UNIVERSIDAD MICHOACANA DE
SAN NICOLAS DE HIDALGO

DIVISION DE ESTUDIOS DE POSGRADO DE LA
FACULTAD DE INGENIERIA CIVIL

ANALISIS DINAMICO INCREMENTAL DE
PUENTES CON DIFERENTES TIPOS DE APOYO

TESIS
PARA OBTENER EL TITULO DE:
MAESTRA EN INGENIERIA

PRESENTA:
ING. ANDREA ALCALA FERREIRA

ASESOR:
DR. MANUEL JARA DIAZ

MORELIA, MICHOACAN
Agosto 2017




MAESTRIA EN INGENIERIA EN EL AREA DE ESTRUCTURAS U.M.S.N. H

ANDREA ALCALA FERREIRA Pagina |2



MAESTRIA EN INGENIERIA EN EL AREA DE ESTRUCTURAS U.M.S.N.H

AGRADECIMIENTOS

Quiero ofrecer unas palabras de agradecimiento a todas aquellas personas que
estuvieron conmigo apoyandome, que me brindaron su ayuda y su sabio consejo.

Agradezco al Consejo Nacional de Ciencia y Tecnologia (CONACYT), que me ayudo a
hacer todo esto posible gracias a la ayuda econdmica brindada y a la Universidad
Michoacana de San Nicolas de Hidalgo (UMSNH), que es la institucidn en la cual pasé
casi once anos de mi vida.

De forma muy especial quiero agradecer a mi asesor de tesis el Dr. Manuel Jara Diaz,
por su orientacion a lo largo de este trabajo, por sus consejos y su tiempo. Durante
todo este tiempo él ha compartido conmigo innumerables ensefanzas, no solo de la
escuela sino también de la vida, ensefianzas que guardare conmigo para siempre.
Muchas gracias por todo.

A mis profesores de posgrado, que gracias a su digna labor he logrado crecer como
profesionista y como persona.

A mis excompafieros de posgrado, ya que gracias a ustedes me di cuenta de que el
compafierismo es muy importante, todo en la vida es una competencia y hay que
prepararse para ello, sélo los que luchan por lo que quieren lo consiguen.

A mis padres Ma Guadalupe Ferreira Pérez y J Luis Alcala Esquivel, que me tuvieron
paciencia todo este tiempo, que soportaron mis desvelos, escucharon mis angustias
cuando las cosas se ponian dificiles y compartieron mi alegria hasta el dltimo dia.
Muchas gracias en especial a ellos, porque, sin su educacion, sus valores éticos y su alta
moralidad, yo no seria la persona que soy, ustedes siempre serdn mi ejemplo a seguir.

A mi hermano, a mis amigas y a mi familia que han estado ahi para mi en las buenas y en
las malas, apoyandome sin condiciones.

ANDREA ALCALA FERREIRA Pagina |3



MAESTRIA EN INGENIERIA EN EL AREA DE ESTRUCTURAS U.M.S.N.H

CONTENIDO
INDICE DE FIGURAS 6
INDICE DE TABLAS 12
RESUMEN 13
ABSTRACT 14
INTRODUCCION 15
CAPITULO 1. PROCEDIMIENTOS DE ANALISIS NO LINEAL 17
1.1 DESCRIPCION DE LOS TIPOS DE ANALISIS NO LINEAL 18
1.2 PRINCIPALES VENTAJAS Y DESVENTAJAS DE LOS DIFERENTES TIPOS DE ANALISIS. ......ceeeueuerereererenes 25
1.3 ANALISIS DINAMICO INCREMENTAL (ADI) 27
CAPITULO 2. MEDIDAS DE INTENSIDAD Y DANO 31
2.1 MEDIDAS DE LA INTENSIDAD. 31
2.1.1 Medidas de intensidad basadas en valores PiCo.......cceuevuevuirinininiiiiniiniiiininnescecnessessessessesseens 32
2.1.2 Medidas de intensidad basadas en a duracion......ccccceeeeeeeveerieereneeniierceereeecee st seeesnee 33
2.1.3 Medidas de intensidad basadas en la frecuencia y la respuesta de la estructura.........cecceueeuvruennne 35
2.2 MEDIDAS DEL DANO 37
2.2.1 INAICES @ A0 IOCAI euvvererrerreetereieteestetese e tes ettt a st s st st s st s s assesasassesassesesassesasassesanans 37
2.2.2 INdICeS @ dAM0 GIODAI .uvueuereuieieuieireieieireieiseisieiseis ettt bttt ss s aas s ssssssassssen 40
2.2.3. Indices de dafio propuestos por HoSe €t al. (1997) cu.wueueurerrrerseesisrsessssssssssssssssssssssssssssssssssssanes 41

CAPITULO 3. ANALISIS DEL COMPORTAMIENTO DE PUENTES CON DISTINTA RIGIDEZ

MEDIANTE EL ANALISIS DINAMICO INCREMENTAL 45
3.1 SELECCION DE LA DEMANDA SISMICA 45
3.2 DESCRIPCION DE LOS PUENTES Y MODELOS DE ESTUDIO 49
3.2.1 Descripcion de la geometria de 10S PUENLES .....ucuvviiiceiriiiciiiiccc s 49
3.2.2 Caracteristicas de 1a SUPEreStrUCtUra......cccivviriiniiniitiiiiniircct et ae st sssesane 51
3.2.3 Geometria y armado de [as Pilas ....cccceeeiricvuiniininiiniiiiicicicin e 51
3.2.4 Ciclos histeréticos usados en las pilas de los puentes y su ubicacion .......ccoceveevieieeniceviinicennninee 52

ANDREA ALCALA FERREIRA Pagina |4



MAESTRIA EN INGENIERIA EN EL AREA DE ESTRUCTURAS U.M.S.N.H

3.2.5 Modelos tipo espina en los analisis dindmicos incrementales........cocoviiieicnicnininincnicecicnennes 56
3.3 CURVAS DE CAPACIDAD DINAMICA 58
3.3.1 Analisis de los resultados de los puentes regular e irregular.........coeeveveeeeereeniereenecreeneereeneerenne, 58

CAPITULO 4. EVALUACION DEL COMPORTAMIENTO DEL PUENTE IRREGULAR BAJO

DISTINTOS TIPOS DE APOYO 69
4.1 MODELOS DE ESTUDIO 73
4.2. ANALISIS TRANSVERSAL Y LONGITUDINAL DEL PUENTE MONOLITICO (M) 78
4.3. ANALISIS TRANSVERSAL Y LONGITUDINAL DEL PUENTE CON APOYOS TIPO LRB (LRB) .....cceevueceeee 83
4.3.1. Modelo con apoyos LRB y barras de plomo (LRBPB).......cccccceiiririrerurinnirencnccnenisininisissssesesesescsnas 90
4.3.2. Modelo con apoyos LRB y topes SiSmicOS (LRBTS) ...cceuvveeverueinmsuienisueisnsuesesssuesesnssesessssescssssesenss 95

4.4. ANALISIS TRANSVERSAL Y LONGITUDINAL DEL PUENTE CON APOYOS DE NEOPRENO (NEO)........ 99
4.4.1 Modelo con apoyos de neopreno y barras de plomo (NPB) ....c.cccveveeureeirerrccnnreeisesnesennsaesesnssenens 105
4.4.2 Modelo con apoyos de neopreno, barras de plomo y efecto del choque con el estribo (NPBE) 110
4.4.3. Modelo con apoyos de neopreno, topes sismicos y considerando el choque con el estribo (NTS)

..................................................................................................................................................................... 114
4.5. ANALISIS TRANSVERSAL Y LONGITUDINAL DEL PUENTE CONSIDERANDO BALANCEO DE LA

CIMENTACION (BC) 119
CAPITULO 5. ANALISIS DE RESULTADOS 125
5.1. RESPUESTA DE LOS PUENTES UTILIZANDO EL REGISTRO DE CALETA DE CAMPOS .....ccceeeeerercssscsnes 125
5.2. RESPUESTA DE LOS PUENTES UTILIZANDO EL REGISTRO DE MANZANILLO 127
5.3. RESPUESTA DE LOS PUENTES UTILIZANDO EL REGISTRO DE LA UNION 128

5.4. COMPARACION DE LOS VALORES DE Sa DE LOS PUENTES CON REGISTROS DE PERIODO CORTO. 129

5.5. RESPUESTA DE LOS PUENTES UTILIZANDO EL REGISTRO DE SCT 131
CONCLUSIONES 133
REFERENCIAS 137

ANDREA ALCALA FERREIRA Pagina |5



MAESTRIA EN INGENIERIA EN EL AREA DE ESTRUCTURAS U.M.S.N.H

INDICE DE FIGURAS

Figura 1. 1 Ejemplos de ciclos histeréticos (Kappos A. J. et. al, 2012) cccvvuririruruemeccciinininininisiececceccnnnnns 19

Figura 1. 2 Ejemplo de plasticidad concentrada en una columna y el modelo de discretizacién
por fibras (Kappos A. J. €t. @l, 2012) cucceeeeecirieeirteieerieeireeeesteetste et e eses e sesae et ses e st ssentsassesssssensassseneas 19

Figura 1. 3 Aplicacién de una carga incremental al sistema y punto de control de los desplazamientos... 20

Figura 1. 4 Curva de capacidad que resulta de un analisis incremental ..., 20
Figura 1. 5 Demanda eldstica e inelastica contra capacidad (Kappos A. J. et. al, 2012)..c.ccceruercrerecrcnnrucncnnne 21
Figura 1. 6 Espectros de demanda (Kappos A. J. et. al, 2012) c.c.cccccinininirininicnicnciiiiitnisseseesesescsessssnnns 21
Figura 1. 7 Idealizacidn de la curva cortante basal contra desplazamientos (Kappos A. J. et. al, 2012)...... 24
Figura 1. 8 Curva de capacidad adaptable ...ttt 25
Figura 1. 9 Curva de capacidad dindmica (Vamvatsikos y Cornell, 2002) .....cceuvueeeuruerirurucrcnnruccseseercnnsuescannns 27
Figura 1. 10 Resultados de cuatro diferentes registros (Vamvatsikos y Cornell, 2002).......cceuvecucrcueirurunnes 28
Figura 1. 11 Resultados de los entrepisos del edificio (Vamvatsikos y Cornell, 2002).....cccecvueeveruicruruencnnnnes 29
Figura 2. 1 Valores de PGA, PGV y PGD de dos registros diferentes (Chopra A. K., 1995) ..c.cccevvuruecrurucncnnnn 33
Figura 2. 2 Distribucidn de la energia de un sistema elastoplastico (Akiyama H, 1999).......c.cccccvcvvcririnunnne 34

Figura 2. 3 Obtencién de Sa (T=0.5s, 1.0s y 2.0s {=2%) para el movimiento del terreno de
El Centro (Chopra A. Kiy 1995 ) iiicririeeirinietnteientsessettssentsessessssssestsassessssssestessessasssessssssessasssessssssessasssessasns 35

Figura 2. 4 Dispersion de los resultados con diferentes medidas de la intensidad

(Vamvatsikos y Cornell, 2002) ...ttt sessssss s s e ssas 37
Figura 2. 5 Nivel de dafo | (HOSE €t al. 1997) wcuviiiiiiriiiiiiiiiinciiniccincniseenssesisssesesssessssssesesssssssssns 41
Figura 2. 6 Nivel de dafio Il (HOSE €t al. 1997) wc.cciiiiriniriiiiriicciiiiiisescciisss e esssssssssssaes 42
Figura 2. 7 Nivel de dafio 11l (HOSE €t al. 1997) w.ccuvriciriiiinriiiiiiinicincncinesetssesesissesessssesessssesessssescssenes 42
Figura 2. 8 Nivel de dafio IV (HOSE €t al. 1997) c.ccvuvuiceiriiiniiiiriiniiniciieseinssctiesesissssesssssesssssessssesesssnes 42
Figura 2. 9 Nivel de dafio V (HOSE €t al. 1997) ..ttt sesessssasassssases 43
Figura 2. 10 Ciclo histerético experimental de la columna circular (Hose et al. 1997)....ccccvvcveruvcrvrucncnnnes 43

ANDREA ALCALA FERREIRA Pagina |6



MAESTRIA EN INGENIERIA EN EL AREA DE ESTRUCTURAS U.M.S.N.H

Figura 2. 11 Relacién momento-curvatura para las pilas del puente regular e irregular.........cccoevevererennnne. 44

Figura 3. 1 Espectros compatibles con los espectros de disefio en roca y suelo blando .........ccevevenennnns 47

Figura 3. 2 Integrales de los registros de aceleracion, velocidad y desplazamiento

(M. D. TrfUNGC €T @l 1975) erueeretreeretrenreteentetsesseteesseteessetssessestesessentssessensssessentensssensssessensensssessenessensens 48
Figura 3. 3 Geometria del puente 1 (PUENtE FEGUIAN)...ccuvviviviririiiiiiiiicc st 49
Figura 3. 4 Geometria del puente 2 (PUENtE IMMEGUIAI)...c.ccuvviiririiiinriiiriiinccirccreesetseestsaesessnes 50
Figura 3. 5 Mecanismo de falla de los estribos (Priestley, et al., 1996)......cccceceveriviniririnirriririccciiiinens 50
Figura 3. 6 Geometria del tablero...... s 51
Figura 3. 7 Seccidn transversal de las pilas del puente ... 52
Figura 3. 8 Ciclo histerético de Takeda (Carr, 2008) ..c.cceceivuiririniiniininrisiniiniiinneinneisssesesssesessssesesssaessssns 53
Figura 3. 9 Ciclo histerético Pivot (SAP2000 V.19) c.cuviiiniiiiiiriniciiiiniiissssesesssssssiiissssssssssesesessssssssssssssses 54
Figura 3. 10 Grafica para la obtencidn de la articulacion plastica de Ia JRA (1996) ...cuvvvciruvcinnircreruencnnnes 56
Figura 3. 11 Clasificacion de los espectros de respuesta de los registros naturales ...........coeoeeeereeeeerernnnnnes 58
Figura 3. 12 Curvas de capacidad dinamicas del puente regular e irregular (Sa vs @)....ccecvuvvcvurvicreruencnnnes 59
Figura 3. 13 Curvas de capacidad dindmicas del puente regular e irregular (AMax vs @) ...c.coeeveuercurnrnnenee. 61
Figura 3. 14 Curvas de capacidad dinamicas del puente regular e irregular (Sa Vs [y) «ereverveerenvercrisuencnnnes 62

Figura 3. 15 Curvas de capacidad dindmicas del puente regular con Sa y PGA como medidas de la
a1 =] 15 o I=Ta I SRRSO SPRPPSPRI 63

Figura 3. 16 Curvas de capacidad dindmicas del puente irregular con Sa y PGA como medida de la
1Y < 1Y [ =T [PPSR 64

Figura 3. 17 Curvas de capacidad dindmicas del puente regular e irregular con la energia de entrada
como Medida de 1a INtENSIAAd ....ceccvierrerreireieerereeeerceeeecreeeeeeeeeeseneeesesaneessssseessssseesssssesssssssessssrsnsssssnasssnns 65

Figura 3. 18 Modificacién del ciclo histerético (graficas de Momento vs Rotacion).......ccecvevcvcvcucirurenenns 66

Figura 3. 19 Curvas de capacidad dindmicas del puente irregular, considerando la degradacidn de la
resistencia de [as Pilas ... sae s 67

Figura 3. 20 Curvas de capacidad dindamicas de los puentes regular e irregular, considerando la
degradacion de la resistencia de 1as pilas ... 67

ANDREA ALCALA FERREIRA Pagina |7



MAESTRIA EN INGENIERIA EN EL AREA DE ESTRUCTURAS U.M.S.N.H

Figura 4. 1 Composicién interna de los apoyos de neopreno (WwWw.Cymper.Com) .......c.eee e vuvevvveeeen .70

Figura 4. 2 Composicién interna de los apoyos LRB y su modelo de comportamiento histerético

(WWW.SISITHCA.CI) erueretrueereteeereteenseteesseteessenteessestssessetssessentssessentsnessentensssentssessentensssensenessensessesensensssensens 70
Figura 4. 3 Ubicacién de las barras de plomo (Jara, et al., 2006).....cccecvevureirurrcinnruciseseccnnsecseseseeesnsuesenns 71
Figura 4. 4 Representacién del funcionamiento de [0S topes SISMICOS.....ccvverriiriniisiiniiniiiniiiiiieieinne 72
Figura 4. 5 Representacion esquemdtica del balanceo de la cimentacién (Priestley, et al., 1996) .............. 72
FIBUIa 4. 6 MOAEIO M c.eiiiiiiciiicicttctctctcttc ittt sb bbb s b b sbens 73
FIgUra 4. 7 MOAEIO LRB ...ccuvriiniititinictiitiicnintiicictntetstitesssn st a s a s sasn b s ne s 74
Figura 4. 8 MOdelo LRBTS ..coueiiuiriiiciintiicniniiiciniiictssnienssniessssn s ssssnssssse s sessssnssessssnsssssesnessssennsssssenns 74
Figura 4. 9 MoOdelo LRBPB ...c..coiruiiuiiiiiiiitiiicitctctcietescsne sttt caesses s sas st st ssas s e sesan s sasssssssessesaesns 75
L= U = TR T 1Y T T 1= o X 75
L= 0 )= TR 1Y T Ta 1= Lo TN Nl R 76
L= 0 )= TR o Y T Y [ T B ST 76
FigUra 4. 13 MOAEIO NPBE .....ccooiiiiitiiiictititctitctcitctcrist st sse bbbttt sbe bbb b s sbesbs s sresbens 77
FigUra 4. 14 MOdeIO BCu..uuiiiiiitiiiiciiiiictiicnictitctcstcr ettt et et ess bbb s b bsssesssbssnebnsbens 77
Figura 4. 15 Modelo de la zapata de [as pilas 2 ¥ 3 et 78
Figura 4. 16 Curvas dinamicas de capacidad del modelo M con Sa y PGA en la direccidn transversal........ 79
Figura 4. 17 Curvas dinamicas de capacidad del modelo M con Sa y PGA en la direccidn longitudinal....... 80
Figura 4. 18 Curvas IDA de las pilas del modelo M en la direccidn transversal.......ccccoceeeverieiivevinncnncnnenne. 81
Figura 4. 19 Configuracién deformada del modelo M generada con el programa SAP2000........c.cceerueuenes 82
Figura 4. 20 Desplazamientos maximos del tablero del modelo M...........cuovevevrrereriinririiniciicieiecreneine, 82
Figura 4. 21 Vista en planta del modelo M en su maximo nivel de dafio........cceeeeevereeerereeereriennerieereriine, 83
Figura 4. 22 Desplazamientos relativos de las pilas para nivel de dafio V del modelo M..............cc.cuueue.ee 83
Figura 4. 23 Comparacion de las curvas dindmicas del modelo M y LRB en la direccidn transversal.......... 84
Figura 4. 24 Curvas dinamicas de capacidad modelo LRB en la direccidon transversal.........ccoceeeveicncnenns 85
Figura 4. 25 Comparacidn de las curvas dindmicas del modelo M y LRB en la direccién longitudinal ........ 87
Figura 4. 26 Curvas IDA de las pilas del modelo LRB en la direccidn transversal .........cceeveverivvcvrncnnns 87

ANDREA ALCALA FERREIRA Pagina |8



MAESTRIA EN INGENIERIA EN EL AREA DE ESTRUCTURAS U.M.S.N.H

Figura 4. 27 Configuracién deformada del modelo LRB generada con el programa SAP2000.................... 88
Figura 4. 28 Distorsion angular de 105 apOYOs LRB ......c.cueuirieriniiiiiiinictcieiecrctcesesesesse s ensenenenne 89

Figura 4. 29 Desplazamientos maximos del tablero y vista en planta del modelo LRB
en SU MAXIMO NIVEl A& A0 c.uveruiiieieeieeeeete ettt st s see sttt ssbe s sbe st e s e e sessneeas 90

Figura 4. 30 Desplazamientos relativos de las pilas para nivel de dafio V con el modelo del LRB.............. 90

Figura 4. 31 Comparacién de las curvas dinamicas del modelo M y LRB con el modelo
LRBPB en la direCCiOn transSVersal .......cceccieciienieiiiniiiiiieieenicntitssstsiesiesstcsste st et sseeseesessstsssssssssssssnes o1

Figura 4. 32 Curvas IDA de las pilas del modelo LRBPB en la direccién transversal con los
registros de Manzanillo y de [a UniON ...ttt sse s nens 92

Figura 4. 33 Curvas IDA de las pilas del modelo LRBPB en la direccidn transversal con los
registros de SCT y de Caleta de CampPOS ....ccciviiiiiriiiiiniiinicctc st 92

Figura 4. 34 Distorsidn angular de los apoyos del modelo LRBPB en la direccidn transversal ................... 93

Figura 4. 35 Comparacion de los desplazamientos maximos del tablero de los modelos
LRB, M Y LRBPB c.ceuverieerveianssessssssssssas s ssssssasssessassssssassssssesssssssssnssassssssassssssssssssnssasssnsssssssssssasssassasssssassens 94

Figura 4. 36 Comparacion de las distorsiones de las pilas de los modelos LRB, My LRBPB...........cccceueuunue 95
Figura 4. 37 Comparacidn de las curvas dindmicas del modelo LRB y LRBTS en la direccién transversal .. 95

Figura 4. 38 Niveles de dafio en cada una de las pilas al momento de la falla del modelo
LRBTS en la direCCion transSVersal......co e eeeierienieeteseeeeeeeeetectect ettt st saesseesee st e st s sesssesanesane 96

Figura 4. 39 Distorsién angular de los apoyos del modelo LRBTS en la direccidn transversal.................... 97

Figura 4. 40 Comparacion de los desplazamientos maximos del tablero de los modelos
M, LRB, LRBPB Y LRBTS cttttiiittiiiiniiiiniiiiiiiiieeiinieessiniesssineessssieessssnesssssnsssssssessssssssssssnssssssssssssssnssssssnssssnss 98

Figura 4. 41 Comparacidn de las distorsiones maximas de las pilas de los modelos
M, LRB, LRBPB Y LRBTS ..eeutriiiininriiisinriiiissiiesissisiesissisiessssessessssissessessssesssssssesssssssessessssessssssssssesssssssenssnessenes 98

Figura 4. 42 Comparacion de las curvas dinamicas del modelo My NEO en |a
direccion transversal y longitudinal.........cueviiiiriiiiiiiicc s 99

Figura 4. 43 Cambio de los valores de Sa(T) de los registros de la SCT, Unidn,
Manzanillo y Caleta de CamPOS ....ccuiiviiiiiiiiiiicctcrt s bbb 101

Figura 4. 44 Curvas IDA de las pilas del modelo NEO en la direccidn longitudinal..........cccevveveviuincnnnene 102

Figura 4. 45 Niveles de dafio en cada una de las pilas al momento de la falla del

modelo NEO en 1a direccion transversal ... viiiiiiniiniiniiniiiiicnicnicnicnsissessesicsiessecssssssessaessessseens 103
Figura 4. 46 Distorsion angular de los apoyos del modelo NEO en la direccidn transversal.............c........ 103
Figura 4. 47 Distorsion angular de los apoyos del modelo NEO en la direccién longitudinal..................... 104

ANDREA ALCALA FERREIRA Pagina |9



MAESTRIA EN INGENIERIA EN EL AREA DE ESTRUCTURAS U.M.S.N.H

Figura 4. 48 Desplazamientos maximos del tablero del modelo NEO........cccooveveievuiniinineriniciciciinnenens 105
Figura 4. 49 Comparacién de las distorsiones maximas de las pilas de los modelos My NEO .................. 105

Figura 4. 50 Comparacion de las curvas dindmicas del modelo NEO y NPB en la direccidn
transversal y IoNGtUAINGl.......c.oueiievivieiiteiitectett bbb s 106

Figura 4. 51 Niveles de dafio en cada una de las pilas al momento de la falla del modelo
NPB en la direccion transversal ...t 108

Figura 4. 52 Niveles de dafio en cada una de las pilas al momento de Ia falla del

modelo NPB en la direccion longitudinal ......ceoeveiniiieiniiiiiiiiiitiicitcrcntcccerceeereeee e essenens 108
Figura 4. 53 Distorsién angular de los apoyos del modelo NPB en la direccidén transversal....................... 109
Figura 4. 54 Distorsion angular de los apoyos del modelo NPB en la direccién longitudinal...................... 109

Figura 4. 55 Comparacion de los desplazamientos maximos del tablero de los modelos
VL, NEO Y NPB c.ocveveeitsseesssasssessesssessessassssssassssssassssssassasssessassssssassssssassssssassansssssassssssasssnssassanssassssssassasssssanes 110

Figura 4. 56 Comparacion de las distorsiones maximas de las pilas de los modelos M, NEO y NPB.......... 110
Figura 4. 57 Comparacion de las curvas dindmicas del modelo NPB y NPBE en la direccidn longitudinal.. 111
Figura 4. 58 Curvas IDA de las pilas del modelo NPBE en la direccion longitudinal.........coeeveierevennnnenene 112
Figura 4. 59 Distorsién angular de los apoyos del modelo NPBE en la direccién longitudinal.................... 13

Figura 4. 60 Comparacion de las curvas dinamicas del modelo NPB y NTS en la direccién
transversal y [ongitudiNal ... 14

Figura 4. 61 Niveles de dafio en cada una de las pilas al momento de la falla del modelo
NTS en la direccion tranSVersal....... ittt be s 116

Figura 4. 62 Niveles de dafio en cada una de las pilas al momento de la falla del

modelo NTS en la direccion longitudinal.......ceeveeeeeiiiiiniiiiiiitcc e 17
Figura 4. 63 Distorsién angular de los apoyos del modelo NTS en la direccidn transversal............c.couu.e... 17
Figura 4. 64 Distorsion angular de los apoyos del modelo NTS en la direccidn longitudinal ..................... 18

Figura 4. 65 Comparacion de los desplazamientos maximos del tablero de los modelos
LIV = L = = 5N 18

Figura 4. 66 Comparacién de las distorsiones maximas de las pilas de los modelos NEO, NPB y NTS...... 18

Figura 4. 67 Comparacion de las curvas dinamicas del modelo M y BC en la direccién
transversal y [oNgitUdiNal ...t e 120

Figura 4. 68 Niveles de dafio en cada una de las pilas al momento de la falla del modelo
BC en la direccion transversal ... ..ttt 122

ANDREA ALCALA FERREIRA Pagina |10



MAESTRIA EN INGENIERIA EN EL AREA DE ESTRUCTURAS U.M.S.N.H

Figura 4. 69 Niveles de dafio en cada una de las pilas al momento de la falla del modelo

BC en la direccion [oNGitUdiNal.......ccoveeiiiieniiiiiiiicetcct s 122
Figura 4. 70 Desplazamientos del modelo BC (SAP2000) c....cccureiinmiiniircisinnicsisniisssnesessssesessssesessssescssns 123
Figura 4. 71 Desplazamientos del tablero para nivel de dafio Il del modelo BC.........ccccevureruiruivruincnnnene 123
Figura 4. 72 Desplazamientos relativos de las pilas para nivel de dafio Il con el modelo del BC............... 124

Figura 5. 1 Curvas dindamicas de capacidad para los diferentes modelos con el registro de
Caleta de Campos (transversaly longitudinal).......coooeveeieriiiiii it 125

Figura 5. 2 Curvas dindmicas de capacidad para los diferentes modelos con el registro
de Manzanillo (transversal y Iongitudinal).......ccciiiiiiinininiiicccciiiicee e 127

Figura 5. 3 Curvas dindmicas de capacidad para los diferentes modelos con el registro
de la Unidn (transversal y [ongitudinal) ......ccuevevevcmciciiiiiiiniicicscciiiiisesccsscssssiisisssssesessssssssans 128

Figura 5. 4 Valores de Sa para nivel de dafio Il con los registros de periodo corto
€N 13 dIreCCiION traNSVEISAl ..ueiieiiiieiieetereeceereeete sttt st se e s te st e s beseee s ssesennesessesnsesensasanne 129

Figura 5. 5 Valores de Sa para nivel de dafio V con los registros de periodo corto
€N 12 dIreCCiON TraNSVErSal c..ciiueiiuiiiiiiiiiiiiiiictctct ettt sttt st et saesae s e e st st s sssssesaas 130

Figura 5. 6 Valores de Sa para nivel de dafio Il con los registros de periodo corto
en la direccion loNgItUdINal ...ttt ebens 130

Figura 5. 7 Curvas dinamicas de capacidad para los diferentes modelos con
el registro de la SCT (transversal y Iongitudinal) ......ccceveceirieininriiniiiiniiniiincincicisceneinsseesnenens 131

Figura 5. 8 Valores de Sa para nivel de dafio Il con los registros de periodo
Corto en 1a direCCion tranSVEIrSAl co..ceueeeieeieeeeietecteceetee ettt ettt se s s s e e st et ssessaesaeesneeas 132

ANDREA ALCALA FERREIRA Pagina |n



MAESTRIA EN INGENIERIA EN EL AREA DE ESTRUCTURAS U.M.S.N.H

iINDICE DE TABLAS

Tabla 2. 1 Indices de dafio (HOSE €t @l. 1997) .ucuueueueureureureereereireieereeseeseuearesesseasessessessessessesssssesssssessessesssnssns 41

Tabla 2. 2 Relacion momento-curvatura asociada a cada nivel de dafio
para las pilas del puente en eStUdIO .....ccuevviueriiriiniiiiiicicict e 44

Tabla 3. 1 Estaciones para los registros de aceleracidn en el tiempo.......c.ccceiiiiiiiiiiii i i 00046

Tabla 3. 2 Duraciones efectivas de [0S acelerogramas .......ccoceeemriereiriiiiiniciinicceee s 48
Tabla 3. 3 Longitud de articulacion PIAStiCa ....cveveeeiiniininiciccct e 55

Tabla 3. 4 Periodos y factores de participacion de masa del modelo
tipo espina y con elementos fiNItOS. ...cccveriiririiniiniiiect ettt sttt se e s 57

Tabla 4. 1 Valores de Sa asociados a los distintos niveles de
(o k=)ol e 1=Y W p oY [=] [o 11 1Y/ PO PSPPSRSO . 1o

Tabla 4. 2 alores de Sa asociados a los distintos niveles de dafnio del modelo
LRB en la direCCion transVersal......cu oottt see sttt s e seesee st e st st s sesnesnne 85

Tabla 4. 3 Valores de Sa asociados a los distintos niveles de dafo del modelo
LRB en la direccion 1ongitudinal .......oveeeeeveeieieeieteeeteectceteerc et 87

Tabla 4. 4 Valores de Sa asociados a los distintos niveles de dafio del modelo LRBPB.........ccccceeuerreeruecnnee. 93

Tabla 4. 5 Valores de Sa asociados a los distintos niveles de dafio del modelo
LRBTS y su relacidn con el puente MonolitiCO ..cuiiininniiniiniiiiiiiiiiiiinicnicntcnecnccntsicsrcsrcsnr e saesaeenee 97

Tabla 4. 6 Valores de Sa asociados a los distintos niveles de dafio del modelo NEO.......ccceeeeeevrevveeeeeeeennnee 100

Tabla 4. 7 Relacién entre los valores de Sa(Tneo) y Sa(Tm), sacados del

espectro de respuesta de los registros de la Unién, Manzanillo y Caleta de Campos......ccocevvevruesvcirunnnee 102
Tabla 4. 8 Valores de Sa asociados con el valor de distorsidn y=4.0 (falla del apoyo) .....cccceevvrururururunenee. 104
Tabla 4. 9 Valores de Sa asociados a los distintos niveles de dafio del modelo NPB.........ccoccvvueeueinernnennne 107
Tabla 4. 10 Relacidn entre los valores de Sa del modelo NPB y el modelo M........ccccoueveruieiricicnicnucnnennnnne 107

Tabla 4. 11 Valores de Sa asociados a los distintos niveles de daino del modelo

NPE y su relacion con el modelo NPB. ...ttt ssstsaessesssesssssssessesssesses 112
Tabla 4. 12 Valores de Sa asociados a los distintos niveles de dafio del modelo NTS ...ccccoeeeeeveeeecciveeeenns 116
Tabla 4. 13 Relacién de los valores de Sa del modelo NTS con los modelos M y NPB........c.cccevuevucrucncnnnnne 16
Tabla 4. 14 Valores de Sa asociados a los distintos niveles de dano del modelo BC.....cccueeeeevieeeeeceieeeenens 121
Tabla 4. 15 Relacién entre los valores de Sa del modelo BC y el modelo M (Sagc/ Sam) -eeeeememeeecrerereevevenenes 121

ANDREA ALCALA FERREIRA Pagina |12



MAESTRIA EN INGENIERIA EN EL AREA DE ESTRUCTURAS U.M.S.N.H

RESUMEN

En este trabajo se evalia el comportamiento de puentes continuos de seccidn cajon,
cuando se utilizan distintos tipos de aisladores y disipadores de energia sismica,
considerando el efecto de los topes sismicos transversales y el choque del tablero con
los estribos cuando se cierran las juntas de dilatacion. Para ello se llevd a cabo el
analisis dindmico no lineal de ocho modelos diferentes cuando el sismo actda en la
direccidon transversal y siete modelos con el sismo actuando en la direccion

longitudinal.

