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INTRODUCCION

Queda de manificsto la valnerabilidad de los puentes ante los sisinos, al obscrvar
los danos que han sufrido este de tipo de estructuras durante los 1ltimos temblores
ocurridos en el mundo. Esto ha demostrado la incapacidad de las recomendaciones
de disenio utilizadas hasta la fecha para hacer frente a los efectos de dichos sismos.
Una de las estrategias que se ha utilizado para mitigar el problema consiste en la
modificacion de los criterios de diseno. Con estos criterios se pretende que ¢l di-
sefiador tenga un mejor control sobre el nivel de dafio que pueda experimentar la
estructura, para los distintos niveles de intensidad sismica. Los nuevos criterios de
disenio quedan emmarcados dentro de la filosofia conocida como “Diseno por Desem-
peno”.

El presente trabajo de investigacion. es referido al Diseno por Desempeno, aplicado
en puentes.

Esta Tesis estd dividida en VII capitulos, en el Capitulo I se presenta los Aspectos
Generales. en ¢l Capitulo IT se estudia ol Acero Estructural, en el Capitulo 11T se
toca el Puente Reticulado. en el Capitulo TV se desarrolla el estudio de la Evaluacién
Sismica. en el Capitulo V se revisa el Diseno por Desempeno, en el Capitulo VI la
Aplicacién al Puente de Aranhuay de L=80Mts. y finalmente en el Capitulo VII las
Conclusiones y Recomendaciones de la Tesis.
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OBJETIVOS:

» Aplicacion de las Recomendaciones AASHTO-LRFD, para el disefio de puen-
tes. Estas recomendaciones contienen pardmetros para el diseno de Puentes,
tales como las cargas que se deben de considerar, los factores de carga, estados
de carga, entre los que podemos mencionar: Resistencia I, Servicio I, Evento
Extremo I, etc.

= Evaluacion Sismica del lugar, usando el programa RISK. El programa Risk,
nos proporcionara las aceleraciones esperadas del sitio en estudio teniendo en
cuenta el tiempo de retorno del sismo, coordenadas del sitio, caracteristicas de
las fuentes sismoldgicas, etc.

» Determinaciéon de la capacidad del Puente Reticulado. A través del Analisis
No Lineal se determinaré la capacidad de la estructura representada por la
Curva de Capacidad Resistente.

= Evaluar el comportamiento del Puente ante Niveles de Amenaza Sismica segin
ATC-40. Las Recomendaciones del ATC-40, nos da 3 Niveles de Amenza Sismi-
ca: Sismo de Servicio, Sismo de Disefio y Sismo Extremo.

= Disefio por Desempenio del Puente Aranhuay. Obtenidas la curva de capacidad
y la respuesta de la estructura ante los niveles de amenaza sismica, podremos
saber el tipo de comportamiento de la estructura ante dichos eventos, ya sea
en el rango eldstico o ineldstico.
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Capitulo 1
ASPECTOS GENERALES

1.1. PUENTES

1.1.1. Antecedentes

El puente es una obra de arte especial requerida para atravesar a desnivel un acci-
dente geografico o un obstaculo artificial por el cual no es posible el transito en la
direccion de su eje.

En muchos casos, los puentes son el componente més vulnerable de una carretera y,
aplicando una metéfora, una cadena no estd mas fuerte que su eslabén mas débil;
los puentes frecuentemente son los elementos que influyen en que la continuidad
del servicio de transporte se efectué en forma permanente y segura, favoreciendo en
general un apropiado funcionamiento del Sistema Nacional de Carreteras del pais.
La condicién de los puentes de la Red Vial del Peru varia considerablemente. Mu-
chas estructuras con mds de cincuenta anos de uso, generalmente sufren danos por
falta de un mantenimiento adecuado, mas que por su antigiiedad.

Los puentes ademas, se ven afectados por fendmenos naturales como terremotos, lo
que origina su deterioro y en esas condiciones, la seguridad del tréansito asume altos
niveles de incertidumbre asociados a riesgos crecientes.

De alli la importancia de realizar un buen Diseflo Sismico para asegurar un buen
desempeno de la estructura.

1.1.2. Ingenieria Basica
ESTUDIOS TOPOGRAFICOS

La Topografia de la zona donde se ubicaré el puente deberd documentarse mediante
planos con curvas de nivel y fotografias, registros digitales e informes.

Los informes deberan detallar las referencias preliminares consultadas, la descrip-
cién y las caracteristicas técnicas del equipo utilizado para la toma de datos, la
metodologia seguida para. el procesamiento de los datos de campo y la obtencién de
los resultados.
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ESTUDIOS DE HIDROLOGIA E HIDRAULICA

Los objetivos de los estudios son establecer las caracteristicas hidrolégicas de los
regimenes de avenidas méximas y extraordinarias y los factores hidraulicos que con-
llevan a una real apreciacion del comportamiento hidrdulico del rio que permiten
definir los requisitos minimos del puente y su ubicacién éptima en funcién de los
niveles de seguridad o riesgos permitidos o aceptables para las caracteristicas parti-
culares de la estructura.

ESTUDIOS GEOLOGICOS Y GEOTECNICOS

Estudios Geoldgicos.

Establecer las caracteristicas geoldgicas, tanto local como general de las diferentes
formaciones geoldgicas que se encuentra identificando tanto su distribuciéon como
sus caracteristicas geotécnicas correspondientes.

» Identificacién y caracterizacién de fallas geoldgicas.

» Definicién de zonas de deslizamientos, huaycos y aluviones sucedidos en el
pasado y de potencial ocurrencia en el futuro.

Recomendacién de canteras para materiales de construccion.

Identificacién y caracterizacién de fallas geoldgicas.

Descripcidén geomorfoldgica.

Estudios Geotécnicos.

Establecer las caracteristicas geotécnicas, es decir, la estratigrafia, la identificacion
y las propiedades fisicas mecdnicas de los suelos para el disefio de cimentaciones
estables.

» FEnsayos de campo en suelos y/o rocas.
» Ensayos de laboratorio en muestras de suelo y/o extraidas de la zona.

» Descripcion de las condiciones del suelo, estratigrafia e identificacién de los
estratos de suelo o base rocosa.

» Definicién de los tipos y profundidades de cimentaciones adecuadas, asi co-
mo parametros geotécnicos preliminares para el diseno del puente a nivel de
anteproyecto.

» Dependiendo de la envergadura del proyecto y del tipo de suelo se podrén
realizar ensayos de refraccién sismica, complementados por perforaciones o
excavaciones de verificacién en sustitucion a los trabajos antes mencionado.

= Presentacién de los resultados y recomendaciones sobre especificaciones cons-
tructivas y obras de proteccion.
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ESTUDIOS DE RIESGO SiSMICO

Los estudios de riesgo sismico tendran como finalidad la determinacién de espectros
de disenio que definan las componentes horizontal y vertical del sismo a nivel de la
cota de cimentacidn. ‘

El alcance de los estudios de riesgo sismico dependera de:

» La zona sismica de donde se ubica el puente.
= E] tipo de puente y su longitud.

= Las caracteristicas del suelo.

Para los casos siguientes podran utilizarse directamente las fuerzas sismicas minimas
especificadas en la Norma Sismorresistente, sin que se requieran estudios especiales
de riesgo sismico para el sitio:

s Puentes ubicados en la zona sismica 1, independientemente de las caracteristi-
cas de la estructura.

= Puentes de una sola luz, simplemente apoyados en los estribos independiente-
mente de la zona donde se ubiquen.

» Otros puentes que no correspondan a los casos explicitamente listados en lo
que sigue.

Se requeriran estudios de riesgo sismico para los puentes que se ubiquen en las zonas
1, 2, 3 6 4 en los siguientes casos:

» Puentes colgantes, puentes atirantados, puentes de arco y todos aquellos puen-
tes con sistemas estructurales no convencionales, siempre que en cualquiera de
los casos mencionados se tenga una luz de més de 90m. y/o el suelo corres-
ponda al perfil tipo S4.

» Otros puentes, incluyendo puentes continuos y simplemente apoyados de multi-
ples luces, con una longitud total de la estructura mayor o igual a 150m.

ESTUDIOS DE IMPACTO AMBIENTAL

La construcciéon de un puente modifica el medio y en consecuencia las condicio-
nes socio-econdmicas, culturales y ecoldgicas del ambiente donde se ejecutan; y es
alli cuando surge la necesidad de una evaluacion bajo enfoque global ambiental.
Muchas veces esta modificacion es positiva para los objetivos sociales y econdmicos
que se tratan de alcanzar, pero en muchas otras ocasiones la falta de un debido
planeamiento en su ubicacion, fase de construccion y etapa de operacion puede con-
ducir a serios desajustes debido a la alteracién del medio.

Los estudios ecoldgicos tendrdn como finalidad:
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= Identificar en forma oportuna el problema ambiental, incluyendo una evalua-
cién de impacto ambiental en la concepcion de los proyectos. De esta forma
se disefaran proyectos con mejoras ambientales y se evitard, atenuara o com-
pensard los impactos adversos.

» Establecer las condiciones ambientales de la zona en estudio.

» Definir el grado de agresividad del medio ambiente sobre la estructura y la
superestructura del puente.

» [stablecer el impacto que pueden tener las obras del puente y sus accesos
sobre el medio ambiente, a nivel de los procedimientos constructivos y durante
el servicio del puente.

» Recomendar las especificaciones de diseno, construccién y mantenimiento para
garantizar la durabilidad del puente.

La evaluacién de Impacto Ambiental serd establecida por la autoridad competente
y es necesaria sobre todo en aquellos proyectos con mayor potencial para impactar
negativamente en el ambiente como son las nuevas estructuras.

ESTUDIOS DE TRAFICO

Cuando la magnitud o envergadura de la obra asi lo requiera, serd necesario efec-
tuar los estudios de trafico correspondiente a volumen y clasificacion de transito en
puntos establecidos, con el objetivo de determinar las caracteristicas de la infraes-
tructura vial y la superestructura del puente.

Metodologia
La metodologia a seguir sera la siguiente:

= Conteo de Tréafico. Se definirdn estaciones de conteo ubicadas en el area de
influencia (indicando en un gréfico). Se colocara personal clasificado, provisto
de formatos de campo, donde anotardn la informacién acumulada por cada
rango horario.

» Clasificacién y Tabulacién de la Informacién. Se deberan adjuntar cuadros
indicando el volumen y clasificacién vehicular por estacion.

» Aniélisis y Consistencia de la Informacién. Esto se llevard a cabo comparando
con estadisticas existentes a fin de obtener los factores de correccién estacional
para cada estacion.

» Tréfico actual. Se deber4 obtener el Indice Medio Diario (I.M.D) de los conteos
de volumenes de trafico y del factor de correccién determinado del andlisis de
consistencia.
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ESTUDIOS COMPLEMENTARIOS

Los estudios complementarios se refieren a aquellos trabajos que son complemen-
tarios a los estudios basicos, como son las Instalaciones Eléctricas, Instalaciones
Sanitarias, Senalizacion, Coordinaciones con terceros y cualquier otro que sea nece-
sario al proyecto.

En lo que se refiere a instalaciones eléctricas, la factibilidad del servicio, asi como su
punto de aplicacién, y en lo que se refiere a instalaciones sanitarias, la verificacién
y posibles influencias de las redes existentes de agua y/o desagiie serdn coordinados
con los organismos encargados de los servicios de electricidad y saneamiento respec-
tivamente.

La sefializacién deberd estar de acuerdo con las necesidades del puente y accesos
y en concordancia con el Manual de Senalizacion vigente. Cualquier imprevisto o
problema debera ser coordinado con la Municipalidad respectiva y/o con terceros
que pudieran estar relacionados.

1.2. REVISION DE LAS ESPECIFICACIONES
AASHTO-LRFD 2007

La primera especificacién estandar para el diseno y construccién de puentes fue pu-
blicada en 1931 por AASHO, la entidad predecesora del AASHTO. El sub-comité de
puente y estructuras de AASHTO esta conformado por los Ingenieros Jefe de Puen-
tes de cada Departamento de Caminos de EE.UU., entidades que han tenido a su
cargo la responsabilidad del disefio, construccién y mantenimiento de la mayoria
de puentes de EE.UU desde esa época. Se consideré natural por lo tanto que el
AASHTO a través de este subcomité sea responsable de publicar y actualizar per-
manentemente las Especificaciones de Puentes.

Desde un inicio, las especificaciones de Puentes del AASHTO se convirtieron “de
alguna forma” en una Norma Nacional adoptada no sélo por los Departamentos
Estatales de Caminos sino también por toda autoridad propietaria de puentes tanto
en EE.UU como en otros paises.

El conocimiento relacionado al disefio de Puentes ha crecido enormemente desde
1931, tanto en los aspectos tedricos como practicos, gracias a trabajos de inves-
tigacién sobre propiedades de los materiales, en el desarrollo de nuevos y mejores
materiales, en métodos racionales y precisos sobre el comportamiento estructural, en
el uso de técnicas computacionales cada vez mas avanzadas, en el estudio de eventos
externos particularmente peligrosos para puentes tales como sismos y socavacion,
etc. A fin de mantener el paso con todos estos avances, el AASHTO autorizé al sub-
comité de Puentes y Estructuras, a publicar a cada afio documentos internos sobre
puentes, no solamente sobre las Especificaciones Estdndares existentes, sino también
para modificar paulatinamente y aumentar la veintena de documentos sobre puentes
y estructuras que estén bajo su guia y auspicio.

En 1986 el Sub-Comité hizo un pedido al comité permanente en Investigaciones del
AASHTO para que lleve a cabo una evaluacién de las Especificaciones de Diseno de

5
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Puentes, revise Especificaciones y Cddigos Extranjeros de Puentes, considere filo-
sofias de diseno alternativas a las Especificaciones Estdndar, y que efectiie recomen-
daciones basadas en estas investigaciones. Este trabajo formé parte del Programa
Nacional Cooperativo de Investigacion en Carreteras (NCHRP) dirigido por el Co-
mité permanente de Investigacion del AASHTO y administrado para el AASHTO
por el Consejo de Investigacidon de Transporte (TRB). El trabajo fue completado
en 1987, y como era de esperarse con una especificacién continuamente ajustada a
lo largo de los anos, se encontré que las Especificaciones Estdndar contenian vacios
discernibles, inconsistencias y aun algunos conflictos. Ademads de esto, las especifica-
ciones no reflejaban ni incorporaban la filosofia de diseno mas reciente, el Disefio por
Carga y Resistencia Factorada (LRFD), una filosofia que ha venido imponiéndose en
otras dreas de Ingenieria Estructural y en otras partes del mundo tal como Canada y
Europa.

Desde su inicio hasta los primeros anos de la década del 70, la unica filosofia de
diseno incorporada en las Especificaciones Estandar era conocida como el disefio
por Esfuerzos Permisibles (DEP o Working Stress Design, WSD). El DEP establece
esfuerzos permisibles como un porcentaje de la capacidad de carga de un material,
y requiere que los esfuerzos calculados no sobrepasen estos esfuerzos permisibles. A
comienzos de los anos 70, el DEP comenzo6 a ser mejorado a fin de tomar en cuenta la
naturaleza variable de ciertos tipos de cargas tales como cargas vehiculares y fuerza
de viento, a través de factores ajustables de diseno, una filosofia de disefio conocida
como Diseno de Factores de Carga (DFC o Load Factor Design, LRFD). Ambas
filosofias de DEP y DFC estén reflejadas en la edicion actual de las Especificaciones
Esténdar.

1.3. FILO%OFI'A SISMORRESISTENTE EN EL
DISENO DE PUENTES

La norma actual sismorresistente NTE E0.30, del Reglamento Nacional de Cons-
trucciéon en el Perd (2003) y las anteriores también, han sido concebidas para edi-
ficaciones y no incluye a los puentes. Por lo tanto, en el Perd se utiliza una gran
diversidad de codigos para puentes, cada cual adecuado a sus condiciones.

Entre los mas utilizados en el Peri son el AASHTO-LRFD, el CALTRANS y el
Manual para Disefio Sismico de Puentes Japonés; en la tultima década se conside-
ra también el Reglamento de Puentes Neozelandés y el EUROCODES, para poder
evaluar el comportamiento sismico de un puente. Estas normas no pueden reflejar
adecuadamente el comportamiento sismico estructural, ya que dichos cédigos estan
elaborados para las condiciones del pais de origen.

En el Per tltimamente ha sido publicada una propuesta de norma para puentes del
Ministerio de Transportes y Comunicaciones, en donde se incluye consideraciones
sismicas. Si bien es cierto esta propuesta ha sido adaptada para las condiciones
locales en una forma sucinta, es una trascripcién basada en el reglamento AASHTO-
LRFD, y que ain falta mejorar; ademds, esta propuesta no hace énfasis en los
métodos de andlisis sismico.
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ACERO ESTRUCTURAL

2.1. EL ACERO COMO ELEMENTO
ESTRUCTURAL

Los principales usos de hierro, componente principal del acero, fue en la fabricacién
de pequenas herramientas, aproximadamente 4000 afios antes de la era cristiana
(Murphy, 1957). Este material se usaba en forma de hierro forjado, que se producia
calentando el mineral en hornos de carbén. En la ultima parte del siglo XVIII y
principios del XIX, el hierro colado y el hierro forjado se usaron en varios tipos de
puentes. El acero aleacién principalmente de hierro y carbono, con menos impurezas
y menos carbono que el hierro colado, fue primero usado en la construccién pesada
en el siglo XIX. Con el advenimiento del convertidor Bessemer en 1855, el acero
empezo a desplazar al hierro forjado y al hierro colado en la construccién.

En EE.UU, el primer puente ferroviario de acero estructural fue el puente EADS,
construido en 1874 en St. Louis, Missouri (Tall, 1964). En 1884 fue terminado en
chicago el primer edificio con estructuras de acero.

2.2. PROPIEDADES ESTRUCTURALES

2.2.1. Ductibilidad

La ductibilidad es la propiedad que tiene un material de soportar grandes defor-
maciones sin fallar bajo altos esfuerzos de tensién. Cuando se prueba a tensién un
acero con bajo contenido de carbono, ocurre una reduccion considerable de la seccién
transversal y un gran alargamiento en el punto de falla, antes de que se presente la
fractura. Un material que no tenga esta propiedad generalmente serd duro y fragil
y se romperé al someterlo a un golpe repentino.

En miembros estructurales sometidos a cargas normales se desarrollan altas con-
centraciones de esfuerzos en varios puntos. La naturaleza ductil de los aceros es-
tructurales comunes les permite fluir localmente en esos puntos, evitando asi fallas
prematuras. Una ventaja de las estructuras ductiles es que, al sobrecargarlas, sus
grandes deflexiones ofrecen evidencia visible de la inminencia de la falla.
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2.2.2. Elasticidad

El acero se acerca mds en su comportamiento a las hipétesis de disefio que la mayoria
de los materiales, gracias a que sigue la ley de Hooke hasta esfuerzos bastante altos.
Los momentos de inercia de una estructura de acero pueden calcularse exactamente,
en tanto que los valores obtenidos para una estructura de concreto reforzados son
relativamente imprecisos.

2.2.3. Durabilidad

Si el mantenimiento de las estructuras de acero es adecuado duraran indefinida-
mente, investigaciones realizadas en lo aceros modernos, indican que bajo ciertas
condiciones no se requiere ningun mantenimiento a base de pintura.

2.2.4. Tenacidad

Lo aceros estructurales son tenaces, es decir, poseen resistencia y ductibilidad. Un
miembro de acero cargado hasta que se presentan grandes deformaciones serd atn
capaz de resistir grandes fuerzas. Esta es una caracteristica muy importante porque
implica que los miembros de acero puedan someterse a grandes deformaciones du-
rante su formacién y montaje, sin fracturarse, siendo posible doblarlos, martillarlos,
cortarlos y taladrarlos sin dano aparente. La propiedad de un material para absorber
energia en grandes cantidades se denomina tenacidad.

2.2.5. Alta Resistencia

La alta resistencia del acero por unidad de peso implica que serd relativamente bajo
el peso de las estructuras; esto es de gran importancia en puentes de grandes claros,
en edificios altos y en estructuras con condiciones deficientes en la cimentacion.

2.2.6. Esfuerzo de Tension

Las propiedades de tension del acero son generalmente determinadas por examenes
de tension sobre pequenos especimenes de acuerdo con los procedimientos estdandar
ASTM. El comportamiento del acero en estos exdmenes estd estrechamente rela-
cionado al comportamiento de miembros de acero estructural bajo cargas estaticas.
Debido, a que en los aceros estructurales, el punto de fluencia y mddulo de elas-
ticidad determinado en tensidon y compresién son casi lo mismo, los examenes de
compresion rara vez sol NeCcesarios.

Rangos de Deformacion

Cuando el espécimen de acero es sujeto a carga, un Rango Eléstico inicial es obser-
vado en donde no hay deformacién permanente. Por lo tanto, si la carga es retirada,
el espécimen retorna a sus dimensiones originales. La relacién de esfuerzo a defor-
macién en el rango eldstico es el médulo de elasticidad o médulo de Young E. Este
modulo es constante de 29000 ksi para todos los aceros estructurales.
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Relacion de Poisson

La relacién del esfuerzo transversal a longitudinal bajo carga es conocida como
relacion de Poisson v. Esta relacidn es para todos los aceros estructurales 0.30 en el
rango elastico y 0.50 en el rango pléstico.

2.2.7. Esfuerzo de Corte

La relacidn de esfuerzo de corte a deformacién de corte en el comportamiento eldstico
inicial es el médulo de corte G. De acuerdo a la teoria de elasticidad, esta cantidad
estd relacionada al médulo de elasticidad E y a la relacién de Poisson v por:

_ E
T 2(1+v)

2.3. TIPOS DE ACERO ESTRUCTURAL

El acero para uso estructural se puede clasificar segun su composicién quimica, pro-
piedades de traccién, método de fabricacién como aceros al carbono, aceros de alta
resistencia y baja aleacion, aceros al carbono tratados en caliente y aceros aleados
térmicamente tratados para la construccion.

G

120 —

AS14ACEROS ALEADOS TERMICAMENTE
TRATADOS PARA LA CONSTRUCCION
100
2
A852ACERQ HSLA TRATADO
" TERMICAMENTE
‘B
L2
&0
5 A58 ACERO HSLA
:
W o0 - A36 ACERO AL CARBONO
P -
0 | | | | | |
0 0.0 0.08 012 016 020 024
DEFORMA CION (infin)

Figura 2.1: Curva Tipica de Esfuerzo-Deformacién del Acero.
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La curva, tipica de esfuerzo-deformacién de cada clasificacién de acero que se ilustra,
muestra el incremento del nivel de esfuerzo proporcionada para las 4 clasificaciones
de acero.

La disponibilidad de esta amplia gama de esfuerzos minimos especificos, asi co-
mo otras propiedades del material, permite al disefiador seleccionar un material
econémico que llevard acabo la funcién requerida para cada aplicacién.

Algunos de los aceros mds usados de cada clasificacién se muestran en ¢l Cuadro
2.1, con sus respectivos esfuerzos.

Estos aceros son soldables, pero los materiales de soldadura y procedimientos pa-
ra cada acero deben ser de acuerdo con los métodos aprobados. La informacién de
soldadura para cada uno de los aceros estd disponible en las publicaciones de la
American Welding Society.

2.3.1. Aceros de Carbono

Estos aceros tienen como principales elementos de resistencia al carbono y al manga-
neso en cantidades cuidadosamente dosificadas. Los aceros al carbono son aquellos
que tienen los siguientes elementos con cantidades maximas de:

» Carbono 1.7%

= Manganeso 1.65%
= Silice 0.60 %

= Cobre 0.60 %

Estos aceros se dividen en 4 categorias dependiendo del porcentaje de carbono, como
sigue:

1. Acero de bajo contenido de carbono < 0.15%

2. Acero dulce al carbono 0.15 a 0.29% (el acero estructural al carbono queda
dentro de esta categoria).

3. Acero medio al carbono 0.30 a 0.59 %

4. Acero con alto contenido de carbono 0.60 a 1.70%

2.3.2. Aceros de Alta Resistencia y Baja Aleacion

Existe un gran numero de aceros de este tipo clasificados por la ASTM. Estos aceros
obtienen sus altas resistencias y otras propiedades por la adicién, aparte del carbono
y manganeso, de uno a mas agentes aleantes como columbio, vanadio, cromo, silicio,
cobre, niquel y otros. Se incluyen aceros con fluencia comprendido entre 40 ksi y 70
ksi. Estos aceros tienen mucha mayor resistencia a la corrosiéon atmosférica que los
aceros al carbono.

10
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El término baja aleacién se usa para describir arbitrariamente aceros en los que el
total de elementos aleantes no excede el 5% de la composicién total.

2.3.3. Aceros al Carbono y HSLA Tratados Térmicamente

El tratamiento térmico tiene la finalidad de mejorar propiedades fisicas y mecénicas,
especialmente la dureza, la resistencia y la elasticidad. Ambos aceros al carbono y
HSLA pueden ser tratados térmicamente para prever puntos de fluencia en el rango

de 50 a 75 ksi.

2.3.4. Aceros Aleados Térmicamente Tratados para la Cons-
truccién

Aceros que contienen elementos de aleacidn en exceso de los limites del acero al
carbono y son tratados térmicamente para obtener una combinacién de alta resis-
tencia y tenacidad son denominados aceros aleados para la construccién. Tienen una
resistencia de fluencia de 100 ksi, estos son muy fuertes usados en estructuras en
general.

r_Designaci(')n ASTM Esfuerzo de. Fluencia | Resistencia .de Tension
(ksi) (ksi)
Aceros al Carbono

A36 | 36 [ 58-80
A573

Grado 58 32 58-71
Grado 65 35 65-77
Grado 70 42 70-90

Aceros de Alta Resistencia y Baja Aleacién

A572

Grado 42 42 60
Grado 50 50 65
Grado 60 60 75
Grado 65 65 80

Aceros HSLA y al Carbén Tratados Térmicamente

A678

Grado A 50 70-90
Grado B 60 80-100
Grado C 7 95-115
Grado D 75 90-110

Cuadro 2.1: Aceros mas usados de cada clasificacidn.

1|
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2.4. COMPORTAMIENTO DEL ACERO
ESTRUCTURAL

La combinacion de los conceptos de la estatica con la mecanica de materiales faci-
lita lo esencial para predecir el comportamiento béasico de miembros en el sistema
estructural.

Miembros estructurales que a menudo se comportan en un camino complicado e
incierto. Para analizar el comportamiento de estos miembros y para determinar las
relaciones entre cargas externas y el resultado de esfuerzos internos y deformaciones,
son necesarias ciertas idealizaciones.

A través de este método, los miembros estructurales son convertidos a tal forma que
un analisis de su comportamiento en servicio se convierte en facilinente posible.
Esta idealizacion incluye modelos matemdticos que representan el tipo de miembro
estructural a ser asumido y las condiciones de soporte estructural.

2.5. DISENO POR EL METODO LRFD

2.5.1. Introduccién

La especificacién AISC para el diseno de estructuras en acero, desde una primera
versidn realizada el afio 1923, basada en el método de “Tensiones Admisibles” (ASD)
ha evolucionado a lo que hoy se denomina el método de diseno basado en “Cargas y
Resistencias Factoradas” (LRFD), metodologia que fue introducida por primera vez
el afio 1986. En esta ultima versién 2005, el Comité de Especificaciones del AISC
ha realizado un especial esfuerzo en ofrecer un tratamiento unificado, de manera
de incluir en la normativa el uso alternativo de ambos métodos de diseio (LRFD
y ASD), presentando este ultimo en un formato equivalente al anterior método de
Tensiones Admisibles.

2.5.2. Filosofia de Diseno

La norma se basa en la resistencia nominal de cada elemento, la cual es modificada
por un factor establecido por el método, para su posterior comparacién a la resis-
tencia de disenio o admisible segin corresponda.

FACTORES DE CARGA Y RESISTENCIA USADOS EN LAS ESPECIFICACIO-
NES AISC

Z’YiQi = ¢Rﬂ

Donde:

Q; = Un efecto de carga (una fuerza o un momento).

v; = Un factor de carga.

R,= Resistencia nominal de la componente bajo consideracion.
¢ = Factor de resistencia

12
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La resistencia factorizada ¢ R, se llama resistencia de diseno. La sumatoria del lado
izquierdo de la ecuacién anterior es sobre el nimero total de efectos de carga (in-
cluidas, pero no limitada a las cargas muertas o vivas), donde cada efecto de carga
puede asociarse con un factor de carga diferente. No sélo puede cada efecto de carga
tener un factor de carga diferente, sino que también el valor del factor de carga para
un efecto de carga particular dependera de la combinacién de las cargas bajo consi-

deracién. Las combinaciones de carga por considerarse se dan en las Especificaciones
AISC.

2.6. REQUISITOS DE DISENO

Las Especificaciones de Acero, se aplica al diseno de sistemas estructurales en acero,
en los cuales los componentes de acero se definen en el AISC Code of Satandard
Practice for Steel Buildings and Bridges.

Esta Especificacién incluye los Simbolos, el Glosario, los Capitulos A al M y Anexos
laT.

Las especificaciones de AISC, establece criterios para el diseno, la fabricacion y el
montaje de estructuras de acero estructural.

