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INTRODUCCION.

Los puentes que han sido comunrente utilizados en nuestro pais son del tipo con juntas de
expansion, sin embargo estos puentes presentan algunas desventajas que pueden ser
eliminadas al utilizar puentes con estribos integrales.

En general estos puentes han sido implementados principalmente en E.E.U.U. y hasta hace
paco tiempo se han empezado a utilizar en otros paises. Por ello, esta investigacion pretende
primeramente dar a conocer y documentar bibliograficamente sobre las préacticas de disefio y
uso de puentes con estribos integrales; y luego utilizando modelos matematicos
tridimensionales, madelar algunos de estos puentes con el fin de analizarlos sismicamente.

Ei andlisis sismico de puentes con estribos integrales, a traves de modelos matematicos
tridimensionales es una técnica poco utilizada en la practica de disefic y construccion, sobre
todo por el hecho de ser estructuras poco conocidas por la mayoria de ingenieros de nuestro
pais.

En este informe se presenta un estudio de las diferentes alternativas de las cuales el
ingeniero dispone, para poder determinar los esfuerzos a los que se ven sometidos los
elementos estructurales de los puentes cuando son cargados sismicamente. Una de las
técnicas mas utilizadas en el andlisis sismico es asumir que la estructura se cimienta sobre un
medio rigido, por lo que los puentes se modelan empotrados en la base, sin embargo esta
suposicién es poco realista ya que los suelos son medios generalmente flexibles y por tal razon
dicha modelacion no encaja con las condiciones reales de apoyo de los puentes. Una técnica
que permite incluir las propiedades del suelo sobre el que se cimientan los puentes la constituye
la modelacién del mismo a través de resortes, lo que ha sido aplicado en esta investigacion, y
para ello se han utilizado algunos procedimientos que permiten determinar la rigidez de los
resortes, cuando el suelo interactua con pilotes, zapatas y estribos. Debido a lo anterior en el
desarrollo de esta investigacion se modelan ambas condiciones de apoyo: una considerando los

modelos de puentes empotrados en la base y la otra representado las propiedades de rigidez
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del suelo por medio de resortes, a partir de las propiedades mecanicas del suelo existente en el

i

AMSS.

Existen muchos métodos de analisis sismico y determinar cual de ellos se utilizard para
una estructura depende de muchos factores. Para el caso de estructuras de puentes, la
eleccién de un método de andlisis sismico estara en funcion del grado de importancia y de la
geometria del mismo. Cuando se trata de puentes de gran importancia y con grandes
iregularidades en su geometrié, los métodos dinamicos paso a paso son los mas
recomendables. Sin embargo, el uso de estos métodos requiere disponer de programas
computacionales, debido a la complejidad para realizar los cilculos manualmente. La
realizacién del andlisis sismico de una estructura compleja, tal como un puente, exige la
utilizacién de recursos computacionales que permitan representar la estructura, en forma tal que
se aproxime a las condiciones reales de la misma, a través de un modelo matematico utilizando
elementos finitos. Los elementos finitos permiten que la estructura sea analizada en secciones
tan pequenas como el ingeniero lo establezca y la determinacion de los esfuerzos en cada uno
de ellos varia segtin el elemento que se analice. La principal importancia de los elementos
finitos es que, los esfuerzos en las fronteras de dos de ellos que sean adyacentes se
consideran distintos entre si por lo que se puede conocer el comportamiento real de la
estructura. Por ello, en la investigacion se utiliza un programa de analisis estructural integrado
con elementos finitos (SAP2000).

Uno de los métodos de andlisis dindmico comtnmente utilizado es el andlisis modal paso a
paso (Time History), el cual es empleado en la investigacién a través de! programa SAP2000.
Dicho andlisis es aplicado a modelos de puentes con propiedades lineales en una primera etapa
y modelos no lineales en una segunda etapa. La aplicacién de este método de andlisis requiere
el uso de registros de terremotos (Acelerogramas) para representar las cargas sismicas; entre
los acelerogramas que se aplicaran a los modelos tenemos: el de San salvador del 10 de

Octubre de 1986, el de la Zona de Subduccién del 19 de Junio de 1982 y otros.
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Con la aplicacion de estos registros de terremotos se determinan las respuestas maximas
de cada modelo para ambas condiciones de apoyo, en cuanto a esfuerzos en los elementos
estructurales, deformaciones, etc., tanto para los modelos lineales como para los no lineales.
Posteriormente una comparacion entre las condicione$ de apoyo antes descritas es hecha y
luego entre los modelos lineales y no lineales.

Los resultados de la investigacion han reflejado que los maximos esfuerzos en cada uno de
los ‘puentes, se dan en los estribos y en la parte inferior de la pila central, en la direccién
transversal de la misma. Comparando los esfuerzos maximos obtenidos en el andlisis lineal
para ambas condiciones de apoyo, se ha encontrado que en la modelacién considerando la
interaccion del suelo con la estructura los esfuerzos registrados disminuyen en porcentajes de
por lo menos un 25% con respecto a la condicidon con empotramiento en la base. Sin embargo
en el analisis no lineal fue encontrada una variacién promedio de 8% entre las dos respuestas,
siendo mayores los esfuerzos en la condicion con interaccidn suelo estructura. En cuanto a los
desplazamientos transversales de los puentes, tanto en el analisis lineal como en el no lineal,
estos resultaron ser mayores cuando la interaccion suelo estructura es hecha, ya que el suelo
es un medio flexible.

Mas interesante aln resulta la comparacion entre las respuestas obtenidas en el analisis
lineal con el no lineal, de la cual se encontrd que los esfuerzos disminuyen para el
comportamiento no lineal de los elementos estructurales, aumentando los desplazamientos
transversales de cada puente. Todo esto ha permitido seleccionar como respuesltas un tanto
maés realista las obtenidas cuando se modela la estructura con el suelo circundante; esto no por
el hecho de registrar los menores esfuerzos en los elementos, sino més bien por que de hecho
la estructura se opone a los movimientos que sufre el suelo cuando ocurre un sismo, es decir

que hay interaccion entre ellos.
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1.1 INTRODUCCION.
Los puentes con estribos integrales son una altemativa con respecto a los tradicionaies
puentes con juntas de expansion; que se usan en otros paises.

La utilizacién de estos puentes por ser relativamente reciente no ha side debidamente

~estudidda y nuestro pais no es la excepcion. Por lo anterior no existe un estudio de los puentes

con estribos integrales, que permita determinar y conocer el comportamiento de los mismos
ante excitaciones sismicas.
A continuacién se presenta el planteamiento preliminar para llevar acabo un estudio

sismico de puentes con estribos integrales. Dicho planteamiento abarca los antecedentes sobre

_ investigaciones en este tipo de puentes, asi como también los alcances y limitaciones que

enmarcan al presente estudio. Todo lo anterior considerando que en el pais no hay un anaiisis

sismico de puentes con estribos integrales, a través de modelos matematicos tridimensionales.

1.2 ANTECEDENTES.

Parte importante del sistema vial de nuestro pais son las obras de paso tales como los
puentes, que permiten mantener la continuidad de una via determinada cuando esta debe
atravesar un rio o quebrada.

Muchos puentes en el mundo son construidos utilizando algunas formas de juntas de
expansion. Inspecciones periddicas realizadas sobre dichos puentes, han revelado que las
juntas se encuentran totalmente cerradas después de cierto tiempo de construido el puente, por
lo que se generan grandes esfuerzos internos que pL;eden producir la rotura o falla del muro
posterior de los estribos y dafios en dispositivos de expansion del rodaje (cojinetes). Estos |
problemas y los costos de mantenimiento asociado con elios, han acelerado el uso de puentes

con estribos integrales en EE.U.U.
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El uso de estribos integrales para conectar la superestructura del puente sobre pilo_tes de
fundacion se implementé en los E.E.U.U. hace poco mas de freinta afios, siendo los primeros
estados que han hecho uso-de estos puentes: Ohio, Missouri y Tennesse. En la figura No. 141
se muestra el esquema de un puente con estribos integrales.

Entre las ventajas que ofrecen estos puentes con juntas se pueden citar: menor costo
inicial de construccién, menores costos dJe mantenimiento, se eliminan los cojinetes de
expansion y las pilas para controlar cargas |aterales del empuje de suelo, por lo que las pilas de
este tipo de puentes son principalmente verticales.

En los puentes con estribos integrales los esfuerzos térmicos son ftransferidos a la
subestructura a través de una conexion rigida, en la cual el estribo posee un gran tamaiio por lo
que puedeé ser considerado rigido; para realizar dicha transferencia se han desarrollado
diversos detalles constructivos. En cuanto a la transferencia del desplazamiento debido a
cargas vivas aciuando en la superestructura, la conexién rigida proporciona un mecanismo para
tal fin, y los desplazamientos horizontales de losa pueden ser transferidos a través de los

extremos de los estribos, debido a que la losa se encuentra confinada o integrada al estribo. Por
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tal razon los puentes con estribos integrales actdan como un marco rigido.

Los puentes con estribos integrales estan siendo usados actualmente en alrededor de
cuarenta y cuatro estados de E.EU.U., utilizando en el disefio diferentes tipos de materiales
tales como: acero, concreto reforzado y concreto pretensado. Con la implementacién de los
puentes con estribos integrales se han hecho estudios, considerando los efectos de las
variaciones térmicas sobre la longitud del puente, (como fue el cqso'del estudio realizado en
North Dakota durante el periodo de 1979 a 1981). Estas investigaciones demostraron que los
puentes con estribos integrales se comportan apropiadamente ante los cambios de
temperatura. Los estudios realizados hasta este periodo se basarcn en modelos matematicos
bidimencionales exclusivamente.