Conforme con la filosofia de disefio por desempefio, es necesario conocer el
comportamiento y nivel de dafo de las estructuras para distintos niveles de intensidad
sismica. Por tal motivo, el estudio se realiza mediante un analisis dindmico incremental,
con el que se evaluda la respuesta desde la etapa de comportamiento eldstico, hasta la
falla del sistema. El comportamiento no lineal debido al dafio de los elementos se
concentrd en los extremos superior e inferior de las pilas. Adicionalmente se considerd
el comportamiento no lineal de contacto debido a la interaccién de la superestructura
con los topes sismicos y con los estribos. Con los andlisis se obtuvieron curvas de

capacidad dindmica para distintas medidas de intensidad y demanda.

Se identificaron cuatro niveles de dafio: fluencia, pérdida de recubrimiento,
propagacion de la pérdida de recubrimiento y colapso. Se aplicaron distintos registros
sismicos naturales que fueron escalados para producir cada uno de los niveles de dafio.
Adicionalmente, se obtuvieron las deformaciones del tablero, las distorsiones de las

pilas y por ultimo las distorsiones de los apoyos.

Palabras clave: Analisis dinamico incremental, aisladores y disipadores, balanceo de la
cimentacidn, topes sismicos y choque con estribos, puentes irregulares
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ABSTRACT

This thesis aims to assess the behavior of continuous box girder bridges, when
different types of seismic isolation and energy dissipation systems are used,
considering the effect of the transverse seismic shear keys and deck-abutment
pounding interaction that occurs when the closing girder movement at an expansion
joint is greater than the joint gap. The evaluation was developed by means of non-
linear dynamic analyses of eight different models with the earthquake acting in the
transverse direction and seven models with the earthquake acting in the longitudinal

direction.

In accordance with the performance-based design philosophy, it is important to
estimate the behavior and damage level of structures, for different seismic intensity
levels. For this reason, the study is performed by incremental dynamic analyses, which
evaluate the response that range from the stage of elastic behavior, up to the failure of
the system. Non-linear behavior due to damage of the elements was concentrated on
the upper and lower ends of the piers. In addition, it was considered the contact non-
linear behavior due to the interaction of the superstructure with the seismic shear keys
and abutments. The dynamic curves for increasing levels of seismic intensity and

corresponding damage measures were obtained for different seismic records.

The occurrence of the following four damage limit states is identified: Cracking, onset
of spalling, extended spalling and collapse. In addition, deformations of the deck, drift

ratio of the piers and shear deformation of neoprene bearings were obtained.
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INTRODUCCION

Gracias al creciente interés en el analisis sismico de las estructuras, el campo de Ia
ingenieria sismica ha ido extendiéndose cada vez mas, teniendo como resultado la
implementacion en la practica de nuevos métodos de analisis tales como los métodos
estaticos no lineales; sin embargo, se sabe perfectamente que la naturaleza de los
sismos no es tan sencilla como la aplicaciéon de una fuerza estdtica, sobre todo en
aquellas estructuras en las que se tienen numerosas fuentes de no linealidad, debido a
eso es de interés conocer el comportamiento de dichas estructuras a través de
métodos mas precisos como lo son los métodos dindmicos y asi poder validar los
resultados obtenidos a través de los método estaticos.

El problema es que, al llevar a cabo el método dinamico paso a paso en el tiempo, solo
se puede conocer un estado de dafo, por lo que los investigadores Vamvatsikos y
Cornell (2002) propusieron una metodologia de andlisis en la que una serie de andlisis
dindmicos se efectlan, para con ello conocer el dafio a distintos niveles de intensidad
dindmica y formar una curva que represente la respuesta dindmica de las estructuras
desde su etapa elastica hasta llegar al mecanismo de colapso.

El objetivo principal de este trabajo es aplicar el modelo de anadlisis dinamico
incremental a puentes equipados con dispositivos aisladores y disipadores de energia, y
con ello conocer su comportamiento y eficacia dindmica para distintos niveles de
intensidad sismica. El trabajo se enfoca principalmente a puentes irregulares, en los que
se concentra la demanda y el comportamiento inelastico en ciertas areas del sistema.

Para cumplir con dicho objetivo, la tesis se dividié en cinco capitulos. El capitulo uno,
PROCEDIMIENTOS DE ANALISIS NO LINEAL, presenta una breve descripcion de los
métodos de anadlisis de puentes que existen en la actualidad, desde los mas precisos
(andlisis no lineal en el tiempo) hasta aquellos que se han creado para ser utilizados en
la practica (andlisis estatico no lineal). Se comentan sus principales caracteristicas, asi
como las ventajas y desventajas que implican su aplicacién. El objetivo de este capitulo
es conocer los distintos métodos de andlisis que se han propuesto recientemente para
analizar puentes con los modelos estaticos y dinamicos no lineales y aqui se describe el
procedimiento de andlisis dinamico no lineal incremental con el que se hicieron los
analisis de los puentes.

En el segundo capitulo, MEDIDAS DE INTENSIDAD Y DANO, se describen las distintas
alternativas que se utilizan cominmente para definir la intensidad del sismo y el nivel
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de deterioro de los elementos, y que se usan para elaborar las curvas de capacidad
dindmica que representan la relacidon entre la intensidad y el nivel de dafio. En este
capitulo se presentan también los valores de curvatura que permiten establecer los
niveles de dafio que se utilizaron para evaluar fisicamente el comportamiento de los
modelos de estudio.

En el siguiente capitulo, ANALISIS DEL COMPORTAMIENTO DE PUENTES CON
DISTINTAS RIGIDECES MEDIANTE EL ANALISIS DINAMICO INCREMENTAL, se analizan
las caracteristicas de las curvas dindmicas de capacidad cuando se aplican a puentes
continuos. Ademas, se estudian las propiedades dinamicas que tienen los puentes y
que definen su respuesta sismica. Después de evaluar los resultados que se obtienen
con distintas medidas de la intensidad y la demanda, en este capitulo se definen los
parametros que es consideran mas apropiados para representar la respuesta de los
puentes. Posterior a ello, se describen los modelos iniciales de dos puentes continuos
de seccidn cajon, conectados monoliticamente con las pilas, con distribucion regular e
irregular de la rigidez. Al finalizar se compara la respuesta de estos puentes a través de
las curvas de capacidad dindmica.

Dentro del capitulo cuatro, EVALUACION DEL COMPORTAMIENTO DEL PUENTE
IRREGULAR BAJOS DISTINTOS TIPOS DE APOYOS, se hace la descripcidon de los
aisladores y disipadores de energia que se implementaron en el modelo del puente
irregular, en los cuales se utilizd el método dindmico incremental para elaborar sus
respectivas curvas de capacidad. Los sistemas de proteccidn sismica que se consideran
en este trabajo son: apoyos de neopreno, apoyos de neopreno con nucleo de plomo,
barras disipadoras y reductoras de desplazamiento, y el balanceo de la cimentacidn.
Con las distintas alternativas se analizé también la influencia de los topes sismicos
transversales, y el efecto del choque con los estribos al cerrarse la junta de dilatacién
que se coloca usualmente en los extremos de los puentes. Una vez hechos los andlisis
con las distintas alternativas, se comentaron los resultados de cada uno de los puentes
(desplazamientos, curvaturas, rotaciones, distorsiones de las pilas, distorsiones de los
apoyos, etc.) en ambas direcciones.

Por ultimo, en el capitulo cinco, que se titula ANALISIS DE RESULTADOS, se hace una
comparacion del comportamiento de todos los puentes, la influencia de los distintos
registros y las diferencias entre las respuestas transversales y longitudinales con cada
uno de los registros que se utilizaron en el andlisis dindmico incremental. Se espera que
los resultados de este trabajo contribuyan a enriquecer el conocimiento que se tiene
sobre el comportamiento de los puentes continuos, cuando se utilizan distintos
sistemas de proteccion sismica.
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CAPITULO 1. PROCEDIMIENTOS DE ANALISIS NO LINEAL

Estimar la demanda sismica en las estructuras requiere de ciertas consideraciones
sobre su comportamiento ineldstico. Por tal motivo, es necesario aplicar métodos de
andlisis que consideren el comportamiento no lineal de la estructura. Los métodos de
analisis no lineal se dividen en dos grandes grupos: a) el analisis dindmico paso a paso o
de la respuesta en el tiempo, que utiliza acelerogramas de temblores, reales o
simulados, que sean representativos de la intensidad y caracteristicas sismicas del sitio
y b) el andlisis estdtico en donde a la estructura se le somete una carga estatica
incremental hasta que alcanza un valor de desplazamiento fijado previamente, y que se
basa en el modo fundamental de vibrar de la estructura y en el uso del espectro de
respuesta. En los métodos estaticos tradicionales, los modos superiores y la
redistribucion de las fuerzas de inercia no son consideradas. En los ultimos afios se han
estudiado nuevos enfoques del anadlisis estatico no lineal basado en el desplazamiento
para obtener la estimacidn de la capacidad de las estructuras de concreto reforzado.
Estos nuevos procedimientos pretenden mejorar la precision de los resultados vy
ampliar la aplicabilidad del método a estructuras irregulares, en las que los modos
superiores contribuyen de manera importante a la respuesta del sistema.

Existen una dificultad muy notable al momento de hacer un andlisis no lineal completo
de una estructura debido a las variantes que esto implica, desde los mismos cédigos de
disefio que se siguen que llegan a resultar inadecuados o insuficientes como el generar
espectros artificiales compatibles, producir los acelerogramas sintéticos de los modelos
sismicos o la seleccidn de los lugares correctos para la seleccidn de registros reales, no
obstante a pesar de que en el aspecto computacional la tecnologia ha ido
experimentando una notable mejora, no ha sido suficiente para trabajar ampliamente
en el andlisis no lineal, especialmente tratandose de un analisis discretizado en fibras o
de inelasticidad distribuida, aunque se ha visto que cuando se trata de un andlisis de
plasticidad concentrada los modelos se pueden calibrar con mayor facilidad. Aun asi,
para el analisis se requieren modelos en tres dimensiones y con una cantidad muy
elevada de elementos.

Esto toma una mayor importancia si tomamos en cuenta que el analisis en el tiempo
requiere repetir los andlisis una cantidad significativa de veces, no solo porque asi se
establece en los cddigos para dar confiabilidad a los resultados, sino también porque
no es un método orientado al disefio y se requiere de un proceso iterativo.
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Otra dificultad para el andlisis no lineal en el tiempo es que debido a la cantidad de
elementos en el modelado se vuelve dificil el proceso para ir detectando y depurando
los errores, que tienden a ser evidentes en los andlisis incrementales.

Por otro lado, los andlisis estaticos proveen de una cantidad importante y significativa
de informacién de la estructura como la identificacién de las regiones criticas, la
deteccidon de las zonas en donde se producen cambios de esfuerzos irregulares que
pueden afectar la respuesta de la estructura, la obtencién de la demanda para los
elementos mas fragiles y la prediccidon del comportamiento en la fluencia y al momento
de la falla. Los métodos estdticos no lineales se aplican tanto para el disefio de
estructuras nuevas como para la evaluacion de estructuras existentes.

Debido a todo esto, los métodos para el analisis estatico no lineal deben ser estudiados
y mejorados, y de esta manera ser usados con mayor confianza, ya sea para su uso en
vez de los métodos dindmicos o también ser usados como complemento de dichos
métodos.

1.1 DESCRIPCION DE LOS TIPOS DE ANALISIS NO LINEAL

» Andlisis no lineal en el tiempo (ANL)

El analisis no lineal en puentes fue desarrollado debido a que la naturaleza de la
respuesta sismica no es lineal. Este andlisis por definicion es el modo mds preciso de
andlisis ya que toma en cuenta la respuesta ineldstica y los efectos dinamicos de la
estructura, aunque no es sencillo de poner en priactica, y es tardado porque implica un
importante tiempo de cdmputo y anadlisis de los resultados, debido a esto, este tipo de
analisis se considera como un método de revisién, mas no de disefio.

El procedimiento general que se sigue para el andlisis no lineal en el tiempo es el
siguiente:

1.-Seleccionar 7 registros sismicos compatibles con el espectro de disefio del sitio, y
tomar el promedio de las respuestas; como alternativa se acepta el uso de tres
registros sismicos, y tomar los valores maximos de los tres analisis.

2.- Definir las propiedades ineldsticas del material con el que se va a trabajar, con el uso
de los ciclos histeréticos (Figura 1. 1).
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Figura 1. 1 Ejemplos de ciclos histeréticos (Kappos A. J. et. al, 2012)

3.- Definir un incremento de tiempo; un valor tipico es At = 0’ ademas se debe tener

en cuenta que At S% , donde T representa el periodo del modo de vibrar mas

significativo del puente.
4.- Definir el amortiguamiento que se considera apropiado para la estructura.

5.-Definir el tipo de enfoque con el que se trabajara, de plasticidad concentrada o de
discretizacién por fibras (ver Figura 1. 2).

Figura 1. 2 Ejemplo de plasticidad concentrada en una columna y el modelo de discretizacidén por
fibras (Kappos A. J. et. al, 2012)

» Analisis estaticos no lineales orientados a la practica (AENL)

Los analisis incrementales han sido considerados y usados a lo largo del tiempo como
una herramienta para estimar la capacidad de las estructuras, llamados también con
frecuencia como andlisis de capacidad. Estos modelos se les conoce bajo el nombre
genérico de andlisis estatico no lineal o andlisis “pushover” en lengua inglesa. Los
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analisis estaticos no lineales tienen variantes, pero se pueden describir de manera
general con las siguientes etapas:

1.-Se aplica una carga gradual a la estructura (Figura 1. 3), empezando desde una muy
pequefia, hasta la que produce el mecanismo de colapso. La carga aplicada puede
basarse en fuerzas o en el control del desplazamiento.

Figura 1. 3 Aplicacion de una carga incremental al sistema y punto de control de los
desplazamientos

2.-Se registra la deformacién en un punto del sistema, generalmente donde el
desplazamiento es mdximo, o en el centro de masa del tablero (ver Figura 1. 3). En cada
una de las etapas de interés se revisa la resistencia de los elementos del sistema y se
actualiza la matriz de rigideces de acuerdo con el nivel de dafio que se obtenga en cada
etapa.

3.-Se construye la curva de capacidad (Figura 1. 4) que es la relacién entre la fuerza
cortante aplicada y el desplazamiento del sistema.

Perdida de
recubrimiento / Au
/ Dsplazamiento

ultimo

Fuerza

Fluencia

/ Agrietamiento

Desplazamiento

Figura 1. 4 Curva de capacidad que resulta de un andlisis incremental
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4. En estos métodos se estima tanto la demanda como la capacidad de la estructura,
para obtener la demanda sismica el sistema de varios grados de libertad se tienen que
pasar a un sistema de un solo grado de libertad equivalente, y posteriormente se
grafican distintas curvas de demanda que se representan mediante un espectro
inelastico, que estan relacionadas con la pseudo-aceleracidon en el eje vertical, el
desplazamiento en el eje horizontal, y los periodos que se grafican de manera radial

(Figura 1. 5).

S,
T‘
S“ e ns
u=1 (elastic)
Sun —
Ds*D,* §,=5§,, Sq

Figura 1. 5 Demanda eldstica e ineldstica contra capacidad (Kappos A. J. et. al, 2012)

Las curvas de demanda sismica pueden ser definidas de dos formas, al relacionarlas con
el amortiguamiento histerético (ver Figura 1. 6 a) o tomando en cuenta la ductilidad de
la estructura (ver Figura 1. 6 b), al cruzar la curva de capacidad con la de demanda
obtenemos el punto de comportamiento, el cual nos dara el valor de los esfuerzos a los
que estara sometido el puente.

LCurvasde demanda para
amprhizyamisnty de 5%,
10, F0%

Tees

Espectro de capacigad

Vi
(i) ! i |
K&, DA CAPAGTY Sd
(a) Basado en el amortiguamiento (b) Basado en la ductilidad

Figura 1. 6 Espectros de demanda (Kappos A. J. et. al, 2012)
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5. Para definir el sistema de un solo grado de libertad equivalente se deberdn usar las
formulas siguientes (Kappos A. J. et. al, 2012):

F,=pm; @, m"=Ym;Q; k*=F—{ T" =2m |—
D} K

*

m

P = S

Ddnde:

m”, k*y T*, son respectivamente la masa, la rigidez y el periodo equivalentes.
Fy*y Dy* son la fuerza y la deformacién en el punto de fluencia.
Fi = Fuerza aplicada en un punto i.
p = Factor que controla la intensidad de la fuerza aplicada.
mi = Masa tributaria concentrada del punto i.
@; = Desplazamiento en el punto .
I' = Factor de participacion modal.
Para el cambio del sistema, las fuerzas y los desplazamientos se dividen entre I'.

Este método de andlisis simico es considerado ser un método mas sencillo de aplicary
relativamente mas facil de entender y llevar a cabo el andlisis de resultados en la
practica, ademds de que para poder aplicarlo no es necesario considerar las
propiedades histeréticas de los elementos, ademas de que una ventaja muy importante
es el uso de los espectros de respuesta en lugar de los registros sismicos, sin embargo
lo que hace sencillo al método al mismo tiempo representa una de sus principales
limitaciones debido a que aqui se asume que la respuesta estara dada de acuerdo a un
solo modo predominante el cual no cambia de manera significativa cuando la
estructura estd sujeta a diferentes intensidades de la carga sismica pero esta hipdtesis
en el caso de puentes irregulares no se cumple y puede llevar a dar resultados poco
confiables, por lo tanto se ha adaptado este método por diferentes autores a lo largo
de los afios para tomar en cuenta la influencia de los modos superiores, dichos
métodos se conocen como procedimientos de andlisis estaticos multimodales.
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» Andlisis no lineal estatico modal (AENLM)

El analisis estatico modal es una extensidon del analisis estandar que se define
originalmente para un solo modo de vibrar. De acuerdo con este procedimiento, el
andlisis se realiza para cada modo de vibrar independiente, para los cuales se definen
los patrones de carga sismica para la estructura que correspondan a la deformacién
debida del modo en cuestion, se grafican las curvas de capacidad para cada modo,
haciendo su conversion de un sistema de varios grados de libertad a sistemas de un
solo grado de libertad y se calcula la respuesta de la estructura en cada uno de los
modos.

La respuesta maxima de la estructura debido a los “n” modos de vibraciéon puede
determinarse mediante el analisis estatico no-lineal sujeto a una distribucion de fuerzas
laterales. La relacidn fuerza cortante basal y desplazamiento se idealiza como bilineal y
se convierte a una relaciéon de fuerza-deformacién para el n-modo del sistema de un
grado de libertad.

La demanda total es determinada al combinar las respuestas de cada modo de acuerdo
a unaregla de combinacién modal apropiada.

La descripcion del procedimiento multimodal se presenta a continuacidn:

1.-Calcular la frecuencia natural y los modos de vibrar eldstica de la estructura. En los
puentes, el nimero de modos a considerar es generalmente mayor que para el caso de
edificios, y generalmente con el fin de contar con los modos suficientes, se toman en
cuenta todos los modos de los cuales sus contribuciones de masas es al menos el 90%
de la masa total para el caso de puentes complejos

2.-Se analiza la contribucién de las fuerzas para cada modo significativo por medio de la
grafica cortante en la base contra desplazamiento con referencia a un punto de
control. Este punto de control no es tan facil de fijar ya que su posicidn en el puente
puede ir cambiando a medida que la estructura va entrando a su etapa inelastica,
generalmente el lugar mas apropiado para fijar este punto de control en puentes es en
el centro del tablero que es donde se presentan generalmente los maximos
desplazamientos o cercanos a este.

3.- Se idealiza la relacién fuerza cortante basal y desplazamiento como una curva
bilineal (Figura 1. 7).
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Figura 1. 7 Idealizacién de la curva cortante basal contra desplazamientos (Kappos A. J. et. al, 2012)

4.- Se estima la demanda de desplazamiento en el punto de control basado en el
espectro de demanda inelastico, se convierte la curva anterior idealizada de multiples
grados de libertad a un diagrama de capacidad, el cortante en la base y el
desplazamiento de convierten a pseudo-aceleracion y desplazamientos del espectro de
un grado de libertad equivalente.

5.- Una vez calculada la demanda de desplazamiento referidos a un sistema de un solo
grado de libertad, lo que se hace es correlacionar estos desplazamientos a los del
puente o estructura que se esté analizando, para esto la demanda de desplazamiento
para el modo n se transforma en desplazamientos maximos en el punto de control.

6.- Determinar la respuesta total mediante la combinacion de las respuestas modales
maximas usando la regla de combinacidon apropiada, las respuestas del analisis
multimodal estdtico no pueden ser sumadas con una combinacién simple de las
respuestas individuales para cada modo. (Kappos A. J. et. Al, 2012).

» Procedimiento adaptable multimodal estatico no lineal

Este procedimiento estd basado en el procedimiento anterior solo que en este se tiene
un control ya sea sobre la aplicacion de la carga, o el control de los desplazamientos; se
denomina como adaptable debido a que toma en cuenta la forma que pueden tomar
los modos de vibrar mas significativos de la estructura, ya que, al variar la intensidad
sismica, las formas modales cambiar considerablemente de forma. Los pasos
principales para este método son los siguientes:

1.- Con un analisis estatico incremental se calcula la curva de capacidad de la estructura,
esta curva se denomina como curva de capacidad adaptable (ver Figura 1. 8).
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Figura 1. 8 Curva de capacidad adaptable

2.- Una vez calculada, se ajusta a una curva bilineal equivalente de un solo grado de
libertad.

3.- Se determina la demanda sismica con el espectro de respuesta, para cada modo y se
calcula la respuesta maxima de la estructura.

Aqui la variacion en el método radica en que ya no solo se usa una combinacién de
carga o de desplazamiento fijas, si no que se va ajustando la configuracién de estos a lo
largo de todo el andlisis.

1.2 PRINCIPALES VENTAJAS Y DESVENTAJAS DE LOS DIFERENTES
TIPOS DE ANALISIS.

» Analisis no lineal en el tiempo

Las ventajas que presenta este método es que al utilizar registros de aceleracion del
terreno en las direcciones que se desea llevar a cabo el andlisis, son que se puede
conocer la respuesta mas aproximada de una estructura en especifico, esta
caracteristica es muy importante en estructuras que requieran un determinado nivel de
seguridad, como las centrales eléctricas o nucleares, en las cuales la falla del sistema
representa pérdidas muy elevadas, ya sea econdmicas o de vidas humanas. En este
método existe una ventaja muy importante de que al trabajar con registros reales o con
registros compatibles con los espectros de disefio, no se tiene que escoger un
determinado patrdn de cargas.
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Sin embargo, el método tiene fuertes desventajas como es la representacion del
comportamiento de los elementos de la estructura, ya que para ello se deben conocer
la leyes constitutivas de todos los materiales que tiene la estructuras, en la actualidad
esta representacion se hace por medio de los ciclos histeréticos, pero debido a que no
existe un ciclo Unico y entre ellos varian mucho de un criterio a otro, debido a esto, la
experiencia del estructurista juega un papel muy importante en la seleccién apropiada
de este, otro inconveniente de este método de analisis es el tiempo que se invierte
para realizarlos y la alta demanda computacional, asi como la interpretacion de los
resultados y la validacién de los mismos. Otra desventaja de este método radica en la
seleccidon de los registros a usar de forma adecuada que realmente representen
apropiadamente la demanda del sitio, asi como el escalamiento de los mismos. Si en
estos puntos no se pone especial cuidado, a pesar de ser el método mas preciso, los
resultados pueden llegar a ser muy diferentes de la realidad.

> Analisis estaticos no lineales

Los métodos estaticos no lineales presentan como ventaja la reduccidén en el tiempo de
procesamiento de los modelos, variando de acuerdo con las consideraciones que se
tomen, por ejemplo, si son adaptables o no, o si toman en cuenta multiples modos de
vibrar o un solo modo. Otra ventaja es que con los métodos estaticos no lineales se
puede calcular tanto la demanda como la capacidad de la estructura y también que con
ellos no es necesario el definir un ciclo histerético para el comportamiento de los
elementos de la estructura, ya que estan implicitos en la curva de comportamiento

La representacién de las fuerzas sismicas es una de las desventajas de este tipo de
métodos, ya que para representar el comportamiento de las estructuras se tiene que
aplicar una carga estatica y a través de dicha carga llevarla al colapso; pero la seleccion
del patrén de carga no es clara pues se asume que el comportamiento dindmico es
igual a aquel producto de una carga estdtica incremental, otro inconveniente del
método es que se tiene que pasar de una estructura de multiples grados de libertad a
una estructura de un solo grado de libertad que es un modelo mas sencillo que debera
de representar el comportamiento de una estructura mas compleja.

La seleccién del punto de control para la construccion de la curva de capacidad es otra
desventaja debido a que las estructuras no se comportan de la misma forma llegando a
tener configuraciones de desplazamientos muy variadas entre si (en el caso de
puentes).

Otra desventaja muy clara del método es que los resultados que se obtienen no dejan
de ser una aproximacion a los reales, pero gracias a que los investigadores se han ido
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interesando cada vez mas en el tema y haciendo diferentes consideraciones, los
resultados presentan generalmente una buena aproximacién, aunque también la
aplicacién se ha vuelto cada vez mas complicada, pero aun asi no al grado de un analisis
dinamico completo.

Hubo otras desventajas importantes como la participacion de los modos superiores,
debido a la irregularidad en la rigidez de las estructuras; sin embargo, poco a poco se
han ido mejorando los métodos de andlisis estaticos no lineales para toma en cuenta.

1.3 ANALISIS DINAMICO INCREMENTAL (ADI)

El analisis dindmico incremental es un método que se ha propuesto en los ultimos afos
para evaluar la capacidad sismica de una estructura (Vamvatsikos y Cornell, 2002), el
cual involucra el comportamiento dindmico no lineal de un modelo estructural bajo
distintos registros de aceleracion del terreno, cada uno de ellos escalado a diferentes
niveles de intensidad previamente designados para aplicarlos a la estructura desde el
intervalo eldstico, hasta el momento de la falla, o inestabilidad dindmica global
(computacional); todo esto, para poder generar curvas de capacidad del sistema que
permitan obtener curvas de fragilidad o evaluar el comportamiento de una estructura
nueva o de una existente.

El resultado final de este proceso es una curva convencional de peligro sismico que
simboliza la respuesta de la estructura siendo una medida del dafio contra la intensidad
del sismo (ver figura 1.9).
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Figura 1. 9 Curva de capacidad dindmica (Vamvatsikos y Cornell, 2002)
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Una vez definido el modelo y seleccionado los registros de aceleracién a usar, se
necesita contar un programa rdpido y automatizado que permita realizar el analisis
dindmico requerido por el método. Esto conlleva el escalado apropiado de cada
registro para abarcar completamente su respuesta estructural, desde el intervalo
elastico a la fluencia y finalmente al colapso del sistema. El factor de escala (FS) es un
valor no negativo entre cero e infinito A € [0, +x) que sirve para escalar el
acelerograma. Aunque aplicar el factor A es una manera sencilla de escalar los
acelegramas, puede llegar a no ser conveniente para fines ingenieriles ya que no
proporciona informacién real de la intensidad del sismo ni de los efectos para que se
producen en la estructura.

De acuerdo con resultados de los modelos creados por Vamvatsikos y Cornell, Cuando
se trabaja con andlisis dinamicos incrementales. Con diferentes aceleraciones, los
modelos no suelen presentar una respuesta en su comportamiento igual. La parte que
mas similitudes tienen las curvas en su comportamiento es en el intervalo elastico, la
Figura 1. 10 muestra el comportamiento de un edificio sometido a cuatro registros
diferentes.
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Figura 1. 10 Resultados de cuatro diferentes registros (Vamvatsikos y Cornell, 2002)

El inciso (a) muestra el caso en que esta va perdiendo rigidez a lo largo de todo el
andlisis, en la figura (b) y (c¢) se muestra en cambio que la estructura presento
endurecimiento, en los incisos (c) y (d), se observa un comportamiento ondulante que
se debe al cambio de las propiedades de la estructura conforme va incrementando la
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intensidad del anadlisis, que pasa por el dafio que va experimentando, de tal forma que,
aunque la intensidad el sismo sea mayor la deformacidn global del elemento es poca.

Otra caracteristica importante de este tipo de analisis es que a partir de él se obtiene
informacion del comportamiento global y local de la estructura, esto es, tanto por
niveles en el caso de los edificios (ver Figura 1. 11), o por pilas para el caso de puentes,
como de todo en conjunto. Esta informacion se puede ser utilizada incluso para su
aplicacion en el disefio basado en el comportamiento.
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Figura 1. 11 Resultados de los entrepisos del edificio (Vamvatsikos y Cornell, 2002)

Este método de andlisis es usado para observar el comportamiento sismico de una
estructura de manera mds detallada al aplicarse diferentes niveles de excitacion
sismica, la cual se obtiene mediante una fuerza estatica incremental. Para lograr este
objetivo se tienen que realizar andlisis no lineales en el tiempo con registros de
aceleraciones del terreno. El andlisis dindamico incremental provee informacion
importante del comportamiento sismico y requiere de una evaluacién probabilista para
el desarrollo de sus correspondientes curvas de fragilidad.

Este tipo de analisis ha sido adoptado recientemente en Estados Unidos por algunas
normas como la de la Agencia Federal para la Administracién de las Emergencias
(FEMA, 1997) para determinar el comportamiento sismico, la capacidad al colapso y la
fragilidad de los edificios, también se usan en el caso de puentes con conceptos
similares para su aplicaciéon. Sin embargo, en dicho caso aun se requiere de
investigacion analitica y experimental para establecer los aspectos mas significativos
durante el andlisis, modelacidon y el apropiado criterio para la evaluacién estructural de
los mismos. (Tehraniy Mitchell, 2012).

A primera vista, la aplicacion del método parece sencillo, sin embargo, para poder llevar
a cabo el andlisis hay algunas dificultades importantes, como la capacidad
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computacional con la que se cuenta, la seleccidn apropiada de los registros
acelerométricos que representen adecuadamente las caracteristicas dinamicas del
sitio, la seleccién del tipo de modelo a utilizar (2D o 3D), se ha observado que
generalmente los analisis en 2D llegan a sobreestimar la capacidad de las estructuras y
en cuanto a los analisis en 3D estos han arrojado resultados mas bajos de la capacidad
de la estructura (Tehrani y Mitchell, 2012), entre otras consideraciones importantes.
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CAPITULO 2. MEDIDAS DE INTENSIDAD Y DANO

El andlisis multimodal se usa principalmente para estimar la capacidad de la estructura
en términos de resistencia y ductilidad, mientras que, el principal uso del analisis
dindamico incremental es estimar el dafio que se produce para una intensidad dada. De
aqui que, definir tanto la medida de la intensidad (MI) como la medida del dafio (MD)
es otro punto que debe estudiarse cuidadosamente.

2.1 MEDIDAS DE LA INTENSIDAD.

La medida de la intensidad es usada para caracterizar el “tamafio” o “fuerza” de un
evento sismico y poder anticipar a través de dicha medida el efecto o la respuesta que
el evento sismico puede ocasionar en una estructura. La fuerza de un terremoto debe
ser caracterizada por dicha medida de la intensidad, algunos ejemplos son la
aceleracion pico (PGA), o la aceleracién espectral asociada al periodo caracteristico de
una estructura en especifico (Sa).

Actualmente existen un gran ndmero de medidas de la intensidad debido a su
importancia, pero en ocasiones para poder calcular estos indices se requiere un gran
esfuerzo computacional que los hace inviables para su aplicacidn en la practica.

De manera general se pueden clasificar estos indices de intensidad en tres grupos:

e Medidas de intensidad basadas en valores pico. Valores maximos absolutos de
los acelerogramas.

e Medidas de intensidad basadas en la duracién. Valores resultados de la
integracion de los acelerogramas.

e Medidas de intensidad basadas en la frecuencia y la respuesta de la estructura.
Valores basados en la respuesta modal del sistema y los espectros elasticos de
respuesta.
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2.1.1 Medidas de intensidad basadas en valores pico

Las medidas basadas en la aceracidn pico son valores ampliamente usados en la
practica para clasificar la severidad de los sismos. Los dos pardmetros que se usan con
mayor frecuencia son la aceleracidn pico y la velocidad pico del terreno.