2.7. ELEMENTOS SOMETIDOS A TRACCION

La Especificacion define la Resistencia de Disefio asociada a dos posibles estados
limites: Fluencia en el Area Bruta y Fractura en el Area Neta Efectiva. En el méto-
do LRFD se define la Resistencia de Diseno multiplicando la Resistencia Nominal
por un factor, normalmente de minoracion de la resistencia de traccién (¢;).

La resistencia del elemento es el menor valor obtenido de considerar los dos estados
limites.

Para el estado limite de fluencia en la seccién bruta (con la idea de prevenir alarga-
miento excesivo del miembro).

Pu == (thyAg
Donde:

F,= Esfuerzo de fluencia del acero.
A= Area bruta de la seccién.

Por fractura en la seccién neta en la que se encuentren agujeros de tornillos o rema-
ches.

Pu = ¢tFuAe

Donde:

13
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F,,= Esfuerzo de tensién minimo especificado.
A.= Area neta efectiva que se supone resiste la tension en la seccién a través de los
agujeros. :

Esta area puede ser algo mds pequenia que el drea neta real, A,, debido a las con-
centraciones de esfuerzo y a otros factores.
Se recomienda una esbeltez mayor a 300.

L

Tmin

> 300

Para conexiones atornilladas, el area neta efectiva es:

A.=UA,

y para conexiones soldadas es:

A, =UA,

Donde el factor de reduccién U esta dado por:

U=1-2 <09
L

En esta expresion, X es la distancia del centroide del drea conectada al plano de la
conexion y L es la longitud de la conexidn. Si un miembro tiene dos planos simétri-
camente localizados de conexién, X se mide desde el centroide de la mitad del érea
mas cercana.

Con base en los valores promedio de X /L para varios tipos de conexiones de miem-
bros en tensidn atornillados, el AISC da valores del factor de reduccién U que puede
usarse en vez del valor calculado de 1 — X /L. Esos valores promedio de U para
conexiones atornilladas se basan en dos amplias categorias de conexiones; aquellas
con dos sujetadores por linea en la direccién de la carga aplicada y aquellas con tres
o mas sujetadores por linea. Se dan sélo tres valores diferentes; ellos corresponden
a las siguientes condiciones:

1. Para valores W, M y S que tienen una relacion ancho a peralte de por lo menos
2/3 (y perfiles T recortados de ellos) y estan conectados a través de los patines
con por lo menos tres sujetadores por linea en la direccion de la carga aplicada.

U =0.90

2. Para los otros perfiles (incluido los perfiles compuestos) con por lo menos tres
sujetadores por linea.

=085

3. Para todos los miembros con sélo dos sujetadores por linea.
U=0.75

14
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2.8. ELEMENTOS SOMETIDOS A
COMPRESION

Los elementos sometidos a compresion son elementos estructurales sometidos solo a
esfuerzos axiales; es decir las cargas son aplicadas a lo largo del eje longitudinal que
pasa por el centroide de la seccién transversal del miembro.

Py L¢P,
P, = Suma de las cargas factorizadas.
P,, =Resistencia nominal por compresién = A, F,,

¢.= Factor de resistencia para miembros en compresién= 0.85

2.8.1. Estabilidad Local

La resistencia correspondiente a cualquier modo de pandeo puede desarrollarse si
los elementos de la seccién transversal no son tan delgados para presentar pandeo
local.

(P,F‘-, A

Férmula Inelastica

A c ]
_ Férmula Elastica

i i

>
4

> Kl

B
A

Intérvalo Ineléstico Intérvalo
Eléastico

Figura 2.2: Intérvalos a considerar en Compresién Simple.

Los valores limites de las razones ancho-espesor estdn dadas en la Secciéon AISC B5
“Local Buckling”, donde las secciones estén clasificadas en compactas, no compactas
y esbeltas, segin sea el valor de la razén. Para designar la razén se usa la letra griega
A. Si A\ es mayor que el limite )\, la seccién es esbelta y debe tenerse en cuenta el
pandeo local. Para perfiles I y H :

Alas o elementos no atiesados:

15



CAPITULO 2. ACERO ESTRUCTURAL

El limite superior:

A = 95
\f Fy
Almas o elementos atiesados:
e
tw
El limite superior:
A, = 253

La resistencia de compresién nominal (F,), es el menor valor obtenido de acuerdo con

los estados limites de pandeo por flexién, pandeo torsional y pandeo flexo-torsional.

s Para secciones de simetria doble y secciones de simetria simple se aplica el

estado limite de pando por flexion.

= Para secciones de simetria simple, secciones asimétricas y ciertas secciones

de simetria doble, tales como columnas cruciformes o columnas armadas, los
estados limites de pandeo torsional y flexo-torsional también son aplicables.

2.8.2. Pandeo por Flexién

= KL /By
¢ ro § E
Columnas elasticas
Ae > 1.5
0.877
= 32 B

Columnas inelasticas
A< 1.5

Fy = 0.658*F,

16
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2.8.3. Pandeo Torsional

Este tipo de falla es causada por torsiéon alrededor del eje longitudinal del miembro.
Ella puede ocurrir en miembros con secciones transversales doblemente simétricas
con elementos muy esbeltos en su seccion. El perfil cruciforme es vulnerable a este
tipo de pandeo.

Constante De Alabeo (C,,)

La constante torsional de alabeo (C,) mide la resistencia de un elemento estruc-
tural sometido a torsién no uniforme o alabeo torsional. Se utiliza en miembros a
compresion para calcular el momento resistente a pandeo en vigas no soportadas
lateralmente y a pandeo flexo-torsional.

Para secciones estructurales huecas (HSS) las deformaciones de alabeo son pequeiias
y la constante torsional de alabeo se toma generalmente como cero.

La determinacién del médulo de alabeo, en barras armadas, es similar al de las
barras simples pero un poco mas complicada su demostracién y depende del ti-
po de seccién. En secciones frecuentes se pueden encontran tabulados, y cuando no
se encuentran en tablas, se calcula mediante la teoria de las coordenadas sectoriales.?

Para perfiles con doble simetria (Pandeo Torsional).

w2 EC,, 1
F,=|——— —
‘ [(kzL)z +GJ} Ix + Iy
-

Donde:

I.= Inercia en eje X-X.

I,= Inercia en eje Y-Y.

J= Constante torsional.

G= Moddulo de corte.

L= Longitud del miembro en compresion.
k.= Factor de longitud efectiva.

2.8.4. Pandeo Flexo-Torsional

Este tipo de falla es causada por una combinacion de pandeo por flexién y pandeo
torsional. El miembro se flexiona y tuerce simultaneamente. Este tipo de falla puede
ocurrir s6lo en miembros con secciones transversales asimétricas, tanto en aquellas
con un eje de simetria (canales, T estructurales, dangulos dobles y dngulos simples
de lados iguales) como en aquellas sin ningin eje de simetria (dngulos simples de
lados desiguales).

Ing. Omar Mifio: PANDEO EN EL CAMPO REAL DE BARRAS DE ACERO.
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X

P y
Centro de e
Cortante > T
];

Figura 2.3: Pandeo por Flexién y Pandeo Torsional Combinados.

Centro De Cortante (X,,Y,)

El centro de cortante o centro de torsién es el punto en el plano de la seccién trans-
versal en donde la torsién ocurre. La localizacién del centro de cortante es necesaria
para calcular la constante torsional de alabeo y la constante monosimétrica. Tam-
bién se utiliza para determinar el efecto estabilizador o desestabilizador de la fuerza
gravitatoria aplicada por debajo o por encima del centro de cortante. Las coordena-
das del centro de cortante se calculan respecto al centro de gravedad.

Para perfiles con un sélo eje de simetria (Pandeo Flexo-torsional)

Fo + F, 4V P
Fc - ey ez _ _ eyl ez
g \/1 (F, +Fez)2)
He1— X3+Y3
R%

Ix + Iy

- 2 Y2

Donde :

X,,Y,= Coordenadas del centro de cortante.
R,= Radio de giro.

A= Area de la seccién transversal.

I,= Inercia en eje X-X.

I,= Inercia en eje Y-Y.
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PARA PERFILES “T”

El procedimiento para analizar por pandeo flexo-torsional dngulos dobles y T en la
seccion E3 del AISC es una modificacion del procedimiento dado en el Apéndice E3
del AISC. Hay también cambio en la notacion: F, se vuelve F, s, , Fe, se vuelve Fp., y
Fe, se vuelve [, . El esfuerzo [, se basa en el pandeo por flexidn respecto al eje y.

Para obtener:

GJ
Fepz = a3

Esta cancelacién es justificable porque para dngulos dobles y T, el primer término
es sumamente pequeno con respecto al segundo término.

Fer Fors AF ey Fer  H
Fcrft:L‘!:l—\/l— ¥

2H (Fery + Fepz)?

Este procedimiento para usarse con angulos dobles y T solamente, es mds exacto
que el procedimiento dado en el Apéndice E3.

Es permitido usar un perfil con la seccién transversal que no satisfaga los requisitos
de la razén ancho-espesor, pero a tal miembro no se le permite tomar una carga
tan grande como a uno que sf satisfaga los requisitos. El procedimiento general para
efectuar esta investigacion es como sigue:

» Sila razon ancho-espesor A es mayor que A, , calcule el factor de reduccién Q.

w A= EL 5y

c T E
= A Q<15
Fo = Q(0.658%)F,
= A\ Q>15
0.877
Fm‘ = TFL’

La resistencia de disefio es ¢.FP, = 0.854,F,

Donde:

Q= 1.0 para miembros sin elementos esbeltos.
Q= QsQ, para miembros con secciones de elementos esbeltos.

Los valores de (), @), se encuentran definidos en las Especificaciones del AISC.

19



CAPITULO 2. ACERO ESTRUCTURAL

2.8.5. Miembros Compuestos

Si las propiedades de la seccién transversal de un miembro compuesto en compre-
sién son conocidas, su andlisis es el mismo que para otro miembro en compresion,
siempre que las partes componentes de la seccidén transversal estén apropiadamente
conectadas.

Requisitos de Conexiéon para Miembros Compuestos formado por Placas
y Perfiles

Cuando un miembro compuesto consiste en dos o més perfiles laminados separados
entre si una distancia considerable, deben usar placas para conectar los perfiles.

La resistencia de compresion nominal de miembros armados compuestos por dos
secciones que estan interconectadas. En vez de realizar un andlisis mds preciso, si el
modo de pandeo involucra deformaciones relativas que producen fuerzas de corte en
los conectores entre secciones individuales KL/r debe ser reemplazado por (K L/7)n,
determinado de la siguiente manera.

Para conectores intermedios soldados o con pernos pretensionados:

KE KL % a? a
— = A 2
(= )m J( —)o +0825— (=)

Donde:

(KL/r)m= Esbeltez modificada de columna para el miembro armado.

(K L/r),= Esbeltez de columna de miembro armado actuando como una unidad en
la direccién de pandeo considerado.

a= Distancia entre conectores.

r= Radio minimo.

rip= Radio de giro del componente individual relativo a su eje centroidal paralelo al
eje de pandeo del miembro.

a= Razdn de separacién = h/(2r;).

h= Distancia entre centroides de los componentes individuales medida perpendicu-
larmente al eje de pandeo del miembro.

k= Factor de longitud efectiva.

cal W

C.o

Figura 2.4: Distancia entre Centros de Gravedad.
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DN

S

AN

Figura 2.5: Distancia entre sujetadores.

SN

Cuando los conectores son tornillos con apriete ligero.

[ 2
KL KL a
S e Zy2
(Fn =5 + ()
El nimero de conectores necesarios para el pandeo por flexién respecto al eje X debe
ser determinado a partir del requisito de que la esbeltez del elemento del miembro

compuesto entre conectores no debe exceder de las tres cuartas partes de la esbeltez
total del perfil compuesto.

2.9. ELEMENTOS SOMETIDOS A FLEXION

El momento resistente de un perfil de acero es igual al momento pléstico, M, = M,
cuando las proporciones de los elementos planos de la seccién transversal, los arrios-
tramientos laterales, etc., son tales que puedan desarrollarse las deformaciones unita-
rias correspondientes a la iniciacion del endurecimiento por deformacién del material
sin falla prematura de tipo frégil o por pandeo local o lateral. Estas caracteristicas
permiten la aplicacion del concepto de redistribucién de momentos y denominar a
estas vigas como secciones plasticas (Curva 1).

La Curva 2 representa una seccion compacta, es decir, libre de pandeo local y que
sin embargo no satisface las otras condiciones que se exigen para aplicar el concepto
de redistribucién de momentos. en consecuencia, M, < M,.

La Curva 3 identifica a una seccién no compacta puesto que pierde su capacidad de
carga prematuramente después del punto de fluencia (falla inelastica) a causa del
pandeo local, por lo tanto M, < M,.

Finalmente. una seccién esbelta (Curva 4) que falla eldsticamente por pandeo lateral
o pandeo local, es decir, M, < M,,.

El disefnio de elementos en flexién considera cuatro estados limites: fluencia, pandeo
local del ala, pandeo local del alma y pandeo lateral torsional. Las especificaciones
distinguen las vigas de las trabes armadas con base en la razén de ancho a espesor
del alma.
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Comportamiento perfectamente pléstico
(Despreciando el endurecimiento del material)

M A
—
Mp | ' k.
My - ) \ \ +
® © -t
A
Tensiones MC{ i‘b}
Resisduales e W s -
Mer- \ ! A + ¢ :
@ -
A ¥ A

Figura 2.6: Momento Resistente Segun el Tipo de Seccion.

Si k< jf? el miembro debe tratarse como una viga, independientemente de que
w y

sea un perfil rolado o compuesto.

Si L > 970 o] miembro debe tratarse como trabe armada.

tw /FU
Para vigas, la relacidn basica entre los efectos de las cargas y la resistencia es:
M'u. = ¢6Mn
Donde:
M, = Combinacién gobernante de momentos por medio de cargas factorizadas.

¢p= Factor de resistencia para viga = 0.90
M, = Resistencia nominal por momentos.

La resistencia de disefio ¢»M,, se llama a veces el momento de disefo.

2.9.1. Estabilidad

Si puede esperarse que una viga permanezca estable hasta la condicién pldstica total,
la resistencia por momento puede tomarse como la capacidad por momento plastico
es decir:

M, =M,

De otra manera M, serda menor que M,
Igual que en un miembro en compresion, la inestabilidad puede ser en sentido total
o bien local.
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Pandeo Lateral Torsional

Cuando una viga se flexiona, la regién en compresién (arriba del eje neutro) es
andloga a una columna y de manera similar a ésta, se pandeard si el miembro es
suficientemente esbelto. Sin embargo, a diferencia de una columna la porcién en
compresién de la seccion transversal estd restringida por la porcién en tension y la
deflexién hacia afuera (pandeo flexionante) es acompaiiada de torsién. Esta forma
de inestabilidad flexionante se llama pandeo lateral torsionante (PLT). El pandeo
lateral torsionante puede ser impedido por arriostramiento lateral de la zona en
compresioén, preferiblemente del patin en compresion a intervalos suficientemente
cortos. La resistencia por momento depende en parte de la longitud no soportada,
que es la distancia entre puntos de soporte lateral.

Las vigas flectadas que no se encuentran adecuadamente arriostradas, impidiendo su
movimiento lateral, pueden sufrir el efecto de pandeo lateral torsional si su resistencia
a la torsion y el momento de inercia respecto al ¢je de inercia, en que estos valores
son menores, resultan lo suficientemente pequenios frente al eje perpendicular en que
sus valores son maximos.

Raiz delaviga

Carga Desestabilizadora

Findelawnga

Figura 2.7: Pandeo Lateral Torsional.

Pandeo Local del Ala

Durante el proceso de flexidn, si el ala en compresién es demasiado delgada, la placa
puede fallar por pandeo o inestabilidad. Entonces no es posible que la viga desarrolle
el Momento Plastico.

Pandeo Local del Alma

En los puntos donde se apliquen cargas puntuales y en los apoyos se pueden producir
fallos debidos al aplastamiento del alma; por pandeo localizado en la proximidad de
la carga donde se concentran las deformaciones transversales y por pandeo del alma
entre las dos alas.
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Fallapor Pandeo del Ala

-y

Figura 2.8: Pandeo Local del Ala.

Aplastamiento
/
--eee- | Aptastamiento

T&mnru T’S oporte TS operie

Figura 2.9: Pandeo Local del Alma.

2.9.2. Resistencia por Momento Flexionante

Perfil "W”

Pardametros ancho-espesor para flexion:

Patin

— b — 65 - 141
A 2tf Ap Fy Ay /Fy—10
Alma

= B — 640 — 970
A'-mtw ’\P_ FD‘ Ar_ \/}'Ty

Si el perfil es compacto revise por pandeo lateral torsionante como sigue:

1. Si Ly < Ly, no hay pandeo lateral torsionante y M, = M,

Donde M, = Z.F, < 1.5M, = 1.55. F,
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2y
—=<15
Sz

2. Si L, < L,, habrd PLT inelastico y

MnmC’b{Mp—(MpuM)Efb_ 1’% <M,

3. Si Ly > L, habrd PLT eléstico y

M, = G |ELGT + "EvrC, < M,
Ly Ly

Si el perfil es no compacto debido al patin, el alma o ambos, la resistencia nominal
sera la mas pequefia de las resistencias correspondientes al pandeo local del patin,
al pandeo local del alma y al pandeo lateral torsionante.

» Pandeo Local del Patin
Si A < A, no hay PLP
SI A < A, el patin es no compacto y M, = M, — (M, — Mr):r——_)i\?; <M,

» Pandeo Local del Alma
Si A < Ap, no hay PLA
SI A < A, el alma es no compacto y M, = M, — (M, — MJQ—i";’; <M,

» Pandeo Local Torsionante
Si Ly < Ly, no hay pandeo lateral torsionante y M,, = M,
Donde M, = Z,F, < 1.5M, = 1.55,F,

Si L, < Ly < L,, habra PLT ineldstico y M, = M, — (M, — M, ) 2 M,

Si Ly > L, , habré PLT eldstico y My, = o= /EI,GJ + (;—f)?fycw < M,
Donde:
G= Mbdédulo de cortante.

Ly= Longitud no arriostrada.
M, = Fi.S8x = (Fy, — 10)Sx

I, — (300my)
J 2 \/}‘Ty
Ly = %51+ 1+ X, — 107
EGJA 4Cw  Sx 12
Xi=g; ; Xo = —Ij‘i(a{%)

25



CAPITULO 2. ACERO ESTRUCTURAL

Perfil ”T”
Pardmetros ancho-espesor para flexion:

Patin

_ b . 95
/\—th Ar =

Alma

/\=£ )\TI 127

L /Fy
Para vigas compactas no arriostradas lateralmente y para vigas no compactas con

secciones T y doble angulo en contacto continuo, solamente serédn aplicados los es-
tados limites de plastificacién y pandeo lateral torsional.

El estado limite de pandeo lateral torsionante no sera aplicable a barras flexadas
con respecto al eje principal de menor momento de inercia, ni a barras con secciones
circulares o cuadradas.

1. Estado limite de plastificacion.
M, =M, = Z,F, < 1.5M, para tallos en tensién.

M, = M, = Z,F, < 1.0M, para tallos en compresion.
M, =F,S;

2. Limite de pandeo lateral torsional.

Mn=Mcr=-ﬂ————ViIb”’GJ [B+V1+ B

Donde:

B= 12.3(%\/17:)
b

El valor positivo de B aplica cuando el alma esta en traccion y el signo aplica cuando
el alma esta en compresion. Si el extremo del alma esta en compresion en cualquier
parte a lo largo de la longitud no arriostrada debe ser utilizado el valor negativo de B.

Flexion respecto al eje menor.
Para perfiles no esbeltos A < A,

M, =M, = Z,F, < 1.5M,
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Seccién Canal

Pardmetros ancho-espesor para flexion:

Patin
= i0f .85 |
A= ty Ap = Fy A /Fy—10
Alma
\ = h )\ 640 A . 970
= VR

Si el perﬁl es compacto revise por pandeo lateral torsionante como sigue:

1. Si Ly < L,, no hay pandeo lateral torsionante y M, = M,
Donde M, = Z.F, < 1.5M, = 1.55,F,

[N

<15

2. Si Ly, < Ly < Ly, habra PLT ineldstico y M = M, — (M, — M) 3= < M,

3. 8i Ly > L, , habrd PLT eldstico y My = Gy /ELGJ + (3E)2LC, < M,

Si el perfil es no compacto debido al patin, el alma o ambos, la resistencia
nominal serd la mas pequena de las resistencias correspondientes al pandeo
local del patin, al pandeo local del alma y al pandeo lateral torsionante.

4. Pandeo Local del Patin
Si A < Ay, no hay PLP
SI A < ), el patin es no compacto y M, = M, — (M, — MT)%:%\-"; <M,

5. Pandeo Local del Alma
Si A < Ap, no hay PLA

SI A < A, el alma es no compacto y M, = M,, — (M, — M, )A,-—A <M,

Donde:

G= Mddulo de cortante.
Ly=Longitud no arriostrada. M, = F.Sx = (F, — 10)Sx
Lp= 20

N
= ’X;ﬂ)\f+\/1+X2(F ~ 10)2

1r EGJA 4Cw (Sx )2
Xl 2 1X2— Ty GJ’)
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2.9.3. Resistencia por Cortante
La resistencia por cortante de una viga debe ser suficiente para satisfacer la relacién
Vu < Vi

V.= Fuerza cortante maxima basada en la combinacién gobernante de cargas facto-
rizadas.

»= Factor de resistencia por cortante = 0.90
V,= Resistencia nominal por cortante.

Para 2 < \4/1;- , no hay inestabilidad del alma.
e v

V, = 0.6F,A,
Para % < 5’1 < \2/5% , puede ocurrir pandeo ineldstico del alma.
y w y
418
Vi = 0.6F, Ay Y22
tur
Para \2/5% < A < 260, el estado limite es el pandeo eldstico del alma.
y w
v = 1320004,
" (h/tw)?

Ayp= Area del alma dt,,
d= Peralte total de la viga.

Si % es mayor que 260 se requieren atiesadores del alma y deben entonces consul-
tarse a las especificaciones del Apéndice F2 (o del Apéndice G para trabes armadas).

En secciones compuestas la fuerza cortante se verificard cada perfil componente con
la mitad de las fuerzas que soliciten la seccion compuesta, es decir, se usaran las
resistencias dadas para los perfiles individuales.

La resistencia de disefio por flexién y corte deberd complementarse con la verifica-
cion por flecha producida por las cargas de servicio.

2.9.4. Miembros Compuestos

La separacion modifica desfavorablemente la relacién de esbeltez y por lo tanto su
resistencia. Por estos motivos, la resistencia a flexion de secciones compuestas para
s > 0 en este trabajo serd tomado como el doble de la resistencia de cada perfil
individual.!

Son secciones compuestas, que se genera con la union de dos o més perfiles indi-
viduales, con la finalidad de satisfacer las necesidades estructurales requeridas por
el diseniador. En la Figura 2.10 se observa algunas de las combinaciones méas comunes.

ICuadernos SIDETUR: “Manual de Estructuras de Acero”.
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I
I

DORLE ANGULO SECCION CAJON DOS “C™ SECCION CUAIRO ANGULOS

Figura 2.10: Secciones Tipicas Compuestas.

2.9.5. Deflexién

Ademas de ser segura, una estructura debe tener buenas propiedades de servicio.
Una estructura con buenas propiedades de servicio es una que funciona satisfac-
toriamente, sin causar ninguna incomodidad o percepciones de inseguridad a los
ocupantes o usuarios de la estructura. Para una viga esto usualmente significa que
las deformaciones, principalmente la deflexién vertical, deben ser limitadas. Una
deflexién excesiva es usualmente una indicacién de que se trata de una viga muy
flexible, que puede conducir a problemas de cardcter vibratorio.

Las deflexiones es un estado limite de servicio, no de resistencia, por lo que las de-
flexiones deben siempre calcularse con cargas de servicio.

2.10.  ELEMENTOS COMPUESTOS

La construccién compuesta emplea a los miembros estructurales formados de dos
materiales: acero estructural y concreto reforzado.

El comportamiento compuesto se logra al conectar la viga de acero a la losa de
concreto reforzado que ella soporta de manera que las dos partes actien como una
unidad.

Este comportamiento unificado es posible sélo si el deslizamiento horizontal entre las
dos componentes es impedido. Esto puede lograrse si la fuerza cortante horizontal en
la interfaz es resistida por los dispositivos de conexién, conocidos como conectores
de cortante.

Donde:

Ec= Médulo de elasticidad del concreto.
n= %:= Razén modular

El modulo de elasticidad del concreto:
Ec = WCI.S \/’f—é

Donde:

W,= Peso unitario del concreto (Ib/ft%)
f'= Resistencia de compresién del concreto a los 28 dias (kips/in?)
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El concreto de peso normal pesa aproximadamente 1450b/ f13

Losa

Conectores
de Cortante

Figura 2.11: Seccién Compuesta.

MOMENTO FLEXIONANTE DESPUES DEL FRAGUADO
En la mayoria de los casos, la resistencia nominal por flexion se alcanzara cuando
toda la seccion transversal de acero fluya y el concreto sea aplastado en compresion.

Las especificaciones AISC dan la resistencia de disefio para momentos positivos co-
mo ¢pM,, se define como sigue.

Para perfiles con almas compactas es decir t—"— & g}g_o , el factor de resistencia es 0.85
w v

y M, se obtiene de la distribucién pléstica del esfuerzo.
40
F,

Para perfiles con almas no compactas % = ﬁ—y es 0.90 y M, se obtiene de la distri-

bucidn elédstica del esfuerzo correspondiente a la primera fluencia del acero.

Para determinar cual de los tres casos gobierna, calcule la menor de las resultantes
de compresion.

1. AF,
2. 0.85f/A,
3. Y Qn

Donde:

Ay= Area transversal del perfil de acero.
A.= Area de concreto (tb).
3 Q.= Resistencia total por cortante de los conectores de cortante.

Cada posibilidad representa una fuerza cortante horizontal en la interfaz entre el
acero y el concreto. Cuando la primera posibilidad gobierna, el acero esta siendo
utilizado plenamente y ENP estd en el concreto. La segunda posibilidad corres-
ponde al concreto que se emplea plenamente y ENP estd en el acero. La tercera
gobierna sélo cuando hay menos conectores de cortante que los requeridos para un
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comportamiento compuesto total, asi resulta un comportamiento compuesto parcial.

CONSTRUCCION NO APUNTALADA

Hasta que el concreto ha endurecido y alcanzado su resistencia de disefio (por lo
menos el 75 % de su resistencia por compresién a los 28 dfas). no puede tenerse un
comportamiento compuesto, y el peso de la losa debe ser soportado por algiin otro
medio. Una vez que el concreto ha endurecido, la accidén compuesta es posible, y
todas las cargas aplicadas subsecuentemente serdn resistidas por la viga compuesta.

Si no se usa apuntalamiento, el perfil de acero debe soportar no sélo su peso propio,
sino también el peso de la losa durante el periodo de endurecimiento. Una vez al-
canzado el comportamiento compuesto, las cargas adicionales, muerta y vivas, seran
soportadas por la viga compuesta.

NO APUNTALADA: ANTES QUE EL CONCRETO HA ENDURECIDO

La seccion del AISC requiere que cuando no se proporcione un apuntalamiento tem-
poral, el perfil de acero sélo debe tener resistencia suficiente para resistir todas las
cargas aplicadas antes de que el concreto alcance el 75 % de su resistencia. La resis-
tencia se calcula de manera usual, con base a las especificaciones del Capitulo F de
las Especificaciones AISC. Si no se proporciona soporte lateral la longitud L, debe
tomarse en cuenta y el pandeo lateral torsionante puede gobernar la resistencia por
flexion.

NO APUNTALADA: DESPUES QUE EL CONCRETO HA ENDURECIDO
Después que se ha alcanzado el comportamiento compuesto, todas las cargas sub-
secuentemente aplicadas seran soportadas por la viga compuesta. Sin embargo, en
la falla, todas las cargas seran resistidas por el par interno correspondiente a la
distribucién del esfuerzo en la falla. La seccién compuesta debe, entonces, tener la
resistencia adecuada para resistir todas las cargas, incluidas aquellas aplicadas a la
viga de acero antes de que el concreto haya endurecido.

CONECTORES DE CORTANTE

La fuerza cortante horizontal por transmitirse entre el concreto y el acero es igual a
la fuerza de compresién C en el concreto. Denotamos esta fuerza cortante horizontal
por V}, esta fuerza esté dada por el menor de las cantidades AsFy,, 0.85f,A. 6 3 @Qn. Si
AF, 6 0.85f. A, gobierna se tendra accién compuesta total y el nimero de cortantes
necesarios entre los puntos de momento nulo y momento méaximo es:

.
o

Donde @), es la resistencia nominal por cortante de un conector. Los N; conec-
tores deben espaciarse de manera uniforme dentro de la longitud donde ellos son
requeridos. Para conector de cortante tipo perno de cabeza redonda:

Qn = 0-5Asc\/ flCEc < AscFu

M
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Donde:

Asc= Area transversal del conector (in?).

f!= Resistencia por compresion a los 28 dias del concreto (ksi).
E.= Mbédulo de elasticidad del concreto (ksi).

F,= Minima resistencia por tensién del conector (ksi).

LONGITUD EFECTIVA DE LOSA

PARA VIGAS INTERIORES, el ancho efectivo sera tomado como el menor valor de:

» 1/4 de luz efectiva del tramo.

» 12 veces el espesor de la losa, més el mayor valor del espesor del alma 6 1/2
ancho del ala superior de la viga.