Como puede verse los puentes con estribos integrales han sido analizados bc;’asicamente
considerando los efectos de variaciones térmicas a los que pueden estar sometidos en algun
momento y han sido disefiados considerando tales efectos.

Ademas se han realizado pruebas a puentes con estribos integrales por el Departaménto
de Transporte de lowa. Estas pruebas consistieron en la aplicacion de tres casos de carga
sobre la pila de un puente con estribos integrales. Los casos de carga aplicados fueron: carga
vertical Ginicamente, desplazamiento de la parte superior de la pila con un esfuerzo horizontal y
la combinacién del desplazamiento horizontal con la subsecuente aplicacion de la carga
horizontal. Para estas pruebas se utilizaron modelos a escala natural y en proporcion de escala
de 1:10, asi como un programa de elemento finito bidimencional (IAB2D)'. Los resuitados
obtenidos para cada modelo se compararon para determinar la precision y coherencia entre
estos para el mismo caso de carga. También fueron desarrollados métodos alternativos de

disefio para puentes con estribos integrales, ambos sobre las especificaciones de la AASHTO?

! Integral Abutment Bridge Two Dimention
American Association of State Highway and Transportation Officials.
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En El Salvador los puentes que normalmente se han disefiado y construido son detl tipo con
juntas de expansion, basados en los métodos de disefio determinados por las especificaciones
AASHTO. Como ya se menciond anteriormente estos puentes presentan muchos probiemas
durante su funcionamiento, por lo que algunos ingenieros del pais han puesto énfasis en tal
problema, y han optado por disefiar puentes continuos. .

Los puentes continuos conocidos también como puentes con estribos integrales fueron del
conocimiento en El Salvador hasta hace unos pocos afios.

Sin embargo, los efectos de las excitaciones sismicas sobre los puentes con estribos
integrales no se conocen a profundidad, ya que no se ha realizado un estudio sobre los mismos

en el pais y mucho menos desde el punto de vista de la Ingenieria Sismica.

1.3 PLANTEAMIENTO DEL PROBLEMA.

En la actualidad la mayoria de puentes que se han disefiado y construido son del tipo con
juntas de expansion. Sin embargo estas juntas incrementan el costo de construccion de los
puentes y no funcionan adecuadamente después de afos de servicio, incrementando los costos
de mantenimiento. Una alternativa econbn:lica Ja constituyen los puentes con estribos integrales,
ya que prescinden absolutamente de las juntas, por lo que no presentan los inconvenientes
mencionados.

En El Sal_vador estos puentes son recientes, es por ello gue no conNocemos certeramente el
comportamiento sismico de los puentes con estribos integrales por tal motivo en este trabajo de
investigacion se plantea documentar bibliograficamente lo que se entiende por puentes con
estribos integrales; asi como también modelar y analizar sismicamente puentes integrales tipo,
sometidos a cargas sismicas obtenidas de acelerogramas de sismos representativos
registrados en E| Salvador y otros paises.

El estudio comprenderd la modelacién tridimencional de varios puentes con estribos
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integrales tipo; variando cada uno de ellos en el namero de claros y longitud de los mismos.

El analisis sismico comprenderé-dn analisis dinamico lineal y no lineal a través de
acelerogramas de sismos registrados en el pais y en ofros paises, para determinar las
respuestas méximas totales tales como: deformaciones en los elementos estructurales y
esfuerzos en los mismos; asi como también |as propiedades dindmicas de los mismos.

Con los datos obtenidos de! analisis se estableceran conclusiones y. recomendacipnes con

respecto a las respuestas maximas obtenidas y las propiedades dinamicas determinadas.

1.4 OBJETIVOS.

1.4.1 OBJETIVO GENERAL.

Realizar el analisis sismico de puentes disefiados con estribos integrales, aplicando

métodos de modelacion matematica tridimencional.

1.4.2 OBJETIVOS ESPECIFICOS.

Disefiar un puente con estribos integrales aplicand6 el método estatico (AASHTO).

Analizar el comportamiento lineal y no lineal del sistema superestructura-subestructura y su
interaccioén con el sueio debido a excitaciones sismicas.

Analizar e! comportamiento lineal y no lineal de los apoyos en la pila para las condiciones

de carga sismica.

Analizar el comportamiento de los estribos integrales y de la pila con respecto a esfuerzos y

desplazamientos causadas por las excitaciones sismicas.

1.5 ALCANCES Y LIMITACIONES.

1.5.1 ALCANCES.

La investigacion se orientard primeramente a documentar bibliogréficamente sobre lo que

son los puentes con estribos integrales y a realizar el analisis sismico de los mismos.
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El andlisis sismico de los puentes integrales se realizara utilizando un anélisis dinadmico
lineal y no lineal, usando el programa de computadora SAP2000 con €l cual se modelaran
puentes integrales tipos.

Los puentes integrales tipo que se modelaran y analizaran tendran como caracteristica que
estaran diseftados utilizando acero, concreto reforzado; o concreto preesforzado.

En el analisis sismico se utilizaran métodos dinamicos paso .a paso, empleando

acelerogramas disponibles que pueden afectar o excitar a tales estructuras.

T

' - - ra .
N La interaccion de! suelo con la estructura serda modelada de una manera aproximada,

representando el suelo y sus efectos a través de resortes y los modelos matematicos seran

simples.

El disefio estructural de un puente con estribos integrales sera desarroliado, las vigas se
disefiaran segun lo establecido en las normas AASHTO, para disefio y construccién de puentes
con estructuras de acero, y para el disefio de las pilas y los estribos se utilizara lo que

5 establecen las normas AASHTO para puentes de concreto reforzado.
) ' 1.5.2 LIMITACIONES.
’ Algunos aspectos relevantes para el andalisis de los puentes con estribos integrales en
estudio se detallan a continuacion:

La interaccion del suelo con la estructura es un tema bastante amplio para estudiario a
orofundidad en esta investigacion, por lo que se limitaré a representar la accion del suelo sobre
la estructura de una manera idealizada a través de resortes.

El disefio de ia capa de rodamiento involucra muchos aspectos no contemplados en Ia
investigacion, asi mismo las conexiones estribo-viga se consideraran conforme a los detalles de
disefio desarrollados en E.E.U.U para esta conexion, por lo que rno se profundizara mucho en

e estos aspectos.

Sera relevante para la investigacion el comportamiento de los estribos, la pila y la calzada,
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bajo condiciones de carga y las interacciones entre ellos. Por lo que no se modelaran las
fundaciones (pilotes).

Para e! disefio del puente no se involucrara un estudio hidrogeologico de una cuenca en
particular, ya que la investigacion estara orientada a un analisis sismico.
+ «-. La parte de disefio de esta-investigacion consistira en disefiar un puente. integra! tipo de
dos claros utilizando concreto reforzado yfo acero, a partir del disefio propuesto de un puente
con juntas de expansion sobre algln rio del pais.

Las propiedades mecanicas del suelo seran obtenidas de un estudio de microzonificacion
sismica para el area de San Salvador, que seran requeridas para definir la rigidez de los

resortes idealizados.

1.6 JUSTIFICACION.

La mayoria de puentes construidos hasta la fecha han presentado dafios en las juntas de
expansion, debido a las acumulaciones de basura e infiltracion de agua. El mantenimiento de
las juntas es inadecuado o inexistente ya que de por si representa costos en términos
econoémicos. Ademas los puentes con juntas de expansion tienden a presentar deslizamiento
entre la calzada y el estribo; por lo que son estructuras muy vulnerables cuando son excitadas
sismicamente.

Los puentes con estribos integrales prescinden en forma absoluta de las juntas de
expansion, lo que disminuye los costos de mantenimiento ya que este solo es requerido a largo
plazo, cuando se han aplicado adecuados procesos constructivos. Es por ello que el tema de
investigacion se enfocard en analizar sismicamente, puentes con estribos integrales para
determinar sus propiedades dindmicas.

Por otra parte el comportarﬁiento sismico de los puentes con estribos integrales nos es

desconocido, debido a que estos puentes en gran medida han sido disefiados a través de
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métodos empiricos, y solamente, hasta ahora se empieza a estudiar su comportamiento,
usando un estudio mas detallado como el que se planea realizar.
Ei comportamiento sismico de los puentes es muy complejo debido a que éstos, como la

mayoria de estructuras, se comportan inelasticamente ante un sismo. Una estructura

¢ generalmente se disefia sobre la base de métodos elasticos, lo que no concuerda con 1as

condiciones reales a las que esta impuesta la estructura durante un sismo. - -

Por lo tanto es de gran importancia conocer el comportamiento sismico lineal y no lineal de
los puentes con estribos integrales para establecer un estudio de este tipo de estructuras que
son poco conocidas por la mayoria de ingenieros. Este estudio puede servir de base para

investigaciones posteriores.
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CAPITULO Il

REVISION DE LITERATURA
RELACIONADA CON LOS
PUENTES CON ESTRIBOS

INTEGRALES.
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2.1 GENERALIDADES SOBRE LOS PUENTES CON ESTRIBOS INTEGRALES.

Las estructuras integrales, es decir sin juntas moviles, fueron conaocidas en épocas
pasadas, siendo ias més sobresalientes los arcos tallados sobre estratos rocoses por la accion
del agua y el viento. La designacion junta moévil corresponde al mismo concepto de junta de
expansion.

No obstante, con relacién a los puentes; integralés construidos paor seres‘ humaribs, no se
puede ir mas atras (dentro de los recuerdos de la historia) que al primer ptjente arco hecho de
concreto no reforzado construido por los romanos. Estos puentes eran construidos de
mamposteria de piedra que era utilizada para rellenar la enjuta de dichos puentes. Mas
recientemente, en las primeras décadas del siglo, surgio la construccion de puentes de arco con
concreto .reforzado, como un sustituto de la mamposteria de piedra. En estos puentes, el
pavimento y las enjutas eran soportadas sobre una o mas losas curvadas reforzadas
coﬁtinuamente, como se muestra en la figura No. 2.1. Aunque muchos de los claros con arcos
de enjutas fueron construidos con juntas méviles en los muros de los extremos, algunos de los
primeros y segundos claros de puentes de este tipo, pueden ser clasificados como verdaderos
puentes integrales porque ellos fueron construidos sin juntas moviles.

