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RESUMEN

Los puentes atirantados al ser clasificados como puentes no convencionales
requieren un estudio detallado y muy amplio. En este sentido para la evaluacion
sismica de un puente se presenta la metodologia de disefio basado en
desplazamientos, que deriva del disefio por capacidad. Este procedimiento
permite realizar simultdneamente el andlisis y el disefio estructural tomando en
cuenta varios parametros importantes tales como propiedades de los materiales
constitutivos, identificacion del elemento de cedencia, disefio del elemento,
ductilidad y verificacion de la relacion demanda/capacidad.

Para la evaluacion del puente atirantado al ser estructuras altamente flexibles,
necesariamente se realiza analisis no lineal tomando en cuenta dos fuentes de no
linealidad: no linealidad de los materiales y no linealidad geométrica.

El disefio sismorresistente, como es el método basado en desplazamientos, utiliza
en principio un espectro elastico de disefio el cual se lleva a espectro inelastico
con el factor de modificacion de respuesta R, se reduce la demanda sismica para
permitir que la estructura incursione en el rango no lineal. Los elementos de
cedencia son diseflados con el espectro inelastico, luego se verifica la relacion
demanda/capacidad que debe ser menor a 1 para cada nivel del pilén. En caso de
realizar analisis de la respuesta en el tiempo, deben escalarse el par de registros
a nivel del espectro eléstico de disefio.

En este estudio, la demanda sismica o espectro elastico de disefio ha sido
calculado en base a siete registros sismicos tomando solo componentes
horizontales, el espectro elastico de disefio produce en la estructura
desplazamientos de demanda maximos en ambas direcciones. Para conocer la
capacidad de la estructura, una vez disefiadas las columnas, se procede con
analisis sismico estatico no lineal del conjunto del puente aplicando Pushover, se
asignan rotulas plasticas a los diferentes niveles del pilon y se empuja la estructura
con fuerzas laterales longitudinales y transversales, calculandose finalmente la
curva de capacidad o curva Pushover. En la curva de capacidad se conocen dos
puntos importantes, la capacidad en cedencia y la capacidad ultima con sus
respectivos desplazamientos y fuerzas cortantes.

El método basado en desplazamientos consiste en comparar la capacidad de
desplazamientos de la estructura versus desplazamientos de demanda, entonces
un concepto muy importante para este método es la ductilidad del elemento de
cedencia que permite que la estructura tenga la capacidad de deformarse para
resistir esfuerzos tanto que puede deformarse hasta llegar al colapso.

Este trabajo presenta esta metodologia para evaluar el comportamiento sismico
de un puente atirantado con total transparencia y legalidad comparado con otros
estudios.



En el capitulo 1 se hace un preludio al tema destacando el desarrollo de este tipo
de proyectos en el pais, también se contextualiza las caracteristicas generales de
los puentes atirantados, predimensionamiento de este tipo de estructuras y su
comportamiento general antes de la evaluacion sismica.

En los capitulos 2 y 3 se destacan conceptos basicos y consideraciones
importantes previos a la evaluaciéon sismica de la estructura, tales como la filosofia
actual del disefio sismorresistente, aplicacion de normas, combinacioén de cargas
adecuadas. Se destaca la conexion entre la subestructura y superestructura a
través de aislamiento sismico que luego se incluye en la evaluacién sismica global
de la estructura. También se analiza el tipo de cimentacion y su acople al pilon
siendo este un punto importante en el disefio basado en desplazamientos. No se
toma en cuenta interaccion suelo-estructura por el tipo de suelo presente en la
zona del proyecto. Se detalla la seleccion y analisis de registros sismicos para
estimar el espectro elastico de disefio.

El capitulo 4 describe el procedimiento del método de disefio basado en
desplazamiento, se describen los métodos de analisis no lineal, mecanismo de
plastificacion en el elemento de cedencia, capacidad de la estructura y su
respectiva comparacion con la demanda de desplazamiento.

En los capitulos 5 y 6 se muestra la aplicacion respectiva del método y su
procedimiento como tal a un puente cuyo emplazamiento se defini6 con un
levantamiento topografico en campo. Cada puente tiene su particularidad
morfolégica y su respectivo analisis y disefio sismico por lo que éste no es la
excepcion. Asimismo, se detalla un adendum para complementar este trabajo.

Se incluye varios apéndices. El apéndice 1 detalla el emplazamiento del puente.
El apéndice 2 al levantamiento topografico, el apéndice 3 se describe partes
estructurales del puente. En el apéndice 4 se detalla la seleccién y calculo del
espectro elastico de disefio, el apéndice 5 corresponde al calculo de los aisladores
sismicos que se incluyen como conexion entre superestructura y subestructura, y
finalmente en el apéndice 6 se desglosa analisis por efecto bidireccional 100Fx +
30Fy, es decir, 100% de fuerzas sismicas en un sentido y 30% en el otro.

Para finalizar, que este trabajo sea un pequefio aporte al mundo del conocimiento
e investigacion, un trabajo sencillo y transparente donde no se detalla ecuaciones
o formulas para no cansar al lector; es posible adentrarse en el disefio no lineal de
estructuras sin necesidad de recurrir a métodos complejos. De puentes atirantados
se habla mucho pero poco se ha plasmado especificamente en normas o codigos.
Culmino citando las palabras del Dr. K. Terzaghi “Quien tenga el suficiente
conocimiento tedrico, pero carezca de la experiencia practica es un peligro publico
para la sociedad”.

El autor
Sucre, Bolivia
Octubre de 2021.
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CAPITULO 1. INTRODUCCION.

1.1 Introduccion.

El proyecto del puente atirantado se ubica en la ciudad de Sucre, emplazada en
un valle a 2700 m.s.n.m., pertenece a la zona subandina de Bolivia. Por sus
caracteristicas topogréficas tiene serranias, pequefios rios y cafiones. Localmente
servird para unir dos zonas populosas de la ciudad que, por la topografia
accidentada del sector y presencia de un cafon, impiden que se vinculen.
Actualmente el trafico vehicular en esta zona de la ciudad produce grandes
embotellamientos siendo un problema para la ciudadania, entonces existe la
necesidad de plantear y construir un puente que vincule estos dos barrios para
descongestionar y alivianar el transito vehicular y reducir tiempos de viaje.

Por otra parte, cabe sefialar que en Bolivia el desarrollo de la red vial ha sido
significativo en los dltimos 30 afios, por su configuracion variada de cordillera y
selva, el cruce de zonas de montafia y presencia de grandes rios navegables y
condiciones ecoldgicas en muchos casos estrictas obligan que las configuraciones
de los puentes sean cada vez mas largos con pocos apoyos Yy grandes alturas tal
el caso de los atirantados.

Los puentes atirantados, como otros tipos de estructuras, no son eternos y estan
expuestos a acciones de sismos, vientos y a la evolucién de cargas vivas. Los
puentes atirantados debido a su propia naturaleza flexible de la superestructura y
al sistema de suspension por medio de cables, hace necesario realizar disefios
acordes para conocer con precision la evaluacion del comportamiento de estas
estructuras ante estas acciones, que posteriormente conducira a metodologias
precisas para realizar los trabajos de mantenimiento y conservacion.

De acuerdo a informacién del Observatorio de San Calixto y reportes del USGS
de los Estados Unidos, la ciudad estd emplazada en una zona de amenaza
sismica intermedia, por lo que proyectar cualquier tipo de estructura, mas aun
tratandose de un puente sea convencional o no convencional, los criterios de
disefio deben buscar estructuras seguras y con comportamiento sismico
adecuado.

El disefio sismorresistente de puentes se ha fundado tradicionalmente en el uso
de métodos basados en fuerzas u otros métodos. No obstante, la evolucion de
estos métodos, debe aclararse que actualmente todavia se aplican en ingenieria
de puentes, se mantienen algunas suposiciones que no son del todo ciertas lo que
ha conllevado a sobredisefios y en otros casos a subdisefos, esto ha derivado en
nuevos planteamientos de disefio particularmente en el control de
desplazamientos de la estructura de lo cual surge el llamado disefio basado en
desplazamiento el cual es motivo del presente estudio.



1.2 Antecedentes.

Los puentes vehiculares son obras de ingenieria de las que se requiere su
integridad estructural y accesibilidad después de un evento sismico. Sin embargo,
en el transcurso de los afios se ha demostrado que estos sistemas son muy
vulnerables, lo cual quedd de manifiesto tras la ocurrencia de grandes terremotos
como por ejemplo en Estados Unidos el sismo de San Fernando (1971), Loma
Prieta (1989), Northridge (1994), en Japon el sismo de Kobe (1995) y en Taiwan
(1999), al paso de estos sismos muchos edificios y puente vehiculares quedaron
seriamente dafiados. Quedo claro que los puentes, por su importancia estratégica
de comunicacion urbana e interurbana, son sistemas estructurales que deben
disefiarse para garantizar su uso para las comunicaciones de emergencia de la
poblaciébn o tengan intervencion minima para su rehabilitacion posterior al
terremoto.

Las lecciones aprendidas de los terremotos muestran que las subestimaciones en
la demanda sismica han jugado un rol fundamental, asi como las deficiencias
encontradas en los disefios estructurales. Sin embargo, gracias a estas lecciones
se ha podido avanzar en la consolidacién de nuevas propuestas de disefio y
normativas mas racionales como es el método basado en desplazamientos.

El procedimiento de disefio por desplazamientos se ha desarrollado en estos
ultimos afos, hoy en dia esta filosofia esta siendo aplicada con el objetivo de
mejorar las deficiencias de disefios basados en otras metodologias. Conceptos de
ductilidad y disipacion de energia juegan hoy un rol importantisimo en esta nueva
filosofia de disefio.

Por otra parte, muchas estructuras de Ingenieria Civil se encuentran en zonas de
amenaza sismica alta e intermedia, por lo tanto, los criterios de disefio deben
buscar estructuras que tengan un comportamiento sismico apropiado teniendo en
cuenta su importancia para la sociedad, que sean viables econ6micamente y que
sus reparaciones después del paso del sismo no sean costosos. Entonces, los
puentes deben proyectarse utilizando metodologias de disefio basadas en su
desempefo, que permitan al evaluador y diseiflador estimar el nivel de dafo
esperado.

Finalmente, el método basado en desplazamientos hoy en dia estd siendo
utilizado en el disefio de puentes convencionales tales como puentes rectos con
tableros continuos y puentes de menor magnitud, pero muy poco en puentes no
convencionales como atirantados, colgantes y arcos.

1.3 Justificacion.

En la actualidad una mayoria de nuestros paises han emprendido un proceso
acelerado de desarrollo de sus infraestructuras de transporte que son
generalmente inversion estatal para beneficio de la poblacién en general, este
desarrollo incluye construccion de puentes vehiculares de toda indole. La gran
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mayoria de estas estructuras se encuentran en zonas de amenaza sismica alta e
intermedia, por lo que los criterios de disefio deben buscar estructuras que tengan
un comportamiento sismico apropiado y que sean viables econémicamente.

Hoy las metodologias vigentes para el disefio sismico de puentes se basan en
dimensionar una estructura para que sus elementos disipen las fuerzas producidas
principalmente por sismos en el rango eléstico y otros en el rango inelastico
permitiendo deformaciones sin alcanzar el colapso.

El concreto reforzado es un material no homogéneo compuesto por dos materiales
de diferentes caracteristicas mecanicas: el acero y el concreto. Sin embargo,
ambos materiales presentan un comportamiento no lineal que merece ser
evaluado para poder cumplir con los requisitos de un adecuado disefo
sismorresistente, es decir, conociendo las propiedades de las secciones de los
elementos estructurales y la configuracién estructural se pueda prever que se
produzca algun dafo estructural mediante la disipacion de energia cuando este se
deforma produciéndose desplazamientos sin que se presente el colapso de la
estructura.

Se propone entonces una metodologia Illamada disefio basado en
desplazamientos aplicado a un puente atirantado; para este propdsito se aplicara
el procedimiento de analisis sismico estatico no lineal a través de Pushover para
evaluar el comportamiento sismico. Este procedimiento analiza la capacidad de la
estructura y su elemento de cedencia, basado en sus propiedades,
predimensionamiento inicial, empuje de la estructura con fuerzas laterales, analisis
de curvaturas y ductilidades para calcular los desplazamientos de capacidad del
puente. Esta capacidad sera verificada con fuerzas que generara la demanda
sismica través de un espectro de disefio de la zona del sitio del proyecto.

Esta metodologia permite realizar simultaneamente la evaluacién y el disefio
estructural con algunos parametros importantes. Las propiedades de la estructura
se obtienen con la geometria de la seccion, las curvas esfuerzo-deformacion de
los materiales constitutivos del concreto y el acero, la cantidad de refuerzo y el
valor estimado de la fuerza axial y fuerza lateral que actia sobre el elemento.

Teniendo en cuenta lo anterior, nos preguntamos ¢ para qué sirve este tema? sirve
para conocer la eficacia del método basado en desplazamientos aplicado a un
puente atirantado que permita estimar el desempefio de la estructura ante un
evento sismico en términos del nivel de dafo esperado.

SA quién le sirve? a aquellos ingenieros e investigadores de puentes cuyos
proyectos se encuentran en zonas de amenaza sismica intermedia o alta.

La importancia de este trabajo radica en la evaluacion de un puente atirantado por
el método de desplazamientos y su eficacia para este tipo de estructuras
considerando el nivel de riesgo sismico debido a la demanda sismica y que la
estructura debe absorber.



1.4 Objetivos.

El objetivo principal o general de esta investigacion es evaluar y conocer el
comportamiento sismico de un puente atirantado aplicando el método de disefio
basado en desplazamiento.

Como objetivos especificos:

e Evaluar la zona de emplazamiento del puente vehicular. Este objetivo es
muy importante porque se determinara la longitud del puente y la definicién
del tipo de puente atirantado, con una pila o dos pilas, céntrico o excéntrico.

e Andlisis de registros sismicos de acelerografos de la region.
Lamentablemente no se tiene informacion de registros sismicos de Bolivia,
se recurre a Peru por las similitudes que existen entre ambos paises en sus
zonas andina, subandina y selva. Se tomaran siete sismos con magnitudes
superiores a 5 Mw de los dos ultimos afios proporcionados por el Instituto
Geofisico del Perua. Estos sismos seran seleccionados considerando varios
parametros.

e Analisis de las diferentes normativas y determinar cuales son validas para
el caso de puentes atirantados.

e Determinar la demanda sismica y la capacidad del puente en base al
método.

e Identificar el coédigo nacional o americano aplicado a puentes del tipo
atirantado, esto es importante puesto que todo disefio se rige a una norma.

e Evaluacion del comportamiento sismico de un puente atirantado a través
del método de disefio basado en desplazamiento y con softwares de apoyo
tales como el CSIBridge (principal), SAP 2000, Seismomatch, Matlab y
otros.

1.5 Marco tedrico.

Los puentes con luces grandes son evaluados de forma conservadora a traves de
dos métodos: método basado en fuerzas y método basado en desplazamientos y
de los procedimientos existen los estaticos no lineales y los dinamicos no lineales.
Otro aspecto importante es la economia, si se requiere que la estructura tenga una
respuesta estructural netamente elastica, la estructura sera muy cara. Lo que se
requiere es que el puente tenga un buen comportamiento estructural pero que sea
econOmica y para esto los métodos estan incursionando en el rango no lineal.



Hoy el analisis de estructuras en el rango no lineal es cada vez mas importante, la
estructura debe ser capaz de disipar energia a través de alguno de sus elementos,
en este caso a través de los pilones, también puede recurrirse al uso de
dispositivos de disipacion de energia por aislamiento de base entre la
subestructura y la superestructura y evaluar globalmente la estructura.

La demanda sismica que producira desplazamientos maximos en la estructura
sera con el espectro elastico de disefio de la zona de sitio del proyecto que sera
estimado en base a un namero conveniente de sismos de la regién. El espectro
elastico se llevara a espectro inelastico con algun factor de reduccién de manera
se permita que la estructura incursione en el rango no lineal.

El método basado en desplazamientos requiere como apoyo un procedimiento de
disefio estructural para estimar la capacidad de la estructura, existen los estaticos
no lineales y dinamicos no lineales. Los puentes atirantados por su naturaleza
tienen comportamiento no lineal, su no linealidad tiene dos fuentes importantes:
no linealidad de los materiales y no linealidad geométrica. Para calcular la
capacidad de la estructura sera a través de analisis sismico estatico no lineal
empujando la estructura con fuerzas laterales. En la combinacion de cargas se
incluird el espectro inelastico de manera se permita que la estructura incursione
en el rango no lineal y obtener la capacidad desplazamientos del puente.

Resulta muy importante en puentes atirantados un adecuado disefio conceptual
gue tome en cuenta seriamente los aspectos en zonas de sismicidad moderada a
alta. En este sentido, es importante resaltar que el mejor desempefio sismico sera
aquel que esté relacionado con la estructura que tenga mayor uniformidad,
sencillez y simetria, cuando se cumplen estos requisitos, el desempefio es
satisfactorio. El problema del buen comportamiento sismico de un puente, no se
resuelve evaluando la estructura con procedimientos complejos y tediosos de
calculo, sino por simpleza y armonia que son sindbnimos de buen desempefio.

Entonces, tres aspectos estan muy relacionados en el marco teorico y que a

continuacion se indican.
/ Necesidad \

Oportunidad | 4=——————————ep|  Problema

Problema, plantear el tipo de puente para dar solucion al trafico vehicular entre
dos zonas de la ciudad y verificar la efectividad del método elegido en el disefio y
evaluacion sismica del puente.

Necesidad, cuando nos referimos al método basado en desplazamientos, surge la
necesidad de conocer las bondades y desventajas del mismo cuando se aplica en
la evaluacion del comportamiento de puentes de grandes luces como es un
atirantado.



Oportunidad, con esta investigacion sera oportuno conocer el método basado en
desplazamientos desde la perspectiva tedrica y practica aplicada a puentes no
convencionales. Muchos puentes pequefios convencionales en la actualidad estan
siendo disefiados por este método, pero de a poco se avanzan en puentes de
grandes luces.

La ductilidad es otro concepto muy sustentado en el método basado en
desplazamientos. Los modos de dafio ductil generalmente implican el desempefio
del sistema de cedencia del puente y la correspondiente deformacion plastica en
estos elementos. Una vez que se produce el desempefio, los desplazamientos en
el puente no pueden exceder la capacidad de los elementos, incluso durante
terremotos muy grandes. Esta accion tipo fusible se puede lograr de manera
segura y evitar el colapso si el puente esta disefiado y detallado para
deformaciones inelasticas. Entonces segun la metodologia basada en
desplazamientos, se permiten dafios pero estos deben ser controlados, sino se
controlan la estructura tendra un mal funcionamiento o colapso. Otro concepto
importante en el marco referencial es el sismo de disefio, la filosofia de disefio
actual acepta el hecho de que un puente se dafara y se comportara de manera
inelastica durante el terremoto de disefio, un evento con un periodo de retorno de
1,000 afios es aceptado y establecido en todas las normas y codigos.

Finalmente, en la evaluacién de la estructura se tienen pocas opciones sobre la
demanda, la mayor parte del esfuerzo de disefio se destina a proporcionar la
capacidad suficiente a la estructura para satisfacer la demanda. Si bien este
método significa una notoria mejora con respecto a otros, sin embargo, aun implica
una suposicion muy importante que debe ser revisada para la aplicabilidad del
método. Dicha suposicién es que la demanda de desplazamiento se calcula con
analisis elasticos lineales y propiedades fisuradas.

En resumen, el método basado en desplazamiento, se basa fundamental en dos
conceptos: desplazamiento de la estructura producida por fuerzas sismicas y la
capacidad de la estructura de absorber dichos desplazamientos incursionando en
el rango inelastico.

1.6 Metodologia.

En la presente investigacion, se aplicara el método sistémico y tedrico analitico.

El método sistémico, porque se modelara el objeto, en este caso el puente,
mediante los componentes tales como forma del puente debido a la topografia,
tipo de suelo, longitud del accidente natural a salvar, registros sismicos, cargas
permanentes y vivas.

El tedrico analitico, porque se revisara la bibliografia especializada para conocer
el procedimiento basado en desplazamientos y se confeccionara su aplicacion en
este tipo de estructuras.



CAPITULO Il. CONCEPTOS BASICOS.
2.1 Dimensionamiento y comportamiento estructural de puentes atirantados.

Los puentes atirantados estan formados por la subestructura, superestructura y
los tirantes, tienen las siguientes disposiciones.

La subestructura esta constituida por estribos y pilones. Longitudinalmente los

pilones pueden ser del tipo flexible con un elemento vertical inico o del tipo rigido
en forma de A (figura 2.1).
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Pilon flexible Pilon rigido

Figura 2.1 Esquema longitudinal de pilones (J. Mathivat, 1980, et al.).

El esquema transversal del pilbn depende mucho de la forma de la suspension de
los tirantes, sea en un plano central o axial o dos planos laterales, tienen diferentes
formas (figura 2.2).

Figura 2.2 Esquema transversal del pilén: (a) en A, (b) en Y invertida, (c) en
rombo o diamante, (d) en H o pértico (J. Mathivat, 1980, et al.).

Los pilones sufren fuerzas axiales y flexiones en las dos direcciones, longitudinal
y transversal, debidos a cargas permanentes, moéviles y fuerzas sismicas.



Respecto a la configuracion del sistema de atirantamiento o suspension en la
disposicion longitudinal, por lo general se distinguen tres formas: en abanico, arpa
y semiabanico o intermedia (figura 2.3).
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(a) Disposicion de tirantes en arpa (b) Disposicion de tirantes en abanico

TTITT
(c) Disposicion de tirantes intermedia o mixta

Figura 2.3 Configuracién del atirantamiento en la disposicion longitudinal.
(J. Mathivat, 1980, et al.).

En la disposicion en arpa (figura 2.3a), los tirantes son paralelos. Adquiere buen
funcionamiento si el pilon es muy rigido. La disposicion en abanico (figura 2.3b),
los tirantes convergen en el vértice del pilon. Es una distribucibn muy comun, los
esfuerzos axiales son menores en el tablero, también presenta menor flexion en
el pilén. La disposicion intermedia es una derivacion de la distribucion en abanico
(figura 2.3c).

(a) Sistema de suspension axial o central (b) Sistema de suspension en dos planos laterales
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(c) Sistema de suspension espacial (variante)

Figura 2.4 Configuracién del atirantamiento en la disposicidn transversal.
(J. Mathivat, 1980, et al.).



Respecto a la configuracion del sistema de atirantamiento o suspension en la
disposicion transversal, se tienen tres formas: en un solo plano vertical, dos planos
de tirantes verticales y los espaciales (figura 2.4). El caso de tirantes formando un
solo plano vertical central o axial (figura 2.4a), el plano de tirantes solo absorbe la
flexién y corte del tablero, pero no la tension debido al desequilibrio de cargas. El
viento es resistido por el tablero. Cuando se tienen dos planos de tirantes
verticales (figura 2.4b), estos estan situados en los bordes laterales del tablero, en
este caso los tirantes liberan al tablero de la flexion corte y torsion general. El
tablero solo soporta la flexion transversal. Eltercer caso de disposicion de tirantes
son los espaciales o variantes de los anteriores (figura 2.4c), se constituyen en
dos planos inclinados y que convergen en el eje del pilon.

La eleccién del tipo de suspension depende del ancho del tablero y de la rigidez
necesaria para que soporte cargas torsionales, una mayoria de los puentes
atirantados tienen sistema de suspension lateral y espacial.

Con respecto al dimensionamiento de la separacion de los tirantes, no esta
normado en ningun coédigo de disefio, de acuerdo a criterios técnicos de
investigadores y disefiadores en este campo, la separacion de tirantes es
recomendable sea de 5 a 15 m. si los tableros son de hormigén y de 10 a 20 m.
para tableros metalicos (J. Manterola, 2006).

En referencia al dimensionamiento longitudinal de los puentes atirantados, la
condicion de rigidizacidbn mas eficaz para el sistema de atirantamiento, se obtiene
realizando vanos de compensacién cortos (Lc) (J. Manterola, 2006) del orden de
0.2 a 0.3 de Lp (figura 2.5)

0.20L
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Lc=0.20 a 0.30Lp Lc=0.20 a 0.30Lp

Lc L Lp | Lc

Figura 2.5 Dimensiones de los tramos de compensacion y altura pilén
(J. Manterola, 2006, J. Mathivat, 1980, et al.).

Los pilones o torres, son elementos de hormigén armado fuertemente solicitados
a compresion, pero también a otros esfuerzos que actlan en varias direcciones,
debidos a la componente vertical de la tensién de los tirantes por lo que pueden
presentarse riesgos de inestabilidad de forma (J. Mathivat, 1980). Respecto a la
altura promedio del pilon se estima en la relacion 0.20 de la longitud total del
puente (figura 2.5), es decir:

H=0.20L (2.2)



En referencia a la seccién transversal de la superestructura, es decir el tablero
propiamente dicho, se establecen recomendaciones que se deben seguir para un
dimensionamiento 6ptimo. Existen tres tipos de secciones de tablero: metalicas,
de concreto y las mixtas. Las secciones metalicas tienen ventajas desde el punto
de vista de rapidez en su ejecucion, menor peso de tirantes y cimentaciones, pero
tienen un costo muy elevado. Las secciones de hormigon y mixtos reemplazan en
muchos casos a las metalicas.

Las desventajas de las secciones de hormigdn son su peso, pero paradojicamente
el peso permite afrontar luces muy grandes. Asimismo, vienen en parte
compensadas por las grandes ventajas que el peso y el amortiguamiento superior
presentan para enfrentarse con el efecto del viento o cargas sismicas. Las
secciones de hormigdn generalmente son secciones cajoén del tipo mono o
pluricelular y las mixtas tienen vigas metélicas siendo el tablero de hormigon
(figura 2.6).
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(@) Tablero de hormigon (b) Tablero de seccion mixta

Figura 2.6 Secciones de tablero cominmente usadas (J. Manterola, 2006, et al.).

Respecto al peso por metro cuadrado de los diferentes tableros varia poco con la
luz del puente. El peso promedio de los tableros oscila alrededor de:

- Tableros metalicos: entre 250 y 350 Kg/m2
- Tableros hormigoén: entre 1,000 y 1,500 Kg/m2
- Tablero mixto: entre 650 y 850 Kg/m2

A continuacion, se establece recomendaciones para el dimensionamiento éptimo
de la altura total de tableros (figura 2.6). La relacion canto/luz ha pasado de 1/58
a 1/190,1/210 y 1/477 (J. Manterola, 2006), es decir, actualmente se usan
relaciones canto/luz con las siguientes relaciones:

P/L=1/190; 1/210; 1/477

Donde:
L= es la luz total del puente.

En la actualidad es comun encontrar en una mayoria de los puentes tableros de
hormigén con relaciones canto/luz que van de 1/250 y 1/300.

Desde un punto de vista estructural, los puentes atirantados son estructuras
hiperestaticas, donde las componentes verticales de las fuerzas de tension de los
tirantes se comportan como apoyos elasticos sosteniendo el tablero en los puntos
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de anclaje como una viga continua. Las componentes horizontales de las fuerzas
de los tirantes se transmiten al tablero como fuerzas compresivas, éstas fuerzas
longitudinales que actdan en el tablero provocan considerables momentos
flexionantes adicionales que deben tomarse en cuenta para proporcionar
seguridad estructural necesaria (figura 2.7).
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Figura 2.7 Mecanismo de transferencia de cargas en puentes atirantados
(J. Manterola, 2006, et al.).

En todo puente atirantado la no linealidad geométrica siempre esta presente
debido a la gran flexibilidad de estas estructuras, las solicitaciones no son
proporcionales a las cargas aplicadas (teoria de primer Orden), es decir, cualquier
carga aplicada deforman al tablero y al pilbn, ambas deflexiones cambian
significativamente la direccion de los tirantes, y en consecuencia las componentes
de fuerzas verticales y horizontales de los tirantes en el tablero (figura 2.8). En
cambio, las no linealidades de los materiales dependen de la estructura especifica.
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Figura 2.8 No linealidad geométrica de puentes atirantados debido a su
flexibilidad (J. Manterola, 2006, et al.).

Las no linealidades geométricas se originan fundamentalmente en la deformacion
0 encorvamiento de los cables, la accion compresiva en el tablero y pilones, vy el
efecto de las grandes deflexiones debido a la flexibilidad de este tipo de
estructuras. En este sentido, existen varios trabajos de andlisis de los efectos e
importancias de ambas formas de no linealidad en puentes atirantados.
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En la actualidad existen muchos programas de elementos finitos que toman en
cuenta las no linealidades en este tipo de estructuras. Asi, es posible considerar
el comportamiento no lineal de los cables. EI comportamiento no lineal de los
pilonos y vigas principales debido a la flexocompresion, también puede ser
considerada la rigidez axial y flexional. EI cambio completo en la geometria del
puente como tercera fuente de no linealidad geométrica puede ser considerada a
través de un proceso incremental, en el cual se recalcula la rigidez de la estructura
a partir de las coordenadas nodales previas.

La no linealidad de los materiales, en un analisis Pushover, hoy en dia puede ser
considerada a partir del conocimiento de las leyes constitutivas de los materiales
y a partir del conocimiento de los comportamientos histeréticos de las zonas de
disipacién de energia.

Los puentes atirantados por general han tenido un desempefio sismico muy
satisfactorio, tal vez debido a su gran flexibilidad. A pesar de lo anterior, la
comprension de su desempefio es muy compleja, por lo que resulta muy adecuado
y prometedor disponer sistemas especiales de proteccidn sismica adicional.

Por otro lado, los sistemas de control de vibraciones en ésta area también han
experimentado un gran desarrollo, sobre todo en los ultimos 10 afios, enfocadndose
SuU uso mas que nada en incorporar sistemas pasivos de distinto tipo. Estos
sistemas se han empleado basicamente para controlar las vibraciones en los
cables debido al efecto del viento y la lluvia o para resolver problemas en puentes
aerodinamicamente complejos o inestables, mas que mitigar los efectos sismicos.
A pesar de ello, el uso de dispositivos para el control de la accion sismica
comienza a emplearse con mayor fuerza; y no solo en los cables para mitigar los
efectos de la interaccion cable-tablero, sino que también para aislar la
superestructura de la subestructura.

2.2 Filosofia del disefio sismorresistente.

Intentar definir con exactitud la magnitud de las fuerzas sismicas que llegan a una
estructura es una tarea académica tedrica y practica muy compleja ya sea porque
no se tienen los suficientes registros sismicos en la gran mayoria de los paises del
mundo, o0 porgue existe una brecha conceptual entre la generacion de los sismos
como tal en la fuente y la forma en que estas fuerzas sismicas afectan las
estructuras que son analizadas. Si bien, muchos reglamentos traen espectros de
disefio que permiten calcular las aceleraciones estructurales, pero analiticamente
pueden determinarse a través de mapas de riesgo sismico del pais y la zona de
estudio y definir espectros mas aproximados que describen el impacto de los
sismos de zonas alejadas, sismos de campo lejano, y ver la variabilidad de
aceleraciones en la estructura con sismos de campo cercano. Por esto mismo,
durante el disefio sismico estructural se confirma que la definiciéon de las cargas
convencionales (cargas permanentes y moviles) tienen mayor grado de
certidumbre que las fuerzas o demandas sismicas.
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Una forma de explicar la filosofia de disefio sismico es mediante la analogia de la
cadena de eslabones que facilita la concepcidn del funcionamiento de la estructura
y su modo de falla (Paulay y Priestley, 1992), se muestra en la figura 2.9 y se
explica a continuacion.

La filosofia de disefio sismico moderno para puentes, acepta el hecho de que un
puente se dafiara o responderd de manera inelastica durante el terremoto de
disefio, este evento tiene un periodo de retorno de aproximadamente 1,000 afios.
Dicha respuesta es diferente a la esperada para la mayoria de las otras
combinaciones de carga, ya que las cargas sismicas son tan grandes que
disefarlas elasticamente tendrian un elevado costo, excepto en los puentes mas
criticos de largo alcance. Por lo tanto, el dafio esta explicitamente permitido y se
espera bajo la carga de disefio del sismo, pero no todo el dafio es aceptable, solo
se permite la cedencia ductil y solo en elementos especificamente disefiados y
detallados para tal comportamiento. La falla fragil no esta permitida en ningin
momento.

En general y realizando una previa clasificacion de puentes (tomado de la norma
AASHTO LRFD), la cedencia sismica en puentes no esenciales, no criticos y en
puentes esenciales tienen las siguientes explicaciones. Para puentes no
esenciales y no criticos estos podrian resistir terremotos pequefios y frecuentes
sin dafnos significativos y podrian soportar terremotos mas grandes sin representar
una amenaza para la seguridad de la vida y sin colapso, el periodo de retorno
seleccionado para el evento de disefio es de 1000 afios. En cambio, para puentes
esenciales o criticos, se toma un enfoque que permite menos dafio.

El enfoque de la filosofia de disefio sismico por lo general, considera que
proporcionar fuerza o capacidad adicional es ventajoso desde una perspectiva de
seguridad, aunque dicha préactica podria hacer que el disefio sea costoso. Sin
embargo, para el disefio sismico es necesario estimar las fuerzas maximas que
pueden desarrollarse en la estructura, de modo que se proporcione la capacidad
de desplazamiento adecuada. Esto significa que simplemente agregar mas fuerza
en un elemento, sin importar su impacto en otras partes del sistema estructural,
no es una practica apropiada para el disefio sismico.

En algunas ubicaciones geogréficas, la sismicidad del area puede ser
suficientemente baja de manera que la respuesta elastica sea todo lo que se
espera y se requiere. En tales lugares, el disefio sismico es relativamente simple.
En cambio, en muchos lugares, la capacidad de un puente para deformarse
inelasticamente y de manera ductil es una necesidad. El uso de la respuesta
inelastica tiene bases tanto econOmicas como técnicas. Econdmicamente, es
prudente permitir algunos dafios para evitar gastar recursos indebidos en un
evento extremo con baja probabilidad de ocurrencia. Técnicamente, es prudente
disefiar estructuras utilizando una accioén de fusion (vinculo fusible) que limite las
fuerzas internas. Esto hace que la estructura sea menos vulnerable a los eventos
sismicos que son méas grandes que el evento sismico de disefio. La accion de
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fusion, en el disefio sismico moderno y en ingenieria sismica se conoce como
respuesta ductil y esta muy relacionado a la capacidad de la estructura.

Los principios de disefio de capacidad de una estructura, pueden resumirse en
tres pasos y se muestra en la figura 2.9, la misma que se conoce como analogia
de la cadena de eslabones:

1) Definir qué elemento estructural del puente se deformara inelasticamente, este
formard un mecanismo plastico y sufrird dafios bajo la accién de la carga lateral
del sismo (demanda sismica, en el grafico la fuerza de tensidén), o sea,
identificacién de los vinculos fragiles y ductiles (eslabon fusible o de cedencia) y
asignacion de sus capacidades.

2) Disefar y detallar aquellos elementos (los de cedencia) para continuar
resistiendo la carga aplicada con poca o ninguna degradacion bajo deformacion
continua y bajo inversion de carga, detallando la ductilidad.

3) Desarrollar una ruta de carga completa en la estructura por la cual otros
elementos de la estructura (eslabones fragiles) no fallaran antes que los enlaces
de cedencia (eslabones ductiles) alcancen sus resistencias o capacidades
maximas, y configurara el sistema para proporcionar la capacidad de deformacién
suficiente para que pueda producirse la cedencia protegida por capacidad.

FﬂJ Fd
Force, F 4—:@ /)——-(\ D C /:_‘(\ @:}—P Force, F
o= e N\
Brittle Links Ductile Links Brittle Links

Force
Ductile Behavior, F; < All Fy,

Brittle Behavior, Any one Fj, < F,

.

Displacement, A

Figura 2.9 Analogia de la cadena para el disefio por capacidad
(Paulay y Priestley, 1992).

En la analogia de la cadena eslabonada, no esta permitido la falla en los eslabones
fragiles (brittle links), sino en el eslabon dactil (ductile links), entonces, este
concepto especifica darle ductilidad a la estructura. El enfoque del disefio de
capacidad aplicado en el disefio sismico conceptual de un sistema de resistencia
de fuerza lateral de un puente, también conocido como Sistema de Resistencia a
Terremotos (ERS) se centra en los pasos 1y 3. En la practica, la aplicacién del
enfoque de disefio de capacidad a menudo entra en conflicto con otras
restricciones de disefio.
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Finalmente, como se mencioné al principio de este acapite, la demanda sismica
no es la misma en un pais o region, existe variabilidad, por lo tanto, la filosofia de
disefio sismico que se utiliza para el disefio de puentes aumenta el rigor de los
requisitos de disefio sismico a medida que aumenta la sismicidad. Debido a esta
variabilidad, se discute a continuacion practicas especificas para el método
basado en el desplazamiento que se aplica a puentes.

2.3 Introduccién al disefio basado por desplazamiento.

El método basado en el desplazamiento (DBM) es el método utilizado en las
especificaciones AASHTO LRFD y otros cédigos para el disefio sismico de
puentes. Fundamentalmente, tiene el mismo objetivo que el método basado en
fuerzas (FBM), pero los medios son diferentes. El disefio basado en
desplazamientos, a diferencia del FBM, no calcula una fuerza de disefio especifica
para los elementos que producen. En cambio, el proyectista es libre de
proporcionar el sistema de cedencia segun sea necesario para garantizar que la
demanda de desplazamiento sea menor a la capacidad de desplazamiento del
pilén o pilas, siempre que se proporcione un umbral de resistencia lateral minima
para cada pilon y que toda la carga no sismica también sea satisfecha. Por lo
tanto, en el disefio simplemente propone un sistema de carga lateral y las
correspondientes fuerzas de los elementos, y luego verifica que la capacidad de
desplazamiento sea adecuada, es decir, que la capacidad desplazamiento de la
estructura sea mayor a la demanda Acapacidad>Ademanda (figura 2.10).

Nivel de fuerza de disefio

Ademanda se asume igual a Aelastico y explicitamente
Fuerza, F verificada para ser inferior a la Acapacidad

Felastica
Capacidad inelastica del puente explicitamente
calculada (curva Push-over)

Fcedencia

Acapacidad

Acedencia

Desplaz., A

Aelastico Ademanda

Figura 2.10 Céalculo del nivel de fuerza de disefioy la demanda de
desplazamiento en el método basado en desplazamiento
(tomado de AASHTO LRFD 2013).

La capacidad se basa en la ductilidad del pilébn (en puentes es el elemento de
cedencia) y puede controlarse mediante el refuerzo longitudinal y transversal en
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éste y la seccion del elemento. Finalmente, se realiza una comprobacién directa
de la capacidad de desplazamiento en relacion con la demanda.

Como se dijo anteriormente, el disefio para cargas sismicas, requiere una forma
de pensar algo diferente que para otros casos de carga. En general, se considera
gue proporcionar fuerza o capacidad adicional es ventajoso desde una perspectiva
de seguridad, aunque esta practica podria hacer que el disefio sea mas costoso.
Sin embargo, en el disefio sismico es necesario estimar las fuerzas maximas que
pueden desarrollarse en la estructura, de modo que se proporcione la capacidad
de desplazamiento adecuada. Entonces estamos hablando del disefio por
capacidad de la estructura.

Demanda sismica versus capacidad de la estructura, es fundamental para el
éxito del disefio de capacidad de la estructura y la metodologia basado en
desplazamientos, que la demanda en un puente (debido a fuerzas sismicas) sean
menores que la capacidad del puente (pilon o componente de cedencia) para
resistir esa demanda. Este requisito puede expresarse como sigue:

D4 (2-2)
C

En el disefio se tienen pocas opciones sobre la demanda sismica (tratese de
sismos de campo lejano o cercano), la mayor parte del esfuerzo de disefio se
destina a proporcionar la capacidad suficiente para satisfacer la ecuacion 2.2. Una
excepcion notable a este enfoque es el uso de aislamiento sismico para reducir la
demanda sismica de tal manera que puede ser posible satisfacer esta ecuacion
sin exceder la capacidad elastica de la estructura.

En el presente estudio se incluye y se aplica mas adelante el uso de aisladores de
alto rendimiento en cada apoyo, los cuales reducen la demanda sismica en el
puente.

2.4 Codigos y normas de disefio que aplican el método de disefio por
desplazamientos para puentes atirantados.

Dos codigos con sus respectivas normas aplican el método de disefio por
desplazamientos a puentes en general: AASHTO LRFD y WSDOT LRFD. En todo
el continente americano y varios paises de otros continentes, el disefio y
evaluacion de puentes se ha practicado teniendo como referencia estas
especificaciones norteamericanas.