= El espaciamiento promedio de las vigas adyacentes.

PARA VIGAS EXTERIORES, el ancho efectivo sera tomado como 1/2 del ancho

efectivo de la viga interior adyacente, mas el menor de:

» 1/8 de la luz efectiva del tramo.

» 6 veces el espesor de la losa, mas el mayor valor 1/2 del espesor del alma 6 1/4
ancho del ala superior de la viga.

» FEl ancho del volado.

2.11. VIGAS - COLUMNAS

Si bien muchos miembros estructurales pueden tratarse como columnas cargadas
de manera axial o como vigas con sélo carga de flexion. la mayoria de las vigas y
columnas estan sometidas, en cierto grado, a la flexién y a la carga axial. Esto se
cumple para las estructuras estdticamente indeterminadas.

INTERACCION DE SOLICITACIONES

Dos férmulas se dan en las Especificaciones AISC una para la carga axial pequena
y la otra para la carga axial grande. Si la carga axial es pequena, el término de la
carga axial se reduce. Para una carga axial grande, el término de flexién se reduce
ligeramente.
P

Para FoiPn > 0.2 = "

P, u + § ( uzx + uy ) S 1
<pc,t-Pn 9 ¢tMm: ¢tMny

Para ?ﬁ': < 0.2

P,
2¢c,tP n

4 (M My
qthn:z; thMny

bz
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2.12. CONEXIONES

Las conexiones de miembros estructurales de acero son de suma importancia. Una
conexion inadecuada, que puede ser el eslabén débil de una estructura, ha sido la
causa de numerosas fallas estructurales. La falla de los miembros estructurales es
rara, la mayoria de las fallas estructurales son el resultado de conexiones pobremente
diseniadas o detalladas.

Hay dos diferencias significativas entre miembros sujetos a tension y los sujetos a
compresion:

1. Las cargas de compresion tienden a pandear la pieza fuera del plano de las
cargas.

2. La presencia de agujeros para remaches o pernos en los miembros sujetos
a tension, reduce el drea disponible para resistir a las cargas, pero en los
miembros sujetos a compresion se considera que los remaches o pernos llenan
los agujeros y el area total queda disponible para resistir la carga.

2.12.1. Tipos de Solicitaciones de los Sujetadores
CONEXIONES A CORTANTE

Hay dos amplias categorias de fallas:
= Fallas del sujetador.

» Fallas de la parte conectada.

P=f A
11 .
AR § VNN Iy
P-q———-pp pq—:%: p}é
P2 —»
P‘%:—P Pz — h P

‘P—:ﬁq‘gp PR s o B
-
P2 ——-ﬁgﬂ
Cortante Simple Cortante Doble

Figura 2.12: Tornillos Sujetos a Cortante.
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CONEXIONES A TENSION

Cuando se aplica una carga de tensién a un tornillo sin tensién inicial, la fuerza
de tensién en el tornillo es igual a la carga aplicada. Sin embrago, si el tornillo es
pretensionado, una gran parte de la carga aplicada se empleara para aliviar la com-
presion o la fuerza de apriete sobre las partes conectadas, segtin ha sido determinado
por Kulak, Fisher y Struik (1987).

To
z To

No
Figura 2.13: Tornillos Sujetos a Tensién Pura.

CONEXIONES A CORTANTE Y TENSION COMBINADOS: Modos de
Falla

En la mayoria de las situaciones en las que un tornillo estd sometido a cortante y
tension, la conexion esta cargada excéntricamente. Sin embrago, en algunos cone-
xiones simples los sujetadores estdn en un estado de carga combinado. La Figura
2.14 muestra un segmento de T estructural conectado al patin de una columna con
el fin de unir un miembro de arriostramiento. Este ultimo miembro estd orientado
de tal manera que la linea de accién de la fuerza del miembro pasa por el centro de
gravedad de la conexién. La componente vertical de la carga sometera los sujetado-
res a cortante y la componente horizontal generard tensién (con la posible inclusion
de fuerzas de apalancamiento). Como la linea de accién de la carga actia a través
del centro de gravedad de la conexién, puede suponerse que cada sujetador toma
una porcion igual de cada componente.

Como en otros casos de carga combinada, puede usarse el enfoque de una férmula de
interaccién. Las resistencias por cortante y por tension para tornillos tipo aplasta-
miento se basan en los resultados de pruebas y pueden tomarse de la curva eliptica
de interaccién mostrada en la Figura 2.15. La ecuacién de esta curva es:

P, 1? V. 1%
[(m)t] +[(¢>Rn)v] =14

P,= Carga de tension factorizada sobre el tornillo.
(¢R,):= Resistencia de disefio del tornillo en tensién.
V.= Carga cortante factorizada sobre el tornillo.
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(¢Ry),= Resistencia de disefio por cortante en el tornillo.

Figura 2.14: Conexién a Tensién Combinada.

(@R.)

[hﬁj,]* [h;'.i.] SA

(tPR ] )v Vu
Figura 2.15: Curva de Iteraccion Tension y Cortante.
Las especificaciones AISC reducen la resistencia por cortante critico al deslizamien-

to para este caso. Del Apéndice J del AISC, la resistencia por cortante critico al
deslizamiento debe multiplicarse por el factor:

1T“]

" LI13T,N,
Donde:
T,= Carga de tension factorizada sobre la conexion.

T..= Tension en el tornillo.
Np= Numero de tornillos en la conexidn.

2.12.2. Conexiones Atornilladas

RESISTENCIA POR APLASTAMIENTO Y REQUISITOS DE ESPACIAMIEN-
TO Y DISTANCIAS DE BORDE.

La resistencia por aplastamiento es independiente del tipo de sujetador porque el es-
fuerzo en consideracion es sobre la parte conectada y no sobre el sujetador. Por esta
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Resistencia de Tensién
Descripcion de Tornillos | Factor de Resistencia | Resistencia Nominal
¢ (ksi)
A325,en el plano de corte 0.75 90
A325,fuera del plano de corte 0.75 90
A490,en el plano de corte 0.75 113
A490,fuera del plano de corte 0.75 113

Cuadro 2.2: Resistencia por Tension.

razon la resistencia por aplastamiento, asi como los requisitos por espaciamiento o
separacién, que son también independientes del tipo de sujetador serdn considerados
antes que la resistencia por cortante y tension de los tornillos.

Si L. < 2d ¢Rsrr = 0.75(1.2L.tF,)
Si L. > 2d ¢Rsrr = 0.75(2.4dtF,)
SEPARACION Y DISTANCIAS A BORDES MINIMOS; EN CUALQUIER DI-

RECCI()N, YA SEA EN LA LINEA DE LA FUERZA O TRANSVERSAL A LA
LINEA DE LA FUERZA.

s < 22d (se recomienda 3d).
L. >valor del Cuadro 2.3.

s

Figura 2.16: Separacién entre Tornillos y al Borde.

h=d+1/16
d= Didmetro del tornillo.

Para los agujeros mas cercanos al borde:

Lc = Le — h/2
Para los otros agujeros:
L.=8—h/2
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Diametro Para bordes Para bordes rolados de
Nominal cizallados placas, perfiles o barras, o
Tornillo (in) (in) bordes cortados a gas (in)
172 7/8 3/4
5/8 11/8 7/8
3/4 11/4 1
7/8 11/2 11/8
1 13/4 11/4
11/8 2 11/2
11/4 21/4 15/8
Mayor a 1 1/4 | 1 3/4 x Diametro 1 1/4 x Didmetro

Cuadro 2.3: Minima Distancia De Borde.

RESISTENCIA POR CORTANTE DE TORNILLOS DE ALTA RESISTENCIA.

La resistencia por cortante de los tornillos A325 y A490 es ¢ R, , donde el factor
de resistencia ¢ es 0.75. La resistencia nominal por cortante de los tornillos de alta
resistencia esta dada por el esfuerzo cortante ultimo multiplicado por el 4rea nominal
del tornillo.

¢R.str = ¢Fva

d?
Ab = 'Trz*
RESISTENCIA NOMINAL
SUJETADOR POR CORTANTE
R, = Fva
A325 ,roscas en el plano de corte 484,
A325, roscas fuera del plano de corte 60A4,
A490, roscas en el plano de corte 60A,
A490, roscas fuera del plano de corte T5A,

Cuadro 2.4: Resistencia Por Cortante De Tornillos

Conexiones Criticas al Deslizamiento.

Una conexién con tornillos de alta resistencia se clasifica como conexién critica al
deslizamiento o bien como conexion tipo aplastamiento. En algunos tipos de estruc-
turas, sobre todo en los puentes, la carga sobre las conexiones puede sufrir muchos
ciclos de inversion de esfuerzos. En tales casos, la fatiga de los sujetadores puede
volverse critica si se permite que la conexion se deslice con cada inversion y es, en-
tonces aconsejable usar una conexién critica al deslizamiento.

La resistencia por deslizamiento critico de una conexién esta dada por:

O Rar = 1.13uT, Ny N,
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Donde:

p= Coeficiente de deslizamiento medio (coeficiente de friccién estética)=0.33.
T,»= Tension minima en el sujetador del Cuadro 2.5.

N,= Numero de tornillos en la conexién.

N,= Numero de planos de deslizamiento (planos de corte).

Una superficie de clase A esta libre de 6xidos de hierro formados durante la pro-

- duccion del acero. Con esta estipulacion, la resistencia de disefio por deslizamiento
critico para un tornillo en cortante simple es:

o Rgr = 0.373T, Kips

Tamano del Tornillo | Tornillos | Tornillos
(in) A325 A490
1/2 12 15
5/8 19 24
3/4 28 35
7/8 39 49

1 51 64
11/8 56 80
11/4 71 102
13/8 85 121
11/2 103 148

Cuadro 2.5: Tensiéon Minima en Tornillos (Kips).

2.12.3. Conexiones Soldadas

La soldadura estructural es un proceso por medio del cual las partes por conectarse
son calentadas y fundidas, con metal fundido de aportacién agregado a la junta.

El proceso de soldadura por arco metélico protegido (SAMP), la corriente forma un
arco a través de una abertura entre el electrodo y el metal base, que al calentar las
partes conectadas deposita parte del electrodo en el metal base fundido. Un recubri-
miento especial sobre el electrodo se vaporiza y forma una capa gaseosa protectora
que impide que el metal fundido se oxide antes de que se solidifique.

SOLDADURA DE FILETE.

El diseno y el analisis de las soldaduras de filete se basan en la suposicion de que la
seccidn transversal de la soldadura es un triangulo rectangulo a 45°.

El tamano de un filete de soldadura se denota por w y es la longitud de uno de los
dos lados iguales de esta seccidn transversal idealizada.

Los tamafios estdndar de las soldaduras se especifican con incrementos de 1/16”.
Aunque una longitud de soldadura puede cargarse en cualquier direccién en cortan-
te, compresion o tension, un filete de soldadura es mas débil en cortante y siempre
se supone que falla de esta manera.
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La resistencia nominal de disefio de la soldadura puede escribirse como:

¢Ryr = 0.70TwLGF,,

La resistencia de un filete de soldadura depende del metal de aportacién usado, es
decir estd en funcién del tipo de electrodo. La resistencia del electrodo se define
como resistencia ultima en tensién con resistencias:

E7T0XX: ¢F,, = 0.75[0.60(70)]=31.5Ksi
E80XX: ¢F,, = 0.75[0.60(80)]=36.0Ksi

t¢pFpy = 0.54tF,

El diseno practico de las conexiones soldadas requiere considerar detalles como los
tamanos y las longitudes méximas y minimas de soldadura.

Tamano Minimo.
El tamano minimo permitido es una funcién del espesor de la parte mas gruesa
conectada y se da en la Tabla J2.4 AISC.

Tamano Maximo.

A lo largo del borde de una parte menor de 1/4 in de espesor, el tamano de file-
te maximo es igual al espesor de dicha parte. Para partes mas gruesas, el tamano
méximo es de t= 1/16 in. donde t es el espesor de la parte.

Longitud Minima.

La longitud minima permisible de un filete de soldadura es de cuatro veces su ta-
mano. Esta limitacion no es severa, pero si esta longitud no esté disponible, una
longitud més corta puede usarse si el tamano efectivo de la soldadura se toma un
cuarto de su longitud.

2.12.4. Placas de Nudo

Se emplean para conectar elementos estructurales entre si cuando las dimensiones
impiden las uniones directas de ellos. Las dimensiones de la placa de nudo dependen
de los requisitos geométricos de la conexidn:

» Que puedan colocarse los tornillos y/o soldaduras.
» Que exista un espaciamiento aceptable entre agujeros.
» Que exista una distancia aceptable del agujero a los extremos, etc.

En general sélo el grueso o espesor de la placa de nudo (t) se basa en consideraciones
de resistencia. El espesor t se determina verificando:
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» Aplastamiento de la placa contra los tornillos.

s Esfuerzo maximo en la seccién de Whitmore.

Py
Pt .
0.9F,L,

Donde:

P,= Esfuerzo solicitado del miembro en tension.
F,= Esfuerzo de fluencia del acero.

t= Espesor de la placa.

L.= Ancho de Whitmore.

= Falla por cortante y tensién combinadas.
= Falla por pandeo debida a carga axial en compresién.

PASOS PARA EL DISENO DE PLACAS DE NUDO.
1. Se determina el grado y tamafo de los pernos que se van a utilizar.

2. Se detallan las conexiones extremas de las diagonales de la armadura. Una
diagonal debe tener por lo menos la mayor porcién de sus extremos perpen-
diculares a la linea de trabajo. Las esquinas de la diagonal deben estar tan
cerca como sea posible de las cubreplacas de la cuerda y de las verticales. Los
pernos para la unién a una cartela de conexién deben centrarse con respecto
al eje neutro del miembro.

3. Se determina el contorno de la cartela de conexion. Este paso estd influenciado
principalmente por las conexiones diagonales.

4. Se selecciona un espesor t de la cartela de conexidn para satisfacer los siguientes
criterios como se ilustra en la Figura 2.17.

= Las cargas para las cuales se conecta una diagonal pueden descomponerse
en fuerzas horizontales y verticales a la linea A-A. Se induce un esfuerzo
cortante a lo largo de la seccidn bruta de la linea A-A a través de la
ultima linea de pernos. Este esfuerzo igual a las suma de las componentes
horizontales de las diagonales (si estas actian en la misma direccién) no
debe exceder el valor limite.

= Supdngase que el esfuerzo de conexién transmitido a la cartela de cone-
xién por una diagonal se extiende sobre la placa dentro de las lineas que
divergen hacia afuera formando un angulo de 30° con eje del miembro
desde el primer perno en cada fila exterior de pernos, como se indica por
la trayectoria 1-5-6-4. Entonces, el esfuerzo en la seccién perpendicular
al eje de la diagonal en la ultima fila de pernos (a lo largo de la linea 5-6)
e incluida entre esas lineas divergentes, no debe exceder el valor limite
de tension sobre la seccidn neta en las diagonales a tension y el valor
limite de compresion en las diagonales a compresion.
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5. Se determina el tamano de las perforaciones estandar y las distancias desde
los extremos del miembro.

| Linea de
i Trabajo

SRS S SSEREN) e SRR . o o — ]

 Linea de Trabajo )

Figura 2.17: Secciones Tipicas de Diseno para una Cartela de Conexidn.
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Capitulo 3
PUENTE RETICULAR

3.1. GENERALIDADES

En ingenieria estructural, un Puente Reticular es a base de celosias. Una celosia
es una estructura reticular de barras rectas interconectadas en nudos formados por
tridngulos planos (en celosias planas) o pirdmides tridimensionales (en celosias es-
paciales). El interés de este tipo de estructuras es que las barras trabajan predomi-
nantemente a compresion y traccion presentando también flexién.

3.2. TIPOS DE PUENTE RETICULAR

De acuerdo con el uso y disposicién de las cargas conviene una u otra tipologia o
disposicién de montantes verticales y diagonales. Algunas de las tipologias mas usa-
das se conocen por el nombre propio de las personas que las patentaron o estudiaron
en detalle por vez primera.

En las celosias horizontales con cargas gravitatorias verticales generalmente el cordén
superior (conjunto de barras horizontales o inclinadas situadas méas arriba) estd so-
metido a esfuerzos de compresién, mientras que el corddén inferior estd sometido
a esfuerzos de traccién. En cambio, los montantes y las diagonales presentan més
variabilidad. Segun la inclinacion de las diagonales a uno u otro lado pueden estar
todas traccionadas, todas comprimidas, con compresiones y tracciones alternas, o
con una distribucién de esfuerzos aun mas compleja. El esfuerzo de los montantes
a su vez suele ser contrario al de las diagonales adyacentes, aunque esto no es una
regla general.

Celosia Long, este tipo de celosia debe su nombre a Stephen H. Long (1784-1864),
y tiene su origen hacia 1835. Los cordones superior e inferior horizontales se unen
mediante montantes verticales todos ellos arriostrados por diagonales dobles.

Celosia Howe, fue patentada en 1840 por William Howe. aunque ya habia sido
usada con anterioridad. Se usé mucho en el disenio de celosias de madera, estd com-
puesta por montantes verticales entre el cordén superior e inferior. Las diagonales
se unen en sus extremos donde coincide un montante con el cordén superior o in-
ferior (formando tridngulos). Con esa disposicién las diagonales estdn sometidas a
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Figura 3.1: Esquema de Celosia Long.

compresién, mientras que los montantes trabajan a traccién.

P N

7 \ y
SV N 3
Figura 3.2: Esquema de Celosia Howe.

Esta tipologia no constituye un buen diseno si toda la celosia es del mismo ma-
terial. Histdricamente se usé mucho en la construccién de los primeros puentes de
ferrocarril. Con la disposicién Howe se lograba que los elementos verticales que eran
metalicos y mas cortos estuviera traccionados, mientras que las diagonales més lar-
gas estaban comprimidas, lo cual era econdmico puesto que los elementos metalicos
eran mas caros y con la disposicidn Howe se minimizaba su longitud.

Celosia Pratt, originalmente fue diseniada por Thomas y Caleb Pratt en 1844, re-
presenta la adaptacion de las celosias al uso més generalizado de un nuevo material
de construccién de la época: el acero. A diferencia de una celosia Howe, aqui las
barras estdn inclinadas en sentido contrario (forman tridngulos), de manera que las
diagonales estdn sometidas a traccién mientras que las barras verticales estan com-
primidas.

4 \AVAVAYAN

Figura 3.3: Esquema de Celosia Pratt.

Eso representa ventajas si toda la celosia es de acero, ya que los elementos trac-
cionados no presentan problemas de pandeo aunque sean largos mientras que los
sometidos a compresién si pueden presentar pandeo, lo que obliga a hacerlos de
mayor espesor. Puesto que el efecto del pandeo es proporcional a la longitud de
las barras interesa que los elementos més cortos sean los que sufren la compresién.
La celosia Pratt puede presentar variaciones, normalmente consistentes en barras
suplementarias que van desde las diagonales hasta el cordén superior, dichas barras
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son usadas para reducir la longitud efectiva de pandeo.

Celosia Warren, fue patentada por los ingleses James Warren y Willboughby Mon-
zoni en 1848. El rasgo caracteristico de este tipo de celosias es que forman una serie
de tridngulos isdsceles (o equildteros), de manera que todas las diagonales tienen
la misma longitud. Tipicamente en una celosia de este tipo y con cargas aplica-
das verticales en sus nudos superiores, las diagonales presentan alternativamente
compresion y traccién. Esto, que es desfavorable desde el punto de vista resistente,
presenta en cambio una ventaja constructiva. Si las cargas son variables sobre la
parte superior de la celosia (como por ejemplo en una pasarela) la celosia presenta
resistencia similar para diversas configuraciones de carga.

p \J\\ /NS /\/' \.

Figura 3.4. Esquema de Celosia Warren.

Entre las variaciones mas comunes esta el uso de doble celosia Warren y la inclusién
de montantes.

IZANZANZANZAN

Figura 3.5: Esquema de Celosia Warren con Montantes Intercalados.

La pseudocelosia Vierendeel, en honor al ingeniero belga A. Vierendeel, tiene
como caracteristicas principales las uniones obligatoriamente rigidas y la ausencia de
diagonales inclinadas. De esta manera, en una (pseudo)celosia Vierendeel, no apa-
recen formas triangulares como en la mayoria de celosias, sino una serie de marcos
rectangulares. Se trata por tanto de una estructura empleada en edificacién por el
aprovechamiento de sus aperturas.

:

Figura 3.6: Esquema de Viga Vierendeel.

Otros, existen otros tipos de estructuras de celosia o cerchas tales como: Abanico,
Armadura K., Bailey, Barril, Bollman, Bowstring, Doble Invertida, Fink, Multipanel,
Pennsylvania, etc.
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3.3. CRITERIOS PARA EL
PREDIMENSIONAMIENTO

Debido a las muchas variables en las formulas de iteraccidn, el disefio de elementos
sometidos a distintas solicitaciones es esencialmente un proceso de tanteos. Se selec-
ciona un perfil de prueba y luego se revisa si éste satisface la férmula de interaccién
gobernante.

3.4. CARGAS DE DISENO SEGUN
AASHTO-LRFD

Las cargas se clasifican en:

3.4.1. Cargas Permanentes

Son aquellas que actian durante toda la vida tutil de la estructura sin variar sig-
nificativamente, o que varian en un solo sentido hasta alcanzar un valor limite.
Corresponden a este grupo el peso propio de los elementos estructurales y las cargas
muertas adicionales tales como las debidas al peso de la superficie de rodadura al
balasto, los rieles y durmientes de ferrocarriles. También se consideran cargas per-
manentes el empuje de tierra, los efectos debidos a la contraccién de fragua y el
flujo plastico, las deformaciones permanentes originadas por los procedimientos de
construccion y los efectos de asentamiento de apoyo.

Peso Propio y Cargas Muertas.

El peso propio se determinara considerando todos los elementos que sean indispen-
sables para que la estructura funcione como tal. Las cargas muertas incluiran el peso
de todos los elementos no estructurales, tales como veredas, superficies de rodadura,
balasto, rieles, durmientes, barandas, postes, tuberias, ductos y cables. El peso pro-
pio y las cargas muertas seran estimados sobre la base de las dimensiones indicadas
en planos y en cada caso considerando los valores medios de los correspondientes
pesos especificos.

3.4.2. Cargas Variables

Son aquellas para las que se observan variaciones frecuentes y significativas en térmi-
nos relativos a su valor medio. Las cargas variables incluyen los pesos de los vehiculos
v personas, asi como los correspondientes efectos dinamicos, las fuerzas de frenado
y aceleracién, las fuerzas centrifugas, las fuerzas laterales sobre rieles.

También corresponden a este grupo las fuerzas aplicadas durante la construccién,
las fuerzas debidas a empuje de agua y subpresiones, los efectos de variaciones de
temperatura, las acciones de sismo y las acciones de viento.
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Cargas Durante la Construccion

El proyectista considerard todas las cargas debidas a pesos de materiales y equipos
requeridos durante la construccién, asi como las cargas de peso propio u otras de
caracter permanente que se apliquen en cada etapa del proceso constructivo. De-
berd preverse la ubicacion de todas las cargas permanentes o temporales en cada
etapa, dejando margen para posibles impresiones o errores.

Debera considerarse la posibilidad que, durante el proceso constructivo o como re-
sultado de una posterior modificacion, la carga muerta sea retirada parcialmente,
pudiendo reducirse un posible efecto favorable.

Cuando la condicién de diseno lo requieran, el expediente técnico deberd indicar
claramente la secuencia constructiva.

Cargas Vivas de Vehiculos

Numero de Vias

Para efecto de diseno, el nimero de vias serd igual a la parte entera de w/360, donde
w es el ancho libre de la calzada, en metros, medido entre bordes de sardineles o
barreras. El ancho de cada via se supondra igual a 3.60m, excepto para anchos de
calzada entre 6m y 7.2 m, en que se considerard al puente como de dos vias, cada
una con un ancho igual a la mitad del total.

Cargas Vivas de Diseiio.
La carga viva correspondiente a cada via serd la suma de:

= Camién de disenio o tdndem de disefio tomédndose aquello que produzca en
cada caso los efectos mas desfavorables.

= Sobrecarga distribuida. Para el estado limite de fatiga sélo se considerard la
carga correspondiente al camion de disefio, segin se indica en la sobrecarga dis-
tribuida. Para el computo de deflexiones se tomara el mayor de los resultados
obtenidos con el camién de disenio o con la suma de la sobrecarga distribuida
més 25 % del camién de disefio.

Camion de Diseno.

Las cargas por eje y los espaciamientos entre ejes seran los indicado en la Figura
3.7, la distancia entre los dos ejes de 145kN (14.18 tn) serd tomada con aquella que,
estando entre los limites de 4.30m y 9.00m resulta en los mayores efectos. Las cargas
del camidén de disefio deberdn incrementarse por efectos dindmicos.

Tandem de Diseno

El tdndem de disefno consistira en un conjunto de dos ejes, cada uno con una carga
de 110 KN (11.2t), espaciados a 1.20m. La distancia entre las ruedas de cada eje, en
direccién transversal, sera de 1.80m. Estas cargas deberan incrementarse por efectos
dindmicos.

Sobrecarga Distribuida.
Se considerard una sobrecarga de 9.3 kN/m (970 kgf/m). uniformemente distribuida
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Figura 3.7: Camién de Disefno
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Figura 3.8: Tdndem de Diseno

en direccion longitudinal sobre aquellas porciones del puente en las que produzca un
efecto desfavorable. Se supondrd que esta sobrecarga se distribuye uniformemente
sobre un ancho de 3.00m en direccién transversal. Esta sobrecarga se aplicard tam-
bién sobre aquellas zonas donde se ubique el camién o tdndem de disefio. No se
consideraran efectos dindmicos para la sobrecarga.

Area de Contacto de Ruedas

Se supondra que las ruedas ejercen una presion uniforme, sobre un drea rectangular
de 0.50m de ancho en direccién transversal del puente y con una longitud, en la
direccién del eje del puente, dada por la expresion:

[ = 0.0228yP

|= Dimensién del drea de contacto en direccién longitudinal (m).

«v= Factor de carga correspondiente a la carga viva en la condicion limite conside-
rada.

P= Carga correspondiente a una rueda, es decir 72.5 kN/m (7.4 t) para el camién de
disefio 0 55 kN (5.6t) para el tandem, sin las modificaciones indicadas por el nimero
de vias cargadas.

Modificacién por Niimero de Vias Cargadas.

Los efectos maximos de las cargas vivas seran determinados considerando todas las
posibles combinaciones de nimero de vias cargadas, multiplicando en cada caso las
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cargas por los factores indicados en el Cuadro 3.1

Numero de Vias Cargadas | Factor
1 ’ 1.20
2 1.00
3 0.85
4 6 mas 0.65

Cuadro 3.1: Factor de Vias Cargadas.

Ubicacién de las Cargas Vivas

Posicion de las Cargas en Direccion Longitudinal.

En la direccion longitudinal, el puente serd cargado en forma continua o discontinua
segun resulte maés critico para el efecto en estudio, considerando los siguientes casos:

» Camidn de diseio mas carga distribuida. La distancia entre los ejes de 145 kN
(14.18t) serd aquella que produzca el efecto més desfavorable en cada caso.

» Téandem de diserio mas carga distribuida.

= Solo para momentos negativos y, para reacciones verticales en los apoyos, se
considerard 90 % del efecto combinado de la sobrecarga distribuida y de dos
camiones de disefio. En este caso la distancia entre los dos ejes de 145 kN
(14.78t) de cada camidn serd de 4.30m y la distancia entre camiones, medida
desde el ultimo eje del primer camion hasta el eje delantero del que le sigue,
no seré inferior a 15m.

Posicion de las Cargas en Direccion Transversal.

Cada via cargada, asi como la franja de 3.00m de ancho sobre la que actida la so-
brecarga distribuida, se debera colocar en direccion transversal en la posicidon que
produzca los méaximos efectos en cada caso.

El camién y el tdndem de disefo se ubicardn en las posiciones mas desfavorables
respetando los Iimites siguientes:

» Para el diseno del voladizo del tablero del centro de la rueda estard a por lo
menos 0.30m de la cara de sardinel o de la baranda.

= Para el disenio del resto de los elementos el centro de la rueda estard por lo
menos 0.60m del borde de la via cargada.

Fatiga

Independiente del nimero de vias, para el estado limite de fatiga se considerard como
carga vertical la de un solo camién de disefio pero con una distancia fija de 9.00m
entre los dos ejes de 145kN e incluyendo los efectos dindmicos.

El camidn se ubicard tanto en direccion longitudinal como en la direccién transver-
sal, en las posiciones que produzcan los efectos méximos y minimos para el elemento
en estudio, de modo tal que se obtenga el méximo rango de esfuerzos.

La frecuencia de carga de fatiga se calculard sobre la base del trafico de vehiculos
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de tres o més ejes en cada direccion. Para estos computos debera considerarse el
volumen de trafico promedio de la vida 1til del puente.

Efectos Dindmicos

Excepto de estructuras enterradas y de madera, las cargas vivas correspondientes al
camion o al tandem de disefio se incrementaran en los porcentajes indicados en el
Cuadro 3.2 para tener en cuenta los efectos de amplificacién dindmica y de impacto.

Componente Porcentaje
Elementos de unién en el tablero (para todos los estados limite) 75 %
Para otros elementos:

Estado limite de fatiga y fractura. 15%
Otros estados limite. 33%

Cuadro 3.2: Incremento de la carga viva por efectos dindmicos.