Para mediados de este siglo, no obstante, muchos Departamentos de Transporte en
EE.UU. y Canada fueron edificando marcos de concreto reforzado para estructuras de puentes.
Estos puentes representan un tipo estandar de construccion para dichos Departamentos de
Transporte. Un buen ejemplo de este tipo de construcciones en Canada esta en ta provincia de
Ontario.

Aunque juntas verticales moviles son usadas entre los puentes y sus muros laterales, 10s
puentes pueden éer clasificados como integrales porgue no tienen juntas moéviles en sus losas 0
elementos soportantes primarios. La construccién de marcos rigidos para puentes fue paralela
junto con la construccion de puentes de multiples clarcs, con vigas compuestas (sistemas losa-

viga) continuas, o largueros metalicos.
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La economia, durabilidad y simplicidad de estos primeros disefios de puentes integrales

que fueron construidos permitid construir claros progresivamente mas largos. Asi, aunque
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varios tipos de puentes integrales han sido construidos desde hace varios siglos, el términc;
“puente integral” es ahora generalmente usado para referirse a puentes sin juntas de
expansion, es decir que el cabezal de la pila y los estribos estan unidos monoliticamente con la
superestructura. Estos puentes pueden tener simples o mdltiples claros y estan apoyados
comunmente sobre pilotes. En la figura No. 22 se muestra algunos puentes integrales
construidos en el estado de Tennessee.

Los pilotes para puentes integrales pueden ser de cualquier tipo. Cuando la flexibilidad de
un tipo inherente escogido acomoda los movimientos estructurales, entonces los pilotes pueden
ser construidos integralmente con la superestructura, o conectados a ella con pernos de
anclaje. Detalles constructivos tipicos de estribos integrales, desarrollados por diversos estados
de EE.UU., se muestran en !a figura No. 2.3. De lo contrario los pilotes deben ser disefiados
como una subestructura semirigida autosoportante con soportes moviles entre elios y la
superestructura, originando |0 que se conoce como “puentes semi-integrales”. Los estribos
semi-integrales, como los mostrados en la figura No. 2.4, estan disefados para minimizar la
transferencia de rotaciones y desplazamientos a los pilotes. |

Los puentes integrales fueron originaimente construidos como una reaccion a los efectos
destructivos, producidos por las infiltraciones en las juntas de la cubierta y las presiones
masivas en el pavimento, asi como con el objeto de proporcionar mayor seguridad estructural.
Pronto llegaréa a ser evidente que estos puentes tienen muchos mas atributos y menos
limitaciones con respecto a su contra parte con juntas de expansion.

Es muy interesante el hecho de que, muchos de estos atributos no soclamente reducen el
costo inicial de los puentes y los costos de mantenimiento, sino que ademds ellos reducen los
costos por modificaciones futuras y eventuales reemplazos en los mismos. Aunque su
construccién sin juntas, la resistencia a las presiones del pavimento y la consecuente
durabilidad a largo plazo, parecen ser los primeros atributos que motivaron la construccion de

mayor cantidad de puentes integrales y de mayores dimensiones; otros atributos tales como su
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simplicidad en el disefio, rapida construccion, etc., han favorecido de gran manera la

implementacion de los mismos segun los expertos,
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FIGURA No. 2.3 DETALLES TIPICOS DE ESTRIBOS INTEGRALES USADOS POR VARIOS ESTADOS.

FIGURA No. 2.4 DETALLES TIPICOS DE ESTRIBOS SEMHNTEGRALES USADOS POR VARIOS ESTADOS.
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211 ATRIBUTOS Y LIMITACIONES DE LOS PUENTES CON ESTRIBOS INTEGRALES®.

Un estudio realizado sobre este tipo de puentes por Martin P. Burke, Jr. entre 1987 y 1989
1o llevd a determinar una serie de atributos y limitaciones para estas estructuras tanto en el
disefio como en su construccion. A continuacion se detallan algunos de los aspectos mas
importantes de la investigacién antes mencionada:
2.1.1.1 ATRIBUTOS.

« DISENO SIMPLE. “Un puenté integral puede, para propositos de analisis y disefio, ser
considerado como un marco continuo con un solo miembro horizontal y dos o més miembros
verticales. Cuando la rigidez y los factores de distribucién son calculados para cada uno de los
marcos, el miembro vertical es también flexible al compararlo con el miembro horizontal, asi el
miembro horizontal puede ser asumido como simplemente apoyado.

Consecuentemente, excepto para el disefio de la conexion continua al estribo, la accion del
marco en puentes integrales puede ser despreéiada al considerar los efectos de cargas
verticales aplicadas a la superestructura.

El disefio de puentes integrales es un tanto mas simplificado, ya que las pilas y los estribos
generaimente no necesitan ser disefiados para resistir cargas laterales o longitudinales. Esto es
posible porque la losa de concreto rigida lateral o longitudinaimente esta fuertemente atada a
ambos estribos y los estribos estan longitudinalmente restringidos por el terraplén de
confinamiento. Por consiguiente, todas las cargas laterales y longitudinales aplicadas a la
superestructura del puente integral son distribuidas directamente al terraplén del estribo. Como
resultado de fo anterior, las pilas y los estribos no necesitan ser disefiados para resistir cargas
horizontales aplicadas a la superestructura.

" El disefio de la conexion continua para el sistema estribo-superestructura y las alas
transversales del muro puede ser estandarizado para un amplio rango de aplicaciones en

puentes. Una cantidad nominal de refuerzo sera conveniente para resistir las cargas vivas y

3 Tomado de “Integral Bridges: Atributes and Limitations” publicado en Transportation Research Record 1393.
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cargas muertas, tipicas de tales aplicaciones, mas un amplio rango de efectos secundarios
(contraccion, deslizamiento, presiones pasivas, etc.). También, una cantidad nominal de
refuerzo puede ser proveida en las alas de los muros transversales para resistir la maxima
presién pasiva del suelo anticipada. Una vez estos detalles estandar son establecidos, cada
estribo del puente puede ser configurado y reforzado para las reacciones verticales asociadas
con varios anchos de rodajes y longitudes de claros. En-general, esto consiste en no mas que [a
determinacién de una apropiada carga en los pilotes y el espaciado y el refuerzo en el cabezal
de los pilotes.

El disefio de pilas es similarmente realizado. Esencialmente todo desplazamiento horizontal
debido a cargas en la superestructura es distribuido al terraplén de aproximacién, y los
momentos resultantes de la continuidad pila-superestructura son despreciables. Por lo tanto, las
pilas de puentes integrales (del tipo con cabezal o del tipo de posicién libre con soportes
méviles) necesitan ser disefiados solamente para cargas verticales de la superestructura y de la
pila y para cargas laterales que pueden ser aplicadas directamente a la pila (corrientes de flujo,
corrientes de desechos, presiones de la tierra, viento, etc.). Cuando estas cargas [aterales en el
puente son pequefias, como es usualmente el caso, la mayor parte de las pilas, asi como los
estribos, pueden ser disefiados esencialmente solo para cargas verticales.

Cuando se trata de pilas flexibles que reciben mucho soporte lateral de su conexién a la
superestructura, son necesarios procesos constructivos para garantizar que estas pilas no estén
lateralmente cargadas hasta después que ellas han sido conectadas a la superestructura y la
continuidad de la conexién al sistema superestructura-estribo halla sido terminada.

Ya que la superestructura y el terraplén del estribo resisten las cargas laterales primarias,
las pilas (pilotes, columnas, zapatas, fundaciones) de puentes integrales pueden ser reducidas
hasta minimos tamaros y dimensiones. En general, el disefio de la pila puede ser simplificado
al grado que disefios esténdares pueden ser desamollados para un amplio rango de anchos de

carreteras y longitudes de claros”.
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« CONSTRUCCIONES SIN JUNTAS. "El atributo primario de los puentes integrales es su
construccion sin juntas. Para apreciar completamente estos atributos debemos estar
familiarizados con el desempefio de los puentes con juntas méviles.

Las juntas abiertas en la cubierta permiten que el drenaje contaminado de la misma
penetre en la junta, causando excesivo deterioro bajo la cubierta debido a la erosién y las
presiones hidrosta’tic‘as generadas por el impacto de las ruedas de los vehiculos. Las juntas
selladas otorgan una medida de proteccion contra el deterioro por el drenaje en la cubierta. No
obstante, toda junta de la cubierta que sea movil (abierta o sellada) es vulnerable a los efectos
destructivos de la expansion en el pavimento de aproximacion y las presiones generadas. Ya
que el pavimento de aproximacion se expande, y el pavimento de las juntas de la cubjerta
acomoda esta expansion, los puentes son progresivamente apretados hasta que la junta
movible es cerrada. )

De alli en adelante, adicionales expansiones del pavimento v elongaciones del puente
generan suficiente presién en el pavimento para aplastar la junta cemrada y para fracturar €l
muro posterior del estribo y los asientos del puente. Consecuentemente, el evitar tales juntas
obvia la necesidad de mantenimiento para las juntas propensas a sellarse y la extensiva
reparacién de los dafos que han venido asociados con elias.

Como un beneficio secundario, la construccién sin juntas mejora la calidad de viaje
vehicular y disminuye los niveles de esfuerzo debido al impacto vehicular.”

« RESISTENCIA A SISMOS. “Ya que las cubiertas de los puentes integrales estan
rigidamente conectadas a ambos estribos y consecuentemente a ambos terraplenes, estos
puentes son en realidad parte del suelo y se moveran con él durante terremotos.

