisis no lineal el registre del IGN adquirié mayor refevancia que el CIG al provocar las méximas
acciones, siguiendoles en orden de importancia los acelerogramas identificados como HCR, HSH, ELC y por dltmo €l
SBB.

= Las participaciones modales de masa en las componentes horizontales luego de 20 modos de vibracién son cercanas
{en 1a mayoria de los casos) al 90%, Io que indica que los resuftados originados por los efectos inerciales en tales
direcciones {longitudinal y transversal) son representativos. Sin embargo los valores de participacién modal de masa
obtenidos para el Puente Moropala no alcanzan tal porcentaje en dichas componentes y decrecen hasta en un 50% en
la condicién de interaccién suelo estructura con respecto a la de base fija, siendo menores los valores comespondientes
al analisis no lineal. Esto se debe a gue es un puente con tres pilas y una longitud refaivamente larga si se toma en
cuenta su ancho y a que ademas las fundaciones son bastante grandes. Por lo tanto para este puente es necesario
emplear un nlimero mucho.mayor de modos de vibracidn ya que los valores maximos de |as acciones internas en los
diversos componentes estructurales no presenta una variacién apreciable en cada tipo de andlisis y condicion.

» Entodos los puentes la parficipacion modal de la masa en la componente vertical no alcanzé el 90% luego de 20 modos
de vibracion. Esto se debe a varios factores, entre ellos: los valores empleados para las rigideces equivalentes de suelo
son bastante grandes; las componentes de aceleracién maxima en la direccion verfical encontradas son sumamente
menores que las comespondientes a las componentes horizontales en los registros sismicos considerados, la masa
excitada en dicha direccibn es despreciable, el nimero de modos empleado no es suficients para captar
adecuadaments los efectos inerciales de las fuerzas en estas componentes. Por tanto es necesario emplear mas
modos de vibrazion en el anélisis sea éste lineal ¢ no lineal.
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Los periodos de vibracion encontrados para las condiciones de base fija y de interaccion suelo estructura son bastante

cercanos especialmente en el Puente Moropala. Esto indica que los efecios de Ia fundacion en sus caracteristicas
dinamicas son de poca importancia. Esto puede aﬁbuirse a que el puente posee una relacién de aspecto bastante
elevada con respecio a los ofros puentes analizados y 2 que hay varias juntas de expansion en los claros simplemente
apoyados.

En el andlisis lined la méxima respuesta sismica no tiene una tendencia definida al comparar los casos base fija e
interaceidn suelo estructura, 1as fuerzas y esfuerzos varian segun el elermento a considerar. En {a losa de los puentes
los esfuerzos maximos que se obfienen son similares para los dos casos: base fija e interaccion suelo estructura; en las
vigas los momentos y coriantes maximos se obtienen en e caso con interaccidn suelo estructura. En la pila los
esfuerzos maximos se concenfran en las uniones viga-cabezal y cabezal-columna en los puentes simplemente -
apoyados - La Mascota y Moropala - y en los demas puenles estos va1ores_ se concenfran en el cabeza! donde se une
el diafragma ceniral con la losa y vigas, para ambos el caso con interaccion suelo estructura es la dominante.

En el andlisis no lineal los esfuerzos se incrementaron en todos los elementos de la estructura respecto al andlisis
lineal, en este analisis se observa que la maxima respuesta sismica ocurre para el caso interaccidn suelo estructura en
la superestructura de los puentes{losa y vigas), no asi para ias pilas donde estos valores son mayores en ia condicién
base fija. La excepcitn es el puente San Antonio donde este comportamiento se invierte. Los elementos no lineales
modelados presentaron un comportamignto no fineal bien definido observandose los mayores en aquellos que coneclan
la losa con Jas vigas, en cuanto a los elementos que simularon las juntas de movimiento esfos no alcanzaron el
comportamiento inelastico verificandose que el ancho de las juntas son lo suficientemente holgadas para funcionar
perfectamente ante los desplazamientos refativos que ocurren por excitaciones dindmicas.

El efecto del andlisis no lineal se acentlia en las deformaciones de los puentes simplemente apoyados (Moropala y La
Mascota) en los cuales los desplazamientos en la direccidn transversal se incrementaron significativamente. Este efecto
es aribuible en el Puente La Mascotz a que las columnas de Ia pila fienen una alta relacién de esbeltez y en el Puente
Moropala a que son varios claros con juntas de expansion enfre ellos.

Por ser los puentes estructuras imegulares su comportamiento no esta prefiiado de una condicion a otra, es decir que no
siempre a la condicidn de base fija corresponde la méxima respuesta esfructural y que a la condicion de interaccion
suelo estructura corresponden menores valores de respuesta (por efecio del amortiguamiento del suelo) pero mayores
deformaciones inducidas por la fiexibilidad del suelo. La Onica tendencia observada es que los periodos de vibracién
aumentan en ia condicion de interaccion y son mayores en el andlisis no lineal.

Para puentes con estructuraciones como las de los puentes Juan Beriis, San Antonio y Troncal del Norte, en los cuales
los diafragmas cenfrales estan conectados al cabezal de la pila por medio de barras de acere con revestimiento
helicoidal de alfa resistencia, se obtienen acciones que probab'lemente exceden a las empleadas para el disefio, puesto
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que en algunas ocasiones los valores de momento y cortante sobrepasan los valores maximoes encontrados en las
vigas. Las losas de estos puenies puede ser disefiada no solo para soportar las cargas vivas de fransiio sino los efectos
de las fuerzas sismicas inducidas, los que pueden resultar mas adversos que 10s comespondientes a cargas de transito
e impaclo, en especial para las zonas crilicas de! tablero (la zona cercana @ dialragma central). Para los puenles
simplemente apoyados como los puentes Morapala y La Mascola, los valores enconirados para las maximas acciones
en las vigas son bastanie pequeias y el disefio esta por lo tanto regido por la combinacion de carga muerta mas carga
viva de fransito e impacto.