Cargas sobre Veredas y Sardineles

Sobrecargas en Veredas

Las veredas y los elementos que la soportan deberd disenarse para una sobrecarga
de 3.5kN/m? actuando en los tramos que resultan desfavorables en cada caso y si-
multdaneamente con las cargas vivas debidas al peso de los vehiculos.

Se exceptuan de los puentes no urbanos cuyas veredas tengan anchos menores que
0.60m, para las cuales no serd necesario considerar esta sobrecarga.

Fuerzas sobre los Sardineles

Los sardineles seran disenados para resistir una fuerza lateral no menor que 7,5 kN
por metro de sardinel, aplicada al tope del sardinel o a una elevacién de 0.25m sobre
el tablero si el sardinel tuviera mayor altura.

Variaciones de Temperatura

La temperatura de referencia serd la temperatura ambiente promedio durante las 48
horas antes del vaciado del concreto o antes de la colocacion de aquellos elementos
que determinan la hiperestaticidad de la estructura.

Rangos de Temperatura
En ausencia de informacion maés precisa, los rangos de temperatura seran los indi-
cados en el Cuadro 3.3

Material Costa Sierra Selva

Concreto Armado o preesforzado | 10°C a 40°C | -10°C a +35°C | 10°C a +50°C
Acero 5°C a 50°C | -20°C a +50°C | 10°C a +60°C
Madera 10°C a 40°C | -10°C a +35°C | 10°C a +50°C

Cuadro 3.3: Rangos de Temperatura (°C).

Gradiente de Temperatura

En superestructuras de concreto o de acero con tablero de concreto, se supondrd un
gradiente de temperatura, adicionalmente a los cambios de temperatura especifica-

dos.
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Teegidn Sin Asfalto | 5 cm Asfalto | 10 cm Asfalto
T1 T2 T1 T2 Tl T2
Costa 40 15 35 15 30 15
Sierra 40 5 35 5 30 5
Selva 50 20 45 20 40 20

Cuadro 3.4: Temperaturas que definen Gradientes (°C).

Cargas de Viento

Las cargas ocasionadas por el viento son de naturaleza dindmica pero para facili-
tar el diseno se utilizan aproximaciones con cargas estaticas equivalentes. La mayor
parte de las estructuras pueden utilizar este procedimiento y sélo en casos especiales
se requiere un andlisis dindmico.

Las presiones originadas por el viento se supondran proporcionales a la velocidad de
viento al cuadrado. Para puentes con una altura de 10m o menos, medida desde el
nivel de agua o desde la parte més baja del terreno, se supondra que la velocidad del
viento es constante. Las velocidades a alturas mayores serdn determinadas mediante:

V. = CVioln(=) 2 Vao

o

Donde:

V.= Velocidad del viento (km/h) a la altura =.

Vio= Velocidad de referencia, correspondiente a z=10m.
z= Altura por encima del nivel del terreno o del agua (m).
C, z,= Constantes dadas en el Cuadro 3.5.

Condiciéon | Pueblos Abiertos | Suburbanos | Ciudad
C(km /h) 0.330 0.380 0.485
zo(m) 0.070 0.300 0.800

Cuadro 3.5: Coeficientes de Presion de Viento.

Vz o
P= —
Pp( 100)
P= Presi6n de viento (kN/m).
Pg= Presién bésica correspondiente a una velocidad de 100 km/h, dada en el Cua-
dro 3.6.

Presiones Verticales.

Excepto cuando se determinan las presiones verticales debidas a viento mediante un
andlisis més preciso o experimentalmente, se considerard una fuerza vertical hacia
arriba, uniformemente distribuida por unidad de longitud de puente, con una mag-
nitud igual a 0.96kN/m? multiplicada por el ancho del tablero incluyendo veredas
y parapetos. Esta fuerza se considerara aplicada a un cuarto de la dimensién total
de tablero, hacia barlovento.
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Componente Estructural Presion (};c(;\;'/ﬂ]?%rlovento Presmn( J:IJ]:)[;ﬂ?;))‘t;.’:lvento
Armaduras, columna y arcos. 1.5 0.75
Vigas. 1.5 N.A.
Superficies de pisos Largos. 1.2 N.A.

Cuadro 3.6: Coeficientes de Barlovento y Sotavento.

Cargas de Sismos

Las disposiciones de esta seccidén son aplicables a puentes con luz total no mayor que
150m y cuya superestructura esté compuesta por losa, vigas T o cajon, o reticulados.
Para estructuras con otras caracteristicas y en general para aquellas con luces de
mas de 150m sera necesario un estudio de riesgo sismico de sitio. En ningun caso se
usaran fuerzas sismicas menores que las indicadas a continuacién.

Fuerzas Sismicas

Las fuerzas sismicas seran evaluadas por cualquier procedimiento racional de analisis
que tenga en cuenta las caracteristicas de rigidez y de ductibilidad, las masas y la
disipacién de energia de la estructura.

Cuando se realice el analisis en dos direcciones ortogonales, los efectos maximos en
cada elemento serdn estimados como la suma de los valores absolutos obtenidos para
el 100 % de la fuerza sismica en una direccién y 30 % de la fuerza sismica en direccion
perpendicular.

Coeficiente de Aceleraciéon

El coeficiente de aceleracion “A” se obtendra del mapa de isoaceleraciones con un
10% de nivel de excedencia para 50 afos de vida 1til, equivalente a un periodo de
retorno de 475 anos.

Coeficiente de Respuesta Sismica Elastica.
El coeficiente de respuesta sismica elasica Cs,, para el “n-ésimo” modo de vibracioén,
debera tomarse como:

AS

Con = 1.2%2—/3 < 2.5A

Donde:

T,,= Periodo de vibracién del “n-ésimo” modo.
A= Coeficiente de aceleracién.
S= Coeficiente de sitio.

3.4.3. Excepcionales

Son aquellas acciones cuya probabilidad de ocurrencia es muy baja, pero que en de-
terminadas condiciones deben ser consideradas por el proyectista, como por ejemplo
las debidas a colisiones, explosiones o incendio.
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3.5. DIAFRAGMAS

Los diafragmas permiten mantener la geometria del tablero, con una rigidizacién
apropiada.

Es conveniente en cualquier estructura tener rigideces parecidas en sentido longitu-
dinal y en sentido transversal. Cuando sélo se colocan vigas en un solo sentido, se
hace muy rigido en esa direccién pero muy débil en sentido transversal y la falla se
va a dar en el sentido débil.

3.6. CERCHAS

Si el tablero va apoyado en la parte inferior de las cerchas, entonces lo elementos
verticales trabajan a tension.

Cerchas Arriostramiento

Principales S / Supericr

] -

AN N /

™
2N
Z 7 (
L p L Tensor —/" Tablero

Figura 3.9: Puente Reticulado.

~ Cuerda Superior
4

Diagonales
; AN ¥

A N/ .

A _/ \ [
Montante — Cuerda Inferior

Figura 3.10: Partes de la Cercha.

En el caso de vigas simples cargadas por la parte superior, donde el sistema tra-
bajard como un todo a flexién, se pueden construir los diagramas de momento y
cortante compardndolos con los de una viga de alma llena. Encontramos que los
momentos internos que producen esfuerzos de compresion y traccion en la viga, se
descomponen en un par de fuerzas en la cercha produciendo esfuerzos de compre-
sién en el corddn superior y esfuerzos de traccion en el cordén inferior, los diagonales
resisten esfuerzos cortantes como también parte de lo momentos y sirven de unién
entre el elemento superior y el inferior.

Note la semejanza de los diagramas entre uno y otro, en la medida en que los nudos
sean mas seguidos los brincos en los diagramas son menores y la semejanza es mayor.
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il |y o |
C >< TRACCION xﬁ;—) ) /\/
viok ; TRACCION
. e
(L e i

Anslicis da la dirsccidn dolasfusrzas
por el métdo de losnudos

Figura 3.11: Fuerzas Internas.
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! |
-

. — P

Figura 3.12: Diagrama de Fuerzas Internas.

La misma semejanza se puede tener con una viga que se carga en la parte inferior.
La viga cargada en la parte inferior requiere de elementos internos que soporten esa
traccion, es decir, es como si la carga estuviera colgada y por lo tanto se necesitan
tirantes internos que transmitan esa carga a la zona superior.

3.7. LOSA DE CONCRETO

Para el analisis y diseno de la losa se le considera como una viga continua, donde
hay momentos positivos y negativos.

ESPECIFICACIONES AASHTO-LRFD EN DISENO DE LOSAS

Numero de Vias Cargadas NL | Presencia Miltiple Factor “m”
1 1.20
2 1.00
3 0.85
>3 0.65

Cuadro 3.7: Presencia Multiple de Carga Viva AASHTO- LRFD.
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LUZ PRINCIPAL PERPENDICULAR AL TRAFICO
Ancho transversal equivalente de carga de rueda (E).

Para reaccién y momento en viga exterior E= 1140+-0.833X mm
Para momento positivo E= 660 +0.55 S mm

Para momento negativo E= 1220 + 0.25 S mm

LUZ PRINCIPAL PARALELA AL TRAFICO S < 46 m
Franja interior.

Para momento positivo E= 660+0.55 S mm

Para momento negativo E= 1220+0.25 S mm

Franja de borde Ejyorqe = espacio + 300 + 1/2E < 1800mm

Donde:
espacio=distancia entre la cara exterior de la losa y la cara interior de la vereda.

LUZ PRINCIPAL PARALELA AL TRAFICO S > 4.6m
Ancho Transversal Equivalente de Carga de Rueda (E).

Una Via Cargada.

L, = min(span, 18000)

W, = min( Ancho, 9000)

E]. = 250 + 0.42\/ L1W1

Franja interior E;:(Ey, En).

Franja de borde Eyorge = espacio + 300 + 3 Ejn: < 1800rmm

Donde:
espacio= distancia entre la cara exterior de la losa y la cara interior de la vereda.

Ancho

Franja de Franja Franja de
Borde Interior Borde

Figura 3.13: Franjas Distribucion de Acero en Losa de Puente.
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DISENO DEL REFUERZO POR RESISTENCIA ULTIMA I

Mu = 77(1-25MDC + 1-5MDW + 1-75MLL+I)

71 = NpTIRTI
n= Factor de modificacién de las cargas; factor relacionado con la ductibilidad, re-
dundancia e importancia operativa.

np= Factor relacionado con la ductibilidad.

El sistema estructural de un puente se debe dimensionar y detallar de manera de
asegurar el desarrollo de deformaciones ineldsticas significativas y visibles en los es-
tados limites de resistencia y correspondientes a eventos extremos antes de la falla.
Los dispositivos disipadores de energia se pueden aceptar como medios para proveer
ductilidad.

np 2 1.05 para componentes y conexiones no ductiles.

np = 1.00 para disenos y detalles convencionales.

np = 0.95 para componentes y conexiones para los cuales se han especificado medi-
das adicionales para mejorar la ductilidad mas alla de lo requerido.

Para todos los demas estados limites:
b = 1.00

ng: Factor relacionado con la redundancia.

A menos que existan motivos para evitarlas, se deben usar estructuras continuas
y con multiples recorridos de cargas. Los principales elementos y componentes cu-
ya falla se anticipa provocara el colapso del puente se deben disenar como de falla
critica y el sistema estructural asociado como no redundante. Alternativamente, los
elementos de falla critica traccionados se pueden disenar como de fractura critica.
Los elementos y componentes cuya falla se anticipa no provocara el colapso del puen-
te se deben diseniar como de falla no critica y el sistema estructural asociado como
redundante.

nr > 1.05 para elementos no redundantes.
nr = 1.00 para niveles convencionales de redundancia.
ngr = 0.95 para niveles excepcionales de redundancia.

Para todos los demas estados limites:
nr = 1.00

n;: Factor relacionado con la importancia operativa.
Se debe aplicar exclusivamente a los estados limites de resistencia y correspondientes
a eventos extremos.

Para el estado limite de resistencia:
nr 2> 1.05 para puentes importantes.

nr = 1.00 para puentes tipicos.
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nr > 0.95 para puentes de relativamente poca importancia.
Para todos los demas estados limites:

nr = 1.00

REFUERZO DE DISTRIBUCION

Para permitir la distribucién lateral de cargas vivas concentradas se coloca refuerzo
transversal al refuerzo principal en todos lo lechos inferiores de la losa.

La cuantia de refuerzo de distribucién es un porcentaje del refuerzo principal reque-
rido por momento positivo que las determinan por las siguintes expresiones:

En la parte inferior de las losas se deberd disponer armadura en la direccién secunda-
ria; esta armadura se deberd calcular como un porcentaje de la armadura principal
para momento positivo.

= Si la armadura principal es paralela al trafico :

L

VS
= Si la armadura principal es perpendicular al trafico :

3840
—— < B7T%
s ="

Si ese porcentaje resulta mayor que 50 % 6 67 % propuesto, se utilizara el porcentaje
limite, en estos casos, 67 % de la armadura principal.

S= Longitud de tramo efectivo.

ACERO DE TEMPERATURA

A
AStcmp ?_ 7645'"3“
fy

Este refuerzo se coloca a la mitad en cada cara en ambas direcciones.
LOSAS EN VOLADIZO

Al aplicar la férmula siguiente para disenar en voladizo, se considera que la losa
soporta por si sola la carga con independecnia de los efectos de cualquier elemento
de apoyo a lo largo del extremo libre del voladizo.

CARGAS DE RUEDA:
Refuerzo Principal Paralelo al Transito.

E=035X +1>2.1(m)

PX
M===
E
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Figura 3.14: Distribucién de Acero.

3.8. TIPOS DE MODELOS ANALITICOS
EMPLEADOS EN PUENTES

El sistema estructural total de un puente consiste en la superestructura, subes-
tructura y cimentacion. La superestructura, particularmente para puentes largos, es
separada en secciones mediante juntas de expansién que permiten la expansién o
contraccion del puente sin introducir grandes esfuerzos o deformaciones a elementos
individuales, o bien, por juntas de construccién articuladas que forman parte de un
sistema particular de construccion.

Junto con sus respectivas subestructuras o sistemas de apoyo, como pilas, columnas
y cimientos, estas secciones de la superestructura, referidas como marcos, juegan un
rol principal en la cuantificacién de la respuesta sismica, debido a sus caracteristicas
dindmicas de respuesta individuales. La respuesta individual de cada marco esté con-
trolada por la masa, y se debe su contribucién principalmente a la superestructura.
Para reflejar la importancia y diferencias entre estos subsistemas individuales, en
términos de la cuantificacién de la respuesta sismica del modelo analitico del puen-
te, se hace una distincién entre (1) modelos globales, {2) modelos de marcos y (3)
modelos de vigas.

1. Modelos globales.
Los modelos globales de la estructura completa del puente tiene una utilidad
limitada, excepto por los casos donde (1) el puente es corto y estd formado
por un solo marco, (2) la respuesta esperada es en el intervalo elastico, y (3)
cuando se pueden establecer las variaciones del movimiento del suelo a lo largo
de la longitud total del puente.

Los modelos globales de puentes son empleados predominantemente en la cuan-
tificacién de la respuesta sismica, para determinar desplazamientos elasticos y
fuerzas equivalentes en los miembros. Dado que el valor real de modelos analiti-
cos globales radica principalmente en la caracterizacion del sistema total del
puente, éstos deberian emplearse primordialmente al final del disefio sismico
o contribuir al proceso para verificar los pardmetros de cada subestructura en
el sistema total, lo cual no es considerado en los otros modelos.
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2.

3.9.

Modelos de puentes a base de marcos.

Los modelos de puentes a base de marcos individuales proveen una herramien-
ta util para obtener la respuesta sismica, dado que las caracteristicas de la
respuesta dindmica de un marco individual puede evaluarse con una precision
razonable. Un andlisis con modelos de marcos individuales puede dar un mejor
conocimiento de las caracteristicas de la respuesta individual de las secciones
del puente.

La interaccién con los marcos adyacentes puede ser considerada en un andlisis
marco por marco en la forma de resortes, los cuales son tipicamente mode-
lados con caracteristicas elasticas lineales. Otra aproximacién cominmente
empleada es la de modelar grupos de marcos; donde tres o cinco marcos son
modelados simultédneamente con las apropiadas suposiciones para modelar las
caracteristicas de los movimientos de las juntas, v sélo la respuesta resultante
del marco interior (o marcos) es considerada como representativa de la contri-
bucidn en el andlisis.

Modelos de vigas.

El desarrollo de modelos realistas de marcos requiere una discretizacion deta-
llada de las vigas que forman la estructura; dado que, generalmente, la rigidez
del marco esta dada directamente por las vigas. Los modelos de vigas son usa-
dos principalmente para determinar la rigidez efectiva. Modelos de vigas deben
incluir los efectos de flexibilidad de la cimentacion y pueden ser combinados
en modelos de marcos como elementos a la mitad de la superestructura. El
hecho de que la mayoria de las superestructuras de los puentes presenten una
alta rigidez en el plano, permite como una muy buena aproximacion, suponer
movimientos de cuerpo rigido de la superestructura, lo cual simplifica amplia-
mente la combinacion de modelos de vigas.

ANALISIS Y DISENO SEGUN
AASHTO-LRFD

FACTORES DE CARGA Y COMBINACIONES

Se especifican los requerimientos minimos para las cargas y las fuerzas, los limites

de su

aplicacidn, los factores de carga y las combinaciones de carga a ser usadas en

el disefio de puentes nuevos.

Cargas y Notacién
Se considera las siguientes cargas y fuerzas permanentes y transitorias:

Cargas Permanentes:

DD: fuerza de arrastre hacia abajo.

DC: carga muerta de componentes estructurales y no estructurales.
DW: carga muerta de la superficie de rodadura y dispositivos auxiliares.
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EH: presién de tierra horizontal.
ES: carga superficial en el terreno.
EV: presion vertical del relleno.

Cargas Transitorias:

BR.: fuerza de frenado vehicular.

CE: fuerza centrifuga vehicular.

CR.: “creep” del concreto.

CT: fuerza de choque vehicular.

CV: fuerza de choque de barcos.

EQ: sismo.

FR: friccion.

IC: carga de hielo.

IM: carga de impacto.

LL: carga viva vehicular.

LS: carga viva superficial.

PL: carga viva de peatones.

SE: asentamiento.

SH: contraccién.

TG: gradiente de temperatura.

TU: temperatura uniforme.

WA: carga de agua y presion del flujo.
WL: efecto de viento sobre la carga viva.
WS: efecto de viento sobre la estructura.

Factores De Carga
La carga total factorizada serd calculada como:

Q=n) v
Donde:

n= Modificador de carga especificado.
g;= Carga especificada anteriormente.
vi= Factores de carga especificados anteriormente.

Las componentes y las conexiones de un puente satisfacerdn la ecuacién anterior
para las combinaciones aplicables de los efectos de la fuerza extrema factorizada
como se especifica en los estados limites siguientes.

» RESISTENCIA I combinacién basica de carga relacionada con el uo vehicular
normal, sin considerar el viento.

» RESISTENCIA II combinacién de carga relacionada al uso del puente median-
te vehiculos de diseno especiales especificados por el propietario y/o vehiculos
que permiten la evaluacion, sin considerar el viento.

« RESISTENCIA III combinacién de carga relacionada al puente expuesto al
viento con una velocidad mayor de 90 km/h.
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= RESISTENCIA IV combinacién de carga relacionada uso vehicular normal del
puente considerando el viento a una velocidad de 90 km/h.

= EVENTO EXTREMO I combinaciéon de carga incluyendo sismo.

s EVENTO EXTREMO II combinacién de carga relacionada a la carga de vien-
to, choque de vehiculos y barcos, y ciertos eventos hidraulicos con carga viva
reducida, distinta de carga de choque vehicular.

= SERVICIO I combinacién de carga relacionada al uso operativo normal del
puente con viento a 90 km/h y con todas las carga a su valor nominal (sin
factorizar). También estd relacionada a control de la deflexién en estructuras
metdlicas empotradas, placas de revestimiento de tuneles y tubos termoplasti-
cos, asi como controlar el ancho de las grietas en estructuras de concreto ar-
mado.

s SERVICIO II combinacién de carga considerada para controlar la fluencia de
las estructuras de acero y el deslizamiento de las conexiones criticas, debido a
la cara viva vehicular.

= SERVICIO III combinacién de carga relacionada solamente a la fuerza de
tensién en estructura de concreto pretensado, con el objetivo de controlar las
grietas.

» FATIGA, combinacién de fatiga y carga de fractura, relacionada a la carga
viva vehicular repetitiva y las respuestas dindmicas bajo un camién de diseno
simple con el espaciamiento entre ejes.
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TIPO DE CARGA

FACTOR DE CARGA

Maximo Minimo
DC: Componentes y auxiliares. 1.25 0.90
DD: Fuerza de arrastre hacia abajo. 1.80 0.45
DW: Superficies de rodadura y accesorios. 1.50 0.65
EH: Presién horizontal de tierra.
+Activa 1.50 0.90
+En reposo 1.35 0.90
EV: Presion vertical de tierra.
Estabilidad global. 1.35 N/A
Estructuras de retencion. 1.35 1.00
Estructuras rigidas empotradas. 1.30 0.90
Porticos rigidos. 1.35 0.90
Estructuras flexibles empotrados 1.95 0.90
excepto alcantarillas metalicas.
Alcantarillas metélicas. 1.50 0.90
ES: Carga superficial en el terreno. 1.50 0.75

Cuadro 3.9: Factores de carga para Cargas Permanentes, yp.

MATERIAL PESOS ESPECIFICOS (Tn/m?)
Asfalto 2.0
Concreto Ligero 1.74
Concreto Normal 2.4
Concreto Armado 25
Acero 7.85

Cuadro 3.10: Pesos Especificos de Materiales.

62



Capitulo 4
EVALUACION SISMICA

4.1. INTRODUCCION

El Perti estd comprendido entre una de las regiones de méds alta actividad sismica
que existe en la tierra, por lo tanto estd expuesto a este peligro, que trae consigo
la pérdida de vidas humanas y pérdidas materiales. Es necesario efectuar estudios
que permitan conocer el comportamiento més probable de este fenémeno para poder
planificar y mitigar los grandes efectos que trae consigo. Una forma de conocer el
probable comportamiento sismico de un lugar es mediante la evaluacién del peligro
sismico en términos probabilisticos, es decir predecir las posibles aceleraciones que
podrian ocurrir en un lugar determinado.

En las normas de diserio se especifican las cargas sismicas, por lo que no es nece-
sario realizar investigaciones detalladas de la actividad sismica del drea donde se
construirdn estructuras comunes. El coeficiente de diseno sismico a ser usado en el
diseno sismico pseudo-estdtico se determina en base a la zona, condicién del suelo e
importancia de la estructura. Si la estructura es flexible, la carga sismica se modi-
fica tomando en cuenta su periodo fundamental. Sin embargo, cuando se planifican
estructuras importantes, deben evaluarse sus capacidades de resistir terremotos en
base a estudios detallados de peligro sismico. Tales estructuras incluyen: grandes
presas, puentes con luces grandes, tuneles y centrales nucleares. También se nece-
sitan estudios detallados para la evaluacion del peligro sismico en una zona grande
por urbanizar.

El analisis de peligro sismico se realiza aplicando la metodologia desarrollada por
Cornell (1968) en términos probabilisticos, metodologia que fue modificada e imple-
mentada en el programa de cémputo RISK por McGuire (1976). Esta metodologia
integra informacion sismotectonica, pardmetros sismoldgicos y leyes de atenuacion
regionales para los diferentes mecanismos de ruptura. El resultado es una curva de
peligro sismico, donde se relaciona la aceleracion y su probabilidad anual de exce-
dencia.

4.2. RASGOS TECTONICOS

Los principales rasgos tecténicos de la regién occidental de Sudameérica, como son
la Cordillera de los Andes y la Fosa Ocednica Peri-Chile, estan relacionados con
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la alta actividad sismica y otros fenémenos teliricos de la regién, como una conse-
cuencia de la interaccién de dos placas convergentes cuya resultante més saltante
precisamente es el proceso orogénico contemporaneo constituido por los Andes. La
teoria que postula esta relacion es la Tecténica de Placas o Tecténica Global (Isacks
et al, 1968). La idea basica de esta teoria es que la envoltura mas superficial de la
tierra solida, llamada Litosfera (100 Km), esta dividida en varias placas rigidas que
crecen a lo largo de estrechas cadenas meso-ocednicas casi lineales; dichas placas son
transportadas en otra envoltura menos rigida, la Astendsfera, y son comprimidas o
destruidas en los limites compresionales de interaccién, donde la corteza terrestre es
comprimida en cadenas montanosas o donde existen fosas marinas (Berrocal et al,
1975). Los rasgos tecténicos superficiales mds importantes en el drea de estudio son:

s La Fosa Oceédnica Peri-Chile.

La Dorsal de Nazca.

» La porcién hundida de la costa norte de la Peninsula de Paracas, asociada con
un zocalo continental méas ancho.

La Cadena de los Andes.

Las unidades de deformacién y sus intrusiones magmaticas asociadas.

Sistemas regionales de fallas normales e inversas y de sobreescurrimientos.

Los Sistemas de Fallas. Los diferentes sistemas de fallas que se distribuyen en
el continente, se han formado como un efecto secundario de la colision de la placa
ocednica y la placa continental. Este proceso generé la presencia de plegamientos y
fracturas en la corteza terrestre. Estos sistemas de fallas se localizan en el altiplano y
en la regién Subandina de Norte a Sur. Asimismo, estos sistemas se localizan en los
pies de las Cordilleras o nevados (Cordillera de Huaytapallana, Cordillera Blanca,
Cordillera de Vilcabamba) (James, 1978) y entre los limites de la Cordillera Occi-
dental y la zona costera (Falla de Marcona, Huaypira, etc.).

La regién de Ayacucho presenta las siguientes caracteristicas:

Fallas de Razuwilcas. Este sistema es un conjunto de fallas que se encuentran loca-
lizadas entre Huanta y Pampa de la Quinua en el departamento de Ayacucho.

El buzamiento de esta falla es en direcciéon NE y alcanza una longitud de 100 km de
largo aproximadamente.

4.3. SISMICIDAD

4.3.1. Sismicidad Historica

Silgado (1978) realizé la més importante descripcién ordenada de la historia sismica
del Perd. Desde el siglo XVI hasta el siglo XIX sélo se reportan los sismos sentidos
en las ciudades principales, indicando que dicha actividad sismica no es totalmen-
te representativa, ya que pueden haber ocurrido sismos importantes en regiones
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remotas, que no fueron reportados. Dorbath et al (1990) analizaron los grandes sis-
mos histéricos y obtuvieron cantidades estimadas de longitudes de ruptura en un
diagrama espacio-tiempo de los grandes sismos histéricos del Perd. Se muestra la
existencia de tres zonas diferentes correspondientes a la segmentacion de la placa
de Nazca subducida en la placa Sudamericana. La actividad sismica en el Norte y
Centro del pais es compleja debido a la irregularidad de las longitudes de ruptura, la
zona Sur tiene un modelo sismico simple y regular, ya que ha experimentado cuatro
grandes sismos cuyo tiempo de recurrencia es del orden de un siglo; ésta es una zona
de alto riesgo sismico.

4.3.2. Sismicidad Instrumental

La informacién sismolégica instrumental del Peri se encuentra recopilada en el
Catdlogo Sismico del Proyecto SISRA (Sismicidad de la Regién Andina, 1985), que
tiene eventos desde el ano de 1900. Este catdlogo fue actualizado hasta 1990-1 con
los datos verificados por el ISC (International Seismological Centre). Para la ela-
boracidén de este catdlogo se consideraron los registros cuya magnitud m; es mayor
6 igual a 4.0, ya que a partir de este valor los sismos adquieren importancia inge-
nieril. La informacién sismoldgica de 1990-11 a 1991-II tiene cardcter preliminar y
ha sido recopilada del NEIC (National Earthquake Information Center) y del IGP
(Instituto Geofisico del Peru).

Dentro de la metodologia para el célculo del peligro sismico se considera que los
eventos sismicos presentan una distribucidon de Poisson, que se caracteriza por su-
poner independencia entre los tiempos de ocurrencia, ya que cada uno de los sismos
se considera como un evento aislado e independiente. Por ello es necesario depurar
del catédlogo todas las réplicas y premonitores, quedando los sismos como eventos
principales.

En el catdlogo sismico (1900,1990-I) depurado se cuenta con 4276 sismos. La es-
tadistica sismica no es homogénea o integra; la mayor parte de los eventos ocurridos
antes de 1960 no tienen reportada su magnitud. Sélo a partir de 1963 los datos ins-
trumentales son mas precisos, afio en el cual la red de sismdgrafos WWSSN (World
Wide Standard Seismograph Network) estaba finalmente instalada.

El andlisis de peligro sismico se realiza en funcién de la magnitud. Las escalas de
magnitud utilizadas son m; y M, calculadas a partir de las ondas de cuerpo y de
superficie respectivamente.