El manual de disefio de puentes WSDOT LRFD 2014, no reproduce las
especificaciones AASHTO LRFD 2014 sino que complementa estas
especificaciones proporcionando direccion adicional, ayuda de disefio, ejemplos e
informacion practica. Este manual de disefio de puentes toma con anterioridad
donde existe conflicto en las especificaciones AASHTO.
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Las dos normas indicadas anteriormente son las que aplican el método de disefio
por desplazamientos a diversos tipos de puentes, pero con cierta reserva a
puentes no convencionales.

Otras normas tales como el ACI 318-14, ASCE 7-10, ASCE 41-13, ATC 40 y el
FEMA 356 son aplicables para el disefio o verificacion de algunos elementos
estructurales de puentes y se toman algunos parametros sismicos de éstos para
el presente proyecto.

2.5 Combinacion de cargas para puentes atirantados.

La norma AASHTO LRFD, asimismo la norma WSDOT LRFD 2014, especifican
los requisitos minimos para cargas y fuerzas, los limites de su aplicacién, los
factores de carga, y las combinaciones de carga son usadas para el disefio de
puentes vehiculares en general nuevos y existentes (Anexo 1, tablasl y 2). Para
la denominacion de cargas, la norma establece las siguientes cargas y fuerzas:
permanentes y transitorias.

Cargas permanentes, existen varios tipos, pero, las principales a considerar para
la evaluacion sismica del puente vehicular son las siguientes:

e DC = peso propio de los componentes estructurales y no estructurales.
e DW = peso propio de la carpeta de rodadura (asfalto).

Cargas transitorias, las principales a considerar son:

LL = carga viva vehicular (vehiculo HL-93, tandem y carga de carril).
PL = carga viva peatonal.

IM = incremento de carga dinamica vehicular.

EQ = carga sismica.

Las caracteristicas de las cargas vivas como el tipo de vehiculo de disefio HL-93,
el tandem, carga de carril y carga peatonal son especificados por AASHTO LRFD
(ver Anexo Il). Existen otras cargas también importantes, pero no son
consideradas en el presente estudio:

WS= Carga de viento sobre la estructura.

TG = Fuerzas debidas a gradiente de temperatura.
WA = Carga de agua y presion de la corriente.

BR = Fuerza de frenado vehicular.

TU = Fuerza debida a temperatura uniforme.

Factores de Carga y Combinaciones de carga, el cédigo AASHTO LRFD 2012
establece que debe tomarse la solicitacion total mayorada como:

Q= 772 7:Q; (2-3)
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Donde:
Q = carga total mayorada (de AASHTO LRFD articulos 3.4.1y 3.11.6.2).
Qi = fuerza interna.
n = modificador de carga (de AASHTO LRFD, articulo 1.3.2).
v = factor de carga (de AASHTO LRFD, tabla 3.4.1).

El factor de modificacion de cargas,n, esta relacionado con la ductilidad,
redundancia e importancia operativa del puente. En la presente evaluaciéon se
toman los siguientes valores.

e T = es el factor relacionado con la ductilidad de la estructura. En este caso
para evaluacién sismica prevalece el estado limite de eventos extremos,

entonces Mp = 1.00 (de AASHTO LRFD 2012, articulo 1.3.3).

e TR = es el factor relacionado con la redundancia de la estructura. Para la
evaluacion sismica prevalece el estado limite de eventos extremos,
entonces Nr = 1.00 (de AASHTO LRFD 2012, articulo 1.3.4).

e 1 = es el factor relacionado con la importancia operativa del puente. Tanto
AASHTO LRFD y el WSDOT LRFD dan tres categorias de importancia

operativa a los puentes: normal, esencial y critico. En este estudio el puente
se considera esencial, pero para la evaluacion sismica prevalece el estado

limite de eventos extremos, entonces Mr = 1.00 (de AASHTO LRFD,
articulo 1.3.5).

Entonces, para las cargas, el factor de modificacion de las cargas,n, se tomara el
valor maximo, tal como especifican las dos normas:

n=ny-ns-n =100 (2-4)

Para el factor de carga, y, son especificados en tablas de AASHTO LRFD (Anexo
1, tablas | y Il) para las diferentes combinaciones de carga y cargas permanentes.

Para las combinaciones de cargas aplicables en el disefio y la evaluacién de la
estructura se toman para los siguientes estados limite:

e Resistencia | - Combinacién béasica de cargas relacionada con el uso
vehicular normal del puente sin viento.

e Servicio | - Es la combinacién de carga empleada para el control de
agrietamientos de elementos con refuerzo de acero y control de compresion
en elementos postensados.

e Eventos extremo | - Combinacién de carga que incluye sismo. El factor de

carga para carga viva, YEeg, debe determinarse para cada proyecto
especifico. El codigo WSDOT LRFD de 2014 en su articulo 3.5 establece
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un valor de 0.50 para valores de trafico promedio diario de vehiculos
(ADTT). EIl reporte 489 de NCHRP (National Cooperative Highway
Research Program) recomienda usar 0.50 para puentes localizados en
rutas principales y carreteras congestionadas.

Las combinaciones de carga a aplicar en la presente evaluacion son:
Para factores de carga maximos:

Resistencia | = 131.25(DC)+1.50(DW)+1.75(LL+IM+PL)}
Servicio | = 131.00(DC)+1.00(DW)+1.00(LL+IM+PL)}
Eventos extremos | = n$1.25(DC)+1.50(DW)+ ¢ (LL+IM+PL)+1.0(EQ)}

Factores de carga minimos:

Resistencia | = 130.90(DC)+0.65(DW)+1.75(LL+IM+PL)}
Servicio | = 131.00(DC)+1.00(DW)+1.00(LL+IM+PL)}
Eventos extremos | = 1130.90(DC)+0.65(DW)+ ¥rq (LL+IM+PL)+1.0(EQ)}

De las seis combinaciones la principal en la evaluacion sismica es la de eventos
extremos en sus combinaciones maximas y minimas. El factor modificador de

cargas, n, es 1.00 y el factor de carga, YEg, es 0.50 en todos los casos.
2.6 Zonas sismicas y categorias de disefio sismico SDC.

El cédigo AASHTO usa zonas de desempeiio sismico para Norteameérica que van
desde bajo a alto. Esta particion sismica del pais se realiza utilizando el coeficiente
de aceleracion espectral de disefio a 1.0 segundo, Spoi. En las Especificaciones de
disefio AASHTO LRFD 2013, se denominan zonas sismicas, y en la Guia de
especificaciones sismicas AASHTO LRFD 2014, se denominan categorias de
disefio sismico SDC. Las zonas van desde 1, la més baja, hasta 4 la mas alta. Del
mismo modo, los SDC varian de SDC A a D (ver Anexo I, tabla Ill). Los limites de
aceleraciéon espectral son los mismos para las dos especificaciones.

Esta particion en zonas de desempefio sismico, es aceptada en la mayoria de

cbdigos de otros paises con la diferencia que los mapas de riesgo sismico son
propios de cada pais.
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CAPITULO IIl. CONSIDERACIONES IMPORTANTES PARA EL DISENO
SISMICO DEL PUENTE ATIRANTADO.

Para la evaluacion sismica del puente atirantado se consideran los siguientes
aspectos importantes: no linealidad de los materiales y la no linealidad geométrica.

Las no linealidades de los materiales, son consideradas como mecanismos
prevalecientes para disipacion de energia en estructuras y mas aun en este tipo
de puentes. El hormigén y el acero, son materiales elastoplasticos, o sea, tienen
una zona elastica y otra plastica, estas caracteristicas sirven para estudiar lo que
se conoce como relacibon momento-curvatura del elemento estructural. Los
elementos de un puente lldmense pilas y vigas, fundamentalmente los pilones, se
disefian para resistir cargas sismicas y que eficientemente disipen energia a
través de la deformacién plastica en flexion.

Las no linealidades geométricas, estan presentes en todo puente atirantado, y se
originan fundamentalmente en el encorvamiento de los cables, la accién
compresiva en el tablero y fundamentalmente debido a la accion de fuerzas axiales
y flexionales en los pilones que originan problemas de segundo orden llamados P-
A; por estas causas en este tipo de estructura se producen grandes deflexiones.

Entonces, los puentes atirantados tienen por naturaleza un comportamiento no
lineal. En la actualidad existen muchos programas de elementos finitos que toman
en cuenta las no linealidades en este tipo de estructuras. Asi, es posible considerar
el comportamiento no lineal de los cables, el comportamiento no lineal de los
pilones y vigas principales.

3.1 Propiedades mecanicas de los materiales constitutivos.

El hormigon reforzado es una combinacion de materiales (hormigén y acero) que
presenta un comportamiento estructural bastante disperso, pero que en conjunto
es un material capaz de resistir diferentes tipos de esfuerzos para cargas de
diferente procedencia. En raras ocasiones se esfuerza al hormigén en una sola
direccion, o sea esfuerzo uniaxial, en la mayoria de los casos se esfuerza
simultdneamente en varias direcciones con esfuerzos biaxiales y triaxiales.

Las cargas de cualquier origen, producen en el elemento de hormigén una
distribucion de esfuerzos de tracciones y compresiones. Las tracciones son una
debilidad mecéanica del material. En cambio, el hormigén es un material que resiste
excelentemente esfuerzos de compresion sin cambiar su forma original de manera
corriente respecto a otros materiales; pero una vez se supera su limite de
deformacion no recupera su forma inicial, presentando un colapso repentino por
desintegracion parcial o total.

Precisamente, para mejorar el comportamiento del hormigdn a cargas de cualquier
direccién, pruebas realizadas por muchos investigadores (R. Park y T. Paulay,
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1988) han demostrado que el hormigon debe ser confinado por refuerzo
transversal de acero, a parte del acero longitudinal, esto mejora
considerablemente las caracteristicas esfuerzo-deformacion del hormigén a
deformaciones.

En la practica se confina el hormigdn mediante refuerzo transversal en forma de
aros o hélices espaciados a poca distancia, entonces mecanicamente se
presentan dos componentes: hormigon que esta dentro de la zona confinada y el
hormigon que esté por fuera de la zona confinada. La diferencia considerable entre
el confinamiento por hélices de acero y el confinamiento por aros rectangulares se
ilustra en la figura 3.1.

’// Concreto no
5’ confinado

(b)

Figura 3.1 Confinamiento por aros cuadrados y hélices: (a) aro cuadrado
(b) hélice (R. Park y T. Paulay, 1988).

Las pruebas han demostrado que estribos en forma de hélices confinan mejor al
hormigbn con mucha mas eficiencia que los aros rectangulares (R. Park y T.
Paulay, 1988). Obviamente debido a su forma, las hélices estan en tension axial
de aro y proporcionan una presion continua de confinamiento alrededor de la
circunferencia que a grandes deformaciones transversales se aproxima al
confinamiento de un fluido (ver figura 3.1b).

Los aros rectangulares solo pueden aplicar reacciones de confinamiento cerca de
las esquinas (ver figura 3.1a), debido a que la presién del hormigdn contra los
lados de los aros tiende a flexionar los lados hacia afuera, por lo tanto, algunas
porciones considerables de la seccion transversal del hormigdon pueden no estar
confinada. Debido al arqueo interno entre las esquinas, el hormigdn esta confinado
efectivamente solo en las esquinas y en la regién central de la seccion. Sin
embargo, el acero rectangular de confinamiento si produce un aumento
significativo en la ductilidad y cierto aumento en la resistencia (R. Park y T. Paulay,
1988). Las diferencias de las curvas esfuerzo-deformacion debido al
confinamiento por la forma del acero transversal se muestran en la figura 3.2.
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Figura 3.2 Curvas esfuerzo-deformacién para cilindros de hormigén:
a) Confinado por hélices de acero, b) confinado por aros
rectangulares (tomado de Kent y Park).

La curva tipica esfuerzo-deformacion del hormigén para elementos confinados y
no confinados (figura 3.2a y 3.2b) tiene una tendencia a una parabola de segundo
grado. En elementos con acero transversal en forma de hélice (figura 3.2a) se
demuestra que, a menor separacion del paso helicoidal, el confinamiento del
hormigén es mas efectivo, en cambio, en estribos rectangulares (figura 3.2b) si
bien el valor maximo de la curva bordea 0.002 para ambos casos, pero el hormigén
confinado incrementa resistencia ultima mas que el hormigén no confinado (R.
Park y T. Paulay, 1988).

La curva esfuerzo-deformacion a deformaciones elevadas es funcion de muchas
variables, entre las principales se puede mencionar: 1) la relacién del volumen del
acero transversal al volumen del nucleo del concreto, un elevado contenido de
acero transversal involucra una elevada presion de confinamiento transversal y 2)
un espaciamiento mas pequefio entre aceros transversales conduce a un
confinamiento mas efectivo. EI hormigén estd méas confinado por el arqueado del
hormigon entre varillas transversales y si existe mucha separacion es evidente que
no puede confinarse un volumen grande de hormigén (figura 3.3).

Fuerzas do L vaiilia [
confinamiento’ | vansyersal £

Figura 3.3 Eficiencia del confinamiento debido al espaciamiento del acero
transversal (Tomando de R. Park y T. Paulay, 1988).
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Un esquema general de curvas esfuerzo-deformacién para hormigon confinado y
no confinado para cualquier seccion transversal lo describe el lamado modelo de
Mander (figura 3.4). Como puede observarse, el hormigdn confinado logra casi el
doble de resistencia del hormigon no confinado.

stress |

complex model
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Figura 3.4 Curvas esfuerzo-deformacién para hormigon confinado y
no confinado para cualquier forma de seccion modelo de

Mander (Priestley, Seible y Calvi, 1996).

Otro material constitutivo es el acero, cuya propiedad mecéanica presenta
ductilidad que lo hace destacable siendo parte del hormigdbn armado. La curva
esfuerzo-deformacioén del acero exhibe una porcién inicial elastica lineal (curva de
AB), una zona de cedencia (BC), una region de endurecimiento por deformacion
y por ultimo un punto de falla.

Figura 3.5 Curvas esfuerzo-deformacion del acero.
(Tomando de R. Park y T. Paulay, 1988)

La propiedad mas importante del acero es el esfuerzo en el punto de cedencia o
resistencia de cedencia también conocido como limite de fluencia. La longitud de
cedencia, o sea de B a C (grafico 3.5) es funcion de la resistencia del acero y su
contenido de carbono. El limite de fluencia de acuerdo a norma debe ser minimo

420 MPa.
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Finalmente se tienen a los cables y dispositivos de anclaje, materiales que
constituyen el atirantamiento y se consideran criticos en un puente atirantado. El
desarrollo tecnologico de estos dispositivos es muy importante para el disefio y
construccion de puentes postensados en general y mucho mas para colgantes y
atirantados. Desde una vision general, su disefio se enfoca en dos objetivos
fundamentales: 1) asegurar que las tensiones de los tendones (tirantes) se pueden
controlar durante el proceso constructivo y mantenerlos durante su vida en servicio
y 2) debe asegurarse la integridad de los cables y los elementos de sujecion para
gue factores ambientales y externos no afecten su resistencia o capacidad
estructural siendo uno de los problemas principales la corrosion. En cuanto a los
tirantes, se utilizan aceros especiales de muy alta resistencia, los mas usados son
barras paralelas (acopladas y no acopladas) y tendones que son conjunto de
torones. En la figura 3.6 se presentan caracteristicas de un torén de 7 alambres.

Figura 3.6 Principales tipos de cables utilizados en puentes atirantados.
(tomado de Niels J. Gimsing y Christos T. Georgakis, 2011)

Un toron es un conjunto de 7 alambres de alta resistencia que agrupados en
paquetes forman el tirante. Mas detalles se indican en Anexos lll.

3.2 Estados limite en los elementos de hormigdn reforzado por accion de
fuerzas de flexocompresion.

Para la evaluacion del comportamiento estructural debido a un sismo,
considerando el control que se tiene sobre la falla a cortante y otros tipos de fallas
en el elemento principal ductil del puente, en este caso llamese pila, pilén o torre,
es conveniente realizar una descripcion detallada de las etapas de carga del
elemento que estd sometida a esfuerzos de compresion axial debida a cargas
verticales y esfuerzos de flexion producidas por fuerzas laterales originadas
principalmente por sismos.

Entonces, el pilon, pila o torre de hormigdn reforzado sometido a fuerzas de
flexocompresion presenta lo que se llama en ingenieria estructural el diagrama
momento-curvatura (M-?2) o momento rotacion (figura 3.7). En este diagrama se

ilustra las tres etapas que son de importancia para garantizar un adecuado
desempeiio del elemento estructural: primera etapa es el agrietamiento del
hormigon, la segunda el estado limite de fluencia y la tercera el estado ultimo de
la seccién o limite de la deformacion.
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Figura 3.7 Curva idealizada Momento-Curvatura para una seccion
simplemente reforzada que falla a traccion y ajustado a
un modelo bilineal (R. Park y T. Paulay, 1988).

Por lo general y como aplicacion directa de los estados limite, una de las formas
de representar el diagrama M-@ es ajustarlo a dos rectas (no se considera
relevante la contribucion del hormigon a traccién). Entonces, tal como se observa
en la figura 3.6, se une con una recta el origen con el punto en que se alcanza la
fluencia del acero y la segunda recta desde el punto de fluencia hasta que alcanza
el limite de la deformacion o agotamiento ultimo de la seccion (R. Park y T. Paulay,
1988).

La curva bilineal es muy tipica en el analisis de diagramas M-@ de secciones de
hormigén sometidos a carga axial y flexién o flexocompresion que méas adelante
se detalla su estudio.

3.3 Configuracion de la subestructura y superestructura.

La configuracidon de la subestructura y superestructura estd en base a la
topografia, geologia y trafico vehicular de la zona donde se emplazara el puente,
entonces cada puente tiene su particularidad, su forma longitudinal y transversal
dependen en gran medida de estudios de campo.

3.4 Conexibdn entre superestructura y subestructura.

En cualquier tipo de puente, hay dos maneras de conectar la superestructura con
la subestructura: conexiones monoliticas y las apoyadas. Estas dos formas de
conexion han conducido al desarrollado de dos filosofias de disefio, por lo tanto,
es un tema muy importante en la evaluacion del comportamiento sismico de un
puente.
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El primer tipo de apoyo tiene aplicacion muy conservadora, y menos en zonas de
alta o intermedia sismicidad. El segundo tipo de conexion es el que tiene mayor
aplicacion.

Solo como referencia se indica que en las conexiones monoliticas la
superestructura de hormigon reforzado es vaciada monoliticamente con la
subestructura, los aceros de refuerzo de ambos elementos se interceptan de modo
gue se genere un empotramiento entre estos elementos (figura 3.8a y 3.9b).

Junta

\/

Empotramiento

Il Il

(@)

1\7\ Empotra- \ / Empotra- A

. miento . miento
Empotramiento

Il Il

(b)

Figura 3.8 Tipos de puentes por tipo de conexién entre superestructuray
subestructura: a) Puentes con tableros continuos sobre apoyos
de elastémeros en estribos, b) Puentes integrales con tableros
empotrados en pilas y estribos.

(tomado de Carlos Jurado Cabafies, 2013)

En referencia a las conexiones apoyadas existen los llamados aparatos de apoyo
que separan la superestructura de la subestructura y son los que transmiten las
cargas del tablero a la subestructura. Su funcién es la de limitar o impedir
totalmente uno o varios grados de libertad (figura 3.9).

Apoyo

Il 1l

Figura 3.9 Tipos de puentes por conexidn entre superestructuray
subestructura (tomado de Carlos Jurado Cabaifies, 2013).

|ﬁ|—7\ Apoyo \ / Apoyo /ﬁ
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En la actualidad los aparatos de apoyo constituyen los sistemas de aislamiento y
tienen la funcion de limitar total o parcialmente el amortiguamiento del movimiento
y controlar los desplazamientos laterales generados principalmente por fuerzas
sismicas, pero también debidos a viento, gradientes de temperatura, frenos,
friccion y otras fuerzas.

3.4.1 Aislamiento sismico.

El sistema de aislamiento de un puente es el sistema de proteccion sismica, son
soportes flexibles entre la superestructura y la infraestructura. Estos elementos
hacen que el periodo natural de un puente se alargue de tal manera que las
fuerzas de inercia en el puente se reduzcan significativamente, o sea, se
disminuye la demanda sismica, por lo tanto, se incrementa la capacidad de la
estructura y el valor de la relacion demanda/capacidad.

\ %

7727 B 77 R .7/ £ 4 W £ £ 7.

Apoyos de caucho

Energia sismica disipada
natural

parcial o totalmente en

T - aisladores sismicos.
Energia sismica disipada

% por dafio estructural & Dafio minimo
SN
a) Puente convencional por b) Puente con aislamiento sismico.

su tipo de conexion.

Figura 3.10 Respuesta sismica de la estructura por tipo de conectividad
entre superestructura y subestructura
(tomado de Carlos Jurado Cabaries, 2013).

Actualmente los sistemas de aislacion para puentes son de dos tipos: los elasticos
y los que tienen amortiguamiento incluido. Los elasticos o simplemente neoprenos,
necesitan amortiguador o disipador, o sea un dispositivo externo. En cambio, los
segundos tienen amortiguamiento incluido y son de dos tipos: los de alto
amortiguamiento, HDR, y los de nucleo de plomo, LRB. Estos elementos disipan
la energia sismica, o sea, reducen la demanda sismica y de esta manera
incrementan la capacidad de la estructura.

En cambio, los esquemas tradicionales de disefio recurren a la modificacion de las
propiedades de rigidez, masa o geometria del pildbn (elemento fusible de la
estructura) para intentar reducir las fuerzas de inercia y los desplazamientos
generados por el sismo, de manera que se busca permitir cierto dafio en el
elemento a través de la ductilidad proveida al mismo (figura 3.10a) en otras
palabras, otra filosofia otorga a la estructura cierta capacidad de disipacion de
energia.
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3.5 Sistema de cimentacién de la subestructura.

Todos los elementos que transmiten y reparten las cargas de la estructura al
terreno se conocen como cimentacion. Dependiendo del tipo y forma de
cimentacion y las caracteristicas del terreno, pueden ser mas o menos complejas
y tienen una repercusion en la globalidad de la estructura influyendo también en
el costo total del proyecto.

En el caso de puentes, generalmente se proyectan dos tipos de cimentaciones,
las superficiales y profundas, las cuales se analizan a través de modelos para
sefalar la respuesta frente a los fendmenos de interaccion suelo-estructura
mediante la obtencién de sus rigideces.

Si se aplica el método de factores de carga y resistencia toda cimentacion se
dimensiona y comprueba a: estados limites de resistencia y de servicio.

Los estados limites ultimos o de resistencia permiten analizar y disefiar el
elemento y los modos de falla del terreno. También, con este estado, se calculan
las cargas de hundimiento a corto y a largo plazo, los coeficientes de seguridad
frente al vuelco y deslizamiento.

El estado limite de servicio, se usa para dimensionar la cimentacion, también se
calcula los asentamientos tanto a corto como a largo plazo.

Por otra parte, debido a la complejidad del suelo, medio de soporte de la
estructura, no se dispone de un Unico modelo de analisis del mismo que permita
representar todos y cada uno de los aspectos de su respuesta. La utilizacion de
modelos precisos a nivel de leyes de comportamiento requiere una caracterizacion
con numerosos parametros a base de ensayos de laboratorio y demasiada
complejidad de aplicacion para casos reales.

Por ello se prefiere la utilizacion de modelos mas simples para la obtencién de los
parametros necesarios, estos modelos son: el sélido elastico lineal, el sélido
plastico y el modelo de Winkler. De los cuales el solido elastico y el modelo de
Winkler son los mas empleados para el célculo de la rigidez de las cimentaciones.

En los métodos habituales de célculo se suele considerar que la estructura y su
cimentacion estan desacoplados, o sea, consideran la estructura empotrada al
cimiento y con los esfuerzos asi obtenidos se obtienen los desplazamientos del
cimiento los cuales se introducen como desplazamientos impuestos en la
estructura.

En la presente evaluacién sismica del puente atirantado, no se utiliza ninguno de
los modelos antes mencionados. Si bien el sistema de cimentacion esta
compuesto por un encepado y conjunto de pilotes de hormigén reforzado (figura
3.11), ambos se consideran como base fija y son parte del modelo global del
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puente, no se considera como empotramiento perfecto. Al tomarse como base fija,
la interaccion suelo-estructura no se considera.

210.00
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Figura 3.11 Sistema de cimentacién de la subestructura.
(Fuente propia).

Asimismo, por la configuracion del puente, si el pilén por debajo del tablero es alto
(figura 3.11), en este caso, los efectos de segundo orden pueden llegar a ser
importantes, entonces la hipétesis de empotramiento perfecto en la cimentacién
puede minimizar los valores de los desplazamientos a lo largo de la pila, y en
consecuencia los esfuerzos. Por todo ello se incorpora la cimentacion en el modelo
conjunto del puente, pero como base fija.

3.5.1 Restricciones geotécnicas.

En el acapite anterior se detallé que el sistema de cimentacidn (encepado y pilotes)
se consideran como base fija vinculada al conjunto de la estructura. Cuando se
dice base fija significa que se restringen los nudos del contorno del encepado a
desplazamientos en direccion 1y 2 (0 sea en X, y) pero se libera en direccién 3 (o
sea en z). Asimismo, se liberan las rotaciones rl, r2 y r3 (figura 3.12).

/‘ ~__—Pilon
|
| - Encepado o
Nudos restringidos para - cabezal de pilotes
desplazamientos ux, uy \ N
Libre en desplazamiento uz +—** HL—

Libre para rotaciones
X, 1y, 1z

Y

T
|
|
|
|
|
Nudos restringidos para —__ |
desplazamientos ux, uy, uz T~ z
Restringidos para rotaciones X
X, 1y, rz 7 797, 797, 777, 777 /

Figura 3.12 Restricciones de la cimentacion (fuente propia).

Los pilotes se restringen en el nudo inferior a desplazamientos y rotaciones en 1,
2y 3 (oseaenx,y, z), no se incluyen resortes con caracteristicas del medio suelo.
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3.6 Diagramas momento-curvatura y momento-rotacion.

En zonas sismicas las estructuras estan sometidas a fuerzas producidas por los
sismos, razon por la cual una consideracion muy importante en el disefio es la
ductilidad de la estructura. Ello se debe a que la filosofia actual de disefio se apoya
en la absorcion y disipacion de energia mediante la deformacion inelastica para la
supervivencia de la estructura en sismos intensos.

Las caracteristicas de carga y deformacion de miembros a flexion en la cedencia
y momento ultimo dependen principalmente de la relacion momento-curvatura de
las secciones ya que la mayoria de las deformaciones de los elementos estan
asociadas a la flexion. En la figura 3.13 se representa un elemento de hormigon
armado en flexiébn, con momentos y fuerzas axiales iguales. El radio de curvatura,
R, la profundidad del eje neutro, kd, la deformacion del hormigén en la fibra

extrema a compresion, €c, y la deformaciéon del acero en tension, €s, varian a lo
largo del elemento debido a que en las grietas el hormigén toma cierta tension.

Utilizando la notacion de la figura 3.16 se tienen las relaciones que proporcionan
la rotacion entre los extremos del elemento.

1 & &

R kd d{@+k)
La relacion, 1/R, es la curvatura en el elemento y esta dada por el simbolo, @,
entonces.

&c &y éc — &5
== = = 3.6.1
¢ kd d(l+k) d ( )

’ \ EC

,E N, —

Es

grieta

Elemento del miembro Distribucion de deformaciones
unitarias

Figura 3.13 Deformacion de un miembro a flexién.
(tomado de R. Park y T. Paulay, 1988)

Si se miden las deformaciones en la seccidn critica de una viga de hormigén
reforzado en una corta longitud calibrada conforme se aumenta el momento
flexionante hasta la falla, de la ecuacion 3.6.1 se puede calcular la curvatura, lo
gue permite obtener la relacion momento-curvatura para la seccion.
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Figura 3.14 Relaciones M- para secciones de un elemento de hormigén

reforzado: a) seccion que falla a tensién, b) seccién que falla
acompresion (tomado de R. Park y T. Paulay, 1988).

En la figura 3.14 se muestran dos de esas curvas obtenidas de mediciones en un
elemento de hormigén reforzado que fallan en tensién y compresion. Ambas
curvas son lineales en las etapas iniciales, la ecuacion clasica de la elastica, es:

El=Mr=" (3.6.2)
¢

Esta ecuacion proporciona la relacion entre el momento, M, y la curvatura, @, en

que, El, es la rigidez a flexion de la seccion. Al incrementar el momento, el
agrietamiento del hormigén reduce la rigidez a flexibn de las secciones, la
reduccion de la rigidez es mayor para secciones reforzadas ligeramente que para
la seccion reforzada mas fuertemente.

Para la determinacién tedrica de la relacion momento-curvatura, las curvas
tedricas momento-curvatura para secciones de hormigon armado con flexion y
carga axial se deducen en base a las suposiciones utilizadas para la determinacion
de la resistencia a flexion. Las secciones planas permanecen planas antes y
después de la flexién y que ademas se conocen las curvas esfuerzo-deformacion
para el hormigbn y acero. Las curvas asociadas con un rango de momentos
flexionantes y cargas axiales, se determina utilizando estas suposiciones y a partir
de requerimientos de compatibilidad de deformacién y equilibrio de fuerzas.

En las figuras 3.15a y 3.15b se detallan curvas tipicas esfuerzo-deformacion del
acero y hormigon.

La figura 3.15¢c muestra una seccion de hormigdn reforzado con carga axial y
flexion. Para determinada deformacion del hormigdén en la fibra extrema de

compresion, €cm, y una profundidad, kd, del eje neutro, se calculan las

deformaciones del acero. Por ejemplo para la varilla de acero, i, a la profundidad,
di, se tiene.
 kd —d,

€ = € T (3.6.3)
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Luego se determinan los esfuerzos, fsi, correspondientes a las deformaciones,
Esi, a partir de la curva esfuerzo-deformacion del acero. Enseguida se encuentran

las fuerzas del acero, Si, a partir de los esfuerzos del acero y las areas del mismo,
entonces para una varilla cualquiera, es:

Si = T4 A (3.6.4)

También para cualquier deformacion dada del hormigén, £cm, en la fibra extrema

de compresion, se puede definir la fuerza de compresién del concreto, Cc, y su
posicion en términos de a y :

C.=a-fc-b-kd (3.6.5)

Se determina el factor, o, del esfuerzo medio y el factor, ¥, del centroide para

cualquier deformacion, £cm, en la fibra extrema a compresion para secciones
rectangulares a partir de la relacién esfuerzo-deformacion. Los valores son:

Esfuerzo, fs

Esfuerzo, fc )\
o fsa
,,,,,, 4
fy ———

N

; Fuerza de , —~
ffs3 | cedencia fel---—- 2
I I -
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&sl  &s2 ! .
T T
' €3 €4 peform, unit., &s

|
‘dec
! fs2 T
: L L r>
) 0.002 0.016
fsl eem Deform. unit., &c
(a) Curva esfuerzo-deformacion del acero. (b) Curva esfuerzo-deformacion del hormigon.

ykd
f K<—S
,,,,, Sj ,I,/, ! Cc
h/2
fs2 Kk— S2 M
+++++++++++++ <
—S3

traccionada

e o o o LS4
Seccion Deformacion Esfuerzo Fuerzas Fuerzas
unitaria interna externa

(c) Seccion con deformacion, esfuerzo y distribucion de fuerzas.

Figura 3.15 Determinacion tedrica momento-curvatura
(tomado de R. Park y T. Paulay, 1988)
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El factor, o, del esfuerzo medio, es:

Io " fe-de, (3.6.6)

f'c-e

o =

cm

Y el factor, v, del centroide:

.[0 £~ fe-de, (3.6.7)

gCITI
Eem J.o fc-de,

7/ =
Finalmente se escriben las ecuaciones de equilibrio de fuerzas como:
n
P=a-fc-b-kd+)> fiA (3.6.8)
i=1

M=a- f'c.b.kd(g—ykdj+zn:fsiAsi(g—dij (3.6.9)
i=1

La curvatura esta dada, como anteriormente se definio:

(3.6.10)

La relacién tedrica momento-curvatura se determina para diferentes cargas
axiales, incrementando la deformacién del concreto en la fibra, £cm, extrema a
compresién. Asimismo, si se desarrolla el célculo para graficar la curva momento-
curvatura (M-9) para diferentes valores de, £cm, el calculo es muy tedioso, es
necesario usar un programa computacional.

En columnas, caso de puentes llamense pilones, pilas o torres (figura 3.16),
referente a la ductilidad de una seccion de hormigén, si se trata de un elemento
no confinado, la carga axial influye en la curvatura, en consecuencia, no hay una
curva Unica momento-curvatura (M-©) para una seccion dada de columna. Es
posible graficar las combinaciones de carga axial, P, y momento, M, hacen que la
seccion alcance su capacidad ultima y la curvatura, @, correspondientes a esas
combinaciones.
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Columna de hormigon Elemento diferencial de la columna Distribucion de deformaciones
reforzado sometida a fuerza axial y flexion unitarias

Figura 3.16 Curvatura en una columna debido a fuerza axial y flexion.
(tomado de R. Park y T. Paulay, 1988)

Son de especial interés las curvas momento-curvatura obtenidas para secciones
de columna con distintos niveles de carga axial constante, o sea, si la carga de la
columna se mantiene constante mientras se flexiona la misma hasta que falle.

En la figura 3.17 se muestran curvas para secciones de columna con dos cuantias
distintas de acero. En el calculo se ignoro la resistencia a la tension del hormigon.
Las curvas ilustran nuevamente que a niveles de carga axial superiores a la carga
de falla balanceada, la ductilidad es despreciable, y solo se debe a la deformacion
inelastica del hormigdn. A niveles de carga menores a la carga balanceada, la
ductilidad aumenta conforme se reduce el nivel de carga. Debido al
comportamiento fragil de columnas no confinadas, aun para niveles moderados
de carga axial de compresiéon, normas como el ACI 318-14 especifican que en
zonas sismicas las columnas y vigas ductiles se confinen en sus extremos
mediante refuerzo transversal espaciado estrechamente cuando la carga axial sea
mayor que 0.4 de la carga balanceada.
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Figura 3.17 Curvas momento-curvatura de secciones de columna para
distintos niveles de carga axial (T. Park y Paulay, 1988).
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La interpretacion de la figura 3.17 se resume y simplifica a continuacion en la figura
3.18. El momento-curvatura depende del nivel de carga axial que se aplica a la
columna, es decir, cargas que se transfieren de la superestructura a los pilares.
Para esto se aplica la combinacién de cargas correspondiente para comprimir el
pilar, en este estudio se aplican dos casos de combinacién de cargas donde se
incluye carga mévil y sismo, antes descritos:

e Para factores de carga maximos:
Eventos extr. | = 1.25(DC)+1.50(DW)+ yeq (LL+IM+PL)+1.0(EQ)

e Para factores de carga minimos:
Eventos extr. | = 0.90(DC)+0.65(DW)+ yeq (LL+IM+PL)+1.0(EQ)

T
B
<
B
<
B

Pmax=1.25DL

Pmin=0.90DL é

Momento
Momento

Carga axial

~ ~
= =

Momento, M Curvatura, ¢ Curvatura, ¢

V

(a) Diagrama M-¢ para (b) Diagrama M-¢ para
carga axial Pmax. carga axial Pmin.

Figura 3.18 Diagramas momento-curvatura para carga maximay minima
(fuente propia).

En la figura 3.18 se muestra el diagrama de interaccion de una columna sometida
a carga axial combinada con flexion. La figura 3.18a se describe que para una
carga axial muy fuerte la respuesta serd un diagrama momento curvatura (M-9)
muy pequefio, poca curvatura y giro, el pilar tiene poco desplazamiento. En
cambio, en la figura 3.18b se describe que para una carga minima la columna esta
menos comprimida, la respuesta sera un diagrama momento curvatura (M-9) mas
grande, mayor curvatura y giro, el pilar tiene mas desplazamiento.

A manera de ilustracion, a continuacion se muestra la capacidad de una seccion

de columna circular de hormigoén reforzado para diferentes niveles de carga axial
y una misma cuantia de acero de refuerzo.
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Figura 3.19 Diagrama de interaccion P-M generado por software
CSIBridge para seccidn circular.

El diagrama de interaccion P-M de la figura 3.19, se muestra con mas detalle en
la figura 3.20. La zona ductil se encuentra entre el valor mayor y menor de la carga
axial P.

DIAGRAMA DE INTERACCION P-M
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Figura 3.20 Diagrama de interaccion P-M de la seccién circular.
(elaboracién propia en base a resultados CSIBridge)

La relacibn momento-curvatura de la seccién aplicando las mismas cargas axiales
se indica en la figura 3.21. Se observa que la columna tiene mayor curvatura para
una carga axial minima y por el contrario curvatura menor para carga axial grande.
En este caso el disefio de la columna se encuentra en los rangos de P= 1658 ton.
y P=392 ton. por ser la zona ductil del elemento.
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DIAGRAMA MOMENTO-CURVATURA
PARA CARGA AXIAL Pmax y Pmin.
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_____________________________

100.00

0.00

0 0.002 0.004 0.006 0.008 0.01 0.012

Curvatura,

Figura 3.21 Diagramas momento-curvatura para secciones de columna
circular en niveles de carga axial Pmax y Pmin.
(elaboracidon propia en base a resultados CSIBridge)

En elementos de hormigdn confinado, sila zona a compresion se confina mediante
refuerzo transversal espaciado estrechamente en forma de estribos, aros o hélices
cerrados, se aumenta considerablemente la ductilidad del hormigon lograndose
un mejor comportamiento ductil del elemento en la carga ultima.

3.7 Ductilidad.

Se define ductilidad la propiedad de un elemento estructural de hormigén
reforzado, sea viga o columna, a la capacidad de deformarse sin llegar a su
degradacion parcial o total, capacidad de resistir esfuerzos tanto que puede
deformarse hasta llegar al colapso.

Existen tres tipologias de ductilidad que relacionan los estados limites ultimos de
un elemento estructural, la ductilidad por curvatura, la de deformaciones como
indicadores del desempefio en las secciones de los elementos, y la ductilidad por
desplazamientos que es muy importante para analisis global de la estructura
porque permite relacionar el desempeio estructural cuando se aplican fuerzas
laterales debidas a sismo. La ecuacion se define como:

max

A
Ductilidad por desplazamientos: ¢ =—= U=
A, A jierd

(3.6.11)

Donde:
Amax= desplazamiento maximo de la estructura.

Aelastico= desplazamiento en el punto de cedencia de la estructura.
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Entonces la ductilidad esta correlacionado con los desplazamientos que se
generan en la estructura debido a excitaciones dinamicas que generan fuerzas
laterales; con esta propiedad se controlan los desplazamientos de la misma. La
respuesta ductil de un elemento sometido a fuerzas laterales versus

desplazamientos puede simplificarse en la figura 3.22.

Donde:
1. Inicio de agrietamiento.

2. Punto de pseudo-cedencia o fluencia.
3. Deformaciones plasticas maximas.

4. Colapso.

Lateral Force

A7

Ay A, As

Displacement - A

Figura 3.22 Respuesta ductil de una estructura.
(Jingsong Liu, 2017)

Por otra parte, estd comprobado que los desplazamientos maximos de sistemas
elasticos y sistemas ductiles de periodo similar son aproximadamente iguales
(figura 3.23), por tal razon puede resultar muy caro disefiar una estructura elastica

en su totalidad.

Lateral Force

Fovax ' Equal Displacement
Principle
' /
v/
2.
g5 S

Agq rastic Aqpuctile

Displacement - A

Figura 3.23 Comparacion de desplazamientos de una estructura
elastica versus otra ddctil (Jingsong Liu, 2017).
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La ecuacion 3.6.11 se conoce normalmente como factor de ductilidad, ., es la

relacién del desplazamiento maximo generado por fuerzas laterales aplicadas a la
estructura y su desplazamiento en la cedencia (ver figura 3.24).

i

Fuerza lateral, F

Punto de pseudo-cedencia

JPCELLL PP

N

Amax
Desplazamiento, A

Figura 3.24 Factor de ductilidad.

Algunos valores de factores de ductilidad, (¢, investigados por varios autores dan

pautas que a mayor valor de este factor la respuesta de la estructura tiende a ser
mas duactil (figura 3.25).