Para un puente integral localizado transversalmente a una linea de falla, situacién
altamente caracteristica, los movimientos laterales diferenciales del suelo en Ia linea de falla

podrian esforzar seriamente la cubierta del puente, pero la construccion integral de la estructura

sera capaz de resistir”.
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e« RAZON DE CLAROS AMPLIOS. “La razon de claro extremno a claro central (L / Lo de la

figura No. 2.5) en puentes integrales con claros continuos €s generalmente sefialada como o

cercana a 0.8 para lograr una superestructura estable y un disefio balanceado de las vigas.

Esta es la razén mas frecuentemente usada para cruces en rios.

ESTRIBO l ESTRIBO
No, 2

ELEVACION

FIGURA No. 2.5 RELACION DE CLARO EXTERNO A CLAROC CENTRAL.

2.1.1.2 LIMITACIONES.

e ALTOS ESFUERZOS EN EL SISTEMA ESTRIBO-PILOTE. “Excepto para estribos con
pilotes y aletones, los ‘diversos miembros de puentes integrales estan sujetos a esencialmente
los mismos niveles de esfuerzos primarios (carga viva, carga muerta, impacto, etc.) y esfuerzos
secundarios (contracciones, deslizamiento, gradientes térmicos, getc.) asi como su contra parte
de puentes con juntas. No obstante, ya que la capacidad a flexién del piloteado vertical, en los
estribos de puentes integrales, resiste el acortamiento y alargamiento de la superestructura
respondiendo a los cambios de temperatura; cuando se trata de puentes integrales largos, los
pilotes pueden estar sujetos a eéfuerzos flexurales mas grandes que aquellos que se dan para
su contra parte con juntas.

Ya que los pilotes de puentes integrales pueden estar sujetos a altos esfuerzos de flexion,
solamente alguncs pilotes tipos convenientes deberan ser usados para estas aplicaciones.

Tales pilotes deberan tener suficiente capacidad para resistir carga axial. Por tal razon,
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solamente pilotes de secciones s de acero, de concreto reforzado apropiadamente o de
concreto pretensado, deberén ser usados para soportar los estribos de puentes integrales de
gran fongitud. Una seccién a través del estribo y el perfil de suelo es mostrada en la figura No.

2.6, donde se puede observar como el uso de pilotes de seccion “H’" es muy comun.
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Para puentes integrales con una Jongitud pequenia, los esfuerzos flexurales en los pilotes
deberan estar dentro del nivel normal de esfuerzos permisibles, es decir en el rango elastico del
material bajo consideracion’.

o APLICACIONES LIMITADAS. “La superior economia de los puentes integrales es
debido a su capacidad, dentro de un rango limitado de aplicaciones, para satisfacer todos los
requerimientos de funcionalidad con seguridad, durabilidad y &ptima economia.

En general, ademas de la limitacién antes mencionada, Martin P. Burke hace énfasis en
que la longitud de los puentes integraleg debe ser limitada por dos razones: a) para minimizar
los efectos de la presion pasiva del suelo; y b) para limitar los movimientos del puente, hasta
aquellos que puedan ser acomadados dentro del rango de movimiento de la losa y el pavimento

de aproximacién, dado por la junta de contro! de dilataciones.”

212 EVALUACION DEL DESEMPENOC DE PUENTES INTEGRALES".

“Un estudio para establecer longitudes maximas de segturidad, asi como los detalles de
disefio para puentes de concreto y acero con estribos integrales, fue realizado en los
departamentos de carreteras de los 50 estados de E.E.U.U"

Los investigadores Soltani y Kukreti, encontraron que los puentes integrales han sido
implementados por muchos Departamentos Estatales de Transporte en los EE.UU,
desarrollando cada un6 de ellos sus propias practicas para €l disefo de estos puentes; esto ha
provocado diferencias en cuanto a claros maximos y detalles de la -conexion estribo-
superestructura de un estado a otro.

“Muchos estudios han sido realizados con respecto al uso de puentes integrales, los cuales
i'ndican que hay significativas variaciones en las limitaciones de disefic Yy los criterios
corrientemente segquidos. La mayoria de estados inicialmente usaron puentes integrales que

fueron menores que 100 pies (31 metros) de longitud. Mas tarde, las longitudes permisibles

4 romado de Performance Evaluation of Integral Abutment Bridges publicado en Transportation Research Record 1371.
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fueron gradualmente incrementadas sobre la base del buen desempefio de los detalles de
conexion usados”. No obstante, los incrementos en las longitudes han variado de un estado a
otro, desarroliando lineamientos especificos con respecto a ellos; sin embargo |la base de estcs
lineamientos es grandemente empirica.

En el estudio realizado por Alan A. Soltani y Anant R. Kukreti, en la década pasada, sobre
puentes integrales se revetaron algunas desventajas de estos puentes que fueron detectadas
por varios Departamentos Estatales de Transporte, las que se enuncian a continuacion:

1. “Incrementos de la carga de tierra pueden causar grietas en el estribo.

2. Esviajes arriba de 20° no pueden ser acomodados.

3. Pueden ser solamente aplicados a puentes cortos, aunque esto se ha comprobado que

no es tan cierto.

4. Desarrollo de grietas en la cara posterior de asfalto de! estribo, como resultado de que

un chogue an el extremo del puente o losa de aproximacién pudo ocurrir.

5. Los puentes con estribos integrales estan limitados a pilotes soportando los estribos y

pilotes hincados no pueden ser usados.

6. Falta de métodos racionales para predecir su comportamiento. También los esfuerzos

térmicos son desconocidos.

7. Temporal apuntalamiento sera requerido en puentes premoldeados.

8. Buenos detalles para atar ia losa de aproximacién no estan disponibles.

9. Losas de aproximacion mas grande que o normal son requeridas.

10. Grietas en losas, extremos de diafragmas o muros de alas son posibles.

11. Los muros de alas no pueden ser atados al estribo.

12. Erosion del terraplén de aproximacion causada por el agua de infiltracion.

13. Problemas de campo existen en cuanto a la construccion de un puente sobre un talud

excesivo.”
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“E| estudio reflejé que muchos estados estan usando estribos integrales en el disefo de
sus puentes. También mostré que las practicas de disefio sequidas por muchos Departamentos
Estatales de Transporte son un tanto conservativas, y muchos puentes de gran longitud
pudieron ser construidos. No obstante, algtin analisis racional es ain necesario para estos
disefios mas aceptables.”

£l rango de limitaciones en las longitudes de los claros, comrientemente usadas en puentes

‘con estribos integrales, por estados que ufilizan este tipo de disefio, es como sigue:, para

puentes de acero, 200 a 300 pies (61 a 91 metros), para puentes de concreto, 300 a 400 pies
(91 a 122 metros), y para puentes de cancreto pretensado, 300 a 450 pies (81 a 137 metros).
La diferencia en la limitacion de la longitud para acero y concreto, refleja la mayor sensibilidad

del acero en reaccién a los cambios de temperatura.
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2.2 ANALISIS SISMICO DE PUENTES.
221 INTRODUCCION.

E1 andlisis sismico de un puente es uno de los pasos mas importantes dentro del proceso
de su disefio ya que proporciona la respuesta de como tal estructura se comportara ante una
excitacién sismica. Las respuestas obtenidas, sobre las que se realizara el disefio, pueden ser
esfuerzos internos en los miembros, deformaciones, rotaciones, etc. En base a lo anterior, &l
ingeniero estructurista debe disponer de las herramientas necesarias para tratar de crear un
modelo, de tal forma que represente adecuadamente a la estructura real y el efecto del sismo
sobre la misma. La determinacion de la respuesta, ante las cargas sismicas aplicadas, puede
ser realizada mediante diferentes métodos de andlisis sismico. Los métodos mas usados se
pueden clasificar dentro de las siguientes categorias: -estético, dindmico lineal y dindmico no
lineal.

La aplicacién de las herramientas adecuadas en el modelado y anélisis de puentes, que
permitan conocer la respuesta sismica del mismo, requiere un entendimiento general de los
conceptos bésicos de dindmica de estructuras. En muchos casos es mas conveniente realizar el
analisis sismico aplicando una carga estética equivalente al modeio del puente, particularmente
cuando la distribucion de ia carga sismica y las deformadas modales pueden ser estimadas.
222 ANALISIS DINAMICO DE PUENTES.

El disefio de puentes involucra muchos aspectos que no se pueden dejar de lado cuando
se proyecta construir alguno, para facilitar el trafico vehicular sobre una via determinada. Los
puentes deben ser funcionales, es decir, que deben tener las condiciones geométricas
apropiadas tales como longitud, altura, ancho, y alineamiento, a fin de encajar en la via de
acuerdo a las condiciones impuestas por el terreno; y ademas deben ser seguros, es decir el
puente debe ser capaz de resistir las cargas impuestas por el irafico vehicular y las cargas
accidentales tales como las cargas sismicas, y aun condiciones més desfavorables de carga, a

fin de permitir incluso severos dafios en la estructura pero no asi el colapso de la misma.
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Un ingeniero estructurista debe pensar en puentes que tengan caracteristicas “ideales” o lo

mas cercanamente posibles a estas, a fin de cumplir con los requisitos de funcionalidad y

seguridad de la estructura; entre dichas caracteristicas se pueden mencionar.

»
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El puente debe ser recto, ya que puentes curvados complican la respuesta sismica.

La cubierta (losa) debe ser continua, con tan poco movimiento da las juntas como sea
posible. Los claros simplemente soportados son propensos a desplomarse debido al
movimiento de las juntas.

Los materiales de fundacién deben ser rocosos o suelos bastante firmes. Los suelos
biandos amplifican los desplazamientos estructurales y muchos son propenses a
desplome o licuefaccion.