» La aceleracion pico (PGA) es el maximo valor registrado en un acelerograma, este
valor también corresponde al valor espectral asociado a un periodo cero, y es uno
de los mas cominmente usados en la literatura debido a que su obtencién es muy
sencilla. Una de las caracteristicas mas importantes de este parametro es que nos
da una idea de la intensidad en un evento sismico y en el caso de estructuras con
periodo corto es un buen indicador de la fuerza aplicada, pero hay informacién que
no toma en cuenta, como el contenido de frecuencias del registro ni la historia y
duracion del evento, que se sabe son altamente responsables del dafio que puede
generar en las estructuras. Se ha visto inclusive que los valores de PGA altos no son
necesariamente mas destructivos que los PGA de valores bajos o intermedios,
debido a que estos maximos solo ocurren en el registro durante un breve intervalo
de tiempo.

» La velocidad pico (PGV) como en el caso de la aceleracién pico, es el valor maximo
registrado durante un sismo. Se ha observado que el valor de la velocidad pico da
mas informacién sobre el comportamiento de las estructuras que la aceleracién
pico, por lo que se considera un mejor indicador del dafio que la aceleracién pico.
Las estructuras que mejor se ajustan a este valor son aquellas con periodos
intermedios.

» Otra medida de la intensidad que se incluye en los indices basados en valores pico
es el desplazamiento pico (PGD), este valor se usa principalmente en los disefios
basados en desplazamientos.

Las siguientes ecuaciones son las que definen las medidas de intensidad basadas en el
tiempo:

PGA = max |a(t)] PGV = max |v(t)]| PGD = max |d(t)|

Donde a(t), v(t) y d(t) son la aceleracidn, la velocidad y el desplazamiento del terreno
en funcién del tiempo. En la siguiente figura se muestran dichos valores para dos
registros diferentes. En (a) se muestra el registro medido en la estacién de recepcidén
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Rinaldi durante el sismo de Northridge, 1994 y en (b) el registro medido en la estacién
Taft, durante el sismo del condado de Kern, 1952.
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Figura 2. 1 Valores de PGA, PGV y PGD de dos registros diferentes (Chopra A. K., 1995)

2.1.2 Medidas de intensidad basadas en la duracion

Como se menciond anteriormente estos indices de dafio se obtienen al integrar los
acelerogramas en funcién del tiempo, algunas de ellas son la energia de entrada, la
intensidad de Arias y la velocidad absoluta acumulada.

> El input de Energia (Ei) es una magnitud fisica representada mediante un valor
escalar, una manera sencilla de obtener dicho valor es multiplicar ambos lados de Ia
ecuacion de equilibrio dindmico por un incremento diferencial de desplazamiento
relativo dy (o lo que es lo mismo y dt) e integrar durante el tiempo de duracién del
terremoto (0,t) :

t

Ei(t) =fFey dt
0

Ademas, de acuerdo con diversos investigadores se ha comprobado que el valor de
la energia es un valor muy estable que solo depende del periodo fundamental de
las estructuras y de la masa de las mismas (Akiyama, 1999), por lo que el problema
estd en averiguar cdmo se distribuye dicha energia en los distintos componentes
de las estructuras. El input de energia es igual a la suma de la energia por vibracion
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elastica (We), que a su vez se divide en la energia de deformacidn elastica (Wes) y
energia cinética (Wek), la energia de deformacidén plastica acumulada (W;) y la
energia por amortiguamiento (Wh). En la Figura 2. 2 se muestra la distribucién de la
energia de un sistema elastoplastico en la cual se observa cémo se va
distribuyendo la energia en cada instante de tiempo desde el inicio del movimiento
hasta el final del terremoto (t = to). También se observa que la energia de
deformacidn por vibracién eldstica es mucho menor que la energia que toman los
sistemas por deformacion plastica y por amortiguamiento.

Ei=We+ Wp+Wh y We = Wes + Wek
E
W,
W,
w,
0 P !

Figura 2. 2 Distribucién de la energia de un sistema elastopldstico (Akiyama H, 1999)

» Laintensidad de Arias representa el dafio de un sismo especifico mediante un valor
escalar y se obtiene con la siguiente expresidn:

t
T
IA = —f a?(t) dt
29 ),

Dénde: a (t) = aceleracidn del sismo, t= duracién de sismo y g= aceleracién de la
gravedad.

Este valor puede servir como medida de la energia total o del dafio potencial que
puede presentar un registro sismico para cualquier tipo de estructura.

» La velocidad absoluta acumulada (CAV) fue creada como un valor que predice el
dafio de un terremoto de manera conservadora. Se define como la integral del valor
absoluto de la aceleracion en toda la duracion del registro:

to
CAv=f la(t)|dt
0

Este valor es considerado como la suma de las amplitudes de velocidad de todo el
registro, es evidente por definicion que este valor incrementa con el tiempo hasta
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alcanzar su maximo en to. Por lo tanto, toma en cuenta el efecto acumulado del
registro.

2.1.3 Medidas de intensidad basadas en la frecuencia y la respuesta de la
estructura

En el tercer grupo estan aquellas medidas que estdn basadas en la respuesta de
osciladores eldsticos sometidos a los registros de movimiento de tierra. La
caracteristica fundamental de este tipo de medida es que se consideran las
propiedades dinamicas de las estructuras, como es el periodo fundamental.

» La aceleracion espectral asociada al periodo fundamental de una estructura (Sa)
ha sido por mucho tiempo una medida de la intensidad sismica basica tanto para la
elaboracién de mapas de peligro sismico como para la elaboraciéon de muchos
cddigos de disefio en el pais y en el mundo.

Con respecto a la aceleracion pico, los valores del espectro elastico de respuesta
han tomado la delantera por considerar el nimero de ciclos de los registros o
contenido de frecuencias de los registros. El valor de Sa ha sido ampliamente
usado debido a su eficiencia y suficiencia. Sin embargo, cuando se trata de
estructuras reales, este indice de intensidad tiene dos deficiencias principales:
ignora tanto la contribucién de los modos superiores en la respuesta general como
la elongacidn del periodo fundamental asociado con la acumulacién del dafio.

Para obtener este valor se necesita conocer el periodo fundamental de la
estructura (eje de las abscisas) y con el espectro de respuesta elastico de seudo-
aceleracion obtener el valor de Sa asociado en el eje de las ordenadas como se
muestra en la siguiente figura.

Figura 2. 3 Obtencidn de Sa (T=0.5s, 1.0s y 2.0s (=2%) para el movimiento del terreno de El Centro
(Chopra A. K., 1995)
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» La Intensidad espectral es un valor definido por Housner (1959) como:

Tn
Iy =f Sv(T,{)dT
0

Este valor esta relacionado con la energia cinética almacenada en la estructura
durante el evento sismico, la intensidad espectral representa el area bajo el
espectro de seudo-velocidad. Las variables (T y {) son el periodo fundamental de
la estructura y el amortiguamiento de la misma, respecto a la variable {, esta
variable afecta de forma importante ya que estd relacionada con la capacidad de
disipar energia del sistema, ademds de que al cambiar es amortiguamiento también
cambia el espectro de respuesta.

» Laintensidad espectral de aceleracion (ASI) de forma similar al anterior, se define
como la integral del espectro de seudo-aceleracion en el intervalo de periodos de
interés:

n
ASI = f Sa(T,{)dT
0

La seleccidn de la medida de la intensidad correcta se debe hacer tomando en cuenta la
dispersion de los resultados, siendo la menos apropiada aquella que presente una alta
dispersion. Por ejemplo, en la figura 2.4.a se muestran los resultados de diversas curvas
de capacidad dinamicas utilizando como medida de intensidad la aceleracion maxima
del terreno, y se ve claramente que los resultados tienen una alta dispersion, en cambio
para la figura 2.4.b, al cambiar a la aceleracién asociada con el periodo dominante de la
estructura y amortiguamiento de 5% para los mismos registros, la dispersion que se
observa es menor.

Otro parametro importante que debe considerarse al seleccionar la intensidad sismica
es su relacién con el dafio que produce en una estructura, ya que, como se comento
anteriormente, el dafio no estd relacionado directamente con el valor de la aceleracién
pico, pues mayores valores de PGA no producen necesariamente mayores dafios en los
sistemas estructurales.
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Figura 2. 4 Dispersion de los resultados con diferentes medidas de la intensidad (Vamvatsikos y
Cornell, 2002)

2.2 MEDIDAS DEL DANO

La medida del dafio es un valor escalar que puede ir desde cero que representa las
condiciones iniciales de no dafio e infinito, este valor representa la respuesta del
modelo estructural debido a las cargas sismicas impuestas, y que es conveniente que
sea un valor que pueda ser observable y medible. Algunas posibles opciones para medir
el dafio de los modelos son: el cortante basal, la rotacién de las articulaciones plasticas,
la ductilidad pico de los entrepisos, y los indices de dafio que han propuesto diversos
autores.

Cuando las estructuras se someten a los efectos de un evento sismico, el dafio que se
presenta en ellas es el resultado de la combinacién de dos efectos, el dafio en algunos
de sus elementos causado por deformaciones excesivas y el dafio por fatiga causado
por el efecto de las cargas ciclicas. Debido a esto los indices de dafio generalmente
incluyen términos que toman en cuenta el desplazamiento de la estructura en general o
de sus elementos, y/o términos que involucran el comportamiento por fatiga.

El dafio de las estructuras puede ser evaluado de manera local como puede ser en las
pilas de un puente, o de manera global como una medida maxima de la estructura.

2.2.1 indices de dano local

Los indices de dafio local dan informaciéon del dafio de los elementos de manera
independiente de los otros elementos de la estructura, o de las uniones entre ellos, y
son valores que se basan en la ductilidad, en la energia que disipan, o en una
combinacién de ambos. Algunos de los indices locales toman en cuenta la degradacion
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de los elementos y otros de ellos no toman en cuenta la historia de carga del elemento,
como es el caso de la deriva en los puentes, o las ductilidades en el caso de la historia
de carga.

Algunos de los indices de dafio local mas conocidos son:

La deriva de las pilas de un puente. Para los puentes, la relacion de desplazamiento y
altura se obtiene para cada pila, ya que debido a las irregularidades en el terreno y la
longitud de los claros que se deben librar, las alturas de las pilas son distintas, y el
resultado de ello es que los desplazamientos tampoco son simétricos ya que entre
mayor es la rigidez de la pila menor es su desplazamiento.

Ductilidad de desplazamiento (u5). Representa el indice de dafio mas sencillo para
cuantificar el dafio estructural, se define como la divisién del maximo desplazamiento
entre el desplazamiento de la estructura asociado al esfuerzo de fluencia:

(=9

m

DL:#6:5_
y

Donde &, es el desplazamiento de fluencia y §,, es el desplazamiento méximo. Este
indice esta basado Unicamente en el mayor desplazamiento y no toma en cuenta los
efectos de la carca ciclica en la estructura, pero a pesar de ello se usa como indice de
dano debido a que es sencillo obtenerlo e interpretar los resultados.

Otro indice de dafio es la relacién de daino por flexién (FRD) propuesto por Banon et al
(1981), mismo que fue desarrollado como una medida de la degradacidn de la rigidez, y
se expresa por medio de la siguiente formula:

D —FDR—kO
b Ck

m

Donde k, representa la rigidez inicial del elemento considerado y k,, es la rigidez del
mismo elemento después de terminado el primer y los subsecuentes ciclos de carga.
Este indice muestra la degradacion de los elementos considerados debido a grandes
deformaciones. Se considera que este indice representa mejor el dafio que el de
ductilidad de desplazamiento debido a que toma en cuenta la degradacion de rigidez y
resistencia en los elementos.

Otro indice con los que suele trabajar para representar el dafio es el de ductilidad
acumulada (Banon et al. 1981), este indice a diferencia del anterior, toma en cuenta el
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efecto de los repetidos ciclos de carga al sumar las ductilidades alcanzadas en cada uno
de los ciclos. Este indice se expresa mediante la siguiente formula:

N
D, = E _ (s — 1)
i=1

Donde us; es la maxima ductilidad de desplazamiento en el ciclo iy N es el niumero de
ciclos de carga. La principal caracteristica de este tipo de indices de dafio es que estan
ligados con el comportamiento histerético de las estructuras y que ademas toma en
cuenta el dafio por fatiga.

Como en el caso del indice anterior también existen indices en términos de la energia
global histerética acumulada, donde podemos definir el dafio como la relacién entre la
energia disipada en un determinado punto del ciclo de carga E; y la capacidad para
disipar energia E; (Chung Y. S. et al, 1987):

DL=

| I

L

O como es el caso del indice de Park y Ang (1985). Este indice de dafio se define como
la combinacién lineal del desplazamiento maximo de cada elemento y la energia
disipaday se calcula con la fédrmula:

D (Smax f dE
¢= ou Fy6u

Los parametros dmax y éu son el desplazamiento mdaximo del ciclo considerado y el

desplazamiento ultimo del elemento después de N ciclos, Fy representa el esfuerzo de
fluencia de la estructura y 3 es un pardmetro que toma en cuenta la degradacién

l .
estructural, el cual depende del claro de cortante (5), el valor de la fuerza axial

normalizada actuando en la regién (n,), y del refuerzo tanto transversal como
longitudinal (p,, y P;):

l
3= (—0.447 + 0.795 + 0.24n, + 0.314Pt) 0.7P

Con base en mas de 250 resultados experimentales y con el uso de regresion no lineal,
los autores sugieren que 3 puede tomarse con los valores de 0.025 para estructuras de
acero y de 0.05 para las estructuras de concreto.
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Este modelo es sencillo de aplicar y ha sido ampliamente usado a lo largo de los afios
para representar la evolucion del dafio en las estructuras de concreto reforzado. Las
principales limitaciones que se observan con este indice tienen que ver con el
pardmetro 8 y su calibracién, para aplicarlo de forma adecuada en la estructura en
estudio.

2.2.2 indices de dafio global

Los indices de dafio global cuantifican el dafio total de una estructura o para
determinadas partes de la misma cuando se consideran varios elementos estructurales,
por ejemplo, en el caso de los puentes, la deformacién maxima que se puede presentar
en el tablero esta fuertemente relacionado con las caracteristicas geométricas y de
refuerzo de las pilas. Estos indices proveen un panorama general del comportamiento
de la estructura basados en la distribucion del dafio.

Los indices de dafio mas comunes generalmente usan la energia como un promedio
pesado (Park, Ang y Wen, 1985, Chung Y. S. et al, 1987, Kunnath et al, 1992), que se
evalla para el caso de una estructura completa compuesta de N elementos, o de una
parte de ella también compuesta por N nimero de partes.

El indice de dafio global esta definido como:

D. = 1.1 DLE;
= ——v———
N Ei

i=1
Donde i es el indice de dafio local evaluado en el elemento iy Ei es la energia disipada
en el mismo elemento. La limitacién de este indice es que en ocasiones existen dafios
que conducen a un mecanismo de colapso que afectan la estabilidad en general de la
estructura y este efecto no se ve necesariamente reflejado al aplicar la formula
anterior.

Otro indice de dafo global es la deriva maxima que se define como la deformacién
relativa que sufre una estructura por la acciéon de una fuerza horizontal. Esta medida
del dafio se obtiene como la relacién del desplazamiento maximo de la estructura y su
altura.

En el caso de los puentes, como ya se ha mencionado antes, para adecuarse a las
condiciones del terreno, las alturas de las pilas pueden variar significativamente y
debido a esto se puede tomar la altura de la pila mas grande o el promedio de todas
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ellas, por ser un valor relativo, este no cambia y asi, el objetivo principal de este indice
es saber en qué proporcidn se estd desplazando la estructura en estudio.

2.2.3. indices de dafio propuestos por Hose et al. (1997)

Como ya se menciond anteriormente en este capitulo, para determinar el dafio de los
puentes, asi como de cada pila, es necesario fijar niveles de dafo a partir de los cuales
el comportamiento presenta cambios que para fines ingenieriles son importantes,
como lo son el agrietamiento, la fluencia, la pérdida de recubrimiento entre otros. Para
fines de este trabajo se tomaron los niveles de dafio propuestos en el proyecto de
creacion de la base de datos de columnas de concreto reforzado de la PEER (Hose et al.
1997). Los valores de ductilidad de curvatura y deformaciones asociadas a los niveles de
dafio que se muestran fueron obtenidos de forma experimental por Hose et al. 1997, en
su trabajo: “Reubicacién estratégica de articulaciones pldsticas en columnas de
puentes”; dichos valores se presentan en la tabla siguiente.

Tabla 2. 1 Indices de dafio (Hose et al. 1997)

NIVEL DE DANO | e ACERO |e CONCRETO| oo HIDAD DE AMOR\I:SCU&%IENTO
CURVATURA EQUIVALENTE

| <0.005 | <0.0032 <0.771 <5%
I 0.005 0.0032 0.771 5%

1 0.019 0.01 2.77 11.90%
IV 0.048 0.027 7 23.50%
v 0.063 0.036 9.26 12.50%

) AGRIETAMIENTO. Cuando las deformaciones del acero o del concreto en las

pilas de los puentes llegan a los valores mostrados en la tabla anterior, se
empiezan a formar pequefias grietas en el concreto, a este nivel de dafio no es
necesario que se realice ninguna reparacion debido a que no se ve afectado el
desempefio de la columna.

Figura 2. 5 Nivel de dafo I (Hose et al. 1997)
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1))

1)

V)

FLUENCIA. Cuando el dafio en la columna llega a este nivel, las grietas contindan
propagandose a lo largo de la columna siendo cada vez mas visibles, en este
nivel de dafio, el acero comienza a trabajar en su intervalo inelastico, se

considera como dafno menor de la columna.

Figura 2. 6 Nivel de dafio Il (Hose et al. 1997)

PERDIDA DE RECUBRIMIENTO. Una vez que la columna alcanza este nivel de
dafio, se observan un nimero importante de grietas abiertas en la columna, el
recubrimiento de concreto comienza a desprenderse, y a partir de este punto
comienza a formarse el mecanismo de articulacion pldstica. Para este nivel, se
considera que el dafio es moderado.

Figura 2. 7 Nivel de dafo Ill (Hose et al. 1997)

PROPAGACION DE LA PERDIDA DEL RECUBRIMIENTO. Pasando este nivel de
dafio, el recubrimiento en la zona de la articulacion plastica se va perdiendo
cada vez mas e incrementa el niumero de grietas, asi como su espesor a todo lo
largo de la columna de concreto. A partir de este punto el dafio de la pila es
critico y es necesario tomar medidas para su reparacion.

Figura 2. 8 Nivel de dano IV (Hose et al. 1997)
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V)

DEGRADACION DE LA RESISTENCIA. Una vez alcanzado estos valores en las
deformaciones del concreto o del acero, se produce la falla local o el colapso de
la estructura, segun sea el caso. En este nivel el acero de refuerzo longitudinal
ya se ha pandeado, y las deformaciones en la columna son facilmente
observables e irreparables por lo que es necesario sustituir el elemento

Figura 2. 9 Nivel de dano V (Hose et al. 1997)

En la siguiente figura se muestra el ciclo histerético resultante de la columna y a partir
de esta se determinaron las deformaciones correspondientes del acero y del concreto
para cada nivel de dafio. Este ciclo de histéresis corresponde a una columna circular con
porcentaje de acero longitudinal de 2.7% y de refuerzo transversal de 0.9%, en la cual, la
falla ocurrié debido a fatiga de pocos ciclos del acero longitudinal alcanzando una

ductilidad de p=8.

-]
"

8
al

Actuator load (kN)

-3
8
L1
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Figura 2. 10 Ciclo histerético experimental de la columna circular (Hose et al. 1997)
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Una vez que se fijo la relacion entre los estados limite y los valores de deformacion del

concreto y del acero, se obtuvo la relacién momento curvatura de las pilas a través del

programa de calculo SAP2000, y el valor de curvatura correspondiente a cada nivel de

deformacién (dafo) para cada una de las pilas. Dado que la seccién de las tres pilas es

la misma, los valores resultantes que se muestran a continuacion se aplican a las tres

secciones

Tabla 2. 2 Relacidn momento-curvatura asociada a cada nivel de dafio para las pilas del puente en

-1000

-1500
CURVARTURA (rad/m)

estudio
NIVEL DE CURVATURA MOMENTO
DANO (rad/m) (t-m)
| < 0.003032 < 578.3253
Il 0.003032 578.3253
] 0.0112 725.9715
\ 0.0292 914.5359
Vv 0.0392 933.8462
1500
1000
'é 500
o
E 0
§ -0.05 -0.04 -0.03 -0.02 -0.01 0 0.01 0.02 0.03 0.04
e -500

0.05

Figura 2. 11 Relacion momento-curvatura para las pilas del puente regular e irregular
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CAPITULO 3. ANALISIS DEL COMPORTAMIENTO DE PUENTES
CON DISTINTA RIGIDEZ MEDIANTE EL ANALISIS DINAMICO
INCREMENTAL

En este capitulo se observara el comportamiento de las curvas de capacidad dindmica
obtenidas para dos puentes, el primero se caracteriza por tener geometria regular
mientras que al segundo se le confirié irregularidad transversal por medio de la altura
de las pilas, mas adelante se describird con detalle la geometria de ambos puentes.
Estas curvas se hicieron a partir del analisis dindmico incremental utilizando diferentes
medidas de intensidad y dafio, al hacer esto se pretende evaluar el comportamiento de
dichas curvas para los distintos tipos de medidas.

Para hacer los analisis se seleccioné como demanda sismica, la proveniente tanto de
registros reales como de acelerogramas artificiales, utilizando registros en suelo blando
y en roca. Uno de los principales inconvenientes al trabajar con este método de andlisis,
es el tiempo de procesamiento, por lo que también en este capitulo se describe la
reduccién de los registros empleando la contribucién mas “significativa” de un
acelerograma, propuesta por M. D. Trifunac et al. (1975).

3.1 SELECCION DE LA DEMANDA SISMICA

Un factor muy importante en el andlisis es la seleccién adecuada de la demanda
sismica, o, en otras palabras, las fuerzas que estardn actuando en las estructuras al
estar sometidas a una accién sismica. Si la demanda no estd bien definida, los
resultados derivados de dichos analisis no son representativos y en consecuencia la
respuesta no es realista. Debido a esto se decidid utilizar acelerogramas con una gama
amplia de contenido de frecuencias de tal forma que abarcara tanto condiciones de
suelo blando como de terreno firme. Se seleccionaron registros medidos a una
distancia maxima de 100km y a una profundidad comprendida entre 10km y 60okm. Para
estaciones ubicadas cerca de la costa del Pacifico Mexicano.

Los registros que se consideraron fueron aquellos con magnitud mayor o igual a 7.5, en
cualquier escala, existentes en la Base Mexicana de Sismos Fuertes (1990) y en la base
de datos de sismos Cosmos; es importante mencionar que la busqueda de estos sismos
se hizo tomando en cuenta todos los registros existentes en la Republica Mexicana.
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Para reducir la cantidad de registros y tomar aquellos que mas impactan en los puentes
se limitd la seleccidn a aquellos que respetaran las siguientes limitaciones:

1. Distancia hipocentral menor de 100km.
Profundidades maximas del hipocentro menores de 60km.

3. Para las estaciones que corresponden a la ciudad de México, se consideraron
todas sin tomar en cuenta la distancia hipocentral.

Como resultado de la busqueda en las bases de datos en total se encontraron tres
sismos y treinta registros que corresponden a las estaciones que se muestran a
continuacion en la Tabla 3. 1. Se observa que los registros tienen los siguientes limites
de aceleracion maxima y velocidad méxima: 0.013g < PGA < 0.395g y 0.037 m/s < PGV <
0.578 m/s.

Tabla 3. 1 Estaciones para los registros de aceleracién en el tiempo.

SISMO 19/09/1985 ESTACION RADIO HIPOCENTRAL (Km) [ TIPO DE SUELO| PGA (g) | PGV (m/s)
MAGNITUD 8.1Ms SCTB-1 425 ARCILLA 0.165 0.578
PROFUNDIDAD (Km)| 15 SISMEX VIVEROS 422 ARCILLA 0.041 0.139
LATN 18.081 TACUBAYA 421.6 SUELODURO |  0.033 0.107
LONG W 102.942 TLAHUAC BOMBAS 435 ARCILLA 0.109 0.450
CALETA DE CAMPOS 19.8 ROCA 0.143 0.193
SISMO 21/09/1985 ESTACION RADIO HIPOCENTRAL (Km) [TIPO DE SUELO| _PGA (g) | PGV (m/s)
MAGNITUD 7.6 Ms AEROPUERTO ZIHUATANEJO 46.35 ROCA 0.136 0.141
PROFUNDIDAD (Km)| 15 CENTRAL DE ABASTOS FRIGORIFICO 293 ARCILLA 0.030 0.092
LATN 18.021 IDEI PATIO 282 ROCA 0.013 0.037
LONG W 101.479 LA UNION 34.8 ROCA 0.078 0.083
SISMO 09/10/1995] | ESTACION [RADIO HIPOCENTRAL (Km) [TIPO DESUELO] PGA (g) | PGV (m/s) |
MAGNITUD 7.5Mc__| | TERMOELECTRICA MANZ.COL. TERRENO SUB | 50.57 [campouBre| 0395 | 0337
PROFUNDIDAD (Km)| 15
LATN 18.74
LONG W 104.67

Al momento de registrar los acelerogramas naturales se pueden producir desviaciones
con respecto a la linea base, por lo que es necesario corregirlos, y para ello se utilizé el
programa SeismoSignal.

Ademas de los registros naturales también se usaron catorce acelerogramas sintéticos,
siete de ellos compatibles con los espectros de respuesta para suelo firme en sitios
localizados cerca de la costa, uno por cada estado desde Jalisco hasta Chiapas, y siete
compatibles con espectros de respuesta para suelo blando con periodo mayor a 2
segundos, estos acelerogramas se obtuvieron con la ayuda del programa PRODISISv.4.1
de la CFE (2016). En la Figura 3. 1.a se muestran los espectros de respuesta compatibles
con los espectros de disefio en roca y en la Figura 3. 1.b se muestran los espectros
compatibles al espectro de disefio en suelo blando.
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Figura 3. 1 Espectros compatibles con los espectros de disefio en roca y suelo blando

Debido a que en los registros sismicos se observé una gran cantidad de valores de
aceleracion por su duracion e intervalo de muestreo y que para el analisis dinamico
incremental se deben hacer multiples analisis a diferentes escalas de intensidad, el
tiempo necesario de computo se extendié demasiado, por lo tanto, se decidid reducir
el tamafio del acelerograma y considerar Unicamente el intervalo de tiempo en que se
producia la contribucién mas significativa en términos de energia. M. D. Trifunac y A.G.
Brady en su trabajo observaron que, al integrar los registros de aceleracion, velocidad y
tiempo, la contribucién mas importante ocurria entre el 5% y el 95% (ver Figura 3. 2).

Una de las principales observaciones que hicieron los autores es que en el dltimo 5% de
la integral los valores se acercaban gradualmente a sus amplitudes finales, resultado de
la llegada tardia de las ondas que viajaron a través de caminos dispersos sufriendo una
atenuacién mas pronunciada y por lo tanto su contribucién energética es menor, y para
el caso del primer 5% se puede observar que la contribucién de la energia de las graficas
también era muy pequefa, por esta razén los autores proponen considerar el 90%
restante como la duracidén efectiva del registro.
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Figura 3. 2 Integrales de los registros de aceleracién, velocidad y desplazamiento (M. D. Trifunac et
al., 1975)

Con lo mencionado en el parrafo anterior y con ayuda del concepto de la intensidad de
Arias se determind la duracidn efectiva para cada uno de los registros, reales y
artificiales. Las duraciones efectivas se muestran en la Tabla 3. 2, cabe aclarar que como
todos los acelerogramas en suelo blando se determinaron con el espectro de la ciudad
de México, la reduccidon en el tiempo fue la misma.

Tabla 3. 2 Duraciones efectivas de los acelerogramas

ACELEROGRAMAS REALES
L, L, Reduccion de
ESTACION Duracidn total (s) | Duracién con IA (s) .

tiempo en %
SCTB-1 78.97 39.04 51%
SISMEX VIVEROS 77.30 49.42 36%
TACUBAYA 104.95 64.11 39%
TLAHUAC BOMBAS 113.31 69.33 39%
CALETA DE CAMPOS 35.80 27.65 23%
AEROPUERTO ZIHUATANEJO 21.99 13.03 41%
CENTRAL DE ABASTOS FRIGORIFICO 89.90 77.25 14%
IDEI PATIO 24.10 21.92 9%

ACELEROGRAMAS SINTETICOS

Reduccién de

SUELO FIRME Duracion total (s) | Duracidn con IA (s) .

tiempo en %

ACAPULCO, GUERRERO 136.20 47.42 65%

AQUILA, MICHOACAN 136.00 45.54 67%

HUATULCO, OAXACA 135.39 43.27 68%

LA HUERTA, JALISCO 135.40 43.15 68%

MANZANILLO, COLIMA 134.80 45.03 67%

PUJIJIAPAN, CHIAPAS 70.93 24.62 65%

TONAMECA, OAXACA 135.16 46.18 66%
SUELO BLANDO Duracion total (s) | Duracidn con IA (s) R.educcmn de
tiempo en %

MEXICO 1-7 50.00 39.98 20%
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La reducciéon mas significativa de tiempo para los registros naturales fue la que se dio
en la estacion SCT-B1 con un 51% del registro y para el caso de los acelerogramas
sintéticos fue del 68%.

3.2 DESCRIPCION DE LOS PUENTES Y MODELOS DE ESTUDIO

Para llevar a cabo los andlisis dindmicos incrementales se decidié hacer puentes
caracteristicos de México, con el objetivo de observar el comportamiento de las curvas
de capacidad dindmica ante los efectos de la demanda sismica que se comenté en el
apartado anterior. A continuacién, se hard la descripcion de la geometria de los
modelos usados, de la configuracidn y propiedades del tablero, del armado y geometria
de las pilas, asi como del ciclo histerético usado para representar el comportamiento no
lineal de ellas.

3.2.1 Descripcién de la geometria de los puentes

Como primer modelo se elabord un puente que consta de un tablero de 110 m de largo,
con 4 claros simplemente apoyado en los estribos y conectados monoliticamente con
las pilas. Los dos claros extremos miden 25 m de longitud y los claros centrales miden
30 m de longitud, como se muestra en la Figura 3. 3. Las pilas de este primer modelo
son de 10 m cada una, por ese motivo de aqui en adelante se referira a él como puente
regular. Posteriormente se modificaron los apoyos de los estribos, limitando
unicamente el desplazamiento vertical y el longitudinal del tablero, esto se hizo con el
objetivo de provocar mds dafio en las pilas y de esta forma observar el
comportamiento de las curvas de capacidad.

Figura 3. 3 Geometria del puente 1 (puente regular)
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El segundo modelo es un puente que como el anterior, cuenta con tres pilas, la
localizacién de las pilas es la misma pero la principal diferencia de este puente con el
anterior es que la altura de las pilas varia, la primera pila de izquierda a derecha tiene
una altura de 5 m, en el caso de la pila central es de 10 m y la pila en el extremo
izquierdo tiene una altura de 20 m (ver Figura 3. 4). Este puente se nombrard de aqui en
adelante como puente irregular debido a que, por la diferencia de altura de las pilas y
de rigidez de las mismas, el comportamiento del puente cambia, asi como Ia
distribucién del dafio.

Figura 3. 4 Geometria del puente 2 (puente irregular)

La condicidn de apoyo en los estribos para los modelos del puente regular e irregular se
consideraron como fijas, considerando que los estribos son lo suficientemente
resistentes como para no presentar deslizamientos ni rotaciones tal como se muestra
en la siguiente figura.

(a) ANTES DE LAFALLA (b) DESPUES DE LA FALLA

Figura 3. 5 Mecanismo de falla de los estribos (Priestley, et al., 1996)

ANDREA ALCALA FERREIRA Pagina |50



MAESTRIA EN INGENIERIA EN EL AREA DE ESTRUCTURAS U.M.S.N.H

3.2.2 Caracteristicas de la superestructura

La superestructura consiste en una seccién en cajén de concreto reforzado, con peralte
de 1.8 m y 10 m de ancho, y con espesor de 30 cm en todas las paredes. Se tiene la
misma seccion transversal a lo largo de todo el tablero, la cual se muestra en la
siguiente figura.

10 m

03m ,\\ / / V 1.8 m

< =y

Figura 3. 6 Geometria del tablero

El tablero se model6 con 4420 secciones rectangulares tipo SHELL de 30 cm de
espesor, y de éstas, 4290 formaron el cajon y las restantes fueron usadas como
diafragmas transversales en los extremos de cada claro, es decir, la parte donde se
apoya el tablero en las pilas.