Fuerza lateral, F

i

_ Amax
M= Ayield

Respuesta elastica ideal

Respuesta esencialmente
elastica

Respuesta con ductilidad
limitada

Respuesta con ductilidad
total

| Ductilidad requerida

: tipicamente mas alla del
i limite utilizable.
I
I

Vv

Desplazamiento, A

Figura 3.25 Valores aproximados de factores de ductilidad p¢.

(Jingson

g Liu, 2017).

La importancia de la ductilidad en elementos de una estructura, en puentes son
los pilones o pilas, radica en su capacidad de disipar energia fuera del rango
elastico llegando a la zona plastica, de manera que el elemento estructural pueda
deformarse sin colapsar. Esta propiedad es trascendental en el disefio sismico de
una estructura ya que se previene el colapso debidos a fuerzas sismicas, viento y
otras. Los codigos y normas de disefio han establecido limites méaximos de
cuantias de acero de refuerzo en los elementos de hormigon reforzado de manera
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gue, al perder su capacidad resistente en el rango elastico, la falla sea a traccion
y no a compresion y el elemento pueda ingresar al rango inelastico. Cuanto mas
dactil sea una estructura, mejor disipard energia sismica sin llegar a la falla,
situacion que es ideal ante la incertidumbre de valores de las aceleraciones en el
suelo producidas por un terremoto y su transferencia a la estructura.

3.7.1 Coeficiente de ductilidad R.

También llamado factor de modificacién de respuesta, R, o ductilidad de demanda
de desplazamientos, (b, para subestructuras. Este coeficiente sirve para reducir

el espectro de disefio elastico a espectro inelastico con el cual se procede al
disefio de los elementos de cedencia y para que la estructura incursione en el
rango inelastico. La incursion en el rango inelastico conduce a un dafio del
elemento estructural el cual debe ser controlado a través de desplazamientos de
la estructura y el nivel de dafio local en las rétulas. Los desplazamientos estan
relaciones a la ductilidad del elemento.

Los valores y rangos de ductilidad descritos en la figura 3.25 no estan
especificados en los codigos y normas actuales, dichos valores son Utiles entre
académicos e investigadores para comparar si la respuesta de una estructura es
elastica, esencialmente elastica, respuesta con ductilidad limitada, respuesta con
ductilidad total o ductilidad mas all4 del limite utilizable. El valor de la ductilidad se
convierte en un indice que establece claramente la cantidad de veces que la
estructura se deformara fuera del rango eléstico incursionando en el rango
inelastico hasta colapsar.

La Unica relacién que existe entre el campo normativo y los obtenidos de la
ductilidad son los valores del factor de modificacion de respuesta R o ductilidad de
demanda de desplazamientos (p, se especifican en codigos y normas de disefio
sismico. En las tablas 3.7.1.1 y 3.7.1.2 de LRFD WSDOT y AASHTO LRFD

respectivamente, se especifican los valores de Ry [Up.

Limite de demanda de ductilidad
Miembro critico sismico desplazamiento 14D
Puente Puentes Puentes
Normales | esenciales criticos
SEE | FEE | SEE | FEE
Tipo de muro de pila en direccion débil 5.0 2.5 1.5 1.5 1.0
Tipo de muro de pila en la direccion 1.0 1.0 1.0 1.0 1.0
fuerte
Pilon de columna simple 5.0 2.5 1.5 1.5 1.0
Pilon de columna compuesta 6.0 3.5 2.0 1.5 1.0
Pila de columna con articulacion plastica
en la parte superior de la columna. 5.0 3.5 2.0 1.5 1.0
Pila de columna con articulacién plastica 4.0 2.5 1.5 1.5 1.0
debajo del suelo.
Superestructura 1.0 1.0 1.0 1.0 1.0

Tabla 3.7.1.1 Valores de demanda de ductilidad de desplazamiento tp
(tomado de LRFD WSDOT 2014).
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Categoria Operacional
Subestructura Critica Esencial Otra

Pilares tipo muro-dimensién mayor 1.5 1.5 2.0
Pérticos de concreto reforzado

+ Pilas verticales unicamente 1.5 2.0 3.0

+ Con pilas inclinadas 1.5 1.5 2.0
Columnas solas 1.5 2.0 3.0
Porticos de acero o compuestos
hacer/concreto

+ Pilas verticales Unicamente 1.5 35 5.0

+ Con pilas inclinadas 1.5 2.0 3.0
Pérticos con multiples columnas 1.5 3.5 5.0

Tabla 3.7.1.2 Valores de factores de modificacion de respuesta R
(tomado de AASHTO LRFD 2014).

Ambas normas especifican que si se usa un método de analisis no lineal de historia
en el tiempo, el factor de modificacién de respuesta, R, se tomard como 1.0 para
todas las subestructuras y conexiones.

La Unica diferencia entre normas es el uso del valor de wp para dos tipos de

terremotos de diferente periodo de retorno. La WSDOT 2014 es mas explicita,
especifica que el espectro de disefio a usar debe ser para un Terremoto de
Evaluacion de Seguridad (SEE) de 1000 afios de periodo de retorno con 7% de
probabilidad de excedencia y un tiempo de exposicion de 75 afios. Este requisito
es coincidente con la norma AASHTO LRFD 2014. Otro valor a usar de up, es

para espectros de disefio basados en Terremotos de Evaluacién Funcional (FEE)
de 210 afos de periodo de retorno con 30% de probabilidad de excedencia en 75
afos de exposicion. Esta claro que este requisito es para zonas donde la
sismicidad es baja o la frecuencia de sismos de poca intensidad es periddica de
manera que no se sobredimensionen los disefios de puentes.

3.8 Seleccidn y analisis de registros sismicos.

Este paso es un muy importante para la aplicacion del método basado en
desplazamientos porque se calcula la demanda sismica y con éste los
desplazamientos de demanda en la estructura. La recoleccion y seleccion de
registros de sismos de acelerdgrafos y su aplicacion en dinamica estructural es
muy importante, existen numerosas entidades internacionales y nacionales que
disponen base de datos de registros sismicos en internet por ejemplo, el PEER
center, IRIS, COSMOS, USGS, EQC y GNS de Nueva Zelanda y muchos otros; a
nivel nacional entre los mas cercanos el Centro sismoldgico de Chile y el Instituto
Geofisico del Peru. En Bolivia lamentablemente no se tiene un centro sismoldgico
nacional oficial que pueda proporcionar informacion sismica.

En el proceso de seleccion de sismos para ser utilizados en analisis de estructuras,
algunos autores (Oyarzo-Vera et al., 2009) presentan un procedimiento cuya
metodologia y criterios de seleccion podrian ser utilizados en Bolivia, Peru, Chile,
Ameérica y otros lugares. Este procedimiento establece zonas con caracteristicas
sismoldgicas comunes definidas en base a mapas de riesgo sismico. Estos mapas
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se incluyen en las normas, tal el caso de la peruana, chilena o cualquier otro pais,
y son construidos a partir de analisis probabilistico, en conjunto con informacién
histérica relativa a las caracteristicas de los terremotos registrados en cada zona
sea magnitud, profundidad, distancia epicentral y mecanismo de falla.

En el presente estudio se toman datos del Instituto Geofisico del Peru del cual se
extraen siete pares de registros planos de texto de acelerografos de sismos de
magnitud superior a 5.0 de los ultimos dos afios, los cuales, segun la fuente han
sido corregidos por linea base. Para la seleccion de los registros, se tomé en
cuenta parametros tales como el PGA en cada direccion horizontal (no se
considera componente vertical), espectro de Fourier e intensidad de Arias,
llegando a la conclusion que para la evaluacion sismica del puente la componente
horizontal E-W de los registros es la mas critica (ver apéndice V). Para fines
netamente académicos, se aplican los anteriores sismos que fueron registrados
en Peru y no en Bolivia. Ambos paises tienen zonas sismoldgicas casi comunes
en la zona andina y subandina.

3.9 Demanda sismica o espectro de disefio parala zona del puente.

Una vez seleccionados los sismos se procede con el calculo de la demanda
sismica. Comparando la norma peruana para el disefio de puentes vehiculares y
el mapa de riesgo sismico de Bolivia elaborado por el Observatorio de San Calixto
de La Paz, se toma el valor de PGA. Este Ultimo mapa tiene uso solo referencial,
puesto que Bolivia no tiene norma especifica para puentes vehiculares, por lo
tanto, no existen mapas de isoaceleracion para suelo tipo B segun especifican los
cédigos AASHTO LRFD 2014 y WSDOT 2014. En tal razén, se asume
conservadoramente un valor de la aceleracion maxima del suelo PGA para la zona
ciudad de Sucre.

Con los siete registros aplicando un lenguaje de programacion se calcula el
espectro de pseudoaceleraciones para 5% de factor de amortiguamiento y luego
se normalizado para el PGA correspondiente. Posteriormente aplicando el método
de los tres puntos de AASHTO LRFD 2012 se calcula el espectro elastico de
disefio para suelo tipo B tal como especifica la norma, con éste se adecuay calcula
el espectro elastico correspondiente al suelo del proyecto. Para este propdésito,
primero se clasifica sismicamente el suelo con datos de la velocidad de onda de
corte y SPT, con esta informaciéon se aplica tablas de AASHTO LRFD 2012 para
su clasificacion, posteriormente asignando coeficientes de sitio de tablas de la
misma norma, se disefia el espectro o demanda sismica para la zona del proyecto.
El procedimiento detallado de calculo de la demanda sismica, se describe en
Apendice IV.

El espectro elastico de disefio o demanda sismica es el espectro sin reduccion se

denomina “Espectro Sucre” y se somete al puente para evaluar los
desplazamientos que produce en la estructura.
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CAPITULO IV. FORMULACION DE LA METODOLOGIA DE DISENO BASADO
EN DESPLAZAMIENTO.

4.1 Principios fundamentales del método basado en desplazamientos.

Para desarrollar una comprension de la dinamica estructural de un puente, es util
comenzar con puentes simples que se comportan esencialmente como sistemas
unicos de masa-resorte, es decir, sistema de un solo grado de libertad (SDOF), ya
gue es el primer modo de vibraciéon que en la mayoria de los casos controla la
respuesta, ademas es el que genera mayores deformaciones y rotaciones
inelasticas en las rétulas plasticas.

Los puentes mas complicados como es el caso de los atirantados tienen multiples
grados de libertad (MDOF) porque los pilones estan formados por porticos, pero
la base de andlisis es un sistema SDOF.

Comportamiento de un solo grado de libertad, si se supone que la masa de un
puente se concentra en un solo punto, y un solo desplazamiento describe el
movimiento de ese punto, el puente puede modelarse como un sistema de un solo
grado de libertad (SDOF) como se muestra en la figura 4.1. El comportamiento
dinamico en direccion longitudinal se puede representar por el desplazamiento
simple, u, de la superestructura. Esto es posible porque la superestructura es
rigida en esta direccion y todos los puntos a lo largo de su longitud tienen el mismo
desplazamiento, u, incluido el centro de masa.

displacement, u
i—} /— superstructure (mass, m)

| B2

DS

column and bearings (combined
lateral stiffness, k.
negligible mass)

seat-type abutments
with expansion bearings
(neghgible longitudinal
stiffness)

earthquake ground motion, u,(t)

Figura 4.1 Puente de dos vanos sujeto a movimiento longitudinal del suelo
debido a sismo (tomado de AASHTO LRFD 2014).

u u equivalent spring representing lateral
g

; / stiffness of column and bearings, k

™~

o

superstructure mass, m

equivalent dashpot representing damping in
column and bearings (coefficient, ¢)

Figura 4.2 Modelo de masa de resorte de un solo grado de libertad para puente
en direccion longitudinal (tomado de AASHTO LRFD 2014).
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Al representarse un puente como un sistema SDOF, las fuerzas inerciales, de
resorte y de amortiguamiento que actuan sobre la masa deben estar en equilibrio
en todo momento, esto conduce a la siguiente ecuacion de movimiento, ecuacion
gue esta en equilibrio para un puente que actia como un grado de libertad (SDOF):

mii + cit + kit = —mii, (4-1)

Donde:
m = masa total del puente concentrado en un solo punto.
k = rigidez lateral de la estructura, pilas, apoyos.
c = amortiguamiento constante, asumiendo que el puente es
amortiguado viscosamente.

ii, = Aceleracion del suelo, historia de tiempo del terremoto.
u  _ velocidad de la masa con relacion al suelo.
u = desplazamiento de la masa con relacion al suelo.

Las soluciones de forma cerrada para la ecuacion 4-1 estan disponibles en
muchos libros de texto sobre dinamica estructural, siempre que el puente
permanezca elastico y el movimiento del suelo sea armoénico, periédico, de un solo
pulso o una funcién de rampa o escalén. Dado que los movimientos del suelo
debido a sismos no son ninguno de estos, sino de naturaleza arbitraria, se obtiene
una solucién a la ecuacion 4-1 utilizando una o0 mas técnicas de integracion
numérica que avanzan en el tiempo. Esta técnica no se desarrolla en el presente,
pero como primer paso es util comenzar con el caso de vibracion libre de un puente
no amortiguado.

Por otra parte, respecto a los métodos de linealizacién para el disefio, el disefio
sismico actual a menudo depende de la estimacién de los resultados inelasticos
utilizando procedimientos de andlisis elasticos lineales. Esto es mas una
conveniencia que un reconocimiento de la realidad. Podriamos preferir analizar la
respuesta inelastica de capacidad de los puentes utilizando técnicas del historial
de la respuesta inelastica, pero estas no siempre son econémicas usar en un
disefio, a menudo se recomienda para puentes de luces muy grandes e
importantes.

Respecto a las combinaciones de carga sismica, el disefio sismico detallado de
un puente a menudo se realiza con las cargas de servicio en cualquier direccién,
a menos que la carga sismica sea la que controle el disefio. En el presente estudio
las cargas sismicas son las que controlan el disefio tienen una ocurrencia Unica
con un periodo de retorno de 1000 afios y vida de disefio de 75 afios para un
puente nuevo. La carga viva se solia considerar solo para puentes criticos y
esenciales, pero, hoy se considera una fraccion de la carga viva cuando ocurra un
sismo. Algunos cédigos como AASHTO LRFD y WSDOT LRFD, especifican
aplicar la Regla de Turkstra que indica que el factor de carga yeq = 0.50 es
razonable para una amplia gama de valores de trafico diario promedio de
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camiones (ADTT). Se usa este valor cuando la carga viva es considerada
simultdneamente con la carga sismica.

Al aplicar la carga viva en la evaluacion sismica, el procedimiento basado en
desplazamientos difiere con el método basado en fuerzas, tal como se incluye en
las especificaciones AASHTO LRFD. En particular, hay diferencias en la forma en
que las cargas permanentes se incluyen en las verificaciones de disefio. Sin
embargo, en el procedimiento basado en desplazamientos, las variaciones en las
cargas permanentes por multiples factores de carga requieren que se realicen
multiples evaluaciones y que se evalle la demanda frente a la capacidad de cada
una. La carga permanente suele ser la carga predominante, entonces las
variaciones en la carga permanente también afectarian la carga inercial sismica,
lo que afectaria el andlisis de la demanda sismica.

El método de disefio basado en desplazamiento, hoy es el método muy utilizado
en varios codigos y normas. Este método, a diferencia del basado en fuerzas, no
facilita un camino Unico para el disefio de la fuerza para la cedencia de los
elementos. En su lugar, siempre que se proporcione un umbral de resistencia
lateral minima para el sistema de cedencia (pila o pilén), el proyectista es libre de
proporcionar el sistema de cedencia segun sea necesario, para garantizar que la
demanda por desplazamiento sea menor que la capacidad de desplazamiento en
cada apoyo interior. Esto es, por supuesto, siempre que se satisfagan todos los
casos de carga no sismica. Por lo tanto, el disefiador simplemente propone un
sistema lateral y las correspondientes fuerzas para los elementos y luego verificar
gue la capacidad de desplazamiento sea adecuada.

La capacidad se basa en la ductilidad por cedencia de los pilones, y sus
capacidades de desplazamiento pueden controlarse mediante el refuerzo
longitudinal y transversal proporcionado a dichas pilas y la configuracion de las
mismas. Al final, se realiza una comprobacion directa de la capacidad de
desplazamiento en relacién con la demanda, cumpliendo la ecuacion 2-2 antes
descrita.

B<1
C

El proceso utilizado en el método basado en desplazamientos, se describe en la
Tabla 4.1.
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Paso Proceso de disefio Método Basado en Desplazamientos
1 Disefio para casos no sismicos/resistencia minima.
2 Desarrollar el modelo de demanda.
3 Analizar el modelo para desplazamientos elasticos y realizar
combinaciones direccionales.
4 Desarrollar un modelo para la evaluacion por desplazamiento.
5 Determinar el desplazamiento maximo permisible.
6 Comparar ambos desplazamientos (capacidad de la estructura con
los desplazamientos de demanda).
Ajustar los detalles para que la capacidad supere la demanda.
8 Capacidad para proteger a los elementos que no lleguen a la
cedencia.

\I

Tabla 4.1 Enfoque general del Método basado en desplazamientos
(tomado de tomado de AASHTO LRFD 2013).

El método basado en desplazamientos, utiliza un modelo de demanda. Sin
embargo, la demanda es simplemente el desplazamiento debido a sismo, y esto
incluye el efecto de mdultiples modos de vibracion, combinacion direccional y
también flexibilidad de la cimentacién. Por lo tanto, la respuesta en el modelo
debido a la demanda puede verse como desplazamientos objetivos en cada apoyo
de la subestructura del puente y este debe resistir sin dafios que conduzcan a una
pérdida prematura de su resistencia. Estas demandas de desplazamiento objetivo
se ajustan para estimar adecuadamente los desplazamientos inelasticos a partir
del analisis elastico, al igual como se realiza con el método basado en fuerzas.

La evaluacion de capacidad por el método basado en desplazamiento, implica
realizar un andlisis seccional para obtener la relacion entre el momento y la
curvatura, y el analisis para calcular las caracteristicas de carga y desplazamiento
del puente (modelo de evaluacion de desplazamiento) y asi determinar la
capacidad por desplazamiento (desplazamiento permisible) de la subestructura
gue en el presente es el pilén (elemento de cedencia) del puente. La capacidad
de desplazamiento se compara con la demanda sismica para evaluar la capacidad
del componente para resistir el sismo. Si la capacidad de desplazamiento es
inadecuada, entonces se puede agregar acero longitudinal y de confinamiento
adicional para mejorar la ductilidad de la seccion (del elemento de cedencia), que
se refleja en la relacion entre el momento y la curvatura. La verificacion de
desplazamiento se recalcula, y el proceso se repite hasta obtener la capacidad de
desplazamiento adecuada. Alternativamente se modifica, la configuracion del
puente como la altura de pilones hasta mejorar la capacidad de desplazamiento.

En el disefio sismico, un puente se puede clasificar tipicamente segin su
respuesta sismica estructural en términos de un nivel de dafio aceptable. Estas
categorias son una herramienta para diferenciar entre los puentes que se esperan
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proporcionen deformabilidad y ductilidad significativas en el sismo de disefio y los
gue no deben ser tan ductiles.

Generalmente, en regiones de mayor riesgo sismico, un puente debera
proporcionar ductilidad significativa y esta respuesta se clasifica como respuesta
ductil convencional (estructuras de ductilidad completa). En estos casos, se
pretende que un mecanismo plastico completo se desarrolle varias veces durante
la carga sismica horizontal, y el mecanismo plastico debe definirse claramente
como parte de la estrategia de disefio. Los detalles estructurales y las
proporciones de los elementos deben garantizar una gran capacidad de ductilidad,
Uc, bajo inversiones de carga sin una degradacion significativa de la resistencia
con demandas de ductilidad en el rango de 4.0 < up < 6.0. Esta respuesta se
anticipa para puentes en zonas de alta sismicidad disefiadas para un criterio de
seguridad y sin colapso.

En regiones de menor riesgo sismico, puede que no se requiera ductilidad
significativa y estas estructuras se clasifican como respuesta de ductilidad limitada
(ver figura 3.25). En estos casos, se pretende que se desarrolle un mecanismo
plastico como el descrito anteriormente para estructuras de ductilidad completa
durante la carga horizontal, pero las demandas de ductilidad se reducen (up < 4.0).
Los requisitos de detalle y dosificacion en estos casos son menores que los
requeridos para las estructuras de ductilidad completa. Este nivel de respuesta
puede permitirse porque la evaluacion directa de la capacidad de desplazamiento
permite al disefiador proporcionar detalles mas precisos que sean acordes con la
demanda sismica esperada.

Ademas de evaluar la demanda de desplazamiento contra la capacidad de
desplazamiento, puede requerirse un control directo de las demandas de
ductilidad de los elementos locales para minimizar el riesgo de estirar los limites
de las demandas de ductilidad y la deformabilidad de las columnas mas alla de lo
gue se ha demostrado mediante pruebas experimentales. Las demandas locales
se encuentran aislando una parte de una columna en un elemento cantilever
equivalente, luego calculando la demanda de ductilidad en el elemento aislado en
el nivel de terremoto de disefio.

Algunos detalles que deben abordarse para asegurar capacidad de
desplazamiento adecuada son el acero de refuerzo longitudinal, anclajes y
desarrollo del refuerzo y extensién del acero de confinamiento apropiado para
hormigon reforzado. Una vez que se disefian los elementos de cedencia (los
pilones), el resto del puente se puede disefiar utilizando principios de proteccion
de capacidad.

El método basado en desplazamientos utiliza principios de proteccion de
capacidad para proteger aquellos elementos que no forman parte del sistema de
cedencia.
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4.2 Clasificacion y tipos de puente para analisis del método.

Otro dato importante para desarrollar el método basado en desplazamientos, es
la clasificacion del puente. Las especificaciones de AASHTO LRFD 2014 y
WSDOT 2014 clasifican a estas estructuras por su importancia y funcionalidad en
puentes criticos, esenciales y normales.

Los puentes criticos, se espera que éstos proporcionen acceso inmediato a
emergencia y los medios necesarios de seguridad de vida o similares después de
un sismo. La designacién Critica es tipicamente reservada para proyectos de alto
costo, por lo tanto, debe protegerse la inversion. También para aquellos proyectos
gque si se dafaran durante un terremoto, sus reparaciones serian costosas. Los
puentes esenciales, sirven como vinculos vitales, reconstruir las areas dafiadas y
proporcionar acceso al publico poco tiempo después del sismo. Los puentes
normales son todos los puentes no asignados como critico o esencial se designan
como normales.

En base a la anterior clasificacion, el puente atirantado del presente estudio es
clasificado como puente esencial.

4.3 Escalamiento de registros sismicos para andalisis de respuesta en el
tiempo.

La evaluacion sismica de la respuesta en el tiempo mas conocida como time-
history, es un método de analisis estructural dinamico en el cual un modelo de una
estructura es sometido a la accion de un conjunto de acciones variables en el
tiempo. Este tipo de analisis pretende reproducir la respuesta real de la estructura
debido a excitaciones dinamicas producidas por un sismo. Dicha respuesta se
utiliza para determinar los parametros de disefio tales como esfuerzos,
deformaciones, desplazamientos y otros. La respuesta del sistema es evaluada a
través del desplazamiento maximo (Umax) registrado en la estructura.

En el presente proyecto, debido al costo computacional al usar el analisis de la
respuesta en el tiempo (time-history), no se aplicara este método.

4.4 Estimacion del detalle de la armadura.

En este proyecto, el elemento ductil es el pilon que tiene forma de H o poértico, es
un elemento que tiene seccioén variable, esta conformado por columnas de seccién
gue pueden ser circulares o rectangulares macizas o huecas. La opcidon mas
favorable, en este caso, es la seccidn circular que es mas eficiente, tiene buena
inercia en todas direcciones, es econdémica y de facil construccion (figuras 4.3a 'y
4.3Db).
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(a) Circular maciza. (b) Circular hueca. (c) Rectangular maciza. (d) Rectangular hueca.

Figura 4.3 Secciones tipicas usadas en un pilon.
(Fuente propia).

Las secciones cuadradas Yy rectangulares (figuras 4.3c, 4.3d), presentan cierta
deficiencia desde un punto de vista del confinamiento del hormigon, puesto que el
confinamiento del nicleo no es homogéneo en todo el perimetro de la seccion,
llevando a disponer estribos adicionales para que la barras queden correctamente
restringidas a pandeo local por exceso de compresiones en una de las caras o
esquinas, pero, como se dijo antes, estd demostrado que el acero transversal
rectangular o cuadrado de confinamiento produce un aumento significativo en la
ductilidad y cierto aumento en la resistencia en el elemento.

h
r he b Los estribos suplementarios enganchan

I p ’ ‘ , la armadura longitudinal
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\\:,5\:»7 7 en barras alternadas J k
(a) Seccioén circular. (b) Seccién cuadrada o rectangular.

Figura 4.4 Detalles de la armadura estructural para disefio
sismico (tomado de AASHTO LRFD 2014).

Otro tipo de secciones transversales de pilones para puentes son aquellas de
seccion hueca como se observa en las figuras 4.3b y 4.3d. En puentes vehiculares
de gran magnitud de luces largas y formas no convencionales, se requieren
secciones resistentes a flexion bastante voluminosas de inercia adecuada. En
estos casos, el uso de secciones aligeradas, estructuralmente son eficientes
porque sus condiciones de rigidez y resistencia son practicamente iguales a las
de un elemento macizo, siendo la seccion circular hueca la mas 6ptima. En la
figura 4.4 se detalla la armadura que se aplica a pilas, se especifica separacion
maxima de aceros longitudinales y estribos adicionales.

Respecto a las cuantias de acero, para el refuerzo longitudinal, la norma AASHTO
LRFD 2014 especifica que no debe ser menor a 1% ni mayor a 6% de la seccién
transversal bruta del elemento. La norma WSDOT 2014 es mas especifica, la
relacion de area de refuerzo es el &rea de acero dividida entre la seccion bruta de
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la pila (As/Ag). Para la categoria de disefio sismico SDC A, B, C y D la relacién
maxima del refuerzo debe ser 4%. La relacidon de refuerzo minima debe ser 0.7%
para SDC A, B,y Cy para SDC D debe ser 1% minimo. Para el acero transversal,
la cantidad de refuerzo transversal minima estan especificadas en ambas normas.

4.5 Comportamiento elastico y no lineal.

Los elementos de un puente, se disefian para mantenerse dentro de su rango
elastico, pero esto no siempre es econdmicamente viable durante cargas
extremas, por ejemplo, un terremoto de magnitud media a grande. Se espera una
cedencia durante un gran terremoto con dafios consecuentes, pero, este dafo se
considera aceptable siempre que no cause colapso de algin elemento o tramo del
puente y sea facilmente accesible. La cedencia de la pila debe disefiarse y
detallarse para sostener grandes deformaciones plasticas sin ruptura o
deformacion de su acero de refuerzo. La cedencia seguido de una deformacion
plastica es lo que se llama rétula plastica, es la principal fuente de comportamiento
no lineal en un puente durante un sismo. Se recuerda que las fuentes de no
linealidad consideradas en el presente estudio son de los materiales y las
geométricas; otras fuentes de no linealidad, pero que no son consideradas en el
presente estudio, son las propiedades inelasticas del suelo y los grandes
desplazamientos que pueden ocurrir justo antes y durante el colapso.

Por varios afios, la forma mas comun de analizar un puente no lineal fue resolver
un problema lineal equivalente utilizando propiedades linealizadas equivalentes.
De esta manera, los métodos elasticos de analisis aun podrian usarse para
estimar la respuesta no lineal, pero el grado de conservadurismo en los resultados
no se conocia. Sin embargo, con el desarrollo de métodos estaticos y dindmicos
no lineales explicitos, ahora hay métodos mas rigurosos disponibles y se deben
usar siempre que sea posible (pushover y de la historia en el tiempo,
respectivamente), particularmente en areas de alta actividad sismica.

Con algunas herramientas de software disponibles en la actualidad, el analisis de
los efectos de grandes desplazamientos es factible pero no se realiza de manera
rutinaria, solo es necesario en circunstancias muy especiales, la interpretacion de
resultados es importante.

4.6 Métodos de analisis no-lineal.

El método basado en desplazamientos necesita procedimientos de analisis para
calcular la capacidad de desplazamientos de la estructura. Para puentes
atirantados son aplicables métodos estaticos no-lineales y los dinamicos no
lineales. De los métodos estéticos no-lineales, se tienen dos métodos:

e Método capacidad/demanda de la estructura (conocido como Pushover).
e Método del espectro de capacidad.

50



Ambos métodos utilizan métodos elasticos de analisis para determinar la demanda
en un puente y técnicas no-lineales explicitas tal como el espectro inelastico para
evaluar la capacidad del puente para resistir estas demandas.

El método capacidad/demanda de la estructura (método Pushover), es un
procedimiento sismico estatico no lineal y es el que se aplica en la presente
evaluacion. Tiene un enfoque de dos pasos. Primero, requiere una evaluacion de
la capacidad de desplazamiento mediante un analisis Pushover (empuje con
fuerzas laterales). Dicho analisis considera cada estado limite relevante y nivel de
funcionalidad, incluidos los efectos P-delta (P-A), se aplica un espectro inelastico

para disefio de los elementos de cedencia de manera que la estructura incursione
en el rango no lineal. Segundo, requiere un analisis de espectro elastico de disefio
para evaluar las demandas de desplazamiento maximos en el puente.

La evaluacion de la capacidad de desplazamiento, es determinar el
desplazamiento en el cual los miembros resistentes al sismo del puente
(elementos fusibles pilas o pilones) alcanzan su capacidad de deformacion
inelastica. Los estados de dafio se definen tipicamente por limites de deformacion
locales, como la rotacion de la articulacion plastica. Los desplazamientos pueden
estar limitados por una pérdida de capacidad, como la degradacion de la fuerza
en grandes deformaciones inelasticas o efectos P-delta (P-A). Esta evaluacién se
aplica a cada pila o pilon individual del puente para determinar su comportamiento
de desplazamiento debido a carga lateral. Se realiza de forma independiente en
las direcciones longitudinal y transversal, luego se identifica cuéles son los
componentes del pilén los primeros en alcanzar sus capacidades inelasticas (si es
un portico las columnas). El modelo utilizado para este andlisis debe incluir todos
los componentes que proporcionan resistencia y utilizar relaciones realistas de
fuerza-deformacion para estos elementos.

Como se sefial6é anteriormente, la evaluacion de la capacidad de desplazamiento
se realiza en el pilén, al aplicar la fuerza lateral a medida que el desplazamiento
aumenta, la cedencia comienza a ocurrir. El objetivo de esta evaluacion es
determinar la capacidad maxima de desplazamiento del pilén, si son varios
pilones, desplazamientos de cada uno de ellos. Esta capacidad se compara con
los resultados del analisis de demanda elastica, o sea la demanda sismica no
reducida, que considera el comportamiento del puente como un todo. Si son varios
pilares y con diferentes rigideces se incluye este efecto.

El modelo estructural utilizado para la evaluacion debe basarse en las
capacidades esperadas de los componentes inelasticos. El modelo incluye el
comportamiento de fuerza-deformacion no lineal, también se debe considerar la
degradacion de la rigidez y la resistencia de los componentes inelasticos y los
efectos de las cargas que actuan a través del desplazamiento lateral (P-A). El
desplazamiento maximo del pilon se logra cuando este alcanza su maxima
deformacion permisible. La deformacion méxima del pilon esta limitada por
restricciones geomeétricas en la estructura.

51



Aunque esta evaluacién se basa en un aumento monotono del desplazamiento al
aplicar fuerzas laterales, los efectos de la carga ciclica deben considerarse al
seleccionar un modelo apropiado y establecer una deformacion inelastica maxima,
esto incluye la degradacion de la fuerza y la rigidez y la fatiga de bajo ciclo.

El método del Espectro de Capacidad por demanda, no solo es aplicable a
edificios, sino también a puentes. La aplicacion de esta técnica requiere que tanto
las curvas del espectro de respuesta de demanda como la curva de capacidad
estructural (o curva Pushover) sean trazadas en el dominio de la aceleracion
espectral versus desplazamiento espectral (ver figura 4.5). Los espectros trazados
en este formato son conocidos como ADRS espectro de respuesta de aceleracion-
desplazamiento (por sus siglas en inglés) que permite calcular el punto de
desempefio de la estructura en funcién de aceleracién espectral y desplazamiento
espectral (Sa, Sd) que en la figura 4.5 es el punto B.

Demand spectrum

Demand spectrum T
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Period, T Spectral Displacement
Traditional Spectrum ADRS Spectrum
(S, versus T) ’ (S, versus S

Figura 4.5 Espectro tradicional versus espectro de capacidad en formato ADRS
(tomado de ATC 40, pag. 8-12)

El punto de capacidad por demanda o punto de desempefio (Sa, Sd) cuantifica el
comportamiento sismico de una estructura sometido a un terremoto, es decir,
representa el punto de maxima solicitud de capacidad de la estructura a la que se
ve sometida por la demanda sismica. Este método también calcula el
desplazamiento de desempefio (desplazamiento maximo) que la demanda
sismica (espectro de disefio) produce en la estructura.

Los valores T1, T2y Tz a lo largo del espectro de capacidad son los periodos de la
estructura, el periodo es constante en T1, hasta el punto A (ver figura 4.5). Cuando
se alcanza el punto B, el periodo es T2. Esto indica que cuando una estructura se
somete al desplazamiento inelastico, el periodo se alarga. Este método ha sido
desarrollado en la norma ATC 40 y su procedimiento es extenso, por lo cual no
entraremos en mas detalle.

El espectro de capacidad en formato Sd-Sa es una curva bilineal en la que se
definen dos pardmetros o puntos: capacidad de cedencia (Dy, Ay) y capacidad
ultima (Du, Au) (ver figura 4.6).
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Figura 4.6 Espectro de capacidad bilineal en formato ADRS (tomado de ATC 40).

El punto de cedencia representa el desplazamiento en el que la respuesta del
puente empieza a ser fundamentalmente no lineal. El punto de capacidad ultima
representa el desplazamiento en el que el sistema estructural global ha alcanzado
el mecanismo de colapso.

En el espectro de capacidad se definen los umbrales de dafio de la estructura. El
proyecto de investigacion HAZUS (parametros adoptados por FEMA) define los
niveles de dafio en cinco umbrales: no dafio (ND), dafio leve (SD), moderado (MD),
severo o0 extenso (ED) y completo justo antes del colapso (HD). En el Anexo |,
tabla V, se muestran los umbrales de los niveles de dafio mediante ecuaciones
para los anteriores umbrales de dafio. Con esta informacién se obtienen las curvas
de fragilidad, luego es posible construir matrices de probabilidad de dafio y calcular
un parametro indicador del dafio global del puente, todo este analisis queda fuera
de los objetivos de esta tesina.

De los métodos dinamicos no-lineales, se menciona a los métodos de historia
en el tiempo también conocidos como andlisis de respuesta en el tiempo (time-
history), son muy rigurosos, calculan la demanda en un puente e incluyen
explicitamente las propiedades no lineales de los miembros. Por lo general, la
fuente de no linealidad es el rendimiento en las rétulas plasticas de las pilas
(elemento fusible), en cuyo caso la matriz de rigidez de la estructura K debe
actualizarse a medida que la columna se ablanda y se degrada durante el paso de
un terremoto. Para reflejar esta situacion, la ecuacion de equilibrio para un sistema
de multiples grados de libertad (ecuacion 4-6) se reescribe como:

Mii + Cit + K (u)u = —M i, (4-6)

Donde:
K(u)= matriz de rigidez de estructura no lineal que varia con el
desplazamiento u.

Las soluciones a la ecuacion 4-6 involucran la integracion paso a paso de las
ecuaciones acopladas (llamada también integracién directa). Ademas del enfoque
basico, por ejemplo, de Newmark, se han desarrollado procedimientos de analisis
no-lineales rapidos que son computacionalmente mas eficientes de implementar
para la mayoria de las estructuras no-lineales.
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Finalmente, a continuacion, se describe el procedimiento para determinar la
capacidad de deformacion de los componentes primarios del puente, se indican
procedimientos para calcular las curvaturas plasticas, rotaciones plasticas y la
longitud de plastificacion para los estados limite basados en la deformacion.

4.7 Mecanismo de rotula plasticay longitud de plastificacion.

Consideremos, un ejemplo sencillo, caso de una columna en voladizo, a ésta se
aplica una carga lateral desde cero hasta la obtencion del desplazamiento final,
Au, con una carga lateral aplicada monotonicamente, F, en el nivel de la
superestructura que se ilustra en la figura 4-7. Lo Udltimo, en este caso,
corresponde a la obtencion de un estado limite de capacidad, que podria ser la
ruptura de la tensién del acero, el aplastamiento del hormigén y otros modos de
falla locales.

La figura 4-7 ilustra cuatro etapas de carga. La primera etapa corresponde a la
estructura no deformada. La segunda etapa es el rango elastico antes del
desempeiio de la seccion idealizada. La tercera etapa ilustra la deformacion
plastica antes de alcanzar la maxima rotacion plastica permisible que corresponde
a alcanzar el primer estado limite de desplazamiento final. La cuarta y ultima etapa
corresponde el comienzo de la pérdida de la fuerza lateral de la pila. Por ejemplo,
a medida que las barras longitudinales se doblan y se fracturan y el hormigén se
aplasta, la resistencia lateral de la columna disminuye. En la Figura 4-8 se muestra
un diagrama esquematico de carga lateral vs. desplazamiento para una columna,
donde cada etapa se describe a continuacion.

Entre las etapas 0 y 1, la columna es eléstica y el componente elastico de la
desviacion, Ae, es:

3
A, = }?3 4-7
et eff
Donde:
L = longitud desde el extremo fijo hasta la punta libre (o el punto de
inflexién)
Ecleff = la rigidez a la flexion efectiva del elemento, incluidos efectos de
fisuracion.

Stage 2 A Stage 3

Plastic Hinge
Location

Figura 4.7 Mecanismo de rétula plastica para una columna en voladizo
(tomado de AASHTO LRFD 2014).

54



Cuando se alcanza la resistencia plastica del elemento (Fp, Mp) y Ae=Ayi, el
desplazamiento de cedencia idealizado viene dado por:
3 2
_ FPL _M_'FL 1

yi - yi
3El; 3El; 3

En la ecuaciéon 4-8:

Mp = capacidad del momento plastico.

(yi = curvatura de desempefio idealizada.
L = longitud desde el extremo fijo hasta la punta libre.

w Grafica idealizada de Fuerza vs. desplazamiento
<
L Stage Descripcion
< tapa)
© Stage 3 Stage 4 (etap
ks 1 Carga lateral cero.
IS | | 2 Justo antes de la cedencia.
% Stage 2 | ! 3 Justo despues de la formacion
© ! : de la rotula plastica.
< : | 4 Inicio de la perdida de la fuerza
8 | Capacidad utilizable ! lateral de la pila (colapso).
| |
| |
| |
| |
| |
| |
Stage 1 ! : =
o Ayield Amax .
Desplazamiento, A

Figura 4.8 Etapas de una rétula plastica (tomado de AASHTO LRFD 2014).

Para el componente de desplazamiento plastico, Ap:
L\.P :¢PLP(L—O.3£P) 4-9

Donde:
Lp = longitud de la rétula plastica equivalente
(@p = curvatura plastica, se define mas adelante.

El desplazamiento total ultimo, Au, estd dada por:
A, = ﬂk},r. + ,ﬁp 4-10
Donde:
Ayi = componente elastico del desplazamiento correspondiente a la

cedencia idealizado.
Ap = componente plastico del desplazamiento.
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La longitud de la rotula plastica analitica para columnas, Lp, puede tomarse como
la longitud equivalente de la columna sobre la cual se supone que la curvatura
plastica es constante para estimar la rotacion plastica. El desplazamiento plastico
de un miembro de voladizo equivalente desde el punto de momento maximo hasta
el punto de contraflexion se puede determinar utilizando la rotacién plastica y la
longitud de voladizo equivalente.

La longitud de la rétula plastica varia segun la configuracion de la pila. El mas
utilizado se indica a continuacion. Para pilas de hormigén reforzado acoplados a
una fundacion, una pila y su cabezal monoliticos, fuste de columna
sobredimensionada, un fuste encerrado, o la parte superior de un pilote en un
pértico de pila, la longitud de la rotula plastica, Lp en pulgadas, se puede
determinar como:

L, =0.08L+0.15f,,dy; = 0.3f,.d, 4-11

Donde:
L = longitud de la columna desde el punto de momento maximo
hasta el punto de momento contraflexion (in.)
fye = fluencia efectiva del acero refuerzo longitudinal (ksi).
dbl= didmetro nominal de las barras de acero de refuerzo
longitudinal de la columna (in.)