Se calculd la siguiente relacion entre estas dos magnitudes, de manera que se pueda
utilizar cualquiera de ellas para homogenizar la muestra de datos.

my = 3.30 + 0.40M

La distribucién espacial de la actividad sismica no es uniforme. Esté principalmente
concentrada en los bordes de los grandes bloques tectdnicos, denominados placas
tectonicas. La actividad sismica en el Pert y dreas vecinas es el resultado de la in-
teraccion de las placas tecténicas de Nazca y Sudamericana, y el proceso de reajuste
tectonico del Aparato Andino (Ocola, 1989).
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La actividad sismica en la zona Norte y Centro del pais esta distribuida en dos fa-
jas sismicas longitudinales a los Andes; una occidental a los Andes y exclusivamente
producto de la subduccién con hipocentros mayormente superficiales y algunos inter-
medios; y la otra, oriental a los Andes que involucra tanto a procesos de subduccién
(para hipocentros de profundidades intermedias. hasta 300 Km), como también a
procesos secundarios, tal como la accién compresiva del escudo brasilero contra el
cinturén andino. Estas dos fajas sismicas se unen en la zona de transicién sismo-
tecténica (13°-14° Sur), para constituir una sola amplia faja sismica en la regién
sismotectonica del Pert (Deza, 1990).

Existe una actividad sismica superficial causada por el proceso de reajuste tectonico
del Aparato Andino.Los sismos recientes e histéricos de Ayacucho, Cusco, Urcos y
norte del lago Titicaca, son manifestaciones de esta zona sismica, muy superficial y
destructiva (Ocola, 1989).

4.4. FUENTES SISMOGENICAS

La distribucién espacial de la actividad sismica y las caracteristicas neotectonicas
en el Perd, han permitido definir 20 fuentes sismogénicas con caracteristicas sismo-
tectonicas particulares. Se presentan estas fuentes como areas, ya que no existen
suficientes datos como para modelar las fallas como fuentes lineales.

El hecho que la actividad sismica en el Perd es el resultado de la interaccién de
las placas Sudamericana y de Nazca y el proceso de reajuste tecténico del Aparato
Andino, nos permite agrupar a las fuentes en:

Fuentes de Subduccién y Fuentes Continentales.

Las Fuentes de Subduccién modelan la interaccion de las placas Sudamericana y de
Nazca. Las Fuentes 1, 2, 3, 4 y § estdn ubicadas a lo largo de la costa y representan
la sismicidad superficial en la zona de Benioft (0-70 Km). Las Fuentes 13, 14, 15,
16, 17, 18 y 19 representan la sismicidad intermedia (71 a 300 Km). La Fuente 20
representa la sismicidad profunda en la superficie de Benioff (500 a 700 Km). Las
Fuentes Continentales 6, 7, 8, 9, 10, 11 y 12 estén relacionadas con la actividad
sismica superficial andina. Las fuentes ubicadas en la zona Norte, frontera con el
Ecuador y en el Sur, frontera con Chile, fueron definidas considerando las fuentes
propuestas por Bonilla y Ruiz (1992) y Aiquel (1990), respectivamente. En la Figura
4.1 se muestra la ubicacién de las Fuentes Continentales y Fuentes de Subduccién
Superficiales (0-70 Km), formando 2 fajas longitudinales a los Andes. En la Figura
4.2 estédn ubicadas las Fuentes de Subduccion Intermedias (71-300 Km) y Profundas
(500-700 Km).

4.5. PARAMETROS SISMOLOGICOS

Cada una de las fuentes sismogénicas tiene caracteristicas propias definidas por sus
pardmetros sismoldgicos: magnitud minima de homogeneidad (Mpm), pendiente de
la distribucién de Gutenberg-Richter (b), tasa media anual de actividad sismica (m)
y magnitud méxima (Mpmg.). Las escalas de magnitud mads utilizadas son my y M;.
Dependiendo de la escala utilizada, los sismos muestran valores asintdticos a partir
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de una cierta magnitud (Idriss, 1985). Para evitar este problema de saturacién de
la magnitud se utilizard la magnitud M definida como Mdéz(my, Mj).

Para determinar la sismicidad de cada zona sismogénica se utiliza la expresién de
Gutenberg y Richter:

lgN =a-—bM

Donde:
N= Numero acumulativo de sismo de magnitud M o mayor por unidad de tiempo.
a,b= Parametros que dependen de la sismicidad de la zona.

La expresion anterior se puede escribir como:

N = 10%M
Donde:

B = binl0

Para determinar los valores de a y b se utilizé el método de la maxima verosimilitud
que ajusta la recta al valor medio de los datos sobre la magnitud minima de ho-
mogeneidad, incluida la maxima magnitud observada, normalizando el aporte que
hacen los sismos de diferentes magnitudes. Esto hace que el valor de b refleje de
mejor forma las caracteristicas de la regién (Bonilla y Ruiz, 1992).

La tasa m es la tasa media anual de ocurrencia de eventos mayores o iguales que
la magnitud minima de homogeneidad. Para determinar la tasa m se utiliza una
variacion del diagrama de Gutenberg y Richter, que consiste en dibujar un nimero
acumulativo de eventos mayores a una determinada magnitud versus el tiempo. De
estos graficos se puede determinar la magnitud minima de homogeneidad (Mmin)
y la tasa m. La magnitud minima de homogeneidad corresponderd al grafico cuyo
diagrama acumulativo versus tiempo muestre un comportamiento lineal y monotoni-
camente creciente, mostrando que a partir de esa magnitud el catdlogo es homogéneo
y completo. La tasa m es la pendiente de la curva acumulativa de eventos mayores o
iguales a M versus el tiempo. M4, s la magnitud maxima probable que puede
ser liberada como energia sismica (McGuire,1976). Para determinar esta magnitud
se utiliza el criterio de que el méds grande evento que ha ocurrido en la fuente en el
pasado, es el mdximo sismo que se espera en el futuro.

En los Cuadros 4.1 y 4.2 se presentan los pardmetros sismolégicos de las veinte
fuentes sismogénicas. Para determinar las profundidades representativas de los hi-
pocentros en las zonas sismogénicas se realizé un andlisis estadistico de célculo de
frecuencias de sismos versus profundidad.

Leyes de Atenuacion

Se utilizaron dos leyes de atenuacién de aceleraciones, la primera es la propuesta
por Casaverde y Vargas (1980) y ha sido empleada para las fuentes asociadas al me-
canismo de subduccién. Esta ley estda basada en los registros de acelerdgrafos de las
componentes horizontales de diez sismos peruanos registrados en Lima y alrededores.
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A = 68.7¢"%Ms (R 4 25)710

La segunda ley de atenuacién de aceleraciones utilizada es la propuesta por McGui-
re (1974) para la Costa Oeste de los Estados Unidos y ha sido empleada para las
fuentes asociadas a sismos continentales.

A = 472210%%Ms (R 4 25)13
A= Aceleracién en cm/s?.

M,= Magnitud expresada en ondas de superficie.
R= Distancia hipocentral en Kms.

, PROFUNDIDAD
FUENTES ‘577 [ BETA | TASA (Km)
76 30 | 74 | 08 | 158 50
F7 30 | 74 | 0.98 | 020 10
Fg 30 | 7.0 | 0.88 | 058 65
79 30 | 75 | 095 | 0.90 60
F10 30 | 73 | 090 | L.19 50
Fil 30 | 71 | 0.95 | 7.69 35
F12 30 [ 71 | L8 | 096 50

Cuadro 4.1: Pardmetros Sismoldgicos de las Fuentes Continentales.

T, PROFUNDIDAD
FUBNTES 37— [ BETA | TASA (Km)
Fl 30 | 81 | 080 | 2.10 50
) 50 | 7.9 | 135 | 2,13 10
F3 30 | 80 | 107 | 6.96 50
F4 3.0 8.2 1.55 3.63 50
F5 50 | 82 | 119 | 361 60
F13 30 [ 69 | 112 | 1.05 100
F14 3.0 6.5 1.21 1.16 100
Fi5 30 | 72 | 094 | 18 100
Fi6 50 | 72 | 137 | 321 135
F17 30 | 75 | 158 | 5.94 120
Fi8 30 | 75 | 001 | 421 120
F19 30 | 7.0 | 130 | 245 150
F20 50 | 7.5 | 084 | 085 610

Cuadro 4.2: Pardmetros Sismoldgicos de las Fuentes de Subduccién.
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4.6. EVALUACION DEL PELIGRO SiSMICO

El peligro sismico se define por la probabilidad que en un lugar determinado ocurra
un movimiento sismico de una intensidad igual o mayor que un valor fijado. En ge-
neral, se hace extensivo el término intensidad a cualquier otra caracteristica de un
sismo, tal como su magnitud, la aceleraciéon méxima, el valor espectral de la veloci-
dad, el valor espectral del desplazamiento del suelo, el valor medio de la intensidad
Mercalli Modificada u otro pardametro.

La ocurrencia de un evento sismico es de cardcter aleatorio y la Teoria de las Proba-
bilidades es aplicable en el anédlisis del riesgo de su ocurrencia. Aplicando esta teorfa
se puede demostrar que si la ocurrencia de un evento A depende de la ocurrencia de
otros eventos: E1, E2, ........ En, mutuamente excluyentes y colectivamente exhaus-
tivos; entonces, de acuerdo al teorema de la “Probabilidad Total” se tiene para la
probabilidad de ocurrencia de A:

P(A) =) P(A/E,)P(E;)
Donde: P(A/E;) es la probabilidad condicional que A ocurra, dado que F; ocurra.

La intensidad generalizada (I) de un sismo en un lugar fijado puede considerarse
dependiente del tamaifio del sismo (la magnitud o intensidad epicentral) y de la
distancia al lugar de interés. Si el tamaio del sismo (S) y su localizacién (R) son
considerados como variables aleatorias continuas y definidas por sus funciones de
densidad de probabilidad, fs(s) v fr(r) respectivamente; entonces, el peligro sismico
definido por la probabilidad que la intensidad I sea igual o mayor que una intensidad
dada, serd: P(I > (i)) y estd dada por:

PU 24) = [ [ PU/(S, R)S(S) r(r)dsdr

Esta es la expresion que resume la teoria desarrollada por Cornell en 1968, para ana-
lizar el peligro sismico. La evaluacion de esta integral es efectuada por el programa
de computo RISK desarrollado por McGuire (1976) en el cdlculo del peligro sismico.

Nivel de Confidencia

En el presente estudio de peligro sismico, el nivel de excedencia (RISK;) y pro-
babilidad extrema se definen como la probabilidad que en un tiempo determinado
(tiempo de vida 1til) ocurra un sismo de intensidad igual o mayor a una intensidad
dada. El nivel de excedencia se expresa de la manera siguiente:

RISK, =1 — ¢ t/Ru(@

Donde:

t= Tiempo de vida 1til
Ry(a)= Periodo de retorno promedio en afios de un sismo de intensidad >a.

El nivel de confidencia se expresa como:
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Nivel de confidencia = 1 — RISK,

Los movimientos de disefio que el ingeniero debe seleccionar estan asociados a un
nivel de excedencia suficientemente pequeno durante la vida util de la edificacion.
La seleccién de los movimientos sismicos dependen del tipo de obra.

Determinacién del Peligro Sismico.

Calculados los pardmetros sismolégicos de las fuentes (Mo, Mmesz, 5, m), las pro-
fundidades representativas de los hipocentros de las fuentes y seleccionadas las leyes
de atenuacion, se calcularon las aceleraciones horizontales mediante el programa
RISK en un punto determinado.

Coordenadas de las Fuentes.

Los datos requeridos para el programa RISK son el nimero de Fuentes y el niimero de
subfuentes para cada fuente. Las coordenadas geogréaficas son conocidas, lo podemos
encontrar en los trabajos del Dr. Ing. Jorge Hurtado.

FUENTES | COORDENADAS GEOGRAFICAS
7750 | 101,58 | =76.92 0119
79.83 | -01.65 | -78.90 02,53
FUENTE 6 | 7996 | .02.46 | -78.97 03.43
80.92 | -02.96 | -80.79 03.44
77898 | 0820 | -77.96 0807
FUENTE7 | 2751 | -1047 | -76.83 110.23
- 7584 | 13.87 | 74.76 1313
FUENTE 8 | 7300 | -16.53 | -71.41 14.67
7300 | 16.53 | 7141 1467
FUENTE 9 | o071 | .18.67 | -68.12 11613
76.02 | F0L.19 | -76.50 0100
FUENTE 10 | -78.90 | -02.53 | -77.35 -02.40
79.10 | -05.20 | -77.00 04.77
77910 | 20520 | -75.10 0433
FUENTE 11 | -76.34 | -10.67 | -74.17 109.33
7476 | -13.13 | -72.48 11.40
476 | 1313 | -72.48 1140
FUENTE 12| ge10| -16.13 | -67.76 113.80

Cuadro 4.3: Coordenadas de las Fuentes Continentales.
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FUENTES | COORDENADAS GEOGRAFICAS
780.29 [ +02.00 | 7832 +02.00
FUENTE 1 | -81.39 | -00.97 | -79.65 01.21
81.52 | -02.39 | -80.19 20250
55.00 | 03.30 | 8017 03.45
FUENTE 2 | -82-00 | -06.83 | -80.67 -05.42
81.17 | -09.00 | -79.27 -07.90
8117 | 0900 | 7927 07.00
FUENTE3 | 2700 -14.80 |-75.84 13.87
7700 | 1480 |-17.87 13.87
FUENTE4 | -1 161 75.84 | -73.00 16.53
7416 | -17.87 | 73.00 1653
FUENTE 5 | -71.85 | -19.87 | -69.21 -19.00
71.85 | -22.00 | -69.21 -22.00
7873 | 102.00 | 76.00 | 0182
FUENTE 13 | -81.00 | -00.67 | -79.50 02,55
-81.00 | -03.07 | -79.20 -03.07
81,00 | 03.07 | -79.20 03.07
FUENTE 14 | -81.93 | -05.73 | -78.60 -04.00
79.80 | -08.13 | -77.17 06,53
79.80 | 08.13 | 77.17 06,53
FUENTE 15 | 798| 1430 | -73.86 12.46
76.38 | -14.30 | 73.86 13.46
FUENTE 16 | 7999 | 16.87 |.71.01 14.40
7398 | 16.87 | 7121 14.40
FUENTE 17 | -70.86 | -18.80 | -68.93 1573
70.38 | -22.00 | -67.98 122,00
79.50 | 0255 | 77.50 20073
FUENTE 18 | -78.60 | -04.00 | -75.51 02,06
7717 | -06.53 | -75.27 -05.33
7717 | 0653 | 7527 0533
FUENTE 13 | 7586 | .12.46 | -72.03 1113
7331 | 06.67 | -71.00 0633
FUENTE 20 | 21941 1130 | -69.69 110,93

Cuadro 4.4: Coordenadas de las Fuentes de Subduccién.
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Figura 4.1: Fuentes Sismogénicas Superficiales.
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Figura 4.2: Fuentes Sismogénicas Intermedias y Profundas.
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Capitulo 5
DISENO POR DESEMPENO

5.1. INTRODUCCION

En los 1ltimos 70 aiios, los conceptos de resistencia y desemperfio se han considerado
como sindénimos. Sin embargo, con las ensefianzas aprendidas de los sismos ocurridos
durante los ultimos 25 anos, se ha generado un importante cambio sobre la concep-
ciéon de que al incrementar la resistencia se aumenta la seguridad y se reduce el
dano. Por lo tanto, algunos cédigos de diseno sismorresistente han sido actualizados
haciendo énfasis en cambiar la concepcion de resistencia por desempeiio (Priestley,
2000).

El diseno por desempeno es uno de los tipos de disefio por capacidad, donde se
busca que la estructura tenga un desempeno adecuado, medido a partir de variables
especificas, como por ejemplo desplazamientos.

Las recomendaciones del ATC-40 define claramente los objetivos de comportamien-
to sismico, para lo cual relaciona los niveles de comportamiento con los niveles
esperados de movimiento simicos. En el documento se definen tres niveles de com-
portamiento (operacién inmediata, seguridad de vida y estabilidad estructural) y
tres niveles de amenaza sismica.

5.2. PROCEDIMIENTOS DE ANALISIS
SISMICO DE ESTRUCTURAS

Los principales procedimientos de analisis sismico son los siguientes:

1. Anilisis Estdticos Lineales (ALE) NORMA E.030

2. Anélisis Dindmicos Lineales (ALD). Se usan dos tipos:

= Tiempo Historia, cuando se usan registros de aceleracién y las respuestas
estructurales se conocen lo largo de toda la duracién del evento sismico.

= Espectro de Respuesta, cuando se trabaja con los espectros obtenidos
de los registros de aceleracion, combinando los aportes de cada modo, a
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fin de obtener un valor representativo de la respuesta en cada modo de
vibracién implican la necesidad de combinarlas adecuadamente.

3. Anadlisis Estaticos No Lineales (ANLE), mds conocidas como Push - Over,

por su nombre en inglés, cuya principal caracteristica es la de usar sistemas
equivalentes de un grado de libertad y que tnicamente nos permiten apreciar
respuestas globales de la estructura.

. Analisis Dinamicos No Lineales (ANLD), cuando conociendo las propiedades
de los materiales constitutivos de nuestra estructura y de los elementos de los
sistemas estructurales, hacemos usos de registros de aceleracién, en un cierto
nimero de ellos, para predecir las respuestas de nuestro sistema, generalmente
las basadas en desplazamientos. Las herramientas mds conocidas, desde la
optica de la discretizacidén, son:

» Elementos Finitos, sumamente poderoso, pero consumidor de ingentes

recursos de hardware, que lo hace prohibitivo en su uso en la mayoria
de los casos, de tal modo que solamente ciertas instituciones tienen los
equipos y el software capaces de manejar en forma aceptable los re-
querimientos que implican el modelar una estructura. Permite predecir
respuestas de resistencia y desplazamiento al detalle.

Macro Elementos, que usando las curvas de esfuerzo-deformacion y el
método de las fibras por un lado e incorporando modelos histeréticos
para diversos elementos (vigas, columnas, muros, rotulas, resortes, ca-
bles, etc.) por otro, permiten predecir de una forma no tan onerosa, la
respuesta de nuestro sistema estructural. Ideal para respuestas de des-
plazamiento ( rotaciones, curvaturas, deformaciones de entrepiso, etc.).

El rango de aplicacion de los diversos tipos de andlisis, superpuesto a una curva de
capacidad, se muestra en la Figura 5.1, es interesante ver que los procedimientos
dindmicos no lineales cubren toda la gama de respuestas estructurales.

» Analisis Lineal Estético.

Anélisis Dindmico Modal Espectral.

Analisis Dindmico Modal Tiempo Historia.
Analisis Dindamico Explicito Tiempo Historia.
Analisis No Lineal Estatico: Push Over.

Analisis No Lineal Dindmico Tiempo Historia.

Los primero 04 tipos de analisis no son adecuados para predecir el Dano, como lo
son los 02 ltimos.
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T > "
Rango , A Desplazamiento
Lineal Rango No Lineal Ineléstico

Elastico

Figura 5.1: Curva de Capacidad y Tipo de Anélisis.

5.3. RELACIONES MOMENTO-CURVATURA

Cuando se determina un disefio estructural, es muy importante conocer la relacién
momento curvatura M — ¢, de las secciones de sus elementos, con el objeto de co-
nocer cuadl es la capacidad de ductibilidad por curvatura pg, la méxima capacidad a
flexién del elemento M, y comparar esta cantidad con las demandas que se tienen en
el disefio. Si un elemento tiene muy poca capacidad de ductibilidad por curvatura va
a presentar una falla fragil cuando la estructura ingrese al rango no lineal, lo cual no
es deseable. Lo ideal es que tenga un valor alto de uy para que la estructura disipe
la mayor cantidad de energia, para que sea posible la redistribucién de momento y
de esa manera trabajen todos los elementos de una forma adecuada. El diagrama
M — ¢ es funcién de los modelos constitutivos que se utilizan para determinar la
relacion esfuerzo-deformacion del acero. Si se emplea el modelo elasto-plastico para
el acero, los valores de ug que se obtengan serdan bajos. En cambio si se utiliza un
modelo de acero que contemple endurecimiento post fluencia se encontraran valores
mas altos de ug y son mas cercanos a la realidad.

Baésicamente hay algunas formas de calculo del diagrama momento curvatura pero
todas ellas estdn basadas en los mismos principios que son: compatibilidad de de-

formaciones, equilibrio de fuerzas y equilibrio de momentos.

La curvatura se calcula como la razon de la deformacion del acero €,, sobre la
distancia al eje neutro.
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MODELADO DEL COMPORTAMIENTO DEL MATERIAL

El comportamiento de los aceros puede modelarse mediante el diagrama tension-
deformacion de la Figura 5.2, que se conoce como comportamiento elastoplastico
perfecto, o mediante el diagrama tensidén-deformacion de la Figura 5.3 en el que se
considera el endurecimiento por deformacién.

Ambos modelos de comportamiento suponen que los limites de proporcionalidad,
elastico y de fluencia coinciden. El modelo elastopldstico perfecto supone que la
tension de fluencia del material se mantiene constante para cualquier deformacion
superior a la del limite elastico.

Bl

N >
&y €

Figura 5.2: Modelo Elastico Perfectamente Plastico.
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Figura 5.3: Modelo Elastico-Plédstico con Endurecimiento por Deformacion.
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€y Est €
Figura 5.4: Modelo Trilineal.

Plastificacién de la seccién en fexién pura

En la Figura 5.5 s¢ muestran una seccion sometida a un momento flector segun el
eje y, y los diagramas planos de las distribuciones de deformaciones longitudinales
y tensiones normales correspondientes. En ninguna de la fibras se ha alcanzado la
deformacién del limite eldstico y en consecuencia las tensiones en cualquier punto
de la seccién estan por debajo del limite elastico del material.

Figura 5.5: Diagramas de distribucion de deformaciones y de tensiones en régimen
elastico

Las distribuciones de tensiones y deformaciones son lineales, respondiendo a las
ecuaciones

J,:(y,z)z—z
I
o)y, z M
€(z) = ()éy ):EIZ:XZ
v

siendo E el médulo de elasticidad longitudinal y x la curvatura de la seccion. Con-
siderando una rebanada diferencial de un elemento estructural, la curvatura y de
la seccion es el angulo que se inclina una cara de la rebanada respecto de la otra,
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dividido por la distancia que las separa. Si se consideran dos secciones separadas
una unidad de longitud, la curvatura es:

Xzz'ej;—)

Si el momento flector se va incrementando, la tensién y la deformacién en cada fibra
de la seccién aumentan. Habra un valor de M para el que la deformacién en las fibras
extremas (las més tensionadas) coincida con la deformacién en el limite eldstico, €.,
correspondiéndoles la tension del limite elastico, o.. En la Figura 5.6 se muestran los
diagramas planos de las distribuciones de deformaciones longitudinales y tensiones
normales.

£=Eli O=0e
i 2 im «\ |
\ \\ !
ya— MG i . \Leje neutro
N,

| N N

. X L3

Yz €=Elim O=0e

Figura 5.6: Diagramas de distribucion de deformaciones y de tensiones en régimen
elastico con las fibras extremas alcanzando el limite eldstico

Si se sigue incrementando el momento flector, se llegard a un estado tal que las
fibras extremas de la seccion habran superado la deformacién correspondiente al
limite eldstico junto con parte de las contiguas, trabajando todas ellas a una misma
tension o.. En la Figura 5.7 se muestran los diagramas planos de las distribuciones
de deformaciones longitudinales y tensiones normales correspondientes.

E>Elim
gl
&lin o
< M. G - . eje neutro
g N
i, b
vz £>€lim P

Figura 5.7: Diagramas de distribucién de deformaciones y de tensiones en régimen
elastoplastico
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Si se sigue incrementando M, habrd una extensa zona de la seccién donde todas las
fibras superen la deformacién correspondiente al limite eldstico y por tanto trabajen
a la tensién del limite eldstico, como se muestra en la Figura 5.8.

e =5 h
Efim
vz E>Elim O=0e

Figura 5.8: Diagramas de distribucién de deformaciones y de tensiones en régimen
elastoplastico. Gran parte de la seccién plastificada

5.4. CURVA DE CAPACIDAD RESISTENTE

5.4.1. EIl Analisis No Lineal Estatico

Es una alternativa muy practica para encontrar la respuesta sismica de una estruc-
tura en lugar que un anélisis no lineal dinamico que seria lo mas adecuado pero a la
vez es bastante complejo. Dentro del andlisis no lineal estédtico lo que mds se utiliza
es la Técnica del Pushover para encontrar la curva de capacidad resistente de las
estructuras ante acciones sismicas.

La técnica del Pushover consiste en llevar a una estructura ya disefiada de la cual
se tiene armado, al colapso; esto se logra mediante colocacion de cargas laterales
incrementales, esta cargas se aplican en la misma direccién hasta que la estructura
colapse.

Con el objeto de conocer el verdadero Coeficiente de Seguridad de la Estructura es
entonces muy importante conocer la Carga Limite o Carga de Rotura que produce
el colapso de la estructura y el estado de solicitaciones en ese instante, razén por la
cual el Ingeniero debe estar familiarizado con los elementos bésicos de los Métodos
de Anadlisis Pléstico.

El objetivo del analisis Pushover es evaluar la resistencia total, medida tipicamente
a través de la cortante basal y desplazamiento méximo asi como la capacidad de
ductibilidad de la estructura del puente.

El analisis pushover puede analizar la secuencia de los estados limite, formacién de
rotula plastica, y redistribucién de fuerzas a lo largo de la estructura, con el incre-
mento de las fuerzas laterales o demanda de desplazamiento.

Casos de Carga Pushover.

La carga lateral en el anédlisis Pushover es llevado a cabo en varias direcciones, inclui-
das la longitudinal, transversal y con un angulo « respecto a la direccién principal o
ejes del puente. El valor de los médximos desplazamientos (Ans,) €s calculado para
cada direccion de analisis. Para puentes que son asimétricos con respecto al plano
perpendicular a la aplicacion de las cargas laterales, la carga laterales o los desplaza-
mientos deben ser aplicadas en ambas direcciones positiva y negativa, y las méximas
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fuerzas y deformaciones obtenidas de ambas direcciones se usardn en el diseno.

Verificacion de la Curva de Pushover.

A la terminacion de la fase de andlisis, la curva Pushover se obtiene, donde la cor-
tante basal total y la capacidad de desplazamiento del puente son determinados.
Una rapida revisién de los valores de cortante basal debe de ser llevado a cabo para
verificar los resultados del anélisis Pushover, de acuerdo con el numero y capacidad
de las rotulas plasticas que se espera que se formen en cada direccion de carga, la
capacidad de ductibilidad calculada.

A Capacidad Maxima

Cortante Basal

Purto de Falla

» Desplazamiento

5 5,

Figura 5.9: Curva Tipica Pushover.

Valor Limite de Desplazamiento.

El andlisis pushover de un puente es llevado a cabo como un método de control
de desplazamiento a un valor de desplazamiento limite especifico en un punto de
referencia, tal como el nudo superior de una columna o el centro del tramo de la
superestructura.

5.4.2. Rotulas Plasticas

Definir la relacion de momento-rotacion o momento-curvatura con la correspondiente
longitud de rétula pléstica en los pardmetros de control de desplazamiento, para
ambas direcciones de flexién (positivo y negativo), en donde la simetria puede ser
usada para simplicar. La definicién del comportamiento no lineal debe incluir los
siguientes puntos, normalizado con respecto al punto de fluencia.

= A(Carga nula).
» B(Punto de fluencia).

» C(Capacidad Méxima).

» D(Resistencia Degradada).
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» E(Punto de falla).

Fuerza | -
o —
e
Momento. B
D E
—s
A Origen del ) Defarmacidn
Comportamiento o
Elastico Rotacién.

Figura 5.10: Relacién de Fuerza-Desplazamiento o Momento-Rotacién para la Rétula
Plastica

Al multiplicar la Curva Momento-Rotacién por la longitud de rétula pléstica obten-
dremos la Curva Momento-Rotacién.

Se asume que la resistencia al corte es suficiente para garantizar que la rétula plasti-
ca serd solamente Axial y Flexion.

A mayor grado de no-linealidad de la estructura, los ciclos de histéresis son mas
grandes, por lo que la disipacién de energia es mayor. Si el grado de no linealidad
de la estructura no es significativa, es esperable que no todas las rétulas incursionen
en rango no lineal, permaneciendo elasticas.

Fy

Fy

Figura 5.11: Seccion en Régimen Plastico.

5.4.3. Amortiguamiento

El amortiguamiento es la disipacién de energia mecédnica que se traduce en el de-
terioro del movimiento en un sistema de vibracién lineal o no lineal bajo fuerzas o
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deformaciones impuestas. El material de amortiguamiento se refiere a la disipacién
de energia por deformacién de un medio continuo, y la radiacién de amortiguacién
es la atenuacién de las amplitudes de vibracion debido a la dispersién de onda sobre
una gran area o volumen.

El amortiguamiento estructural en una estructura de puente puede por lo tanto ser
definido como la energia de disipacién en el sistema de puente reunido que inclu-
ye material de amortiguamiento en las componentes estructurales, comportamiento
ciclico ineldstico de los miembros, perdida por friccién en las interfaces de contacto
y conexiones, y amortiguamiento de la radiacidn en el soporte a los suelos y pilares.
Para puentes Estdndar ordinario, el efecto de amortigunamiento de la radiaciéon puede
ser obviado debido a la pequena asimetria y tramos cortos.

El mecanismo maés utilizado para representar la energia de disipacién es el amor-
tiguamiento viscoso, el cual asume la existencia de fuerza disipadora que son una
funcién de la velocidad. Estas fuerzas equivalentes del amortiguamiento viscoso pre-
tenden modelar la energia de disipacién dentro del limite elastico lineal de un sistema
estructural. Equivalentes relaciones de amortiguamiento viscoso en cada modo de
vibracion se construyen como representaciones matematicas de mecanismos de disi-
pacion de energia real. Para la mayoria de los suelos y estructuras, sin embargo, la
energia es disipada histeréticamente, que es, por fluencia o deformacioén pléstica del
material.