Para conectar el cajon del puente con las pilas se colocé una barra rigida horizontal y 17
barras rigidas verticales con el objetivo de transmitir apropiadamente los esfuerzos
desde el tablero hasta las pilas.

3.2.3 Geometria y armado de las pilas

Se proponen pilas de una sola columna de seccidn circular, que fue disefiada con ayuda
del programa SAP 2000, aplicando las recomendaciones de las Normas Técnicas
Complementarias para el Disefio de Estructuras de Concreto del Distrito Federal (2004).

Las columnas fueron disefiadas con base en un andlisis modal espectral con el espectro
de disefio obtenido con el programa PRODISISv.4.1 de la CFE (2016), para terreno firme
con ubicacidn en Manzanillo, Colima. Se combind la accién sismica actuando en
conjunto con la carga muerta, para lo cual se aplicé una carga debida al peso del asfalto
considerando un espesor de 12 cm en todo el ancho del cajon para incluir, de manera
aproximada el peso de los barandales, banquetas y parapetos. Se considerd que el
puente estd construido con concreto con una resistencia de f’c=250 kg/cm? en el
tablero y en las pilas del puente. La seccidn definitiva que se adoptd para las columnas
tiene las siguientes caracteristicas:
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Diametro de 2 m con recubrimiento libre de 5 cm; para el refuerzo longitudinal se
usaron 38 varillas del nimero 10 lo que corresponde a un porcentaje de acero p = 0.95%
y estribos del nimero 4 a cada 32 cm, para dar un porcentaje volumétrico de acero p: =
0.084% (ver figura 3.6). En el andlisis con el SAP se utilizaron secciones tipo Caltrans
para obtener posteriormente los diagramas momento - rotacion de la seccidon
confinada.

38 #10

E#4 @ 32cm

Figura 3. 7 Seccién transversal de las pilas del puente

Las pilas y la secciéon del tablero que se consideraron en el modelo fueron divididas en
secciones mds pequefias de 2.5 m debido a la forma en que trabaja el programa, es
decir, concentrando la masa en los extremos de cada elemento, entonces, al dividir la
pila de esta manera se consigue una mejor distribucion de la masa, esto se recomienda
para pilas con alturas significativas.

3.2.4 Ciclos histeréticos usados en las pilas de los puentes y su ubicacion

e (Ciclo histerético Takeda

Este ciclo histerético fue propuesto por Takeda en el afio de 1970, con base en ensayes
experimentales realizados en la Universidad de lllinois. Este ciclo se ha utilizado
ampliamente en elementos de concreto reforzado, tanto para elementos a flexion
(vigas), como para elementos a flexo compresién (columnas) y fue con el que se
trabajé en los modelos iniciales de estos puentes por ser aplicable para articulaciones
plasticas en vigas y columnas que presenten diferentes grados de adelgazamiento en el
ciclo histerético (Priestley et. al, 1996). Como todos los ciclos histeréticos comienzan
en cero, y la carga es ciclica, cuando ésta se va incrementando gradualmente, las pilas
comienzan a agrietarse y se produce una pérdida gradual de la rigidez y resistencia
iniciales.
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Figura 3. 8 Ciclo histerético de Takeda (Carr, 2008)

El ciclo histerético de Takeda esta definido por:
ku=ko-u ¢ U ===

Ddnde:
ko= Rigidez efectiva al punto de fluencia
u= El grado de ductilidad
dy= Deformacién maxima esperada
dm= Deformacidn al punto de fluencia
ku= Larigidez resultante en la descarga.

Este ciclo varia debido a los factores a (de 0 a 0.5) y B (de 0 a 0.6) que son la rigidez en
la descarga y en la recarga respectivamente, cuando el valor de a se incrementa,
disminuye la rigidez en la descarga y cuando aumenta el valor de {3, se incrementa la
rigidez en la recarga (Carr, 2008), al factor de Ramberg-Osgood (r), que controla la
rigidez después del punto de fluencia, la rigidez inicial y la rigidez durante la descarga.

e (Ciclo histerético Pivot

Para representar el comportamiento no lineal de las pilas de los puentes se decidid
utilizar el ciclo histerético Pivot, este ciclo a diferencia del anterior cuenta con
parametros adicionales que controlan la degradacion de la resistencia y la rigidez. De
forma similar al ciclo histerético de Takeda, este ciclo ha sido ampliamente usado para
elementos de concreto, y estd basado en cuatro pivotes que son los puntos hacia los
que estan dirigidos la rama descarga y la recarga del ciclo, tanto en la parte positiva
como en la negativa del ciclo. La informacién necesaria para construir el ciclo son las
relaciones momento-rotacion de los elementos de concreto.
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Los parametros que varian en el modelo son los siguientes:

a1y a2 representan la pendiente de las rectas de descarga positiva y negativa del ciclo
con respecto al valor de fluencia, que van desde el punto con méxima carga aplicada
del ciclo hasta cero. f1 y B2 representan la pendiente de las rectas que van de cero
hasta la maxima carga positiva 0 negativa con respecto al valor de fluencia del
elemento, para B1 se sugieren valores de 0.0<B1<1.0, lo mismo para en el caso de .
Para este ciclo, la rigidez en la descarga disminuye a medida que los desplazamientos
van aumentando.

En la siguiente figura se muestra el ciclo, aqui podemos apreciar que P1 a P4 son las
resistencias maximas que se van registrando en cada ciclo, de las cuales su ubicacién
queda definida por alfa y por el valor del esfuerzo de fluencia. PP2 y PP4 determinan el
grado de “pinching” o estrechamiento del ciclo seguido de a carga en la direccién
opuesta a cada cuadrante y las resistencias de los puntos PP4 y PP2 estan dadas por el
valor de beta y de la resistencia de fluencia

o, Fy, 5 «P, sP,

P.e P, + o, Fy,

Figura 3. 9 Ciclo histerético Pivot (SAP2000 v.19)

En la figura también podemos ver que intervienen los puntos S1y S2, dichos puntos van
a dar la pauta para la degradacién de la resistencia por lo que, al principio como el
elemento no sufre dafio, se toma con el valor de fluencia, pero una vez que se
sobrepasa esta resistencia, se calcula y se obtiene una nueva curva esqueleto que
estara definida por los desplazamientos maximos calculados en el andlisis previo,

Debido a la degradacidn de resistencia y rigidez del ciclo, se decidié cambiar el ciclo
Takeda usado al principio para trabajar de aqui en adelante con Pivot.
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e Longitud de articulacién plastica

La ubicacion en la que se debe colocar en el modelo este ciclo también es importante si
se quiere representar adecuadamente el comportamiento de las vigas o columnas, para
ello se calculé en cada columna su longitud de articulacidn plastica, zona en donde la
rotacion se vuelve significativa, con el uso de la siguiente férmula propuesta por
Priestley en 1996:

Lp = 0.08L + 0.022 fyedy = 0.044f,.dy,

Dénde dy, es el diametro de las varillas longitudinales y f,,, es el esfuerzo de fluencia de
las varillas en MPa, las longitudes de articulacién plastica calculadas se muestran en la
siguiente tabla.

Tabla 3. 3 Longitud de articulacion pldstica

PILA ALTURA (m)| Lp(m)
IZQUIERDA 5 0.69
CENTRAL 10 1.09
DERECHA 20 1.89

Otras expresiones que se utilizan para calcular la longitud de articulacion plastica son:

La férmula siguiente para determinar la longitud de la articulacién plastica (L,) dada
por la Federacién Internacional de Concreto (FIB, 2004):

1
Ly = 0.08L + = dyf;

Donde Ly, es la longitud de la articulacion plastica, L corresponde a la altura de la pila,
dp es el diametro de las varillas longitudinales y f,, es el esfuerzo de fluencia de las
varillas en MPa

O también con el procedimiento de la Japan Road Association (JRA 1996), que propone
la articulacion pldastica en funcion del tipo de falla que se espera que ocurra en el

Mo M :
elemento. Para ello emplea la relacion = (figura 3.8), ya que para o5 < 0.1 se considera
que la pila fallara por cortante, lo cual sucede para el caso de las pilas que tienen una

- M . .
altura pequena, cuando 0.1 < o5 < 0.3 Ia pila se supone que falla por flexién-cortante

M . .
y cuando o5 0.3 las pilas con alturas mas altas que son en las que se presenta este

caso, lo que hace esperar que el tipo de falla sea por flexidn.
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Figura 3. 10 Grdfica para la obtencién de la articulacién pldstica de la JRA (1996)

En esta grafica y para el tipo de pila, se utiliza la relacién de o5 Y se inglesa a la grafica

en la parte del eje horizontal y posteriormente se topa con la curva y se hace la
proyeccion hasta el eje vertical, el valor que se lee en el eje se multiplica por el didametro
de la pila y de esa forma se obtiene la distancia de la articulacidn plastica.

3.2.5 Modelos tipo espina en los analisis dinamicos incrementales

Debido a que el puente modelado con los elementos finitos presenta un nimero muy
elevados de grados de libertad, se propuso representar el cajon del puente con un
modelo tipo espina, con el objetivo de agilizar y reducir el tiempo de analisis. Otra de
las ventajas de trabajar con este tipo de modelos es que el peso o el contenido de
informacién de los archivos se disminuye de manera importante por los que el manejo
de los datos también se acelera. Antes de emplear este modelo se comparan las
propiedades dindmicas del modelo con elementos Shell y las del modelo espina para
que la respuesta sea comparable.

Para hacer los modelos espina se calcularon las inercias, el drea y la constante de
torsion del tablero y se propuso una seccion de diez metros de ancho por dos metros
de alto hecha con elementos tipo barra divididos a cada 2 metros de largo. A estos
elementos que deben representar la seccidn cajén se le aplicaron factores para
modificar el drea, la inercia en ambas direcciones y la constante de torsion.

A=6.096 m? FA=0.406
IX= 4.325 m* FIx=1.538
ly=46.4778 m#* 4 Fly=0.372
Ct=11.175 FCt=1.097
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Como es de interés que el modelo espina se comporte de forma similar al de elementos

finitos y que la respuesta de ambos modelos sea lo mdas parecida posible, en la

siguiente tabla se compararon las propiedades dindmicas de ambos puentes.

Tabla 3. 4 Periodos y factores de participacion de masa del modelo tipo espina y con elementos

finitos
MODELO TIPO ESPINA
Modo Period FACTORES DE PARTICIPACION DE MASA
Sec UX Uy Uz RX RY RZ
1 0.596 0.721 - - - 0.033 -
2 0.275 0.001 - - - 0.012 0.568
3 0.209 - - 0.001 0.001 - -
4 0.179 - 0.002 0.028 0.005 - -
5 0.172 0.121 - - - 0.001 0.001
6 0.157 - - 0.173 0.506 - -
7 0.150 - - 0.513 0.176 - -
8 0.119 - - - - 0.199 0.089
9 0.113 - - - - 0.187 0.067
10 0.091 0.043 - - - - -
MODELO CON ELEMENTOS FINITOS
Modo | Period FACTORES DE PARTICIPACION DE MASA
Sec UX )4 Uz RX RY RZ
1 0.613 0.726 - - - 0.012 -
2 0.261 - - - - 0.380 0.004
3 0.226 - 0.006 0.001 0.004 - -
4 0.217 0.001 - - - 0.003 0.532
5 0.191 - - 0.132 0.001 - -
6 0.169 - 0.067 0.063 0.554 - -
7 0.157 - 0.005 0.545 0.073 - -
8 0.143 0.005 - - - 0.021 0.001
9 0.124 0.053 - - - 0.097 -
10 0.112 - 0.131 - 0.001 - -

Al comparar dichas graficas se observé que tanto el periodo fundamental como los
demads periodos no presentaba diferencias muy significativas y que los factores de
participacion de masa de indican un comportamiento muy similar en ambas

estructuras, por ello se decidié trabajar con el modelo tipo espina para los analisis

preliminares de estos dos puentes, y mas a delante se usard el modelo de elementos

finitos para analizar la influencia de las distintas condiciones de apoyo en el modelo

irregular.
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3.3 CURVAS DE CAPACIDAD DINAMICA

Como ya se menciond en el capitulo 1, las curvas dindmicas de capacidad son sensibles
tanto a la medida del dafio como a la medida de intensidad que se adopten, por lo que
en esta seccidn se discutiran los resultados de los analisis hechos con los modelos tipo
espina del puente regular e irregular, los cuales ya fueron descritos en el capitulo 3.2.5.
Con tal fin, se presentaran las curvas dinamicas de los puentes en las que se emplearon
los 10 registros naturales presentados en la Tabla 3. 1y adicionalmente, las curvas con
los 5 registros generados de manera sintética, 3 de ellos creados a partir de espectros
de disefio en suelo firme y 2 en suelo blando (Figura 3. 1).

3.3.1 Andlisis de los resultados de los puentes regular e irregular

A continuacién, se presentan las curvas dindmicas elaboradas con los registros
naturales y artificiales para los puentes regular e irregular. En dichas curvas se estudia
la influencia de las diferentes variables para representar el comportamiento del puente.
Algunas de las variables son: los indices de dafo, los de intensidad, el contenido de
frecuencias de los registros, el ciclo histerético elegido para el comportamiento de las
pilas, y el tipo de puente que se estudia (regular e irregular).

Es importante mencionar que, para llevar a cabo el analisis de la respuesta de los
puentes con diferentes tipos de registros, los 10 registros naturales fueron clasificados
de acuerdo con el periodo dominante, como se muestra en la siguiente figura.

1.200

1.000

—— ZIHUATANEJO

)
4
%
8

—— CALETA DE CAMPOS
—— MANZANILLO

—— LA UNION

0.600
-IDEI PATIO

——SISMEX VIVEROS

ACELERACION (g

0.400 \ W —=——=TACUBAYA

——CENTRAL DE ABASTOS
0.200 ——SCTB-1
——TLAHUAC BOMBAS

0.000
0.000 0.500 1.000 1.500 2.000 2.500 3.000 3.500 4.000

PERIODO (s)
Figura 3. 11 Clasificacidn de los espectros de respuesta de los registros naturales
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En esta figura se clasificaron los registros en 3 grupos principales, a los registros que
tienen su respuesta espectral maxima en un periodo T<0.5s se les llamara registros de
periodo corto, a los que presentan sus maximos valores de Sa entre los periodos
0.55<T<1.5s se les referird como registros de periodo intermedio, y los que tienen su
maximo valor de Sa en periodos T>1.5s se les hard referencia como registros de
periodos largos.

Variacion de las medidas de dafo

Como primer punto de comparacién se estudia el efecto que tiene el cambio de la
medida de intensidad en las curvas de capacidad. Con esto en mente, se presenta en las
siguientes figuras las curvas de capacidad dindmica de los puentes usando como
medida de la intensidad los valores de la seudo-aceleracion correspondiente al periodo
fundamental del puente en la direccién de andlisis, y como medida del dafio las
curvaturas, los desplazamientos de las pilas mas dafiadas en cada puente y el valor de
la ductilidad de curvatura de las pilas.

En la Figura 3. 12 se muestra el comportamiento del puente regular del lado izquierdo e
irregular del lado derecho, en las que se muestra la curvatura de las pilas como medida
de dafio. En ella se diferencian 3 conjuntos principales de registros sismicos, que son,
los registros que tienen su respuesta espectral maxima en un periodo corto (T<0.5s),
que estadn representados por medio de lineas de puntos, en periodo intermedio
(0.5s<T<1.55) por lineas continuas, y los que tienen su maximo valor de Sa en periodos
largos (T>1.5s), que estdn graficados con lineas discontinuas.

PUENTE REGULAR PUENTE IRREGULAR
3.0

I
:

Sa, Tn (g)
Sa, Tn (g)

0.00 0.01 0.02 0.03 04 0.00 0.01 0.02 0.03 .04
Curvatura (rad/m) Curvatura (rad/m)
CALETADE CAMPOS ~ =e=eeeees MANZANILLO CALETADE CAMPOS ~ eecccccee MANZANILLO
ZIHUATANEJO LA UNION ZIHUATANEJO LA UNION
SISMEX VIVEROS == |DEI PATIO SISMEX VIVEROS e |DE| PATIO
TACUBAYA = ===- SCT B-1 TACUBAYA ~  e==—- SCT B-1
----- TLAHUAC BOMBAS == =< CENTRAL DE ABASTOS = = = == TLAHUAC BOMBAS = = === CENTRAL DE ABASTOS

Figura 3. 12 Curvas de capacidad dindmicas del puente regular e irregular (Sa vs ¢)
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Al considerar la curvatura como medida del dafio, las formas de las curvas de capacidad
dindmica muestran que la rigidez eldstica en las pilas es alta, hasta niveles de dafio en
los que la pila mas critica del puente fluye y a medida que el dafio va incrementandose,
dicha rigidez se va perdiendo gradualmente hasta eventualmente llegar a la falla del
elemento y por lo tanto del puente. En cuanto a la dispersidon de los resultados, se
observa que las curvas del puente irregular son las que mas se aproximan entre si.

Ahora veremos la respuesta de los puentes al cambiar la medida de la intensidad por el
valor del desplazamiento maximo del puente. Para esto, se presentan en seguida las
curvas de capacidad graficadas con dicha medida de dafio.
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Figura 3. 12 Curvas de capacidad dindmicas del puente regular e irregular (Sa vs Amadx)

Aqui se observa que la forma de las curvas muestra una tendencia lineal muy marcada
en todos los registros, si comparamos la respuesta de ambos puentes, vemos que los
desplazamientos maximos alcanzados con el puente regular fueron mayores a los del
puente irregular al momento de la falla. En las figuras anteriores no se ven grandes
cambios ya que las demandas de desplazamientos parecen tener, aparentemente, la
misma relacion que en el caso de la curvatura, pero esto no es asi. Para saber que es lo
que esta pasando con estos valores se presenta en la siguiente figura la relacién entre
desplazamientos de los puentes y la curvatura.
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Figura 3. 13 Curvas de capacidad dindmicas del puente regular e irregular (Amadx vs ¢)

Al comparar ambos niveles de dafio, se observa que los resultados de los
desplazamientos del modelo regular son muy parecidos entre si para cada nivel de
dafo, las diferencias mas grandes se dan para los niveles de dafio mas criticos. Por otra
parte, en el caso del puente irregular, vemos que, al comprar la curvatura de la pila con

los desplazamientos maximos del puente, se observa que las respuestas son muy
diferentes entre si para cada tipo de registro, con variacién en los resultados desde los

niveles de dafio de fluencia.

En cuanto a las diferencias observadas al usar la ductilidad de curvatura como medida

del dafio, en la siguiente figura se muestra nuevamente el comportamiento de ambos

puentes, pero ahora utilizando esta medida de dafio.
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Figura 3. 14 Curvas de capacidad dindmicas del puente regular e irregular (Sa vs pg)

Al utilizar esta medida del dafio, nos damos cuenta de que, al ser un valor derivado de
la curvatura, estas muestras la misma tendencia que las de curvatura. Por supuesto
que, con la ductilidad, se tiene una medida mas clara de la capacidad para disipar
energia del puente.

En todas estas figuras se observa que, a pesar de tratarse de dos puentes con
geometrias muy diferentes entre si, la respuesta parece guardar una determinada
proporcidn al contar con registros con contenido de frecuencias parecidas. Dicho de
otra manera, en ambas figuras se observa que las curvas de capacidad tienden a
agruparse con el uso de registros similares y, aunque la demanda no es igual, en ambos
puentes se observa que las demandas de curvatura mas bajas son las obtenidas con
registros cuyo contenido de frecuencias se concentra en la zona de periodos menores a
0.50s y que las mas altas son las que se comprenden entre los periodos de 0.5y 1.5s.

Variacion de las medidas de intensidad

Una vez analizadas las diferencias que se tienen al trabajar con las medidas del dafio, se
estudiara el comportamiento de las curvas de capacidad al cambiar la medida de Ia
intensidad. Para ello se presentan las gréficas de los dos modelos con los 10 registros
naturales seleccionados para la demanda.
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El primer caso que se estudia es el de la respuesta de los puentes con el valor de PGA 'y
Sa como medidas de la intensidad; para ello se presentan a continuacién las curvas
correspondientes al puente regular con ambas medidas.
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Figura 3. 15 Curvas de capacidad dindmicas del puente regular con Say PGA como medidas de la
intensidad

En la Figura 3. 15, se observan los resultados del andlisis al considerar el valor de Sa
(figura del lado izquierdo) y el valor de PGA (figura del lado derecho) como medida de
la intensidad. Lo primero que notamos en estos dos conjuntos de curvas de
comportamiento es que Sa refleja mejor la diferencia en la respuesta del puente para
cada tipo de registro.

Los resultados con PGA como indice de la intensidad indican que todos los registros
con contenidos de frecuencias bajas presentan demandas de curvaturas muy parecidas
entre si y que también los resultados de los registros en suelo blando son todos muy
semejantes. Esto se debe a que solo representa la aceleracion maxima del terreno y no
tiene en cuenta las propiedades dindmicas de los modelos y su impacto al combinarlos
con los registros. Otra de las diferencias al manejar este valor de intensidad es que
muestra que los puentes necesitan aceleraciones mucho mas grandes para provocar en
el puente los diferentes niveles de dafio

En cambio, al considerar Sa como medida de la intensidad, esta nos dice que todos y
cada uno de los modelos se comporta diferente, y distingue los distintos niveles de
dafio en cada caso.
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En los estudios de los modelos que se presentan mas adelante, se opta por usar el valor
de Sa como medida de la intensidad debido a que, este valor toma en cuenta de alguna
forma el contenido de frecuencias de los registros y del impacto que se tiene al trabajar
con puentes con diferentes rigideces.

Ahora se presenta el caso del puente regular que se compara para las mismas medidas
de la intensidad.
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Figura 3. 16 Curvas de capacidad dindmicas del puente irregular con Sa'y PGA como medida de la
intensidad

En esta figura se presenta el comportamiento del puente irregular al usar estas dos
medidas de la intensidad y vemos que, al igual que en el puente regular, las curvas con
el valor de PGA como medida de intensidad se aproximan entre si, y no se observan
grandes diferencias en el nivel de dafio.

En estos resultados con PGA y Sa de ambos puentes se observa un comportamiento
muy peculiar con los registros de Tacubaya y Sismex Viveros, si comparamos la Figura 3.
15 y la Figura 3. 16 en ambas medidas de la intensidad, se observa que ambos puentes
llegan al nivel V de dafio en la misma intensidad, indicando que el comportamiento de
su pila mas dafiada es el mismo a pesar de las evidentes diferencias entre ambas
estructuras.
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La dltima medida de dafio que se compara es la energia de entrada, para ello en la
siguiente figura se muestran las curvas dindmicas de capacidad con esta medida de la
intensidad para el modelo regulary el irregular.
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Figura 3. 17 Curvas de capacidad dindmicas del puente regular e irregular con la energia de entrada
como medida de la intensidad

Al trabajar con esta medida de intensidad, la primera diferencia importante que se nota
es la forma de las curvas, ya que estas, a diferencia de dos medidas anteriores,
muestran un crecimiento de tipo exponencial a medida que aumenta el factor de
escala. Ademads de la forma, estas curvas muestran que, los registros de periodo largo
producen los mismos niveles de dafio a pesar de que son los que menos energia de
entrada aportan al sistema. Con el resto de los registros, a pesar de tener contenidos
de frecuencias bajas, no se aprecia una tendencia clara, puesto que, en registros como
el de la Unidn, que es un registro de periodo corto, la energia necesaria para producir
los distintos niveles de dafio se asemeja mucho a la de los registros de periodos largos.
Al comparar la respuesta del puente regular y del irregular se observa que, la mayor
cantidad de energia que se requiere para producir cierto nivel de dafio corresponde a la
del puente regular.
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Influencia del ciclo histerético

Al estudiar los resultados descritos en los dos incisos anteriores se vio que debido a la
forma en la que se definid el ciclo histerético de las pilas, el comportamiento de las
curvas de capacidad muestra una tendencia casi lineal en algunos casos, y en otros, se
puede aproximar a un comportamiento bilineal con una reducida degradacion de la
rigidez del sistema. Asi que, con el objetivo de obtener una respuesta mas pegada a la
realidad, se ampliaron los puntos que definen los ciclos histeréticos incorporandole un
punto adicional que representa la disminucién de la capacidad y pérdida de rigidez del
elemento (ver Figura 3. 18). Una vez hecho esto, se observaron cambios importantes en
las rigideces de las pilas y en las curvas de capacidad dindmicas.
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Figura 3. 18 Modificacidn del ciclo histerético (grdficas de Momento vs Rotacién)

Se hicieron nuevamente los andlisis de estos puentes para tres de los registros
naturales, los cuales fueron los de Manzanillo (periodo corto), IDEI (periodo
intermedio) y Central de Abastos (periodo largo). Al hacer este cambio en el ciclo
histerético, las curvas de capacidad dindmica con el nuevo ciclo (lineas continuas),
muestran una reduccién muy notoria de la capacidad del modelo (Figura 3. 19.a).
También se observa que, al hacer estos cambios en el ciclo histerético, las curvas
dinamicas de capacidad con el uso de ciertos registros como los de periodo largo,
muestran grandes recuperaciones del dafio, presentando comportamientos
serpenteantes resultado de los cambios en la rigidez de las pilas y de la redistribucion
de sus fuerzas internas, tal y como se observa en los resultados de otros autores
(Vamvatsikos y Cornell, 2002). Los cambios en las curvas, en los que parece que la
estructura se recupera fueron definidos por Vamvatsikos y Cornell, como efectos de
“resurreccién” (Vamvatsikos y Cornell, 2002).
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Figura 3. 19 Curvas de capacidad dindmicas del puente irregular, considerando la degradacion de la

resistencia de las pilas

Adicionalmente a los tres registros naturales mostrados en la figura anterior, se
consideraron para el andlisis de los modelos regular e irregular, cinco registros

sintéticos, de los cuales tres son compatibles con los espectros de disefio de Acapulco,

regional para la ciudad de México. Las curvas de capacidad dindmica con el uso de

estos registros se presentan a continuacion.
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Figura 3. 20 Curvas de capacidad dindmicas de los puentes regular e irregular, considerando la
degradacion de la resistencia de las pilas
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En la figura anterior observamos que, con este cambio, el puente regular presenta las
demandas de ductilidad de curvatura mds grandes para el mismo nivel de intensidad.
También se observa que, al utilizar los registros sintéticos en roca, el comportamiento
de los puentes es mas favorable que con el caso de los registros naturales. Por otro
lado, la respuesta de los modelos con los registros compatibles con el espectro
transparente regional de la ciudad de México, mostro la peor respuesta de todos, con
demandas muy altas de dafio para niveles demasiado bajos de intensidad.
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CAPITULO 4. EVALUACION DEL COMPORTAMIENTO DEL PUENTE
IRREGULAR BAJO DISTINTOS TIPOS DE APOYO

A lo largo de los afios se han tenido que implementar mecanismos de refuerzo y de
control de desplazamientos ante la accidn sismica en los puentes, algunos de estos son
los apoyos de neopreno, que proporcionan aislamiento y flexibilidad a la estructura, o
los encamisados de las columnas con distintos materiales que aumentan su resistencia;
sin embargo, el tipo de analisis con los que se evalta en la practica el comportamiento
de estos sistemas de proteccidn sismica ha sido a través de los andlisis estaticos no
lineales y poco se sabe de su comportamiento dinamico hasta el colapso. Por lo que en
este capitulo se llevaron a cabo los analisis dinamicos incrementales en el puente
irregular, presentado en el capitulo anterior, pero con los diferentes tipos de apoyos
que se presentan a continuacion:

e Aisladores elastoméricos

e Aisladores elastoméricos con nucleo de plomo

e Barras de plomo

e Topes sismicos y efecto del choque con los estribos
e Balanceo de la cimentacién

En seguida, se hace una breve descripcidn de los diferentes tipos de apoyos utilizados y
posteriormente se presenta un pequefio croquis visto desde un corte transversal del
puente, en el que se especifica el nimero de apoyos y su ubicacién.

Aisladores elastoméricos. Los aisladores elastoméricos estan conformados por [dminas
de caucho natural intercaladas con placas de acero (ver Figura 4. 1). Gracias a su
composicion, con este tipo de apoyo se logra obtener un gran desplazamiento
horizontal y al mismo tiempo una alta rigidez vertical. Por elastdmero se entiende
materiales similares al caucho natural, entre los que generalmente se emplea el
cloropreno, mejor conocido como neopreno, y su comportamiento histerético es
considerado como lineal. Este tipo de aisladores pueden conferirle a la estructura un
amortiguamiento hasta del 16% cuando se adicionan aditivos especiales durante su
fabricacion.
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Elastomero

Chapas de acero

Figura 4. 1 Composicién interna de los apoyos de neopreno (www.cymper.com)

Dentro de las principales funciones que desempefian este tipo de apoyos es que
permiten que la estructura presente movimiento en ambas direcciones a la vez, asi
como giro en sus tres direcciones: Ademads de que su capacidad de recentrado es alta;
también cuentan con una gran capacidad ante cargas verticales y ademas resisten
cargas horizontales de corta duracion.

Aisladores elastoméricos con nticleo de plomo.

Los aisladores elastoméricos con ntcleo de plomo (LRB) estdn conformados por
[aminas de caucho natural intercaladas con placas de acero, pero adicionalmente
cuentan con un nucleo de plomo que aumenta su capacidad de amortiguamiento. El
amortiguamiento que se logra al incluir del nicleo de plomo es mayor al 20% llegando a
alcanzar valores de hasta 30%. Tanto estos dispositivos como los apoyos de neopreno
son fabricados a medida para cada proyecto, de acuerdo con la rigidez horizontal,
rigidez vertical, desplazamiento, capacidad de carga y capacidad de amortiguamiento
requerida.
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Figura 4. 2 Composicién interna de los apoyos LRB y su modelo de comportamiento histerético
(www.sismica.cl)
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El ndcleo de plomo con el que cuentan este tipo de apoyos presenta una rigidez inicial
muy alta a cortante, que proporciona una rigidez adecuada bajo las cargas de servicio, y
debido a que posee un valor bajo de fluencia por cortante y a su alta resistencia a la
fatiga, permite que ante cargas altas (sismo) trabaje en su intervalo plastico, disipando
energia. Este tipo de apoyos tienen un comportamiento histerético muy estable, similar
a un sdlido elastoplastico, como se muestra en la Figura 4. 2.

Barras de plomo. Las barras de plomo son un sistema de restriccion de
desplazamientos y de disipacidn de energia propuesto en la UMSNH (Jara, et al., 2006),
que consiste en colocar barras de este material o de acero colocadas entre el diafragma
transversal y el cabezal de las pilas y los estribos. Estas barras contribuyen a disipar la
energia de los sismos y sirven también como reductores de desplazamiento. Se
propone la combinacidn de las barras con apoyos de neopreno, para contribuir a la
resistencia de las cargas verticales, brindarle flexibilidad horizontal y ademads
proporcionar caracteristicas de recentrado. Como se menciona, estas barras también
contribuyen a limitar los desplazamientos excesivos y es una solucién econdmica y
efectiva en la disipacidén sismica.

Al ser barras de plomo, tal como se describe en los apoyos LRB, se obtienen multiples
ventajas de su uso como disipador, estas son:

. Comportamiento histerético muy estable

. Se comporta como un sélido elastoplastico

. Esfuerzo de fluencia a cortante relativamente bajo
. Alta rigidez inicial (eldstica)

. Gran resistencia a la fatiga
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Figura 4. 3 Ubicacion de las barras de plomo (Jara, et al., 2006)
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Topes sismicos y choque con los estribos. Los topes sismicos son mecanismos de
control de los desplazamientos transversales del puente, estos dispositivos trabajan
como una ménsula (cortante) y controlan las distorsiones excesivas de los apoyos y el
desalineamiento del puente. Este tipo de apoyos se caracteriza por la no linealidad de
contacto (ver Figura 4. 4), en otras palabras, los topes trabajan hasta que el puente
entra en contacto con ellos debido a los desplazamientos transversales del tablero,
esto mismo sucede en la direccion longitudinal solo que el choque se produce en los
estribos y en juntas intermedias.

abertura k
1 ' ’ 1 1 ] 1 W 2
Figura 4. 4 Representacion del funcionamiento de los topes sismicos

El numero 1 corresponde al tablero y el 2 al tope, cuando la superestructura del puente
hace contacto con el tope con rigidez k, este comienza a trabajar impidiendo los
desplazamientos del tablero con respecto a los de las pilas. Al invertirse el movimiento
el tope se despega del tablero y la rigidez se anula. La abertura es definida por el
ingeniero encargado del disefio.