El primer término en la ecuacion 4-11 cuantifica la propagacion de la plasticidad a
lo largo del elemento (es decir, 8 por ciento de la longitud del voladizo). El segundo
término cuantifica la longitud de la penetracion de la deformacion plastica en el
elemento adyacente (por ejemplo, zapata, viga cabezal, etc.).

En referencia a la curvatura plastica (Pp), el componente elastico de la deriva total
esta relacionado con la esbeltez del elemento y la deriva plastica viene dada por
la rotacion de la rotula plastica, que a su vez esta relacionada con la curvatura

plastica (pp) dentro de la zona de la rétula plastica.

La capacidad de rotacion plastica (o curvatura plastica) de un miembro debe
basarse en el estado limite que rige para ese miembro. El estado limite gobernante
es el estado que tiene la menor capacidad de rotacion plastica (o curvatura
plastica) cuyos valores para varios estados limite basados en la deformacién se
dan en la tabla 4-7. Idealmente, las curvaturas plasticas y las rotaciones plasticas
para los siguientes estados limite pueden considerarse:

1) Falla de compresion de hormigon no confinado (o sea, desempefio de
del recubrimiento de hormigdén).

2) Fallo de compresion del hormigon confinado.

3) Fractura por traccion longitudinal de las barras de refuerzo.

4) Fallo de compresion por pandeo del refuerzo longitudinal.

5) Baja fatiga del ciclo del refuerzo longitudinal.
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6) Fallo de la zona de empalme de vuelta.
7) Fallo de corte del elemento que limita el comportamiento ductil.
8) Fallo de una articulacion adyacente.

Estado limite de columna o viga Curvatura plastica ¢,
Falla de compresion de hormigdn no confinado (ﬁp =—— 45_.
c

Fallo de compresién del hormigén confinado P, = ﬁ — 9,
Fractura por traccion longitudinal de las barras de b = € max —&
refuerzo. P (d—=c) 77
Fallo de compresién por pandeo del refuerzo (‘ﬁp _ b —
longitudinal. (c—d")
Baja fatiga del ciclo del refuerzo longitudinal. P, = —2___®

(d—d") D

Tabla 4.7 Valores de la curvatura plastica correspondiente a varios estados
limites en columnas y vigas de hormigon reforzado (AASHTO 2014)

El detalle moderno de una estructura, esta destinado a retrasar los estados limite
del paso 4 al 8 para garantizar que estos estados limite se produzcan normalmente
después de alcanzar el estado limite de “fallo de compresion de concreto
confinado".

Los limites enumerados en la tabla 4-7, que se expresan en términos de curvatura
plastica, se describen con mas detalle a continuacion de los dos primeros:

Fallo de compresion de hormigon no confinado, la curvatura plastica
correspondiente a la falla de compresion en hormigén no confinado viene dada
por:

&
Pp="0 P 4-12

Donde:
€cu = la tensién de compresién del concreto final para el concreto, que
debe limitarse a 0.005 para el concreto no confinado, yc es la
profundidad desde la fibra de compresion extrema hasta el eje
neutral. Este estado limite representa una etapa de transformacion
a una seccion con cubierta de concreto desprendida.

Fallo de compresién de hormigén confinado, para el hormigén confinado por aros

transversales o espirales, la tensién de compresion esta limitada por la primera
fractura dentro del acero de confinamiento. Si bien este tipo de falla depende del
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historial de carga ciclica, se puede obtener una estimacion conservadora de la
curvatura plastica de:

_ Ca 4-13
(pp {;C—(f”} @.1.'
Donde:
¢ = profundidad desde la fibra de compresion extrema de la cubierta de

concreto (que se espera que se desprenda) al eje neutro.

d "= distancia desde la fibra de compresion extrema del concreto de la
cubierta hasta la linea central del aro perimetral (por lo tanto, ¢ - d"
es la profundidad del concreto confinado bajo compresion).

€cu = tensidon de compresion final del concreto de nucleo confinado, como
se indica por:

£,=0005+——"T— 4-14

€su = tension en la tensibn maxima del refuerzo transversal.
fyh = tensién de fluencia del acero transversal.

ps = volumetria de acero transversal.

f'.c = resistencia del concreto confinado.

Para columnas de puentes vehiculares que tienen detalles confinados, la
capacidad de desplazamiento se rige tipicamente por este estado limite a menos
gue se imponga una capacidad de ductilidad maxima permitida. Debe tenerse en
cuenta que el nivel de tensidon base de 0.005 como se indica en la ecuacion
anterior es diferente en las especificaciones de la guia de disefio sismico AASHTO
LRFD, que por referencia es 0.004.

4.7.1 El cbédigo ASCE 41-13 y su aplicacion a elementos de concreto
reforzado.

El codigo ASCE 41-13 especifica tres procedimientos de analisis para la
evaluacion sismica de una estructura, estos métodos son: procedimientos
estaticos lineales LSP, procedimientos estaticos no lineales NSP y los
procedimientos dinamicos no lineales NDP.

En los procedimientos NSP destacan el ATC 40 (Espectro de Capacidad de
demanda) y el FEMA 356 (Método de los coeficientes).

En el presente estudio, se aplican los métodos NSP para la evaluacion sismica del

puente atirantado, dado un espectro de disefio 0 demanda sismica se calcula el
desplazamiento maximo que el sismo produce en la estructura, luego se empuja
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la estructura con fuerzas laterales en ambas direcciones, o sea, realizar un
Pushover. Una vez hecho, en primera instancia se tiene la curva de capacidad de
la estructura, es decir, el desplazamiento del pilon (nudo superior o techo) contra
el cortante en la base. Luego se comparan los desplazamientos.

Componentes primarios y secundarios, este codigo diferencia los componentes
primarios y secundarios de una estructura. Los componentes que afectan la rigidez
lateral o la distribucién de fuerzas en una estructura, o se cargan como resultado
de la deformacién lateral de la estructura, deben ser clasificados como primarios
0 secundarios, aun si no estan destinados a ser parte del sistema resistencia-
fuerza sismica. Un componente estructural que se requiera resista fuerzas
sismicas y aloje deformaciones para que la estructura logre el nivel de desempefio
seleccionado debe ser clasificado como primario, de lo contrario debe ser
clasificado como secundario, aunque aloje deformaciones sismicas. La
designacion de componentes primarios y secundarios ha sido introducida para
permitir cierta flexibilidad en el proceso de evaluacién y modernizacion de una
estructura.

Los componentes primarios, tales como vigas y columnas, son los que resisten los
efectos de los sismos especificados en el disefio. Los componentes secundarios
son aquellos que no resisten dichos efectos sismicos. Asimismo, las cargas de
gravedad son sustentadas por el sistema estructural sin tener en cuenta la
designacion de componentes primarios y secundarios.

En los procedimientos no-lineales, las acciones de disefio son determinadas
usando los procedimientos antes mencionados (estaticos no lineales NSP o los
procedimientos dinamicos no lineales NDP), la respuesta del componente carga-
deformacion debe ser representada por relaciones no lineales carga-deformacion.
Las relaciones lineales deben ser permitidas donde la respuesta no lineal no
ocurre en el componente.

Este cddigo establece que para el procedimiento estatico no-lineal (NSP), la
relacion generalizada carga-deformacion que se muestra en la figura 4-9 (ASCE
41-13, figura 10-1) u otras curvas gue definen el comportamiento bajo deformacion
creciente mon6tonamente, debe ser permitida.

— | Q

— 9
QY Q ly Qy

GorA A 2

(a) Deformacion (b) Relacién de |defom1acic’m (c) Relacién trilineal Respuesta-Deformacion

Figura 4.9 Relacion generalizada fuerza-deformacion para elementos de
hormigén o componentes (tomado de ASCE 41-13).
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La relacion generalizada carga-deformacién que se muestra en figura 4-9 debe
ser descrita mediante una respuesta lineal desde A (componente descargado) a
una cedencia efectiva B, la respuesta lineal en la rigidez reducida del punto B a C,
después reduccién repentina de la resistencia de la fuerza sismica hasta el punto
D, luego respuesta a resistencia reducida a E, y pérdida final de la resistencia a
partir de entonces.

Deformacién o Tipo | (figura 4-9a), en esta curva, las deformaciones son
expresadas directamente usando términos, como tension, curvatura, rotacion, o
alargamiento. Los parametros “a” y “b” se refieren a partes de deformacion que
ocurren después de la cedencia, o deformacién plastica. El parametro “c” es la
resistencia reducida después de la reduccion repentina de C a D. Los parametros
“a’, “b”, y “c” son definidos numéricamente en varias tablas del c6digo ASCE 41-
13 para columnas y vigas (ver anexo VI, tablas Il, Ill). Alternativamente, los
parametros “a”, “b”, y “c” pueden ser determinados directamente por

procedimientos analiticos justificados en pruebas experimentales.

En porticos de momento viga-columna de hormigon reforzado, la accion inelastica
debe ser restringida a aquellos componentes y acciones listados en tablas
especificadas del codigo ASCE 41-13 (ver anexo VI, tablas I, 1ll), excepto donde
se demuestra por andlisis y pruebas experimentales que otra accion inelastica es
aceptable para el nivel de desempefio seleccionado.

4.8 Demanda de desplazamiento y capacidad de desplazamiento.

La demanda sismica o espectro elastico de disefio, producen en la estructura los
desplazamientos de demanda maximos. Una consideracion importante sobre la
entrada sismica, es el uso de las componentes horizontales de los sismos, se
desecha la componente vertical al no ser relevante por la forma del puente, al
menos en este proyecto. Luego, el espectro elastico se lleva a espectro inelastico
con un factor de modificacion de respuesta R, se reduce la demanda sismica para
gue la estructura incursione en el rango inelastico y ambos conducen a un dafio
de la estructura la cual debe ser controlada. Con este analisis se obtiene la curva
de capacidad.

Aplicando la demanda sismica o espectro elastico a la estructura, se calculan los
desplazamientos maximos en direccion longitudinal y transversal que
posteriormente son comparados con la capacidad de desplazamientos de la
estructura analizados a través de un empuje lateral de fuerzas y el espectro
inelastico.

Para conocer la capacidad de la estructura (respuesta inelastica real), o sea, la
capacidad de desplazamientos, debe procederse en primera instancia a disefiar
las columnas de los pilones con la combinacién de cargas respectivas que incluya
el espectro inelastico. Para este objetivo, el espectro elastico de disefio (demanda
sismica) se reduce con el factor de modificacién de respuesta R o ductilidad de
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desplazamiento b, para llegar a nivel de espectro inelastico. Segun normas, sea

AASHTO LRFD 2014 o WSDOT 2014, la definicion del valor de o es funcion de

tres pardmetros: forma del pilén, categoria operacional y si el espectro se disefié
para terremotos de evaluacion de seguridad (SEE) o funcional (FEE).

Una vez disefiadas las columnas, se procede a realizar analisis no lineal del
conjunto del puente aplicando Pushover, se asignan rotulas plasticas a los
diferentes niveles del pilon con especificaciones ASCE 41-13, y se empuja la
estructura con fuerzas laterales longitudinales y transversales. Es muy importante
aclarar que las rotulas plasticas se controlan por desplazamiento por lo tanto se
enmarcan a la ductilidad del elemento estructural, no se controlan por fuerza,
porque de esta manera el elemento llega a la cedencia, plastifica y se forma la
rétula.

4.9 Comparacion de la demanda versus capacidad.

La demanda sismica o espectro elastico (sismo sin reducir) produce en la
estructura desplazamientos maximos de demanda los cuales se comparan
directamente con la capacidad de desplazamiento de la estructura, calculados con
un empuje lateral y el espectro inelastico (sismo reducido), cumpliendo la ecuacién
2-2 descrita en un acapite anterior.

De no cumplir esta relacion, la capacidad de desplazamiento de la estructura se
controla mediante la disposicion del refuerzo longitudinal y transversal y la seccion
bruta de los pilones hasta que el valor sea menor a 1.

El objetivo es analizar el desplazamiento de demanda sismica (producidos por el
espectro elastico) en la curva de capacidad; la capacidad ultima de la estructura
debe ser mayor a los desplazamientos de demanda.

La curva de capacidad o curva Pushover tiene dos puntos importantes: la
capacidad en cedencia y capacidad ultima de la estructura. En esta curva se
ubican los desplazamientos de demanda y sus respectivas fuerzas cortantes.

Finalmente, los umbrales de dafio se calculan usando el espectro de capacidad

(ATC 40). Este procedimiento calcula el punto de desempefio que se ubica en la
misma curva para analizar el nivel de dafio que el sismo produce en la estructura.
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CAPITULO V. APLICACION DE LA METODOLOGIA AL CASO DEL PUENTE
ATIRANTADO.

El proyecto del puente vehicular atirantado denominado San Cristobal-Max Toledo
de la ciudad de Sucre, se ubica en el cafién que separa dos zonas que por su
longitud no puede plantearse un puente convencional sino uno del tipo no
convencional tal el caso de un atirantado. Es un proyecto del cual se realizara una
evaluacion del comportamiento sismico para conocer su vulnerabilidad sismica
aplicando la metodologia basada en desplazamientos propuesta de esta
investigacion.

5.1 Puente vehicular San Cristobal-Max Toledo.

Las caracteristicas del puente se detallan en las figuras 5-1 y 5-2. En lineas
generales esté constituido por un pildn con altura total de 91 m. cuya posicion es
exceéntrica, la calzada tiene dos carriles de transito cada una de ancho 3.65 m.,
dos bermas exteriores de 1.80 m. y dos aceras de 2.70 m. haciendo un total de
calzada de 19.10 m.
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Figura 5.1 Dimensionamiento longitudinal y transversal del puente.
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Sy

Figura 5.2 Detalle del pilon y otros elementos (modelo en CSIBridge).

Los datos técnicos del puente se describen a continuacion:

Tipo de estructura: Puente vehicular atirantado asimétrico.
Pendiente del tablero: Horizontal.

Numero de carriles de transito: 2

Orientacion del eje longitudinal: N-S.

Longitud total: 210 m.

Del pilédn:

Forma del pilén: Portico en H con dos vigas de arriostre.
Altura total por debajo del tablero: 47.61 m.

Altura total por encima del tablero: 43.85 m.

Material: Hormigén reforzado.

Del tablero:

e Ancho total del tablero: 19.10 m.
Tipo: Viga cajon multicelular.
Barandado: Postes metalicos y malla de proteccion.
Superficie de rodadura: Pavimento asfaltico.
Material: Tablero de Hormigdn postensado.

Del atirantamiento:
e Tendones o cables: torones paralelos de baja relacion grado 270 K.
e Disposicion longitudinal: semiabanico o intermedia.

5.1.1 Materiales y propiedades mecanicas del hormigoén.

e Peso especifico del hormigén: yho= 2400 kg/m?3

¢ Resistencia promedio de hormigén reforzado: f'c= 35 MPa.
¢ Resistencia promedio de hormigén postensado: fcp= 60 MPa.
e Modulo elastico del hormigon reforzado (art. 5.4.2.4 AASHTO 2012):

Ec =0.043-k; - 735 -/ f'C = 29,910.20 MPa (305,084.04 kg/cm?).
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e Modulo elastico del hormigén postensado (art. 5.4.2.4 AASHTO 2012):
Ecr =0.043 -k, - 77 -/ f'cp=39,161.65 MPa (399,448.83 kg/cm?).
La resistencia promedio de 35 MPa se aplica a los elementos del pilén, es decir,

columnas y vigas. La resistencia promedio de 60 MPa corresponde al tablero. En
la figura 5-3 se muestran las curvas esfuerzo-deformacion de los hormigones.

ierme)

a) Hormigon con resistencia 35 MPa b) Hormigon con resistencia 60 MPa

Figura 5.3 Curvas esfuerzo-deformacion del hormigon para
el modelo de Mander.

Para ambos materiales se toma tipo de histeresis el modelo de Takeda y para la
curva esfuerzo-deformacion el modelo de Mander para hormigon no confinado.

5.1.2 Propiedades mecanicas de los aceros.

e Acero de refuerzo, fluencia (grado 60): fy= 420 MPa (4200 kg/cm?).

e Modulo elastico del acero de refuerzo: Es= 200,000 MPa
(2,040,000 kg/cm?).

e Acero de postensado, tension ultima de rotura: fpu= 1860 MPa.
(18,972 kg/cm?).

e Modulo eléastico del acero de postensado: Esp= 197,000 MPa
(2,009,400 kg/cm?).

En la figura 5-4 se muestra la curva esfuerzo-deformacion del acero grado 60.

(emicm)

Stress (Kgflem2)

Figura 5.4 Curva esfuerzo-deformacion del acero.
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Con estas propiedades se caracterizan los materiales para proceder con la
evaluacion estructural.

5.1.3 Determinacion de la clase de sitio de la zona del proyecto.

Definir la clase de sitio es vital para la evaluacion del comportamiento estructural
del puente. La norma AASHTO LRFD 2012 clasifica sismicamente los suelos de
acuerdo a sus caracteristicas en 30 m. de profundidad en seis tipos de clase sitio
A, B, C, D, Ey F. La zona de emplazamiento del proyecto (estribos y pildn)
presenta suelos con afloramiento de roca fisurada por tanto se clasifican como
clase de sitio C (ver Anexo IV, tabla | y Apéndice IV fotos 1, 2, 3y 4).

SITE CLASS DEFINITIONS

; SOIL AVERAGE PROPERTIES IN TOP 100 feet
SITE
o Eaa PROFILE - - -
CLASS NAME Soil shear wave Standard penetration Soil undrained shear
velocity, v: (ft/s) resistance, N (blows/ft) strength. s, (psf)

Very dense soil

and soft rock 1.200 <v; <2500 N>50 5.2 2.000

La clase de sitio C es un suelo muy denso y roca fisurada, tiene velocidades de
onda de corte entre 365 m/s a 760 m/s.

5.1.4 Definicidén de zona sismicay categorizacién del disefio sismico (SDC).

Para definir la zona sismica y la categoria de disefio sismico (SDC) del puente, se
toma el coeficiente de aceleracion espectral de disefio a 1.0 sec., Sp1, valor que
viene del espectro de disefio. Se aplica la tabla Ill de Anexo |. Para el presente
proyecto los valores son:

e Sp1=0.4964g ~ 0.50g (calculado en el espectro de disefio).

e Zona sismica: 4
e Categoria de disefio sismico: SDC D.

5.1.5 Clasificacion del puente por su importancia operativa y funcionalidad.

Por las especificaciones AASHTO LRFD 2014 y WSDOT 2014 el puente
atirantado del presente estudio es clasificado como puente esencial.

5.1.6 Dimensionamiento de las columnas y vigas del pilén.

Con la informacion anterior de materiales, clase de sitio, zona sismica, categoria
de disefio sismico SDC Yy clasificacion por su importancia operativa, se procede
con el predisefio de columnas y vigas de los elementos del pildén, con diferentes
secciones y cuantias de acero de refuerzo en columnas y vigas quedando en
definitiva para evaluacion sismica del puente las siguientes dimensiones.
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Figura 5.5 Seccion transversal y disposicién de aceros de refuerzo para
columnas del pilén: (a) columnas inferiores, (b) y (c) columnas
superiores (fuente propia).

Las cuantias de acero se encuentran dentro de los parametros de AASHTO LRFD
y WSDOT entre 1% y 4% de la seccién transversal bruta de las columnas.

Las dimensiones de las vigas:

3.00

2.00

Figura 5.6 Seccion transversal de vigas de arriostre inferiores
y superiores (fuente propia).

Inicialmente, con esta informacién se define la resistencia promedio del hormigén
para su aplicacion en el analisis. El pildbn estd sometido a fuerzas axiales muy
elevadas, para combinacién del Estado Limite de Resistencia 1 se presentan
fuerzas axiales de 26,235 ton. y 29,061 toneladas por encima del tablero y en la
base cerca a la cimentacién respectivamente produciendo una compresion media
de 208 kg/cm2. Para fines de la evaluacion sismica se propone una resistencia
media a compresion de los elementos del pilon de 350 kg/cm2 (hormigon
reforzado) y para el tablero se define una resistencia de 600 kg/cm2 (hormigon
postensado) en razon a que las fuerzas de compresion en el tablero cerca al pilén
son elevadas.

5.1.7 Disefio para casos de carga no sismicos determinacion de tirantes y
deformaciones del tablero-posicion final del puente.

Es la primera etapa del método basado en desplazamientos, las fuerzas de sismo
se evallan cuando la estructura esta en su posicion final, para esto primero se

66



calcula el niumero de torones por tirante, verificacion inicial de las deformaciones
del tablero y control global de la estructura para cargas permanentes y vivas.

Con la informacién anterior de propiedades de materiales, dimensiones del pilon
y sus elementos, el calculo del nimero de tirantes y nimero de torones por tendon,
permiten controlar la deformacion o flechas del tablero, también la tensién en
tirantes que se requiere para cada deformacion del tablero.

Para el presente estudio la definicion de nimero de torones por tirantes se calcula
para valores maximos generados por el estado limite de servicio 1 tal como
especifica la norma AASHTO LRFD 2012 (table 5.4.4.1-1). El procedimiento es el
siguiente:

Fuerza ultima o carga de rotura de cordones de acero grado 270 de baja relajacion:
e Fpu=18,972 kg/cm2 (1860 MPa).

La norma AASHTO LRFD indica que la fluencia se toma el 90% de la fuerza de
rotura:

e Fpy=0.90*Fpu= 17,074.80 kg/cm2.

Para este tipo de puentes, la fuerza maxima de utilizacion de los tirantes para
una estimacion inicial la seccién del acero de postesado y el niumero de torones
por tirantes, varios autores recomiendan los siguientes parametros:

e Javier Manterola: Fpmax= 40-45% de Fpu (carga de rotura).
e Jacques Mathivat:  Fpmax= 40% de Fpu (carga de rotura).

Muchos puentes han sido calculados con estos parametros. En el proyecto no
utilizaremos la recomendacion del AASHTO LRFD 2012 que especifica usar un
valor de fuerza maxima de 80% de Fpy, pero se aplicara su recomendacion de
tomar la carga de fluencia y no la carga ultima de rotura, o sea:

e Fpmax=40% de Fpy.

El area minima de acero para tirantes: A ="~
Py

Maxima fuerza de tensado de tirantes (etapa constructiva):

F -(0.4F,)

p max = APmin

La norma indica que las tensiones y el acero de postensado se calculan para el
estado limite de servicio 1. Aplicando las formulas, los resultados se detallan a
continuacion.
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Tirantes lado sur (Max Toledo):

CABLE | LONG AREA MINIMA TENSION EN CABLES | MAX. FUERZA DE TENSADO [AREA PROPUESTA ACERO POSTESADO| CAPAC. ULT
ACERO POSTESADO| POR SERVICIO 1 (Etapa constructiva) AREA PROPUESTA | NRO DE TORONES | CABLES
Apmin Fe Fpmax App Tu
(m) {em2) (tonf) (tonf) {em2) (tonf)
1 27.05 44,37 836.79 334.72 50 36 853.74
2 33.96 34.78 662.30 264.92 40 29 682.99
3 42,17 38.20 653.66 261.46 40 29 682.99
4 51.07 11.75 728.10 291.24 45 32 768.37
5 60.35 14.43 726.40 290.56 45 32 768.37
6 69.86 17.80 740.28 296.11 45 32 768.37
7 79.51 24.36 738.40 295.36 45 32 768.37
8 89.27 37.57 725.37 290.15 45 32 768.37
9 99.09 52.49 831.90 332.76 65 46 1109.86
10 |[109.00 68.69 937.69 375.08 65 46 1109.86
11 |118.00 85.57 1,041.58 416.63 65 46 1109.86
12 129.00 102.20 1,163.83 465.53 70 50 1195.24

Tirantes lado norte (San Cristobal):

CABLE | LONG AREA MINIMA TENSION EN CABLES | MAX. FUERZA DE TENSADO (AREA PROPUESTA ACERO POSTESADO| capPAC. ULT
ACERO POSTESADO| POR SERVICIO 1 (Etapa constructiva) AREA PROPUESTA | NRO DE TORONES | CABLES
Apmin Fc Fpmax App Tu
(m) (em2) (tonf) (tonf) {cm2) (tonf)
1 27.05 44.37 757.65 303.06 45 32 768.37
2 33.95 34.78 593.84 237.54 45 32 768.37
3 42.17 38.20 652.29 260.92 45 32 768.37
4 46.99 11.75 200.63 80.25 25 18 426.87
5 51.89 14.43 246.45 98.58 25 18 426.87
5] 56.84 17.80 303.87 121.55 25 18 426.87
7 61.83 24.36 415.98 166.39 25 18 426.87
8 66.85 37.57 641.49 256.60 55 39 939.11
9 71.90 52.49 896.22 358.49 55 39 939.11
10 76.97 68.69 1172.87 469.15 90 64 1536.73
11 82.06 85.57 1461.17 584.47 90 64 1536.73
12 87.16 102.20 1745.04 698.02 105 75 1792.85

Las fuerzas axiales en tirantes y en el pilon para Estado Limite de Servicio 1:

Lado Sur-Max Toledo Lado Norte-San Cristébal

2N\

12111098765 4 3

Deformacion del tablero para cargas permanentes y servicio 1:
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Deformacién del tablero Deformacion del tablero

por cargas muertas por Servicio 1

Para ambos estados de carga, las deformaciones el tablero son contraflechas las
cuales seran controladas en etapa constructiva. Las tensiones iniciales han sido
calculadas en base al peso de cada dovela, otras cargas permanentes y las
transitorias.

5.1.8 Modelo de demanda sismica.

El espectro elastico de disefio se calculdé en base a siete sismos con factor de
amortiguamiento de 5%. En apéndice IV se detalla el calculo del espectro elastico
de disefio el cual se lleva a espectro inelastico reduciéndolo con el factor de
modificacion de respuesta R. Con el espectro inelastico se disefian las columnas
del pilon y también permitira que la estructura incursione en el rango no lineal
reflejada en la curva de capacidad.

Entonces, para el disefio del pilén se aplicé el sismo en direccion longitudinal, Sx,
y transversal, Sy, mismos que son reducidos con el factor de modificacion de
respuesta R que por tipo de pilén corresponde a 3.5. Entonces.

e En sentido longitudinal: Sx= Sismo X-X DISENO .... 9.80/3.5= 2.80
e En sentido transversal: Sy= Sismo Y-Y DISENO .... 9.80/3.5= 2.80

El “sismo X-X DISENO” corresponde al espectro inelastico en direccion
longitudinal, de la misma manera el “sismo Y-Y DISENO” transversalmente.

Para el disefio del pilon se usé la norma ACI 318-14.

Los siguientes pasos corresponden a andlisis del modelo para calcular
desplazamientos maximos, inelasticos, uso de combinaciones de cargas,
asignacion de articulaciones plasticas y analisis no-lineal con empuje lateral
Pushover, determinacion del desplazamiento méaximo permitido, estimacion del
porcentaje de participacion de masa y verificacion al corte del pildn.

5.1.9 Andlisis del modelo.
5.1.9.1 Verificacion de la relacion demanda/capacidad.
Este paso es muy importante pues se define el disefio de las dimensiones del

pilén, principalmente las columnas que son elementos primarios y sus aceros de
refuerzo. La relacion demanda/capacidad deber ser menor a 1.
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C

A continuacién, descripcion de los elementos del pilon para analisis:

S pwey

o s 1
—{ o |

Para calculo de la relacion D/C y otras evaluaciones se aplicaron las siguientes

combinaciones de carga para eventos extremos 1.:

Comb1= 1.25DC+1.50Dw+0.50(LL+PL)+Sx (1)
Comb2= 0.90DC+0.65Dw+0.50(LL+PL)+Sx (2)
Comb3= 1.25DC+1.50Dw+0.50(LL+PL)+Sy (3)
Comb4= 0.90DC+0.65Dw+0.50(LL+PL)+Sy (4)

Sx = sismo en direccion X, es el espectro de disefio inelastico.
Sy = sismo en direccion Y, es el espectro de disefio inelastico.

Andlisis en direccién longitudinal X.

Uso de combinaciones para factores de cargas maximo y minimos ecuaciones (1)

y (2), la relacién demanda/capacidad es:

D/C=0.570

D/C=0.837

D/C=0.764

D/C=0.857

(i
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Los valores son inferiores a 1, significa que la seccion transversal de las columnas
del pilon y el acero de refuerzo propuesto son correctos.

Analisis en direccién transversal Y.

Uso de combinaciones para factores de cargas maximo y minimos (3) y (4), la
relacion demanda/capacidad es:

h iz oosesve
PEEEEE—

D/C=0.604 H
1

D/C=0.924

07
D/C=0.840

° 05

D/C=0.935 0

Los valores son menores a 1.

Resumen.
Combinacion de cargas Relacién demanda/capacidad Observ.
D/Cc<1
Col A Col B Col C ColD
Direccion longitudinal X 0.857 | 0.764 | 0.837 | 0.571 Ok.
Direccion transversal Y 0.935 0.840 0.924 0.604 Ok.

5.1.9.2 Diagrama de interaccion de las columnas del pilén.

Una vez verificada la relacion D/C para cada columna del pilén con sus secciones
transversales y aceros de refuerzo, se evalla la seccion de las columnas del nivel
A del pilon donde se presentaran las articulaciones plasticas. Se tienen las
siguientes caracteristicas de la curva de interaccion.

Diametro de la columna: D=5.0 m
Barras principales: 1600 18

Estribos: @6 ¢/0.15 m.
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Name Crrclet i ¢
e ECan Kotz Estrib. 06 c/0.15

Diameter

Reinforcing
Num of Bars 160
Rotaton 0

Bar Cover 01

Bar Sze #18

Bar Area 0.0026

Conc. Model Mander-Unconfined
Renforcing Mat AB1SGr60

Para efectos de nomenclatura, los ejes locales de las columnas del pilon, son:

Para el sismo en direccién X (longitudinal) se analizara el momento M3 y en
direccion Y (transversal) se analizara el momento M2.

El diagrama de interaccion para la seccion circular en direccion longitudinal y

transversal es la misma. A continuacion, se muestra la curva 1 de interaccion, las
unidades son toneladas y metros.
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Interaction Surface (ACI 318-14)

Edit
P M2 M3 ~
1 59383 0 0 ‘\.\
2 59383 0 15634
3 58715 0 27175
4 -49886 0 37729 ]
pm=—ey [
5 | 1-3sean 0 45903 L
6 27814 0 151553 )
7| c7ee3 0 0747
8 1 3760 0 44592
9 38.3766 0 34228
10 8323.858 0 20024 E Design-Code Curve 3D View
M 171418 0 0 [] Fiber-Model Curve .
12 270 = Pen
12 Design Options
-
14 O phi [0 ]2 Ekvation
15
(® no phi
18 d | MM PM2
7 v (O no phi with fy increase
Curve 1
Angle O IHI 4 Ib |H (® Show Design-Code Results

O Show Fiber-Model Results

La zona ddctil de disefio o sea la ductilidad de las columnas del pilon se encuentra
entre los siguientes valores graficados en Excel:

DIAGRAMA DE INTERACCION P-M
Columna circular D=5.0 m

_| Puente cargado
1.25DL+1.500W+0.50(LL+PL)

L — . R — .
\
\

60000 -

50000
40000 B e
T 30000 |-fof=of - ZONA DUCTIL A
8 20000 [-/-f-ffi ) [Tona de disefio del pilon Y R
@ [IE L)
10000 I A
-8,760 Ton
0 ; e
50000 60000
-10000 i
| ! Puente descargado
20000 |---omop e R A | 0.90DL+0.65W-+0.50(LL+PL)
I
i
-30000 Leooom . )

M (ton-m)

El disefio de las columnas del pildbn se encuentra en la zona ductil, o sea entre
cargas maximas para puente cargado (-39,621 ton) y cargas minimas para puente
descargado (-8,760 ton). Mas adelante se mostraran los valores reales que se
toman para el disefo.

A continuacion, las restantes 7 curvas de interaccion.
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Interaction Surface (ACI3
Curva 2
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Las curvas de interaccion son simétricas en el sentido transversal debido a que la
seccion es circular.

5.1.9.3 Longitud de plastificacién de las rotulas.

La ecuacion 4-11 permite calcular la longitud de la rotula plastica de las columnas
del pilén que varia de acuerdo a la configuracion de la misma. La ecuacion es:

L, =0.08L+0.15f,,dy, = 0.3f,,d,
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Dénde:
L = longitud de la columna 826.77 in (21.25 m.)
fye = fluencia del acero refuerzo longitudinal 60 ksi (4200 kg/cm2).
dbl= diametro nominal de las barras de acero de refuerzo
longitudinal de la columna 2.257 in (#18)

Reemplazando:

L, =0.08L+0.15f,.d,, = 86.45in=2.20 m.

20.86

L, =0.3f.d, = 40.63in=1.03m

Iy

Se usa la longitud de plastificacion mayor de Lp=2.20 m.

21.25

Se asigna a las columnas del pildn.

Ubicacion de las rotulas en porcentaje respecto a la altura total de la columna es:

e Rotulainferior: 1.10/21= 0.05 ~ 10%
e Rotula superior: 1-1.10/21= 0.95 ~ 90%

5.1.9.4 Desplazamientos debido a demanda sismica.

Analisis en direcciéon longitudinal X.

Se aplica la demanda sismica con el espectro elastico denominado “Espectro
Sucre”, se le asigna el nombre de “Sismo X-X", no se reduce con R.

Analisis en direccién transversal Y.

De la misma manera, se aplica el “Espectro Sucre” se le asigna el nombre de
“Sismo Y-Y”, no se reduce con el factor de modificacion de respuesta R.

Resumen.
DESPLAZAMIENTOS DEBIDOS A DEMANDA SISMICA
SISMO (m)
NUDOa | NUDOb | NUDOc NUDO d
Sismo X-X 0.1182 0.3213 0.5415 0.7113
Sismo Y-Y 0.0681 0.1577 0.2331 0.2895

Tabla 5.1.9.3 Desplazamientos inelasticos en direccién longitudinal y
transversal debido a sismo.
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5.1.9.5 Sistema de aislamiento.

En el apéndice V se detalla el calculo de las caracteristicas de los aisladores
sismicos que se incluyen al puente como sistema de aislamiento, son 5 aisladores
por apoyo. Con esta informacion se procede con la evaluacion sismica del puente.
5.1.9.6 Analisis no-lineal aplicando Pushover.

En direccién longitudinal X.

Se aplica el método capacidad/demanda de la estructura conocido como Pushover
como anteriormente se explic6. Se empuja la estructuralmente con fuerzas
laterales longitudinales, se incluye el efecto P-Delta. Las rotulas plastica son
asignadas a las columnas del pilén en los diferentes niveles con especificaciones
ASCE 41-13 y con caracteristicas anteriormente descritas.

ler. caso de cargas. Combinacién para factores de carga maximos.
Comb1= 1.25DC+1.50Dw+0.50(LL+PL)+Sx

La rotulas plasticas se ubican a distancias relativas de 10% y 90% de la altura de
cada columna en los diferentes niveles.

Uso de parametros de la tabla 10-8 de ASCE 41-13 para columnas.

El modelo es en 3D, los grados de libertad son para carga axial P (direccion Z),
momentos M2 (en direccion Y) y momentos M3 (en direccion X).

Condicion de falla Il de la tabla 10-8 (ASCE 41-13) para cortante y flexion.

Criterios de aceptacion: ocupacion inmediata (10), seguridad de vida (LS) y
prevencion de colapso (CP)

~| Assign Frame Hinges ~| Auto Hinge Assignment Data

Frame Hinge Assignment Data
Relative
Hinge Property Distance From Tables In ASCE 41-13

Auto v |09
F==
J 1 C1I| Select a Hinge Table

Auto Hinge Type

Aoto P-M2-M3 & 1
Auto P-M2-M3 j 1 D.BI. Table 10-8 (Concrete Columns)

Degree of Freedom P and V Values From

P ) - 1 1
O m2 O Pz QO Parametric P-M2-M3 @ Case/Combo § 1.25DC+1.5DW+0.5HLS ~ |

Om () pu3 ~ UserVewe 4
- e —— () User Value ;

Current Hinge Information
Type: From Tables In ASCE 41-13
Table: Table 10-8 (Concrete Columns) (O _Condition i - Flexure () Condition iv - Development (® From Current Design |

DOF: P-M2-M3 ’:------------‘-I
1 ® Condtion ii - Flexure/Shear | O User Value /

Shear Reinforcing Ratio p = Av / (bw * 8) /

|

Combinacion para analisis en
Deformation Controlled Hinge Load Carrying Capacity . .

- direccion X, para puente cargado
(®) Drops Load After Point E
O Is Extrapolated After Point E
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A continuacién, modelo con articulaciones plasticas en columnas del pilon.

Frame Hinges

o T *ZHhAulo P-M2-M3)

o i o 3H2(Auto P-M2-M3)

1H2(Auto P-M2-M3)

1 § TH1(Auto P-M2-M3)

—————————————— )
1|

Empuje lateral en direccion longitudinal X:

e Se empuja con una carga lateral de 1000 ton. en el extremo izquierdo
en los nudos del tablero:

Carga= 1000 ton/32 nudos = 31.25 ton/nudo

Empuje longitudinal.

| Jeint Loads [FUERZA LATERAL X

]

Evaluando el puente atirantado con los parametros anteriores, se tienen los
resultados que a continuacion se evaltan.

En el Apéndice VI se muestra resultados por efecto bidireccional con cargas para
analisis no lineal de 100% en sentido longitudinal “X” y 30% transversalmente en
sentido “Y” para puente cargado y descargado. El comportamiento de la estructura
esta dentro de los pardmetros esperados.
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Curva de capacidad.

~i| Pushover Curve

File

Static Nonlinear Case
ANL X-X

Plot Type
Resultant Base Shear vs Monitored Displacement

Displacement

l

Desplaz. y Fuerza ultima
(0.76, 1784.57)

o

3 (012, 797.58)

v
x10 3
257
2.25
27
1 75_:
34| Fuerzade cedencia
153 [0.24. 1015.30
3 I I
1 25; Cedencia inicial

Units

v Tonf, m, C

Current Piot Parameters
VDPO1

Add New Parameters..

Add Copy of Parameters...
Medify/Show Parameters...

Base Reaction

(NN
]

0.12

Mouse Pointer Location

Desplazamientos producidos por
el sismo en el puente.

3 ' )
1.3 *—! 2
E \ ! I S
3 ! 1 =L
0.757 T l —
1— I— I
[ — Y o ¥
DEE 1 E | = \
J I = [ = I 1
0.253 H e S
. 1 — t T T
ill 1l

CE R O T AL MR SR RO
024 036 048 06 072 084 096 108

Horiz Vert

Los desplazamientos que produce el sismo en el puente son menores a la
capacidad ultima (desplazamiento Gltimo) de la estructura.

ATC 40 (Espectro de capacidad).

Este método calcula el desplazamiento de desempefio (desplazamiento maximo)
gue el sismo produce en la estructura y el punto de desempefio (Sa, Sd).

File
Static Nonlinear Case Plot Type Units
ANL XX v ATC-40 Capacty Spectrum v Tonf,mC v
xi0™ Spectral Displacement Current Piot Parameters

2003 T S A40PO1 v

E \ \ \
1807 \\ \\ \ Add New Parameters...
- E X\ N Add Copy of Parameters...

E N K WModify/Show Parameters. .
1407 AV &

| i L R ememmemma-—————— =
1203 . / X Performance Point (V. D) |

E '\ (1146.979,033) :
1003 .

3 J Performance Point (Sa, Sd)
bk | (0.091,0374)
607 >

Performance Point (Teff, Beff)
w3 (4.028,0431)
207
O N L R R O R RO O R
01 02 03 04 05 06 07 08 09 1
Mouse Pointer Location Horiz Vert
oK Cancel

~| Parameters For ATC-40 Capacity Spectrum

Pushover Parameters Name Units
Name [asopo1 Tonf,mC v
Plot Axes Axis Labels and Range
@sa-sa Osa-T Osd-T Set Axis Data
Demand Spectrum Definition
@ Function ESPECT_SUCRE_AISLA v SF (9.8
O user Coetts
Damping Parameters Defintion
Inherent + Addtional Damping 0.05
Structural Behavior Type
@A Os Oc  Ouser
ftems Visble On Piot
[ Show Capacty Curve coor I
[ Show Famiy of Demand Spectra coor [
Damping Ratios
0.05 | |01 | {018 02
4] Show Single Demand Spectrum (ADRS) Color
(Variable Damping)
[4] Show Constant Period Lines at Color
0.5 1 | |15 2
Reset Defaut Colors
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Segun grafico anterior, el puente presenta un desplazamiento de desempefio
maximo debido al sismo, que a continuacion se detalla:

e Desplazamiento de desempefio: D=0.33 m.
e Fuerza cortante: V=1146.98 Ton.