Determinacién de las propiedades de amortiguacion.

En un simple sistema lineal, las propiedades de vibracién (periodos naturales), for-
mas de modo, y la relacién de amortiguamiento modal pueden ser determinadas por
fuerzas armonicas o ensayos de vibracién libre.

En grandes, complejas y estructuras fluidas tal como los puentes, esto no es practico
para determinar o verificar experimentalmente las propiedades de amortiguamiento.
Por lo tanto, una estimacién de los coeficientes de amortiguamiento modal que dan
cuenta de todos los mecanismos de energia de disipacidon de la respuesta de un sis-
tema de un puente no puede ser determinado con precisién, y valores tipicos son
usados sobre la base de mediciones o datos estimados de estructuras similares.

5.4.4. Modelo Bilineal de la Curva de Capacidad

Existen varios criterios para encontrar el modelo bilineal de la curva de capacidad
resistente con el que se determina el punto en el cual la estructura deja de trabajar
en el rango eldstico e inicia su trabajo en el rango no lineal. A este punto se deno-
mina punto de fluencia de la estructura.

Criterio de la Rigidez Tangente Horizontal

En este criterio se traza la tangente a la curva de capacidad resistente, en el rango
eldstico, luego se traza una horizontal en el punto de Cortante Basal V,, , como se
muestra en la Figura 5.5; la interseccién de estas dos rectas definen el desplazamien-
to limite entre el rango eléstico e ineldstico D,

Criterio de las Rigideces Tangentes
Corresponde al caso en que se trazan dos tangentes a la curva de capacidad resisten-
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Dy b
Figura 5.12: Criterio de la Rigidez Horizontal.

te, una en el rango elastico y otra en el punto de cortante V,,, el punto de interseccion
de las dos tangentes determina el punto de fluencia de la estructura.

1

[ S

Dy D

Figura 5.13: Criterio de las Rigideces Tangentes.

Criterio de las Areas Iguales

Este criterio es més elaborado, con relacién a los anteriores en el sentido de que
se debe realizar mds operaciones. El punto de fluencia se determina en forma ite-
rativa hasta que el drea exterior se considere aproximadamente igual al drea interior.
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Areas iguales

Dy D

Figura 5.14: Criterio de las Areas Iguales.

5.5. RESPUESTA SISMICA DE LA ESTRUC-
TURA

Existe dos metodologias para determinar la respuesta sismica de la estructura, me-
diante el método del Espectro de Capacidad, y ¢l método Tiempo-Historia, que a
continuacion desarrollamos:

5.5.1. Método del Espectro de Capacidad

Se aplica el Método del Espectro de Capacidad para encontrar el punto de demanda
de una estructura. Se determina el punto de demanda para los espectros de riesgo
sismico recomendados por el ATC-40.

En el método del Espectro de Capacidad se coloca en un sélo gréfico el Espectro de
Capacidad y el Espectro de Demanda. El punto de cruce de los dos espectros deter-
mina el punto de demanda que no es otra cosa que aquel punto de desplazamiento
lateral méaximo en el sistema de un grado de libertad de la estructura. Pero este
punto de demanda debe ser tal que la demanda de ductibilidad de la accidn sismica
sea igual a la demanda de ductibilidad de la estructura. Para lograr esto se realiza
un célculo interactivo.

ESPECTRO DE DEMANDA

Los espectros de demanda, relacionan el desplazamiento espectral Sy, con la acele-
racién espectral S,.. La ecuacién que se utiliza para el cambio, en el rango eldstico,
es la siguiente:

T2

" 4n?

Sde Sa_e

Saes Sae, corresponden al desplazamiento y aceleracion espectral, para el rango elésti-
co. Sean Sy y S,, €l desplazamiento y aceleracion espectral para el rango inelédstico
y considerando que el espectro ineldstico se obtiene dividiendo el espectro elastico
para el factor de reduccion de las fuerzas sismicas R, de tal forma que:
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S
Sa. _ Pae
RP’-
T?
Sd = ﬁ.&msa

Donde p, es la demanda de ductibilidad.

ESPECTRO DE CAPACIDAD

Uno de los métodos que dia a dia va ganando espacio en el anélisis sismico de es-
tructuras es, sin lugar a dudas, el Método del Espectro de Capacidad, que permite
visualizar en un grafico el probable comportamiento de la estructura. Para aplicar
este método es necesario encontrar el espectro de capacidad de la estructura en el
formato, desplazamiento-aceleracion y el espectro de demanda del sismo en el mismo
formato.

El espectro de capacidad de una estructura se obtiene a partir de las ecuaciones que
gobiernan la dindmica de estructura pero trabajando con un sélo modo de vibracién.
Normalmente se considera el primer modo de vibracién ya que se considera que este
es el modo mas dominante pero es importante tener muy claro que se puede en-
contrar el espectro de capacidad asociado a cualquier otro modo de vibracién. Las
ecuaciones con las cuales se pasa de la curva de capacidad resistente al espectro de
capacidad son las siguientes:

D;;

Sy = —21
T1Pa

V.

Sa; = —3
@ OflMT

Donde Vj es el cortante basal para el punto j de la curva de capacidad resistente, D;;
es el desplazamiento lateral maximo para el punto j, v; es el factor de participacion
del modo 1, a, es el factor de participacién del modo 1 en el cortante, Mp es
la masa total de la estructura, ¢y es el valor del modo de vibracién asociado al
desplazamiento lateral maximo, normalmente se obtiene los modos de tal manera
que este valor es la unidad.

Se transforma la curva de capacidad a un espectro de capacidad para un amortigua-
miento de 5 %.

Se calcula el amortiguamiento efectivo como:

Beff = kﬁa+5

B3,: Es el amortiguamiento histerético representado como un amortiguamiento vis-
coso equivalente.
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k: Factor que depende del comportamiento histerético del sistema, varia entre 0.33
y 1, y esta caracterizado por tres tipos:

Tipo A representa un comportamiento histerético con lazos de histéresis estables
y razonablemente llenos, mientras que el tipo C representa sistema con lazos de
histéresis estrangulados y/o degradados; el Tipo B representa un comportamiento
histerético intermedio entre los tipos A y C.

Una curva de histéresis no es mas que el grado de deterioro en la relacién de la
deformacidn-carga aplicada en los materiales y para los elementos estructurales es
la degradacion de la rigidez en la ductibilidad de la disipacién de energfa sismica.
Recupera su longitud inicial al disminuir el esfuerzo, la curva de retorno no es reco-
rrida en sentido contrario.

La falta de coincidencia de las curvas de incremento y disminucién del esfuerzo se
denomina histéresis eldstica. Un comportamiento andlogo se encuentra en las sus-
tancias magnéticas

Puede demostrarse que el drea encerrada por ambas curvas es proporcional a la
energia disipada en el interior del material elastico. La gran histéresis elastica de
algunas gomas las hace especialmente apropiadas para absorber las vibraciones.

Los modelos no degradantes maés sencillos son los bilineales, con una rigidez se-
gunda nula o positiva (‘hardening’). Son empleados con bastante asiduidad para
representar el comportamiento no lineal del acero en estructura metélicas.

5.5.2. Analisis Dinamico-Analisis Tiempo Historia

Debido a las limitaciones del Anélisis Respuesta Espectral procedimiento aproxima-
do de la respuesta dindmica no lineal de un complejo sistema de puente estructural
de tres dimensiones, el analisis tiempo historia no lineal es mayormente recomen-
dado en su lugar. El anélisis no lineal tiempo historia representa la no linealidad
o degradacién de resistencia de los distintos elementos del puente.La carga en el
analisis tiempo historia es el desplazamiento de los cimientos o aceleracién del mo-
vimiento del terreno, no se aplica cargas externamente en los nudos o miembros
de la estructura. Los desplazamientos de disefio no son establecidos mediante un
desplazamiento objetivo, sino que se determinaran directamente a través de andlisis
dindamico usando registros de movimientos del terreno. Las fuerzas de inercia son
producidas en la estructura cuando la estructura se deforma repentinamente debido
al movimiento del terreno y fuerzas internas son producidos en los miembros estruc-
turales.

Cada estructura de puente posee diferentes formas de modo y frecuencia predo-
minantes, que son excitados en funcién de las caracteristicas del movimiento del
terreno y la intensidad. La respuesta del puente calculado es altamente sensible a
las caracteristicas de movimientos del terreno individual.

Para estructuras complejas de tres dimensiones como puentes curvos, la direccion
del sismo que produce el maximo esfuerzo, en un miembro particular o en un punto
especifico, no es evidente. Para todo tipo de puente el andlisis tiempo historia debe
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por lo tanto ser llevarse a cabo usando varios movimientos sismicos diferentes con
angulos de entrada diferente para asegurar que todos los modos son excitados y la
direcciéon de sismo critico es determinada, produciendo una respuesta pico y esti-
mando con precision la demanda sismica de la estructura. Otro método es usando
un mayor conjunto de registros de movimientos sismicos del terreno de tres compo-
nentes en un angulo de entrada.

Dado que los movimientos sismicos pueden excitar las frecuencias altas de la estruc-
tura, dejando los modos altos del sistema del puente, deberia introducir un error
significativo en el resultado del anélisis dindmico. El mimero de grado de libertad y
el nimero de modos considerados en el andlisis deberd ser suficiente para capturar
por lo menos 90 % de masa de participacién en las direcciones longitudinal y tras-
versal.

La principal desventaja del método de andlisis no lineal tiempo historia es el alto
esfuerzo computacional y analitico requerido y la gran cantidad de informacién de
salida que produce. Durante el andlisis, la capacidad de la componente principal
del puente es evaluada como funcién del tiempo, basada en un comportamiento no
lineal determinado por los elementos y materiales. Esta evaluacién es llevada a cabo
para varios ingresos de movimientos del terreno aplicado en diferentes dngulos, y la
respuesta de la estructura es registrada en cada paso del tiempo. A pesar de estos
desafios, la evaluacién de la capacidad usando el método tiempo historia para cada
paso del tiempo produce resultados superiores, ya que permite la redistribucién de
las fuerzas internas dentro de la estructura.

El reciente desarrollo de un hardware de computadora ha permitido reducir el tiempo
requerido computacional y se hizo més préctico para ejecutar muchos anélisis tiem-
po historia de las estructuras complejas de puentes. Adicionalmente, la demanda
sismica puede ser estimada a través de estimaciones estadisticas, usando los valores
de la mediana y desviacion estandar de los desplazamientos de puntos y las fuerzas
de los elementos para determinar la respuesta pico esperada para la estructura.

Métodos de Solucién

El método maés general para la solucidn de la respuesta dinamica del sistema estruc-
tural es por integraciéon directa numérica de las ecuaciones de equilibrio dindmico
en un punto discreto en el tiempo. Este andlisis se inicia en la condicién estética sin
perturbaciones de la estructura y se repite durante todo el tiempo de ingreso del
movimiento del terreno con igual incremento del tiempo para obtener una completa
respuesta estructural analisis tiempo historia bajo una excitacién especifica.
Existen un gran numero de precision, orden superior, métodos de multiples pasos
que han sido desarrollados para la solucién numérica de las ecuaciones diferenciales.
Sin embargo, en un sistema de puente real la ecuacién diferencial de movimiento
involucra desplazamientos, velocidad y aceleracién que no son considerados como
funciones buenas debido a la histéresis no lineal de la mayoria de materiales estruc-
turales, fuerzas de friccién desarrollada entre superficies de contacto, y pandeo de
elementos.

Por lo tanto, sélo métodos de pasos simples son recomendados para la solucién de
las ecuaciones de movimiento de estructuras de puentes.

Los métodos de solucion paso por paso intentan satisfacer el equilibrio dindmico
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en pasos de tiempo discreto y pueden requerir interaccion, especialmente cuando el
comportamiento no lineal es desarrollado en la estructura y la rigidez del sistema
estructural complejo debe ser recalculado debido a la degradacién de la resistencia
v la redistribucién de fuerzas. Diferentes téenicas numéricas se han estudiado por
numerosos investigadores y son generalmente clasificadas ya sea como métodos de
integracion explicita o implicita. Consideraciones importantes para la seleccion apro-
piada del método de integracién para una estructura en particular son la estabilidad
y la precisién de los resultados.

Los métodos de integracidon directa explicita son muy répidas, ya que no requieren
iteracion en cada intérvalo del tiempo. Que permite ningin tipo de amortiguamiento
y no linealidad en los modelos; sin embargo, ellos requieren intérvalos de tiempo pe-
quefios para obtener resultados estables y no producirédn largos e innecesarios datos
de salida. La integracion directa implicita de la ecuacidn diferencial de movimiento
requiere iteracion en cada intérvalo de tiempo para lograr equilibrio, y son compu-
tacionalmente demandantes, solucion de grandes matrices dispersas. Ellos también
no permiten ningun tipo de no linealidad en el modelo estructural, adicionalmen-
te toleran grandes intervalos de tiempo debido a la estabilidad incondicional en
los resultados usando parametros determinados. Entre los métodos de integracion
implicitos estan la familia de Newmark y método a de Hilber, Hugues y Taylor,
recomendado para andlisis tiempo historia de puentes.

La solucién modal de la ecuacién de movimiento también es posible para sistemas
elasticos lineales y resulta en algunos casos en reduccién de esfuerzo computacional
y precisién en los resultados de analisis. Sin embrago, la solucién por superposicién
modal deberia no ser usada para el analisis de puentes con comportamiento no li-
neal que se espera que desarrollara la estructura. Un tipo de superposicion modal
para el andlisis no lineal tiempo historia estd disponible en el CSI Bridge (FNA).
El FNA sélo toma en cuenta el comportamiento no lineal definido en elementos de
apoyo/enlace, ignorando la no linealidad geométrica y del material, por lo tanto este
tipo de analisis de estructura del puente no se recomienda.

METODOS DE LA FAMILIA DE NEWMARK

El método de integracién de la familia de Newmark de paso simple ( Newmark 1959)
ha sido cominmente aplicado en el andlisis dindmico de mucha de las estructuras
practicas de ingenieria bajo cargas sismicas y de explosién. Adicionalmente, esto ha
ido modificado y mejorado por muchos otros investigadores. Un mayor nimero de
métodos de integracién numéricos diferentes son posibles con sélo especificar dife-
rentes pardmetros para el método de Newmark.

METODO HILBER, HUGHES Y TAYLOR (HHT)

También llamado método «, muy popular desde hace anos en el contexto de la
dindmica estructural. Este algoritmo tiene la ventaja de introducir un amortigua-
miento numérico controlado manteniendo una convergencia cuadratica, lo que lo
hace extraordinariamente robusto en la integracién de sistemas de ecuaciones alta-
mente no lineales.

La implementacion de este método puede realizarse de varias formas. Una de ellas es
mediante la formulacién “clasica”, tal y como aparece en el articulo original. Tam-
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bién se encuentra referenciada con este formato en algunos programas comerciales,

como ABAQUS.

Otra forma de implementar ¢l método es obtenerlo como un caso particular de lo
que algunos autores llaman método o generalizado.

El CSIBRIDGE nos permite usar el método de integracién de formulacién cldsica
que a continuacién se muestra:

El equilibrio dinamico en el instante t,,; se expresa como:

Mini = (1+an)Fi, —oanFl = Fn‘i‘ai

Con las férmulas de actualizacion:

. 1,. .. 1—7.
gn+1 = %(qrrl‘l - Qn) - __’YQ'n

g __I_ _ _1__ S . T
Gt = Gpdnts h(zﬁ 1)dn (ﬁ 1)dn R

tn +ap = tn+]_ + ah(tn+1 — tﬂ)

Siendo:

q= Vector de coordenadas generalizadas.

M= Matriz de masa.

ap= Parametro de control de amortiguamiento.

h= Paso de tiempo.

F'= Parte del vector de fuerzas que depende unicamente del tiempo.

F9= Parte del vector de fuerzas que depende tunicamente de las coordenadas gene-
ralizadas q y sus derivadas.

Puede demostrarse que para garantizar la estabilidad incondicional en régimen li-
neal, los pardmetros (£, vy, an) deben verificar las relaciones:

B =401 - an)?
1,
‘7—2 h

Con ay € [—%,O]

Para el valor de ay, = 0 se obtiene la regla trapezoidal, que conserva de forma exac-
ta la energia en régimen lineal. Para o, = —1/3 se obtiene la méxima disipacién
numérica. Es corriente emplear como valor por defecto ap = —0.05 (como ocurre
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por ejemplo en ABAQUS).

Un anélisis tiempo historia no lineal de integracién directa puede ser inicializado
desde condiciones iniciales cero (estructura sin carga) o continuar de un analisis
estatico no lineal {Pushover) u otro andlisis no lineal tiempo historia de integracién
directa. La no linealidad geométrica se toma como andlisis de casos anteriores.
Para el analisis de estructuras de puentes sin danos, el andlisis tiempo historia no
lineal es llevado a cabo incluyendo sélo los efectos de cargas de gravedad.

Los resultados de la integracion directa son extremadamente sensibles al tamano de
paso del tiempo, y por lo tanto el analisis deberia ser repetido con la disminucién
de los pasos de tiempo hasta que converga.

Amortiguamiento

COEFICIENTES DE AMORTIGUAMIENTO VISCOSO (Amortigua-
miento de Rayleigh): Esta matriz no puede ser facilmente hallada ensamblando
las matrices de amortiguamiento de los elementos finitos como es el caso de las ma-
trices de rigidez, debido a su cardcter experimental. Para salvar tal situacién puede
ser admitido el amortiguamiento de Rayleigh.

El amortiguamiento viscoso especificado es el amortiguamiento de Rayleigh, donde
la matriz de rigidez [C] , es construida de la matriz de masas [M] y la matriz de
rigidez [k] :

[C] = o[M] + B[K]

Donde: a y 8, son coeficientes especificados por el ususario.

200
a=§¢—L
w,;+wj
2
ﬁ i gw,; +wj

= Se ha demostrado experimentalmente que el amortiguamiento es similar en
casi todos los modos de vibrar de una estructura (Chopra, 1995), por lo que
se puede suponer que dos modos cualquiera i y j tendrén asociados el mismo
valor de &.

= Se recomienda elegir la primera frecuencia (w;) como la frecuencia fundamental
de la estructura, mientras que la segunda frecuencia (w;) debe ser elegida de
tal forma que los modos entre estas dos frecuencia tengan un amortiguamiento
cercano al buscado y que los modos que tienen una participaciéon importante
en la respuesta global queden entre estos dos modos. Con este criterio de
eleccion, los modos superiores de baja participacion en la respuesta global de
la estructura tienen menor influencia aun debido a su alto amortiguamiento
asociado (Clough Penzien, Dynamics of Structures, 2003).

» La suma de las masas equivalentes sea al menos 90 % de la masa total.
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5.6. NIVELES DE AMENAZA SISMICA

La amenaza sismica incluye efectos directos tales como: ruptura en la fuente y vi-
bracién del terreno, licuefaccion del suelo, desprendimiento de tierra, asentamientos
diferenciales y efectos indirectos como maremotos, incendios y deslizamientos entre
otros. Cada uno de estos efectos puede producir dafios que afecten el nivel de desem-
peno deseado para una estructura. El alcance, para el cual estas amenazas pueden
afectar el desempeio de la estructura, depende de la magnitud del sismo, la distancia
a la fuente, la direccién de propagacion de la ruptura de falla, y las caracteristicas
geoldgicas de la regién y locales. El efecto de cada unoc de estos componentes de la
amenaza, debe ser considerado como parte de la ingenieria basada en desempeno.

Para permitir aplicaciones précticas de disefio basado en el desempeno, es necesario
seleccionar una serie de eventos sismicos discretos que pueden ocurrir y que repre-
sentan en rango de severidad sismica para un desempeno particular de la estructura
deseada. Estos eventos sismicos discretos se denominan “Niveles de Amenaza Simi-
ca’. A continuacién se presentan los movimientos sismicos de disefio que deben
considerarse de acuerdo a las recomendaciones del ATC-40.

Los movimientos sismicos de disefio son expresados por el ATC-40 en términos de
un intervalo de recurrencia medio o de una probabilidad de excedencia.

El intervalo de recurrencia medio, por ejemplo 475 afnos, es una expresién del pe-
riodo promedio de tiempo, expresado en afios, que transcurre entre la ocurrencia de
un sismo que produce danos de una severidad igual o superior a una determinada.

MOVIMIENTO SISMICO | INTERVALO DE | PROBABILIDAD
DE DISENO RECURRENCIA | DE EXCEDENCIA
Servicio 72 afos 50 % en 50 anos
Diseno 475 anos 10% en 50 afios
Extremo 970 anos 5% en 50 afios

Cuadro 5.1: Movimientos Sismicos de Diseno (ATC-40)

REGISTROS ACELEROGRAFICOS

En un anélisis tiempo historia no lineal, uno de los principales problemas consiste
en la seleccion del tipo y el nimero de los registros de aceleracion a usar. De acuerdo
a la guia de disefio FEMA 273, se requiere tres registros de aceleracién para tomar
la respuesta estimada como la envolvente de las respuestas; otro caso es cuando se
tienen mas de seis registros y en esta situacion se acepta como la demanda estimada
al promedio de las demandas registradas. La NTE E-030, especifica que se requieren
cinco registros, escalados al maximo valor esperado de la aceleracion en el sitio, sin
embargo no indica que respuesta tomar.

En el presente trabajo de investigacion haremos uso de tres registros de aceleracion

horizontal que corresponden a los sismos producidos en nuestro pais entre 2000 y
2012.
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COD | FECHA | DENOMINACION | PGA

(8)

RS-1 | 03/10/1974 LIMA NS 0.18
RS-2 | 23/06/2001 | MOQUEGUA NS | 0.22
RS-3 | 15/08/2007 PISCO NS 0.22

Cuadro 5.2: Registros Sismicos

PGA: Aceleraciéon Maxima del suelo.

UmMA 1974
€
§
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Figura 5.15: Acelerograma Lima NS

MOQUEGUA 2001
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Figura 5.16: Acelerograma Moquegua NS
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Figura 5.17: Acelerograma Pisco NS

Se normalizara estos registros a los valores de aceleracion calculados en el Risk.

5.7. OBJETIVOS DE DESEMPENO

Un objetivo de desempertio especifica, el deseado nivel de comportamiento de una
estructura para una o varias demandas sismicas. El comportamiento sismico es des-
crito por el méximo estado de daho permitido, (expresado en la deformacion del
la rétula), para un nivel de demanda simica. Un objetivo de desempeno puede in-
cluir varios niveles de comportamiento de la estructura para varios niveles demanda
sismica y entonces es denominado un objetivo de desempeno dual o multiple.

5.7.1. Niveles de Desempeno Estructural

» Ocupacién Inmediata
Condicién en la que ocurrié un dano estructural muy limitado. El riesgo de vi-
da por falla estructural es insignificante. La estructura debe estar segura para
una salida y entrada segura, asi como para su ocupacién.

= Seguridad de Vida
Condicién en la que ocurrié un dano estructural significativo, se descarta co-
lapso parcial o total. El riesgo de vida por falla estructural es muy bajo. La
estructura debe repararse para ser reocupada.

= Estabilidad Estructural
Condicién en la que ocurrié un dafio estructural sustancial, en la que pone a
la estructura a punto de experimentar colapso parcial o total.

5.7.2. Niveles de Desempeno No Estructural

= Operacional(NP-A): Es el estado de dafio donde los elementos no estructura-
les y sistemas estan generalmente en el mismo lugar y operativos. Aunque se
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espera dano minimo, toda maquinaria y equipamiento esté en funcionamiento.
Sin embargo, algunos servicios externos, pueden no estar disponibles debido a
un significante dano.

= Ocupacién Inmediata (NP-B): Es el estado de dafo en el que elementos no
estructurales y sistemas estdn generalmente en su sitio, se espera dano menor,
particularmente debido a dafio en sus contenidos.

» Seguridad de Vida (NP-C): Este estado incluye dafio considerable a compo-
nentes no estructurales y sistemas pero no incluye colapso o falla suficiente
como para causar dafno severo dentro o fuera de la estructura. Los sistemas no
estructurales, equipamientos y maquinarias puede no funcionar sin reparacién
o reemplazo.

= Peligro Reducido (NP-D): Este estado incluye dafio extensivo a componentes
no estructurales y sistemas pero no incluye colapso o falla de grandes y consi-
derables componentes que cause significante perjuicio a las personas.

» No Considerado (NP-E): Este no es un nivel de desempeno, pero provee una
designacién para el caso comun donde elementos no estructurales no son eva-
luados o son evaluados a menos que ellos tengan un efecto directo sobre la
respuesta estructural.
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NIVELES DE NIVELES DE COMPORTAMIENTO ESTRUCTURAL

COMPORTAMIENTO SP-1 SP-3 SP3 SP4 SP5 PG

NO ESTRUCTURAL | OCUPACION | CONTROL | SEGURIDAD | SEGURIDAD | ESTABILIDAD NO
INMEDIATA | DANO | DEVIDA | LIMITADA | ESTRUCTURAL | CONSIDERADO

NPA TA

OPERACIONAL OPERACIONAL | A NR NR NR NR

NP-B B

OCUPACION OCUPACION 2B 3B NR NR NR

INMEDIATA INMEDIATA

NP-C 3G

SEGURIDAD 1-C 9C | SEGURIDAD e 5-C 6-C

DE VIDA DE VIDA

NPD

PELIGRO NR 2.D 3.D 4D 5.D 6.D

REDUCIDO

NPE 5E NO

NO NR NR 3-E AE ESTABILIDAD | APLICABLE

CONSIDERADO ESTRUCTURAL

NR: Combinaciones no recomendadas.

Cuadro 5.3: Niveles de Desempeno

¢

ONHdIWHSHA HOd ONHUSIA "¢ OTNLIdVO



CAPITULO 5. DISENO POR DESEMPENO

5.7.3. Nivel de Desempeno de la Estructura

Combinaciones de un nivel de desempeno estructural y un nivel de desempefio no
estructural forman un nivel de desempefio de una estructura. Las posibles combi-
naciones se muestran en el Cuadro 5.3. Los cuatro mds comunmente referenciados
niveles de desempernio de una estructura se describen a continuacién.

= Operacional (1-A): Este es el nivel de desempefio relacionado a la funcionali-
dad. El dano a la estructura es limitado tal que la continuidad de ocupacién no
esta en cuestion y cualquier reparacion requerido es menor y puede ser llevado
a cabo sin significante molestia para los ocupantes. Similarmente, el dafo a
sistemas no estructurales y contenidos relacionado a la funcionalidad es menor
y no compromete el funcionamiento de la estructura.

s Ocupacién Inmediata (1-B): Esto corresponde al criterio mds amplio usado
para servicios esenciales. Los espacios y sistemas de la estructura se esperan
que estén razonablemente utilizables, pero la continuidad de todos los servicios,
no esta necesariamente garantizado, Sus contenidos pueden estar danados.

= Seguridad de Vida (3-C): Este nivel esta proyectado a alcanzar un estado de
dano que presente una baja probabilidad de amenaza a la seguridad de vida,
a partir del dano estructural por falla de componentes no estructurales de la
estructura. Los contenidos de mobiliarios, sin embargo, no son controlados, y
crean peligros secundarios, tal como emision de quimicos o fuego.

» Estabilidad Estructural (5-E): Este estado de dano esta dirigido a partes prin-
cipales de la estructura o sistemas que soportan la carga. La amenaza a la vida
por peligro de falla externa o interna de componentes no estructurales o atin
por dano estructural puede ocurrir.

5.7.4. Objetivo de Desempeno

Objetivo de desempeno se define seleccionando un nivel de desempeno de la estruc-
tura deseado para un nivel dado de sismo.

Objetivo para Estructuras Esenciales

Los puentes esenciales son aquellos que como minimo deberan quedar en condiciones
operativas después de la ocurrencia de un sismo con las caracteristicas de disefio,
a fin de permitir el paso de vehiculos de emergencia y de seguridad o defensa. El
Objetivo para Estructuras Esenciales, mostrado en el Cuadro 5.4, es un nivel de
objetivo de desempeiio dual, definido como un comportamiento de la estructura
que alcanza el nivel de desemperio de Ocupacién Inmediata (1-B), para un Nivel de
Sismo de Servicio y el Nivel de desempefio de Seguridad de Vida (3-C) para el Nivel
de Sismo Maéaximo.
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Movimiento
de Suelo

Nivel de Comportamiento de la estructura

Operacional

Ocupacién
Inmediata

por sismo

Seguridad
de Vida

Estabilidad
Estructural

SISMO DE
SERVICIO (SE) Si

SISMO DE
DISENO(DE)

SISMO
MAXIMO(ME)

SI

Cuadro 5.4: Objetivo para una Estructura Esencial

5.7.5.

Verificacién del Desempeno

Una vez determinado el punto de desempeno (la demanda de desplazamiento) de
una estructura para un movimiento sismico determinado, es necesario verificar si
este valor estd dentro de los limites admisibles del nivel de desempeno deseado para
la estructura. En otras palabras debe comprobarse si se han alcanzado los objetivos

esperados del desempefio.