Balanceo de cimentacion. Una alternativa para disminuir la demanda simica en
estructuras es mediante la rotacion de la cimentacidn. Las caracteristicas de
distribucién de masa, geometria y tipo de cimentacion de los puentes hacen atractiva
esta alternativa para mejorar su respuesta sismica, cuyo inconveniente es el
incremento en los desplazamientos. Para asegurar la suficiente longitud de apoyo de la
cimentacidon en el terreno, se recomienda colocar bloques de apoyo capaces de
transmitir los elementos mecanicos adecuadamente al terreno, como se ilustra en la

Figura 4. 5.

TR,

MNeapréne or olher
— clastic maierial

SBlack supporting lesting

Figura 4. 5 Representacion esquemdtica del balanceo de la cimentacién (Priestley, et al., 1996)
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La rotacidn puede permitirse en el nivel de desplante de la cimentacidn, o a cierta
altura de la pila, como en el famoso caso del viaducto Rangitikei en Nueva Zelanda
(Skinner, et al., 1993), que ha mostrado un buen comportamiento durante los eventos
sismicos a los que ha estado sujeto. El balanceo de la cimentacidn es similar al concepto
en el que se basa el péndulo de friccion, con una respuesta rigido-plastica y una fuerza
de recentrado que se origina en las cargas gravitacionales. El periodo de vibracion del
sistema se modifica con la rotacion de la cimentacidn y se amplifica con la amplitud del
movimiento.

4.1 MODELOS DE ESTUDIO

Con el objetivo de evaluar el comportamiento dinamico ante la presencia de diferentes
tipos de apoyos, se tomd el puente monolitico como base de comparacién, por lo que a
dicho modelo se le colocaron diferentes apoyos; estos fueron: apoyos laminados con
nucleo de plomo, apoyos de neopreno, barras de plomo, topes sismicos y balanceo de
la cimentacidn. A continuacidn, se presenta una breve descripcion de dichos modelos.

MODELO MONOLITICO

25m 30 m 30 m 25m
\ \

£ A I

© £
! E
— o
~N

DIRECCION |Transversal | Longitudinal
MODO 1 16

PERIODO (s) | 0570 0.092 \

Figura 4. 6 Modelo M

Este modelo representa el puente prototipo a partir del cual se hacen las
comparaciones con el resto de los modelos. El puente se sometid a registros
incrementales en la direccidn transversal y longitudinal del puente. La estructura
cuenta con 3 pilas de diferentes alturas, de 5,10 y 20 m, y la configuracién del tablero es
una seccion cajon continua a lo largo del puente. Los estribos en este caso son
considerados como fijos y la conexidn entre las pilas y el tablero es monolitica.
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MODELO CON APOYOS LRB

= I T T il
\ \
4 APOYOS LRB/ E 4 APOYOS LRB/ “ ‘
20.3cm 0 9.2cm £
‘ o
-
! £
(=]
N
DIRECCION |Transversal | Longitudinal
MODO 1 19
PERIODO (s) 0.588 0.093 ‘

Figura 4. 7 Modelo LRB

Después de estudiar distintas alternativas para la mejor colocacién de apoyos
laminados con nicleo de plomo (LRB), se decidid colocar aisladores en las pilas 2 y 3,
con el objetivo de disminuir la demanda en dichas pilas y reducir el dafio en la pila con
mayor rigidez. Se mantuvieron los estribos fijos, para de esta forma limitar los
desplazamientos de las pilas y ayudar a reducir el dafio en los elementos. La pila 4 se
mantuvo monolitica debido a sus caracteristicas geométricas que le brindan una
flexibilidad muy alta. El espesor de los apoyos de neopreno en la pila 2 es de 20.5 cm, y
el de la pila 3 de 9.2 cm. La diferencia de espesor se eligié para uniformizar las fuerzas

en las pilas.
MODELO CON APOYOS LRB Y TOPES
G:g;ﬂ cm Gap=2.5cm
A 4APOYOS LRB” € 4 APOYOS LRE i A
20.3cm 7o) 9.2cm €
£
0 :
DIRECCION |Transversal | Longitudinal
MODO 1 19
PERIODO (s) 0.588 0.093
25m 30m 30 m = 25m

Figura 4. 8 Modelo LRBTS

En este modelo se incorporaron tanto los apoyos laminados con nucleo de plomo como
topes sismicos transversales en las mismas pilas que en el modelo anterior. Esto se hizo
para controlar los desplazamientos del tablero con respecto al de las pilas, y disminuir
el dafio en el aislador, la distancia a la que estan colocados los topes sismicos de la
pared vertical del cajén es de 2.5 cm. El espesor de los apoyos se mantiene igual que en
el puente anterior.
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MODELO CON APOYOS LRB Y BARRAS DE PLOMO DE 1"

Gap=2.5cm Gap=2.5cm
/ /
4 APOYOS RB € 4 APOYOS RB “ “
DE 20.3 cm + n DE9.2cm + =
11 BARRAS DE 11 BARRAS DE o
PLOMO DE 1" ‘ PLOMO DE 1" -
Y E
o
DIRECCION |Transversal | Longitudinal N
MODO 1 19
PERIODO (s) 0.578 0.091 ‘

30m — 25m

25m 30m |
\

1
A
1
1

Y

}4

Figura 4. 9 Modelo LRBPB

En este modelo se utilizaron también apoyos laminados con nucleo de plomo, pero a
diferencia de los casos anteriores, se agregaron barras de plomo con el objetivo de
disipar energia resultado de la accion sismica. Con ello se busca mejorar la respuesta de
la estructura y observar que ocurre con el puente en caso de incorporar este sistema de
proteccion y como afecta el tipo de registro al que se estd sometiendo. En la conexidn
entre el tablero y las pilas 2 y 3, que son las cuentan con los apoyos LRB, se colocaron 11
barras de plomo con un didmetro de 1”.

MODELO CON APOYOS DE NEOPRENO

30m 25m

30m

25m |

1

-
||

- /
" 4 APOYOS RE € 4 APOYOS RE 1
4 APOYOS RB PO

41cm -£ cm [Te] 5.7 cm

N
[

4 APOYOS RB
4.1cm

4 APOYOS RB/ “
41¢cm

10 m

o

DIRECCION

Transversal

Longitudinal

MODO
PERIODO (s)

1
1.740

2
1.681

Figura 4. 10 Modelo NEO

En este modelo se colocaron en la conexidn de las pilas con el tablero y el estribo con el
tablero apoyos laminados, cuatro en cada pila y cuatro en cada estribo. Los espesores
de los estribos son los siguientes: en los estribos y en la pila de mayor longitud se
colocaron apoyos de 4.1 cm de altura y en las dos pilas restantes se colocaron apoyos
de 5.7 cm de altura. Las dimensiones en planta de todos los apoyos son de 30 x 30 cm.
No se colocaron topes ni ningun otro tipo de restriccion transversal ni longitudinal
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MODELO CON APOYOS DE NEOPRENO Y BARRAS DE PLOMO DE 1"

[ 25m | 30 m | 30m | 25m |
[ —— —— T T
4 APOYOé RB 4APOYOS RB = - | 4 ‘ /
4APOYOS RB 4 APOYOS RB
DE 4.1 cm+ DE5.7cm+ [T°) DE5.7cm+ S DE4.1cm+ R
11 BARRAS DE 11 BARRAS DEC—— ‘ 11 BARRAS DE o 11 BARRAS DE 11 BARRAS DE
PLOMO DE 1" PLOMO DE 1 PLOMO DE 1" - PLOMO DE 1" PLOMO DE 1"
| £
— o
N
DIRECCION |Transversal |Longitudinal
MODO 1 2
PERIODO (s) 1.606 1.538 ‘

Figura 4. 11 Modelo NPB

Para este modelo, los apoyos de neopreno del modelo anterior se mantuvieron iguales
y ademas se le colocaron 11 barras de plomo de 1” en todas las conexiones (pilas y
estribo). En este caso el tablero se desplaza libremente tanto en la direccion
transversal como longitudinal pues no se colocaron topes.

MODELO CON APOYOS DE NEOPRENO, TOPES
Y CONSIDERANDO EL CHOQUE EN EL ESTRIBO

Gap=2.5cm Gap=2.5cm Gap=2.5cm

Gap=4 cm Gap=4 cm
4 APOYOS RE 4 APOYOSRE £ 4APOYOSRE 4APOYOSRE 4APOYOS RE
41cm 5.7 cm [72) 5.7 cm 13 41cm 441cm
r (=)
=
£
_ — o
DIRECCION |Transversal [Longitudinal N
MODO 1 2
PERIODO (s) 1.740 1.681
25m 30m 30m 25m

Figura 4. 12 Modelo NTS

En este modelo se consideraron nuevamente los apoyos de neopreno, pero ahora se le
colocaron topes sismicos con una separacion entre el tope y el cajon de 2.5 cm, estos
fueron colocados tanto en las pilas como en los estribos para el andlisis transversal y
para el analisis longitudinal. Se considerd el choque que se produce entre el tablero y el
estribo con una separacidon entre ellos de 4 cm. Se supone que el suelo es firme y no
ocurre deslizamiento o giro del estribo.
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MODELO CON APOYOS DE NEOPRENO, BARRAS DE PLOMO, TOPES
Y CONSIDERANDO EL CHOQUE EN EL ESTRIBO

Gap=2.5cm Gap=2.5¢cm Gap=2.5cm
Gap=4.cm is Gap=4.cm
| .—.I
“ 4APOYOS RB S < | 7~ \ 7
4APOYOS RB 4APOYOS RB 4APOYOS RB 4APOYOS RB
1121:2-;:'5“35 1115-\;.;::& 4 i DE 5.7 om + E DE 4.1 cm + DE 4.1 cm +
E E 11 BARRAS DE 11 BARRAS DE 11 BARRAS DE
PLOMO DE 1 PLOMO DE 1 “ PLOMO DE 1" ‘-v PLOMO DE 1" £ PLOMO DE 1"
S
DIRECCION |Transversal | Longitudinal
MODO 1 2
PERIODO (s) |  1.606 1538 1
—
L 25m | 30m L 30m | 25m

1

Figura 4. 13 Modelo NPBE

A este modelo se consideraron de nuevo los apoyos de neopreno y las barras de plomo
tanto en las pilas como en los estribos, los efectos de los topes sismicos y el choque en
los estribos del puente. Las alturas de los apoyos de neopreno, el nimero de éstos, las
barras de plomo y las distancias de los topes sismicos, se consideraron iguales a los
modelos descritos anteriormente. Nuevamente se considera que el suelo es firme y no
ocurre deslizamiento o giro del estribo.

MODELO CON BALANCEO DE LA CIMENTACION

25m 30m 30m 25m
\ \
£ I !
Tessami—l L *® E
g “ APOYOS RB 8‘ €
DE 5.7 cm +
8
DIRECCION |Transversal | Longitudinal
MODO 1 16 '
PERIODO (s) 0.588 0.096 —

Figura 4. 14 Modelo BC

Por ultimo, en este modelo se colocaron 8 apoyos de neopreno de 50 x 50 cm
alrededor de la zapata de cimentacidon de las pilas 2 y 3 del puente, y en el centro de la
zapata se colocd un apoyo fijo para que parte de la fuerza axial descargue
directamente sobre el terreno y no sobre los apoyos. Las zapatas fueron modeladas
como una parrilla con elementos tipo barra, a los cuales se le modificaron sus
propiedades de inercia y area para que el comportamiento sea lo mdas cercano posible
al de la condicién real del puente (ver Figura 4. 15).
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Articulacién pldstica

Apoyos de
neopreno

Parrilla de elementos
tipo barra

Figura 4. 15 Modelo de la zapata de las pilas 2 y 3

Al colocar los apoyos de neopreno, se permite que la pila gire con el objetivo de evitar
la formacidn de la articulacidn plastica en la base de las pilas, aumentando la capacidad
de la estructura.

4.2. ANALISIS TRANSVERSAL Y LONGITUDINAL DEL PUENTE MONOLITICO
(M)

En las siguientes figuras, se muestran las curvas dindmicas de capacidad obtenidas a
partir del analisis dinamico incremental del puente irregular en la direccion transversa.
En la figura del lado izquierdo se graficé la curvatura contra la pseudoaceleracién
espectral (Sa) y en la del lado derecho se graficé el valor de la aceleracion maxima
(PGA) contra la curvatura; ambas con los registros de la Unidn, Manzanillo, Caleta de
Campos, y adicionalmente se trabajé con el registro de la SCT que, a diferencia de los
anteriores, no es un registro en suelo firme.

En las graficas siguientes se muestra el comportamiento de la pila 2, que fue la que
sufri6 mayor dafio, con cada uno de los registros considerados. En ambas graficas se
puede observar que el comportamiento mas desfavorable se produce con el registro
de la SCT, seguido por el de Ia Unién, Caleta de Campos y por ultimo la curva
correspondiente al registro de Manzanillo. Para este mismo caso se graficaron las
curvas dindmicas del puente, pero ahora utilizando los valores de Sa asociados con el
periodo fundamental del puente en la direccidon considerada. Al hacer esto, se observd
que dichas curvas diferian entre si, lo cual se puede ver con claridad en la Figura 4. 16.
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MONOLITICO (CURVAS IDA EN DIRECCION MONOLITICO (CURVAS IDA EN DIRECCION
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UNION MANZA scT UNION MANZA

CALES

Figura 4. 16 Curvas dindmicas de capacidad del modelo M con Sa y PGA en la direccién transversal

Las curvas en las que se utilizé Sa muestran un comportamiento mas desfavorable que
aquellas en las que se utilizd el valor de PGA como medida de la intensidad. Una
muestra de esto es que, en la curva de Caleta de Campos, para llegar al nivel de dafio Ill
(que es la pérdida del recubrimiento) se requiere un valor de Sa aproximadamente
igual 0.65g, en cambio, para este mismo nivel de dafo se requiere un PGA de 1g. Por
otro lado, también es importante tener en cuenta que no siempre se obtienen
resultados menos favorables con el uso de Sa, tal es el caso de Manzanillo, ya que sus
valores de Sa asociados con el periodo dominante en la direccidon transversal son
ligeramente menores que los obtenidos al utilizar los valores de PGA.

Estas diferencias se deben a que el valor de PGA es Unicamente un dato tomado de
todo el registro, que Unicamente depende del factor de escala con el que se esté
trabajando y no toma en cuenta ni el contenido de frecuencias ni el efecto que produce
en la estructura, y aunque da informacion de la intensidad del registro, no brinda mas
detalles de la demanda y por lo tanto los resultados se vuelven poco fiables, debido a
esto en adelante se trabajara unicamente con los valores de Sa como medida de Ia
intensidad.

De las curvas anteriores se aprecia que existe una variacion muy grande en los
resultados, incluso en aquellas curvas obtenidas al utilizar registros con caracteristicas
similares, un ejemplo de esto es si tomamos un valor dado de intensidad de Sa igual a
1g, para este valor en las diferentes curvas podemos ver que se producen dafios muy
diferentes, la curva correspondiente a Manzanillo apenas ha pasado su limite de
fluencia, en cambio en los registros de la Unién y de la SCT este mismo valor de
intensidad comienzan a producir la pérdida del recubrimiento, y esto a pesar de que
son ambos registros de caracteristicas muy diferente entre si.

ANDREA ALCALA FERREIRA Pagina |79



MAESTRIA EN INGENIERIA EN EL AREA DE ESTRUCTURAS U.M.S.N.H

A continuacidn, se presentan las curvas dinamicas obtenidas en la direccidén
longitudinal del puente, estas curvas se obtuvieron hasta el valor de intensidad en el
que se alcanza la falla en la direccidn transversal, debido a que esta resulté la direccidon
mas desfavorable.

MONOLITICO (CURVAS IDA EN DIRECCION
LONGITUDINAL)

4.0 Hy 4.0

MONOLITICO (CURVAS IDA EN DIRECCION
LOHGITUD[NAL)

3.0

2.0

Sa,Tn (g)
PGA (g)

o 0.002

0.004 0.006 o 0.002 0.004 0.006

Curvatura (rad/m) Curvatura (rad/m)

UNION MANZA SCT

CALES

UNION MANZA

Figura 4. 17 Curvas dindmicas de capacidad del modelo M con Sa y PGA en la direccién longitudinal

Aqui se observa que, para valores de intensidad sismica altos, por ejemplo, 3g, un valor
que va mas alla de la falla en la direccidn transversal del puente, la rotacion en las pilas
es tan pequefia que ni siquiera sobrepasa la curvatura de fluencia con los registros de la
Unidn y la SCT. En estas dos grdficas también se aprecia que, a pesar de que los
registros corresponden a zonas cercanas a la costa, las intensidades necesarias para
producir distintos niveles de dafio son muy distintas, tal es el caso del registro de
Manzanillo que produce dafilo mucho mayor que en los demas casos, tanto transversal
como longitudinalmente, provocando dafio a niveles de intensidad mds bajos. En la
siguiente tabla se muestran los valores de Sa (g) que se registraron para cada uno de
los niveles de dafio en ambas direcciones, remarcando con un ovalo en color rojo, aquel
registro que representa la condicién mas desfavorable para el puente.

Tabla 4. 1 Valores de Sa asociados a los distintos niveles de dano del modelo M

Direccidn transversal Direccidn longitudinal

sa(g) I M v v sa(g) I
CALES 0.2 0.6 1.35 1.7 CALES 2.8
MANZANILLO 0.47 13 3 3.8 MANZANILLO | 2.2 D
LA UNION 1.05 1. LA UNION 4.6
scT 0.2 0.45 <i55> scT 3.6
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Se observa que el registro mas desfavorable en los primeros niveles de dafio no
permanece constante, y que, al pasar a valores de dafio mas altos, los valores de
intensidad se van alejando cada vez mas uno de otro, por otra parte, en el caso del
analisis longitudinal solo se registraron los valores correspondientes al nivel de dafio I
ya que como se dijo anteriormente, las rotaciones no son muy altas para las
intensidades esperadas en los puentes y que esta por demas decir que, el puente ya ha
fallado en la direccién transversal mucho antes que en la longitudinal. Si consideramos
que los valores espectrales pico, alcanzan valores de 1g, resulta que la Unidn llega a
producir niveles de dano IV y hasta V; Cales sdlo provocaria pérdida de recubrimiento y
Manzanillo sélo alcanzaria la fluencia. El sismo de frecuencias bajas y movimiento cuasi-
arménico (SCT) puede provocar el colapso del puente. En direccién longitudinal no se
presentaria dafio alguno.

En este puente también se debe mencionar que es lo que esta pasando con el resto de
las pilas, por lo que a continuacién se muestra una grafica con las curvas
correspondientes a cada una de ellas. La linea horizontal discontinua representa la
intensidad a la que la primera articulacidn plastica sobrepasé el nivel de dafio V, que es
la condicién de dafio irreparable, y con la ayuda de ella se identifica el dafio del resto de
las articulaciones plasticas de cada una de las pilas (superior e inferior).

MONOLITICO (CURVAS IDA EN DIRECCION TRANSVERSAL)

I 11 \% \

Sa,Tn (g)

o 0.005 0.01 0.015 0.02 0.025 0.03 0.035 0.04

Curvatura (rad/m)

P2 (APS) P2 (API) P3 (APS) P3 (API) P4 (APS)

P4 (API)

Figura 4. 18 Curvas IDA de las pilas del modelo M en la direccidn transversal

En esta figura se ve que la pila con mayor dafo es la pila 2, tanto en la parte inferior
como en la superior, cuando la articulacion plastica inferior de esta pila sobrepasa el
nivel V, la parte superior de esta pila comienza a acercarse al nivel IV de dafno
correspondiente a la propagacion de la pérdida de recubrimiento a lo largo de toda la
columna. La pila central a este nivel de intensidad (1.7g) ya ha pasado el nivel de
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fluencia en ambas articulaciones y se acerca al nivel de dafio Ill, en cuanto a la pila 4,
ésta apenas ha sobrepasado el limite de fluencia en la base, manteniéndose en el
intervalo lineal en la parte superior. De la figura anterior se observa que la propagacion
del dafio de la estructura estd relacionada con su distribucion de la rigidez, esto es que
la pila mas flexible fue la que menos dafio experimentd, la pila central de rigidez
intermedia sufrié dafio moderado y la pila mas corta, que es la mas rigida, fue la de
mayor dafo, esta pila es también la que falla provocando el colapso de la estructura.

En la siguiente figura se muestra el puente en suposicion final al momento en que se
alcanza el nivel V, en una vista en diagonal del puente, aqui se ve la deformacién que
experimentan las pilas y el tablero en conjunto al momento de la falla.

Figura 4. 19 Configuracién deformada del modelo M generada con el programa SAP2000

También es importante saber lo que le pasa al tablero del puente, por lo que en Ia
siguiente figura se muestran los desplazamientos medidos en su parte superior. Se
observa que el tablero presenta una forma semi-parabdlica al momento en que la falla
tiene lugar, en la que los desplazamientos de mayor magnitud son los correspondientes
a los de la pila central, los desplazamientos registrados de las pilas 2 y 4 son muy
cercanos entre si. Sin embargo, los correspondientes a la pila 4 son ligeramente
mayores que los de la pila 2.

0.30
ScT
~—~ 0.20
E CALES
o
< 0.10 .
UNION
0.00 = MANZA

Figura 4. 20 Desplazamientos mdximos del tablero del modelo M
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Se aprecia que los desplazamientos del tablero son muy parecidos en todos los casos,
la diferencia de valores es de 3 a 5 cm, y la diferencia mas grande se genera en el centro
del puente, que es donde los desplazamientos de mayor magnitud tienen lugar. La
siguiente figura corresponde al tablero deformado del puente visto en planta, esta
figura fue obtenida del modelo de estudio una vez que se llevaron a cabo los analisis no
lineales

Figura 4. 21 Vista en planta del modelo M en su mdximo nivel de dafio

Por dltimo, se graficaron los desplazamientos relativos de cada una de las pilas (ver
Figura 4. 22)se observa que la pila con el valor mas alto de deriva es la pila corta seguida
de la pila central, estos valores son ligeramente parecidos, por otra parte, la pila la mas
alta es la que mostro los valores de deriva mas bajos. Las respuestas de las pilas con
todos los registros dan resultados muy parecidos en este para este puente.

0.03
— T

~— 0.02

g ——— CALES

E oo .

= UNION

= (0]

3 MANZA

Figura 4. 22 Desplazamientos relativos de las pilas para nivel de dafno V del modelo M

4.3. ANALISIS TRANSVERSAL Y LONGITUDINAL DEL PUENTE CON APOYOS
TIPO LRB (LRB)

Ahora se presentan los resultados del puente con apoyos laminados de neopreno con
nucleo de plomo (LRB). Este modelo a su vez se dividié en tres modelos diferentes para
los cuales se consideraron las siguientes variantes:

1. Modelo con apoyos LRB (direccién longitudinal y transversal)
2. Modelo con apoyos LRB y topes sismicos (direccidn transversal)
3. Modelo con apoyos LRBy barras de plomo (direccién transversal)
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A continuacion, se presentan las curvas de comportamiento de los puentes con apoyos
LRB comparadas con las curvas del modelo original, ambas analizadas en la direccién
transversal. Las lineas continuas representan la respuesta del modelo con apoyos LRB 'y
las lineas discontinuas son las correspondientes al modelo monolitico.

LRB (CURVAS IDA EN DIRECCION TRANSVERSAL) LRB (CURVAS IDA EN DIRECCION TRANSVERSAL)
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3+ | { | | | |
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o 0.008 0.016 0.024 0.032 0.04 0 0.002 0.004 0.006 0.008 0.01 0.012
Curvatura (rad/m) Curvatura (rad/m)
SCT (M) CALES (M) UNION (M) MANZA (M) SCT (M) CALES (M) UNION (M) MANZA (M)
scT CALES LAUNION MANZA scT CALES LAUNION MANZA

Figura 4. 23 Comparacidn de las curvas dindmicas del modelo M y LRB en la direccion transversal

En estas graficas se observa que al colocar apoyos LRB al puente, éste mejora de forma
muy importante su respuesta sismica, incluso para el registro de la SCT. Al colocar los
apoyos LRB, la fuerza cortante que toma la pila 2 se reduce a casi una tercera parte de
la fuerza cortante en la misma pila del puente monolitico. Este tipo de apoyos también
ayudan a mejorar la distribucion de la rigidez del puente en general, haciendo esto se
consigue que las pilas mas flexibles, como la pila 4 del puente en estudio, contribuyan a
resistir la fuerza de inercia transversal y con ello se reduce el dafio de las pilas mas
criticas.

Como ya se menciond en el capitulo 3, a la pila de mayor longitud no se le colocaron
apoyos LRB debido a que su rigidez ya es muy baja, en comparacion del resto de las
pilas, y lo que se pretende con estos apoyos, ademds de disminuir el dafio, es de
homogeneizar las rigideces de todos los apoyos.

En las figuras siguientes se muestran solamente las pilas con apoyos LRB (pilas cortas),
en ellas se ve que, para los registros de la Unidn, Caleta de Campos y SCT, la intensidad
necesaria para producir los niveles de dafio | y Il es muy semejante, pero para alcanzar
niveles de dafio mas severo, el registro de la SCT requiere un menor incremento de la
intensidad. Por otra parte, la respuesta de este modelo considerando el registro de
Manzanillo es mucho mas favorable que con el resto de los registros, en términos de
Sa, pero al compararlos con la respuesta del puente original, el registro que presenta la
maxima mejora en términos relativos se produce con el registro de la Unién. Otro de
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los puntos importantes que se observan en estas graficas es que, a pesar de estar
trabajando con un registro de suelo blando, la respuesta del puente con los apoyos LRB
también presentan una reduccién importante del dafio para una misma intensidad
sismica, en comparacion con el puente monolitico. Estos resultados se deben a que a
pesar de haber sido colocados los apoyos LRB, el periodo fundamental del puente no
se modificé en forma significativa, y por lo tanto las seudoaceleraciones espectrales
tampoco sufrieron modificaciones grandes. Este resultado muestra que audn en
registros con contenidos de frecuencia bajos, se puede buscar una distribucién
adecuada de los apoyos LRB en puentes irregulares, para mejorar su desempefio, a
través de una adecuada modificacién de las rigideces que permita uniformizar los
desplazamientos de cada pila, mejorando asi el comportamiento en general del puente.

LRB (CURVAS IDA EN DIRECCION TRANSVERSAL) LRB (CURVAS IDA EN DIRECCION TRANSVERSAL)
1 111 v ') . Il 11

4.0 1
|
35
|
3.0
|

|
1
|
|
|
RS I
~ 20 :
1.5 |
10

05

0.0

o 0.008 0.016 0.0 24 0.032 0.04 o o002 0,004 0.006 0.008 0.01 .01
Curvatura (radjfm) Curvatura (radjm)
CALES LA UNION MANZA SCT CALES LAUNION MANZA SCT

Figura 4. 24 Curvas dindmicas de capacidad modelo LRB en la direccion transversal

En la siguiente tabla se muestran los valores de intensidad sismica necesarios para
producir distintos niveles de dafio, obtenidos a partir de las curvas dindmicas de
capacidad para los distintos tipos de registros.

Tabla 4. 2 alores de Sa asociados a los distintos niveles de dafo del modelo LRB en la direccién
transversal

Sa(g) I 1 \Y %

CALES |01 D121 255 DK 320

MANZANILLO (125 2.95 6.41 8.10

AUNON | 048 Ko as8ok G

SCT 0.55 1.15 2.21 2.65
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Se observa que para alcanzar la fluencia en las varillas de las pilas (Nivel II), los registros
de Cales, La Unidén y SCT, la pseudo aceleracion espectral es del orden del 50% de Ia
gravedad, lo cual se produce en sismos que se producen ocasionalmente en la zona de
subduccion del pais. Con el registro de Manzanillo se requieren intensidades
espectrales de mas de una vez la gravedad, para producir el mismo nivel de dafio, lo
cual se produce en sismos pocos frecuentes en el pais. Para generar la pérdida de
recubrimiento en las columnas (Nivel IllI), se requieren aceleraciones ligeramente
superiores a la gravedad. En el caso de la SCT 1.15 g es el valor de intensidad espectral
necesario para alcanzar este nivel de dafio. Este valor es ligeramente superior al gran
sismo que se presentd durante septiembre de 1985 en la ciudad de México. Con los
otros registros, la intensidad requerida para el inicio de la pérdida de recubrimiento es
aun mayor. Para producir una pérdida de recubrimiento generalizada (Nivel de dafo 1V)
o la degradaciéon de la resistencia (Nivel de dafio V), nuevamente el caso mads
desfavorable es el del registro de la SCT, valores de Sa marcados con color rojo,
seguido por el registro de Caleta de Campos marcado en color verde.

Al observar estos resultados se puede constatar que una adecuada distribucion de los
apoyos LRB en un puente irregular, el comportamiento del puente se ve beneficiado
para los cuatro tipos de registro considerados, ya que se necesitan intensidades
mayores a las a las que se necesitan en el puente original, para que se produzcan en la
estructura dafos importantes o irreparables. En el puente con apoyos LRB se logran
soportar intensidades sismicas muy elevadas (por ejemplo, intensidades mayores a 2g)
para un dafio severo o mas aun para producir el colapso de la estructura.

En cuanto a la respuesta en la direccion longitudinal de este modelo, podemos ver en la
siguiente figura que, al comparar las curvas dindmicas de ambos modelos, el
comportamiento en el puente monolitico es mucho mas favorable que en el modelo
con los apoyos LRB. Esta diferencia se debe a que, al ser monolitico, al tener estribos
muy rigidos que no permiten desplazamientos del tablero, y que el tablero del puente
no se comprime, se evita que las pilas se muevan, por ello las rotaciones en el modelo
monolitico apenas sobrepasan los limites de fluencia, mientras que en el modelo con
apoyos LRB se presentan mayores rotaciones en todas las pilas.

A pesar de incrementarse la rotacidon en este modelo, cuando se alcanza la falla en Ia
direccidn transversal, en la direccion longitudinal tan solo se ha sobrepasado el limite
de fluencia de las pilas a excepcion del modelo con el registro de Manzanillo que
sobrepasa el nivel Il en la pila mas desfavorable para esta direccidn.
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Tabla 4. 3 Valores de Sa asociados a los distintos niveles de dafio del modelo LRB en la direccién

longitudinal

LRB (CURVAS IDA EN DIRECCION LONGITUDINAL)

Il 1|
Valores de Sa, en direccidn '
longitudinal

|

|

6 |
-5 I 7

|

|

sa(g) I i 5 47
CALES 215 4.90 B 49 /I/ I
|E_ 44 (4 I |
MANZANILLO 1.49 4.20 3 32 /] ! e I
LA UNION 1.95 5.90 24 ! 2 :
ST 2.70 4.55 .6 [ I
I
|

o 0.0025 0.005 0.0075 0.01 0.0125 0.015
Curvatura (radfm)
----- UNION (M) MANZA (M) SCT (M)
UNION MANZA SCT

0.0175 0.02

CALES (M)
CALES

Figura 4. 25 Comparacion de las curvas dindmicas del modelo M y LRB en la direccién longitudinal

En la siguiente figura se muestran las curvas dindmicas de capacidad, considerando
como medida del dafio, la curvatura de cada una de las pilas del puente. La articulacion
plastica en la base de la columna se identifica como API, y la del extremo superior como
APS. Se presenta Unicamente el registro de Caleta de Campos, ya que el resto de los

registros muestran un comportamiento muy similar.

LRB (DIRECCION TRANSVERSAL CON REGISTRO DE CALES)
I I v \

Sa, Tn(g)

o 0.008 0.016 0.024 0.032 0.04
Curvatura (rad/m)

P2( APS) P2(API) P3(APS) P3(API) P4(APS) P4(API)

Figura 4. 26 Curvas IDA de las pilas del modelo LRB en la direccién transversal
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Aqui vemos que la pila que mayor dafo sufre es la pila 3 en su articulacidn plastica
inferior, también se aprecia que la articulacidon pldastica superior de esta misma pila
alcanza el nivel de dafio Ill, antes que las articulaciones plasticas de las otras columnas.
En el puente original la pila 2 es la que experimenta una mayor demanda sismica, sin
embrago, debido a la colocacién de los apoyos, se ve claramente que esta descarga
parte de la fuerza cortante hacia la pila 3, y genera que el comportamiento del resto de
las pilas también cambie. Cuando la pila 3 llega a su maxima curvatura permisible, la pila
2 y la pila 4 experimentan poco dafo (de Il a Ill). Uno de los objetivos de colocar los
apoyos LRB era el de proteger la pila 2, y se aprecia que dicho objetivo se cumplié con
éxito, aunque esto significé un mayor dafio para la pila 4.

En la siguiente figura se muestran las pilas del puente en su condicidon deformada
ultima, aqui se ve que con mayor claridad que ahora la pila con mayores rotaciones es la
pila 3, seguida de la 4 y hasta el final la pila 2. Estos resultados permiten pensar que
puede lograrse una mejor distribucidn de la fuerza en las pilas, para alcanzar la falla casi
en forma simultanea.