Por otra parte, en el espectro de capacidad bilineal en formato ADRS, la capacidad
de cedencia (Dy, Ay) es (0.296444, 0.079766) y capacidad ultima (Du, Au) es
(0.744357, 0.145726).

El punto de desempefio (Sa, Sd) es (0.091, 0.374) calculado en el mismo espectro
de capacidad bilineal en formato ADRS.

Con esta informacion, en el espectro de capacidad se establecen los umbrales de
los niveles de dafio segun el proyecto HAZUS y FEMA 356. Aplicando la tabla del
Anexo |, tabla V, los umbrales de los estados de dafio en el espectro de capacidad
se muestra a continuacion.

Sd1= 0.7Dy= 0.2075

Sd2=Dy=0.2964 (corresponde al punto de fluencia Dy)
Sd3= Dy+0.25(Du-Dy)= 0.4084

Sd4= Du= 0.7444 (corresponde al punto ultimo Du)

ANALISIS POR ESPECTRO DE CAPACIDAD ATC-40
(Puente cargado-Direccion X)

03 - s S —— . i .

Aceleracion espectral, Sa

“Puntp de dedempefio [Sa, Sd) |
i1 (0.091,0.374)

0.4 0.5 0.6 0.7 0.8 0.9 1

Dy Desplazamiento espectral, Sd Du

Segun esta gréfica, el punto de desempefio del puente se encuentra en la zona
de dafio moderado (MD) y para niveles del FEMA 356 es seguridad de vida (LS).

FEMA 356 (Método de los coeficientes).

Este procedimiento calcula el desplazamiento target de desempeiio que el
sismo produce en la estructura.

79



) < Parameters For FEMA 356 Coefficient Method

Statc Nooknear Case Piot Type
ANL XX v FEMA 356 Coefficient Method v Tonl. m C
005
- o o iy
2253 T Add New Parameters.
A | Agd Copy of Parameters
P
1753 T T
153 Target Dplacement (V, ) 034
1253 & c
H
13 ]
0753
053
0287
M ose ved 2 coee T
- Show Cad Vs oo N

X e taut s
s (07676, 1752.60) S o e

e Desplazamiento target (desempefio): D=0.51 m.
e Fuerza cortante: V= 1412.07 Ton.

Factor de ductilidad (u).

Aplicando la ecuacién 3.6.11 y con datos de la curva de capacidad, se tiene el
factor de ductilidad.

Amax=0.76 m.
Ayield = 0.24 m.
= Amax/Ayield= 3.20

Entonces, de acuerdo a la figura 3.25 la estructura tiene respuesta con ductilidad
limitada porque el factor se encuentra entre 1.5 y 3.50.

Factor de sobrerresistencia ((2).

De la curva de capacidad e incluyendo la curva elastica, se tiene el siguiente
analisis para calcular el factor de sobrerresistencia ().

Curva de Capacidad (Direccion longitudinal X)
Curva elastica vs. curva no lineal

[2000--

g Curva no lineal

1500

==8== Curva elastica

Fuerza lateral (Ton)

(000 --

500

-0.10 000 0.10 020 030 040 050 060 070 080 030 100

Desplazamientos (m)
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Fuerza

(ton)

Desplaz. (m)

Fe=

3070.79 0.757

Fcu=

1784.97 0.757

Fu=

1285.82 -

fy=

797.58 0.131

El Factor de sobrerresistencia es:

()= Fuffy =1.61
Resumen.
Disefio por Desplazamientos (m) Obs.
capacidad:
Método Basado en Capacidad de la Demanda sismica
Desplazamientos estructura
Despl.en | Despl. | Nudo | Nudo | Nudo | Nudo
cedencia | Ultimo a b c d
Curva de capacidad
(Pushover) 0.24 076 | 0.1185 | 0.3213 | 0.5415 | 0.7113 | Ok.
ATC 40 - - Despl. de desempefio = 0.33 Ok.
Espectro de capacidad
FEMA 356 Método de
los coeficientes 0.15 0.77 Despl. target = 0.51 Ok.

El nudo b, es un par de nudos del pilon que estan a nivel de tablero o
superestructura. El nudo d, es un par de nudos del pilén que estan en el extremo

superior del pilon.

Criterio de aceptacidon, ningun desplazamiento de los nudos del pilon es mayor
al desplazamiento ultimo de la capacidad de la estructura.

Analisis de rotulas plastica en el pilén para puente cargado.

Etapas de la rétula plastica, los desplazamientos debidos al analisis no-lineal en
direccién longitudinal X producidos, son: step 0 (carga muerta), step 1, step 2, step
3, step 4. El step 2 presenta desplazamientos similares a los producidos por el
sismo X-X. El step 5 muestra el punto en cedencia y el step 6 la capacidad ultima.
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Desplazamientos debidos a ANL-X.

pe (ANLXX) - Step 1 |

| Deformed Shape (ANLX-X) - Step 0

U1-0.3684 Step 0

U1=0.2757

U1=0.1344

U1=0.0407

| Deformed Shape (ANLX-X) - Step 2 |

U1=0.7314 Step 2

.+ U1=0.5705 -

e

U1=0.3240

U1=0.1129

Deformed Shape (ANLXCH) - Step3 |

| Deformed Shape (ANL X-X) - Step & ]

(BNLX) - Sep 3

En el diagrama Momento-rotacion, la rétula plastica del step 2 se ubica en la zona
elastica, por lo tanto, verifica que el desplazamiento de la estructura al ubicarse
en la zona elastica es correcta la implementacion del sistema de aislacién sismica.

Las articulaciones plasticas a analizar son la 1H1 y 3H1 que tienen el mismo

comportamiento.
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Ubicacion de rotula plastica en el step 2.

También, al ubicarse la rétula plastica en la zona elastica, el acero que se asigné

a la columna es correcta.

En los siguientes gréficos, ubicacion de la rétula plastica en el step 5 (punto de
cedencia) y step 6 (capacidad ultima) y sus respectivo momentos y rotaciones.

e -
Fia  Select Fie  Seect
- o Seect Mege v
1 hatn P2, Y ) st P 3 Toot,m
20w mrje Progey Catomes [ Oetuematcn Cenmomes Srom e Sepmy Detneen Cotormarun Cortomt
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7 my=as0e8tm e .
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»
0 o s !
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» 13 P R Max o 27 3
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o (Erea | E
»
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(] Show Hrge Backtone a
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Rotula plastica

en el step 5. Rotula plastica en el step 6.

Los momentos y rotaciones, y valores en porcentaje son:

En porcentaje:

My= 45,068.09 t-m ; ®=0.00
Mu= 46,049.48 t-m ; ®= 0.002608

Diagrama Momento-Rotacion

My/My= 1.00
Mu/My= 1.022

[T 7 —

Momento

0.40
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El diagrama Momento-curvatura para puente cargado, es:

Curvatwe Strain Diagram .
K2 e — Diagrama M-Curvatura
o 60,000.00 : Mu
E !
o~ .
M - 46318
4207 v D’/’\
50,000.00 -
1607 £ 51154 N
3007 E \
2407 = T 40,000.00 / \
& [ L
18,0 Y / Cedencia inicial .
1207 £ 30,000.00
o
507 E / ~qtoss \
= N,
T L S e o s | % 20000m
Select Type of Graph Moment-Curvature ~ Steel Strain 1.860E-03 / \
Specity Scales/Headngs... (9103604, 5117068 ) NeutralAxis 3288 10,000.00 ™y
| ] 0.00
[] Plot 3x3 Fiber Model Curve ] [ 0.0005  0.001 00015 0002 0.0025 0003 00035  0.004
Analysis Control Curvatura
[ Weaized Mode!  Catrans No. of Points IE] [£] Confined Concrete Only
ooy age@e) | ] || ® Coneete s Lowest tivia Sra Carga axial: -27,488.94
o l:l (O Concrete Failure - Highest Utimate Strain M CURVATURA
Phi-Conc = 00180447 M-Conc = 51855795 T M. de cedencia My | 51,154.00 0.000908
Phi-Steel = WA 1-Steel = WA M. ultimo Mu 56,318.00 0.001634

El valor de -27488.94 ton. ha sido determinado al analizar los valores de célculo
de la fuerza axial P y momento M para la articulacion 1H1.:

Q Define Frame Hinge Properties

All Hinge Props

Frame Hinge Property Data

Hinge Property Name

Generated

| Deformation Controlled |
2H1 Interacting P-M2-M3 | Deformation Controlled Yes Auto
. 242 Interacting P-M2-M3 | Deformation Controlled | _ves _ __ __Auto
1 3H1 Interacting P-M2-M32 | Deformation Controlled Yes Auto :
32 Interacting P-M2-M3 | Deformation Controlled | Yes Auto Interacting P-M2-M3
4H1 Interacting P-M2-M2 | Deformation Controlled Yes Auto
4H2 Interacting P-M2-M3 | Deformation Contralled | Yes Auto | Modify/Show Hinge Property... |

O Frame Hinge Property Data for 1H1 - Interacting P-M

2-M3

R YE

Hinge Specification Type

Relative Length

Symmetry Condition

ified Sym
Specify curves at angles of 0°, 80°, 180° and 270°.

uirements for S Condition

1

2 If desired, specify additional intermediate curves w/|

Axial Forces for Moment Rotation Curves
2

| Modify/Show Axial Force Values... |

Number of Axial Forces

Scale Factor for Rotation (SF)

here: 0° < curve angle < 380°.

Curve Angles for Moment Rotation Curves

Number of Angles 18

Modify/Show Angles...

an*

Modify/Show Moment Rotation Curve Data...

Modify/Show P-M2-M3 Interaction Surface Data...

Forces for 1H1 - Inter:

ting P-M2-M3

Edit

This Number of Axial Force Values Is Specified

Number of Axial Forces 2
Axial Force Data
Axial Force Tonf,m, C ~
1 -274388.94 w®
2 -6872.23
Order Rows

Puente cargado

Puente descargado

0K
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Valores de calculo para el diagrama de interaccion, se encuentra en la zona ductil:

~| Moment Rotation Data for 1H1 - Interacting P-M2-M3

Edit
Select Curve Units
Axial Force |-27488.94 ~ Angle |0 v curve#t 4 4 b (M Tonf, m, C ~
Moment Rotation Data for Selected Curve
Point  Moment/Yield Mom Rotation/SF c
B
0. 0.
| —T7

1 | 0

11 4. 000E-03

0. 4.040E-03

0 4.080E-03

Acceptance Criteria (Plastic Deformation / SF)

E-03

- Immediate Occupancy

Life Safety
- Collapse Prevention 4.000E-03

|:| Show Acceptance Points on Current Curve

Moment Rotation Information

Symmetry Condition None
Number of Axial Force Values 2
Number of Angles 16
Total Number of Curves 32

~| P-M2-M3 Interaction Surface Definition for TH1

3-D Surface
Axial Force = -27488.94

Current Curve - Curve #1
Force #1; Angle #1

3D View

Plan 315 S AxalForce |-27483.34 =

-
Elevation |35 « [] Hide Backbone Lines
i EI : [] show Acceptance Criteria
[] Show Thickened Lines

3D RR | MR3 || MR2 [/] Highlight Current Curve
Angle s Moment About

0 degrees. = About Positive M2 Axis.

80 degrees = About Positive M3 Axis

180 degrees = About Negative M2 Axis Cancel

270 degrees = About Negative M3 Axis

Edit

User Interaction Surface Options

Number of Curves

Number of Points on Each Curve

Scale Factors (Same for All Curves)
P M2

[ include Scale Factors in Plots Tonf, m, C v
First and Last Points (Same for All Curves)
Point P M2 M3
1 1
" 2
Interaction Surface Requirements - No Symmetry o

1. Aminimum of 8 P-M2-M3 curves are specified
2. P (tension positive) increases monotonically.

3. Each curve must be convex and the interaction surface
as a whole must be convex (no dimples in surface)

Interaction Curve Data

Current Curve |§ v (LR | D M
Point P M2 M3
1 -1 0 0
2 -0.8829 0 0.3148
3 0.7853 0 0.5439
4 0.6686 1.310E-06 0.7386
5 -0.5307 1.590E-08 0.8936
6 |1 -03714 V| 1779-08 1 -}
B -
7 0.2397 1.731€-06 0.9819
8 0.1165 1.536€-06 0.8609
9 5.562E-04 1.159E-06 06586
10 0.1136 0 0.3802
" 0.2335 0 0
3D Plot
£ - @ Show AllLines
0
l (O Hide P Direction Lines
E"‘V’m" & O Hide M2-u3 Lines
0 |
L J
Aperture
l{’ |- [ Highight Current Curve
J -
0 MM PM3 || PM2

M2- M3

P (1)

M (t-m)

(-0.3714)*74,603.55= 27,707.76

(1)*51,651.70= 51,651.70

(-0.1165)*74,603.55= 8,691.31

(0.8609)*51,651.70= 44,466.95

Entonces, ubicando los valores de disefo en la curva de interaccion:



70000

60000

50000

40000

DIAGRAMA DE INTERACCION P-M
Columna circular D=5.0 m

''''''''''''''''''''''''''''''''''''''

Puente cargado
1.25DL+1.50DW+0.50(LL+PL)

30000 |-/-f-/-/

P (ton)

10000

20000 --f-/--F-4

Y ,,/—27707T,51651r7DT-m / VAR
------ / Zona ductil 7// —fefem
/ -8691 T, 44466.95 T-m

-10000 [----

-20000

-30000

Puente descargado
0.90DL+0.65W+0,50(LL+PL) |

,,,,,,,,,,,,,,,,,,,,,,,,,,,,,,,,,,,,,,,,,,

M (ton-m)

Los valores de calculo de la fuerza axial P se encuentran en la zona ductil.

20. caso de cargas. Combinacion de cargas para puente descargado, o sea
factores de carga minimos.

Comb1= 0.90DC+0.65Dw+0.50(LL+PL)+Sx

Siguiendo todo el procedimiento anterior, se tiene.

La rotulas plasticas se ubican nuevamente a distancias relativas de 10% y 90% de
la altura de cada columna en los diferentes niveles y se aplica parametros de la
tabla 10-8 de ASCE 41-13 para columnas.

~| Auto Hinge Assignment Data

~| Assign Frame Hinges

Frame Hinge Assignment Data

Relative
Hinge Property Distance
Aut ~ |09
uto ——
Auto P-M2-M3 | 1 0]
Auto P-M2-M3 [ T og|

Cuyrrent Hinge Information

Type: From Tables In ASCE 41-13
Table: Table 10-8 (Concrete Columns)
DOF: P-M2-M3

Auto Hinge Type

From Tables In ASCE 41-13

Select a Hinge Table

Table 10-8 (Concrete Columns)

Degree of Freedom
O w2 O Pz O Perametric P-M2-M3
O w3 ) Pz
L L. - .
O MzMz | ® paz-nz |
e o 4

Concrete Colurmn Failure Condition

() Condion i - Flexure () Condttion iv - Development

| (® Condtion i - Flexure/Shear |
() Tondition - Shear

Deformation Controlied Hinge Load Carrying Capacity
(® Drops Load After Point E
O s Extrapolated After Point €

P and V Values From

%
@ Case/Combo I 0.90DC+0.650W+0.50H }

O User Value

Shear Reinforcing Ratio p=Av / (bw * 5)
(®) From Current Design
O User Value

Combinacion para analisis en

direccién X, para puente descargado.

Se procede con Pushover empujando el puente en direccion X.
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Evaluando el puente atirantado con los parametros anteriores, se tienen los

siguientes resultados.

Curva de capacidad.

~| Pushover Curve

File
Static Nonlinear Case Plot Type Units
ANL X-X v Resultant Base Shear vs Monitored Displacement v Tonf, m, C
x10 > Displacement Current Piot Parameters
33 T VDPO1 v
o = Desplazamiento y Fuerza ultima R e
T3 10.80, 2324.33)

3 \_ Add Copy of Parameters...

24 *
¥ . Modify/Show Parameters..

2.1

- | Fuerza de cedencia
J 85 10.32, 1242.69) g
157 \ 4

3 -

] ]
125 — @
097 ! o | 1 il

] ¥ =
X ] i E E Desplazamientos que el sisma

= Fa. 1 “e’. =] ! o produce en el puente.
i '. < pm——— gl

i
pronnpdirngpeaia [ T
135

ATC 40 (Espectro de

capacidad).

[ ] B < Parameters For ATC-40 Capacity Spectrum
File
Pushover Parameters Name Units
Static Nonlinear Case Plot Type Units. Neme [ﬂg;To{ ] Tonf,mC v
ANL XX v ATC-40 Capacty Spectrum v Tonf,mC v
Plot Axes Axis Labels and Range
@sa-sd Osa-T Osd-T Set Axis Data..
x10” Spectral Displacement Current Plot Parameters
250 T X \ A40PO1 v Demand Spectrum Defintion
2253 1 \ \ N Add New Parameters... @® Function ESPECT_SUCRE_ASLA v | SF [98
3 A
e \ I\ N\ Add Copy of Parameters O user Coefts
3 \
E \ 1% Modify/Show Parameters..
17573 - A ° Damping Parameters Definttion
E \ 7
3 N AL LA | (e H Inherent + Additional Da 0.05
1503 A NeNs i  Performance Pont (v.0) 1 e mimhmhan
3 \ N 51 [Cwreroms b Structural Behavior Type
1253— 8 ®A Os Oc O user
3 L
3 o | E VPerformance Pont (Sa, S9) 1 =
100 =) § 1 [os, DTN kems Visible On Piot
el S - & Lmmmmmmmmeeema [ Show Capacity Curve coor N
3 = —]
E et o — Perfor Point (Teff, Bef!
: ~— el TURRAS FOMR (NY Be ) [ Show Family of Demand Spectra coor [N
50.4 | s —— (3597,0.11)
E i Damping Ratios
253 [0.05 | [0 ] [015 ] [o2 |
3 |
R R NIRRT IICIiRET
LI S L e e B S e [ Show Single Demand Spectrum (ADRS) Color
(Variable Damping)
Mouse Pointer Location Horiz Vert
[“] Show Constant Period Lines at Color
B | [+ | [15 ] 2
oK Cancel
Reset Defaut Colors

Desplazamiento de desempefio: D=0.383 m.
Fuerza cortante: V= 1380.77 Ton.

Por otra parte, en el espectro de capacidad bilineal en formato ADRS, la capacidad
de cedencia (Dy, Ay) es (0.297805, 0.097373) y capacidad ultima (Du, Au) es
(0.713794, 0.188454).
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El punto de desempefio (Sa, Sd) es (0.109, 0.352) calculado en el mismo espectro
de capacidad bilineal en formato ADRS.

Finalmente, en el espectro de capacidad se establecen los umbrales de los niveles
de dafio segun el proyecto HAZUS y FEMA 356. Aplicando la tabla del Anexo |,
tabla V, los umbrales de los estados de dafio en el espectro de capacidad se
muestra a continuacion.

Sd1= 0.7Dy= 0.2085

Sd2= Dy= 0.2978 (este valor corresponde al punto de fluencia Dy)
Sd3= Dy+0.25(Du-Dy)= 0.4018

Sd4= Du= 0.7138 (este valor corresponde al punto ultimo Du)

ANALISIS POR ESPECTRO DE CAPACIDAD ATC-40

(Puente Descargado-Direccion X)

03 [ e e —_——-VP S Hhrwriw’rpscpWn ZEFH I FEIH . S e e

Aceleracion espectral, Sa

Puntp de desempefio (Sa, Sd) | ; : :

T R (1% L N -1 I [

| ] H H l i | |
) 7 7 i

| | | i

] H H |

04 05 0.6 07 038 09 1

Desplazamiento espectral, Sd

Segun la gréfica, el punto de desempefio del puente se encuentra en la zona de
dafio moderado (MD) y para niveles del FEMA 356 es seguridad de vida (LS).

FEMA 356 (Método de los coeficientes).

File
Statc Nonknear Case Pt Type Units Mame FI58P01 Tont, m C
ANL XX v FEMA 358 Coefficient Method v Toaf,m, C
Demand Spectrum Defndice
- Effectve Viscous Damping (0 < Damp < 1) 0.05
Dlsplacement Current Piot Paramsters
3] FI56P01 - ) Detined Function

= Add New Parameten
E| Add Cogy of Parameters.

24 [ ] )

; © rous 8 o

20 Mapped Sp 0.7

184 Target Displcamant (¥, [ Mapped Spectral Accel at 1 Sec Penod, 51 0.34
3 (1566303, 0.456 )

3 Ste Ciass ¢
;| H

129 2 Selected Cosfficients
k| -

A B user vl for C2

057 T
1 I [ User vakee for C3

0.6 ]
3 : ] User Vislue for Cm

0.37 T

: Rems Visible On Piot
T oo e ol pooa o e
[XF} z' 03 048 06 072 B4 096 108 12 [ Show Capacity Curve Color
Mouse Ponter Lcpton Vert S [ Show iseaized Binear Force-Dpl Curve coer [

Fieset Detaut Colors
(0.229, 993.57) (0.815, 2344.05)
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e Desplazamiento target (desempefio): D=0.466 m.
e Fuerza cortante: V= 1566.39 Ton.

Factor de ductilidad (1) para puente descargado. Para este caso, el factor de
ductilidad es el siguiente valor.

Amax = 0.815 m.
Ayield = 0.229 m.
= Amax/Ayield= 3.56

Entonces, de acuerdo a la figura 3.28 la estructura tiene respuesta con ductilidad
total porque el valor se encuentra entre 3.50 y 8.

Factor de sobrerresistencia ({1). Incluyendo la curva elastica en la curva de
capacidad, se tiene el factor de sobrerresistencia ().

Curva de Capacidad (Direccion longitudinal X)
Curva elastica vs. curva no lineal (Puente descargado)

S
RS U SRS S S W 9
A | .
500--
000--

=——g— Curva no lineal

500-- = #= =Curva elastica

Fuerza lateral (Ton)

000--

500--

Lo
-0.10 0.00 010 020 0.30 0.40 050 0.60 070 0.80 090 100 110

Desplazamientos (m)

Fuerza (ton) Desplaz. (m)
Fe=  3462.11 0.798
Fcu=  2324.33 0.798
Fu=  1137.78 -
fy= 942.03 0.210

El Factor de sobrerresistencia es: ()= Fu/fy = 1.21
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Resumen.
20. caso de cargas. Combinacion para factores de carga minimos.

Comb1= 0.90DC+0.65Dw+0.50(LL+PL)+Sx

Disefio por Desplazamientos (m) Obs.
capacidad:
Método Basado en Capacidad de la Demanda sismica
Desplazamientos estructura
Despl. en | Despl. | Nudo | Nudo | Nudo | Nudo
cedencia | Ultimo a b c d
Curva de capacidad
(Pushover) 0.320 0.800 | 0.1185 | 0.3213 | 0.5415 | 0.7113 | Ok.
ATC 40 - - Despl. de desempefio = 0.383 Ok.
Espectro de capacidad
FEMA 356
Método de los 0.229 0.815 Despl. target = 0.466 Ok.
coeficientes

Criterio de aceptacion, los desplazamientos que el sismo produce en el pilon
para puente descargado, son menores a la capacidad ultima de la estructura.

Analisis de rotulas plastica en el pilén para puente descargado.

Etapas de la rétula plastica, los desplazamientos debidos al analisis no-lineal en
direccion longitudinal X producidos para la combinacion de cargas de puente
descargado, son: step 0 (carga muerta), step 1, step 2, step 3, step 4. El step 2
presenta desplazamientos similares a los producidos por el sismo X-X. El step 5
muestra el punto en cedencia y el step 6 la capacidad ultima.

Desplazamientos debidos a ANL-X.

Deformed Shape (ANCX-K)-Step0 | [ Deformed Shape (ANLX-X) - Step 1

U1=0.3102 Step 1
Bt

' U1=0.2252 f
W
U1=0.1075
N

U1=0.032
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[ Defarmed Shape ANLI-X - Siep2 |

2 i U1=0.6801

U1=0.5259

U1=0.3007

U1=0.1056

[ Ofoimed Shape (ANLIA) - Siep 3

Defcrmed Sape (LX) - Siep 6.

U1=1.1595 Step 5

U1=0.8785

U1=0.4995

U1=0.1751

En el diagrama Momento-rotacién, la rotula plastica del step 2 se ubica en la zona
elastica, por lo tanto, verifica que el desplazamiento de la estructura al ubicarse
en la zona elastica es correcta la implementacién del sistema de aislacion sismica.

De la misma manera, las articulaciones plasticas a analizar son la 1H1 y 3H1 que

tienen el mismo comportamiento.

Diagrama Momento-rotacion plastica. Para las articulaciones 1H1 y 3H1

File  Select
Select Hinge Hinge Location and Behavior Unts
1H1 (Auto P-M2-M3) Frame Object ' Toat.m C
Relatve Dstance o1
Show Hinge Property Defintion Hnge Behavior Deformation Controled
Hinge Resuts
x10 3 Plastic Rotation (radians) Select Load Case
“ ANL X-X v
o = =
R tep
E =
3% Current Hinge Data
3 Hinge DOF N3
2
w 25837954
% B
(i S Pastc R3 o
Wi 3 PastcRIMax |0
e 5
E g PasticR3Mn O
207 Al
E 3 Hinge State At <8
1674 Hinge Status. Ato <=0
127 Piot Control Parameters
1 [] Show Hinge Backbone "
LE
Ty \ LRI CR R LT \ e [[] Add Lett and Right Borders
04 02 12 16 2 24 28 32 36 ax10-3 O
. o % [] Add Top snd Bottom Borders
Wouse Ponter Locaton Horz |2.990E-0 Vert [4771.7041

Rotula plastica del step 2.

Al ubicarse la rotula plastica en la zona elastica, el acero que se asigné

columna es correcta.

ala
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En los siguientes graficos, ubicacion de la rotula plastica en el step 5 (punto de
cedencia) y step 7 (capacidad ultima) y sus respectivo momentos y rotaciones.

<[ Hinge Resuits

File Select File  Select
Select Hinge Hinge Location and Behavior Units Select Hinge Hinge Location and Behavior Unts.
1H1 (Auto PU2-M3) - Frame Object 1 tme v H1 (Auto P-M2-43) - Frame Object 1 T

Relative Distance [ Relative Distance 01

Show Hinge Property Defintion. Hinge Behavior Deformation Controled Show Hinge Property Defnition. Hinge Behavior Deformation Controlied
Hinge Rasults Hinge Resuls —
xff 3 N N Plastic Rotation (radians) Select Load Case x10 3 Plastic Rotation (radiafts) N Select Load Case
147 7 i ANL XX - 4 F ANLX-X -
A 2 1 I !
' el - step 5 l? 0 ~NJ7 S u l?
%3 My=42823 t-m Current Hinge Data 36 1 T Current Hinge Deta
E Hinge DOF w3 - £ | Mu=43697 t-m Hinge DOF u3 -
27
E ¥ u 4282308 w3 4369729
27 ' ; — 0. 28 Plastic R3 2751E-03
263 a PlsicR3 Max | 243 8 PlstcR3Max | 2751603
E PasticR3Mn |0 i PasticR3Mn |0
20
* Hinge State soc [l Fl Hinge State CT= |
163 Hinge Status Ato <=0 167 [ I Hinge Status Ato <=0
123 t Plot Control Parameters 123 T — T Piot Control Parameters
3 [] show Hinge Backbone | | [ show Hinge Backbone ]
8] 8 T T T
I R R I O R 5 [ A0aLon and Rignt Borders L S L T B [ Add Left and Right Borders
- X 1 x10 -
. 04 08 12 16 2 24 28 32 36 :J\D ] Ak op et Bt Berwers . - ] A3 Fop and Botsom Borders
Mouse Painter Location Horiz [29906-03 Vert [477.7081 Mouse Pointer Location Horiz [38636-03 Vert [5028.939

Rotula plastica del step 5. Rotula plastica del step 7.
Los momentos y rotaciones, y sus valores en porcentaje son:

e My=42_823.08t-m; ®=0.00
e Mu=43,697.29 t-m ; ®=0.002751

En porcentaje:
e My/My=1.00
e Mu/My=1.020

Diagrama Momento-Rotacion

My/My=1 [ Mu/My o2

Momento
e
3

0.0000 0.0005 0.0010 0.0015 0.0020 0.0025 0.0030

Rotacion

El diagrama Momento-curvatura para puente descargado para una carga axial de
-6,872.23 ton. usando el modelo de fibra, es:
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X103 o = e — = Diagrama M-Curvatura
0 \ 50,000
1 43835
“ 7’ 45,000 - 43385
350 ™ L — ———
10,000 - T Mu T
30.0 = —
250 i _ 35,000 / My
20 £ 30000 ]
150 % ) / i
100 £ 25000 2“??5 :
50 !
E 20,000 Cedencia inicial
T i T T 0 s
40 80 120 160 200 240 280 320 360 40.0x10-3 Concrete Strain -0.0858 15,000
Select Type of Graph Moment-Curvature ~ Steel Strain 0.0481 /
10,000
Specify Scales/Meadngs... (2744E02, 33017.05) Neutral Axis -081% /
5,000
e | 0
[ Plot 3x3 Fioer Model Curve ] " Fi 0.001 0.002 0.003 0.004 0.005
Analysis Control Curvatura
[ Wealized Model  Calirans. No.ofPonis (20 |  [7] Confned Concrete Only
Pliension el [S8223 ange@eg) [0 || ® concree Famue - Lowest utmate skan Carga axial (ton): -6,872.23
. o (O Concrete Failure - Highest Utimate Stran
el | Ce—— M CURVATURA
Phi-Conc = D0336185 M-Conc = 43495.288 -
oy e v Defined Curvature M. de cedencia My | 37,513.00 0.000908
M. ultimo Mu 43,835.00 0.002542

El anterior valor de -6872.23 ton. ha sido determinado al analizar los valores de
célculo de la fuerza axial P y momento M para la articulacion 1H1:

- 1
Q Frame Hinge Property Data for 1H1 - Interacting P-M2-M3 |
H

Scale Factor for Rotation (SF)

Hinge Specification Type

Relative Length

Symmetry Condition
ent Rotation Dependence is Circular
o Rotation Dependence is Doubly Symmetric about M2 and M
Joment Rotation Dependence has No Symmetry
uirements for 5 ified Condition

1 Specify curves at angles of 0°, 90°, 180° and 270°.

2 If desired, specify additional intermediate curves where: 0° < curve angle < 360°.

Axial Forces for Moment Rotation Curves.
2

| Modify/Show Axial Force Values... |

Curve Angles for Moment Rotation Curves

Number of Axial Forces Number of Angles 16

Modify/Show Angles...

~| Axial Forces

ing P-M2-M3

Edit

9.2 This Number of Axial Force Values Is Specified

Number of Axial Forces 2
Axial Force Data
Axial Force Tonf, m, C ~
1 -27488.94
2 1 687223 |1

Order Rows

Puente descargado

oK

Modify/Show Moment Rotation Curve Data...

Modify/Show P-M2-M3 Interaction Surface Data...

Diagrama momento-rotacién para puente descargado:
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~| Moment Rotation Data for 1H1 - Interacting P-M2-M3

Edit

Select Curve Units

Axial Force | 687223 1T v Ange |0 v cuvest?7 M 4D M Tont,mC v

Moment Rotation Data for Selected Curve

Point Moment/Yield Mom Rotation/SF e
A 0 _ 0 i
1 0
C 1.1 0.012
2 0.0121
02 0.0122 q
= = N
Current Curve - Curve #17 3.0 Surface
Force #2; Angle #1 Axial Force = 587223
Acceptance Criteria (Plastic Deformation / SF) 30 Vew
Il mesiate Occupancy $.000€-03 Plan [21s S Axeiorce |887223 s
-
Life Safety 0,01 Elevation |35 e [[] Hide Backbone Lines
Bl Cotepse Preventon 2 AL \o ] : [C] Show Acceptance Criteria
[J Show Thickened Lines
[[] Show Acceptance Points on Current Curve 30 RR  MR3 | MR2 [/] Highight Current Curve
Moment Rotation information Angle is Moment About
Symmetry Condttion None 0 degrees = About Positive M2 Axis
Number of Axial Force Values 2 90 degrees = About Positive M3 Axis
Number of Angles 16 180 degrees = About Negative M2 Axis Cancel
Total Number of Curves 32 270 degrees = About Negative M3 Axis

Valor de calculo de la fuerza axial para puente descargado en el diagrama de
interaccion, se encuentra en la zona ductil:

~| P-M2-M3 In on for TH1
Edit
User Interaction Surface Options Interaction Curve Data
Current Curve |5 ~ M 4 E M
Point P M2 M3
Number of Curves 16 1 = 0. 0 B
Tt v ez - 2 -0.8329 0. 0.3148
umber of Points on Each Curve 3 07853 . | 05430
4 -0.6686 1.310E-06 0.7386
Scale Factors (Same for All Curves)
S -0.5307 1.590E-06 | 0.8936
= 6 -0.3714 1.779E-06 1 1
518517
L — 7 | _“ozer | 17wee | "0ssis_ P-u3
[] Include Scale Factors in Plots Tonf,mC v 8 || _ones 1| 15%e-06 || 08605 |
9 5.562E-04 1.158E-06 | 0.6586
First and Last Points (Same for All Curves) 10 0.1138 0. 0.3802
Point P M2 M3 " 0.2335 0. 0.
1 -1 0 0 = - - E—
se e Delete Curve Check Surface M2 - M3
" |0.2335 0 0
Interaction Surface Requirements - No Symmetry v SE:M
3 n .
Show All Lines
1. Aminimum of 8 P-M2-M3 curves are specified. l:l - ® P
O Hide P Direction Lines
2. P (tension positive) increases monotonically. M2 Elevation
21 O Hide M2-M3 Lines
3. Each curve must be convex and the interaction surface b ]
as a whole must be convex (no dimples in surface). Aperture =
l:l a| [ Highlight Current Curve
-

30 M PM3 PM2
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P (1 M (t-m)
(-0.3714)*74,603.55= 27,707.76 (1)*51,651.70= 51,651.70
(-0.1165)*74,603.55= 8,691.31 (0.8609)*51,651.70= 44,466.95

Nuevamente, ubicando el valor de disefio en la curva de interaccidon se encuentra
en la zona ductil del diagrama de interaccion:

DIAGRAMA DE INTERACCION P-M
Columna circular D=5.0m

70000 [ T e ‘
: : : Puente cargado
60000 1.25DL+1.50DW+0.50(LL+PL)
50000 N S e ;
40000 [comccoochocsmsssheSSacE S E e e el oo }
30000 |-
E | ' ' ! i !
;,_9- 20000 --/--4--4-F e Zona ductil - faof T |
a / / / -869171, 44466.95 T-m 1
10000 ,;'.';'.';'.';;;';;;;;;;‘.‘;;.‘-;;;.‘-;;;";'.‘.‘;\/iiy;s‘
60000
Puente descargado 1
20000 [ 0.90DL+0.65W+0.50(LL+PL) ||
30000 Lo b

M (ton-m)

5.1.9.7 Analisis no-lineal aplicando Pushover.

En direccioén transversal Y.

De la misma manera que el caso anterior, se aplica el método capacidad/demanda

de la estructura conocido como Pushover como anteriormente se explic6. Se

empuja la estructuralmente con fuerzas laterales transversalmente, se incluye el

efecto P-Delta. Las rotulas plastica son asignadas a las columnas del pilon en los

diferentes niveles con especificaciones ASCE 41-13.

ler. caso de cargas. Combinacién para factores de carga maximos.
Comb1=1.25DC+1.50Dw+0.50(LL+PL)+Sy

Sy= sismo en direccion transversal Y.

La rotulas plasticas se ubican a distancias relativas de 0.10% y 0.90% de la altura
de cada columna en los diferentes niveles.

Uso de parametros de la tabla 10-8 de ASCE 41-13 para columnas.
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El modelo es en 3D, los grados de libertad son para carga axial P (direccion Z),
momentos M2 (en direccion X) y momentos M3 (en direccion Y).

Condicion de falla Il de la tabla 10-8 (ASCE 41-13) para cortante y flexion.

Criterios de aceptacion: ocupacion inmediata (10), seguridad de vida (LS) y

prevencion de colapso (CP)

~l| Assign Frame Hinges

Frame Hinge Assignment Data Aute Hinge Type

Relative

From Tables in ASCE 41-13
Distance

Hinge Property
Auts ~ |08 ___
1

Auto P-M2-M3 ] Cl!
Auto P-M2-M3 | [

Select a Hinge Table

Tabike 10-8 (Concrete Columns)

Degree of Freedom

(o] Q) Pz (O Parametric P-M2-M3
Owm r_'D_&EIL___
~ = 1
Ouzuz | @ pazuy |

1 X
Type: From Tables In ASCE 41-13
Table: Table 10-8 (Concrete Columns)
DOF: P-M2-M3

Concrete Column Fallure Condition
0 Condtion i Flexure _'_\’r;J_ICundlun i - Development
: () Condition i - Flexure/Shear !

() Condition i - Shear

Deformation Controled Hinge Load Carrying Capaciy
(®) Drops Load Afer Point E
() s Extrapolated Afer Point E

~| Auto Hinge Assignment Data

P and V Values From

@ Case/Combo

) user value

Shear Reinforcing Ratio p = Av / (bw " s)

(®) From Current Design f

O user vale /

Combinacidn para analisis en
direccidn Y, para puente cargado.

A continuacién, modelo con articulaciones plasticas en columnas del pilén.

| Frame Hinges |

¥

3H2(Auto P-M2-M3)

*ZHHAulo P-M2-M3)

1H2(Auto P-M2-M3)

~ T T T T T iH (Auto P-M2-M3))|

Empuje lateral en direccion longitudinal Y:

e Se empujacon una carga lateral de 1000 ton. en el extremo izquierdo

en los nudos del tablero:
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Carga= 1000 ton/85 nudos = 11.76 ton/nudo

Empuje lateral transversal.

Evaluando el puente atirantado con los parametros anteriores, se tienen los
siguientes resultados.

Curva de capacidad.

~| Pushover Curve

File
Static Nonlinear Case Plot Type Units
ANL Y=Y ~ Resultant Base Shear vs Monitored Displacement v Tonf, m, C v
xto? Displacement Current Plot Parameters
4. VOPO1 v
3.6_; | I ) | I } 1 Add New Parameters...
N 2_: Add Copy of Parameters..
E Desplaz. y fuerza ultima | Modify/Show Parameters...
284 (056, 1431 80)
247 T
Desplaz. y fuerza de |
23 cedencia 1 ]
0.26, 901 45) J H
— L 3

Desplazamientos gue el sismo
produce en el puente en
direccién ¥

Los desplazamientos que produce el sismo en la direccion “Y” en el puente son
menores a la capacidad ultima (desplazamiento ultimo) de la estructura.
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ATC 40 (Espectro de capacidad).

Este método calcula el desplazamiento de desempefio (desplazamiento maximo)
gue el sismo produce en la estructura.

Con este procedimiento, el puente presenta un desplazamiento de desempefio
maximo debido al sismo, que a continuacion se detalla:

9 <] Parameters For ATC-40 Capacity Spectrum
File
Pushover Parameters Name Units
Static Nonlinear Case Plot Type Units Name A40PO1 Tonf,mC v
ANL Y=Y v ATC-40 Capacity Spectrum v Tonf,mC v
Plot Axes Axis Labels and Range
@sa-sd Osa-T Osd-T Set Axis Data.
Spectral Displacement Current Plot Parameters
A40PO1 v Demand Spectrum Defintion
Add New Parameters. @ Function ESPECT_SUCRE_AISLA v | SF |98
Add Copy of Parameters. O user Coefts
WModify/Show Parameters.
= D) Damping Parameters Definition
§ re—mmmm————— Inherent + Additional Dampin 0.05
£ | Performance Point (v,0) ! s
& (291533,0085) | Structural Behavior Type R
I e e e e el ® A Os Oc O user
: ————————————I et bt
E I performance Point (Sa, sd)y
g (0.101, 0.587) 1 tems Visible On Piot
& mmmmmm—————a Show Capacity Curve Color
Perf (Teff, Beff)
SERwSER PO (O, Ha0) [ Show Family of Demand Spectra coor [
(4.837,005)
Damping Ratios
|0.05 (X 0.15 | [o2
R O N R RN RN R A KRR R
o8 e PP 32 4 /el YU 72 H Show Single Demand Spectrum (ADRS) Color

(Variable Damping)

Mouse Pointer Location Horiz Vert
Show Constant Period Lines at Color

|05 1 1.5 2.

oK Cancel
Reset Default Colors

e Desplazamiento de desempefio: D=0.085 m.
e Fuerza cortante: V=291.53 Ton.