Segun el ATC:

A Ol 8v CP
025 050 025
3 o e
5
®
WS
&
),

DEFORMACION

Figura 5.18: Verificacion del Desempeno
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Capitulo 6

APLICACION Al PUENTE DE
ARANHUAY DE L=80Mts

6.1. UBICACION DE PUENTE ARANHUAY

El puente se ubica en la Region Ayacucho, Provincia Huanta, Distrito de Santillana.

Figura 6.1: Ubicacion Geografica del Puente Aranhuay

6.2. CARACTERISTICAS DE LA ViA

La via unird dos carreteras de tercer orden o trocha carrozable, separadas por el
Rio Mantaro. La primcra ubicada cn la Provincia de Huanta, Distrito dc Santillana,
Centro Poblado Nuevo Progreso las caracteristicas de la superficie de rodadura es
suelo natural. La segunda por el lado de Huancavelica, también con superficie de
rodadura de suelo natural.

Teniendo en cuenta estas caracteristicas el puente que se disenara sera de una sola
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via, ya que su IMD es de bajo volumen e indefinido.

6.3. PREDIMENSIONAMIENTO DE LA
SECCION TRANSVERSAL

Ancho de calzada: 3600 mm
Altura de Losa: 250mm
Bombeo: 1.0 %

Ancho de Vereda: 675mm
Altura del Sardinel: 300mm
Capa de Asfalto: 50mm

Esfuerzo de Compresién: 280kg/cm?

Figura 6.2: Losa de Concreto del Puente Aranhuay

6.4. GEOMETRIA DE LA ARMADURA
(CERCHA)

El tipo de cercha elegido es del tipo Warren con montantes intercalados, la altura de
gélibo minimo segin recomendaciones es de 5.00m, se asumiré el valor de 5.35m, la
longitud total del puente es de 80.00m , el espaciamiento entre los diafragmas tiene
que ver con las caracteristicas de la rigidez tranversal del puente y para evitar el
pandeo lateral de las vigas principales, se asumio S=5.00m, y finalmente las mon-
tantes espaciadas a 10.00m.
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5.35m
10

+ P — P - et b < > -

Sm 5m Sm 3Im 5m 5m S5m S5m 5m 5m

Figura 6.3: Dimensiones de la Cercha

6.5. MODELAMIENTO DEL PUENTE
DE ARANHUAY DE L=80Mts. EN
CSIBRIDGE

6.5.1. Analisis Estatico Lineal

El Bridge Wizard es un asistente, que nos guiaré para realizar los pasos necesarios

para crear el modelo de un puente.

Bridge Modster el feAnduchon
i [Tt Bttt bt d bt i il 87 08 1404 (hdnsid V3 CHE I & -
%f:;:":{.——“ e 120 621301 msgs1 s shawe m ot susmmagy itie beiser
¢ Matgd Crmpenion = Doy 2 dobrvas the brdge Lapens e thats- thy haspostel gt
I +  Frame Secken Prapertie: varbal shimensnd of the bl
1 Lid, Propartne 4 Timp J et beta papriens st 1ep d dafmes brddesorChe
i *  Dack Seckens poagarie1
+ Duaghe agptn + w01 S tesueh T e e brdor shent and maks M ety
| Pabeswumrs sreomsd a0
L= Eamege Czap B eredier o0 obyet-bated madel e the badpe ob- 42t
I Foundatn Sorngs b
o Abutmants 4 Db Fhetuth 13 Setmse andipres st and Parsmaten mdudng
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| Load Paitams
i Laad Case

P e Cesewiae

Figura 6.4: Bridge Model Wizard
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Step 2: Layout Line

En el segundo paso se define el eje del puente su nombre, longitud, alineacién ho-
rizontal y vertical. Todos estos datos a partir de un punto de origen o estacién

inicial.

La opcién Quick Start permite al usuario definir rdpidamente el eje del puente.

Endipe Lapout Lne Hams

Define Dridge L ayout { ine

Figura 6.5: Definir el nombre del eje del puente.

(7]

Coordrase Syctom St Lapnst Linw:
T Motiylayes Lne Sloarn
Cocrdrte of irshad Siacn
Lo e =t Glabal X
Sumon Y Globa ¥
Boawy FWWUE Citw 7
Rodun  frirsa
¢ PRy Vel o £l Sumon Data
x v Iyl ot e
¥ P rad Bserg
2 » v Goacle 1 Prascard
€ Shahom il
Hespartsd Layos Dale
Duing Homersal Lapmns Dot
Debrt Loyt Data
o Remhfut | Deea Vercal Lavow Date
Corcel_

Uras

Bridge Layout Line Data
-

L Ouct st ]

Figura 6.6: Longitud y orientacién del eje del puente.
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Step 3: Basic Properties
3.1 Materiales:

En cl programa, las propicdades de los materiales pueden ser definidos al mismo
tiempo en que son requeridos, o si el usuario prefiere, estas propiedades pueden ser
predefinidas por el programa. Varias propiedades de materiales preestablecidas son
automaticamente definidas cuando se crea el modelo por primer vez.

Basic Properties > Materials > Add New Material

Acero f, = 50 ksi

Las siguientes propiedades son valores aproximados para todos los aceros:

Modulo dc clasticidad: 29000 ksi

Relacién de Poisson: 0.30

Coeficiente de expansién térmica: 6.5 x 10~%in por grados Fahrenheit

Peso por unidad de volumen: 490 Ib/ ft*

Esfuerzo de fluencia: F}, = 50 ksi

Esfuerzo ltimo de tensién: F,, = 65 ksi

M N ot i G s =
M "yt -t .
g e M - Ui
et s Y Ay FrTY " “tenf
Miass e L ¥ -

e Pty e

Modlis of Linsiciy § ML
PrecrsKane U : B
Caare & Thomad [ parn. A S
Ther Mot & L
e L e LA

Lt B ] -

Figura 6.7: Propiedades del Acero grado 50.
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Basic Properties > Materials > Add New Material
Densidad: 2500kg/m?3

Médulo dc clasticidad: 274161kg/cm?

Relacién de Poisson: varfa de 0.15 a 0.2
Coeficiente de expansion térmica: 9.9 x 1076

Esfiierzo de compresién del concreto: f. = 280kg/cm?

w

[rever . TConwste =
nandu -
gt wnd Mass Unn

Wt pes Usy Velma 12 5008 &0 gmc =)
Mot por Ut Vkme L S

Foomapes Prapaty Dota

Sodda o (nacly. L Dus W
Posserisoke U I

Covicmn o T { g, A £ 13
Shoutisdia 8 e
Ofer Poagearirs. bod Corcmie Mot

Spariad Corrras Campusenms § bengh, N .

1 Suich 1o Adoarced Powparyy Duplay

Figura 6.8: Propiedades del Concreto f'c = 280kg/cm?.

Define Matersals

el

Figura 6.9: Materiales Definidos en el Modelo.
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3.2 Secciones:

En el programa, las propiedades de las secciones pueden ser definidas al mismo tiem-
po que son requeridas, o si el usuario prefiere puede ser predefinida.

Definicién de las secciones a utilizar:

Basic Properties >Frame Section > Add New Property

Add § rame Section Praperty

Selact Proparty Type
Frame Sacton Propsty Type E_ i :'
Chek 10 Add & Shesl Secion
5 1 l
! E , r . L
b )
Awaags | Coavel . Ao
’ I
I O O
Doutie Argle Double Charmat Poa Tube

i (R
e

iy
P

Figura 6.10: Secciones Disponibles en el CSIBRIDGE.

Para secciones que no se encuentran en la lista de secciones en Frame Section Pro-
perty Type en la lista desplegable elegir Other.

Covat

Figura 6.11: Secciones No Disponibles en el CSIBRIDGE.
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Click Section Designer

Define/ Edit/Show Section> Section Designer

W

Figura 6.12: Brida Superior Modelado en el SD Section.

El siguiente paso es definir las secciones que se utilizara en el modelo del puente

reticulado.

Propertes Click toc

Figura 6.13: Sceciones Definidas en ¢l Modclo.
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Step 4: Bridge Component Properties

Add New Section > Flat Slab

S il Dach becTRs g

Figura 6.14: Secciones de Losa Disponibles CSI BRIDGE.

La seccién para la losa del puente es del tipo “Flat Slab” de 25cm de espesor.

Bridge Component Properties > Deck Sections

Deline Bridge Deck Sections

Badge Dect: Sechar: fand Type) Cick o
: AddCopyol Secten
i . Modry/Show Sacnn -
t Delete Sechon
!
{
|
LK Caed

Figura 6.15: Seccién de la Losa de Concreto f'c = 280kg/cm?.
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En la Figura 6.16 definimos las caracteristicas geometricas y fisicas de la losa de con-
creto del puente. El esfuerzo de conpresién del concreto a usarse sera de 280kg/cm?,

el ancho de la losa es incluido el ancho de las veredas.

DeMiow Bridpe Saction Data Concrete § un $lab.
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o C 1}
Iu f ‘u!
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Sarvom o Lagad iy Lartven gbady.
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Figura 6.16: Dimensiones de la Losa de Concreto f'c = 280kg/cm?.

Step 5: Bridge Object Definitions

En el quinto paso definimos el nombre del puente, el tipo de apoyo de la estructura,
para nuestro caso el Puente Arnahuay es de un sélo tramo y el tipo de apoyo en sus

extremos son movil y fijo.

Define Dridge Objects
Endon Qtects [
PuenTe vy SN pay v ey |
“ | AMCopcBromObedt |
! _ Vky/Shem B Ot
$ | DoteBugeObrat |
" L0 Caed

Figura 6.17: Definicion del Puente Aranhuay.
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En la Figura 6.18 podemos apreciar lo mencionado anteriormente, aparte de poder
ver el eje y el ancho de via del puente.

Bridge Object Definitions > Add New Bridge Object

Figura 6.18: Definiciéon de los Apoyos.
Step 7: Bridge Object Assignments

Bridge Object Assignments > Deck Sections

theiitat L] A e MHA LR, 3

Modi/Show § eckon Vi S: Span.,

. Cared |

Figura 6.19: Definicién de la Losa con Seccién Constante.

La seccién de losa es constante a lo largo de toda la longitud del puente. Por lo tanto
en la casilla de la columna Section Varies aparece No.
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Para verificar que no existe variacién de las dimensiones de Click en el botén:

Modify/Show Section Variation Along Selected Span.
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Figura 6.20: Pardamctros de la Losa con Scecion Constante.
STEP 8: Update Linked Model

Este comando actualiza los cambios realizados en el puente. También nos permite
la discretizacién del modelo.

Update Bridge Steuctural Model

Select & Bndge Obyect and Achon Stnuchasl Model 0 pomt

WM " Actan . . Updshe a1 Spev Model Uing Frame Obyscts

PUEHTE_ARANHUAY ' Updats Linked Model ..

® + Update a1 Ases Obrect Model
... Modty/Shom Soleced Brdga Obeet Pratymad Wi Submah S8 11800

Decotcmen inkemiden Update as Sokd Dot Moded

M Sogment Langth lor Dock. Spane

amprn Sogrect Langth for Bent Cap Boamt 500

Masenirs Segment Length oy Bert Calsnt 00

o] o

Figura 6.21: Discretizacion del Modclo.
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STEP 9: Lane and Vehicle Definitions

Lane and Vehicle Definitions > Lanes

Lanes Cick lx

{7 AddNew Lane Delined Fiom Layout ne |

— . MCoppliane .
lﬂMo(ﬂw‘Shmm

Figura 6.22: Definici6én de la Via.
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Figura 6.23: Ancho de la Via.

El ancho de la via es de 3.60m segiin el AASHTO-LRFD, en la Figura 6.23 podemos
ver el eje y el ancho de via determinado a partir de la estacion inicial y la estacion
final.
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Lane and Vehicle Definitions > Vehicles

Para puentes de un solo tramo se disenara con dos tipos de vehiculos el Tdndem
(M) y el Camién HL-93 Truck (K). Con un 33 % por efectos de impacto.

Vahuche Haeos
oWl

Data Dofraon

Vehce Ty HLTBC -

ScakeFacta r— -

[ ™ ="

Cormiscn

Lo doto b )
Corwet To Gonmal Viehucly

I Vehcle Remans Fully o Lo
£aLane Longiudngl Descton|

o] o

Figura 6.24: Camién de Diseno.

Standard Vehicte Data

Vehcls Norm

1IADEM
Data Dofirdon
Vehick Type | HLIM 'I
Scae Facior !
Dynamic Alowance n
Clasz :
Cormvaison

ShowAs GeneraiVehicle |
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Figura 6.25: Tandem de Diseno.
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Las clases de vehiculos que se usarin para el disefio del puente serdn segin las re-
comendaciones del AASHTO-LRFD: el Camién y el Tandem de Disefo.

Lane and Vehicle Definitions > Vehicles Class

Yehicle Class Date

Figura 6.26: Clases de Vehiculos de Diseno.
STEP 10: Function Definitions

Function Definitions > Response Spectrum Functions

Figura 6.27: Espectro de Aceleracién Segin MTC.
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STEP 11: Load Pattern Definitions

Load Pattern Definitions>

Dutina Load Pattarme

Figura 6.28: Dcfinicion de Cargas Patrén.

En la carga muerta se incrementa un porcentaje de 10 % del peso de la estructura

para considerar el peso de las conexiones.

STEP 12: Load Case Definitions

Carga Muerta de la Superficie de Rodadura DW (WEARING SURFA-

CE)

firidge Arvat oad Distribution Definitkon Data

Lrad Homs Unty
BTN [ s v KN
Load Osacion
Laad Type Face
Dwecion  {Dimy o
LesdVahar
LA € don Vaue m
Fught Edge Vise T e

Losd Teanc vere Lucaton

Lot Aslasanca Locainn Lot Edor el Dock _-l

Lt Lowd Dutarce o Lot flgt Locatan e

Fugpt Suatwency Locsken Fught Ecpe of Dech =

Rt Load Drtance rom Rt Pt Locason e ’
Lokd VencalLocaen

Top Hab x Loaded o Sbdraaght o & Thrast Poton

[

Figura 6.29: Definicion de Carga Asfaltica.

Peso especifico del asfalto = 2.2T'n/m?3
Espesor de la carpeta asfiltica= 0.05 m
Carga asfaltica por unidad de drea=0.117'n/m?
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Carga Peatonal PL (LL SURCH)

Bridpe Area Load Daleibutian

Lowd Hame
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Lot Rotmarce Locaon

Fuaght Rsbsesense Lincomn
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Figura 6.30: Dcfinicién dc Carga Pcatonal Margen Derecho.
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Figura 6.31: Definicién de Carga Peatonal Margen Izquierdo.

Estas cargas scgmin la norma dcl MTC.
Carga peatonal por unidad de drea=0.36Tn/m?

La carga peatonal es una fuerza distribuida sobre la vereda derecha e izquierda, en

sentido de la gravedad.
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CAPITULO 6. APLICACION AL PUENTE DE ARANHUAY DE L=80MTS

Bridge >Loads > Area Loads

Definidas las cargas distribuidas a las que estaré sujeta la losa del puente, ahora
debemos indicar la longitud sobre la cual actuara a lo largo de la losa, en nuestro
caso es a lo largo de toda su longitud de 80 mts.

Figura 6.32: Carga Distribuida Sobre la Losa.

Carga Muerta y Accesorios: Barandas (DEAD)

Budge Line Load Distecbution Deliartion Date

LoadValue
Vike o
Load Tuanevarss Lacabon
Rebaranc s Locahon T\.ﬁtq; of Dack ‘_'J

Lasd Dutance o Relarance Locsken oy

Load Vestcal Loceson
Top Stab w Losded of Madhaght of 1 Thrnest Poreon

o] o

Figura 6.33: Definicién de Carga Muerta de Baranda. Lado Derecho.

La carga de baranda es en direccién de la gravedad, es una fuerza lineal que actia
en el centro de gravedad de la baranda.

Carga Lineal de la baranda = 0.1Tn/m

Definidas las cargas lineales a las que estard sujeta la losa del puente, ahora debemos
indicar la longitud sobre la cual actuari a lo largo de la losa. en nuestro caso es a
lo largo de toda su longitud de 80 mts.
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Bridge Line | 0ad Distnbution Delimtion Data

Load Hame Uiy

R GRS —" ol [2
Load Drecton
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Figura 6.34: Definicién de Carga Muerta de Baranda, Lado Izquierdo.
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Figura 6.35: Distribucién de la Carga Muerta por Baranda Sobre la Losa.

Efecto de Viento sobre la Estructura.

Las fuerzas de viento se calcularon segiin la norma del MTC. El lugar donde se ubica
el puente Aranhuay tiene las siguientes coordenadas:

Latitud: 12.72°

Longitud: 74.35°

En el Mapa Edlico del Perti que se muestra, podemos determinar las velocidades del
viento a una distancia de 10m sobre el nivel del terreno, conociendo las coordenadas

geograficas.

Vio = 55Km/h
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Figura 6.36: Mapa Edlico del Per.

Pueblos Abiertos:

C =0.330
Z, =10.070

Velocidad con respecto a la altura:

V. = CViln(Z/2,)

Presiones bésicas para Barlovento y Sotavento:
Componente estructural: Armaduras

Presién Barlovento: Pg = 1.5kN/m?
Presién Sotavento: Pg = 0.75kN/m?

P = P3(Vz/100)?
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Load Case Definitions> Load Cases >Add New Load Case
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Figura 6.37: Definicién de la Carga Mdvil.

Definimos la carga mévil, como se trata de una via segin las especificaciones del
AASHTO-LRFD, el factor de presencia miltiple toma el valor de 1.2 a partir de
condiciones iniciales sin daiio.

Finalmente definimos las cargas de Sismo, segin la norma del MTC con una acele-
racion de disefio de 0.39g, obtenidos previamente del anélisis de peligro sismico.
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Figura 6.38: Definicién de la Carga de Sismo en direcciéon X.

La norma de MTC nos da dos combinaciones para la accion sismica:

s Sismo en direccién en “x” considerado 100 % y sismo en la direccion en “y”
considerado 30 %.
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Figura 6.39: Definicién de la Carga de Sismo en direccién Y.

» Sismo en direcciéon en “x” considerado 30% y sismo en la direccion en “y”
considerado 100 %.

Los casos de carga para el Anilisis Estatico Lineal se determinarén segun las in-

dicaciones del AASHTO-LRFD, la que podemos encontrar en el Capitulo III de la
presente Tesis.

Figura 6.40: Casos de Carga para el Analisis.
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STEP 13: Moving Load Case Results Saved
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Figura 6.41: Resultados de la Carga Mévil.

Segin la Figura 6.41 el usuario puede elegir el tipo de resultado que desee obtener.
MODELAMIENTO EN CSIBRIDGE
Después de realizado el modelamiento, podemos verlo en las vistas que se muestran

a continuacién. Vista Lateral, Vista en Planta Superior, Vista en Planta Inferior y
Vista en 3D.

SINTSTSTSINTSN

Figura 6.42: Vista Lateral.

K K K K K K

Figura 6.43: Vista Planta Superior.
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POITTTTTTTTTITRR

Figura 6.44: Vista Planta Inferior.

Figura 6.45: Vista en 3D.

6.5.2. Analisis Estatico No Lineal

Para el Analisis Estético No Lineal-Pushover se siguié las recomendaciones del FE-
MA 356, para el modelamiento de las rétulas plasticas.
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Figura 6.46: Rétulas Plasticas Scgin FEMA-356.

Las rétulas plésticas se modelaron teniendo en cuenta las propiedades del acero A50,
el punto de fluencia, punto de endurecimiento, capacidad ltima y punto de colapso.
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De la Figura 6.47 podemos ver varios casos para el analisis Pushover comenzando
con la direccién de fuerzas incrementales en tres diferentes direcciones ortogonales:
‘X", “Y” y “Z7. El anélisis Pushover puede comenzar de condiciones iniciales igua-
les a cero o a partir de una estado de cargo no lineal. Para la aplicacién del anélisis
s necesario realizar ¢l andlisis modal previamente, ya que este tomara ¢l modo fun-
damental como la deformacién caracteristica de la estructura.
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Figura 6.47: Caso de Analisis Pushover.

Lead Apphication Contro! for Noriinesr Static Analyrn

Lisadt Agsic shom Cond
7 Fulosd
* Doplacesery Cormst
Cortect Dnplacement
" Use Compere Daglacanant
+ Uos Mordored Dvplecement
Laed 10 & Honkored Daplacesert Magniude of 4
Horvored Dyinlacemer
- DOF U2 =] wim  FC
o ’ L

CE] e

Figura 6.48: Punto de Control para la Curva de Capacidad.
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Resw'ls Saved for Norhimear Static | oad Lases
Panis S ovnd
+" Fined Stabe Orly = Muliple Slaer
For Each Stage:

Virwom Nunbw of Seved Stobey 110
Magwm Hodbe of Seved Stater 100

v &

Concel |

Figura 6.49: Datos Guardados.

Para el Analisis Estatico No Lineal es necesario definir dos variables una dinamica
y otra cinemadtica. La variable cinemadtica viene hacer el desplazamiento en el centro
de luz de la estructura. Es decir la curva de Pushover es la gréfica del desplazamiento
del centro de luz versus la reaccién en la base; desde condiciones iniciales iguales a
cero hasta que la estructura llegue al colapso.

El analisis Pushover se realiza en miiltiples pasos, ya que la fuerza se incrementa
formando las rétulas plasticas hasta el colapso.
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Figura 6.50: Pardmetros de Integracion.
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Para la solucién de la ecuacion de movimiento se usara el método de integracién
directa, para tal caso es necesario definir ciertos pardmetros de integracién los cuales
los podemos ver en la Figura 6.50.

BHOVER

L]
e Moty aar Conm Ll Uney
T

“Birakant Rae Shaw ve Marsend Daghcerart - Tov mmf »

Dinglacement Cumt Prr P mtery

"ol s aw o ol ad WX ead il Vidaw
D P T

= Bt

Figura 6.51: Curva de Capacidad Resistente.

El modclo bilincal sc obtuvo mediante ¢l método de ignaldad de arcas. ol enal es
el més elaborado. El desplazamiento que limita el rango elastico del ineléstico es
d, = 45Tmm y el desplazamiento en la cual la estructura colapsaria es de dmsz =

1137mm.

e
BAp oo causagfin

L Oma=i137

o 130 309 750 1902 1239
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Figura 6.52: Modelo Bilineal de la Curva de Capacidad dy, = 457.mm , dmsz =

1137mm.
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6.6. DISENO POR DESEMPENO

El disefio por desempeiio se realizard segin las recomendaciones del ATC-40.
Los registros aceleregraficos que se muestran a continucién fueron obtenidos de la
base de datos de la pagina del Instituto Geofisico del Peri.

“En la region central del Pert, doude se encuentra Limna, el dltimo gran sisino se
produjo en octubre de 1974; ahora, la idea es que cuanto més tiempo pasa desde
esa fecha, la probabilidad que ocurra un sismo igual o mayor se incrementa y si eso
ocurre también habra un tsunami”, dijo a la agencia Andina.

Tavera explicé que para descartar en Lima un sismo con caracteristicas destructivas
como el del 3 de octubre de 1974 (cuando se produjo un terremoto de 7.5 grados de
magnitud) tendrian que ocurrir por lo menos 30 sismos de seis grados de magnitud.
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Figura 6.53: Componente NS LIMA 1974.

El 15 de Agosto de 2007 a horas 18 y 40 minutos (hora local), la zona sur de la
regién central de Pert fue afectada por un terremoto de magnitud 7.0ML (Richter)
que en algunos segundos produjo muerte y destruccion en las ciudades de Pisco, Ica
y Chincha en donde se evaluaron intensidades méximas de VII-VIII en la escala de
Mercalli Modificada (MM).

El terremoto produjo intensidades de V(MM) en la ciudad de Lima y fue sentido
hasta las ciudades de Piura, Arequipa, Cusco y Pucallpa con intensidades del orden
de II-III (MM). Este sismo tuvo como caracteristicas principales su gran duracién y
el aparente proceso complejo de ruptura que experimento, para luego ser seguido por
un gran numero de réplicas con magnitudes que no sobrepasaron el grado 6.5ML. En
este estudio se resume las principales caracteristicas del terremoto en relacion a sus
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parametros hipocentrales, orientacién de la fuente, réplicas e intensidades regionales.

El terremoto del 15 de Agosto se constituye como el de mayor magnitud y duracién
ocurrido en esta regién en los tiltimos 290 anos.
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Figura 6.54: Componente NS PISCO 2007.

Una dc las manifestaciones de la alta actividad sismica del Per, tuvo lugar, cl dia
23 de junio a las 15 horas 30 minutos con uno de los sismos maés fuertes. El epicen-
tro se localiz6 a 83 km mar adentro de la ciudad de Atico, al norte de la ciudad de
Arequipa, con un hipocentro de 33 Km. La magnitud momento fue de 8.4 Mw.

La aceleracion maéxima del suelo medida en la estacion de Moquegua fue de 250
gals. Las regiones mas afectadas fueron Tacna, Moquegua, Arequipa y Ayacucho,

cubriendo una superfic de 40, 000m?

Treinta minutos después del sismo se produjo un Tsunami en la localidad costera
de Camana, en el departamento de Arequipa.
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Figura 6.55: Componente NS MOQUEGUA 2001.

Los registros acelerogréficos que se muestran, se normalizaran a los valores obtenidos
por el programa Risk, para los tres niveles de sismos (Sismo de Servicio, Sismo de
Disefio y Sismo Extremo)

Vida | Probabilidad de | PERIODOS DE | Probabilidad de | Aceleraciones
Util Excedencia RETORNO Excedencia Anual

(Afios) (%) (Afios) em/sg® | zg
100 50 145 0.0069 214.60 | 0.22
100 10 950 0.0011 367.40 | 0.37
100 5 1950 0.0005 446.91 | 0.46

Cuadro 6.1: Aceleraciones para los Sismos de Diseno Segin ATC-40

Fl tiempo de vida 1til de 100 afios se establecié segin las recomendaciones de disenio
para diversas estructuras.

Realizado el Analisis Tiempo Historia para la estructura usando los registros acele-
rograficos de los sismos de:

= LIMA 1974
= MOQUEGUA 2001
= PISCO 2007
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CAPITULO 6. APLICACION AL PUENTE DE ARANHUAY DE L=80MTS

Usando el método de integracion directa y el coeficiente de Rayleigh se obtuvieron
los siguientes resultados:

RESPUESTA
SISMO NIVEL DE AMENAZA SISMICA | A,(mm)
SISMO DE SERVICIO -26
LIMA 1974 SISMO DE DISENO -44
SISMO EXTREMO -54
SISMO DE SERVICIO 68
MOQUEGUA 2001 SISMO DE DISENO -114
SISMO EXTREMO ‘141
SISMO DE SERVICIO -20
PISCO 2007 SISMO DE DISENO -34
SISMO EXTREMO 42
ENVOLVENTE
NIVEL DE AMENAZA SISMICA | A, (mm)
SISMO DE SERVICIO (SS) -68
ENVOLVENTE SISMO DE DISENO (5D) 14
SISMO EXTREMO (SE) 141

Cuadro 6.2: Respuesta - Envolvente.

Siguiendo las recomendaciones del ATC-40, tomamos la respuesta como la envol-
vente de los resultados para cada una de las amcenazas sismicas con tres diferentes
registros acelerograficos.
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Figura 6.56: Envolvente de los Tres Registros Sismicos Elegidos.
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La respuesta de la estructura ante los niveles de amenaza sismica segiin el ATC-40,
se encuentran en el rango eldstico. Segiin ATC tenemos los valores de:

10= 627mm

SV= 967mm

CP= 1137mm

Fuerza (Tn)

0 250 500 750 1000 1250
Desplazamiento {mm)

Figura 6.57: Respuestas Ante los Niveles de Amenaza Sismica y la Curva de Capa-
cidad.
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Capitulo 7

CONCLUSIONES Y
RECOMENDACIONES

7.1. CONCLUSIONES

1.

La norma actual para el disenio sismico NTE E0.30, del Reglamento Nacional
de Construccién en el Perd (2003) y las anteriores, han sido concebidas para
edificaciones y no para el disefio sismico de puentes.

. La norma establece derivas permisibles ante fuerzas laterales segin el tipo de

sistema estructural (en el caso de edificaciones), este trabajo proporciona el
maximo desplazamiento que puede experimentar el Puente Aranhuay en el
centro de su luz, antes de su colapso.

Para realizar el método Pushover, es necesario establecer dos incdgnitas: una
cinematica (desplazamiento) y una dinamica (fuerza), que en nuestro caso
fueron el desplazamiento del centro de luz y la reaccién en la base respectiva-
mente.

. El CSiBridge v15.1 es un programa para el disefio de puentes de concreto y

acero, nos proporciona técnicas avanzadas para el andlisis no lineal.

. Para el Andlisis Tiempo Historia No Lineal se uso el método de Hilber, Hughes

and Taylor, que es un algoritmo muy popular en la dindmica estructural para
resolver ecuaciones no lineales.

. El programa RISK nos permite determinar las aceleraciones maximas espera-

das en un determinado lugar, con un tiempo de retorno determinado.

Para el modelamiento de la rétula plastica se considerd 5 puntos importantes:
punto de carga nula, punto de fluencia, capacidad maxima, resistencia degra-
dada y punto de falla. El nimero de puntos depende de la precisién en los
resultados que se desee obtener.

. Al realizar el anélisis Pushover nos arrogé un desplazamiento lateral de colapso,

del centro de luz de 1137mm y el limite entre el rango elastico e inelastico fue
de 457mm.
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9.