Figura 4. 27 Configuracién deformada del modelo LRB generada con el programa SAP2000

Al colocar los apoyos LRB también se tiene que tomar en cuenta la distorsidn angular
(y) del apoyo, ya que la integridad de la pila y del puente también se veria
comprometida si los apoyos fallan. Por lo tanto, en las siguientes figuras se muestran
los valores de las distorsiones angulares en ambos apoyos. En el eje de las abscisas se
muestra el valor de Sa y en eje de las ordenadas se muestra el valor de y.
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Distorsion angular del apoyo en la pila 2 Distorsion angular del apoyo enla pila 3

3.00 &0
2.50 3.5
2.00 | 2
25
- 150 T 20
1.00 5
1.0
050 0.5
0.00 0.0

0.0 11 21 32 42 53 63 7.4 84 0.0 11 21 32 42 53 63 7.4 84

Sa, Tn (g) Sa, Tn (g)
UNION CALES Hay MANZA UNION CALES scT MANZA

Figura 4. 28 Distorsién angular de los apoyos LRB

De estas graficas se observa que el valor de y es un valor que va incrementando
conforme la intensidad del sismo crece, pero que este valor presenta un aumento no
lineal, esto se ve con mayor claridad en el apoyo de la pila 3, para la grafica obtenida
con el registro de la SCT.

Si se acepta como maxima deformacidn tangencial en el apoyo y = 4.0, se concluye que
los apoyos de la pila 2 fallarian después de haberse producido el colapso del puente
(ver Tabla 4. 2 alores de Sa asociados a los distintos niveles de dafio del modelo LRB en
la direccion transversal). Los apoyos de la pila 3 también fallarian después del colapso
del puente, con excepcion del registro de Manzanillo, que requiere intensidades
superiores a 6.0 para los niveles de dafio IV y V; sin embargo, los niveles de intensidad
que se han observado en los sismos que se producen en la zona de subduccion del pais,
son considerablemente menores.

Una de las razones por las que los valores de y de la pila 3 son mayores que los de la pila
2, tiene que ver con la forma en la que el tablero se desplaza, tal y como se muestra en
la siguiente figura. En esta grafica se ve que la configuraciéon deformada del tablero
presenta una forma semi-parabdlica en la que los desplazamientos mds grandes de
presentan en el centro del claro, alcanzando valores desde 6ocm hasta 68cm. A
diferencia del puente monolitico, cuyo desplazamiento maximo es de 24 ¢cm, el tablero
en este modelo presenta desplazamientos hasta de 68cm para el caso de Manzanillo en
el centro del tablero. Debe notarse que el incremento del desplazamiento del tablero
se debe a la suma del desplazamiento de los apoyos LRB y el de la pila.
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SCT
CALES
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1 2 3 4 5 MANZA

ER AL WE

Figura 4. 29 Desplazamientos mdximos del tablero y vista en planta del modelo LRB en su mdximo
nivel de dano

En cuanto a las deformaciones relativas o distorsiones de las columnas (A/H), se
observa que a diferencia del caso monolitico las distorsiones en este modelo no solo
son mayores, sino que también son completamente diferentes. Estas diferencias se
deben al efecto que tiene el apoyo LRB en las pilas, en este caso la pila 2 es en la que
mas se nota este efecto. A diferencia del puente monolitico, ahora la pila con mayor
deformacidn relativa es la pila central, que también resulta ser la mas dafada (ver

Figura 4. 30).

o
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SCT
CALES

UNION
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o
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|

Ad/H (m/m)

MANZA

N
w
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v

Figura 4. 30 Desplazamientos relativos de las pilas para nivel de dafio V con el modelo del LRB

En la figura se observa que los las diferencias entre los desplazamientos relativos del
puente con los diferentes tipos de registros son practicamente iguales entre si.

4.3.1. Modelo con apoyos LRB y barras de plomo (LRBPB)

En este inciso se mostrard la influencia de las barras de plomo al combinarlas con los
apoyos de neopreno. En la Figura 4. 31 se presentan las curvas dindmicas del modelo
con apoyos LRB y barras de plomo, comparadas con la respuesta del modelo con
apoyos LRB unicamente (figura de la izquierda), asi como con la respuesta del puente
monolitico (figura de la derecha). Las lineas continuas representan a las curvas
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dindmicas de este puente y las lineas discontinuas representan las curvas dindmicas de
capacidad correspondientes al puente monolitico y al puente con apoyos LRB.

LRBY PB (CURVAS IDA EN DIRECCION TRANSVERSAL) :
LRB Y PB (CURVAS IDA EN DIRECCION TRANSVERSAL)

1 i v v

54
5.0

4.0

saTn(g)

g ———— —

|
|
|
|
|
|
|
|
|
|
|
|
|
|

0.0

o 0.008 0.016 0.024 0.032 o.04
o 0.008 o0 0.024 0.032 0.04
Curvatura (radfm) Curvatura {rad/m)
----- CALES (LRE) —— CALES (LRB Y PB) - CALES (M) CALES (LRBYFPB)
----- UNIGN (LRB) UNION (LRB Y PB) == === UNIGN (M) UNION (LRBY PB)
————— MANZA (LRB) MANZA (LRB Y PB) === MANZA (M) MANZA (LRE Y PB)
_____ SCT(LRB) SCT(LRB Y PB) - 5CT (M) SCT (LRB Y PB)

Figura 4. 31 Comparacion de las curvas dindmicas del modelo My LRB con el modelo LRBPB en la
direccién transversal

Las curvas de la izquierda, que es la respuesta del puente LRBPB comparada con el
puente LRB, se puede apreciar que el puente LRBPB nuevamente presenta una
demanda de curvatura mayor para los mismos valores de Sa que el puente LRB. De las
cuatro curvas dindmicas aqui presentadas, la que muestra menor dafio para un
determinado valor de Sa es la de Manzanillo, seguido por Caleta de Campos, la SCT y
por ultimo con el registro de la Unidn.

Por otro lado, en la Figura 4. 31 del lado derecho, se aprecia que el modelo LRBPB
mejora su comportamiento con todos los registros, ya que sus curvaturas disminuyen
para cada uno de los valores de Sa. De las cuatro curvas, la que mas se favorecié del
uso de las barras de plomo (comparadas con el puente original) es la obtenida con el
registro de Manzanillo, mientras que la que menos mejora presentd fue la del registro
de la Unidn.

En este modelo el comportamiento de las pilas varid en los diferentes registros, ya que,
para los registros de Manzanillo y la Unidn, la pila que llegé al colapso antes que las
demads fue la pila 2 seguida de la pila central con dafo severo (ver Figura 4. 32 y Figura
4.33). Larespuesta del puente en general para estos dos registros es muy similar.
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Figura 4. 32 Curvas IDA de las pilas del modelo LRBPB en la direccién transversal con los registros
de Manzanillo y de la Unién

Utilizando el registro de la SCT, la pila que sufrid mas dafio fue la pila central, seguida
de la pila corta con una diferencia muy pequefia entre ellas, fisicamente, el colapso del
puente se debe a la falla simultdanea de ambas pilas. Por ultimo, con el registro de
Caleta de Campos, la pila que conduce al colapso del puente es la pila central. El
comportamiento del puente con LRB utilizando el registro de Caleta de Campos es muy
similar al de este puente al que se le agregaron barras de plomo. De los cuatro
registros, estos dos fueron los que mdas cambiaron las respuestas del puente.

LRBPB (DIRECCION TRANSVERSAL CON REGISTRO DE 5CT) LREPE (DIRECCION TRANSVERSALCON REGISTRO DE CALES)
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o 0.008 ooe 0024 X E+] 004 o o.008 0,016 0029 o032 .04
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P2 APS) Pa{ AP P3(APS) Pa(ar P4(APS) Pa(AP) Pr{APS) P AP = P3(APS) P3(AF) P4{APS) = P3g(AP)

Figura 4. 33 Curvas IDA de las pilas del modelo LRBPB en la direccién transversal con los registros
de SCT y de Caleta de Campos

A partir del andlisis de estas figuras que representan el comportamiento del puente
ante los distintos registros por separado, vemos que el uso de las barras de plomo
afecta de forma muy diferente, cambiando las rigideces de las pilas nuevamente y que
dependiendo del sismo con el que se esté trabajando estas reaccionan de forma
distinta, debido a ello se debe considerar que el diametro y el nimero de las barras, no
sblo ayudan a disipar energia, sino que ademas afectan la distribucién de la rigidez
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lateral del puente. Otra caracteristica de este modelo que se observd a través del
andlisis es que entre mds cantidad de barras de plomo se coloquen, la respuesta del
sistema se aproxima en menor o mayor medida a la respuesta del puente monolitico.

En la siguiente tabla se presentan los valores de intensidad asociados con cada uno de
los niveles de dafo en el puente, se presenta también la relacion de las intensidades del
puente LRBPB con el puente original. En ellas se observa que, en los primeros dos
niveles de dafio, es donde se presentan las mejoras mas grandes de todo el modelo con
barras. En el caso de los registros de periodo corto se aprecia que en niveles de dafio IV
y V, la diferencia entre los valores de Sa entre ambos modelos poco a poco va
disminuyendo, cosa que no sucede para el registro de la SCT. En el registro de la SCT, el
aumento en la intensidad no presenta tanta variacion como los otros tres registros,
siendo éste el que mejor respuesta brinda al llegar al nivel de colapso.

Tabla 4. 4 Valores de Sa asociados a los distintos niveles de dano del modelo LRBPB

Valores de Sa, en direccién transversal Relacién (SarerefSam)
Salg) ]| 1 W \4 ]| 1 W \4
CALES 0,34 0.96 2,10 2,65 CALES 1,70 1,60 1,56 1,56
MANZANILLO 0.70 1.76 3.93 4.97 MANZANILLO 1.49 1.35 1.3 1.3
LA UNION 0.18 0.65 1.32 1.80 LA UNION 1.50 1.44 1.26 1.33
SCT 0.36 0.75 1.54 1.96 SCT 1.80 1.67 1.62 1.70

Otra de las caracteristicas que tienen las barras de plomo debido a su rigidez inicial y al
ir colocadas ente las pilas y el tablero, es que ayudan a controlar los desplazamientos
laterales del tablero por efecto del sismo al colocar los apoyo LRB, por lo que a
continuacion se muestran las distorsiones angulares de los apoyos, tanto en la pila 2
como en la 3 (Figura 4. 34).

Distorsién angular delapoyo enla pila 2 Distorsién angular del apoyo enla pila 3
1.00
05
0.90
0.80 0.4
0.70
060 / w
> 050 m
0.40 02
0.30
0.20 0.
0.0
0.00 0.0 °
0.0 05 10 15 20 25 30 35 40 45 50 00 05 10 %5 20 25 30 35 40 45 50
Sa, Tn(g) Sa, Tn (g)
SCT UNION MANZA CALES 5T UNION MANZA CALES

Figura 4. 34 Distorsién angular de los apoyos del modelo LRBPB en la direccién transversal

ANDREA ALCALA FERREIRA Pagina |93



MAESTRIA EN INGENIERIA EN EL AREA DE ESTRUCTURAS U.M.S.N.H

Se observa que, las formas de las curvas mostradas en las figuras anteriores son
completamente diferente de aquellas resultantes en el modelo LRBTS. En comparacion
con el modelo anterior, las distorsiones obtenidas en este modelo son mayores, sin
embargo, son distorsiones muy pequefias que no generan la falla del puente. En la pila
2, estas distorsiones se encuentran entre 0.02 y 0.05 para los valores de Sa mas
grandes, y estan por debajo de las distorsiones consideradas para el control del dafio.
Para la pila 3, los valores de y son menores de 0.25, que es una distorsion en la que el
apoyo no presenta dafio. De acuerdo con esto, los apoyos se encuentran fuera de
peligro al momento de la falla.

A continuacion, se muestran las diferentes configuraciones que se presentaron con los
modelos de LRB junto con la deformacidn del tablero del puente monolitico. El puente
que presenta la deformaciéon mds grande es el puente LRB, alcanzando los 67.6cm, el
puente LRBPB es el siguiente en orden descendente con una deformacién de 31.4 cm,
el puente LRBTS presento una deformacidn ligeramente menor de 28.4cm y por ultimo
se encuentra el puente monolitico con una deformacidn de 24.8cm. Se observa que la
configuracién deformada en todos los casos es muy parecida ya que, en todos los
casos, el tablero sufre las deformaciones mas grandes en la parte central.
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Figura 4. 35 Comparacion de los desplazamientos mdximos del tablero de los modelos LRB, M y
LRBPB

Las diferencias mds grandes se presentaron al comparar las distorsiones de las pilas
(ver Figura 4. 36). Al colocar los apoyos LRB en el puente monolitico, las distorsiones
que presentaba la pila 2 se redujeron hasta un valor muy pequefio, pero al colocar
tanto los topes sismicos como las barras de plomo, estas distorsiones volvieron a
incrementarse; por otra parte, los valores de distorsion tanto de la pila central como de
la pila 4 aumentaron con cada uno de los distintos modelos, aunque en el caso de la pila
4, la diferencia mas notoria es la que se observa en el modelo LRB. De todas las pilas, la
pila central fue la mas sensible a los cambios realizados en el modelo.
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Figura 4. 36 Comparacion de las distorsiones de las pilas de los modelos LRB, M y LRBPB
4.3.2. Modelo con apoyos LRB y topes sismicos (LRBTS)

A continuacién, se mostrard la respuesta del modelo anterior, pero considerando la
presencia de topes sismicos para limitar los desplazamientos de la estructura en la
direccion transversal. Se compara la respuesta del puente con los apoyos LBR
Unicamente con la de este mismo puente con los topes, con el objetivo de ver cémo
afecta la presencia del tope en la estructura. En las figuras siguientes se presentan las
curvas dindmicas de capacidad para el modelo con los apoyos LRB y para ese mismo
modelo con los topes sismicos.

LRB Y TOPES (CURVAS IDA EN DIRECCION LRB ¥ TOPES (CURVAS IDA EN DIRECCION
|1| i1 TRANSVERSAL) v \i,n p i TRANSVERSAL) .
| | )
I l 1.4
| |
: +— 1.2
|
| 1.0
I
! o8
! E
! =
l & 0.6 |
} 0.4 :
| ! 1 |
| | |
| 0.2 ! i
| I
i : |
T T 0.0 1 1 I
o 0.005 0.01 0015 002 0025 0.03 0.035 0.4 o 0.002 0.004 0.006 0.008 0.01 0.012
Curvatura (radfm) Curvatura (radfm)
——— CALES (LRB+TOPE) UNIGN (LRB+TOPE) ——— CALES (LRB+TOPE) UNIGN (LRB+TOPE)
MANZA (LRB+TOPE) ——— SCT(LRB+TOPE) MANZA (LRB+TOPE) SCT(LRB+TOPE)
----- CALES (LRB) ~ === UNIGN (LRB) -~ ==- CALES (LRB) = === UNION (LRB)
MANZA(LRB)  ==ee SCT(LRE) MANZA(LRB) ~ meees SCT(LRB)

Figura 4. 37 Comparacidn de las curvas dindmicas del modelo LRB y LRBTS en la direccién
transversal

Se observa que, al incluir los topes transversales, la demanda de curvatura es mayor
para un mismo nivel de intensidad sismica, independientemente del tipo de registro. La
presencia de los topes evita que el tablero tenga desplazamientos excesivos, pero
incrementa la demanda sobre las pilas, lo cual significa una respuesta mds desfavorable
ante la accidn sismica. En caso de existir topes es importante incluirlos en los modelos
numeéricos para no subestimar la demanda en las pilas. Se debe tomar en cuenta que
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con el uso de los topes sismicos nuevamente se altera la distribucion de la rigidez del
sistema, y que los topes provocan que la pila 2 tome nuevamente la mayor parte del
cortante generado por el sismo.

Cuando se incluyen los topes en el modelo, la pila 2 presenta el comportamiento mas
desfavorable. En la Figura 4. 38 se muestra que, cuando en la pila 2 se inicia la
degradacion de su resistencia, en la pila 3 se pierde el recubrimiento en la base del
elemento y en la pila mas alta apenas se excede el nivel de fluencia en las varillas. En
todas las pilas el mayor dafio se concentra en la base, y en el extremo superior se
alcanza la fluencia de las varillas en las pilas 2 y 3 cuando el dafio en la base de la pila 2
es severo.

Tt |

EEEE DANOV
HEEE pANO > IV
DANO II > 1l

Figura 4. 38 Niveles de dafo en cada una de las pilas al momento de la falla del modelo LRBTS en la
direccidn transversal

A pesar de que los topes incrementan la demanda en las pilas, la respuesta mejora en la
direccidn transversal con respecto a la del puente monolitico original. A diferencia del
modelo sin topes, las curvas que se obtienen con los registros de Caleta de Campos, la
Unién y de la SCT son muy parecidas.

De acuerdo con la siguiente tabla se muestran los valores de Sa en la direccién
transversal que conducen a los diferentes niveles de dafio. Se observa que los valores
de intensidad mas bajos para producir cada nivel de dafio corresponden al registro de
la SCT; por el contrario, los valores mas altos son los del registro de Manzanillo. De
acuerdo con los valores obtenidos y los valores maximos de Sa registrados en sismos
reales, parece dificil que se produzca un dafio IV en el puente para acelerogramas como
el de Manzanillo. En cambio, puede esperarse un dafio importante en el caso de
registros como el de la SCT. Si la comparamos con la tabla del puente monolitico,
podemos observar que la relacién entre intensidades sismicas es mayor que la unidad
en todos los casos, lo anterior permite afirmar un mejor comportamiento de este
modelo con respecto al original. Al usar la combinaciéon de apoyos LRB con topes
sismicos, el comportamiento mejora notablemente para los niveles de dafio Il y Ill, sin
embargo, la mejora se reduce para los niveles altos, especialmente para los registros de
Caleta de Campos y Manzanillo cuyas relaciones de intensidad estdn prdximas a la
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unidad. Esta diferencia en el comportamiento para los distintos niveles de dafio se
atribuye a la presencia de los topes, que limitan el desplazamiento y aumentan la
demanda en las pilas.

Tabla 4. 5 Valores de Sa asociados a los distintos niveles de dano del modelo LRBTS y su relacién
con el puente monolitico

Valores de Sa, en direccién transversal Relaciéon (SaLRB+topes/Sam)
Sa(g) I I} Iv v I 1] v v
CALES 0.41 0.72 1.40 1.75 CALES 2.05 1.20 1.04 1.03

MANZANILLO| o0.93 1.65 3.25 4.00 JMANZANILLO| 108 1.27 1.08 1.05
LA UNION 037 | 068 137 1.70 LAUNION | 3.08 1.51 130 1.26
SCT 0.36 0.62 1.15 1.39 SCT 180 1.38 1.21 1.21

or otro lado, los topes sismicos significan una mejora en cuanto a la proteccién de los
apoyos, ya que se limita la distorsidon angular del apoyo de acuerdo con la distancia
entre el tablero y el apoyo. En la grafica siguiente se muestra el comportamiento de los
apoyos una vez colocados los topes sismicos.

Distorsion angular del apoyo enla pila 2 Distorsién angular del apoyo enla pila 3

0.15 030
025 i
A

/

2 o5 /
/

0.10

0.03 0.05

0.00

00 04 08 13 17 21 25 2.9 3.4 38 42 00 04 08 13 17 21 25 29 3.4 38 42
Sa, Tn (g) Sa, Tn (g)

MANZA CALES == === UNION SCT - - MANZA

0.00

5CT

Figura 4. 39 Distorsion angular de los apoyos del modelo LRBTS en la direccién transversal

Se observa que los valores tanto de y2 como de y3, se redujeron bastante en
comparacion con las distorsiones resultantes en el modelo anterior. En estas figuras se
ve que el valor de la distorsion se incrementa con el nivel de intensidad sismica hasta
que eventualmente la superestructura choca con el tope, y a partir de ese punto el
valor de la distorsidon en ambas pilas se mantiene practicamente constante. En el caso
de los topes colocados en la pila 3, al interactuar con determinados registros como lo
son Caleta de Campos y la Unidn, se observa una ligera variacidn de las distorsiones
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angulares alrededor de la distorsién limite, para determinados valores de intensidad.
Este comportamiento puede atribuirse a la propia asimetria de los registros.

En la Figura 4. 40 se presentan los desplazamientos del tablero correspondientes a los
obtenidos con el registro de Caleta de Campos. Las deformaciones en el tablero
mantienen la misma proporcidn con todos los registros, de aqui en adelante solo se
mostrara la condicién con los mayores desplazamientos.

0.80 LRB

0.40 MONOLITICO
LRB Y TOPES

0.00
LRB Y PB
1 2 3 4 5

Ad/H (mfm)

Figura 4. 40 Comparacion de los desplazamientos mdximos del tablero de los modelos M, LRB,
LRBPB y LRBTS

Los desplazamientos del tablero en este puente presentan nuevamente una forma
semi parabdlica, la diferencia de desplazamientos entre la pila 2 y la pila 4 tan solo es de
2 cm, y en la pila central los desplazamientos de este puente alcanzan valores de 28.4
c¢m, que es muy similar a aquellos que resultaron en el puente monolitico.
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% 0.02 MONOLITICO

3 LRBPBY PB
0.00 —— LRBY TOPES
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Figura 4. 41 Comparacion de las distorsiones mdximas de las pilas de los modelos M, LRB, LRBPB y
LRBTS

En cuanto a la distorsion de las columnas que se produce para el nivel de dafo V, se
observa que el modelo monolitico y el modelo con apoyos LRB y topes se comportan
de forma muy similar. En ambos casos las pilas con mayor distorsién son la 2y la 3,
ambas con valores muy parecidos entre si. De estos dos puentes se ve que los valores
correspondientes al puente monolitico son ligeramente menores que los del puente
con apoyos LRB y topes. El comportamiento se semejante porque la presencia de los
topes incrementa la demanda en las pilas. Para estos dos casos la pila 4 es la que
presenta los valores mds pequefios. En esta misma figura se aprecia que las
distorsiones de este modelo comparado con el modelo sin topes son muy diferentes.
En la pila 2, la distorsidon es mayor por la influencia del tope que en el caso de usar sdlo
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apoyos LRB. Mientras que en las pilas 3 y 4 este valor disminuye aproximadamente a la
mitad de los obtenidos a partir del modelo sin topes sismicos.

4.4. ANALISIS TRANSVERSAL Y LONGITUDINAL DEL PUENTE CON
APOYOS DE NEOPRENO (NEO)

Una vez analizados los modelos con los apoyos tipo LRB, se procede a estudiar el
comportamiento del modelo con apoyos de neopreno. Para el estudio de este modelo,
se evaluaran las siguientes condiciones:

1. Modelo NEO

2. Modelo con apoyos de neopreno y barras de plomo

3. Modelo con apoyos de neopreno, barras de plomo y choque con el estribo
4. Modelo con apoyos de neopreno, topes sismicos y choque con el estribo

A continuacidn, se presentan las curvas de comportamiento de los puentes con apoyos
de neopreno (lineas continuas) comparadas con las curvas del modelo original (lineas
discontinuas), ambas analizadas en la direccién transversal y longitudinal del puente.
En estas curvas aqui presentadas se muestra la demanda de curvatura del puente sin
tomar en cuenta el dafio en el apoyo, dicho dafio se discutird mas adelante.

NEO (CURVAS IDA EN DIRECCION NEO (CURVAS IDAEN DIRECCION
TRANSVERSAL) LONGITUDINAL)

v | 1 A v
57 |
5.1
4.6

i34

5a,Tn (g}

—— |
11 ,---""'1.-—-::=j|- |
- ==g===
06 '::'.'.:--""'"' ? | _:_
" 1
0.0 + t L
0 0.005 001 0015 002 002 003 0035 004 o Q01 pa2 003 a4
Curvatura (radim) Curvatura (rad/m)
————— SCT (M) o w MANZA (M) o= o e CALES (M)
————— SCT (M) —— MANZA (M) = CALES (M)
SCT(NEQ) MANZA (NEO) CALES (NE )
SCT (NEO) MANZA (NEO) CALES (NEO)
----- UNIGN (M) UNION (NEO!
----- UNICON (M) UNION (NED) i ¢ ’

Figura 4. 42 Comparacién de las curvas dindmicas del modelo M 'y NEO en la direccién transversal y
longitudinal

En la Figura 4. 42 se observa que al colocar los apoyos de neopreno en el puente, y al
hacer el andlisis en la direccidn transversal, la respuesta de la estructura presenta dos
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comportamientos diferentes que se tienen que considerar al colocar dichos apoyos;
por un lado, el comportamiento del modelo con el uso de los apoyos de neopreno para
el registro de la Unién mejora considerablemente la respuesta del modelo monolitico, y
por otro lado, en el caso del registro de Manzanillo, |la respuesta del puente empeora.
Este comportamiento se atribuye en parte a que al cambiar el periodo del puente y
alejarse de la zona en que son mas grandes los valores del espectro de respuesta, la
disminucion esperada de Sa (Tn) no fue lo suficientemente grande como en el caso del
registro de la Unién para reducir la demanda de la estructura, ademds de que la
distribucién de las fuerzas en el puente experimenta cambios importantes en ambas
direcciones.

Se observa que la respuesta en la direccion longitudinal del puente con apoyos de
neopreno se reduce de manera muy sustancial al compararla con la respuesta del
puente monolitico. Es también notorio que la respuesta del puente con apoyos de
neopreno es muy parecida a la respuesta que se obtiene con el andlisis transversal. Al
colocar los apoyos de neopreno, la distribucion de fuerzas en las pilas en esta direccion
fue la que mas se modificd, y no solamente se incrementaron los valores del cortante
en cada pila, sino que la pila corta presentd los valores mads grandes.

En la siguiente tabla se muestran los valores de Sa de las curvas anteriores, en ambas
direcciones, para los diferentes niveles de dafio. Aqui se observa que el registro que
presenta los valores de Sa altos son los del registro de la Unidn, y los mas bajos son los
del registro de Manzanillo. Los resultados del andlisis de este puente nos muestran la
importancia de tomar en cuenta no solo el comportamiento de la estructura en la
direccidn transversal sino también en la direccion longitudinal, ya que para el caso del
registro de Manzanillo se ve claramente que la falla ocurre en esta direccién.

Tabla 4. 6 Valores de Sa asociados a los distintos niveles de dafio del modelo NEO

Valores de Sa, en direccidn transversal Valores de Sa, en direccién longitudinal
sa(g) I 1 v v sa(g) I 1l \Y Vv
CALES 0.39 1.20 2.25 2.58 CALES 1.02 1.65 2.40 2.75
MANZANILLO 0.20 0.75 1.82 2.28 MANZANILLO 0.36 0.93 1.60 1.91
LA UNION 1.32 2.75 5.70 7.04 LA UNION 2.38 4.32 6.80 8.00
SCT - - - - SCT - - - -

En la tabla anterior no se consideraron los valores obtenidos con el registro de la SCT ya
que al colocar los apoyos de neopreno de la manera en que se hizo en este modelo, el
periodo del puente aumenta y en consecuencia la aceleracidn espectral asociada con el
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periodo fundamental también se incrementa (ver Figura 4. 43), provocando que para
esos registros sismicos las demandas de curvatura sean demasiado grandes para
niveles de intensidad bajos.
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0.24
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S
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2
Periodo (seg)
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Figura 4. 43 Cambio de los valores de Sa(T) de los registros de la SCT, Unién, Manzanillo y Caleta de
Campos

Si comparamos los valores de Sam(Tm=0.57 s) y los de Saneo(Tneo=1.74 s) con factor de
escala de 1, con el registro de la SCT y el de la Unién, vemos claramente que al usar los
apoyos de neopreno resulta muy perjudicial para el puente con el registro de la SCT, ya
que estos aumentaron considerablemente de Sam = 0.27g a Saneo = 0.59g, que es mas
del doble del valor original; en cambio, el registro de la Unién disminuyd drasticamente
sus valores de Sam = 0.122g @ Saneo = 0.029g, que es una cuarta parte del valor original.
En la siguiente tabla se muestra la relacién entre los valores de Sa tomados del
espectro de respuesta de los tres registros para los periodos asociados al puente
monolitico y al puente con los apoyos de neopreno en ambas direcciones. Es
interesante notar que, a pesar de que el registro de Manzanillo concentra su energia en
la zona de periodos cortos (lo cual permite pensar en que la flexibilizacién del puente
es muy atractiva), el periodo del puente monolitico tiene un valor alejado de la zona de
los picos del espectro y la reduccidn, resultado del cambio de periodo, es poco
importante.
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Tabla 4. 7 Relacién entre los valores de Sa(Tneo) y Sa(Tw), sacados del espectro de respuesta de los
registros de la Unién, Manzanillo y Caleta de Campos

REGISTRO DIRECC'OIN Sam (g) Saneo (g) SaNEo/SaM
UNION T 0.122 0.029 0.236
L 0.084 0.025 0.303
CALES T 0.256 0.091 0.354
L 0.219 0.047 0.215
MANZANILLO T 0.369 0.263 0.713
L 0.911 0.281 0.309

En cuanto al comportamiento de las pilas, en la siguiente figura se muestran las curvas
dindmicas de capacidad del puente para las 3 pilas en la direccién longitudinal con el
registro de Manzanillo. En esta se puede apreciar que las todas las pilas
experimentaron dafios importantes en la base, mientras que en la parte superior las
pilas permanecieron en su intervalo elastico; al momento de falla, la pila 2 y 3 muestran
comportamientos muy similares entre si, siendo la pila 3 la que alcanza primero la
curvatura critica, la pila 4 muestra dafo para el cual la formacién de la articulacion
plastica ya ha tenido lugar.

NEO (DIRECCION LONGITUDINAL CON REGISTRO DE MANZA)

s 1 11 v \Y
3.82

| | | |
| | | |
| | | |
| | | |
| | | |
® | | | |
c | | | |

';_ 191 H—4—————= I R e ey T =+-
n | | 1 |
| | | |
| | | |
| | | |
| | | |
! | | |
0.00 I | | I

0 0.008 0.016 0.024 0.032 0.04
Curvatura (rad/m)
P2(APS) P2(API) P3(APS) P3(API) P4(APS) P4(API)

Figura 4. 44 Curvas IDA de las pilas del modelo NEO en la direccidn longitudinal

A continuacidon, se muestra la respuesta del puente con el registro de Manzanillo
nuevamente, pero en la direccion transversal, en ella se presenta el dafio de las pilas en
sus articulaciones plasticas al momento de la falla. La falla de este puente esta
generada por la concentracidon del momento en la base de la pila central, si bien el valor
del cortante se redujo en todas las pilas, esto no sucedié de igual forma con el
momento. Ademas del dafio en la pila central, las pilas 2 y 4 tienen dafios importantes
en la base, con propagacion de las grietas y pérdida del recubrimiento. En este punto ya
se ha formado la articulacidn plastica de estas pilas.
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La pila 3 fue la que mas dafio presenta en la parte superior, con pérdida importante del
recubrimiento y se ha comenzado a formar la articulacién plastica en la columna. La pila
4 presenta dafilo menor con grietas cada vez mas visibles, y, por ultimo, la pila 2 no
presenta dafio en la parte superior.

EEE DANOV
DANO Il > IV

DANO IIl it
DANO Il > 1l

Figura 4. 45 Niveles de dafno en cada una de las pilas al momento de la falla del modelo NEO en la
direccidn transversal

Uno de los factores importantes a estudiar al colocar estos dispositivos de aislamiento
sismico es la capacidad de los apoyos; por lo que, en las siguientes figuras se presentan
las distorsiones angulares de los apoyos colocados sobre las pilas 2,3 y 4.

Distorsion angular del apoyo en la pila 2 Distorsion angular del apoyo enla pila3 Distorsion angular del apoyo en la pila 4
5.0 5.0 — 15
1.3
4.0 4.0 11
3.0 3.0 0.9
~ -~ -
> > > 07
2.0 2.0 05
1.0 1.0 03 \\
0.1
0.0 0.0 0100 13 2.5 3.8 5.0 6.3
0.0 13 2.5 3.8 5.0 6.3 0.0 13 25 3.8 5.0 6.3
Sa, T
Sa, Tn (g) Sa, Tn (g) 2 )
MANZA UNION CALES MANZA UNION CALES MANZA UNION CALES

Figura 4. 46 Distorsién angular de los apoyos del modelo NEO en la direccién transversal

Al no contar con ningun tipo de restriccién, como los topes o la interaccién con el
estribo, el apoyo es libre de deformarse hasta valores muy altos, si consideramos que la
deformacidn maxima a la cual el apoyo tienen que llegar para que este falle es y=4.0,
entonces la estructura fallaria debido al apoyo mucho antes de que las pilas lleguen a
formar los mecanismos de articulacién plastica. Las distorsiones mds altas son las que
corresponden a los apoyos de la pila 2 y los de la pila 3, que al fallar presentan valores
de Sa mucho menores que los descritos anteriormente.
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Distorsion angular del apoyo enla pila 2 Distorsion angular del apoyo enlapila3 Distorsién angular del apoyo enla pila 4
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Figura 4. 47 Distorsién angular de los apoyos del modelo NEO en la direccién longitudinal

En cuando a los valores de la distorsion en la direccidn longitudinal, podemos ver que
ocurre lo mismo que en la direccidn transversal, resultando que las distorsiones del
apoyo sobre la pila 2, son las mas elevadas. En Tabla 4. 8, se muestra los valores de Sa
correspondiente a y=4.0, registrando el valor de Sa mas bajo, ya sea en la direccion
transversal o en la longitudinal, asi como el nivel de dafio en el que se encuentra la pila
mas dafiada del puente.