La utilizacion de disposilivos de disipacion de energia o aisladores en ta base. de los apoyos de las vigas proveen a las
estructuras de los puentes analizados de un comportamiento aceptable ante fas excitaciones sismicas consideradas en’
el analisis.

Para puenles con un tamafio considerable y con esviaje en planta (como tos puentes La Mascota y Troncal del Norte) el
uso de un andlisis dinamico es sugerido para su disefio, puesto que los modos de vibracion fundamentales son
torsionantes.

El uso de la carga distibuida longitudinal y ransversaimente {correspondiente &l Procedimiento 1 de analisis sismico
proporcionado por las nenmas AASHTQ - Division IA) propuesto para el disefio de puentes con caracterislicas como las
del Puente Moropala provocd un sobredimensionamiento en sus estructuras de soporte (pilas). Como se puede verificar
en los resuliados del analisis, las acciones enconfradas en los elementos estructurales son bastante pequefias y no
variaron significativamente de un anélisis a otro. Por fo tanto resulta més adecuado emplear un andlisis espectral
multimadal o ! de la historia en el iempo.
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que en atgunas ocasiones los valores de momento y cortante sobrepasan los valores maximos encontrados en las

_vigas. Las losas de estos puentes puede ser disefiada no sdlo para soporiar las cargas vivas de transito sino los efectos

de las fuerzas sismicas inducidas, los que pueden resultar mas adversos que los correspondientes a cargas de transito
e impacto, en especial para las zonas crificas del tablero (la zona cercana al diafragma central). Para los puentes
simplemente apoyados como los puentes Morapala y La Mascota, los valores encontrados para las méaximas acciones
en las vigas son bastante pequefias y el disefio esta por lo tanto regido por la combinacién de carga muerta mas carga
viva de transito e impacto.

La utiizacitn de dispositives de disipacion de energia o aisladores en la base de 105 apoyos de las vigas proveen a las
estructuras de los puentes analizades de un comportamiente aceptable ante las excitaciones sismicas consideradas en
el andlisis.

Para puentes con un tamafio considerable y con esvigje en planta [como los puentes La Mascota y Troncal del Norle) el
uso de un andlisis dinamico es sugerido para su disefio, puesto que los modos de vibracion fundamentales son
torsionantes.

El uso de la carga distribuida longitudinal y transversalmente (correspondiente al Procediméento 1 de analisis sismico
proporcionado por las normas AASHTO ~ Divisidn 1A) propuesto para el disefio de puentes con caracteristicas como las
del Puente Moropala provocé un sobredimensionamiento en sus estructuras de soporte (pilas). Como se puede verificar
en los resultados del andlisis, las acciones encontradas en los elementos estructurales son bastante pequefias y no
variaron significativamente de un andlisis a ofro. Por lo fanto resulta mas adecuado emplear un andlisis espectral
muliimodal o el de la historia en el tiempo.
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8.2 RECOMENDACIONES

Puesto que por 1im'r£acibn de recursos en cuanto a herramientas de prégramacién, el andlisis dindmico no lineal
completo (es decir que todos las elementos tales como placas y cascarones, elementos de marco, elementos solidos,
resorfes, amortiquadores, aisladores...) no pudo ser realizado en ef presente rabajo para considerar sus efectos en la
respuesta de los puentes considerados, se recomienda que en un futuro no muy lejano 1a Escuela de Ingenieria Civil
bueda gestionar la adguisicion de un programa de andlisis con tales caracteristicas como ef ABAQUS, pudiéndose
enconfrar ademas demandas de ductilidad y cuantificar a vulnerabilidad sismica de los mismos, De esta manera los
puentes y ofras estructuras podrian modelarse de manera més real. ‘

En los modelos discretizades haciendo uso del SAP 2000 empleados en la investigacidn no $e analizaron condiciones
de carga que incluyan cargas de Fansito, puesto que este analisis solo puede flevarse a cabo en modelos a bhase de
elemenfos de marc:o. Si se modelan los puentes con este tipo de elementos fal como se menciond anterionmente,
entonces serfia posible comparar la incidencia de fas cargas vivas en los elementos estructurales de los puentes contra
los efectos de las cargas de sismo criginadas af hacer uso de un anafisis espectral modal o de la historia de la
respuesta en el iempo.

En futuras investigaciones de este tipo es recomendable que se cuente con las memotias descriptivas del disefio de
los puentes que se pretendan analizar para que los resultados obtenidos del andlisis adoptado puedan ser
comparados con las acciones de disefio.

En el Puente La Mascota los efemantos mas vulnerables son 1as columnas, los esfuerzos obtenidos en los dos analisis
en esos elementos sobrepasan la resistencia de los materiales utilizados, por lo que se recomienda una revision
profunda para que se verifique su seguridad y se hagan las reparaciones necesarias para su reforzamiento.

En los puentes San Antonio, Juan Beriis y Trongal del Noste (los cuales no se encuentran construidos a la fecha) se
recomienda se revise detenidamente el disefio de los diafragmas centrales, puesto que los resuitados indican que fas
acciones de disefio fueron sobrepasadas en estos elementos.
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