10.

11.

12.

La capacidad del puente para incursionar en el rango ineldstico antes de llegar
al colapso es 2.5 veces la deformacién eldstica. El puente tiene un factor de
sobrerresistencia de 2.5.

El disenio de elementos metédlicos es esencialmente un proceso de tanteos. Se
selecciona un perfil de prueba y luego se revisa si éste satisface la férmula de
interaccién gobernante.

El acero estructural es un material altamente ductil, que permite grandes
deformaciones mas alla del rango elastico antes de llegar a la ruptura.

La respuesta global de la estructura ante los niveles de sismos recomendados
por la ATC-40, se localizarén en el rango eldstico del modelo bilineal de la
curva de capacidad resistente del puente.

7.2. RECOMENDACIONES

L.

El uso del tipo de acero estructural estd determinado por su resistencia y su
capacidad de deformacién. claro que también el aspecto econdmico debe ser
evaluado.

La eleccion del tipo de seccién para los elementos estructurales que conforman
las cerchas pueden ser compactas, no compactas y esbeltas, no se recomienda
trabajar con secciones esbeltas debido a su costo, su comportamiento mucho
méas complejo y por presentar una falla fragil.

. Segun el manual del MTC para puentes de un sélo tramo simplemente apoya-

dos, independiente de su ubicacién, no es necesario realizar estudios de riesgo
sismico. En este trabajo se realizé el andlisis de peligro sismico para fines
didacticos.

El Analisis No Lineal Estatico Pushover presentado aqui, es exclusivamente
para puentes de un solo tramo.

. En el modelamiento de rétulas plasticas puede ser considerando solo tres pun-

tos importantes: punto de carga nula, punto de fluencia y capacidad méxima.

. El analisis Pushover debe realizarse en diversas direcciones, en este trabajo se

consideré una sola direccién critica ya que se trata de un puente de un solo
tramo con alineacion horizontal recta.

Otra manera de determinar la respuesta del analisis tiempo historia es to-
mar un conjunto de registros acelerograficos y considerar como respuesta al
promedio de los valores arrogados por cada anélisis tiempo historia.
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7.3. FUTURAS LINEAS DE INVESTIGACION

El trabajo desarrollado en esta Tesis y los resultados obtenidos, dan pie a un amplio
abanico de posibles trabajos como futuras lineas de investigacién. Acontinuacion se

destacan algunas:

1. Optimizacion de las secciones de acero.
2. Diserno sismico de conexiones en puentes reticulados.

3. Obtencién de registros acelerograficos de la ciudad de Ayacucho.
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Apéndice A
PANEL FOTOGRAFICO

El levantamiento topografico se realizé con 01 Estacién Total y 03 Prismas. El viaje
hasta el poblado de Nuevo Progreso con camioneta fue de 06 horas aproximadamen-
te.

Figura A.1: Puente Peatonal Existente.

En el lugar del levantamniento topografico existe un puente peatonal hecho de madera,
que como vemos en la Figura A.1 sirve para la circulacién de personas y animales.
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APENDICE A. PANEL FOTOGRAFICO

El levantamiento topogréfico tuvo una duracién de 02 horas.

A
k)

26 11 2011 |

Figura A.2: Levantamiento Topografico.

Figura A.3: Cauce del Rio Mantaro.
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APENDICE A. PANEL FOTOGRAFICO

Figura A.4: Trocha Nuevo Progreso -Aranhuay.

El puente existente une carrateras de tercer orden o trochas.
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Apéndice B

RESULTADOS DE LAS
FORMULAS DE ITERACCION

Para determinar si las secciones elegidas cumplen con la férmula de iteraccion se
desarrollo un programa en excel. Este programa consiste en ingresar las caracteristi-
cas geométricas de la seccion y sus propiedades tales como: constante torsional,
momento de inercia, radio de giro, etc.

Los resultados que nos arrojaré el programa son su capacidad en tension, compre-
sién, flexion y corte.

Estos valores obtenidos del programa en excel y los resultados de solicitaciones del
CSIBRIDGE no daré el valor de la formula de iteraccion:

P,
Para o >0.2

Py +8( My N M,,
(bc,tp'n 9 ¢tMna: ¢tMny

) <1

Para f:"g = 0.2

Pu Mu:c Muy

+ -
2¢c,tpn, (QStMnJ: ¢£Mny

)<1
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¢t,an ¢bM n ¢bMXn Pu Ma2 M33 - . :
BLEMENL (Kips) (Kips}ts) (Kips-fts) | (Kips) | (Kips-fts) | (Kips-fts) | ¢t.<f» Teatio

M1 349.20 206.00 616.00 125.39 17.63 -347.94 0.36 0.94

M 2 232.80 55.00 272.00 115.81 1.85 102.42 0.5 0.86

M3 232.80 55.00 272.00 112.26 1.50 45.67 0.48 0.66

M 4 232.80 55.00 272.00 111.11 1.03 62.95 0.48 0.70

M 5 232.80 55.00 272.00 111.11 -1.02 80.53 0.48 0.76

M6 232.80 55.00 272.00 112.26 -1.50 67.31 0.48 0.73

M7 232.80 55.00 272.00 115.67 -1.68 -49.03 0.5 0.68

M 8 349.20 | 206.00 616.00 | 12244 | -16.46 -295.53 | 0.35 | 0.85

Cuadro B.1: Resultado de Fuerzas en Montantes.

ELE N° | N° Aplasta | Bloque .
MEN P. ¢ | oRsrr NT . - | ST SL | Placa ents | Obrtsie Whitmore
TO. | (Kips) | (in) | (Kips) (mm) | (mm) | (mm) | (mm) | (kips) (kips) (kips)
M-1 125.39 | 7/8 | 14.55 24 4 6 99 158.00 75 20 1723.19 | 1225.44 595.62
M-2 115.81 | 7/8 | 14.55 | 16 | 4 4 55 104.50 75 20 796.50 635.39 366.79
M-2 | 11226 | 7/8 | 1455 | 16 | 4 | 4 55. | 10450 75 20 796.50 | 635.39 366.79
M-2 | 111.11 (7/8 | 1455 [ 16 | 4 | 4 55 110450 | 75 20 796.50 | 635.39 366.79

NT=Numero de Tornillos.
TT=Tornillos Transversales.
TL=Tornillos Longitudinales.
ST=Espaciamiento Transversal.

SL=Espaciamiento Longitudinal.

Cuadro B.2: Conexiones Montantes.
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Pt,cPr

¢bMyn

ﬁbezn

P

M22

M3z

! ! ) u P, .
HEBMENIS | o) (Kips-fts) | (Kips-fts) | (Kips) | (Kips-fts) | (Kips-fts) | #ePn | F200
DGL-1 1512.00 | 937.00 | 809.00 | -865.19 | 327.49 4714 | 057 | 0.94
DGL-2 1065.12 | 865.00 | 710.00 | 697.21 | -254.30 | 23.00 | 0.65 | 0.95
DGL-3 135500 | 865.00 | 710.00 | -612.46| 179.87 | 2549 | 0.45 | 0.67
DGL-4 912.96 | 865.00 | 710.00 | 504.32 | -13059 | 19.36 | 0.55 | 0.71
DGL-5 1355.00 | 865.00 | 710.00 | -421.25| -79.44 9.35 | 0.31 | 040
DGL-6 46560 | 577.00 | 283.00 | 316.38 | -58.14 543 | 0.68 | 0.79
DGL-7 566.00 | 577.00 | 283.00 |-234.42 | -35.59 459 | 041 | 048
DGL-8 291.00 | 577.00 | 283.00 | 137.71 | -74.17 573 | 0.47 | 0.61
DGL-9 40740 | 577.00 | 283.00 | 137.50 | -72.77 487 | 0.34 | 047
DGL-10 566.00 | 577.00 | 283.00 |-239.20 | -64.26 5.48 | 042 | 054
DGL-11 40740 | 577.00 | 283.00 | 316.01 | -84.73 527 | 0.78 | 0.92
DGL-12 1355.00 | 865.00 | 710.00 | -420.61 | 39.64 973 | 031 | 0.36
DGIL-13 1355.00 | 865.00 | 710.00 | 503.43 | 94.11 21.76 | 0.37 | 0.50
DGL-14 1355.00 | 865.00 | 710.00 |-611.09 | -107.35 | 18.83 | 0.45 | 0.59
DGL-15 135500 | 865.00 | 710.00 | 69559 | 193.53 2381 | 051 | 0.74
DGL-16 1460.00 | 925.00 | 774.00 |-807.20 | -321.46 | 1891 | 0.55 | 0.88

Cuadro B.3: Resultado de Fuerzas en Diagonales.
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APENDICE B. RESULTADOS DE LAS FORMULAS DE ITERACCION
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¢t,an

¢’bMyn

¢men

P

M22

Mas

; u P .
ELEMENTO (Kips) | (Kips-fts) | (Kips-fts) | (Kips) | (Kips-fts) | (Kips-fts) o
BS1 1874.00 | 1431.00 1084.00 | -1037.16 117.08 67.43 0.55 0.68
BS 2 1874.00 | 1431.00 1084.00 | -970.00 | -140.57 72.70 0.52 0.67
B5 3 3499.00 | 2580.00 1976.00 | -1693.88 | 204.71 130.52 0.48 0.61
BS 4 3499.00 | 2580.00 1976.00 | -1684.64 | -205.28 130.19 0.48 0.61
BS 5 3499.00 | 2580.00 1976.00 | -2114.4 -225.41 152.80 0.60 0.75
BS 6 3499.00 | 2580.00 1976.00 | -2098.38 | -225.48 152.98 0.60 0.75
BS 7 3499.00 | 2580.00 1976.00 | -2240.62 | -257.60 175.45 0.64 0.81
BS 8 3499.00 | 2580.00 1976.00 | -2239.40 | -257.59 175.34 0.64 0.81
BS 9 3499.00 | 2580.00 1976.00 | -2097.05 | -225.53 151.52 0.6 0.75
BS 10 3499.00 | 2580.00 1976.00 | -2110.89 | -225.47 151.60 0.6 0.75
BS 11 3499.00 | 2580.00 1976.00 | -1681.73 | -205.31 135.10 0.48 0.61
BS 12 3499.00 | 2580.00 1976.00 | -1689.55 | -204.82 135.58 0.48 0.61
BS 13 1874.00 | 1431.00 1084.00 -967.61 -130.10 72.75 0.52 0.66
BS 14 1874.00 | 1431.00 1084.00 | -1016.02 104.57 67.02 0.54 0.66

Cuadro B.5: Resultado de Fuerzas en Brida Superior.
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ELE Ne | N° Area Area
MEN | Fe | @ | @Rerminp| || ke | ST | SL Pl g T Placa
TO. (Kips) | (in) | (Kips) |- (mm) | (mm) | (mm) | (mm) | (mm?) (mm?)
EBS-1 | -116.06 | 7/8 | 14.55 8 2 4 55 75 75 20 3499.993 | 6387.084
EBS-2 | -191.41 | 7/8 | 1455 | 14 2 7 35 75 55 25 6651.5996 | 7161.276
EBS-3 | -253.19 | 7/8 | 14.55 | 18 2 9 35 75 55 25 6651.5996 | 7161.276
Cuadro B.6: Empalme Ala Brida Superior.
ELE Ne | N° Area | Area
MEN | P | ¢ | #Reminp| )| Te | ST SLO Pl g | Placa
TO. (Kips) | (in) | (Kips) (mm) | (mm) | (mm) | (mm) | (mm?) | (mm?)
EBS-1 | -286.46 | 7/8 | 29.09 | 16 4 4 99 75 75 16 8639 17032
EBS-2 | -464.13 | 7/8 | 29.09 | 20 5 4 35 75 55 20 16129 | 16516
EBS-3 | -613.94 | 7/8 | 29.09 | 30 ) 6 35 75 55 20 16129 | 16516

NT=Numero de Tornillos

TT=Tornillos Transversales

TL=Tornillos Longitudinales
ST=Espaciamiento Transversal
SL=Espaciamiento Longitudinal

Cuadro B.7: Empalme Alma Brida Superior.

NOIODVYHHLI dd SYVINNYOQJA SVT d3d SOAVLIINSIY 'd HOIANIJY



(tbt.cpn ¢bM n qbe:m Pu Mgz M33 Py :
BLEMENTO (Kips) (Kips—l%ts) (Kips-fts) | (Kips) | (Kips-fts) | (Kips-fts) | #t:cFn Ratlo
ATS-1 280.61 97.00 149.00 | -102.86 7.9 11.13 037 | 0.51
ATS-1 145.50 97.00 149.00 98.64 7.9 11.13 068 | 082
ATS-3 280.61 | 97.00 149.00 |-147.86 | -3.11 6.76 0.53 | 0.60
ATS-3 145.50 97.00 149.00 80.54 -3.11 6.76 0.55 | 0.62
ATS-5 83.52 97.00 150.00 34.61 -40.46 -9.82 041 | 0.84
ATS-6 83.52 97.00 150.00 34.61 -40.46 -9.82 0.41 0.84
ATS-7 280.61 97.00 149.00 | -157.05 -5.18 9.40 0.56 0.66
ATS-7 145.50 97.00 149.00 90.25 -5.18 9.40 062 | 0.72
ATS-9 280.61 97.00 149.00 | -147.16 -2.32 8.75 0.52 | 0.60
ATS-9 145.50 97.00 149.00 77.07 -2.32 8.75 0.53 | 0.60
ATS-11 83.52 97.00 150.00 50.33 -18.53 -8.58 0.60 | 0.82
ATS-12 83.52 97.00 150.00 50.33 -18.53 -8.58 0.60 0.82
ATS-13 280.61 97.00 149.00 | -138.05 -1.39 -8.24 049 | 0.55
ATS-13 145.50 97.00 149.00 67.96 -1.39 -8.24 0.47 | 0.53
ATS-15 280.61 | 97.00 149.00 |-127.54 | -2.87 8.85 0.45 | 0.53
ATS-15 145.50 97.00 149.00 39.47 -2.87 8.85 0.27 | 0.35
ATS-17 83.52 97.00 150.00 56.32 -22.81 -4.81 0.67 | 091
ATS-18 83.52 97.00 150.00 56.32 -22.81 -4.81 0.67 | 091
ATS-19 280.61 97.00 149.00 | -107.76 -1.89 9.83 0.38 | 046
ATS-20 280.61 97.00 149.00 |-107.76 -1.89 9.83 0.38 | 0.46

SP1

Cuadro B.8: Resultado de Fuerzas en Atiesador Superior L.
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Gt,cPrn | OoMyn GoMzn P, Mas Ms3 _P, .
ELEMENTO (Kips) (Kips—sir:ts) (Kips-fts) | (Kips) | (Kips-fts) | (Kips-fts) | ®t.<fn fiahe
ATS-21 280.61 97.00 149.00 -81.96 -2.61 9.81 0.29 0.38
ATS-22 280.61 97.00 149.00 -81.96 -2.60 9.80 0.29 0.37
ATS-23 83.52 97.00 150.00 57.33 -29.64 1.71 0.69 0.97
ATS-24 83.52 97.00 150.00 57.33 -29.64 1.71 0.69 | 097
ATS-25 280.61 97.00 149.00 -69.35 -2.38 8.22 0.25 0.32
ATS-26 280.61 97.00 149.00 -69.35 -2.38 8.22 0.25 0.32
ATS-27 280.61 97.00 149.00 -75.59 -2.04 -8.24 0.27 | 0.34
ATS-28 280.61 97.00 149.00 -75.59 -2.04 -8.24 0.27 0.34
ATS-29 83.52 97.00 150.00 51.10 -23.33 4.70 0.61 0.85
ATS-30 83.52 97.00 150.00 51.10 -23.33 4.70 0.61 0.85
ATS-31 280.61 97.00 149.00 -95.85 -3.09 8.23 034 | 0.42
ATS-32 280.61 97.00 149.00 -95.85 -3.09 8.23 0.34 | 042
ATS-33 280.61 97.00 149.00 | -116.09 -3.60 8.27 0.41 0.50
ATS-34 280.61 97.00 149.00 |-116.08 -3.6 8.27 0.41 0.50
ATS-35 83.52 97.00 150.00 34.00 -20.54 8.07 0.41 0.64
ATS-36 83.52 97.00 150.00 34.00 -20.53 8.07 0.41 0.64
ATS-37 280.61 { 97.00 149.00 |-122.00| -2.53 7.18 0.43 | 0.50
ATS-37 145.50 97.00 149.00 54.39 -2.53 7.18 037 | 0.44
ATS-39 280.61 | 97.00 149.00 | -89.84 -4.28 11.13 0.32 | 0.43
ATS-39 145.50 97.00 149.00 85.6 -4.28 11.13 0.59 0.69
ATS1-1 304.32 | 258.00 543.00 53.98 46.37 -368.99 0.18 0.95
ATS1-2 304.32 | 258.00 543.00 53.98 46.37 -368.98 0.18 0.95
ATS1-3 232.80 | 258.00 543.00 47.86 -49.88 -309.35 0.21 0.88
ATS1-4 232.80 | 258.00 543.00 47.86 -49.88 -309.33 0.21 0.88

Cuadro B.9: Resultado de Fuerzas en Atiesador Superior II.
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s P | ¢ |9Rsta|yp :T :L Lo | ST | SL |Placa | SRR} 200% | gypipmore
TO. (Kips) | (in) | (Kips) (mm) | (mm) | (mm) | (mm) | (kips) (kips) (kips)
ATS-1 98.64 7/8 | 1455 | 10 | 2 5 50 75 75 12 417.07 267.63 255.37
ATS-7 |-157.051 | 7/8 | 14.55 | 10 | 2 5 50 75 75 12 231.23
BS-1,2 -4941 | 3/4 | 1044 | 18 | 2 9 47 199 100 12

ATS-23 | 57.33 3/4 | 10.44 8 2 4 50 75 100 12 294 .41 302.9 255.37
ATS-24 | 57.33 3/4 | 1044 | 8 - 4 50 75 100 12 294.41 302.9 255.37
BS-1 -80.76 | 7/8 | 14.55 | 6 1 6 50 160 75 12

ATS1-1| 5398 |7/84| 1455 | 16 | 2 8 50 133 75 12 678.18 440.11 358.57
ATS1-2 | 53.98 7/8 | 1455 | 16 | 2 8 50 133 75 12 678.18 440.11 358.57
BS-1 113.60 1 19.02 6 1 6 50 199 80 12

NT=Numero de Tornillos.

TT=Tornillos Transversales.
TL=Tornillos Longitudinales.

ST=Espaciamiento Transversal.
SL=Espaciamiento Longitudinal.

Cuadro B.10: Conexiones Atiesador Superior.
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\ \ ¢t,an beM ¢ben Pu Majs M3ss P -
ELEMENTO (Kips) (Kips-ggs) (Kips-fts) | (Kips) | (Kips-fts) | (Kips-fts) | ¢tcfn Habio
DFRG-1 2844.00 | 697.00 1451.00 95.31 -403.48 -257.85 0.03 | 0.77
DFRG-3 2672.99 | 697.00 1451.00 |-191.37| 312.61 476.42 0.07 | 0.81
DFRG-5 2844.00 | 697.00 1451.00 21.31 -387.74 -309.62 0.01 0.77
DFRG-7 2536.00 | 587.00 1285.00 13.29 288.34 268.99 0.010 | 0.70
DFRG-9 2536.00 | 587.00 1285.00 | 16.124 282.69 232.25 0.010 | 0.67
DFRG-11 2536.00 587.00 1285.00 12.48 214.50 264.04 0.010 | 0.57
DFRG-13 2536.00 | 587.00 1285.00 11.99 172.85 260.21 0.010 | 0.50
DFRG-15 2536.00 587.00 1285.00 11.51 102.03 264.84 0.010 | 0.38
DFRG-17 2536.00 587.00 1285.00 11.06 47.16 260.59 0.004 | 0.29
DFRG-19 2536.00 | 587.00 1285.00 10.86 -96.91 265.41 0.004 | 0.37
DFRG-21 2536.00 | 587.00 1285.00 10.38 -162.81 261.18 0.004 | 0.48
DFRG-23 2536.00 587.00 1285.00 10.67 -196.21 264.82 0.004 | 0.54
DFRG-25 2536.00 | 587.00 1285.00 12.22 -266.74 234.16 0.010 | 0.64
DFRG-27 2536.00 | 587.00 1285.00 11.2 -93.10 269.14 0.001 | 0.37
DFRG-29 2844.00 697.00 1451.00 16.425 369.00 -206.98 0.01 0.68
DFRG-31 2672.99 697.00 1451.00 | -130.17 | -247.73 297.19 0.05 0.59
DFRG-33 2844.00 697.00 1451.00 | 166.01 255.04 151.54 0.06 | 0.50

Cuadro B.11: Resultado de Fuerzas en Diafragmas.
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L T m o Lo NTIN | s | SL |Placa| [ o 12 [ 4 12
BN NT | pr | TL [er] + i
TO. (Kips) | (Kips) | (in) (mm) | (mm) | (mm) | (mm)
DFR-1| 2164 {29189 |7/8| 18 | 3 | 6 50 70 70 12.5 0.84
DFR-4 | 21.65 [ 29188 | 7/8 | 16 | 4 | 4 64 70 70 12.5 0.76
Cuadro B.12: Conexiones Diafragma.
NT=Numero de Tornillos.
TT=Tornillos Transversales.
TL=Tornillos Longitudinales.
ST=Espaciamiento Transversal.
SL=Espaciamiento Longitudinal.
Vi @ L £ N° N° Conectores | L S
RLEMBITO (Kips) | (in) | (in) | (kips) | Conectores | Por Linea (ft) | (mm)
DIAFRAGMA 1 | 905.78 | 7/8 | 3.94 | 35.53 52 2 13.8 | 150
DIAFRAGMA 2 | 1811.56 | 7/8 | 3.94 | 35.53 102 3 13.8 | 120

Cuadro B.13: Conectores de Cortante.
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APENDICE B. RESULTADOS DE LAS FORMULAS DE ITERACCION
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ELE Ne | Ne Area | Area
MEN | Fv | ¢ |#Bsta |y o L. | ST | SL |Placa| 41" | placa
TO. | (Kips) | (in) | (Kips) (mm) | (mm) | (mm) | (mm) | (mm2) | (mm2)
BI 53.13 | 3/4 | 10.44 6 1 6 50 75 75 20 1374.19 { 1375
Cuadro B.15: Empalme Ala Brida Inferior.
ELE N° | N° Area | Area
MEN | Fv | @ |PHstr |y i L. | 8T | SL |Placa| )2 | Placa
TO. | (Kips) | (in) | (Kips) (mm) | (mm) | (mm) | (mm) | (mm?) | (mm?)
BI 229.47 | 7/8 | 14.55 18 3 6 50 100 75 16 5935.47 | 7200

NT=Numero de Tornillos.
TT=Tornillos Transversales.
TL=Tornillos Longitudinales.
ST=Espaciamiento Transversal.
SL=Espaciamiento Longitudinal.

Cuadro B.16: Empalme Alma Brida Inferior.
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ELEMENTO P cFn

G Myn by Mn, B Ma2 Mss P,

(Kips) | (Kips-fts) | (Kips-fts) | (Kips) | (Kips-fts) | (Kips-fts) | PePn | At
ATSINF-1 761.00 | 148.00 225.00 | 585.70 | -20.40 -5.50 0.77 | 091
ATSINF-2 761.00 | 148.00 225.00 | 585.70 | -20.42 -5.50 0.77 | 091
ATSINF-3 445.03 | 148.00 225.00 | 358.12 | -19.91 -2.90 0.80 | 0.94
ATSINF-4 445.03 | 148.00 225.00 | 358.12 | -19.91 -2.91 0.80 | 0.94
ATSINF-5 445.03 | 148.00 225.00 | 24869 | -19.91 2.39 0.56 | 0.69
ATSINF-6 445.03 | 148.00 225.00 | 248.69 | -19.91 2.40 | 0.56 | 0.69
ATSINF-7 445.03 | 148.00 225.00 | 293.54 | -19.13 -6.28 0.66 | 0.80
ATSINF-8 445.03 | 148.00 225.00 | 293.55| -19.16 -6.29 0.66 | 0.80
Cuadro B.17: Resultado de Fuerzas en Atiesador Inferior.
ELE Ne | N° Aplasta | Bloque .
MEN P, ¢ | ¢Rsrr NT Ny - L. ST SL | Placa miento | Cortante Whitmore
TO. (Kips) | (in) | (Kips) (mm) | (mm) | (mm) | (mm) | (kips) (kips) (kips)
ATSINF-1 | 585.7 | 11/4| 2648 | 24 | 2 | 12 42 80 80 20 1960.02 | 1358.78 688.7
ATSINF-2 | 358.12 | 1902 | 20| 2 | 10 35 80 80 16 1239.59 | 679.62 399.46

Cuadro B.18: Conexiones Atiesador Inferior.

NT=Numero de Tornillos.
TT=Tornillos Transversales.
TL=Tornillos Longitudinales.
ST=Espaciamiento Transversal.
SL=Espaciamiento Longitudinal.
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APENDICE B. RESULTADOS DE LAS FORMULAS DE ITERACCION

DISENO DE LA LOSA DE CONCRETO

FRANJA INTERIOR

M.(+) M, (-) -
14.21 15.47 -
As(+) As(-) Atemp
20.53 22.18 5.08

$1”@0.20m $17@0.20m | ¢5/8"@0.30m
FRANJA INTERIOR

Mu(+) Mu(_) -

11.67 13.26 -
As(+) As(-) Atemp
17.33 18.92 4.55
$1"@0.25m $1"@0.25m | ¢5/8"@0.30m

VEREDA

Mu(+) MU(_) -

- 4.53 -
As(+) As(-) Atemp

10.87

$5/87@0.15m | $1/2"@0.20m | $3/8"@0.25m

Cuadro B.19: Disefio de Losa de Concreto.
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Apéndice C

ANALISIS ESTATICO NO
LINEAL

Las siguientes figuras muestran el comportamiento de las distintas secciones durante
el Pushover.

Display Plot Funcifon Traces (PUSHOVIR)
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Paso Legend
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Figura C.1: AXIAL DGNL1.
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APENDICE C. ANALISIS ESTATICO NO LINEAL

Display Plot Function Traces (PUSHOVER)
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Figura C.2: AXIAL DGNLS5.

Display Plot Function Traces (PUSHOVIR)

-
B

3 B5883d3R88
Fueiza Axial (kips)

—

40 80 120 160 200 240 280 0 %0 400 o]

Figura C.3: AXIAL DGNLO.
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APENDICE C. ANALISIS ESTATICO NO LINEAL

Dwplay Plot Function Tracos (PUSHOVER)
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Figura C.4: AXIAL M1.
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Figura C.5: AXIAL M4.
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APENDICE C. ANALISIS ESTATICO NO LINEAL

Y Paso Legend
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Figura C.6: AXIAL BI4.
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Figura C.7: AXIAL BI17.
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APENDICE C. ANALISIS ESTATICO NO LINEAL

Display Plot Function Traces (PUSHOVER)
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Figura C.8: AXIAL BS2.
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Figura C.9: AXIAL BS8.
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APENDICE C. ANALISIS ESTATICO NO LINEAL

i Paso Legend

i
Fuerza Axiat (kips)

pd ¥ - :

R N T L N L L L R TR |

40 80 120 160 200 240 280 320 360 400

Figura C.10: AXIAL DFR-2.
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Figura C.11: AXTIAL DFR-4.
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APENDICE C. ANALISIS ESTATICO NO LINEAL

Paso Legend
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Figura C.12: AXTAL AST 1.
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Figura C.13: AXIAL ATS1-2.
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Apéndice D
ANALISIS TIEMPO HISTORIA

Las siguientes figuras muestran el comportamiento de las distintas secciones durante
el Andlisis Tiempo Historia del registro acelerografico de Moquegua 2001, normali-
zado al Sismo Extremo.

Tiempo fs} Legend
L |
I
v oo
2 4y *
= oy
] g
%
o
"
~
&
&
T T S ————
2 40 60, 80, 100. 120. 140. 160 180. 200

Figura D.1: AXIAL DGNLL.
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APENDICE D. ANALISIS TIEMPO HISTORIA

hsplay Plot funition fracces (TH MOQ SE)
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Figura D.2: AXIAL DGNLS.
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Figura D.3: AXIAL DGNL9.
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APENDICE D. ANALISIS TIEMPO HISTORIA

Display Plot F unction lraces (TH MOQ St)
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Figura D.4: AXIAL M1.
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Figura D.5: AXIAL M4.
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APENDICE D. ANALISIS TIEMPO HISTORIA

Display Plot F unction Iraces (IH MOQ St)
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Figura D.6: AXIAL BI4.
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Figura D.7: AXIAL BI17.
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APENDICE D. ANALISIS TIEMPO HISTORIA

Display Plot Function Traces (TH MOQ SI)
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Figura D.8: AXIAL BS2.
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Figura D.9: AXIAL BS8.
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APENDICE D. ANALISIS TIEMPO HISTORIA

Display Piot Function Traces (TH MOQ SE)
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Figura D.10: AXIAL DFR-2.
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Figura D.11: AXIAL DFR-4.
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APENDICE D. ANALISIS TIEMPO HISTORIA

Display Plot f unction Iraces (TH MOQ 5t)
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Figura D.12: AXIAL AST1.
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Figura D.13: AXIAL ATS1-2.
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Apéndice E
PLANOS
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