Tabla 4. 8 Valores de Sa asociados con el valor de distorsién y=4.0 (falla del apoyo)

Dafio en la pila

Distorsién | Sa, Tn(g) |Longitudinal [Transversal
CALES Y2y=4.0 1.5
MANZA | yauy1)=4.0 0.9 1> >V
UNION V2m=4.0 2.9

Al analizar las curvas se muestra que al permitir que el tablero se mueva sin ninguna
limitacién en ambas direcciones, el puente falla debido a los desplazamientos excesivos
de los apoyos, y al ocurrir esto el puente presenta falla prematura, en la cual las pilas
apenas han empezado a trabajar ineldsticamente.

En la Figura 4. 48, se muestran los desplazamientos medidos en la parte superior del
tablero con los diferentes registros en el momento en que se generd la falla de los
apoyos. Se observa que el registro que provocd los desplazamientos de mayor
magnitud fue el de Caleta de Campos, mientras que los mds pequefios fueron los
correspondientes al registro de la Union. Al colocar los apoyos de neopreno se buscaba
que la estructura se desplazara como un diafragma rigido; sin embargo, esto no se
logré completamente, pues se requiere de un ndmero mayor de andlisis para lograr un
comportamiento mas uniforme al alcanzar el estado limite de falla. En este puente, se
aprecia que el desplazamiento mas grande de las pilas corresponde a la pila 4 y la del
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estribo es la del estribo cercano a dicha pila. En la parte central se observa que, con
todos los registros, el desplazamiento es practicamente el mismo.

0.50
0,40 L —— MANZA
—
E 030 e CALES
© 0.20
0.10 UNION

Figura 4. 48 Desplazamientos mdximos del tablero del modelo NEO

Por ultimo, se presentan las distorsiones de las columnas al llegar al estado limite
ultimo. En esta figura observamos que, debido a la presencia del apoyo de neopreno en
las pilas, los valores de la distorsion en la pila 2 disminuyeron considerablemente, la pila
3 por su parte también muestra una disminucién de la distorsién y en el caso de la pila 4
estos valores aumentaron, lo cual indica que, gracias a los apoyos de neopreno, estd
aportando mucho mas trabajo al puente que en el modelo original y la respuesta es
mas uniforme

0.03

0.01 NEO

Figura 4. 49 Comparacidn de las distorsiones mdximas de las pilas de los modelos M 'y NEO
4.4.1 Modelo con apoyos de neopreno y barras de plomo (NPB)

De la misma forma que con el modelo con apoyos LRB, al puente con apoyos de
neopreno se le colocaron las barras de plomo con el propdsito de incrementar su
capacidad de disipar energia, y limitar los desplazamientos para que no se produzca la
falla prematura de los apoyos de neopreno. La figura de la izquierda presenta las curvas
de capacidad del puente en la direccidn transversal y las curvas del lado derecho son las
obtenidas al hacer el andlisis en la direccidn longitudinal del puente. En ambas figuras,
las lineas discontinuas muestran el comportamiento del puente con los apoyos de
neopreno sin ningun otro tipo de disipador o restriccion del movimiento, y las curvas
representadas mediante una linea continua son las correspondientes al modelo NPB.
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NPB (CURVAS IDA EN DIRECCION NPB (CURVAS IDA EN DIRECCION

TRANSVERSAL) LONGITUDINAL)
I I\ I 11

5.7
5.1
4.6
4.0

w34 @34

c

£ £ |
- 2.9 - 2.9
M & |
2.3 2.3 |
1.7 1.7 T e S | =
11 14 Loqmm===TT :
0.6 0.6 | |
0.0 0.0 e T Iy =
0 0.008 0.016 0.024 0.032 0.04 o 0.002 0.004 0.006 0.008 0.01 0.012
Curvatura (rad/m) Curvatura (rad/m)
----- SCT (NEO) MANZA (NEQ) == === CALES(NEQ) = ==== SCT(NEO) MANZA (NEQ) == = === CALES (NEO)
SCT (NPB) MANZA (NPB) === CALES (NPB) SCT (NPB) MANZA (NPB) CALES (NPB)
----- UNION (NEO) UNION (NPB) = = = == UNION (NEO) UNION (NPB)

Figura 4. 50 Comparacion de las curvas dindmicas del modelo NEO y NPB en la direccién transversal
y longitudinal

En las curvas obtenidas del anadlisis transversal podemos ver que, al usar las barras de
plomo en este modelo, la estructura disminuye ligeramente los valores de intensidad
sismica con respecto a las curvas obtenidas con el modelo NEO. El puente mejora
significativamente su respuesta con el registro de Caleta de Campos, al contrario de lo
que se observa con los registros de Manzanillo y de la Unién. Cabe aclarar que en estas
graficas no se tiene en cuenta el dafio del apoyo.

Si analizamos ahora la respuesta en la direccién longitudinal, nos podemos dar cuenta
de que esta es la direccién de andlisis que mds se beneficid con el uso de las barras, ya
que todas las curvas disminuyeron su demanda de curvatura comparadas con el puente
con los apoyos de neopreno.

Como ya se comentd anteriormente, al colocar las barras de plomo en este puente,
nuevamente se produce un cambio en las rigideces del sistema y por lo tanto en la
distribucidon de elementos mecanicos, tanto de momento como del cortante en la base
de las pilas, asemejandose mucho a las experimentadas con el modelo original. Sin
embargo, en este modelo el uso de las barras de plomo no provocd cambios
demasiado grandes en la direccidon transversal del puente y los cambios mas
importantes que sufrié este puente fue para mejorar el comportamiento en la direccidén
longitudinal.

A continuacién, se muestra una tabla en la que se muestran los valores de Sa
necesarios para provocar cada nivel de dafio, asi como una comparacion de estos con
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los obtenidos tanto del modelo monolito como con el modelo con los apoyos de
neopreno sin las barras de plomo.

Tabla 4. 9 Valores de Sa asociados a los distintos niveles de dano del modelo NPB

Valores de Sa, en direccién transversal Valores de Sa, en direccién
longitudinal
sa(g) I 1 v % Sa(g) " m
CALES 0.42 1.61 4.14 5.13 CALES 1.50 3.48
MANZANILLO 0.28 0.85 1.72 2.16 MANZANILLO 0.75 2.00
LA UNION 080 | 253 | 564 | 7.08 LA UNION 220 | 523
SCT 0.05 0.15 0.23 0.30 SCT 0.11 0.21

En esta tabla observamos que el registro con la curva de capacidad dindmica con la
respuesta mas favorable es la correspondiente al registro de la Unidn, seguida del de
Caleta de Campos y por Ultimo la del registro de Manzanillo. Este mismo
comportamiento de las curvas se observa en la direccion longitudinal del puente. Al
comparar los valores de Sa de este puente con respecto al puente original, por medio
de la relacidon de intensidades espectrales para cada nivel de dafo, vemos que la
respuesta mejora notablemente con los registros de Cales y de La Unidn, pero con los
registros de SCT y Manzanillo resulta contraproducente colocar barras de plomo.

Tabla 4. 10 Relacion entre los valores de Sa del modelo NPB y el modelo M

Relacién (Sanps /Sam)

1 11 vV \
CALES 2.10 2.68 3.07 3.02
MANZANILLO 0.60 0.65 0.57 0.57
LA UNION 6.67 5.62 5.37 5.24
SCT 0.25 0.33 0.24 0.26

En seguida se estudiara el comportamiento de las pilas de este modelo con el registro
de Manzanillo. En la Figura 4. 51, se presenta el dafio del puente en la direccion
transversal, que es la mas critica. En esta figura observamos que, en todas las pilas, el
dafio mas grande se produce en la base, siendo la pila 2 la que llega a la curvatura de
colapso antes que todas las demads. Al fallar la pila 2, en la pila central ya se ha
comenzado a formar la articulacidn plastica en la base, y por ultimo la pila 4 muestra
dafio moderado, en la cual comienzan a aparecer grietas a lo largo de la pila. En la parte
superior de las columnas no se alcanza la fluencia de las varillas.
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A A
=== DANOV
DANO Il > IV
DANO Il > 1l

Figura 4. 51 Niveles de dafo en cada una de las pilas al momento de la falla del modelo NPB en la
direccién transversal

En cuanto al dafio en la direccion longitudinal, se observa que, al ocurrir la falla en la
direccion transversal, la pila 2 se encuentra en un nivel de dafio en que ya hay pérdida
del recubrimiento y la pila central ya ha sobrepasado los valores de fluencia en ambas
direcciones. La pila de mayor longitud en esta direcciéon ain permanece intacta, y en la
parte superior tampoco se presenta dafio alguno de las pilas.

DANO Il > il
DANO Il > IV

Figura 4. 52 Niveles de dafo en cada una de las pilas al momento de la falla del modelo NPB en la
direccién longitudinal

En el andlisis del puente con apoyos de neopreno, se observd que el dafio excesivo en
los apoyos se produce antes que la falla del puente, por lo que a continuaciéon veremos
cdmo afectan las barras de plomo a los desplazamientos y en consecuencia a las
distorsiones angulares de los apoyos. En la figura siguiente se presentan los valores de
la distorsidn angular en la direccion transversal del puente y se observa que, los valores
de y registrados para valores grandes de Sa fueron los de los apoyos colocados sobre la
pila 2 (y < 1.0), que son valores en los cuales se asegura la supervivencia de los apoyos.
La respuesta de los apoyos de este modelo mostré un cambio muy bueno dado que, los
valores de Sa maximos que resistid se incrementaron considerablemente permitiendo
que las pilas y las barras de plomo trabajen disipando la energia producida por el sismo,
sin que antes se colapse el puente por el efecto del apoyo.
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Distorsion angular del apoyo enla pila 2 Distorsion angular del apoyo enla pila 3 Distorsién angular del apoyo en la pila 4
1.0 030 0.07
08 0.25 0.06
s 0.20 005
0.
~ o~ <+ 0.04
> > 0.5 >
04 0.03
0.10
0.02
0.2 B /v‘_ 0.05 o.01
/ P\/
0.0 0.00 == 0.00 == —
0.0 1.4 2.8 4.3 5.7 7.1 0.0 1.4 2.8 4.3 5.7 7.1 0.0 1.4 2.8 4.3 5.7 7.1
Sa, Tn(g) Sa, Tn (g) Sa, Tn(g)
CALES UNION MANZA CALES UNION MANZA CALES UNION MANZA

Figura 4. 53 Distorsidn angular de los apoyos del modelo NPB en la direccién transversal

Otra caracteristica de las distorsiones que se pueden observar tanto en la figura 4.54
como en la figura 4.53 es que, los valores de y son muy variables con cada valor de
intensidad y que hay valores de intensidad en los que las distorsiones incluso
disminuyen de forma radical, como se puede apreciar en la figura mostrada a
continuacion en todos los apoyos con el registro de Manzanillo.

Continuando con el comportamiento de los apoyos, en la siguiente figura se muestran
estas mismas distorsiones, pero en la direccion longitudinal del puente. Aqui se puede
observar que los valores de y nuevamente se redujeron mucho en comparacion a los
del modelo NEO, evitando la falla del modelo NPB por causa de los apoyos. En todos los
modelos en los que se usaron los apoyos de neopreno se considera importante analizar
el comportamiento de estos en ambas direcciones, principalmente porque este tipo de
apoyos, al contar con una rigidez muy baja en las direcciones horizontales, tienden a
experimentar desplazamientos horizontales muy grandes.

Distorsién angular del apoyo en la pila 2 Distorsién angular del apoyo en la pila 3 Distorsién angular del apoyo en la pila 4
0.25 0.07 0.04
0.06
0.20
0.05 0.03
0.1
N > m 004 T 002
> > > 0.
0.10 0.03 \ \
0.02 0.01
0.05 Te——
0.01
0.00 ° 0.00 === 0.00
0.0 1.4 2.8 4.3 5.7 7.1 0.0 1.4 2.8 4.3 5.7 7.1 0.0 1.4 2.8 4.3 5.7 7.1
Sa, Tn (g) Sa, Tn (g) Sa, Tn (g)
MANZA CALES UNION MANZA CALES UNION MANZA CALES UNION

Figura 4. 54 Distorsion angular de los apoyos del modelo NPB en la direccién longitudinal

En cuanto a los desplazamientos del tablero, en la siguiente figura se observa que, al
colocar las barras de plomo, los desplazamientos tienden a los desplazamientos del
puente original, para el nivel de dafio correspondiente a la falla. Los desplazamientos
de los estribos son los que mas se redujeron con respecto al puente con apoyos de
neopreno. Al colocar las barras de plomo tanto en las pilas como en los estribos se
consiguié que la configuracion deformada del tablero del puente se volviera menos
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irregular, presentando los mayores desplazamientos en la parte central, seguida de los
puntos en los que se encuentran las pilas 2 y 4 y por ultimo en la zona de los estribos.

0.45
~ o. NEO
E 0.30 /
2 0.15 NPB
M

0.00

Figura 4. 55 Comparacion de los desplazamientos mdximos del tablero de los modelos M, NEO y
NPB

Por dltimo, se compara la respuesta de las distorsiones de las pilas con este modelo y
aquellas obtenidas con el modelo NEO, en donde se aprecia que, en la pila 2 el valor de
la distorsion se incrementd considerablemente al incluir las barras de plomo, al igual
que en la figura anterior el comportamiento de este modelo usando los apoyos de
neopreno y los topes sismicos se asemeja mucho con la respuesta del puente
monolitico. Estas distorsiones también corresponden al llegar al estado limite ultimo.

0.03
0.025

0.02

0.015 \PB

0.01

Ad/H (m/m)

0.005

Figura 4. 56 Comparacion de las distorsiones mdximas de las pilas de los modelos M, NEO y NPB

De acuerdo con los resultados presentados de este modelo, se concluye que, al
mantenerse a salvo los apoyos de neopreno, la respuesta de este modelo es la mas
favorable para los modelos con apoyos de neopreno.

4.4.2 Modelo con apoyos de neopreno, barras de plomo y efecto del
choque con el estribo (NPBE)

En el modelo descrito en el apartado anterior se comentd el comportamiento del
puente con los apoyos de neopreno y las barras de plomo, pero no se consider¢ Ila
interaccion con los estribos, debido a eso, se elabord un nuevo modelo, descrito al
principio del capitulo, en el que si se considera dicha interaccion, y del cual se discutiran
los resultados a continuacidn. En la siguiente figura se presenta el comportamiento del
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puente NPBE (lineas discontinuas) junto con las curvas de comportamiento del puente
NPB (lineas continuas) en la direccién longitudinal.

NPBE (CURVAS IDA EN DIRECCION LONGITUDINAL)

SCT (NPB)
MANZA (NPB)

CALES (NPB)

Sa,Tn(g)

UNION (NPB)
CALES (NPBE)
MANZA (NPBE)

UNION (NPBE)

SCT (NPBE)

Curvatura (rad/m)

Figura 4. 57 Comparacidn de las curvas dindmicas del modelo NPB y NPBE en la direccidn
longitudinal

En esta figura, se observa que la respuesta de este modelo, al compararla con el
modelo NPB, es muy similar desde niveles de dafio bajo (dafio | y II) hasta valores de
dafio un poco mas grandes que el nivel Ill, que es cuando comienza a formarse la
articulacion plastica. Después de dicho nivel de dafio el modelo NPBE disminuye muy
drasticamente la demanda de curvatura, mientras que el modelo NPB continda
deformandose gradualmente hasta llegar a la falla. Esta mejora se debe que el puente
choca con el estribo y en consecuencia los desplazamientos dejan de incrementarse y
los estribos contribuyen a soportar la fuerza de inercia, disminuyendo con esto la
fuerza cortante en las pilas. En la figura anterior también se ve que todas las curvas
dindmicas (incluyendo SCT) mejoran pasando el nivel de dafo Ill.

En la siguiente tabla se presentan los valores de Sa de cada una de las curvas a
excepcion de la de SCT, ya que como se comentd anteriormente, los valores de
intensidad a los que ocurre la falla siguen siendo demasiado bajos. También se muestra
la relacion del modelo NPBE con el modelo NPB.
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Tabla 4. 11 Valores de Sa asociados a los distintos niveles de dafo del modelo NPE y su relacién con

el modelo NPB
Valores de Sa, en direccién longitudinal Relacion (Sanpee /[Sanps)
Sa(g) I Il \Y Vv Sa(g) I 1 v v
CALES 1.53 3.45 | 23.65 - CALES 1.02 0.99 247 -
MANZANILLO 0.77 2.00 10.10 - MANZANILLO 1.03 1.00 1.76 -
LA UNION 2.20 5.25 38.70 - LA UNION 1.00 1.00 2.64 -
SCT - - - - SCT - - - -

De acuerdo con la tabla vemos que, para los primeros dos niveles de dafio, los valores
de la intensidad sismica son aproximadamente iguales, con pequefias diferencias en los
registros de Caleta de Campos y de Manzanillo. Se observa que para alcanzar el nivel de
dano 1V, los valores de Sa incrementan exponencialmente, cambiando totalmente la
respuesta del puente en esta direccion.

En la siguiente figura se muestran las curvas dindmicas de capacidad de las pilas del
puente, tanto en la parte superior como en su base. Las curvas con linea continua
corresponden al modelo NPBE y las discontinuas son las que representan al modelo
NPB.

NPBEy NPB (DIRECCION LONGITUDINAL CON REGISTRO DE MANZA)

Sa, Tn(g)

o 0.005 o.01 0.015 0.02 0.025 0.03 0.035 0.04
Curvatura (rad/m)

----- P2(APS)  ===== P2(API) P3(APS) P3(APl)  ====: P4(APS) ====-= P4(API)
P2(APS) P2(API) P3(APS) P3(API) P4(APS) P4(API)

Figura 4. 58 Curvas IDA de las pilas del modelo NPBE en la direccidn longitudinal

En estas curvas se muestra como el efecto del choque con el estribo provoca que no
solo cambien las demandas de curvaturas, sino también la forma de la curva. Este
comportamiento serpenteante se mostré también el modelo NTS, el cual se discutira
mas adelante. En estas curvas de capacidad se observa que el lugar que mas dafio
presenta en la direccién longitudinal es en la base de la pila 2, seguida de la pila 3
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(también en su base). Las pilas 2 y 3 en la parte superior no presentaron cambios
significativos en su respuesta para los distintos niveles de intensidad sismica. Por
ultimo, la pila 4 si sufrié modificaciones en su comportamiento, pero para intensidades
sismicas muy altas.

El efecto del choque con el estribo muestra también que la distorsidn de los apoyos
sufre cambios para niveles de intensidad mayores de 1.4 para el registro de Manzanillo,
de 2.8¢ a 4.3g para el registro de Caleta de Campos y las distorsiones con el registro de
la Unidn solo se modificaron ligeramente en el apoyo de la pila 4. El apoyo ubicado
sobre la pila 2 es el que presentd la mayor distorsion, para distintos niveles de
intensidad.

Distorsién angular del apoyo enla pila 2 Distorsién angular del apoyo enla pila 3

0.0 14 2.8 43 5.7 7.1 0.0 14 2.8 4.3 5.7 7.1
Sa, Tn(g) Sa, Tn(g)
————— UNION (NPB) =====CALES(NPB)  ====< MANZA (NPB) UNION (NPBE) CALES (NPBE) MANZA (NPBE)
UNION (NPBE) CALES (NPBE) MANZA (NPBE) ~  ====- UNION(NPB) ~====- CALES (NPB) ~ ===== MANZA (NPB)

Distorsién angular del apoyo enla pila 4

Y4

,
0.00 St

0.0 14 2.8 43 5.7 71
Sa, Tn(g)
UNION (NPBE) CALES (NPBE) MANZA (NPBE)
————— UNION (NPB) ~ =====CALES(NPB)  ====< MANZA (NPB)

Figura 4. 59 Distorsidn angular de los apoyos del modelo NPBE en la direccién longitudinal

Debido a que no se cuenta con el analisis de este modelo en la direccion transversal, se
desconoce la intensidad a la que fallaria este modelo, sin embargo, si tomamos en
cuenta los resultados del modelo NPB, que mostro similitudes muy grandes, se espera
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que la falla ocurra en la direccidn transversal del puente a intensidades mucho menores
que las aqui presentadas. De este modelo se concluye que al tomar en cuenta la
contribucién del estribo se mejora el comportamiento del puente NPB en la direccidon
longitudinal. Cabe recordar que lo anterior es cierto siempre y cuando el estribo no
tenga deslizamientos ni rotaciones.

4.4.3. Modelo con apoyos de neopreno, topes sismicos y considerando el
choque con el estribo (NTS)

El dltimo caso con los apoyos de neopreno es el que describiremos a continuacion, que
es el modelo, considerando la accidn tanto de los topes sismicos para restringir el
movimiento del tablero en la direccion transversal y el choque con el estribo en la
direccion longitudinal. En las siguientes figuras se muestran las curvas dindmicas de
capacidad en la direccion transversal y longitudinal del puente. En dichas curvas se
compara el comportamiento de este modelo (lineas continuas) con el modelo NPB
(lineas discontinuas), que como ya se comentd anteriormente, es el que mas ha
favorecido a la estructura por el hecho de garantizar que los apoyos no fallen antes que
las pilas del puente.

NTS (CURVAS IDA EN DIRECCION NTS (CURVAS IDA EN DIRECCION
TRANSVERSAL) LONGITUDINAL)

[ 1l Vv Vv Il Il
5.7 | I I I 5.7 | / I
51 I | | -7 54 | |
4.6 | | | ’,” | 4.6 | |

| | _F | | |
4.0 | I ,,, | I 4.0 | |

w34 | | 7 | | @34 | _o-17

| | | 3 -

| ! | M

| |

| 2

| |

|

o 0.008 0.016 0.024 0.032 0.04 o 0.002 0.004 0.006 0.008 0.01 0.012

Curvatura (rad/m) Curvatura (rad/m)

----- SCT (NPB) s MANZA (NPB) === === CALES (NPB) == === SCT(NPB) == === MANZA (NPB) = ===« CALES (NPB)
SCT(NTS) MANZA (NTS) CALES (NTS)

SCT (NTS)
UNION (NPB) UNION (NTS) UNION (NPB) UNION (NTS)

MANZA (NTS) CALES (NTS)

Figura 4. 60 Comparacion de las curvas dindmicas del modelo NPB y NTS en la direccién transversal
y longitudinal

En figura de la izquierda que corresponde a la direccidon transversal, observamos que
las curvas de capacidad del modelo NPB requieren intensidades mayores para las
mismas demandas de curvatura en las pilas, para todos los niveles de dafio y tipos de
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registro. Se observa también que hasta el nivel de dafo Il, en el que las pilas comienzan
a agrietarse, el puente muestra un comportamiento muy similar independientemente
del registro con el que se haya analizado el puente, sin contar al registro de la SCT que,
como ya se menciond anteriormente, se ha excluido de los analisis de los resultados
con los apoyos de neopreno por ser demasiado perjudiciales para el modelo. A niveles
de dafio como el IV 0V, las diferencias en la intensidad sismica son cada vez mas
notorias para los distintos tipos de registro.

Por su parte, en la figura de la derecha que corresponde a las curvas de capacidad en la
direccién longitudinal del puente, observamos que este modelo que considera que la
junta de dilatacion se cierra y se produce choque de la superestructura con el estribo,
se comporta mucho mejor que el modelo NPB ante la accién sismica, con todos los
registros medidos en roca. Observamos que, a diferencia de las curvas con las barras de
plomo, estas muestran un comportamiento serpenteante, con cambios en la rigidez de
la pila para los distintos niveles de intensidad, este efecto se atribuye a la presencia del
estribo; en este modelo también se observa que las demandas de curvatura son mas
pequefias comparadas con el resto de los modelos con apoyos de neopreno. En esta
misma figura se observa que al colocar los topes sismicos, existen valores de intensidad
(como Sa=2.25g o0 Sa=4.7g) en los que la demanda de curvaturas es practicamente la
misma.

En la siguiente tabla, se muestran los valores de intensidad sismica asociados a los
cuatro niveles de dafo con los que se ha estado trabajando. La curva con mejor
comportamiento es la correspondiente a la Unidn, seguida de Caleta de Campos y por
ultimo la de Manzanillo. Al comparar la respuesta del modelo con la del puente
monolitico, se observa nuevamente que la curva con la mayor mejora es la del registro
de la Unidn, principalmente para los niveles de dafio mads altos. En la direccion
longitudinal, vemos que la curva que presenta el comportamiento del puente mas
favorable fue la de Caleta de Campos, seguida de la del registro de Manzanillo y por
ultimo la de la Unidn.

Los cambios en el comportamiento de este modelo son muy parecidos a las del modelo
NPB; sin embargo, la proporcion en la que el modelo NTS mejord con relacion al
modelo original, es mucho menor que con el modelo de las barras de plomo, como se
consigna en la Tabla 4. 13. Con base en esta informacidn se concluye que el modelo NPB
es el que se comporta mejor de los modelos con apoyos de neopreno. Cabe observar
que en aquellos casos en que existan topes sismicos, pero no se incluya su efecto en los
analisis, tiene como consecuencia una estimacion equivocada de las demandas en las
pilas.
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Tabla 4. 12 Valores de Sa asociados a los distintos niveles de dano del modelo NTS

Valores de Sa, en

Valores de Sa, en direccién transversal . o, T
direccidn longitudinal

Sa(g) I 1 Iv v sa(g) I
CALES 0.20 0.75 2.24 2.85 CALES 3.00
MANZANILLO 0.17 0.65 1.50 1.87 MANZANILLO 2.74
LA UNION 0.27 0.96 3.00 4.00 LA UNION 2.54

Tabla 4. 13 Relacidn de los valores de Sa del modelo NTS con los modelos My NPB

Relacién (Sanrs [Sam) Relacién (Sants /Sanps)
1 11 v V 1l 11 \% \
CALES 1.00 1.25 1.66 1.68 CALES 0.48 0.47 0.54 0.56
MANZANILLO 0.36 0.50 0.50 0.49 MANZANILLO 0.61 0.76 0.87 0.87
LA UNION 2.25 2.13 2.86 2.96 LA UNION 0.34 0.38 0.53 0.56

En todos los modelos, la curva de capacidad usando el registro de Manzanillo mostré
que al colocar los apoyos de neopreno el comportamiento del puente empeoraba, ya
sea con topes o con barras. La respuesta de este puente comparada con la del
monolitico siempre fue mds desfavorable, por lo que una de las medidas que se
pudieran tomar para cambiar dicho comportamiento es modificar las dimensiones del
apoyo, para asf flexibilizar ain mas el puente y alejarlo de la zona en que sus valores de
Sa del espectro de respuesta son altos.

Al trabajar con los apoyos de neopreno, los esfuerzos que se concentran en la base de
las pilas disminuyen drasticamente, pero al colocar los topes sismicos, estos cambios
de los esfuerzos ocurren nuevamente debido a los cambios de rigidez, el resultado de
estos cambios es que en este modelo la mayor concentracién tanto de cortante como
de momento es en la base de la pila 2, que es la primera en fallar. Al fallar esta pila, la
pila 3 en la base presenta pérdida del recubrimiento que se empieza a propagar en la
columnay la pila 4 ya ha sobrepasado la curvatura de fluencia

A A

mmm pANOV
DANO Ill > IV

DANO Il > Il
DANO Il

Figura 4. 61 Niveles de dafno en cada una de las pilas al momento de la falla del modelo NTS en la
direccion transversal
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En la direccion longitudinal, al llegar al valor de Sa que provoca la falla en la direccién
transversal, la Unica pila que presenta dafio mas alla de la fluencia es la pila 4 en la parte
inferior. En la parte superior de la estructura, gracias a la presencia de los apoyos de
neopreno, el puente no experimento deformaciones que sobrepasaran la curvatura de
fluencia, a excepcidn de la pila 2, en la direccién transversal que se encuentra justo en
el punto de fluencia.

A A

DANO I > 1l

Figura 4. 62 Niveles de dafio en cada una de las pilas al momento de la falla del modelo NTS en la
direccién longitudinal

De la misma manera en que ocurre con el modelo LRBTS, este modelo mostrd una
disminucion de los valores de distorsidon angular en todos los apoyos. Al comparar los
valores de y de este modelo con el de NPB, se observa que dicha reduccion es incluso
mas grande que en el modelo anterior, pero esto es ldgico ya que la separacion a la que
se colocan los topes es un valor fijo.

Distorsion angular del apoyo enla pila 2 Distorsién angular del apoyo enla pila 3 Distorsién angular del apoyo enla pila 4

—_

———

0.0 0.9 1.8 2.7 3.6 4.5 0.0 0.9 1.8 2.7 3.6 4.5 0.0 0.9 1.8 2.7 3.6 4.5

Sa, Tn (g) Sa, Tn(g) Sa, Tn(g)
CALES UNION MANZA CALES UNION MANZA CALES UNION MANZA

Figura 4. 63 Distorsion angular de los apoyos del modelo NTS en la direccién transversal

Observando las graficas anteriores vemos que la distorsion del apoyo va
incrementandose a la par con los valores de intensidad y que al chocar con el tope
estas se normalizan, no importando que tan alta sea la intensidad. Las distorsiones en
la direccidn transversal que primero llegan a su valor maximo son las colocadas en las
pilas 2 y 3 con valores de y entre 0.45 y 0.48 que son valores muy bajos que no
comprometen el desempefio del apoyo. También se analizé el comportamiento de los
apoyos en la direccion longitudinal y vemos que el apoyo que mayores valores de y
presentd es el ubicado sobre la pila 4. En este apoyo, los valores de y para los sismos
utilizados fueron considerablemente mds grandes, de entre 1.25 a 2.50, que ya es
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considerada como una distorsion grande, pero no tanto como para provocar la falla del

apoyo.
Distorsién angular del apoyo enla pila 2 Distorsién angular del apoyo enla pila 3 Distorsién angular del apoyo enla pila 4
13 0.6 35
1.0 ] 05 ?V\./ >0
/ 04 S~ 3 /

0.8
“ - + 20
-~ > 03 > /
15

1.0
03 0.1 05
0.0 0.0 0.0
0.0 0.9 1.8 2.7 3.6 4.5 0.0 0.9 1.8 2.7 3.6 4.5 0.0 0.9 1.8 2.7 3.6 4.5

Sa, Tn (g) Sa, Tn(g) Sa, Tn(g)
CALES MANZA UNION CALES MANZA UNION CALES MANZA

UNION

Figura 4. 64 Distorsion angular de los apoyos del modelo NTS en la direccién longitudinal

Resalta el hecho de que la distorsidn de los apoyos, en las pilas mas flexibles, muestra
un comportamiento muy variable cuando crece la intensidad sismica. Esta situacion se
explica por el movimiento fuera de fase de la pila mas alta que lleva, en algunos casos, a
menores desplazamientos de los apoyos, a pesar de que el desplazamiento del tablero
se incremente.

En cuanto a los desplazamientos y las distorsiones observadas en las columnas, los
valores que se obtuvieron de los andlisis de este modelo son practicamente iguales a
los obtenidos con las barras de plomo y a los del puente monolitico.