Las pilas altas deben ser amriostradas a lo largo del puente. Alturas no uniformes dan
como resultado variaciones en la rigidez y atraclcién de darfios a los elementos mas
rigidos.

La rigidez y resistencia debe ser las mismas en todas las direcciones. Diferencias de
rigidez y resistencia en las direcciones ortogonales implican deficiencias en el disefio.
La longitud de los claros debe ser corta. Los claros muy grandes son la causa de
grandes cargas axiales sobre las columnas con un gran potencial para reducir
ductilidad.

Las articulaciones plasticas deben desarrollarse en las columnas, en lugares gue sean
accesibles para inspeccion y reparacion después de un terremoto.

Estribos y pilas deben ser orientados perpendiculares al eje del puente. Soportes
inclinados tienden a causar respuesta rotacional, con incrementos en los

desplazamientos.

Con las limitaciones anteriores se espera un desempefio sismico del puente que sea

optimo; sin embargo es casi imposible tener las condiciones sideales” en la estructura, debido a

que est

4 condicionada por las caracteristicas de la via. Por ello, Io que se espera es que el
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puente tenga ciertas iregularidades en su geometria o alineamiento. Las irregularidades mas
comunes son basicamente en la longitud de los claros y en las alturas de las pilas y los estribos;
lo que implica diferencias en la rigidez y la resistencia para las tres direcciones ortogonales, y
por lo tanto se hace necesario la aphcac:on de un métado de analisis dinamico.

La simplicidad del andlisis sismico de puentes depende en gran medida de las condlmones

geométricas de la estructura, es decir que cuando un puente con regularidad en su geometria
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FIG 2.7 RESPUESTA DINAMICA TRANSVERSAL DEL MODELO DE PUENTE

va ha ser disefiado, tal como el mostrado en la Figura No. 2.7, algunas idealizaciones
razonables pueden ser hechas basandose en los conceptos de dinamica estructural e
ingenieria sismica:

El modelo simplificado consiste en una sola columna, con una masa concentrada al nivel
del centro de masa de la superestructura y una rigidez lateral k, ademas se asume que la
columna es sin masa y que disipa energia sismica a través de un amortiguador viscoso ¢. A

partir del modelo simplificado se puede definir la ecuacion de movimiento, asumiendo que esta
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sometido a un movimiento del suelo ug, como se muestra en la Fig. 2.1(b). La masa puntual se

desplazara una distancia total de:

U= Uugt U Ecu. 2.1

Donde u. es la deformacién estructural en el puente.

De segunda ley de Newton se identifican las fuerzas que actian sobre el sistema

idealizado y se hace equilibrio para definir la ecuacion:

fi(t) + fa(t) + f5(t) =0 a)
m{lg + Og) + ¢ + kuy =0 b) Ecs. 2.2
m 05 + cl + kug = -mily c)

Donde:

f{t): Es la fuerza inercial, la cual es la aceleracion total de la masa sismica en cualguier
instante de tiempo.

f{t): Es la fuerza de amortiguamiento viscoso, la cual resiste la velocidad de la masa
sismica a través del amortiguamiento de la pila.

fs(t): Es la fuerza de reposicién, la cual resiste la deformacion estructural de pila.

Las ecuaciones 2.2 representan la ecuacién general de movimiento de un modelo de
puente de un solo grado de libertad excitado por un teremoto que produce una aceleracion del
suelo igual a Ug.

Si se considera que la columna contribuye en la masa sismica del modelo un
desplazamiento generalizado u*(t) puede ser formulado para un sistema de un solo grado de
fibetad “ya que la deformada general de la pila durante la respuesta a un terremoto es
conocida y puede ser definida como ™

u(x.t) = W) Z(t) Ecu. 2.3
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Donde :

¥(x): Representa la deformada de la columna, y

Z(t): Representa la variacién en el tiempo.

En el caso de ser puentes iregulares, es decir, puentes en los que varian las longitudes de
sus claros y las rigideces de pilas y estribos entre otros, las aproximaciones anteriores ya no
son del todo validas, por lo que sera necesario hacer un analisis completo del sistema para
obtener una respuesta mas realista, pero ain asi el ingeniero estructurista puede aplicar su
propio criterio en caso de hacer alguna simplificacién en el andlisis, como por ejemplo encontrar
una rigidez y altura promedio del sistema para ser consideradas en el modelo a analizar.

En la ecuacién de movimiento (Ecs. 2.2} del modelo de puente representado en la figura
2.1 aparecen algunos términos que adn no han sido discutidos, asi se tienen:
2.2.2.1 MASA.

La masa “m” del sistema, la cual contribuye a la respuesta sismica del puente en la forma
de fuerza inercial, puede ser caracterizada por el peso sismico {ws) de la porcién movil del
puente dividido por la constante gravitacional g:

mz=ws/g Ecu. 2.4

Dos tipos de fuerzas inerciales pueden contribuir & la respuesta dinamica, la fuerza inercial
traslacional y la fuerza inercial rotacional. Dichas fuerzas inerciales son referenciadas al centro
de masas de un miembro. Estas dos componentes de fuerzas inerciales pueden ser expresadas
como:;

£7¢) =m u(t)
Ecs. 2.5
£7(t) = 6(t)

Donde :

m: representa la masa traslacional y j representa el momento de inercia'rotacional sujeto a

una aceleracién G(t) y 0(t) respectivamente.
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En sistema que representa la estructura de un puente, ta mayor parte de 15;1 masa sismica o
peso sismico es tipicamente contribuido por la superestructura, y generalmente puede ser
expresada como una distribucién de masam a lo largo del puente. Para el ejemplo mostrado en
la Fig. 2.8, con una superestructura rigida, la masa puntual puede ser expresada como:

m=MmL Ecu. 2.6

Para el movimiento traslacional del centro de masas, y como
12

J= L m) X dx =m LY 12 Ecu. 2.7

Para la rotacion alrededor del eje longitudinal a través del centro de masas. Cuando la
longitud L del puente no excede grandemente al ancho B de la superestructura, el momento de
inercia rotacional de masa puede ser expresado como:

o=m (L+B%/12 Ecu.28

Para la cual B<<L

=1L

i. —
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FIG. 2.8 MARCO DE PUENTE CON MULTIPLES PILAS.

Los efectos rotacionales en el eje longitudinai del puente pueden ser mas significantes que

los producidos por rotaciones al rededor del eje vertical.
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En casos en los cuales el ancho de la superestructura es tan grande como el alto de las
pilas el sistema ya no puede ser adecuadamente representado por un sistema de un solo grado
de libertad SDOF, ya que sera modificado e periodo natural de la estructura, el momento de
inercia rotacional y momentos de gran magnitud seran transferidos al centro de masa. Estos
momentos pueden ser de igual o de signos opuesto al momento basal en cualquier instante,
como una consecuencia de modos de responder de la estructura. Debido a fallas en el modelo
se pueden sobrestimar la fuerza cortante en las columnas y la capacidad de disefio. En estos
casos (B tan grande como H © mayor) el momento de inercia rotacional de masa debe ser
calculado por la Ecu.2.5 con L=0. Alternativamente la columna puede ser modelada por dos
representaciones de masa. Donde la masa inercial m es representada por dos masas de 0.5m
localizada en el radio de giro r =B12 sobre un lado de la columna y la ofra en parte superior
del medelo.

En muchos casos donde un analisis preliminar para el disefio de puentes es realizado se
asume que la totalidad de la masa del puente es concentrada en la superestructura y que la
masa de las columnas es despreciable, esta suposicién es aceptable para pilas
monoliticamente unidas a la superestructura, como se muestra en fa Fig. 2.9a, y cuya masa no
es tan grande. Sin embargo cuando la masa de la pila es grande una masa tributaria de
columna debe ser anadida a la masa de la superestructura concentrando asi la masa en el
centroide de la misma. Asumiendo una masa uniformemente distribuida m, a lo largo de la
altura libre de la pila He y una deformada ¥(x) expresada como:

¥(x)=x/H Ecu. 29

Una masa generalizada m*, la cual es la contribucién de masa de la columna para un
ds;splazamiento generalizado u* del centro de masa de la superestructura, puede ser
expresada por las masas componentes m y | en el centro de la columna (X .=H ./2) como:

m* = i, [0 + [ )l Ecu. 2.10

resultando una masa generalizada para la pila de:



i = TiHo (114) + TiHe / 12H = MeHo/3 Ecu. 2.1

Ahora considerando la masa de la superestructura se tiene una masa total de:

m*=m" + my Ecu. 2.12

Los cambios producidos en la respuesta dindmica del puente ante una excitacidn dada son
muy severos, segun sea la contribucién de masa de la columna por lo que se recomienda
considerar la contribucion de masa de columna cuando mH. = 0.1my.

Para superestructura de puenies que son simplemente soportacos en las pilas, como se
muestra en Fig. 2.9, dos masas m1 y m2 deben ser consideradas en el modelo, por lo que se
tendré un sistema idealizado de multiples grados de libertad (MDOF). La masa my
correspondiente a la masa de la superestructura y la masa mg correspondiente a la suma de la
masa del cabezal y un tercio de la masa tributaria para la porcion prismética de la columna
respectivamente.

Para columnas altas y delgadas &onde muchos modos pueden contribuir a la respuesta
dinamica de la pila, un sistema de multiples masas concentradas, como mostrado en la Fig.

2.9¢ puede ser empleado.

mi et e
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n-l__i nl LKL . Lo BT (£ 31
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FIG. 2.8 MODELOS SIMPLIFICADOS DE MASA PARA UNA SOLA COLUMNA DE LA PILA DE UN PUENTE.
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2.2.2.2 RIGIDEZ.