Por otra parte, en el espectro de capacidad bilineal en formato ADRS, la capacidad
de cedencia (Dy, Ay) es (1.816374, 0.312549) y capacidad ultima (Du, Au) es
(2.934655, 0.449306). El punto de desempeiio (Sa, Sd) es (0.101, 0.587)
calculado en el mismo espectro de capacidad bilineal en formato ADRS.

Finalmente, en el espectro de capacidad se establecen los umbrales de los niveles
de dafio segun el proyecto HAZUS y FEMA 356. Aplicando la tabla del Anexo |,
tabla V, los umbrales de los estados de dafio en el espectro de capacidad se
muestra a continuacion.

Sd1= 0.7Dy= 1.271

Sd2=Dy=1.816 (Este valor corresponde al punto de fluencia)
Sd3= Dy+0.25(Du-Dy)= 2.096

Sd4=Du=2.935 (Este valor corresponde al punto ultimo)
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ANALISIS POR ESPECTRO DE CAPACIDAD ATC-40

(Puente Cargado-direccion Y)

Aceleracion espectral, Sa

i 2112 214 ZEG Ziﬂ ‘3 352 354 3}6 3‘:8 4:’
Dy Du
Desplazamiento espectral, 5d

En la anterior grafica, el punto de desempefio del puente se encuentra en la curva
elastica, zona donde no existe dafio (ND) y para niveles del FEMA 356 es
totalmente operacional (FO).

FEMA 356 (Método de los coeficientes).

Este procedimiento calcula el desplazamiento target de desempeiio que el
sismo produce en la estructura.

L rameters For FEMA 356 Coefficient Method
File
Static Noninear Case Pt Type -
ANL Y-y FEMA 355 Coeficient Uethod Teat.m C
Dplacement Current Pt Parameters
£358P01
167 Ad New Paramaters
3 439 Copy of Parameters
UoatySoow Parameters
Torget Dplscement (V. 0 Mapped SpectaiAccel ot 1 Sec Period, S1
(898954, 0204 )
K Ste Cass ¢
e
. é Setcted Ceatrcents
5 User Valse for €2 '
[ 2] User Vakse for C3 '
o8 i -
04 T
H tems Vst On Pt
Coagues iy aeni o JEE _
ars op o od om0 es' Y e s &9 Show Capacty Curve coor
' £
Wouse Porter Logaton wenz vert Show Calculated Values. [ Show Keakzed Binesr Force-Displ Curve coor  HH
i
Reset Defaut Coles
oK Cancel
(0.204. 696.95)
Update Pot SetAxs Labes and Range

e Desplazamiento target (desempeiio): D=0.204 m.
e Fuerza cortante: V= 696.95 Ton.

Factor de ductilidad (u) para puente cargado. Para este caso, el factor de

ductilidad es el siguiente valor.
Amax= 0.555 m.

Ayield= 0.264 m.
= Amax/Ayield= 2.10
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Entonces, de acuerdo a la figura 3.28 la estructura tiene respuesta con ductilidad
limitada porque el valor se encuentra entre 1.50 y 3.50.

Factor de sobrerresistencia ({1). Incluyendo la curva elastica en la curva de
capacidad, se tiene el factor de sobrerresistencia ().

Curva de Capacidad (Direccion longitudinal Y)
Curva elastica vs. curva no lineal

5.06

000 -

1500 -

—=#— Curva no lineal
000 - --®--. Curva elastica

Fuerza lateral (Ton)

500 -

Lo
0.10 0.00 0.10 0.20 0.30 0.40 0.50 0.60 0.70 0.80 0.90 1.00 1.10 1.20

Desplazamientos (m)

Fuerza (ton) Desplaz. (m)
Fe= 1897.07 0.555
Fcu= 1431.8 0.555
Fu= 465.27 -

Fy= 901.45 0.264

El factor de sobrerresistencia es:

()= Fu/lFy = 0.52
Resumen.
Disefio por Desplazamientos (m) Obs.
capacidad:
Método Basado en Capacidad de la Demanda sismica
Desplazamientos estructura
Despl. en | Despl. | Nudo | Nudo | Nudo | Nudo
cedencia | Ultimo a b c d
Curva de capacidad
(Pushover) 0.264 0.555 | 0.0681 | 0.1577 | 0.2331 | 0.2895 | Ok.
ATC 40 - - Despl. de desempefio = 0.085 OKk.
Espectro de capacidad
FEMA 356
Método de los 0.204 0.560 Despl. target = 0.204 Ok.
coeficientes
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Criterio de aceptacion, los desplazamientos producidos por el sismo en la
estructura para puente cargado en la direccion Y, son menores a la capacidad
ultima de la estructura.

Analisis de rotulas plastica en el pilén para puente cargado.

Etapas de la rétula plastica, los desplazamientos debidos al analisis no-lineal en
direccidon longitudinal Y producidos para la combinacién de cargas de puente
cargado, son: step 0 (carga muerta), step 1, step 2, step 3, step 4. El step 3
presenta desplazamientos similares a los producidos por el sismo Y-Y y también
es el punto en cedencia y el step 4 la capacidad ultima.

Desplazamientos debidos a ANL-Y.

[ Deformed Shape (ANL Y-Y) - Step 0 " Deformed Shape (ANL Y-Y) - Step 1 |

.

U2=0.0003

U2=0.000

U2=0.000

e S ALY ST Deformed Shape (ANLY-Y) - Step3 |

U2=0.2316

Step 3

U2=0.1852 M

U2=0.1313

™ uz-0.0564

| Deformed Shape (ANLY-Y) - Step & | Deformed Shape (ANL Y-Y) - Step 5

U2=0.3260 § 2§ Step 5

U2=0.2651

M ¥
U2=0.1897 i

cp cp

™ u2-0.0847 ™

Ls

] i

101




En el diagrama Momento-rotacion, la rétula plastica del step 3 se ubica en la zona
elastica, por lo tanto, verifica que el desplazamiento de la estructura al ubicarse
en la zona elastica es correcta la implementacién del sistema de aislacién sismica.

La articulacion plastica a analizar es la 1H1. La 3H1 no presenta comportamiento
similar a la 1H1.

Diagrama Momento-rotacion plastica. Para la articulacion 1H1.

File  Select
Select Hinge Hinge Locaton and Behavior Unts
1H1 (Aucto P-M2-M3) v Frame Object ' Tor,mC v
Relstice Distance 01
Show Hinge Property Definton Hinge Behavior Deformaton Controled
Hinge Resuts
x10 3 Plastic Rotation (radians) Seiect Load Case
13 ANL Y=Y
I~
G t t sop =
-
e ]
Y= T T T T Current it Hinge Data
3 Hinge DOF u2 v
12 T T
w2 15263176
107 Pastc 2 1743608
= | | E PlastcR2Max | 1.T49E-06
3 g Plastc R2 Min o
6
Fl Hinge State Bio<aC [ ]
3 I Hinge Status Ato <=0
2 Plot Control Parameters
[ Show Hinge Backbone | |
0
S O ;[ AsdLen andRom Borers
0 1 1 2 25 ‘ 45 10 ~
> X & SaiE A : 18 [ A4 Top and Bottom Borders
Mouse Ponter Locaton Horz |4.007E.03 Vet |-7138284

Rotula plastica del step 3.

Al ubicarse la rétula plastica en la zona elastica, el acero que se asigné a la
columna es correcta.

En los siguientes graficos, ubicacion de la rotula plastica en el step 3 (punto de
cedencia) y step 4 (capacidad ultima) y sus respectivo momentos y rotaciones.

1 (Acto PA2MY) Frame Otect 1 Tt m ¢ M1 (Auto PU2-43) e Otpect me
e e
Show Mnge Property Defnton rge Behavor Oeformason Controted Saw Oeformation Controled
m—— e e e =
i3 Plastic Rotation (radians) Select Load Case. x10 3 Plastic Rotation (radians) select Load Case
" AR Y 183 —j ~ ANL Y
- 7
23 E| \
= o o} > 7S @
W17 Current inge Data 13 K= Current Minge Data
sy b 9e 00! w2 s Hnge 0OF w
e My=15263 t-m 15263 17 = 4 9325
' % (e 1 Mu=14932 t-m
H PastcRaMm | 1745608 .
! Pastc K2 o E
i W T | & [ |
SRR
(] Show Hnge Bacazor B | ]
‘‘‘‘‘‘‘‘‘‘ g | ] A 4 Rt Borzer
se Poe ocator o M0 ven 713 8204 Mouse Pomter Loceton
Rotula plastica del step 3 Rotula plastica del step 4

Los momentos y rotaciones, y sus valores en porcentaje son:

e My=15,263.18 t-m ; ®=0.00
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e Mu=14,932.86 t-m ; ®=0.001381

En porcentaje:

e My/My=1.00
e Mu/My=0.9784
Diagrama Momento-Rotacion

L B T S
1.00 —————————— [

My/My=1 Mu/My 50.9734
080 - ; e e e A S
o !
c
R S S S S
o
=
080 ool
020 |
0.00

0.0000 0.0002 0.0004 0.0006 0.0008 0.0010 0.0012 0.0014 0.0016
Rotacicn

Los diagramas Momento-curvatura para puente cargado y descargado son los
mismos que los anteriormente calculados puesto que la seccidn es circular.

Las fuerzas axiales son:

P=-27,488.94 ton. (puente cargado)
P=-6,872.23 ton. (puente descargado)

Entonces, repitiendo y ubicando los valores de disefio en la curva de interaccion,
los valores de célculo de la fuerza axial P se encuentran en la zona ductil.
20. caso de cargas. Combinacion de cargas para puente descargado, 0 sea
factores de carga minimos.

Comb2=0.90DC+0.65Dw+0.50(LL+PL)+1.0Sy
Siguiendo todo el procedimiento anterior, se tiene.
La rotulas plasticas se ubican nuevamente a distancias relativas de 0.10% y 0.90%

de la altura de cada columna en los diferentes niveles y se aplica pardmetros de
la tabla 10-8 de ASCE 41-13 para columnas.
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Relative

Hinge Property Distance
Auto « |09 —
Auto P-M2-M3 T oaf
Auto P-M2-M3 | HIEE)

Current Hinge Information

Type: From Tables In ASCE 41-13
Table: Table 10-8 (Concrete Columns)
DOF: P-M2-M3

nment Data

Auto Hinge Type
From Tables in ASCE 41-13

Select a Hinge Table
Table 10-8 (Concrete Columns)

Degree of Freedom

(o] Q a2 () Parametric P-M2-13
O ~Or_

O w2z | @ paazua |

Deformation Controled Hinge Load Carrying Capacity
@ Drops Load After Point E
() is Exirapolated After Point £

F and V' Values From

@ Case/Combo

O User Valse

Shear Reinforcing Ratio p = Av / (bw " 8)

(®) From Current Design
) User Value

Combinacion para analisis en
direccion ¥, para puente descargado.

Se procede con Pushover empujando el puente en direccion Y.

Evaluando el puente atirantado con los parametros anteriores, se tienen los

siguientes resultados.

Curva de capacidad.

~| Pushover Curve

File
Static Nonlinear Case Plot Type
ANL Y=Y v Resultant Base Shear vs Monitored Displacement
x10 3 Displacement
473
364
325 I
23: Desplaz. y Fuerza ultima
= (0.55, 1475.79)
= I

Desplaz. y Fuerza de cedencia
(0.26, 915.85)

[

o

\

/
/

L]

Lovonlonnnly
L

o
@

—|

04

Jrrrapinn
16 1.

Units

v Tonf, m, C v

Current Plot Parameters.
VDPO1 v

Add New Parameters...
Add Copy of Parameters...
Modify/Show Parameters...

Base Reaction

Desplazamientos que el sismo
produce en el puente
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ATC 40 (Espectro de capacidad).

9 < Parameters For ATC-40 Capacity Spectrum
File
[ Parameters N ¢
stc Noninear Case Piot Type Unis. (e A40PO1 Tont, m. C
ANL Y=Y v ATC-40 Capacty Spectrum Tont m, C
Prot Axes Labe's 804 Rasg
®5e-50 O s s Set Axis Dats
xt Spectral Displacement Current Pt Parameters
8007 A40PO1
o Add New Parameters v s¢ [os
Add Copy of Parameters
640
Wodity'Show Perameters.

Spectral Acceleration - g

Color

3 Cancel

e Desplazamiento de desempefio: D=0.082 m.
e Fuerza cortante: V=289.35 Ton.

Por otra parte, en el espectro de capacidad bilineal en formato ADRS, la capacidad
de cedencia (Dy, Ay) es (1.847179, 0.322122) y capacidad ultima (Du, Au) es
(3.098135, 0.481218). El punto de desempefio (Sa, Sd) es (0.102, 0.584)
calculado en el mismo espectro de capacidad en formato ADRS.

Finalmente, en el espectro de capacidad se establecen los umbrales de los niveles
de dafio segun el proyecto HAZUS y FEMA 356. Aplicando la tabla del Anexo I,
tabla V, los umbrales de los estados de dafio en el espectro de capacidad se
muestra a continuacion.

Sd1=0.7Dy= 1.293

Sd2= Dy=1.847 (valor correspondiente al punto de fluencia)
Sd3= Dy+0.25(Du-Dy)= 2.160

Sd4= Du= 3.098 (valor correspondiente al punto ultimo)

ANALISIS POR ESPECTRO DE CAPACIDAD ATC-40

(Puente Descargado-direccion Y)

Aceleracion espectral, Sa

| Punto de desemped (a, 5d) | |
|1 (oa102,0584) | |
I e

]

0101030507 09 1.1 1.3 1.5 1.7 1.9 2.1 23 2.5 2.7 2.9 3.1 3.3 3.5 3.7 3.9 4.1 4.3 45
Dy Du

Desplazamiento espectral, Sd
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En la anterior grafica, el punto de desempefio del puente se encuentra en la curva
elastica, zona donde no existe dafio (ND) y para niveles del FEMA 356 es
totalmente operacional (FO).

FEMA 356 (Método de los coeficientes).

o <] Parameters For FEMA 356 Coefficient Method
File
Stabi Noninsar Case o0t Tyse Name 35660 Toot,m €
ANL Y=Y v FEMA 356 Coefficent Method v Tont, m, C
o Displacement Current Piot Parameters
43 FIS5P0O1
36 33 New Parameters
s} Ad Cepy of Parameters.
i
283
14: arget Daplacement (V.
i (704530
3 &
63 é

oo
at oriz vert R e 7] Show Keakzed Binear Force-Dispi Curve coor [
Reset Defout Colors.
(0.257, 900.32) X S
Update Pot Set Axs Labess anc Range.

e Desplazamiento target (desempefio): D=0.20 m.
e Fuerza cortante: V=704.53 Ton.

Factor de ductilidad () para puente descargado. Para este caso, el factor de
ductilidad es el siguiente valor.

= Amax/Ayield= 0.55/0.26= 2.11

Entonces, de acuerdo a la figura 3.28 la estructura tiene respuesta con ductilidad
limitada porque el valor se encuentra entre 1.50 y 3.50.

Factor de sobrerresistencia (2). Incluyendo la curva elastica en la curva de
capacidad, se tiene el factor de sobrerresistencia ().

Curva de Capacidad (Direccion longitudinal Y)
Curva elastica vs. curva no lineal (Puente descargado)

2cog

2096.04

! ! ! 1940.11| - :
P S B N o R Y N N

1500~

=——#— Curva no lineal
1000 - = o= =Curva elastica

Fuerza lateral (Ton)

500 -

—a— T
-0.10 0.00 010 020 030 040 050 060 070 0280 0.90

Desplazamientos (m)
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Fuerza (ton) Desplaz. (m)
Fe= 1940.11 0.550
Fcu=  1475.79 0.550
Fu= 464.32 -
fy= 915.85 0.260

El factor de sobrerresistencia es:
()= Fu/fy = 0.51
Resumen.
2do. caso de cargas para factores de carga minimos para direccion Y.

Comb1= 0.90DC+0.65Dw+0.50(LL+PL)+Sy

Disefio por Desplazamientos (m) Obs.
capacidad:
Método Basado en Capacidad de la Demanda sismica
Desplazamientos estructura
Despl. en | Despl. | Nudo | Nudo | Nudo | Nudo
cedencia | Ultimo a b c d
Curva de capacidad
(Pushover) 0.2608 0.550 | 0.0681 | 0.1577 | 0.2331 | 0.2895 | Ok.
ATC 40 - - Despl. de desempefio = 0.082 OKk.
Espectro de capacidad
FEMA 356
Método de los - - Despl. target = 0.20 Ok.
coeficientes

Criterio de aceptacion, los desplazamientos producidos por el sismo en la
direccién Y para puente descargado son menores a la capacidad de la estructura.

Analisis de rotulas plastica en el pilén para puente descargado.

Etapas de la rétula plastica, los desplazamientos debidos al analisis no-lineal en
direcciéon longitudinal Y producidos para la combinacién de cargas de puente
descargado, son: step O (carga muerta). El step 3 presenta desplazamientos
similares a los producidos por el sismo Y-Y también es el punto de cedencia. El
step 4 es la capacidad ultima.
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Desplazamientos debidos a ANL-Y.

[ Deformed Shape (ANL Y-Y) - Step 0

Step 0

N u2=0.2252

U2=0.3102

U2=0.1075

U2=0.032

[ Deformed Shape (ANL Y-1) - Step 1

Step 1

| Deformed Shape (ANL Y-Y) - Step 2

U2=0.2172

U2=0.1766

U2=0.1266

U2=0.0546

| Deformed Shape (ANLY-Y) - Step 3

Step 3

U2=0.1892

U2=0.2323

U2=0.1355

U2=0.0585

[ Deformed Shape (ANLY-Y) - Stepd |

En el diagrama Momento-rotacion, la rétula plastica del step 3 se ubica en la zona
elastica, por lo tanto, verifica que el desplazamiento de la estructura al ubicarse
en la zona elastica es correcta la implementacién del sistema de aislacion sismica.
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Las articulaciones plasticas a analizar son la 1H1 y 3H1, no tienen el mismo

comportamiento.

Diagrama Momento-rotacion plastica. Para la articulacion 1H1.

~| Hinge Results
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Rotula plastica en el step 3

Al ubicarse la rotula plastica en la zona elastica, el acero que se asigné a la

columna es correcta.

En los siguientes graficos, ubicacion de la rotula plastica en el step 3 (punto de
cedencia) y step 4 (capacidad ultima) y sus respectivo momentos y rotaciones.
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Rotula plastica en el step 3.

Rotula plastica en el step 4.

Los momentos y rotaciones, y sus valores en porcentaje son:

My= 15,859.04 t-m.; ®= 0.00
Mu= 14,020.12 t-m.; ®= 0.001796
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En porcentaje:
e My/My=1.00
e Mu/My=0.8840

Diagrama Momento-Rotacion

My/My=1 |

Momento
o
3

g

020 |

0.00
0.0000 0.0002 0.0004 0.0006 0.0008 0.0010 0.0012 0.0014 0.0016 0.0018 0.0020

Rotacion

El diagrama Momento-curvatura para puente descargado para una carga axial de
-6,872.23 ton., es el mismo anteriormente calculado.

5.1.9.8 Periodo fundamental de la estructura.
La demanda sismica produce en la estructura los siguientes periodos

fundamentales en direcciéon X y Y, se incluye aislamiento sismico en los tres
apoyos.

Direccion Modo Periodo (sec) | Frecuencia (Hz
Longitudinal X Modo 2 4.81 0.2081
Transversal Y Modo 3 2.97 0.3368

|

{

Al aplicar andlisis sin aislamiento sismico en los tres apoyos, el pilén no cumple
con la relacion demanda/capacidad, debe incrementarse el acero de refuerzo de
las columnas para cumplir con dicha relacion o incrementar la seccion de las
columnas.
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5.1.9.9 Porcentaje de larelacion del factor de participacion de masa.

Para puentes no convencionales, tal el caso del presente puente atirantado, el
porcentaje de la relacion del factor de participacion de masa debe ser mayor al
95%, en este sentido un buen indicio es verificar la relacion de participacion de la
carga modal, se tienen los siguientes resultados.

e Tipo de modo: Ritz vectors.
e Maximo nimero de modos de vibracion: 190

e Tipos de carga sin link: Aceleracion Ux, aceleracion Uy, aceleracion
Uz.

~l| Modal Load Participation Ratios

File View Edit Format-Filter-Sort Select  Options
Units: As Noted Modal Load Participation Ratios
Fitter:
OutputCase ItemType Item Static Dynamic
Text Text Percent Percent
| ———————————
» MODAL Acceleration Ux : 100 : : 99.9907:
o 1
MODAL | Acceleration uy i 100} 1 999513l
1 ]
MODAL Acceleration vz 1 100 : : 99.873 :
————l b 1

e Tipos de carga con link: Aceleracion Ux, aceleracion Uy,
aceleracion Uz, link.

~| Modal Load Participation Ratios

File View Edit Format-Filter-Sort Select  Options
Units: As Noted Modal Load Participation Ratios
Fitter:
OutputCase ItemType Item Static Dynamic
Text Text Percent Percent
» Acceleration Ux i 100 i E-;?-:\‘-‘IEZ-I
MODAL | Acceleration Uy 11001 ! 861307 i
MODAL Acceleration uz i- 1_0_0_: i_ _ ES_Q:SE !
MODAL Link 25 (U1) 100 0
MODAL Link 25 (U2) 100 0
MODAL Link 25(U3) 100 0

Criterio de aceptacién, el porcentaje estatico es un indicio importante en el
calculo para métodos estaticos como el modal espectral, los valores llegan al
100% de la relacion de la participacion de la carga modal.

El porcentaje dinamico sirve para métodos dinamicos tales como el de la

respuesta en el tiempo o time-history, los valores superan el 95% de la relacién de
participacion de carga modal requerido.
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5.1.9.10 Verificacién al corte.

La capacidad al corte del pilén debe ser mayor a las fuerzas de corte que genera
el sismo en la combinacion de cargas para Eventos Extremos 1 aplicando las
combinaciones para Combl, Comb2, Comb3 y Comb4 que incluyen sismo.

Comb1=1.25DC+1.50Dw+0.50(LL+PL)+Sx
Comb2= 0.90DC+0.65Dw+0.50(LL+PL)+Sx
Comb1=1.25DC+1.50Dw+0.50(LL+PL)+Sy
Comb2= 0.90DC+0.65Dw+0.50(LL+PL)+Sy

Fuerzas cortantes en el pilén en direccion longitudinal X.

Las fuerzas cortantes en cada nivel del pilén, son:

‘ Shear Force 2-2 Diagram (Eventos extremes 1_x_1.23)

La fuerza cortante basal en sentido X para puente cargado y descargado, es:

TABLE: Base Reactions
OutputCase CaseType StepType GlobalFX GlobalFY GlobalFZ GlobalMX GlobalMY GlobalMzZ
Text Text Text Tonf Tonf Tonf Tonf-m Tonf-m Tonf-m
Eventos extremos 1_x_1.25 |Combination [Max 566.46 0.09 34431.82 4.59| -256495.30| 0.000003508
Eventos extremos 1_x_1.25 |Combination [Min -566.54 -0.09 34179.74 -4.59( -299620.50| -0.00000209
TABLE: Base Reactions
OutputCase CaseType StepType GlobalFX GlobalFY GlobalFZ GlobalMX GlobalMY GlobalMZ
Text Text Text Tonf Tonf Tonf Tonf-m Tonf-m Tonf-m
Eventos extremos 1_x_0.90 |Combination |Max 566.47 0.09 27425.68 4.59| -197253.74 0.00
Eventos extremos 1_x_0.90 |Combination | Min -566.53 -0.09 27173.60 -4.59| -240378.95 0.00

Entonces, la fuerza cortante maxima generada por Eventos extremos 1 es inferior
a la fuerza cortante de cedencia del pilén en direccion longitudinal X, se muestra

a continuacion.
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Verificacion al corte en direccién X.

Ubicando el valor del cortante basal en la curva de capacidad, se observa que la

misma cae en la zona lineal.

~| Pushover Curve

File
Static Nonlinear Case Plot Type Units
ANL X-X v Resultant Base Shear vs Monitored Displacement ~ Tonf,m,C o
x10 3 Displacement Current Piot Parameters
25 VDPO1 v
225 T I T Desplaz. y Fuerza ultima Add New Parameters.
(0.76, 1784.97) Add Copy of Parameters.
2.
< Modify/Show Parameters.
1.75

Fuerza de cedencia
(0.24, 1015.30)

. N
&
Base Reaction

Fuerza cortante para Eventos Extremos 1
(0.084, 566.47 ton)

0.75 | T
o
1
05 7 H Cedencia inicial
| (0.12, 797.58)
0.25 H i T
i
E N N B R B B R R I RN
0. of2 o024 o 0.48 0.72 0 I
1
Mouse Pointer Lt:I tion Horiz Vert
1
1
1
1
1

Criterio de aceptacion. La fuerza de corte que genera el sismo en la direccion X
para las combinaciones de carga Combl y Comb2 se encuentra en la zona
elastica, el pilén no falla a fuerzas de corte en esta direccion.

Fuerzas cortantes en el pilén en direccién transversal Y.

Se toman las combinaciones de carga Comb3 y Comb4, las fuerzas cortantes en
cada nivel del pilén, son:

[ Shear Force 3-3 Diagram (Eventos extremos]_y_1.25) |

-382.30 ton.

-519.81 ton.
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La fuerza cortante basal en sentido Y para puente cargado y descargado, es:

OutputCase CaseType StepType GlobalFX GlobalFY GlobalFz GlobalMX  GlobalMY  GlobalMz

Text Text Text Tonf Tonf Tonf Tonf-m Tonf-m Tonf-m
Eventos extremosl_y_1.25 |Combination |Max 0.3238 652.89 38726.28 21019.72| -56446.26 3115.10
Eventos extremosl_y 1.25 |Combination |Min -0.3242 -652.89 38726.24 -21019.72| -56479.57 -3115.10
OutputCase CaseType StepType GlobalFX GlobalFY GlobalFZ GlobalMiX  GlobalMY  GlobalMZ

Text Text Text Tonf Tonf Tonf Tonf-m Tonf-m Tonf-m
Eventos extremos1_y 0.90 |Combination |Max 0.3239 652.89 30231.62 21019.72| -42729.30 3115.10
Eventos extremos1_y_0.90 |Combination |Min -0.3242|  -652.89 30231.58 -21019.72| -42762.62 -3115.10

La fuerza cortante maxima generada por Eventos extremos 1 es inferior a la fuerza
cortante de cedencia del pilon en direccién longitudinal Y, se muestra a
continuacion.

Verificacién al corte en direccién Y.

Las fuerzas cortantes que se generan en el pilon debido a sismo en la direccién
transversal son para la combinacion de cargas para puente cargado.

~| Pushover Curve

File
Static Nonlinear Case Plot Type Units
ANL Y=Y w Resultant Base Shear vs Monitored Displacement ~ Tonf, m, C ~
x10 3 Displacement Current Plot Parameters
F VDPO1 v
3.6{ | 1! ! | ] Add New Parameters..
- 2_3 ] | | | | Add Copy of Parameters..
E Fuerza ultima Modify/Show Parameters...
284 (0.56, 1431.80)
247 i | — g
2 3 Fuerza de cedencia | &
3 (0.26, 901.45) { i
163 i - a
1.2 i
3 \‘.
0.5 s
0.43
- tEr e L I L L L I R R LR
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Criterio de aceptacion. La fuerza de corte que genera el sismo en la direccion Y
para las combinaciones de carga Comb3 y Comb4, se encuentra en la zona
elastica, el pilén no falla a fuerzas de corte en esta direccion.

Todo el procedimiento seguido anteriormente hasta los ultimos puntos de calculo
del “Porcentaje de la relacién del factor de participacion de masa” y “Verificacion
al corte” que no es mas la capacidad de proteger los elementos para que el
cortante basal no llegue al punto de cedencia, es el procedimiento de disefio
basado en desplazamientos.
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CAPITULO VI. ADENDUM.
El presente adendum es para complementar la tesina.

e Justificar la no imposicion de desplazamientos en la estructura.
e Uso de espectro de disefio de la horma boliviana de disefio sismico.
e Justificar el uso del sismo maximo creible para puentes (MCE).

6.1 Justificacion de la no imposicion de desplazamientos en la estructura.

El método de disefio basado en desplazamientos de las especificaciones
provisionales de la Guia AASHTO para el disefio sismico de puentes LRFD, 2a
edicion de 2014, no establece que debe imponerse desplazamientos como
desplazamientos de demanda, sino que estos son producidos por el sismo de
demanda en la estructura. En su articulo 1.3 (filosofia de disefio sismico) dice
“Parte B: Andlisis de la demanda. Paso 2: Determine las cargas sismicas en el
sitio del puente, ya sea a partir de mapas nacionales de coeficientes de disefio o
un ejercicio de evaluacion de riesgo sismico especifico del sitio. Paso 3: Determine
las condiciones del suelo en el sitio y modifique las cargas sismicas en
consecuencia. Paso 4: Analice el puente para las cargas dadas utilizando uno de
varios métodos dinamicos elasticos posibles elegidos de acuerdo con la
complejidad del puente. Como minimo, obtener valores maximos para fuerzas y
desplazamientos. Realice este andlisis en cada una de las dos direcciones
ortogonales y combine los resultados para obtener valores para usar en el disefio.

6.2 Uso de espectros de disefio de la norma boliviana de disefio sismico.
El mapa de riego sismico elaborado en la guia boliviana de disefio sismico (GBDS
2020) y toda esta guia es especificamente para edificios. Este mapa ha sido

elaborado para periodo de retorno de 475 afos y probabilidad de excedencia de
10% (ver apéndice IV de esta tesina).

T
FaSo-(1+15--)
°

Pseudoaceleracion [g]

Ts T,
Periodo [s]

Figura 6.2.1 Espectro elastico o demanda sismica.
(Fuente: GBDS, titulo VI, espectro elastico, pag. 23)
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El espectro elastico de esta guia es para sismo de “disefio” con Tr. de 475 afios.

Segun esta guia, el PGA para la zona de emplazamiento del puente es 20% de la
gravedad y con los parametros que especifica se calcula el espectro elastico de

disefio para los siguientes sismos los cuales de aplican al puente atirantado:

e Sismo de servicio: Periodo de retorno 72 afios, prob. exced. 50% y tiempo
de exposicion de 50 afios.
e Sismo de disefio: Periodo de retorno 475 afios, prob. exced. 10% y tiempo
de exposicién de 50 afios.
e Sismo maximo: Periodo de retorno 975 afios, prob. exced. 5% y tiempo de
exposicion de 50 afios.

6.2.1 Sismo de servicio. Periodo de retorno 72 afios, prob. exced. 50%, T.e. 50
afnos. El espectro elastico se reduce con el factor de modificacién de respuesta R
para llevarlo a espectro inelastico para que la estructura incursione en el rango no

lineal (ver figura).

ESPECTRO ELASTICO DE DISENO (SISMO DE SERVICIO) CON f:S%

Y ESPECTRO INELASTICO PARA LA ZONA DEL PROYECTO
(Espectro eldstico GBDS para Sucre)

_i Espkctrd elastico.

000 050 100 150 200 250 3.00 350 400 450 500 550 600 650 7.00

Periodo, T (sec)

Direccion longitudinal

6.2.1.1 Relacion D/C< 1. En ambas direcciones.

Direccion transversal

U S

Col. C

___——q—_—_-_‘ "

| oo

Col.C

Col.B

Resultados.

Col.B
Col. A ‘Col. A
Relaciéon demandal/capacidad Observ.
Direccion del sismo DIC <1
ColA | ColB | ColC | ColD
Direccién longitudinal X 0.866 | 0.765 | 0.833 | 0.570 Ok.
Direccion transversal Y 0.951 0.858 | 0.940 | 0.610 Ok.
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6.2.1.2 Evaluacion sismica en direcciéon X.
6.2.1.2.1 Desplazamientos de demanda por sismo y capacidad del puente.
ler. caso de cargas. Puente cargado, combinacion para factores de carga

maximos.
Comb1=1.25DC+1.5Dw+0.50(LL+PL)+Sx

Desplazamientos (m) Obs.
Método Basado en Capacidad de la Demanda sismica
Desplazamientos estructura
Despl. en | Despl. | Nudo | Nudo | Nudo | Nudo
cedencia | Ultimo a b c d
Curva de capacidad
(Pushover) 0.2418 0.759 | 0.1067 | 0.2907 | 0.4908 | 0640 | Ok.

20. caso de cargas. Puente descargado, combinaciéon para factores de carga
minimos.
Comb1= 0.90DC+0.65Dw+0.50(LL+PL)+Sx

Desplazamientos (m) Obs.
Método Basado en Capacidad de la Demanda sismica
Desplazamientos estructura
Despl. en | Despl. | Nudo | Nudo | Nudo | Nudo
cedencia | Ultimo a b c d
Curva de capacidad
(Pushover) 0.321 0.802 | 0.1067 | 0.2907 | 0.4908 | 0.640 | Ok.
6.2.1.2.2 Curva Pushover.
Puente cargado Puente descargado

1:s Displacement <10 Displacement
<97 39

1 279 p. ultima

"_ Cap.en \ 2 ri-

1 _5' cedencia | ] .\ °

k| 27171 Cap.en
159 ! 3 cedencia !

: k ; § ! ]
1.25 ] i 153 1 &

. { & : Desplaz. nudos/d ’5 , ; l I| Desplaz. hudos d i

] :5’; |‘ 09 - :

; | 1 E| 1
osz IDesplaz. nudos a X Mg i :
025 i : 03 : Desplaz. nudos a :

v | UL ICLSOCH UL I JIhsigee

Jren g O O L wr b e e e
0. 012 024 036 048 06 072 084 086 108 0. 015 03 045 06 075 09 105 12 135

Criterio de aceptacion, los desplazamientos producidos por el sismo de servicio
en el puente, son menores a la capacidad de la estructura. La estructura incursiona
en el rango no lineal.

6.2.1.3 Evaluacion sismica en direccion Y.

6.2.1.3.1 Desplazamientos de demanda por sismo y capacidad del puente.
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ler. caso de cargas. Puente cargado, combinacion para factores de carga
maximos.
Comb1= 1.25DC+1.5Dw+0.50(LL+PL)+Sy

Desplazamientos (m) Obs.
Método Basado en Capacidad de la Demanda sismica
Desplazamientos estructura
Despl. en | Despl. | Nudo | Nudo | Nudo | Nudo
cedencia | Ultimo a b c d
Curva de capacidad
(Pushover) 0.260 1.20 0.060 | 0.140 | 0.210 | 0.260 | Ok.

2do. caso de cargas. Puente descargado, combinacion para factores de carga
minimos.
Comb2=0.90DC+0.65Dw+0.50(LL+PL)+Sy

Disefio por Desplazamientos (m) Obs.
capacidad:
Método Basado en Capacidad de la Demanda sismica
Desplazamientos estructura
Despl. en | Despl. | Nudo | Nudo | Nudo | Nudo
cedencia | Ultimo a b c d
Curva de capacidad
(Pushover) 0.270 1.330 | 0.060 | 0.140 | 0.210 | 0.260 Ok.

6.2.1.3.2 Curva Pushover.

Se ubican los desplazamientos producidos por el sismo en la estructura en la
curva de capacidad.

Puente cargado Puente descargado

Displacemen t

Cap. ultima

o

Displacement

]6_-

] Cap. ultima
323
287

@

Cap.en
cedencia

Cap. en
cedencia

Base Reaction

Base Reaction

083 I~ Desplaz nudos ¢ |- Desplaz. nudos d
3 I

PPy Py POy POV PPIY TV TP POV PP PP

.. Desplaz. nudos a -~ Desplaz. nudosa

Criterio de aceptacion, los desplazamientos producidos por el sismo de servicio
en el puente, son menores a la capacidad de la estructura. La estructura no
necesita incursionar en el rango no lineal, el sismo se disipa en el rango lineal.

6.2.2 Sismo de disefio. Periodo de retorno 475 afos, prob. exced. 10%, T.e. 50
afos, se muestra en la siguiente figura.
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ESPECTRO ELASTICO DE DISERO (SISMO DE DISENIO) CON £=5%
Y ESPECTRO INELASTICO PARA LA ZONA DEL PROYECTO
(Espectro elastico GBDS para Sucre)

000 050 100 150 200 250 300 350 400 450 500 550 600 650 7.00

Periodo, T (sec)

6.2.2.1 Relacion D/C< 1. En ambas direcciones.

Direccion longitudinal Direccidn transversal

o
Mb
Col. B h

Col. A

Resultados.

Relacion demanda/capacidad Observ.
Direccion del sismo DIC<1

ColA | ColB | ColC | ColD

Direccién longitudinal X 0.866 | 0.765 | 0.833 | 0.570 Ok.
Direccion transversal Y 0.951 0.858 0.940 0.610 Ok.

6.2.2.2 Evaluacion sismica en direccién X.
6.2.2.2.1 Desplazamientos de demanda por sismo y capacidad del puente.
ler. caso de cargas. Puente cargado, combinacion para factores de carga

maximos.
Comb1=1.25DC+1.5Dw+0.50(LL+PL)+Sx

Desplazamientos (m) Obs.
Método Basado en Capacidad de la Demanda sismica
Desplazamientos estructura
Despl.en | Despl. | Nudo | Nudo | Nudo | Nudo
cedencia | Ultimo a b [ d
Curva de capacidad
(Pushover) 0.2418 0.759 | 0.1067 | 0.2907 | 0.4908 | 0.640 | Ok.

20. caso de cargas. Puente descargado, combinacion para factores de carga
minimos.
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Comb2= 0.90DC+0.65Dw+0.50(LL+PL)+Sx

Desplazamientos (m) Obs.
Método Basado en Capacidad de la Demanda sismica
Desplazamientos estructura
Despl.en | Despl. | Nudo | Nudo | Nudo | Nudo
cedencia | Ultimo a b c d
Curva de capacidad
(Pushover) 0.321 0.802 | 0.1067 | 0.2907 | 0.4908 | 0.640 | Ok.
6.2.2.2.2 Curva Pushover.
Puente cargado Puente descargado
%10 > Displacement 103 Displacement
257 33
‘e .
|.‘5'E Cap.en‘ e 213 Cap.en
k| cedencia E
k| ! § 163 cedencia 1 §
1 55 I -l E : E
1259 & : é 153 \ T I oo d %
Bl I - 3 1D .
13 ° I Desplaz. nudos d a 123 14 t eopaz hpdos g
k| 1 E 1
0757 i i F i
057 : i 08y \
| Desplaz. nudos a | 3 I |
I I 033 : Desplaz.nudosa |,
1 1 | 1
| )

Vel R CELR
075 0s 105 12 135

N IR IO IO I A I T oy T T .5.3‘.40.;5|-.-0.6“
0. 012 024 036 048 06 072 084 09 108 =

Criterio de aceptacion, los desplazamientos producidos por el sismo de disefio
en el puente, son menores a la capacidad de la estructura. La estructura incursiona
en el rango no lineal.

6.2.2.3 Evaluacion sismica en direccion Y.

6.2.2.3.1 Desplazamientos de demanda por sismo y capacidad del puente.

ler. caso de cargas. Puente cargado, combinacién para factores de carga
maximos.

Comb1= 1.25DC+1.5Dw+0.50(LL+PL)+Sy

Desplazamientos (m) Obs.
Metodo Basado en Capacidad de la Demanda sismica
Desplazamientos estructura
Despl. en | Despl. | Nudo | Nudo | Nudo | Nudo
cedencia | Ultimo a b c d
Curva de capacidad
(Pushover) 0.260 1.20 0.060 | 0.140 | 0.210 | 0.260 Ok.

2do. caso de cargas. Puente descargado, combinacion para factores de carga

minimos.
Comb2=0.90DC+0.65Dw+0.50(LL+PL)+Sy
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Disefio por Desplazamientos (m) Obs.

capacidad:
Método Basado en Capacidad de la Demanda sismica
Desplazamientos estructura
Despl.en | Despl. | Nudo | Nudo | Nudo | Nudo
cedencia | Ultimo a b c d
Curva de capacidad
(Pushover) 0.270 1.330 | 0.060 | 0.140 | 0.210 | 0.260 | Ok.