0.40
0.30
- NEO
E oo /
3 _ - — = NPB
0.10 = -
== NTS
0.00
1 2 3 4 5

Figura 4. 65 Comparacion de los desplazamientos mdximos del tablero de los modelos NEO, NPB y
NTS

0.03
0.025

0.02

NEO

0.015 — - —NPB

Ad/H (m/m)

o
Q

NTS
0.005

Figura 4. 66 Comparacion de las distorsiones mdximas de las pilas de los modelos NEO, NPB y NTS
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De los resultados de los modelos con los apoyos de neopreno se concluye que al
colocar tanto los topes sismicos como las barras de plomo, los esfuerzos en el puente
se concentran en la base de las pilas, provocando que la pila corta sea nuevamente la
mas afectada, pero mejorando drasticamente el comportamiento en general al
disminuir la demanda de curvatura para cada nivel de intensidad. Otra de las
observaciones que surgen de aqui, es que, si no se considera ninguna clase de
dispositivo para el control de desplazamientos, los apoyos de los puentes presentan
distorsiones demasiado grandes que provocan una falla prematura del neopreno a
niveles de intensidad bajos. Al considerar los dispositivos para el control de
desplazamientos y de disipacidn sismica también generan cambios en la configuracién
deformada del tablero y las distorsiones de las pilas, asemejandose mucho a las
mostradas en el puente original. De los modelos NEO, NTS, y NPB, el modelo que
mostro el mejor comportamiento fue el modelo NPB para los registros de Caleta de
Campos y de la Unidn; pero en el caso del registro de Manzanillo no hubo mejoras con
ninguno de estos modelos. En este registro las mejoras mdas grandes fueron las
obtenidas con los apoyos LRB. Por ultimo, al ver las curvas con el registro de la SCT
podemos comprobar como al incrementar el periodo de la estructura y trabajar con
registros con bajo contenido de frecuencias la respuesta del puente se perjudica
radicalmente.

4.5. ANALISIS TRANSVERSAL Y LONGITUDINAL DEL PUENTE
CONSIDERANDO BALANCEO DE LA CIMENTACION (BC)

En este ultimo inciso se mostrara el comportamiento del modelo BC en la respuesta
dinamica del puente, para ello se presenta en la siguiente figura la respuesta del puente
irregular, en las dos direcciones de analisis, con los registros de Manzanillo, Caleta de
Campos y la Unidn (registros de periodo corto), y se comparan con la respuesta del
puente monolitico. Las curvas de comportamiento del puente monolitico estan
representadas con lineas discontinuas y la respuesta del puente con balanceo de la
cimentacidn se representa por medio de las lineas continuas.
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BC (CURVAS IDA EN DIRECCION TRANSVERSAL) BC (CURVAS IDA EN DIRECCION LONGITUDINAL)
I \% \

SaTn (g)

o] 0.01 0.02 0.03 0.04

Curvatura (rad/m) Curvatura (rad/m)

""" CALES (M) UNION (M) == === MANZA (M) = === CALES (M) UNION (M) = ===- MANZA (M)

CALES (BC) UNION (BC) MANZA (BC) CALES (BC) UNION (BC) MANZA (BC)

Figura 4. 67 Comparacién de las curvas dindmicas del modelo My BC en la direccion transversal y
longitudinal

En la figura del lado izquierdo, que presenta los resultados del andlisis en la direccién
transversal, se observa que al modificar la zapata y brindarle capacidad de giro, el
puente cambia completamente su respuesta ante las cargas sismicas mejorando su
comportamiento en todos los niveles de dafio y con todos los registros. El registro que
mas disminuy6 su demanda de curvatura en este modelo fue el de la Unidn, seguido de
Manzanillo y por el tltimo Caleta de Campos.

En la direccién longitudinal se ve que las demandas de curvatura del puente para los
registros de la Unién y Manzanillo aumentaron ligeramente, por otro lado, el registro
de Caleta de Campos disminuyd sus demandas de curvatura a comparacion del modelo
original.

Para entender mejor estos resultados a continuacion se presentan dos tablas, en la
primera se muestran los valores de Sa en los distintos niveles de dafio y en la segunda
se muestra la relacién entre los valores del modelo estudiado en este apartado con
respecto a los valores calculados con el puente monolitico.
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Tabla 4. 14 Valores de Sa asociados a los distintos niveles de dano del modelo BC

Direccién transversal Direccién longitudinal
Sa(g) I 1 v v Sa(g) I 1
CALES 1.60 2.94 5.60 6.92 CALES 3.40 7.70
MANZANILLO 2.40 4.23 8.00 10.00 MANZANILLO 2.00 5.20
LA UNION 2.80 5.17 10.00 | 12.30 LA UNION 3.50 7.90
SCT - - - - SCT - -

Tabla 4. 15 Relacidn entre los valores de Sa del modelo BCy el modelo M (Sasc/ Sam)

Direccidn transversal Direccién longitudinal
Sa(g) Il 1l v v sa(g) I n
CALES 8.00 4.90 4.5 4.07 CALES 1.21 0.93
MANZANILLO | 5.1 3.25 2.67 2.63 MANZANILLO | o0.91 0.91
LA UNION 23.33 | 11.49 9.52 9.11 LA UNION 0.76 0.75
SCT - - - - SCT -

En la Tabla 4. 11, observamos que los valores de intensidad necesarios para llegar a la
curvatura de fluencia (dafio IlI) son valores muy altos (1.6g para el caso mas
desfavorable), tanto en la direccién transversal como en la direccién longitudinal. La
direccidn transversal es la que muestra el comportamiento mas desfavorable con una
intensidad de 1.6g para alcanzar la fluencia cuando se aplica el registro de Cales. Enla

Tabla 4. 15, se observa nuevamente que todos los registros se comportan mejor al
modificar las pilas incluyendo el balanceo de la cimentacion. Dichas mejoras se ven
reflejadas en mayor medida para los niveles de dafio fluencia y propagacion del
agrietamiento disminuyendo a medida que se acerca a los niveles de dafio severo.

Esta disminucidn tan grande en la demanda de curvatura de los puentes se debe a que,
al incluir el balanceo de la cimentacidn en las pilas 2 y 3 estamos evitando que se forme
el mecanismo de articulacidon plastica en la base de estas pilas que se producia tanto en
el modelo monolitico como en los modelos con los apoyos de neopreno y los apoyos
tipo LRB, generando el dafio mas critico en sus respectivos modelos. Al evitar que las
pilas mas cortas se dafien, se altera el comportamiento de todo el puente en general
obligando a que, la parte superior de las pilas y la pila 4 incrementen sus
desplazamientos y contribuyan a mejorar el comportamiento de todo el puente. Cabe
recordar que el balanceo de la zapata no solo ha sido considerado en la direccidn
transversal del puente, sino que también tiene capacidad de rotacién en la direccidon
longitudinal. A pesar de que en algunos casos la intensidad espectral en la direccidon
longitudinal, necesaria para producir cierto nivel de dafio, es mayor en el puente
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monolitico que en el puente con balanceo de la cimentacidn, en realidad se obtiene un

muy buen comportamiento del puente, pues los valores de intensidad son muy
elevados.

En las siguientes figuras se presenta el nivel de dafio que mostré cada pila al momento
de la falla del puente, mostrando cual de todas fue la mas critica y en que estado se
encuentra el resto de ellas. La distribucidn y el nivel de dafio que se produjeron en las
pilas es el mismo independientemente del registro que se aplique al puente.

DANO V
=== DANO Il > IV
DANO 11 > 1l

Figura 4. 68 Niveles de dafno en cada una de las pilas al momento de la falla del modelo BC en la
direccion transversal

Cuando se alcanza el nivel de dafio V en este modelo, la parte superior de todas las pilas
son las que experimentan los mayores dafios, al permitir el giro en la base, el mayor
dafio pasa de concentrarse en la parte inferior de las pilas 2 y 3 a la parte superior,
dejandolas intactas en la parte inferior. La pila 2 es la mas afectada, seguida de la pila 3
que en este punto muestra pérdidas muy grandes del recubrimiento, empezando a
formarse la articulacion plastica de dicha pila. La pila 4 por su parte muestra grietas
cada vez mas notorias en toda la altura de la pila, las grietas mas grandes se generan en
la parte superior de ésta haciéndose cada vez mas pequefos hacia la base.

A A

DANO Il > 1l

Figura 4. 69 Niveles de dafio en cada una de las pilas al momento de la falla del modelo BC en la
direccién longitudinal
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En la direccién longitudinal (Figura 4. 69), se observa que las pilas 2 y 3 no
experimentan dafio mas alla de la curvatura de fluencia y que la Unica pila con dafio
ligero es la pila 4 tanto en su base como en la parte superior. En comportamiento de
esta pila en esta direccidn se asemeja al descrito en el parrafo anterior para la direccién
transversal.

A continuacidn, se presenta la configuracién deformada de este modelo para el nivel de
dano lll. Se selecciond este nivel de dafio debido a que el valor de la intensidad sismica
Sa ya es bastante grande (Sa=2.94g para el registro con mayor demanda) y no se
esperarian tener desplazamientos mayores. Esta figura fue tomada a partir del modelo
de andlisis con la ayuda del programa SAP2000. Se observa que las zonas del puente en
las que se presentan los mayores desplazamientos son las que se muestran con las
diferentes tonalidades de azul.

Figura 4. 70 Desplazamientos del modelo BC (SAP2000)

Los desplazamientos de este puente fueron registrados con todos y cada uno de los
registros y se presentan en la siguiente grafica.

0.2 / =S —— CALES
. o— UNION

MANZA

Ad(m)

Figura 4. 71 Desplazamientos del tablero para nivel de dafio Il del modelo BC

Tanto en la grafica anterior como en la Figura 4. 70, se observa que la configuracion del
tablero muestra una forma semi-parabdlica practicamente idéntica para todos los
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registros en la cual, los desplazamientos de la pila central son los de mayor magnitud
(24 cm), seguida de los desplazamientos de las pilas adyacentes (13 y 14 cm).

—BC

Figura 4. 72 Desplazamientos relativos de las pilas para nivel de dafo Ill con el modelo del BC

Por ultimo, en la Figura 4. 72 se presentan las distorsiones de las pilas correspondientes
al nivel de dafio Ill, se observa que las dos pilas en las que se considerd en balanceo
presentaron los mayores valores de distorsion. La pila 2 muestra los mayores
desplazamientos laterales con respecto a su altura, seguida de la pila central y por
daltimo la pila 4.

Al estudiar este modelo, una de las conclusiones mas importantes es que al considerar
el giro en la cimentacidn, las pilas que sufrian las concentraciones mds grandes de
momento y cortante producto del sismo (pilas 2 y 3) fueron liberadas, consiguiendo asi
que su capacidad aumentara de manera importante, sin embargo hay que tener en
cuenta que la rigidez vertical de los apoyos debe ser suficiente para que estos no se
aplasten, en parte por efecto de la carga axial que se transmita por la pila y también por
el mismo giro de la cimentacion.
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CAPITULO 5. ANALISIS DE RESULTADOS

En este capitulo se discutird acerca del comportamiento de los modelos presentados
en el capitulo anterior, y se hara una comparacion de los resultados al utilizar el mismo
tipo de registro sismico. El objetivo de este capitulo es de mostrar al lector el efecto
que los dispositivos de aislamiento y disipacidn sismica tienen sobre una estructura, y lo
diferente que puede ser la respuesta a pesar de haberse utilizado registros muy
similares entre si. Con el ultimo registro, también se pretende demostrar que no
siempre el uso de estos sistemas de aislamiento es perjudicial para registros sobre
suelo blando, siempre y cuando no se alteré demasiado el periodo fundamental de la
estructura y se cuente con las condiciones idéneas que garanticen la supervivencia de
los estribos.

5.1. RESPUESTA DE LOS PUENTES UTILIZANDO EL REGISTRO DE
CALETA DE CAMPOS

En las siguientes figuras se muestran las curvas de capacidad dindmicas obtenidas con
el registro de Caleta de Campos. La figura del lado derecho muestra el comportamiento
de los puentes hasta el nivel de dafio V, cuando el registro actia en la direccion
transversal, y las del lado izquierdo cuando el registro se aplica en la direccidn
longitudinal para los mismos niveles de intensidad. La curva en color negro representa
al puente original y a partir del cual se hicieron las modificaciones a los modelos.

CALES (Sa vs Curvatura en la direccion transversal) CALES (Sa vs Curvatura en la direccion longitudinal)

I n Y \%

6.0

i s——

SaTn (g)

Sa,Tn (g)

o 0.005 0.01 0.015 002 0.025 0.03 0035
Cunvatura (radm) ) 0.01 0.02 0.03 0.04
Curvatura (rad/m)

NEO M NPBE NPB

NTS

s RBPB e LRBTS LRB s BC NEO LRB BC

Figura 5. 1 Curvas dindmicas de capacidad para los diferentes modelos con el registro de Caleta de
Campos (transversal y longitudinal)
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Dado que los apoyos de neopreno fallaron mucho antes de llegar al nivel de dafio V en
las pilas, la intensidad en la que falla el apoyo se representa con un punto en la curva de
capacidad.

A partir de los resultados del anadlisis en la direccién transversal, se observa que al
incorporar tanto los apoyos de neopreno como los de tipo LRB, disminuyen las
demandas de curvatura en las pilas para todos los niveles de dafio. En cuanto a los
apoyos LRB, el modelo mds favorable es cuando se colocan solamente los apoyos LRB,
seguido de la combinacién de los apoyos y barras disipadoras (LRBPB) y por ultimo el
modelo en el que se incluye la interaccion de la superestructura con los topes
transversales (LRBTS) Se observa que al colocar los topes sismicos y restringir el
movimiento del puente transversalmente, el comportamiento de este modelo se
asemeja mucho al del puente monolitico, especialmente para los niveles de mayor
dafio, dado que los desplazamientos conducen a la interaccidon entre el tope y la
seccion cajon. En los puentes con los apoyos de neopreno, vemos que el uso de barras
de plomo (modelo NPB), mejora de manera importante el comportamiento del puente,
incluso mdas que en todos los casos de apoyos LRB. Los otros dos casos, NTS y NEO,
tienen una respuesta similar a las de los apoyos LRB.

En la direccidn longitudinal se aprecia que en casi todos los puentes (exceptuando los
modelos BCy NTS), las demandas de curvatura aumentan a causa de la presencia de los
apoyos; a pesar de eso, la direccién mas critica para todos los modelos es la transversal.
Es interesante notar que en el modelo NEO los apoyos fallan en direccién longitudinal
para una intensidad Sa = 0 1.5 g, antes de alcanzar la pérdida de recubrimiento en las
pilas, mientras que, en direccién transversal la falla del apoyo ocurre a una intensidad
ligeramente mayor que la longitudinal, pero las pilas de casi todos los modelos superan
el nivel de dafio Ill. Por ultimo, se observa que el modelo BC es el que mejor se
comporta de todos los modelos, no solo en la direccidn transversal, sino que también
en la direccion longitudinal. Las curvas dinamicas de capacidad muestran que el mejor
comportamiento del puente sucede para todos los niveles de dafio, disminuyendo
drasticamente las demandas de curvatura.
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5.2. RESPUESTA DE LOS PUENTES UTILIZANDO EL REGISTRO DE
MANZANILLO

Los resultados obtenidos con el registro de Manzanillo se presentan a continuacion
mediante las curvas de capacidad dindmica, correspondientes a los analisis en ambas
direcciones de los puentes.

MANZANILLO (Sa vs Curvatura en la direccién transversal) MANZANILLO (Sa vs Curvatura en la direccién longitudinal )
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Figura 5. 2 Curvas dindmicas de capacidad para los diferentes modelos con el registro de
Manzanillo (transversal y longitudinal)

En esta figura podemos observar que la colocacidn de los apoyos de apoyos de
neopreno empeord considerablemente la respuesta del puente monolitico, siendo la
curva del modelo NTS la que mas perjudicd a la estructura. Por otro lado, al contar con
apoyos tipo LRB, la respuesta del puente presentd mejoras muy notorias, en especial la
del modelo LRB que fue la que mas disminuyé la demanda de curvatura. Al usar este
registro, se observa también que los modelos BCy LRB son los que muestran una mejor
respuesta desde niveles muy bajos de intensidad, y con una gran resistencia.

En la direccién longitudinal observamos que, para este registro, todos los modelos a
excepcion del modelo en el que se considera el choque con el estribo (NTS) presentan
demandas mas altas de curvatura que en el caso monolitico. Los modelos que
presentan el comportamiento mas desfavorable, al igual que en Ila direccion
transversal, son los modelos con los apoyos de neopreno; sin embargo, al considerar el
choque de la estructura con el estribo, el modelo NPB mejora considerablemente su
respuesta longitudinalmente a partir del nivel de dafio Ill producto del incremento de
rigidez longitudinal debido a la interaccién con el estribo. Nuevamente el modelo que
permite el balanceo de la cimentacion es el que mejores resultados muestra en la
direccion transversal; sin embargo, para el caso del andlisis longitudinal, se presenta un
ligero aumento de la demanda de curvatura comparado con el puente original.
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5.3. RESPUESTA DE LOS PUENTES UTILIZANDO EL REGISTRO DE LA
UNION

En el caso del registro de la Unidn (ver Figura 5. 3) se observa que, de forma similar a
las curvas obtenidas con registro de Caleta de Campos, todos los puentes muestran un
comportamiento mas favorable que el puente monolitico en la direccidn transversal. Al
utilizar este registro observamos que, los modelos con apoyos que mas favorecen a la
estructura son los que tienen apoyos de neopreno, lo cual ocurre gracias a la
modificacién del periodo que redujo la intensidad espectral (Figura 4. 43).

Tomando en consideracidon que el modelo NEO falla por causa de la distorsidn de los
apoyos, el modelo que reduce en mayor medida los dafos con respecto al puente
monolitico es el NPB, seguido del modelo NTS y muy cercano a este, el modelo LRB. En
el caso de los modelos con apoyos LRB, se muestra que la mejora que aporta el modelo
LRB se ve reducida al combinar estos apoyos tanto con los topes sismicos como con las
barras de plomo, ya que la respuesta se asemeja mucho a la respuesta del puente
monolitico como consecuencia dela aportacion de rigidez de estos elementos al
sistema.

LA UNION (Sa vs Curvatura en la direccién transversal) LA UNION (Sa vs Curvatura en la direccidn longitudinal)
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Figura 5. 3 Curvas dindmicas de capacidad para los diferentes modelos con el registro de la Unién
(transversal y longitudinal)

Al analizar el comportamiento en la direccién longitudinal, se aprecia que, todos los
modelos muestran un aumento en el dafio para cada uno de los niveles de intensidad.
En esta direccion vemos que la degradacion de la rigidez del elemento con el peor dafio
de todos los modelos con apoyos (LRB y de neopreno) suceden en un rango de
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intensidad de 1.95g a 2.54g, y que existe una medida de intensidad (2.9g) en la que
todos estos modelos presentan aproximadamente los mismos valores de dafio. Esta
intensidad coincide también con el punto de la curva a partir del cual el modelo NTS
comienza a disminuir sus demandas de curvatura por efecto del choque que
experimenta con el estribo.

Por ultimo, se aprecia nuevamente que el modelo BC mejora su comportamiento con
respecto al puente monolitico en la direccion transversal. En direccion longitudinal el
puente monolitico tiene el mejor comportamiento y el puente con balanceo muestra
para todos los registros que las mejoras mds importantes tienen lugar a niveles de dafio
bajos (fluencia).

5.4. COMPARACION DE LOS VALORES DE Sa DE LOS PUENTES CON
REGISTROS DE PERIODO CORTO

A continuacidn, se muestran los cambios en los valores de Sa con los distintos registros,
para cada uno de los niveles de dafio en las pilas.

La Figura 5. 4 presenta los valores de Sa que provocan que el puente sobrepase los
valores de curvatura de fluencia y comience a trabajar ineldsticamente. Aqui se observa
que el modelo BC es claramente el que mas favorece al comportamiento del puente
monolitico para todos los registros. También se muestra que los modelos con apoyos
LRB son mucho mds benéficos que si se combinan con otros sistemas, tales como las
barras de plomo o los topes sismicos. Estos beneficios no solo se consiguen a niveles
de dafio bajos, sino que también en niveles en el que el dafio ya es considerable. Esto se
muestra en las figuras puestas a continuacion.
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Figura 5. 4 Valores de Sa para nivel de dafio Il con los registros de periodo corto en la direccién
transversal
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El caso del modelo con los apoyos de neopreno no contd con la misma suerte que el
LRB, ya que, en este caso, las pilas experimentan un nivel de dafio en el que apenas se
estd propagando la pérdida de recubrimiento en la zona de articulacién plastica,
cuando se produce la falla de los apoyos de manera prematura. Por este motivo en la
Figura 5. 5 no se incluye la respuesta del puente con apoyos de neopreno. Con el uso de
los topes sismicos o las barras de plomo o cualquier otro mecanismo que limite esos
desplazamientos, se logra una mayor capacidad del sistema y se alcanza la falla de las
pilas antes que la de los apoyos. De acuerdo con los resultados observados en la
siguiente figura, la mejor respuesta se consigue al adicionar las barras de plomo.
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Figura 5. 5 Valores de Sa para nivel de dafio V con los registros de periodo corto en la direccién
transversal

Al trabajar con el modelo NEO se hace evidente la importancia de considerar el efecto
del sismo en las dos direcciones, ya que, a diferencia del resto de los modelos, el
puente con los apoyos de neopreno presentd la falla del apoyo el sistema pierde su
funcionalidad antes de que las pilas pierdan el recubrimiento. En la siguiente grafica se
observa que, en la direccidon longitudinal del puente, pocos modelos mejoraron el
comportamiento del puente monolitico, y en el caso del registro de la Unidn ni siquiera
el modelo BC superd su comportamiento. En esta direccion los dos modelos que mejor
se comportaron fueron el BC y el NTS. Con el registro de Manzanillo nuevamente los
modelos con los apoyos de neopreno disminuyeron mucho la capacidad del puente y el
tnico modelo que mejord el comportamiento con este registro fue el NTS debido al
choque del tablero con el estribo.
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Figura 5. 6 Valores de Sa para nivel de dafo Il con los registros de periodo corto en la direccion
longitudinal
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5.5. RESPUESTA DE LOS PUENTES UTILIZANDO EL REGISTRO DE SCT

Como ultimo inciso de este capitulo, se evalla la respuesta de los modelos con los
apoyos LRB y muy brevemente con los apoyos de neopreno para este registro se
decidid no considerar el modelo BC. El andlisis se realizé con el registro de la SCT que es
un acelerograma con un contenido de frecuencias bajas. En la siguiente figura se
muestran las curvas dinamicas de los modelos con los apoyos de neopreno.

SCT (Sa vs Curvatura en la direccién transversal) SCT (Sa vs Curvatura en la direccién longitudinal)
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Figura 5. 7 Curvas dindmicas de capacidad para los diferentes modelos con el registro de la SCT
(transversal y longitudinal)

En la figura anterior se aprecia que al utilizar este registro los modelos que mejoraron
en mayor medida el comportamiento del puente monolitico en la direccidn transversal
son todos aquellos que usan los apoyos LRB. Aln con estas mejoras vemos que la
demanda de curvatura en estos modelos es elevada si la comparamos con la respuesta
de los modelos estudiados con los registros con un contenido de frecuencias altas. Una
de las razones por las que sucedié de esta manera se debe a que a pesar de
considerarse la presencia del apoyo de las pilas 2 y 3, no se permitié el movimiento de
los estribos y gracias a eso no se afectd casi nada el periodo de la estructura, evitando
que se amplificaran las intensidades asociadas con el espectro de respuesta.

Por otra parte, en este modelo se comprueba que incrementar el periodo en puentes
con este tipo de registros no hace mds que empeorar la respuesta del modelo y hacerlo
mas vulnerable. En la Figura 5. 7 se observa que a niveles en exceso bajos de
pseudoaceleracidn espectral (Sa = 0.25g) con los modelos NEO y sus variantes presenta
dafios demasiado grandes, que provocan facilmente el colapso de la estructura.
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Longitudinalmente se observa el mismo efecto negativo de los apoyos de neopreno. El
Unico caso en el que las demandas de curvatura disminuyen un poco es el caso del
puente NST gracias al efecto del choque con el estribo. En cambio, en el modelo con los
apoyos LRB, y no permitir los desplazamientos del puente en los estribos, se tiene un
comportamiento ligeramente mds desfavorable que en el modelo M.

En la figura 5.8 se muestran, de la misma forma que en el caso de los registros en roca,
los valores de Sa asociados a cada nivel de dafio para la direccidon transversal. Se
muestra que los apoyos LRB proporcionan los mejores resultados para todos los
niveles de dafio y que el puente monolitico resulta beneficiado con todas las
alternativas de apoyo.
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Figura 5. 8 Valores de Sa para nivel de dafio Il con los registros de periodo corto en la direccion
transversal

En esta grafica no se presentan los valores correspondientes a los modelos con los
apoyos de neopreno, debido a la gran demanda de curvatura que impide considerarlos
como una alternativa para el mejor funcionamiento del puente.
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CONCLUSIONES

En la ingenieria, el comportamiento sismico de las estructuras es un tema que esta
constantemente en discusion, por lo que a lo largo de los afos numerosos métodos de
analisis has surgido para evaluar el comportamiento de las estructuras y entre ellos el
andlisis dinamico incremental.

Al utilizar esta metodologia de disefio se deben considerar suficientes puntos para
poder elaborar las curvas de comportamiento, desde la condicién de no dafio, hasta el
punto del colapso del puente para asi conocer el comportamiento dinamico de Ia
estructura para distintos niveles de intensidad. Esta no es una tarea sencilla ya que, se
desconoce hasta que nivel de intensidad se llega a la falla de la estructura, y mas
cuando el comportamiento de la estructura no es mondtonamente creciente, de
manera que puede haber intensidades para las cuales la estructura se dafia mucho para
luego, con un factor de escala inmediatamente superior, esta se recupere por la
redistribucion del dafio. Por ello, debe tenerse especial cuidado en definir
apropiadamente los incrementos en la intensidad y los niveles de dafio del puente.

En este trabajo se utilizé tanto la curvatura como medida del dafio como los indices de
dafio propuestos experimentalmente por Hose, ya que se observd que, al trabajar con
la rotacion, los desplazamientos y las ductilidades del sistema casi no se afecta la forma
de las curvas. En el caso de las medidas de la intensidad, se observaron cambios
importantes en la forma de las curvas, asi como los niveles de dafio que se obtienen
con un mismo valor de intensidad. La energia, a pesar de ser un valor muy estable, que
nos muestra con mayor precisién el efecto de los registros, no es comun en la practica
de la ingenieria y no es facil de interpretar y de calcular. Debido a esto se trabajo con la
seudo-aceleracion espectral (Sa), que es un valor sencillo de interpretar y que toma en
cuenta las propiedades dindmicas de los registros y su influencia el modo de vibrar de
los diferentes modelos.

Otra caracteristica de los anadlisis que modifica sustancialmente el comportamiento de
las curvas de capacidad dindmica es la influencia del ciclo histerético y su importancia
en la respuesta de la estructura, ya que, al considerarse el efecto de la caida de la
resistencia y rigidez, las curvas de capacidad cambian, mostrando un comportamiento
serpenteante que conduce a distintos niveles de dafo para el mismo nivel de
intensidad sismica.
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Al comparar la respuesta de los modelos regular e irregular se observd que el puente
irregular, al utilizar Sa como medida de la intensidad y la curvatura como medida del
dafio, tiene un comportamiento mas desfavorable que el puente regular, con
desplazamientos transversales de mayor magnitud y con variaciones muy notables al
trabajar con distintos tipos de registros. El puente regular mostré las menores
demandas de dafio con todos los registros, ademas, los desplazamientos de este
puente presentaron menor variacion al cambiar el tipo de registro.

Se observd que los registros de periodo corto fueron los que presentaron las menores
demandas de curvatura, y que los de periodo intermedio entre T>0.5s y Tn<1.5s, fueron
los que presentaron las demandas de curvatura mas grandes para los mismos niveles
de intensidad.

En los modelos con diferentes tipos de apoyo se observd que la respuesta de los
puentes puede llegar a ser muy distinta incluso al contar con registros con contenidos
de frecuencias muy similares. Las principales conclusiones que se obtienen con el
andlisis dindmico incremental, cuando se usan los apoyos tipo LRB y los apoyos de
neopreno, son las siguientes:

En cuanto a los modelos con los apoyos tipo LRB, sin ningln otro tipo de dispositivo
como las barras o los topes, se concluye que son la alternativa que mejora en mayor
medida el comportamiento de los puentes, con todos los registros incluyendo el
registro de la SCT. Al colocar las barras de plomo o los topes sismicos, se observa un
incremento en la demanda de curvatura en las pilas; particularmente, con las barras de
plomo se obtiene un mejor comportamiento, sin embargo, el nimero y didmetro de
estas debe estudiarse con cuidado, para no rigidizar demasiado el puente, provocando
que la conexidn entre el tablero y la subestructura se asemeje a una conexion fija, y se
tenga un comportamiento similar al puente monolitico. Al colocar los topes sismicos en
lugar de las barras de plomo (modelo LBRTS), se observa que la mejora con respecto al
puente monolitico se presenta en mayor medida para niveles de intensidad bajos, al
momento del colapso, las demandas de curvatura en el modelo LBRTS son
practicamente iguales a las del puente monolitico.

De los modelos con los apoyos de neopreno se concluye que al colocar tanto los topes
sismicos como las barras de plomo, los esfuerzos en el puente se concentran en la base
de las pilas, provocando que la pila corta sea la mas afectada, pero mejorando
sustancialmente el comportamiento en general al disminuir la demanda de curvatura
para cada nivel de intensidad. En caso de no considerar ninguna clase de dispositivo
para el control de desplazamientos, los apoyos de neopreno presentan distorsiones

ANDREA ALCALA FERREIRA Pagina |134



MAESTRIA EN INGENIERIA EN EL AREA DE ESTRUCTURAS U.M.S.N.H

demasiado grandes que provocan una falla prematura del neopreno a niveles de
intensidad relativamente bajos. De los modelos NEO, NTS, y NPB, el modelo que tiene
el mejor comportamiento es el modelo NPB para los registros de Caleta de Campos y
de la Unidn; pero en el caso del registro de Manzanillo no hubo mejoras con ninguna de
las alternativas. Con el registro de Manzanillo, la mejor respuesta se obtiene con los
apoyos LRB. Por ultimo, al ver las curvas con el registro de la SCT podemos comprobar
como al incrementar el periodo de la estructura y trabajar con registros con un elevado
contenido de bajas frecuencias la respuesta del puente se perjudica radicalmente.

Del modelo BC se concluye que al considerar el giro en la cimentacidn, las pilas que
sufrian las concentraciones mas grandes de momento y cortante producto del sismo
(pilas 2 y 3) fueron liberadas, consiguiendo asi que su capacidad aumentara de manera
importante, sin embargo hay que tener en cuenta que la rigidez vertical de los apoyos
debe ser suficiente para que estos no se aplasten, en parte por efecto de la carga axial
que se transmita por la pila y también por el mismo giro de la cimentacion. Las curvas
de capacidad de este puente en todos los registros utilizados son las que presentan las
menores demandas de curvatura tanto en la direccién transversal como en la
longitudinal.

En cuanto a las deformaciones del tablero y de las distorsiones de las pilas, al usar los
diferentes tipos de apoyos de observa que los valores mas altos en el desplazamiento
del tablero son los que corresponden al modelo LRB, seguido del modelo NEO. Al
colocar las barras de plomo y los topes sismicos, estos desplazamientos se asemejan
mucho a los desplazamientos del puente monolitico. En cuanto a las distorsiones se
concluye que los apoyos generan una reduccidon muy importante en la distorsion de la
pila 2 con respecto al puente monolitico; no obstante, al incluir los topes y las barras de
plomo, estos valores vuelven a incrementarse y conducen al elevarse la intensidad a las
del puente original. Como en todos los casos se buscd una solucidn apropiada, la pila
mas sensible a todos estos cambios de los apoyos es la 3, que es la que limita la
capacidad del puente original.

Por ultimo, con respecto a los modelos con las diferentes condiciones de apoyo, las
curvas de capacidad obtenidas a partir de los registros de Caleta de Campos y de la
Unidn en la direccidn transversal muestran el mejor comportamiento de todos los
modelos analizados. En especial, con el registro de La Unidn se lograron las
reducciones mas importantes en la demanda al utilizar los apoyos de neopreno.

Las curvas con el registro de Manzanillo indican mejoras unicamente en los modelos
con el uso de los apoyos tipo LRB. Con los apoyos de neopreno la respuesta siempre
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resulté mas desfavorable, lo que se atribuye a que el incremento del periodo no fue
suficiente para alejarlo de la zona con los valores mas altos de Sa en el espectro de
respuesta de este registro.

Al usar el registro de la SCT, se muestra que es peligroso para la estructura aumentar su
periodo, ya que se estaria aproximando a la zona en el espectro donde los valores de Sa
son los mas grandes, sin embargo, al usar los apoyos Unicamente para uniformizar las
rigideces de las pilas del puente, sin afectar el periodo de manera apreciable, se
consigue una respuesta muy favorable de la estructura.

En la direccién longitudinal no se mejora la respuesta del puente monolitico en casi
ninguno de los modelos. El comportamiento mas desfavorable en esta direccién
corresponde a los apoyos de neopreno, en especial cuando no se contempla ningun
otro dispositivo que limite los desplazamientos del tablero. Pese a la reduccidon de la
capacidad del puente en esta direccion, la falla de los puentes ocurre en su mayoria en
la direccidn transversal.
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