Los términos de fuerza restauradora fs ()= Kug(t) en la ecuacién general de movimiento
Ecu. 2.1 depende sobre la rigidez k del sistema de puente. La rigidez traslacional para pilas de
puentes delgadas puede ser expresada como:

K = o Elo/H Ecu. 2.12
Donde E es el modulo de elasticidad, 1; es el momento de inercia efectivo de la seccicn

transversal, H, la altura ofectiva de columna y el coeficiente « representa la condicion de

frontera (condicién de apoyo).

2223 AMORTIGUAMIENTO.

El primer término en la ecuacién general de movimiento es el amortiguamiento viscoso
equivalente ¢, que no es mas que el medio por el cual el sistema pierde la energia que
almacena cuando es excitada por un sismo. Existen muchas formas por las cuales las
estructuras disipan energia, sin embargo solo tres tipos de amortiguamiento han sido
encontrados en puentes: -

1) Amortiguamiento de Culombio {Coulomb): también llamado amortiguamiento por
friccion, basicamente es debido a los cojinetes sobre los que se apoyan la
superestructura y al movimiento de las juntas, este amortiguamiento también se debe al
agrietamiento en miembros de concreto reforzado. Este tipo de amortiguamiento no
debe ser considerado en puentes continuos o puentes integrales.

2) Amortiguamiento de radiacién: este tipo de amortiguamiento es debido a la interaccion
suelo-estructura, donde energia es disipada a través de ondas radiando fuera del suelo
circundante a la fundacién de! puente.

3) Amortiguamiento histerético: este tipo de amortiguamiento es el mas comin y es la
forma mas obvia de disipacién de energia en un puente, como la histérisis de Ia

respuesta esfuerzo-deformacion.
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El coeficiente de amortiguamiento equivalente (Ceq) s el valor numérico que representa las
formas de disipacion de energia antes mencionadas, segun sea el caso, Y es comunmente
definido por 1a relacion de amortiguamiento equivalente (Eeq) Y €l coeficiente de amortiguamiento
critico (ce.); el cual es la cantidad mas pequefa de amortiguamiento para la cual no ocurre
oscilacion en la respuesta dinamica libre:

Ceq = Eeq Cor Ecu. 2.13

La razon de amortiguamiento equivalente Eq puede ser convertida, a partir de un ciclo de

histéresis completamente idealizado de fuerza contra desplazamiento, como se muestra en la

figura 2.10, utilizando |a siguiente ecuacion:

E,eq=Ah1'21:VmAm = Apf4m A Ecu. 2.14
FORCE
L Kert
LY
oo max ,’, 1
w4 Ve T Vo) /1// A . .

—_ u PR - A A, = jaztic SL ai
-y =1, 20 ‘lmax + Soin } Py y ] Lt Energ-‘, raln
/] 4 7
A L
—rnin / r 4 DISPL-\CE\IE:\'T

+
R p—
Ny
"V
.
/
Ay, = Energy Iissipation
Per (vcle (Shaded Area:
“.méu

FIGURA No. 2.10 DIAGRAMA DE FUERZA CORTANTE CONTRA DESPLAZAMIENTO.
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Donde Vm Y Am representan el promedio entre valores maximos y minimos de fuerza y
desplazamiento respectivamente, y el area A, representa la energia de tension elastica
almacenada en un sistema eldstico lineal equivalente bajo condiciones estaticas rigidez
efectiva:

Ket = Vin/ Am Ecu. 2.15

La determinacion de un valor de razén de amortiguamiento para ser empleado en un
- modelo de puente resulta ser muy dificil, por lo que valores empiricos son ‘comtnmente usados,
asi se propong que para estructuras de concreto reforzado un valor de amortiguamiento entre
el 2% y 7% sea asumido y para estructuras de acero valores entre el 2% y 5% debe ser
asumido.

Las estructuras como antes se menciond pueden ser modeladas como sistemas de un solo
‘ grado de libertad SDOF o como sistemas de muitiples grados de libertad MDOF segln las
condicioneslgeométricas del puente. Las herramientas empleadas en el analisis 0 métodos de
andlisis sismico disponibles son diversos, asi se puede asumir en el andlisis que la estructura
del puente estard formada por miembros lineales o no lineales, se 'puede hacer un analisis
estatico de la estructura, un analisis dindmico o simulacién espectral de terremotos y finalmente
considerar efectos geométricos en |a estructura como el efecto P-A . La aplicacion de cualquiera
de ellas dependera del grado de precision requerido por el ingeniero en la respuesta sismica y
en la mayoria de casos de Ja importancia de la estructura. La formulacién de las ecuaciones
matematicas que representen el modelo como un sistema SDOF, se realiza como se presento
anteriormente y para sistemas MDOF solo es necesario expresar en forma matricial la masa, el
amortiguamiento y la rigidez del sistema.

De los tipos de andlisis sismico Unicamente se han discutido los conceptos basicos del
anélisis dinémico; sin embargo en muchos casos es mas utilizado el analisis estatico por lo que

a continuacion se discutirdn los conceptos basicos del mismo.
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223 ANALISIS ESTATICO EN PUENTES.

Este tipo de andlisis sismico consiste en simular el efecto de un terremoto sobre la
estructura del puente mediante la aplicacion de una fuerza estatica lateral equivalente,
particularmente cuando la distribucion de fuerzas sismicas 0 modos probables de deformacion
pueden ser conocidos. La magnitud de la fuerza estatica equivalente esta dada por.

E=W;s 3,

Donde:

E: fuerza sismica equivalente actuando en el centro de masas o distribuida
propercionaimente para la forma modal esperada.

Ws : peso sismico total

a; coeficiente de aceleracion dado segin las condiciones de sitio ©
determinado segtin el terremoto de disefio empleado en el analisis.

“Esta fuerza puede ser aplicada en el modelo como una fuerza estatica monoténica o como
una fuerza cuasi-estatica o fuerza ciclica’. Cuando se pretende efectuar un anélisis estatico
lineal del modelo, la aplicacion de la fuerza monoténica E sobre la estructura se efectlla en un
solo paso. Sin embargo, cuando se efecte un analisis inelastico sera necesario aplicar otras
herramientas, que nos permitan balancear las fuerzas intemas y externas en los miembros del
puente segln los niveles de deformacion del modelo. Estas herramientas involucran el uso de
soluciones iterativas que permiten obtener una respuesta mas realista del modelo, entre las
méas comunmente usadas tenemos:

1. =Solucién paso a paso con una rigidez tangente actualizada en cada paso de carga’

2 “Solucidn paso a paso Con correccion de equilibrio en el principio de cada nuevo paso

de carga”

3 “lteracién Newton-Raphson, la cual actualiza la rigidez tangente y corrige para

cualquier carga desbalanceada iterativamente durante cada paso de carga’
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4. “jteracion con rigidez constante, la cual usa una rigidez constante en vez de una rigidez

actualizada para correccion de carga desbalanceada durante de cada paso de carga’.

La aplicacion de una cualquiera de las herramientas anteriores dependera de las
condiciones de la no-linealidad del modelo y del criterio y experiencia del ingeniero encargado
del andlisis. Asi se tiene, por ejemplo, que para una solucion paso a paso seréd necesario aplicar
la carga en pequefios incrementos lo cual para sistemas altamente inelasticos requerira un gran
esfuerzo computacional o de calculo, debido al gran numero de pasos que seran requeridos .
para obtener un equilibrio, la aplicacién de una herramienta mas apropiada facilitaria el esfuerzo
en los célculos; la iteracién Newton-Raphson en este caso seria la mas apropiada. La iteracion
con rigidez constante es numéricamente mas eficiente para sistemas gue no son altamente
inelasticos.

El ar;élisis sismico de puentes es una tarea muy compleja que muchas veces resulta muy
tediosa, debido a la ir;mensidad de calculos manuales que se requieren durante el proceso de
andlisis; sin embargo desde a mediados de Ja década de los cincuenta se conocieron los

) primeros programas de computadora, que permitieron realizar analisis de puentes complejos o
especiales con mayor facilidad, y que hasta la fecha han sido utilizados y perfeccionados para

poder realizar anélisis mas eficaces de puentes.
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2.3 DISENO SISMICO DE PUENTES CON ESTRIBOS INTEGRALES.
2.3.1 INTRODUCCION.

E! principal objetivo de los Reglamentos de Disefio Sismico es evitar el colapso de ia
estructura ante a accion de sismos con caracteristicas similares al de disefo. En el pais las
normas para el disefio de puentes usualmente empleadas, son las "Especificaciones
Estandares para Puentes Carreteros’ propuestas por la AASHTO, en ellas se establecen las
provisiones de disefio y construccion de puentes para minimizar su susceptibilidad a dafios
debidos a terremotos. Segun las normas AASHTO el disefio por movimiento y fuerzas sismicas
debe basarse en la baja probabilidad de que el sismo de disefo sea excedido durante la vida
normal del puente.

En la mayoria de codigos de disefio es evidente que no es aceptable econdmicamente,
disefiar un puente para que se comporte linealmente ante un sismo de alta intensidad, sino que
debe permitirse la ocurrencia de algun grado de dafio estructural en algunos componentes del
puente (pilas, estribos o bloques de cortante), que sean faciimente reparables. Otros tipos de
dafos, tales como la perdida de soporte vertical de la superestructura o fallas en las
cimentaciones y conexiones, no deben ser permitidos.

La estimacién razonabie de |a redistribucion de fuerzas internas y desplazamientos y de la
formacién de mecanismos de colapso, dependera en gran medida del modelo empleado en el
andlisis. Lo anterior refleja la razon por la cual elaborar un modelo adecuado de |a estructura es
importante.