6.2.2.3.2 Curva Pushover.

Se ubican los desplazamientos producidos por el sismo en la estructura en la
curva de capacidad.

Puente cargado Puente descargado
- Displacement ' Displacement
0 e
4
2 263
127 P 32
27 f .
287 i 283
- 2.4 §
44 Cap. en E i| Cap. en_ 3
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Criterio de aceptacion, los desplazamientos producidos por el sismo de servicio
en el puente, son menores a la capacidad de la estructura. La estructura no
necesita incursionar en el rango no lineal, el sismo se disipa en el rango lineal.

6.2.3 Sismo maximo. Periodo de retorno 975 afios, prob. exced. 5%, tiempo de
exposicion 50 afios, se muestra en la siguiente figura.

ESPECTRO ELASTICO DE DISERIO (SISMO MAXIMO) CON é:S%
Y ESPECTRO INELASTICO PARA LA ZONA DEL PROYECTO
(Espectro eldstico GBDS para Sucre)

000 050 100 150 200 250 300 350 400 450 500 550 600 650 7.00
Periodo, T (sec)

6.2.3.1 Relacion D/C< 1. En ambas direcciones.
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Direccion longitudinal Direccidn transversal

! { Col.D ‘ ColD
Col. C Col.C
Col.B Col. B
Col. A

‘Col. A

Resultados.

Relacion demandal/capacidad Observ.
Direccion del sismo D/C <1

ColA | ColB | ColC | ColD

Direccion longitudinal X 0926 | 0.790 | 0.849 | 0575 Ok.
Direccién transversal Y 0.951 0.858 0.940 0.610 Ok.

6.2.3.2 Evaluacion sismica en direcciéon X.
6.2.3.2.1 Desplazamientos de demanda por sismo y capacidad del puente.
ler. caso de cargas. Puente cargado, combinacion para factores de carga

maximos.
Comb1= 1.25DC+1.5Dw+0.50(LL+PL)+Sx

Desplazamientos (m) Obs.
Método Basado en Capacidad de la Demanda sismica
Desplazamientos estructura
Despl.en | Despl. | Nudo | Nudo | Nudo | Nudo
cedencia | Ultimo a b c d
Curva de capacidad
(Pushover) 0.260 1.200 | 0.060 | 0.140 | 0.210 | 0.260 Ok.

20. caso de cargas. Puente descargado, combinacion para factores de carga
minimos.
Comb2= 0.90DC+0.65Dw+0.50(LL+PL)+Sx

Desplazamientos (m) Obs.
Método Basado en Capacidad de la Demanda sismica
Desplazamientos estructura
Despl. en | Despl. | Nudo | Nudo | Nudo | Nudo
cedencia | Ultimo a b [ d
Curva de capacidad
(Pushover) 0.270 1.230 | 0.060 | 0.140 | 0.210 | 0.260 | Ok.

6.2.3.2.2 Curva Pushover.

Se ubican los desplazamientos producidos por el sismo en la estructura en la
curva de capacidad.
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Base Reaction

Criterio de aceptacion, los desplazamientos producidos por el sismo maximo en
el puente, son menores a la capacidad de la estructura. La estructura incursiona

en el rango no lineal.

6.2.3.3 Evaluacion sismica en direcciéon Y.

6.2.3.3.1 Desplazamientos de demanda por sismo y capacidad del puente.

ler.
maximos.

Comb1= 1.25DC+1.5Dw+0.50(LL+PL)+Sy

Desplazamientos (m) Obs.
Metodo Basado en Capacidad de la Demanda sismica
Desplazamientos estructura
Despl. en | Despl. | Nudo | Nudo | Nudo | Nudo
cedencia | Ultimo a b c d
Curva de capacidad 0.260 1.20 0.06 0.140 | 0.210 | 0.260 Ok.
(Pushover)

caso de cargas. Puente cargado, combinacion para factores de carga

2do. caso de cargas. Puente descargado, combinacién para factores de carga

minimos.
Comb2= 0.90DC+0.65Dw+0.50(LL+PL)+Sy
Disefio por Desplazamientos (m) Obs.
capacidad:
Método Basado en Capacidad de la Demanda sismica
Desplazamientos estructura
Despl. en | Despl. | Nudo | Nudo | Nudo | Nudo
cedencia | Ultimo a b c d
Curva de capacidad 0.270 1.33 0.06 0.140 | 0.210 | 0.260 Ok.
(Pushover)

6.2.3.3.2 Curva Pushover.

Se ubican los desplazamientos producidos por el sismo en la estructura en la

curva de capacidad.
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Criterio de aceptacion, los desplazamientos producidos por el sismo maximo en
el puente, son menores a la capacidad de la estructura. La estructura no incursiona
en el rango no lineal, el sismo se disipa en el rango lineal.

6.3 Justificacion del uso del sismo maximo creible (MCE).

La normativa para puentes vehiculares AASHTO LRFD 2014, especifica en su
articulo 1.3 (Filosofia de disefio sismico) que “...deben usarse intensidades de
movimiento sismico realistas para determinar las demandas sismicas de los
componentes estructurales. Estos movimientos de terreno generalmente se eligen
para tener un periodo de retorno de 1000 afios. Este es el llamado terremoto de
disefio”. El uso de este terremoto es por el costo que implica disefiar un puente.

Actual AASHTO LRFD

Pre-2007
AASHTO

Prevencion de |

colapso
Seguridad de
vida Dafin
limitado

Costo

2500 P.deretorno
2%

Esencialmente
elastico 3, 10% Sismo
9@ MCE

Sismo de
disefin

Sisma de

servicio

Figura 6.3.1 Implicaciones del costo en el disefio basado en desempeiio.
(Tomado de AASHTO LRFD 2014)

El disefio de un puente para periodos de retorno mas grandes (MCE tiene 2500
afos de periodo de retorno, prob. de exced. 2%) tiene un costo inicial significativo
porque el nivel de desempefo es mas alto que la prevencion de “no colapso”, pero,
al final dependeré de la decision del propietario del proyecto.

124



CONCLUSIONES Y RECOMENDACIONES.
Conclusiones.

El método de disefio por capacidad del cual deriva el disefio basado en
desplazamientos es un método muy avanzado de andlisis estructural el mismo que
ha sido aplicado en el presente estudio a través de analisis estatico no-lineal con
el procedimiento Pushover para calcular la capacidad de la estructura.

A continuacién, se expone las conclusiones mas notables de este trabajo, en lo
referente a la evaluacién del comportamiento sismico del puente, en base a los
objetivos especificos:

* Se evaluo la zona de emplazamiento del puente vehicular y se determino la
longitud del puente de 210 m. de luz total, tipo de puente atirantado con una pila 'y
longitudinalmente tiene forma excéntrica.

* Se seleccionaron siete registros sismicos de acelerégrafos de la region, se
tomaron registros de Peru de estaciones ubicadas a alturas similares a la ciudad
de Sucre de 2700 m.s.n.m. Los registros tienen magnitudes superiores a 5 Mw de
los dos ultimos afos, se usaron las componentes horizontales en la direccion E-
W, no se toma la vertical. Estos sismos fueron seleccionados considerando el
PGA, espectro de Fourier e intensidad de Arias.

® Se concluye que las normativas AASHTO LRFD 2012, 2013, 2014 y WSDOT
LRFD 2014 son aplicables a puentes no convencionales con cierta limitante. Estas
normas desarrollan el método basado en desplazamientos, pero, no especifican
procedimientos para predimensionar las partes estructurales de un puente
atirantado ni el procedimiento para analizar y disefiar los tirantes. Al respecto, lo
gue sea hecho es recurrir a ecuaciones propuestas por investigadores y
especialistas en este tipo de puentes. La guia NCHRP Synthesis 440 “Diseno
sismico de puentes basado en desempefio” es mucho mas adecuada para analisis
de puentes no convencionales.

* Se determiné la demanda sismica con siete registros sismicos previamente
seleccionados, aunque pueden ser mas (se detalla en Apéndice V), se calculé el
espectro elastico de disefio para factor de amortiguamiento (£) de 5%, se tomd
este factor en razon a que el puente no es demasiado largo y debido a la posiciéon
del pilén a casi mitad del vano. Luego el espectro elastico se lleva a espectro
inelastico con un factor de modificacion de respuesta R, con el espectro inelastico
se disefa el pilon y hace que la estructura incursione en el rango no lineal. Para
puentes atirantados muchos mas largos y presencia de dos pilones con tramos de
compensacion y un tramo principal es recomendable usar un £ igual 2% en el
calculo de la demanda sismica.

* Si bien las normas AASHTO LRFD 2012, 2013, 2014 y WSDOT LRFD 2014
son aplicables a puentes atirantados con cierta limitante a excepcion de la

determinacion del PGA, porque cada pais tiene sus propios mapas de amenaza
sismica.
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En la evaluacion del comportamiento sismico del puente atirantado propiamente
dicho, se concluye lo siguiente:

- La estrategia global de disefio identificado para conocer la respuesta del puente
atirantado fue para subestructura ductil (pilon) con superestructura esencialmente
elastica (tablero).

- Por la particularidad de este tipo de puentes, el sistema resistente a sismos
(ERS) contempla analisis de articulaciones plasticas en columnas del pilon y
apoyos con aislamiento sismico para limitar los desplazamientos y controlar la
respuesta longitudinal y transversal del puente.

- Los puentes por lo general tienen dos direcciones de analisis, longitudinal y
transversal, siendo el analisis en sentido longitudinal el més critico. En el analisis
por Pushover se empuja la estructura con fuerzas al 100% en sentido longitudinal
y posteriormente con 100% de fuerzas en sentido transversal. También se analiza
con fuerzas bidireccionales combinando 100%Fx+30%Fy para puente cargado y
descargado, los resultados indican que la estructura tiene un comportamiento de
desplazamientos y fuerzas cortantes dentro de los parametros aceptables.

- Para la evaluacion global de la estructura y disefio del pilon se tomaron los
siguientes datos: resistencia a compresion del pilon es 350 kg/cm2, el tablero 600
kg/cm2, clase de sitio es C, zona sismica D, categoria de disefio sismico SDC D
y la clasificacion por su importancia operativa es un puente esencial. Asimismo,
las cuantias de acero de las columnas del pilén son 2.10%, 2.07% y 2.90% de sus
secciones transversales, de abajo arriba respectivamente, se encuentran entre 1%
y 4% tal como especifican las normas AASHTO LRFD 2014 y WSDOT 2014. La
importancia de estos porcentajes influyen bastante en la ductilidad del pil6n.

- El disefio de la superestructura, o sea el tablero, generalmente conduce a limitar
en lo posible los momentos flexionantes en todas las fases de construccién; por
otra parte, se controlan sus contraflechas en esta etapa. Deben controlarse las
tensiones de los tirantes durante la construccion para equilibrar las cargas
permanentes mas el peso de los carros encofradores o de izaje; en estos casos,
las tensiones de los tirantes deben ajustarse después de terminar las cargas
finales permanentes y cargas muertas adicionales del puente.

- Para la evaluacion del comportamiento sismico del puente, primero se calcul6 la
posicioén final y de equilibrio de la subestructura y superestructura, esta posicion
es la suma algebraica de dos grupos de fuerzas: de gravedad debido al peso de
los segmentos del tablero y las fuerzas en los tirantes. La deformaciéon geométrica
del tablero y su posicion final esta gobernada entonces por la diferencia de estas
dos grandes acciones para cumplir con las contraflechas de calculo.

- Un parametro fundamental del método basado en desplazamientos es el factor
de ductilidad, su importancia en una estructura radica en su capacidad de disipar
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energia fuera del rango elastico llegando a la zona plastica sin llegar a colapso,
esto permite mayor desplazamiento de la estructura. Se concluye que en la
direccién longitudinal “X” para puente descargado la estructura presenta mayor
ductilidad con ©=3.56 que en la direccion transversal “Y” con ©=2.11, esto

corrobora el diagrama momento-curvatura de la figura 3.21.

- Respecto al factor de sobrerresistencia, la capacidad de disipacion de energia
de una estructura depende también de la sobrerresistencia que ésta tenga. La
sobrerresistencia ocasiona que la estructura tenga una mayor capacidad al
cortante basal con respecto al cortante de disefio. El puente atirantado presenta
mayor factor de sobrerresistencia en la direccién longitudinal “X” para puente
cargado con un valor de (=1.61 que en el sentido transversal “Y” con ()=1.21.

- EI método basado en desplazamientos verifica en primera instancia la relacion
demanda/capacidad que se producen en el pilon (elemento fusible) deben ser
menores a 1. Los valores de D/C de los diferentes niveles del pilén, o sea
columnas A, B, C y D son menores a 1 en ambas direcciones. Longitudinalmente
en la direccién “X” el valor maximo es 0.857 y transversalmente es 0.935. Luego,
se comparan los desplazamientos de la estructura, los desplazamientos de
demanda son menores a la capacidad de desplazamientos de la estructura. En el
sentido longitudinal “X”, la capacidad de desplazamiento ultima del pilon para
puente descargado es 0.80 m. y la demanda de desplazamiento maximo es 0.71
m. En el sentido transversal “Y” la capacidad de desplazamiento es 0.55 m. y el
desplazamiento de demanda es 0.29 m. Los desplazamientos de demanda se
ubican en la curva de capacidad calculado para diferentes combinaciones de
carga, ninguno de ellos supera la capacidad ultima de la estructura incluyendo los
nudos extremos superiores del pilén, entonces, se concluye que el disefio del pilon
es correcto.

- El punto de desempefio y los umbrales de los niveles de dafio se determind
usando el procedimiento HAZUS y FEMA 356 para dafio leve, moderado, severo
y completo (justo antes del colapso) definidos por las ecuaciones de este método
en el espectro de capacidad en formato ADRS, se concluye que el analisis en la
direccién longitudinal “X” es la mas critica, el punto de desempefio de la estructura,
se encuentra en MD (dafio moderado) y para el FEMA 356 en la zona LS
(seguridad de vida). En la direccién transversal “Y” los umbrales de los niveles de
dafio en el puente son casi nulos. Se confirma que el sismo afecta mas en sentido
longitudinal “X” que transversal “Y”, en este Ultimo caso, el punto de desempefio
se encuentra en la zona de totalmente operacional FO.

- Cuando se asignan rotulas plastica a las columnas del pilon y se procede con el
analisis, se esta previendo que la falla no sera fragil antes que llegue a la cedencia
entonces plastifique y se formen las rotulas plasticas, por eso el control es por
desplazamientos no por fuerza.

- Otro valor importante en la evaluacion del comportamiento sismico del puente
atirantado es el periodo fundamental. La masa y rigidez de la estructura son

127



parametros principales para calculo de su periodo fundamental, por ejemplo,
estructuras rigidas y livianas tienen periodos cortos y estructuras flexibles y
pesadas tienen periodos largos. En este proyecto el periodo fundamental en la
direccién longitudinal “X” es de Tiong= 4.81s y esta asociado al segundo modo de
vibracién de la estructura, mientras que el periodo en la direccion transversal “Y”
es de Twansv= 2.97s asociado al tercer modo de vibracion, confirmandose que este
tipo de puentes tienen periodos largos. Los anteriores resultados fueron
calculados incluyendo aislamiento sismico en cada apoyo. Comparando con el
célculo manual aplicando el método simplificado que es muy conservador, los
periodos fundamentales del puente en direccion longitudinal y transversal son
Tiong= 3.88s y Twansv= 3.40s, la aproximacion es buena. Cuando una estructura
tiene periodos naturales largos, las fuerzas de inercia en el puente se reducen
significativamente y de esta manera se incrementa la capacidad de la estructura.

- La conexién entre tablero, estribos y pilébn son cinco aisladores sismicos por
apoyo, cuyas caracteristicas segun calculo se indican en apéndice V, se
incluyeron en la evaluacion del comportamiento sismico del puente. Al analizar la
estructura sin aislamiento sismico en los apoyos, el pilon no cumple con la relacion
demanda/capacidad.

Finalmente, con todos los resultados anteriormente expuestos, el objetivo principal
de esta investigacion se cumplié al evaluar y conocer el comportamiento sismico
de un puente atirantado aplicando el método de disefio basado en
desplazamientos.

Recomendaciones.

Por la forma particular del presente puente, no se considero aplicar la componente
vertical de los registros sismicos. En puentes atirantados mas largos y donde se
disefian tramos de compensacién y un tramo principal, es recomendable usar esta
componente para evaluar el desplazamiento de la dovela de cierre del tramo
principal.

En suelos de fundacion tipo arcilla o arena se recomienda considerar
necesariamente interaccion suelo-estructura para evaluar el comportamiento
global de la estructura, inclusive realizar estudios de licuefaccién de suelos.

Para determinar la capacidad de la estructura, en este estudio se aplic6 el analisis
sismico estatico no lineal lamado Pushover para puentes con categoria de disefio
SDC D, pero, se recomienda realizar también analisis sismico dinamico a través
de un time-history para controlar desplazamientos y falla local en rotulas plasticas.

Finalmente, la vulnerabilidad sismica de un puente atirantado también se
cuantifica mediante curvas de fragilidad, se recomienda calcular especificamente
estas curvas para conocer el porcentaje de dafio leve, moderado, severo y
completo en la estructura.
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APENDICES

Apéndice I. Emplazamiento, planimetriay perfil puente atirantado.

o Mocr a distancia

. | 2 para ampiar la uta
Distancia total: 215.97 m (708.58 pies)

Figura 1. Imagen satelital

Lado San
Cristébal

Lado Max
Toledo

Figura 2. Emplazamiento del puente vista desde el lado oeste (aguas abajo).
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Apéndice Il. Levantamiento topografico y partes estructurales del
puente.
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Figura 2. Perfil longitudinal del eje de puente.

Apéndice lll. Partes estructurales del puente.
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Figura 3. Morfologia longitudinal.
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Apéndice IV.

Calculo de lademanda sismica o espectro de disefio
parala zona de emplazamiento del proyecto.

Procedimiento AASHTO LRFD 2012.

1. Registros planos de texto de eventos sismicos para la zona del proyecto
y sus acelerogramas.

Datos proporcionados por el Instituto Geofisico del Perud, se seleccionan siete
registros planos de texto de eventos sismicos de magnitud superior a 5.0 de los
ultimos dos afios, correccion de los registros es por linea base. Se seleccionaron
de acuerdo al lugar de ubicacién de los acelerégrafos, zonas con alturas
aproximadas a Sucre, ya que la forma del espectro depende del tipo de suelo. Una
vez seleccionados los eventos, se despliega el listado de estaciones que
registraron los sismos; alli, es posible observar informacién relevante como el
nombre de la estacion, localizacién, geologia en la que estd implantado el
acelerografo (roca o suelo), magnitud, distancia hipocentral y epicentral,
aceleracion registrada en la componente horizontal E-W, N-S y la componente
vertical Z. Aplicando Matlab se generan los acelerogramas de los siete sismos
para la componente horizontal E-W. Se usa esta componente porque los PGA son
mas relevantes en esta direccion que en la otra, se analizan también los espectros
de Fourier e intensidad de Arias en cada direccion.
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SISMO. ] MWW i "
) — FECHALOCAL: 2019103001 € o
FECHA LOCAL: 2019105108 3 HORA LOGAL: 035043 H
HORALOCAL 084719 L <
LATITUD: -14.95 :
LATITUD: 459 oo LONGITUD: -70.03
LONGITUD: -5.13 PROFUNDIDAD: 265.0 km
PROFUNDIDAD: 22.0 km 006 MAGNITUD: M7.0 o
MAGNITUD: M5.8 DIST. EPICENTRAL: 228.5 km
DIST. EPICENTRAL: 166.4 km. 008 SAMPLING: 100 muestras/segundo 03
> » % w © w0
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SISMO ACELEROGRAMA
Aceleros del sismo allpa EW

7. ESTACION SISMICA. L] . i

NOMBRE: PUCALLPA-UCAYALI oo

€ODIGO: PUCA

LATITUD: 8.4 s

LONGITUD: -747 oo

ALTITUD: 150 m.s.n.m

SISMO. g 0w

FECHA LOCAL: 2019108115 é; o

HORA LOCAL: 11:06:49 s

LATITUD: -8.26 B

LONGITUD: -75.1 o004

PROFUNDIDAD: 142.0 km oo

MAGNITUD: M5.1

DIST. EPICENTRAL: 4.9 km. 008

SAMPLING: 100 muestras/segundo o

COMPONENTE HORIZONTAL: Este-Oeste ° " - > “° “ “

Periodo (sec)

2. Determinacién del PGA de la zona del proyecto.

El mapa de riesgo sismico de Bolivia elaborado por el Observatorio de San Calixto
de La Paz es solo referencial pues este ha sido calculado para periodo de retorno
de 475 afos, probabilidad de excedencia 10% tiempo de exposicion 50 afios. Las
normativas internacionales especifican que para disefio de puentes vehiculares el
mapa de riesgo sismico debe ser para periodo de retorno de 1000 afios con
probabilidad de excedencia de 7% y un tiempo de exposicidén de 75 afos; en tal
razéon el PGA que se asume para la ciudad de Sucre, donde se emplaza este
puente, es muy conservador y se toma 25% de la gravedad (zona con sismicidad
intermedia).

68°0 64°0 60°0

¥
‘OBSERVATORIO SAN CALIXTO
MAPA PROBABILISTICO DE AMENAZA
SISMICA PARA BOLIVIA
(PSHBO - 2019)
- 0.01s (PGA)

10°s
T

— e Z

12's
T

Periodo estructural
Probabilidad de excedencia
Periodo de retom

12's

10 %
475 anos.

14°'s

Escala 1:1.000.000

— -
o s 100 00

MAPA DE ISOACELERACIONES ESPECTRALES
SUELO TIPO B, AASHTO 2014 (ROCA)
Perlodo estructural: 0.0 seg (PGA)
Probabilidad de excedencia: 7%
Periodo de exposicion: 75 aios

Perlodo

L
s

Un estudio de peligro sismico para disefio de puentes vehiculares conduce a
mapas de isoaceleracion para periodo estructural de 0.00 s, 0.2 sy 1 s. de donde
se extraen los datos del PGA de la zona del proyecto, Ss y Si. Este no es el caso,
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partimos con un PGA como dato y calculamos los otros dos parametros con
estadistica descriptiva que a continuacion se desarrolla.

3. Espectro de pseudoaceleraciones normalizado para la ciudad de Sucre.

Con el dato de la maxima aceleracion horizontal del suelo PGA de la zona del
proyecto, para periodo estructural de 0.00 seg. y los siete sismos, se procede a
calcular el espectro de pseudoaceleraciones para factor de amortiguamiento &
igual a 5%. Se aplica Matlab y se normalizan los mismos para que todos tengan
una aceleracion maxima del suelo del 25% de la aceleracion de la gravedad.

ESDG‘C"D de Pselfdoaﬂelﬂraciloﬂﬁs Espectro de Pseudoaceleraciones Normalizado

Sismo toga-S1
Sismo Loreto-S2

01

Sismo Pucalipa-Sismo roca

Sismo Ica-S3
Sismo Huancano-S4
Sismo Atico-S5

Sismo Arequipa-S6
—— Sismo Pucallpa-Sismo roca

I

| \ l
Ll i 0.4 (il 1)
I A Il VY
| \ pGA=025 [F 1 {1 1\

0.2 VIM A

0

0 05 1 15 2 25 3
Periodo (sec)

15 2
Periodo (sec)

0 0.5 1 25 3

Con esta informacion se procede a estimar el espectro de disefio elastico para la
ciudad de Sucre, se aplica el procedimiento de los 3 puntos.

4. Espectro de disefio elastico o demanda sismica para la zona del proyecto.
En base al procedimiento de las especificaciones de la guia AASHTO LRFD 2012

para el disefio sismico de puentes, 2a edicion, 2012, el espectro de disefio se
calcula por el método de tres puntos se muestra en la figura 4.1.

12 l
§
S i
y
()
o
% [omomo |
o 55=0.70
o S
E
2
» I
. wh)
2 el
0 [ (;? Spy 0 \
To=0.2T, Sps
Period, T, (seconds) X 05 1 15 2 25
T1=0.2 T=1.0 Periodo (sec)
Figura 4.1 Figura 4.2

133



Con el método de los tres puntos, se determina el coeficiente de aceleracion
espectral de periodos cortos Ss y periodos de 1 s., S1. En el célculo de Ss se aplica
estadistica descriptiva para estimar la media aritmética y la media geométrica de
valores pico y minimos de cada sismo normalizado con una desviacion estandar.
Los valores de calculo para suelo tipo B, son:

Ss=0.70 g. (media aritmética)
Ss=0.64 g. (media geométrica)

Entonces, los parametros calculados para suelo tipo B, son:

ITEM PARAMETRO
CALCULADO
Coef. de acel. espectral de periodos cortos Ss 0.70 g.
Coef. de acel. espectral para 1 seg. S1 0.34 g.
Maxima aceleracion del suelo PGA 0.25¢g.
Suelo tipo B

La figura 4.2 corresponde al espectro de suelo tipo B segun AASHTO LRFD 2012,
con este espectro se adecua al espectro de disefo para el suelo correspondiente
del proyecto aplicando coeficientes de sitio. El suelo se clasifica sismicamente de
acuerdo a sus caracteristicas, la norma AASHTO LRFD 2012 establece que deben
realizarse dos ensayos en campo: SPT para determinar el nimero de golpes y
velocidad de onda de corte (para una profundidad promedio de 30 m.). En visita a
la zona de emplazamiento se advierte afloramiento de roca fisurada por lo que se
clasifica como suelo tipo C (ver fotografias 1, 2 y 3).

| Zona Max Toledo

Foto 1. Suelo tipo roca fisurada Foto 2. Suelo tipo roca fisurada
lado Max Toledo. lado San Cristébal.
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Foto 3. Eje de ubicacion del pilén, se observa suelo tipo roca fisurada.

Aplicando tablas de AASHTO LRFD 2012 (tablas 11y Il de Anexos IIl), interpolando
se calculan los coeficientes de sitio fa, fv y fpga para el suelo del proyecto (ver
figura 4.3). Los parametros para suelo tipo C se indican en la figura 4.4.

ITEM PARAMETRO DE TABLA . —
Coeficientes de sitio fa 1.12g. S """’"I'e‘;“ P;"’df_' gl —
Coeficiente de sitio fv 1.46 g. Do caletlo (sueloB) | De diseho (suelo ©)
Coeficiente de sitio fpga 1.15g. Ss<0.70g 9. o078 49é

S$1=0.34g. Sp1= 0.4964g.

Figura 4.3 Coeficientes de sitio

(AASHTO LRFD 2012)

Figura 4.4 Parametros de disefio
para suelo tipo C.

Con los coeficientes de sitio y factor de amortiguamiento de 5%, el espectro de
disefio elastico o demanda sismica para suelo tipo C de la zona del proyecto se

indica en la figura 4.5 (curva azul).

(Espectro Sucre y Sismo de disefio)

ESPECTRO DE DISENO ELASTICO O DEMANDA SISMICA CON €-=5%
Y ESPECTRO INELASTICO PARA LA ZONA DEL PROYECTO- EW

0.00

0.90
0.80
A
0.70 \\
0.60
= 050 R E. Elastico
L)
& 0.40 .
N E. Inelastico
0.30 N
\ Y
0.20 N,
0.10 \‘\,__J/ =~
N T —

0.00 050 100 150 200

250 3.00 350 400 450 500 550 600
Periodo, T (sec)

6.50

7.00

Figura 4.5 Espectro elastico y reduccion a espectro inelastico.
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Para disefio sismorresistente en principio se utiliza el espectro elastico figura 4.5
(curva azul) el cual se lleva a espectro inelastico (curva anaranjada) con el factor
de modificacion de respuesta R, también llamado ductilidad de demanda de
desplazamientos, (. El espectro inelastico se utiliza para disefiar los elementos
fusibles de la estructura y permite que la estructura incursione en el rango no lineal
produciendo un dafo el cual debe ser controlado. El espectro elastico genera en
la estructura los desplazamientos maximos que deben ser controlados.

De la misma manera, el espectro de disefio para la direccion Norte-Sur es:

Espectro de izado-N
T T

& VIR 5$5=0.70

l \ 51=0.286

PGA=0.25 ¥
0z

o
0 T=0.20 05 1 15 2 25 3
Periodo (sec)

Espectro de disefio para suelo tipo B (direccién N-S)

Con factores de sitio se calcula el espectro para suelo tipo C.

ESPECTRO DE DISERIO ELASTICO O DEMANDA SISMICA CON E:S%
Y ESPECTRO INELASTICO PARA LA ZONA DEL PROYECTO- NS
(Espectro Sucre y Sismo de disefio)

0.00

0.00 050 100 150 2.00 250 3.00 350 400 450 500 550 600 650 7.00

Periodo, T (sec)

Espectro eldstico y espectro inelastico para suelo tipo C
Direccion horizontal N-S

En el presente estudio se usa el espectro de disefio de la componente E-W.
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ESPECTRO DE DISENO O DEMANDA SISMICA CON £=2%
PARA LA ZONA DEL PROYECTO

Siguiendo el mismo procedimiento se calcula el espectro de disefio para un factor
de amortiguamiento de 2% que no se aplica en el proyecto.

(Espectro Sucre2)

Parametros para {= 2%

De calculo (suelo B)

De disefio (suelo C)

PGA= 0.25g. As= 0.2875g.
Ss= 0.96g. Sps= 0.975g.
$1= 0.53g. Sp1= 0.689g.

0 05 1 15 2 25 3 35 4 a5 5 55 6 6.5 7

Periodo, T (sec)

5. Comparaciéon de datos con el USGS (Servicio Geoldgico de los Estados
Unidos).

Los valores calculados para los coeficientes de aceleracion espectral de periodos
cortos (Ss) y para 1 segundo (S1) se comparan con los datos del USGS para la
ciudad de Sucre, existe alguna diferencia, pero la aproximacion es buena.

Lat -19.039¢ Lon -65.258° | Set Location
. . 5
3 X Molinero Hosarers
2 < Summary UFC + GESHAP EU Code + GSHAP >
Summary
Chayala 16.03
Source Sg S, Classification :’:;
oldischl UFC + GSHAP 1.09g 0.44g Red
EU Code + GSHAP  1.04g 0.42g Red
Ch Mojocoya
3 Th nthe re breadth of the seismic “Villa
Flia ha b _Redencion
VMaraguab '\ 5 T ek
‘QUCRE
\ N
Ancoma’ "y Zudahez
: | 0 : g’ . -Q:Tarabu co T'
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Apéndice V. Calculo de aisladores sismicos.

Se aplica el método simplificado por ser muy conservador, con este método se
calculan las caracteristicas de los aisladores sismicos. Se toman los siguientes
parametros del método, la respuesta es en un solo grado de libertad e
independiente a lo largo de los ejes principales U1 (longitudinal) y U2 (transversal).
La clase de sitio del proyecto es C.

Para sistemas que incluyen amortiguamiento viscoso, la maxima fuerza en el

sistema quizas no corresponda con el maximo desplazamiento. El propdsito de
este método es equivalente al analisis estético y se determina como sigue:

Datos iniciales.

F=Csmd x WSS WSS = PESO DE LA SUPERESTRUCTURA  WT = PESO TOTAL
WP = PESO DE LA PILA
Csm=5SD1/T 5% Factor de amortig. (del codigo ecuac. 3.10.4.2-5)

Coeficiente de amortiguamiento BL por el sistema aislado
Para un 5% de factor de amortig. del aislador.

r
d= 24.85(SD1)Teff/BL 1 03
(SD1)Teft/ (1) B, _ ( £ ) (7.1-3)
0.05)
AMENAZA SISMICA where:
PGA= 0.25 ) ) )
Ss= 0.70 B, = damping coefficient for the long-period range of
s1= 0.34 the design response spectrum
CLASE DE SITIO E = equivalent viscous damping ratio
Fpga= 1.15
Fa= 1.12
Sorl,

Fv= 1.46 d= ['g_f)[‘%i‘J (7.1-4)
As= 0.2875 n [
SDs= 0.784 ; ; ;i .
Sbis . The effective period, T4 (s), is given by:

T;=2n (7.1-5)

off K8

Desempefio. La estructura debe tener funcionalidad completa después del sismo,
por lo tanto, las columnas deben ser elasticas (sin cedencia).

Para permanecer en el intervalo elastico, la carga lateral maxima en la pila debe
ser menor que la carga de cedencia de la pila, por lo tanto, el maximo corte en la
columna debe ser inferior al corte critico para mantener la columna elastica y
cumplir con el criterio de desempefio requerido.

Paso 1. Desplazamiento de la estructura d.

Para estimar este desplazamiento se asume un periodo efectivo de Teff = 1.0 sec.
y tomar el amortiguamiento viscoso del 5%, para este caso el factor de
amortiguamiento serd BL=1. Aplicando la ecuacion (1) se tiene.

D= 12.586 cm. (desplazamiento objetivo)
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Paso 2. Caracteristica de resistencia Qd.

Debe ser lo suficientemente alta como para que no se produzca la cedencia bajo
cargas no sismicas (viento frenado, etc), pero lo suficientemente bajo como para
gue ocurra durante un sismo. La experiencia ha demostrado que tomar un Qd
como el 5% del peso del puente es un buen inicio

Peso de la super estructura incluyendo las cargas permanentes.

Wss= 15,562.25 Tn 15,562,250.00 kg WT=WSS+WP 32,521.75 Tn = 32,521,750.00 kg
Wi= 3,155.65 T™n 3,155,650.00 kg ESTRIBO NORTE Wp= 16959.5 Tn PESO DEL PILAR
w2= 5,416.98 Tn 5,416,980.00 kg APOYO INTERMEDIO 448.8591 72.4542512
W3= 0.00 Tn 0.00 kg APOYO 3
w4= 6,989.62 Tn 6,989,620.00 kg ESTRIBO SUR
Superstructure

Peso de los apoyos Bent. kg g«—lsolnor (one or more bearings)
wep= 16959.5 Tn 16,959,500.00 kg
Rigidez de Sub estructura. 5"‘"’“"“’“"‘\ key
Ksub, pilon 1 long= 52,083.33 Kg/cm ® !
Ksub, pilon 2 long= 0.00 Kg/em ® Ksub Q4 k4 :
Ksub, pilon 1transv=  246,913.58 Kg/cm ® !
Ksub, pilon 2 transv= 0.00 Kg/cm o l 4 &

o d ()
Corte. Ao s | i
Vex= 1,649.50 Tn debido a sismo X-X d
Vey= 3,047.26 Tn debido a sismo Y-Y
por lo tanto : Figure 7.1-1-Isolator and substructure deformations due to lateral load

Qd= 77811 Tn —» 5% del peso de superestructura.

es el Qd gral de todo el sistema.

Paso 3. Rigidez Post cedencia Kd.

0.025w/d
30,921.04 kg/cm

Kd min=

Kd min=

La experiencia indica que un valor referencial es :
Kd= 0.05(W/d)
Kd= 61,842.08 kg/cm

Paso 4. Calculo de laresistencia caracteristica de cada sistema Qd,j

Calculo de la resistencia caracteristica Qd,j y la rigidez post cedencia Kd,j del
sistema de aislacion en cada apoyo |j, al distribuir la resistencia total calculada Qd
y la rigidez, los valores de Kd en proporcién a la carga muerta aplicada en ese
apoyo

Q d,j =Qd(Wj/W)

Qd1= 157.78 Tn 157782.5 Kg ® sistema 1 (estribo norte)
Qd,2= 270.85 Tn 270849 Kg @ sistema 2 (pilon)

Qd,3= 0.00 Tn 0 kg ®

QdAa= 349.48 Tn 349481 Kg @ sistema 3 (estribo sur)

K d,j =Kd(Wj/W)

Kdal-= 12,540.09 kg/cm RATIO 1 @ (Estribo norte

Kd,z2= 21,526.28 kg/cm 1 @ pilon1

Kd,3= 0.00 kg/cm 1

Kdd4-= 27,775.71 kg/cm 1 @ Estribo sur
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Paso 5. Calculo de larigidez efectiva Keff (j).

Célculo de larigidez efectiva de cada apoyo Keff(j) para todos los apoyos teniendo
en cuenta la rigidez de los aisladores en el soporte (j) kisol y la rigidez de la
subestructura ksub(j).

Keff,j= aj Ksub,j/(1+aj) (2)
donde:
aj= (Kd,jx(d) + Qd,j)/(Ksub,jx(d) - Qd,j) = ——— Ksub,j = es la rigidez longitud. del
pilon (se trabaja con la rigidez longit.)
al- 0.63424666 @ Ectribo norte
a2= 1.40892349 @ ilon1
a3= 0.00000000 ®
ad= 2.28535074 @ Estribosur

Paso 6. Rigidez efectiva Keff (j).

Una vez célculos los valores de «i, aplicando la ecuacion (2) se tiene la rigidez
efectiva.

verificacion, de (2):

Keffel= 20,213.40 kg/cm estribo norte 20,213.40
Keffe2= 30,462.33 kg/cm pilen1 30,462.33
Keffe3= 0.00 kg/cm 0.00
Keffed= 36,230.13 kg/cm estribo sur 36,230.13
Keff= 86,905.86 kg/cm total 86,905.86

solator(s), K...

Substructure, K.,

— Substructure Stiffness, £,

F

d=d, dou

Combined Effective Stiffness, K

Paso 7. Calculo del desplazamiento de cada aislador (sistema).

disol,j= d/(1+aj) ! (3)

disol, 1= 7.699 cm ESTRIBO NORTE ®
disol,2= 5223 cm PILON 1 °
disol,3= 0.000 cm

disol, 4= 3.830 cm ESTRIBO SUR °
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Paso 8. Rigidez efectiva (inicial) de
aisladores en cada apoyo.

De cada sistema:
Kisol,j= (Qd,j/diso,j)+Kd,j

Kisol,1= 33,033.68 kg/cm
Kisol,2= 73,381.43 kg/cm
Kisol,3= 0.00 kg/cm
Kisol,4= 119,028.68 kg/cm

ESTRIBO NORTE
PILON 1

ESTRIBO SUR

cada aislador (sistema) y para 5

Dividiendo entre 5 aisladores:

® 6,606.74 kg/cm ESTRIBO NORTE
® 14,676.29 kg/cm PILON 1
[ ] 23,805.74 kg/cm ESTRIBO SUR

Paso 9. Periodo Teff (total de la estructura).

Teff= 3.88 sec.

Weff= peso total de la estructura
Keff = rigidez efectiva
g= gravedad

Es el periodo de toda la estructura, en este caso en el sentido longitudinal X
calculado por el método simplificado. Cuando se ponga el sistema de aislacion al
puente y se aplique Pushover, el periodo estara cerca de este valor como se vera

mas adelante.

Paso 10. Amortiguamiento.

[0:(d,~d,)]

22,

§= 0.09215069

1
2
3
4

EZ_;( K‘L'H J (di.\‘ul.r," +d.\‘nb.f )

814,017.85 3,200,044.39
726,737.72 4,822,584.23
0.00 0.00
450,762.14 5,735,701.47
1,991,517.72 13,758,330.09
3,983,035.43 43,223,068.75

El amortiguamiento, £, que se agregaria a la estructura, es de 9.22% del
amortiguamiento critico.

Paso 11. Calculo del desplazamiento de la Subestructura j, dsubj.

Para todos los apoyos.

dsub,j = d-disol,j

dsub,1= 4,883
dsub,2= 7.359
dsub,3= 0.000
dsub,4= 8.752

cm
cm
cm
cm
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Paso 12. Fuerza longitudinal en cada apoyo de la sub estructura.
Esta fuerza conocida como cortante en cada apoyo "j" para todos los apoyos:

Fsub,j=Ksub,jxdsub,j " (8) —  Ksub,j = es la rigidez longitudinal del pilon
(luego se trabaja con la rigidez transversal).

Fsub,1= 254,330.04 kg

Fsub,2= 383,284.70 kg

Fsub,3= 0.00 kg

Fsub,4= 455,856.55 kg

Paso 13. Fuerza de corte en la base de cada pilén (en este caso un pilon).
Se asume la distribucion igual de la fuerza de corte para todas las columnas j

Fcol,j,k=Fsub,j/(#columnas en el apoyo j) —» #de columnas por pilon, en este caso son 2

Fcol,2,1-2-3  191,642.35 kg
Fcol,3, 1-2-3 0 kg

Paso 14. Factor de amortiguamiento.

Calculo del factor de amortiguamiento BL es:

Tabla 17.5-1
T £ BL o BM
BL= 120 { S ] £<03 5 1.0
B; = 10.05 9.22 1.19 Interpolando

10 1.2

£ = es el amortiguamiento calculado en el anterior paso. 20 1.5
30 1.7

40 1.9

La tabla 17.5-1 corresponde a la norma AASHTO LRFD (Guide specifications for
seismic isolation design, third edition 2010).

Paso 15. Desplazamiento del puente en direccién longitudinal X.

Unidades S.1. Unidades inglesas

d= 27.31 cm

24.85-S,, T, d_9.?9-Sm-T@,
B B, B,

Es el desplazamiento final de la pila por el método simplificado, es el minimo
desplazamiento y capacidad que deben tener los aisladores en los estribos y pilon.
Este desplazamiento no se divide, es para cada elemento de aislador.
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Caracteristicas de los aisladores en direccion longitudinal “X”.

ESTRIBO NORTE.

# DE AISLADORES 5 UNID CADA AISLADOR

Ki= 125,400.85 kg/cm 25,080.17 kg/cm Rigidez inicial

Kd= 12,540.09 kg/cm 2,508.02 kg/cm Rigidez secante 250.80 T/m

Keff= 20,213.40 kg/cm 4,042.68 kg/cm Rigidez efectiva effective stiffness

ratio= 0.1

dy= 2.54 cm 2.54 cm Desplazam. en cedencia (CTTE ESPECIFICADA POR CONSTANTINO)
Fy= 318,518.17 kg 63,703.63 kg FUERZA EN CEDENCIA.

ESTRIBO SUR.

# DE AISLADORES 5 UND

Ki= 277,757.14 kg/em 55,551.43 kg/cm Rigidez inicial

Kd= 27,775.71 kg/cm 5,555.14 kg/cm Rigidez secante 555.51 T/m

Keff= 36,230.13 kg/cm 7,246.03 kg/cm Rigidez efectiva effective stiffness

ratio= 0.1

dy= 2.54 cm 2.54 cm Desplazam. en cedencia (CTTE ESPECIFICADA POR CONSTANTINO)
Fy= 705,503.14 kg 141,100.63 kg FUERZA EN CEDENCIA.

PILON

# DE AISLADORES 5 UND

Ki= 215,262.76 kgfcm 43,052.55 kg/cm Rigidez inicial

Kd= 21,526.28 kg/cm 4,305.26 kg/cm Rigidez secante 430.53 T/m

Keff= 30,462.33 kg/cm 6,092.47 kg/cm Rigidez efectiva effective stiffness

ratio= 0.1

dy= 2.54 cm 2.54 cm Desplazam. en cedencia (CTTE ESPECIFICADA POR CONSTANTINO)
Fy= 546,767.40 kg 109,353.48 kg FUERZA EN CEDENCIA.

De la misma manera, el analisis en la direccion transversal “Y”, en las ecuaciones
se reemplaza la rigidez transversal del pilon por Ksub= 246,913.58 kg/cm. A
continuacion se muestran caracteristicas de los aisladores.

Del periodo fundamental total en la direccion Y:

8.- Rigidez EFECTIVA (INICIAL) de cada aislador
Kisol,j= (Qd,j/diso,j)+Kd,j
dividiendo entre 5 aisladores

Kisol,1= 26,422.08 kg/cm estribo norte (] 5,284.42 KG/CM estribo norte
Kisol,2= 47,164.41 kg/cm Apoyo Intermedio @ 9,432.88 KG/CM Apoyo Intermedio
Kisol,3= 0.00 kg/cm pier 2 es cero o no se toma en cuenta.

Kisol,4= 62,592.57 kg/cm estribo sur (] 12,518.51 KG/CM estribo sur

9.- Periodo Teff (total de la estructura).

Wey
Teff= 3.40 seg Ty =2m [—
' 8Ky

Weff= peso total de la estructura
Keff = rigidez efectiva
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Caracteristicas finales de los aisladores:

Caracteristicas de los aisladores en direccion longitudinal “Y”.

ESTRIBO NORTE.
# DE AISLADORES

Ki=
kKd=
Keff=
ratio=
dy=
Fy=

ESTRIBO SUR.

# DE AISLADORES
Ki=

kKd=

Keff=

ratio=

dy=

Fy=

PILON.

# DE AISLADORES
Ki=

Kd=

Keff=

ratio=

dy=

Fy=

5 UNID

125,400.85 kg/cm
12,540.09 kg/cm
23,867.98 kg/cm

0.1
2.54 cm
318,518.17 kg

5 UND
277,757.14 kg/cm
27,775.71 kg/cm
49,934.24 kg/cm
0.1
2.54 cm
705,503.14 kg

5 UND
215,262.76 kg/cm
21,526.28 kg/cm
39,600.15 kg/cm
0.1
2.54 cm
546,767.40 kg

Cada aislador

25,080.17 kg/cm
2,508.02 kg/cm
4,773.60 kg/cm

2.54 cm
63,703.63 kg

55,551.43 kg/cm
5,555.14 kg/cm
9,986.85 kg/cm

2.54 cm
141,100.63 kg

43,052.55 kg/cm
4,305.26 kg/cm
7,920.03 kg/cm

2.54 cm
109,353.48 kg

Rigidez inicial
Rigidez secante
Rigidez efectiva

250.80 T/m

Desplazam. en cedencia (CTTE ESPECIFICADA POR CONSTANTINO)
FUERZA EN CEDENCIA.

Rigidez inicial
Rigidez secante
Rigidez efectiva

555.51 T/m

Desplazam. en cedencia (CTTE ESPECIFICADA POR CONSTANTINO)
FUERZA EN CEDENCIA.

Rigidez inicial
Rigidez secante
Rigidez efectiva

430.53 T/m

Desplazam. en cedencia (CTTE ESPECIFICADA POR CONSTANTINO)
FUERZA EN CEDENCIA.

Reduccion del espectro

aislador.

elastico y verificacion del desplazamiento del

El efecto que tiene el aislamiento sismico en la estructura es que aumenta el
amortiguamiento por lo tanto se reducen los desplazamientos y las fuerzas
sismicas, en comparacién con las fuerzas sismicas por un espectro amortiguado
por ejemplo del 5% para condiciones de suelo rigido. EI mayor nivel de
amortiguacion debido a la energia disipada por el sistema de aislamiento, conduce
a una mayor reduccion de las fuerzas sismicas.

0.9

Modos estruct. con & de amortig. i

07

05
04 f------i-
03

02

- S E (N

XYY S N VSRS S A —

ESPECTRO DE DISENO PARA PUENTE CON AISLAMIENTO SISMICO

Modos aislados con amortig. igual a amertiguacion
efectiva de la estructura aislada

01 foomoes e e S e T T

Espectro para analisis de puente sin
aislamiento sismico (dispositivos sin
amortiguamiento)

7 aislamiento sismico (dispositivos con |77}
amortiguamiento HDR o LRB)

Espectro para analisis de puente con

e

144



En el presente estudio, el periodo fundamental efectivo en el sentido longitudinal
es Teff=3.88 sec. y el valor de BL es igual a 1.20, entonces el espectro de disefio
se afecta con el valor de BL a partir del periodo:

e Pornorma: t= 3.88/1.25 = 3.10 sec.

En el periodo t= 3.00 segundos se procede con la reduccién de la demanda, se
genera otro espectro que se llamara “Espectro_Sucre_Aislac” y se aplica en el
célculo del desplazamiento de los aisladores en cada apoyo.

Period (S)

0
0.0422
0.0844
0.1266
0.6332

0.8
1
1.2
1.4
1.6
1.8
2
2.5
3
3.01
3.5
4
4.5

Accel (g)
0.2875
0.453
0.6185
0.784
0.784
0.6205
0.4964
0.4137
0.3546
0.3103
0.2758
0.2482
0.1986
0.1655
0.137917
0.118167
0.103417
0.091917

BL= 1.20

5
5.5
6
6.5
7
7.5
8
8.5
9
9.5
10

0.08275
0.07525
0.068917
0.0e3667
0.059083
0.055167
0.05175
0.048667
0.046
0.043583
0.041333

0.9

08

0.7

ESPECTRO SUCRE AISLAC
CON 9.22% DE FACTOR DE AMORTIGUAMIENTO
PARA DISERIO DE AISLACION DE BASE

06 H---+

05 ff---r

04 |-+

0.3

02 f---+

0.1

o

0O 05 1 15 2 25 3 35 4 45 5 55 6 65 7 75 8 85 9 85 10

Aplicando la demanda sismica “Espectro_Sucre_Aislac” los desplazamientos de
los aisladores en estribos y pilén, en sentido longitudinal son:

| Deformed Shape (SISMO X-X)

Desplazamiento aislader
Ul=0.668 m

Ul=0.671m

/

\\. Desplazamiento aislador:

Desplazamiente Nudo Pilon:
U1=0.337m

Desplazamiento aislador
Ul=0.668 m
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Desplazamiento relativo de los aisladores:

e Daisl= 0.671-0.337 = 0.334 m.
Los aisladores deben tener una capacidad de desplazamiento mayor a 0.334 m.
En sentido transversal los aisladores tendran leve desplazamiento puesto que en
los estribos se construyen llaves de corte que impiden dicha traslacion, pero, en
el pilén los aisladores tienen desplazamiento.
Una vez colocadas las caracteristicas de los aisladores en cada apoyo, se procede

con la evaluacion del puente empujando el mismo en la direccion longitudinal y
transversal.
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Apéndice VI. Analisis y efecto de cargas bidireccionales

Para puente cargado analisis en sentido longitudinal X.

Por ser critico se analiza solo en este sentido, obteniendo la curva de capacidad
y el espectro de capacidad en formato ADRS.

Cargas para analisis no lineal: 100%Fx+30%Fy

000/(&3‘
A S

~l| Load Case Data - Nonlinear Static

Load Case Name Notes Load Case Type

[ANL XX Set Def Name Modify/Show.. Static ~ || Design...
Initial Conditions Analysis Type

(O Zero Initial Conditions - Start from Unstressed State O Linear

(® Continue from State at End of Nonlinear Case CARGAS PERM-1ERC ~ (® Nonlinear

mportant Note Loads Trom this previous case are included in the current case o Noﬂl\neﬂrstﬂged Construction

Modal Load Case Geometric Nonlinearity Parameters

All Modal Loads Applied Use Modes from Case MODAL o ) None

P-Delta
Loads Applied @
(O P-Detta plus Large Displacements
Load Type Load Name Scale Factor
Load Pattern ~ | FUERZA LATERAL X w1 Mass Source
Load Pattern FUERZA LATERAL X DL+LL ~

Load Pattern FUERZA LATERAL Y

100%Fx

30%Fy

El efecto bidireccional, para puente cargado, aplicando cargas para analisis no
lineal 100% en sentido longitudinal y 30% en transversal, son:

- Curva de capacidad.
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~| Pushov

File

Static Nonlinear Case

Plot Type Units
ANL X-X v Resultant Base Shear vs Monitored Displacement v Tonf, m, C
x10 3 Displacement Current Plot Parameters
257 | ] 1 VDPO1
2 25—5 Desplaz. y Fuerza ultima Add New Parameters...
= (0.754, 1858.70)
= T Add Copy of Parameters...
<3 | N\ :
1 TS_:_ Fuerza de cedencia ® Modify/Show Parameters...
s (0.241, 1060.00) | :
157 : f i I §
Cedencia inicial / 1 1 g
1257 (0.131, 832.47) . I 1 g
y ! ' 2
. ® | 1 ©
13 \4 T i S @
. 4 | || e
0.75 4 T i H 2 L—
2 1 | = | 10 LN\
3 U — 1| 2 | o ! N
03 1| ng e Desplazami ducid
3 | X =] | -y \ esplazamientos producidos por
0 25: : p ' ——t ) el sismo en el puente.
] ] — — f X
LR | | [ ll [ ) I (] ‘ 1 I e I (] ' I | [ ] II [} I [} I L
0. 012 024 06 0.7 084 096 1.08
Mouse Pointer Location Horiz | Vert

- Curva Espectro de capacidad en formato ADRS.

~} Pushover Curve

File

Static Nonlinear Case Plot Type Units
ANL X-X v ATC-40 Capacity Spectrum v Tonf,m, C v
x10 Spectral Displacement Current Plot Parameters
200. V[ A40PO1 v
E Ny N /
1804 i \‘ Add New Parameters...
4 AN
E VALV Add Copy of Parameters. .
160, VAN
E \ N/ N\ Modify/Show Parameters.
14073 'a ®
3 \ €
1207 / < i Performance Point (V, D)
[ if N\ “\\ % (1193.015,0.327 )
100. E T 1 . < . g = ‘
803 < | \_‘_\ E erformance Point (Sa, Sd)
E \\_“‘ — a (0.091,0.364 )
3 ~ S
60,3 | — —
] ~ 1 T Performance Point (Teff, Beff)
40 =T — =~ (2.002,0137)
20

N RO R N N O N
0.1 02 03 0.4 0.5 06 07 0.8

Mouse Pointer Location Horiz Vert

09

Por el grafico anterior:
e Desplazamiento de desempefio: D=0.327 m.
e Fuerza cortante: V=1193.015 Ton.
[}

Punto de desemperfio (Sa, Sd): 0.091, 0.364
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Para puente descargado.

- Curva de capacidad.

~l| Pushover Curve

File
Static Nonlinear Case Plot Type Units
ANL X-X ~ Resultant Base Shear vs Monitored Displacement ~ Tonf, m, C o
x10 3 Displacement Current Plot Parameters
4.4 VDPO1 v
363 Add New Parameters...
s 2_: Add Copy of Parameters...
2 Desplazamiento y Fuerza ultima )
E (0.789, 2403.62) I Modify/Show Parameters...
T B
2.4_: I I T L g
3 Fuerza de cedencia =
29 (0.210, 984.99) &
3 H
167 1 a
1.2 \
3 ® . —
: — &
= — i
08 = o = 3 S
] ) S 3 = [ . -
0.43 1 = S [t Desplazamientos que el sismo
1 | e N produce en el puente.
[ |I Pk I [ I —— [} 1 I T | [N I [ I [ ]

A5 03 45 06 075

Mouse Pointer Lq

- Curva Espectro de capacidad en formato ADRS.

~I|' Pushover Curve

File
Static Nonlinear Case Plot Type Units
ANL X-X ~ ATC-40 Capacity Spectrum v Tonf, m, C v
X0 Spectral Displacement Current Plot Parameters

250 '\ A40PO1 ~
] \

2257 1! \‘ ‘\\ Add New Parameters. .
E I\ \ Add Copy of Parameters.

200, Y )
= | \ \ / Modify/Show Parameters...

1753 N 7 I -
E N K c

150, 3L a Performance Point (V, D)
S .'1.' (1444966 , 0.389 )

125.3 8
3 . <
E | 1 g Performance Point (Sa, Sd)

100, ~ (0.113,0357)
E \ -4
3 ~ @

75.3 ~ <C ~—]
E \\\‘ —~— — — Performance Point (Teff, Beff)
50.5 — (3.54,0.103)

: [ e S, S

257
E L B L L T L O I B B I IO

01 02 03 0.4 05 06 07 08 09 1
Mouse Pointer Location Horiz Vert
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Por el grafico anterior, para puente descargado:

e Desplazamiento de desempefio: D=0.389 m.
e Fuerza cortante: V= 144497 Ton.
e Punto de desempefio (Sa, Sd): 0.113, 0.357

Resumen.

Puente cargado - Efecto bidireccional 100%Fx+30%Fy.

Disefio por Desplazamientos (m) Obs.
capacidad:
Método Basado en Capacidad de la Demanda sismica
Desplazamientos estructura
Despl.en | Despl. | Nudo | Nudo Nudo | Nudo
cedencia | Ultimo a b c d
Curva de capacidad
(Pushover) 0.241 0.754 | 0.1185 | 0.3213 | 0.5415 | 0.711 | Ok.
ATC 40 0.291 0.731 Despl. de desempefio = 0.327 Ok.
Espectro de capacidad
Puente descargado - Efecto bidireccional 100%Fx+30%Fy.
Disefio por Desplazamientos (m) Obs.
capacidad:
Método Basado en Capacidad de la Demanda sismica
Desplazamientos estructura
Despl.en | Despl. | Nudo | Nudo Nudo | Nudo
cedencia | Ultimo a b c d
Curva de capacidad
(Pushover) 0.210 0.789 | 0.1185 | 0.3213 | 0.5415 | 0.711 Ok.
ATC 40 0.202 0.710 Despl. de desempefio = 0.389 Ok.
Espectro de capacidad
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ANEXOS.

Tabla I. Combinaciones y factores de carga (traduccion de AASHTO
LRFD tabla 3.4.1-1).
DC Use uno de estos a la vez
DD
D
Estado Limite Eﬁ Iz
de la Combinacion | gs | ps
de carga EL cE
PS BR
CR PL
SH LS WA ws | WL FR TU TG | SE | EQ BL IC cT ¥
Resistencia |
(a menos que se Yp | 175100 | - - | 1.00 [050M1.20| Vre | Ysz | - - - - -
o ndique) | 1 L L
Resistencia Il Yp 1.35 | 1.00 - - 1.00 [{0.50/1.20| V16 | Vs - - - - -
Resistencialll | 7, | - | 100 1-30 - 100 |050M 20| e | e | - | - A
Resistencia IV Yp - 1.00 - - 100 [050/120| - - - - - - -
ResistenciaV | v, | 135|100 U-g” 10| 100 |050M20| 16 | 7ee | - | - I
lEventoExtremol | Yy | feg 100 - | - 100 - L o |- 11000 - ol o
Evento Extremo Il ¥p 0.50 | 1.00 - - 1.00 - - - - 1.00 | 1.00 | 1.00 | 1.00
Senvicio | 100 | 100 | 100 | %50 1.0 | 100 [1.001.20| 17 | sz | - | ) ‘ N
~Semvicioll  [1.00 130|100 - | - [100 10020 - | - - o[ ] T T =
Servicio 11 1.00 | 0.80 | 1.00 - - 1.00 {1.001.20| Vrg | Vs - - - - -
Senvicio IV 100 | - |00 | 9700 - Jao0 [1oozp| - (0| - | - | - | - | -
Fatiga I-
Solo LL M & CE| 150 | - ) B - ) B - B B ) - )
Fatiga | 1l-
Salo LL | IM & CE - 0.75 N - - N - - N - - - N -
Tabla Il. Factores para cargas permanentes, yp, (traduccion de AASHTO
LRFD tabla 3.4.1-2)
Tipo de Carga, tipo de Cimentacidn, y Factor de Carga
Método para Calcular la friccion negativa Méaximo Minimo
DC - Componentes y Accesorios 1.25 0.90
DC - Solo Resistencia IV 1.50 0.90
DD - Fricis Pilas, Método o Temlinson 14 0.25
-UF"CC'G” Pilas, Métado 7. 1.05 0.30
negatva Pozos perforados, Método O'Neill and Reese (1999) 1.25 0.35
DW - Superficie de rodadura e instalaciones 1.50 0.65
EH : Presion horizontal de suelo
* Activa 1.50 0.90
* Enreposo 1.35 0.90
* _4FEP para muros anclados 1.35 N/A
EL - Tensiones residuales de Construccién 1.00 1.00
EV : Presion vertical de suelo
Estabilidad general 1.00 N/A
'+  Muros de Contencién y Estribos 1.35 1.00
s Estructuras Rigidas Enterradas 1.30 0.90
*  Marcos Rigidos 1.35 0.90
*  Estructuras Flexibles Enterradas
o Alcantarillas Metalicas y Alcantarillas Armadas Estructurales Corrugas Profundas 15 09
o Alcantarillas Termoplasticas 13 09
o Todas las demas 1.95 09
ES - Sobrecarga de suelo 1.50 0.75
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Tabla lll.

Zonas sismicas y categorias de disefio sismico (SDC)

(de AASHTO LRFD Bridge design specifications 6 th Ed. 2013
interim y AASHTO Guide specifications for LRFD Seismic
Bridge Design, 2nd Ed., 2014 interim, table 8-2).

Seismic Design

Seismic Zone — LRFD

Acceleration Coefficient, Sp; Category (SDC) —
Specifications
Guide Specifications
Spr<0.15 1 A
0.15 < 8p;<0.30 2 B
0.30 < 8p;<0.50 3 C
0.50 = 8p; 4 D

Requisitos de disefio segun categoria de disefio sismico (SDC)
(Tabla 8-10 de AASHTO LRFD 2013).

Requirements

Global Strategy | - Recommended Required Required
Identification ERS | =--eee- Recommended Required Required
Support Connections Required Required Required Required
Support Length Required Required Required Required
Demand Analysis [ —=eeeee Required Required Required
Tmplicit Capacity | ———- Required Required ———-
Push Over Capacity | = ----—- —— — Required
Detailing — Ductility | = === SDCB SDC C SDCD
Capacity Protection | = ==---e- Recommended Required Required
P-AEffect | eeeeee- - Required Required
Minimumn Lateral Strength | - Required Required Required
Liquefaction [ = ==--me- Recommended Required Required

Tabla IV.

El ACI 318-14 acepta las recomendaciones de ASCE/SEI 7 en
referencia a cargas muertas, vivas, viento y sismo. De la
misma manera la categorizacion de disefio sismico (SDC) de
tablas 11.6-1, 2.

Table 11.6-1 Seismic Design Category Based on Table 11‘_6'2 Seismic Design Catlegory Based on
Short Period Response Acceleration Parameter 1-S Period Response Acceleration Parameter
Risk Category Risk Category

Value of Sps I or II or IIT v Value of Sp; I orIT or III v
Sps< 0.167 A A Sp < 0.067 A A
0.167 < Sps < 0.33 B C || 0.067<8p <0.133 B C
0.33 < Sps < 0.50 C D 0.133 < 55, <0.20 C D
0.50 < Sps D D 0.20 < Sp, D D
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Tabla V. Definicion de los umbrales de los niveles de dafio en el
espectro de capacidad en formato ADRS segun el
Proyecto HAZUS y FEMA 356.

Umbral del estado de dafio | Definicién
Leve Sd, =0.7-Dy
Moderado Sd, =Dy
Severo Sd, =Dy + 0.25(Du - Dy)
Completo Sd, =Du
Sa 1 5d, 5d, Sd; Sd,

Aceleracion espectral

o)l

I
1
Dy Du

Desplazamiento espectral Sd

v

10= para periodo de retorno del sismo, 225 afos
LS= para periodo de retorno del sismo, 475 afos
CP= para periodo de retorno del sismo, 2475 afos

Proyecto HAZUS:
5D=dafiio leve, antes de alcanzar el punto de desplazamiento de cedencia.
MD= dafic moderado, justo en el desplazamiento de cedencia.
ED= dafio extenso o severo, se define despues del punto de cedencia.
HD= gran daiio o completo, se define en el punto de capacidad ultima.

FEMA 356:
FO=totalmente operativo, se encuentra en la zona elastica, sin dafios.
10= ocupacion inmediata, se encuentra en la zona elastica. Solo dafios estructurales
muy limitados, la construccion sigue siendo segura para usar.
LS= seguridad de vida, existe dafio pequeiio en la estructura.
CP= prevencion de colapso, dafic importante en la estructura.

Nota.- La posicion de los puntos de 10, LS y CP indican que cuanto mas proximos se encuentren
al origen mejor disefiada esta la estructura.
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ANEXO Il. Cargas transitorias o vivas: vehiculo HL-93, tindem y carga de
carril (AASHTO LRFD).

1

|
600 mm General — 1800 mm
35000N 145 000N 145000N 5,5 1im Vuelo sobre el tablero

| 4300mm | 4300 to 9000 mm | - -
' ' ’ Carril de disefio 3600 mm

Figura 1. Camion HL-93

110000 N 110000 N
1200 9.3 N/mm.
|
| |
’L L=luz del puente b ’L L=luz del puente 7
Figura 2. Tandem Figura 3. Carga de carril.
3.6E-3 Mpa*(ancho de la acera)
|
|
L L=luz del puente L
d 7

Figura 4. Carga peatonal.
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ANEXO IlI.

Tabla I. Propiedades minimas de cordones y barras de pretensado
especificados por AASHTO LRFD 2012 (table 5.4.4.1-1).

Tensile
Diameter Strength, f,, Yield Strength,
Material Girade or Type (mm) (MPa) Jon (MPa)
Strand 1725 MPa 6.35t0 15.24 1725 85% of . except
(Grade 250) 9.53to 15.24 1860 90% of f,, for low-
1860 MPa relaxation strand
(Grade 270)
Bar Type 1, Plain 19 to 35 1035 85% of f..
Type 2, Deformed 16 to 35 1035 80% of f..

Tabla Il. Sistemas de tirantes de torones en paralelos Freyssinet, USA.

PROCEDENCIAO N°DE  DIAMETRO  AREA MASA CARGA MINIMA TENSION MINIMA. MAXIMA CARGA DE MAXIMA CARGA DE
ESPECIFICACION TORONES NOMINAL NOMINAL NOMINAL DE ROTURA DE ROTURA TRABAIO TRABAJO
mm (in) mm’ kg/m FIKN] F [Kg] MPa [kg/cm2]  40%F[KN]  40%F[Kg] SO%F[KN]  50%F [Kg]
1 15.24 (0.6") 140 1.103 260.60 26,581.20 1,861 [18,987] 104.24 10,632.48 130.30 13,290.60
7 980 1,823.78  186,025.56 729.51 74,410.22 911.89 93,012.78
12 1,680 3,126.48  318,900.96 1,250.59  127,560.38  1,563.24  159,450.48
19 2,660 4950.26  504,926.52 1,980.10  201,970.61  2,475.13  252,463.26
Cable FCWS 27 3,780 7,034.58  717,527.16 2,813.83  287,010.86  3,517.29  358,763.58
UsA 31 4,340 8,076.74  823,827.48 323070  329,530.99  4,038.37  411913.74
ASTM A416 37 5,180 9,639.98  983,277.96 3,855.99  393,311.18  4,819.99  491,638.98
48 6,720 12,505.92  1,275,603.84 5002.37  510,224154  6,252.96  637,801.92
55 7,700 14,329.70  1,461,629.40 5731.88  584,651.76  7,164.85  730,814.70
61 8,540 15,892.94 1,621,079.88 6357.18  648,431.95  7,946.47  810,539.94
75 10,500 19,540.50 1,993,131.00 781620  797,252.40  9,770.25  996,565.50
91 12,740 23,709.14 2,418,332.28 9,483.66  967,332.91 11,854.57 1,209,166.14
109 15,260 28,398.86  2,896,683.72 11,359.54 1,158,673.49 14,199.43  1,448,341.86
127 17,780 33,088.58  3,375,035.16 13,235.43  1,350,014.06 16,544.29 1,687,517.58
169 23,660 44,031.26  4,491,188.52 17,612.50 1,796,475.41 22,015.63  2,245,594.26

Tabla lll. Algunos tipos basicos de anclaje o conexion de tirantes al
pilén.

[eNoNe N EeNoN )

Prestressed Tendons (e) ,
SR
LB s LSS
S = p RS ~
Z 77
SECTION -1 e X
7SN
A X
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ANEXO IV.

Tabla I.

Tabla ll.

Sistema de clasificacion sismica de suelos
(AASHTO LRFD 2012 table 2-3).

SITE CLASS DEFINITIONS

SOIL AVERAGE PROPERTIES IN TOP 100 feet
SITE
CLASS PROFILE - - -
LAS! NAME Soil shear wave Standard penetration Soil undramed shear
veloaity, v; (fi/s) resistance, NV (blows/ft) strength. s, (psf)
A Hard rock v, = 5,000 N/A N/A
B Rock 2.500 < v, = 5,000 N/A N/A
¢ | Verydensesoil 1.200 <v,£2,500 N=50 522,000
and soft rock
D Stiff soil profile 600 < v, < 1.200 15 N< 350 1.000 5, = 2.000
E Soft soil profile v, < 600 N=<15 5, <1000
Any profile with more than 10 feet of soft clay having the following characteristics:
E _ 1. Plasticity index PI= 20,
2. Moisture content w = 40% and,
3. Undrained shear strength 5, < 500 psf
Soils requiring site-specific ground motion response evaluations such as:
E _ 1. Peats and/or highly organic clays (== 10 feet of peat and/or highly organic clay
where H = thickness of soil)
2. Very high plasticity clays (=25 feet with plasticity index PI=75)
3. Very thick soft/medium stiff clays (F=120 feet)
Exceptions: Where soil properties are not known in sufficient defail to defermine the Site Class. a site mvestigation
shall be underfaken sufficient to defermine the Site Class. Site Class E or F should not be assumed unless the
authority having jurisdiction determines that Site Class E or F could be present at the site or in the event that Site
Class E or F is established by geotechnical data.

Valores de los factores de sitio Fpgay Fa
(AASHTO LRFD 2012 tabla 2-4).

Mapped Peak Ground Acceleration or
Spectral Response Acceleration Coefficient at Short Periods

PGA =010 PGA=020 PGA =030 PG4 =040 PGA =050
Sg=0.23 S:=0.50 S;=0.73 Ss=1.00 Ss=1.23
A 08 08 0.8 0.8 08
B 1.0 10 10 1.0 1.0
C 12 12 1.1 1.0 10
D 1.6 14 12 11 10
E 25 17 12 0.9 09
F a a a a a

Notes:

Use straight line interpolation for intermediate values of 5;. where 5; is the spectral
acceleration coefficient at 0.2 second obtained from the ground motion maps.

a Site-specific geotechnical investigation and dynamic site response analyses should be
performed
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Tabla lll. Valores de los factores de sitio Fv
(AASHTO LRFD 2012).

TABLE 2-5- VALUES OF F, AS AFUNCTION OF SITE CLASS AND
MAPPED LONG PERIOD SPECTRAL ACCELERATION

Mapped Spectral Response Acceleration Coefficient at 1.0 sec Penod

Site Class

S5;=0.10 5:=020 S;=030 S: =040 Sy=0.50
A 08 08 08 08 08
B 1.0 1.0 1.0 1.0 1.0
C 1.7 1.6 1.5 14 13
D 24 20 1.8 1.6 1.5
E 35 32 28 24 24
F a a a A a

Use straight line interpolation for intermediate values of 5), where 3 is the spectral

Notes: : . ;
acceleration at 1.0 second obtained from the ground motion maps.

a Site-specific geotechnical investigation and dynamic site response analyses should be
performed
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ANEXO V.

Tabla I. Métodos de analisis.
(AASHTO LRFD 2014 table 5-1).

Method Single/ Elastic/ Remarks Applications / limitations

Multiple Nonlinear
Mode

Equivalent static method of analysis; modal period Applicable to regular conventional bridges domunated
Uniform Single Elastic derived from stiffness of bridge under uniform by first mode (see Table 5-2); method known to
Load lateral load: uses response spectrum to define overestumate abutment reactions; good back-of-the-
Method earthquake loads: maximum forces and envelope check on more nigorous methods: elastic

displacements determined for use in design. response.

Equivalent static method of analysis; modal period Applicable to regular conventional bridges that respond
Single Mode | Single Elastic derived from energy principles; uses response primarily in a single mode (see Table 5-2); quick check
Spectral spectrum to define earthquake loads; maximum on more rigorous MDOF methods: elastic response.
Analysis forces and displacements determined for use in
Method design: also known as the o v method.

Multiple mode shapes and frequencies calculated:; Applicable to irregular conventional bridges: does not
Multi Mode | Multiple Elastic maximum modal response to ground motion need ground motion time history; number of selected
Spectral (selected obtained for a selected number of modes using modes should capture at least 90% of total mass of
Analysis modes) response spectrum to define earthquake loads; bridge: major limitation 1s elastic response but gives
Method combination of modal responses by CQC or SRSS good results for bridges that remain ‘essentially’ elastic

methods to obtain design displacements and forces such as those in low-to- moderate seismic Zones.

Most rigorous of elastic methods: uses time history Applicable to irregular and un-conventional bridges
Elastic Time | Muluple Elastic to define earthquake loads; displacement and force responding essentially elastically: time histories need
History (selected tume histories determined for use in design to be defined and may need scaling: major hmitation 1s

modes) elastic response.

Explicitly includes nonlinear behavior in Applicable to regular conventional bridges that respond
Nonlinear Single Nonlinear deternunation of bridge capacity (pushover analysis); | primarily in a single mode (see Table 5-2). Method
Static Degree-of- matenals uses response spectrum to define earthquake loads does not account for changes mn dynanmc response as
Procedure Freedom and elastic methods to obtain displacement demand. structure softens. Effects of hugher modes are excluded.

Variations include (1) direct pushover method , and

(2) 1terative capacity / demand spectrum method

Most ngorous of the nonlmear methods; uses a ime | Applicable to a wide range of bndges including
Nonlmear Multiple Nonlmear Ilistory to define earthquake loads: displacement and | wregular and un-conventional bnidges: time histones
Dynamic Degrees-of- materials force time histories are determined for use in design. | need to be defined and may need scaling: solution is
Procedure Freedom Automatically accounts for higher mode effects and tterative and may be time consuming for large bridges.

shifts in inertial load pattems as structural softening More efficient solution techniques are available for

occurs. bridges with few nonlinear members. Results can be

highly sensitive to small changes in load and material
properties. Third party peer review is often required

Tabla ll. Restricciones sobre la aplicacion de los métodos espectrales
de carga uniforme y modo unico de disefio.
(AASHTO LRFD 2014 table 5-2).

Parametro \ Valor
Numero de vanos 2 3 4 5 6
Angulo subtendido maximo para un puente curvo (tenga en
cuenta que este limite es de 30 grados en las especificaciones 90° 90° 90° 90° | 90°
para el disefio sismico de puentes LRFD).

Relacion de longitud de tramo méaximo de tramo a tramo 3 2 2 15 15

Relacién maxima de rigidez de las pilas de tramo a tramo, - 4 4 3 2
excluyendo los estribos.
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ANEXO VI.
Tabla I. Valores de rigidez efectiva (ASCE 41-13 table 10-5).

Component Flexural Rigidity Shear Rigidity Axial Rigidity
Beams—nonprestressed* 036, 04EA, —
Beams—prestressed® E, 04EA, —

Columns with compression caused by design 0.TE, 04EA, EA,

gravity loads = 0.54, £

Columns with compression caused by design 0.3Ed, 04EA, EA, (compression)
gravity loads = 0.14, f or with tension EA;, (tension)
Beam-column joints Refer to Section 10.4.2.2.1 EA,

Flat slabs—nonprestressed Refer to Section 10.4.4.2 04EA, —

Flat slabs—prestressed Refer to Section 10.4.4.2 04EA, —

Walls-cracked” 05EA, 04EA, EA, (compression)

EA, (tension)

“For T-beams. [, can be taken as twice the value of [, of the web alone. Otherwise, [, should be based on the effective width as defined in Section 10.3.1.3.
For columns with axial compression falling between the limits provided, flexural rigidity should be determined by linear interpolation. If interpolation is
not performed, the more conservative effective stiffnesses should be used.

"See Section 10.7.2.2.

Tabla ll. Pardmetros de modelado y criterios de aceptacion numérica
para procedimientos no lineales-Vigas de hormigon reforzado.
(ASCE 41-13 table 10-7).

Modeling Parameters® Acceptance Criteria®

Plastic Rotations Angle (radians)

Residual
Plastic Rotations Angle Strength
(radians) Ratio Performance Level

Conditions a b c 1o LS CcP
Condition i. Beams controlled by flexure”
p—p’ Transverse v ¢

Pou reinforcement” bod ..?
e
<0.0 C =3 (0.25) 0.025 0.05 0.2 0.010 0.025 0.05
<0.0 C 26(0.5) 0.02 0.04 02 0.005 0.02 0.04
205 C =3 (0.25) 0.02 0.03 02 0.005 0.02 0.03
20.5 C 26 (0.5) 0.015 0.02 0.2 0.005 0.015 0.02
<0.0 NC <3 (0.25) 0.02 0.03 0.2 0.005 0.02 0.03
<0.0 NC =26 (0.5) 0.01 0.015 0.2 0.0015 0.01 0.015
=0.5 NC <3 (0.25) 0.01 0.015 02 0.005 0.01 0.015
=205 NC 26 (0.5) 0.005 0.01 .2 0.0015 0.005 0.01
Condition ii. Beams controlled by shear”
Stirrup spacing < d/2 0.0030 0.02 0.2 0.0015 0.01 0.02
Stirrup spacing > d/2 0.0030 0.01 0.2 0.0015 0.005 0.01
Condition iii. Beams controlled by inadequate development or splicing along the span”
Stirrup spacing < d/2 0.0030 0.02 0.0 0.0015 0.01 0.02
Stirrup spacing > d/2 0.0030 0.01 0.0 0.0015 0.005 0.01
Condition iv. Beams controlled by inadequate embedment into beam—column joint”
0.015 0.03 0.2 0.01 0.02 0.03

NOTE: [’ in Ibfin.? (MPa) units.

“Values between those listed in the table should be determined by linear interpolation.

"Where more than one of conditions i, i, iii, and iv occur for a given component, use the minimum appropriate numerical value from the table.

“C"” and “NC" are abbreviations for conforming and nonconforming transverse reinforcement, respectively. Transverse reinforcement is conforming if, within
the flexural plastic hinge region, hoops are spaced at < d/3, and if, for components of moderate and high ductility demand. the strength provided by the hoops
sV,} is at least 3/4 of the design shear. Otherwise, the transverse reinforcement is considered nonconforming.

V' is the design shear force from NSP or NDP.
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Tabla lll. Pardmetros de modelado y criterios de aceptacion numérica
para procedimientos no lineales - columnas de hormigon
reforzado (ASCE 41-13 table 10-8).

Modaling Parametars® Acceptance Criteria®
Residual Plastic Rotatlons Angle (radlans)
Plactic Rotations Angle strangth
{radlans) Ratlo Parformance Level
‘Condltions a b c 10 LS CP
Condition i.*
P e A
Af b5
=0.1 =0.006 0.035 0.060 0.2 0.005 0.045 0.060
=0.6 =0.006 0.010 0.010 0.0 0.003 0.009 0.010
=01 =0.002 0.027 0.034 0.2 0.005 0.027 0.034
=0.6 =0.002 0.005 0.005 0.0 0.002 0.004 0.005
Condition ii.*
p o< oe A, v 4
Af b5 NI
=0.1 =0.006 =3 (0.25) 0.032 0.060 0.2 0.005 0.045 0.060
=01 =0.006 =6 (0.5) 0.025 0.060 0.2 0.005 0.045 0.060
=0.6 =0.006 <=3 (0.25) 0.010 0.010 0.0 0.003 0.009 0.010
=0.6 =0.006 =6 (0.5) 0.008 0.008 0.0 0.003 0.007 0.008
=01 <0.0005 =3 (0.25) 0.012 0.012 0.2 0.005 0.010 0.012
=01 =0.0005 =6 (0.5) 0.006 0.006 0.2 0.004 0.005 0.006
=0.6 <0.0005 <3 (0.25) 0.004 0.004 0.0 0.002 0.003 0.004
=0.6 <0.0005 =6 (0.5) 0.0 0.0 0.0 0.0 0.0 0.0
Condition iii.”
P _ A
AT P=7s
=01 =0.006 0.0 0.060 0.0 0.0 0.045 0.060
=0.6 =0.006 0.0 0.008 0.0 0.0 0.007 0.008
<0.1 <0.0005 0.0 0.006 0.0 0.0 0.005 0.006
=0.6 <0.0005 0.0 0.0 0.0 0.0 0.0 0.0
Condition iv. Columns controlled by inadequate development or splicing along the clear height®
P A,
s p=
A bys
=0.1 =0.006 0.0 0.060 0.4 0.0 0.045 0.060
=0.6 =20.006 0.0 0.008 0.4 0.0 0.007 0.008
=01 <0.0005 0.0 0.006 0.2 0.0 0.005 0.006
=06 =0.0005 0.0 0.0 0.0 0.0 0.0 0.0
NOTE: f isin Ibfin.® (MPa) units.
“Values between those listed in the table should be determined by linear interpolation.
"Refer to Section 10.4.2.2.2 for definition of conditions i. ii, and iii. Columns are considered to be controlled by inadequate development or splices where the
calculated steel stress at the splice exceeds the steel stress specified by Eq. (10-2). Where more than one of conditions 1, ii, iil, and iv occurs for a given com-
ponent, use the minimum appropriate numerical value from the table.
“Where P> 0.7A,f. the plastic rotation angles should be taken as zero for all performance levels unless the column has transverse reinforcement consisting
of hoops with lﬁg-dcgrcc hooks spaced at < df3 and the strength provided by the hoops (V,) is at least 3/4 of the design shear. Axial load P should be based
on the maximum expected axial loads cavsed by gravity and earthquake loads.
4V is the design shear force from NSP or NDP.
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