232 REQUERIMIENTOS GENERALES.

El riesgo sismico, que no es ofra cosa que la probabilidad de que una estructura {(un
puente en este caso) sufra dafios por movimiento fuerte del terreno durante un tempo definido,
varia de un lugar a otro en el pais. Tomando en cuenta lo anterior, se han establecido
coeficiente de aceleracién sismica (A) para diferentes zonas, a partir de la respuesta del suelo

ante terremotos ocurridos.
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Para propositos de disefio se han definido cuatro categorias de desempefio sismico (SPC)
de puentes, en la Division I-A de las normas AASHTO. Cada puente debe ser asignado dentro
de una de |as cuatro categorias (A, B, C 6 D), baséndose en el coeficiente de aceleracion (A) y

la clasificacion en importancia (IC), tal como se muestra a continuacién:

Coeficiente de Aceleracion Clasificacion en Importancia.
A [ Il
A<0.09 A A
0.09<A=<0.19 B B
0.19<A=<0.29 c C
0.28<A D c

Una clasificacién en importancia es asignada a todos los puentes con un coeficiente de
aceleracién mayor de 0.29. Por su importancia los puentes pueden ser:
1. Puentes esenciales —IC = 1.

2. Otros puentes — IC = Il.

Para representar ios efectos del sitio sobre la respuesta del puente se ha determinado
ademas un coeficiente de sitio (S) a partir de perfiles de suelos tipos establecidos en las normas
AASHTO. El coeficiente de sitio que aproxima los efectos de las condiciones del sitio sobre la

respuesta elastica dei puente, se muestra en la siguiente tabla, para diferentes tipos de suelo:

Tipos de Perfiles de Suelo.

1 it ! v

S 1.0 1.2 1.5 2.0
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Donde los perfiles de suelo tipo estan definidos como sigue:

Perfil de suelo tipo |-

Es un perfil que presenta cualquiera de las siguientes caracteristicas: a) rocas con
cualquier caracteristica ya sean lajas o cristalinas al natural (tales materiales deben estar
caracterizados por una velocidad de onda de corte mayor que 760 miseg. o ser clasificados por
cualquier otro medio); b) suelos con condiciones rigidas con un espesor de al menos 60 mts
sobre tendido en roca.

Perfil de suelo tipo II: perfil de suelo con arcilia rigida o condiciones menos cohesivas
profundas donde el espesor de sueio excede los 60mts v el tipo de suelo sobre tendido en roca
es un deposito estable de arena; grava o arcilla rigida.

Perfil de suelo tipo lll: es un perfil con arcilias blandas a medias rigidas y arenas,
caracterizadas por 9 mts o mas de arciltas blandas a medias rigidas con o sin intervencién de
capas de arena u otros suelos menos cohesivos.

Perfil de suelo tipo IV: Perfil con ércﬂlas blandas o cienos de mas de 12 mts de espesor.
Estos materiales deben ser caracterizados por una velocidad de ondea de corte menor que 150

mts/seg. y podria incluir depésitos naturales sueltos o sintéticos.

Con los parametros anteriores y el perfodo del puente se define un coeficiente sismico de
respuesta que permite determinar la carga sismica para el andlisis elastico. La determinacion
del periodo del puente requiere el uso de algun tipo de anaiisis dinamico.

La especificacion de la AASHTO presenta cuatro procedimientos para andlisis sismico de
puentes, los que serdn discutidos a continuacion.

2.3.3 REQUERIMIENTOS DEL ANALISIS.
Los cuatro métodos de analisis sismico presentados en las normas AASHTO son:
1. Método de la Carga Uniforme.

2. Método Espectral de Modo Unico.
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3. Meétodo Espectral Multimodal.

4. Método de Historia en el Tiempao (Time History).

La seleccion del método de andlisis esta determinada principalmente, por la regularidad del
puente en cuanto al nimero de claros y Ié distribucion del peso y la rigidez. Para puentes con
categoria de desempefio A no es requerido el uso de ninguno de los métodos de analisis
mencionados. Los requerimientos minimos para la seleccion de uno de los métedos de andlisis

anteriores para un puente en particuiar se presentan a continuacion:

Categoria de Desempefio Puente Regular Puente Irregular
Sismico 2 hasta 6 claros 2 & mas claros
A No Requerido No requerido

B C,D Procedimiento 162 Procedimiento 3

En cualquier puente considerado irregular serd necesario un procedimiento de anafisis mas
riguroso y que sea generalmente aceptado, en lugar del minimo requerido, tal como el Método
de Historia en el Tiempo (Time History).

El Método de la Carga Uniforme es esencialmente un método de andlisis estatico
equivalente, el cual usa una carga lateral uniforme para aproximar los efectos de las cargas
sismicas. El método es apropiado para puentes regulares que responden principalmente en su
modo fundamental de vibracion; y puede ser usado para ambas direcciones (longitudinal y
transversai) del movimiento sismico.

El Método Espectral de Modo Unico puede ser utilizado para realizar el diseno final de
puentes sencillos y el disefio preliminar de puentes complejos. Este procedimiento proporciona
resultados razonablemente precisos para puentes rectos y regulares en fa distribucion de su
masa y de su rigidez. El métedo se basa en procedimiento derivado por Rayleigh, para estimar

la frecuencia natural circular del modo fundamental de vibracién de una estructura elastica. Una
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carga lateral uniformemente distribuida es considerada actuando scbre la estructura, o que
preduce un desplazamiento estético.

El Método Espectral Multimodat es aplicado cuando la influencia de los modas superiares
de vibracion en la respuesta del puente es significativa. Cuando se tienen estructuras con
imegularidades en su gecmetria o en la distribucién de su masa y su rigidez, las respuestas
pueden estar influenciadas por el acoplamiento entre los modos de vibracion. Estos efectos no
son considerados en el método espectral de modo unico.

El Método de Historia en el Tiempo es un método de analisis dinamico paso a paso, en el
cual las cargas sismicas son descritas usando valores de aceleraciones como datos de entrada.
En este método la sensibilidad de la solucién numérica debe ser determinada por medio de un
Andlisis de Sensibilidad, que refleje la influencia del paso de tiempo empieado y de las
variaciones en las propiedades del comportamiento de histérisis asumido. Como regla- general
un paéo del orden de un centésimo del periodo natural del puente puede ser utilizado.

234 REQUERIMIENTOS DE DISENO.

Ya que no existen especificaciones nacionales que regulen el disefio de los elementos
estructurales de puentes, las especificaciones AASHTO son generalmente utilizadas. En estas
especificaciones se utilizan princip.aimente dos procedimientos de disefio, uno basado en
cargas de servicio y niveles de esfuerzos permisibles y el ofro usando factores de carga y
resistencia.

Las especificaciones AASHTO requieren que las fuerzas sismicas de disefio para los
diversos tipos de subestructura y conexiones del puente, sean determinadas dividiendo las
fuerzas elasticas obtenidas del andlisis por el Factor de Modificacion de ta Respuesta (R)
apropiado. Esto indica que el analisis debe ser efectuado utilizando Ie1 espectro elastico de
disefio (R=1).

Los valores especificados de "R’ por AASHTO para los diversos tipos de pilas estan

pasados su nive! de redundancia y ductilidad. Los factores utilizados para las conexiones
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reflejan la intencién de que estas sean disefiadas con las fuerzas sismicas elasticas obtenidas
del andlisis; y fuerzas sismicas ain mayores son utilizadas para el disefio de estribos y juntas
de expansion dentro de la superestructura. Lo anterior es con el fin de asegurar que el
comportamiento ineldstico ocurra en puntos previamente fijados (articulacién piastica) y
mantener la completa integridad del puente.

En zonas de alto riesgo sismico, las fuerzas resultantes de la formacion de articulaciones
plasticas en los extremos de las columnas, pueden ser utilizadas para. disefiar el resto de,
elementos estructurales; y a fin de garantizar que este mecanismo de falla se produzca, estas
fuerzas deben calcularse tomando en cuenta una sobre resistencia de la columna, para ello se
recomienda multiplicar Ia resistencia nominal de Ia columna por un factor que depende del tipo
de material con que se ha disefiado._

Para estribos monoliticos que forman parte integral de la superestructura del puente se
deben considerar maximas presiones de tierra actuando sobre: ellos, y bueden ser asumidas
igual a la fuerza sismica longitudinal méxima transferida por la superestructura a los estribos.
Para minimizar los dafios en los estribos deberan ser disefiados para resistir la presion pasiva
capaz de ser transmitida por el relleno posterior, la cual deberéa ser tan grande como la maxima
fuerza sismica longitudinal estimada transferida a los estribos; asumiendose que la presidn
activa de tierra durante el sismo es menor que la carga sismica de la superestructura.

El disefio de puentes con estribos integrales que sean resistentes a sismos no podria
efectuarse sin que previamente se halla realizado un cuidadoso analisis sismico, para poder
conocer las demandas de esfuerzos, desplazamientos y rotaciones, para cada uno de los
miembros del puente y posteriormente proceder al disefio de |os mismos, garantizande asi una
estructura segura y resistente a sismos.

Sin embargo hay aspectos que son muy importantes en el disefio, que no deben dejarse de
lado cuando las demandas de esfuerzos son ya conocidas; uno de estos aspectos es el

detallado de los miembros estructurales del puente, los cuales resistiran los esfuerzos inducidos



por cualquier movimiento sismico, asi como por \as cargas vivas y muertas actuando sobre la
estructura del puente. Esto es mas evidente en el caso de estructuras de puentes de concreto
reforzado y preesforzado, donde deben especificarse longitudes de desarrollo para el acero de
refuerzo en ganchos y empalmes; que deberén ser acatadas por los ingenieros encargados de
la construccion.

Ademas de los efectos de las cargas sismicas existen otros efectos, a los que se les llama
efectos secundarios, que deben ser tomados en cuenta durante |a gtapa de andlisis y diserfio
para garantizar la seguridad estructural. Entre estos efectos secundarios tenemos: el efecto de
acortamiento, que son las fuerzas cortantes que se generan en las uniones de! estribo con la
superestructura debido a la diferencia entre los concretos (unién de concreto viejo y nuevo); el
efecto de deslizamiento, que en vigas de un claro simple hechas continuas es opuesto y mas
grande que el efecto de acortamiento; los gradientes térmicos, los cuales inducen momentos
que dependen de las temperaturas relativas altas y bajas de la superestructura; los
asentamientos diferencigles y deflexiones, que en los estribos inducen momentos similares a
los producidos por e! acortamiento y en las pilas momentos similares a los producidos por el
deslizamiento; y presiones pasivas del suelo, que se dan en los estribos durante la construccién
debido a la compactacién del relleno posterior.

Como puede observarse la continuidad estructural tipica de los puentes integrales altera la
distribucion de efectos secundarios, las cargas laterales y longitudinales aplicadas a la
superestructura, y las cargas muertas y vivas super impuestas. Adicionalmente, esta misma
continuidad induce efectos secundarios debido a la generacion de presion pasiva en el relleno

posterior del estribo.
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2.4 ESTADO DEL ARTE Y DE LA PRACTICA EN EL PRESENTE PARA EL ANALISIS Y
DISENO DE PUENTES CON ESTRIBOS INTEGRALES.

La implementacion del uso de puentes con estribos integrales ha sido acompariada por el
desarrollo de investigaciones en cuanto a las caracteristicas estructurales y de comportamiento
de los mismos. Dichas investigaciones se han realizado en diversos estados de E.E.U.U,;
existiendo variados abstractos que son publicados en la red de Intemet por diversos autores. En
estos abstractos se puede apreciar muchos -aspectos que son tratados, estando orientadas las
investigaciones, en general, a calificar la seguridad estructural yfo rechazo para este tipo de
estructuras.

La mayor parte de los estudios encontrados en intemet se refieren a investigaciones sobre
el comportamiento de los puentes integrales, debido a los cambios de temperatura, ya que se
generan grandes esfuerzos para esta condicién. En cuanto al é;ea de analisis y disefio, es muy
dificil resumir en pocas palabras estudios tan complejos como los referidos, debido a que cada
uno de ellos cubre diferentes aspectos de los puentes con estribos integrales.

Entre los estudios realizados tenemos uno que irata sobre puentes a base de acero, que
comprende un procedimiento para el disefio de puentes con estribos integrales de muitiples
claros. Dicho estudio fue realizado por J.A. Way y AR Biddle® en el afio de 1998. El puente de
mlltiples claros que se analizd consistia en estribos soportados por pilotes “H", apoyos
intermedios en pilas tubulares y un tablero con vigas y losa mixta. En el estudio se utilizaron
técnicas numéricas computarizadas para incluir, en los célculos, los efectos de la interaccion
suelo-estructura; ademas los calculos se acompafiaron de comentarios que explicaban el
soporte de los métodos usados y los parametros escogidos. Finalmente se propusieron
soluciones para la union integral entre los pilotes “H’ y el tablero mixto, y se estudio el efecto de

las cargas de impacto en [os apoyos intermedios.

5 “ntegral Steel Bridges: Design of Multi-Span Bridge, Worked Example”, The Steel Construction Institute.
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Algunos estudios sobre el comportamiento sismico de puentes con estribos integrales han
sido realizados. La mayoria de especificaciones y reglamentos de disefio, utilizando un analisis
sismico, requieren que el periodo y la razén de amortiguamiento sean determinados para cada
modo de vibracién significantes. La estimacién de las propiedades de vibracién no es tan simple
como parece; en general los periodos de vibracién se calculan a partir de las propiedades de
rigidez y masa de la estructura. La principal dificultad en los puentes, surge debido a la falta de
procedimientos exactos para estimar la rigidez de los estribos, aunque en muchas
especificaciones y reglamentos se proponen métodos iterativos basados en reglas simples,
para determinar la rigidez de los mismos.

Por otra parte las propiedades de amortiguamiento de la estructura no pueden ser
calculadas a partir de las dimensiones y tamarios de los miembros estructurales, yfo de las
propiedades de amortiguamiento de los materiales estructurales. Es asi como en 1997 Goel
R.1£% midi6 las propiedades de vibracién a pariir del movimiento de un puents con estibos
integrales de concreto reforzadc, de dos claros, durante eventos sismicos recientes; lo que
proporciond un medio més directo para verificar y mejorar los reglamentos actuales. Los datos
cbtenidos en este estudio se utilizaron para investigar como la participacion del estribo afecta a
las propiedades de vibracion de un puente con estribos integrales; y un parametro simple fue
definido para cuantificar la participacion de los estribos en la respuesta sismica, de tales
puentes.

La investigacion mostrd que el periodo se elonga y la razdén de amortiguamiento se
incrementa cuando la intensidad de la sacudida se incrementa; lo que demuestra que el periodo
de vibracién transversal y la razén de amortiguamiento del puente dependen significativamente
del nivel de sacudida durante el sismo. Por otra parte los datos sobre periodos, modos de
deformacidn y el parametro de flexibilidad del estribo indicaron que el estribo provee suficiente

restriccién al movimiento del puente para niveles bajos de sacudida. Como resultado de los

& “Earthquake Characteristics of Bridges with Integral Abutments®, Journal of Structural Engineering ASCE.
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cambios en las propiedades de vibracién, las demandas de fuerzas y deformaciones sobre los
miembros resistentes a carga lateral, diferentes de los estribos, pueden incrementarse
significativamente.

Ademas el comportamiento en modos, los cuales incluyen participacion significante de los
estribos, tales como el primer modo transversal, pueden ser significativamente superior al 5%
usado en la practica. A partir de estos datos de amortiguamiento fueron desarrollados formulas
empiricas para determinar valores maximos y minimos de amgrtiguamiento en el primer modo
transversal de vibracion en puentes con estribos integrales.

Otros autores también han investigado la influencia de los estribos integrales en la.

respuesta dinamica del puente, entre ellos tenemos a Martinez Cutillas, Sagrario Goémez, Y
Alarcon Alvarez E’. En este estudio realizado en 1996, un modelo anatitico simpliﬂcado de un
_puente de claro pequefio es propuesto. Los efectos de la interaccion inercial entre las pilas de
fundacion y los estribos fueron incluidos con el objeto de evaluar la sensibilidad de la respuesta
ante diferentes valores de la interaccién suelo-estructura. La frecuencia natural y las
propiedades de amortiguamiento son modificadas para e:ste tipo de puentes donde la cubierta
esta integrada al estribo.

En 1998, Priestiey, M.J. Nigel; y Seible, Frieder®, realizaron una investigacion sobre
estructuras actuales de puentes. El programa de investigacién que fue planeado para durar tres
afios incluia los siguientes estudios: a) la respuesta sismica de pilas de puentes con columnas
huecas, b) columnas confinadas con aita resistencia reforzadas, c) desemperfio sismico de
pilotes, colados dentro de pozos perforados, soportando zapatas, d) construccion de segmentos
de puentes prefabricados en zonas sismicas, €) caracterizacién de la respuesta de los

conectores para cortante bajo cargas sismicas, f) respuesta sismica de pilas huecas de

7 u aputments Influence in the Bridge Dinamic Response of Bridges™, European Earthquake Engineering.

8 uoumrent Structurat Bridge Research at UCSD", Proceedings of the 5% CALTRANS Seismic Research Workshop:
California Departament of Transportation Engineering Service Center.
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concreto con elementos en las esquinas altamente confinados, y g) conexion integral de una
superestructura de acero auna subestructﬁra de concreto,

Una investigacion del desempefio de puentes integrales en regiones sismicas fue realizada
por Siddharthan R., Elgamal M., y Maragakis E.A.? Para verificar las suposiciones hechas en el
disefio convencional, sobre los desplazamientos en los estribos, registros de terremotos
ocurridos fueron utilizados. Una base de datos de los desplazamientos para estribos tipicos
pequerfios y aitos, que han sido diseﬁado;s usando la aproximacién convencional, fue generada
a partir de 22 historias de excitaciones sismicas obtenidas de terremotos con magnitudes entre
6.5 y 7.0 en la escala Ritcher. El estudio mostré que los estribos disefiados de acuerdo con las
aproximaciones convencionales no sufrirdn grandes desplazamientos durante moderados o
fuertes movimientos sismicos.

Otras investigaciones que se han realizado sobre los puentes con estribos integrales se
han enfatizado en la’'interaccion del suelo con la estructura. E! manejo de la interaccion suelo
estructura en el analisis y disefio de puentes con esfribos integrales es problematico, ya que
usualmente es requerido un anélisis iterativo en e! que las reacciones del suelo son ajustadas
manualmente dependiendo del nivel de deformacién atras del estribo y adyacente a cada pilote
soportante. Es asi como John M. Ting y Susan Faraji'® de la Administracion Federal de
Carreteras, a través del Departamento de carreteras de Massachusetts, desarrollaron un
proyecto de investigacion, sustentados en deseo de disefiar y construir claros de puentes méas
grandes con alineamiento esviajado o sin esvigje y ademas evaluar el desempefio de estos
puentes durante una excitacién sismica. Con este fin se presento un plan de investigacion
orientado a aquellas deficiencias para desarrollar nuevas herramientas de andlisis y disefio
tales como, un cédigo de andlisis por computadora a través de elementos finitos, el cual
incorpora la interaccién suslo-estructura no lineal lateral. Los resuitados obtenidos utilizando el

codigo de anélisis por computadora a través de elementos finitos fueron comparados con los

9 “Investigation of Performance of Bridges Abutments in Seismic Regions”, Journal of Structural Engineering ASCE.
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datos medidos en un modelo de prueba a escala natural y con los del puente instrumentado en
Orange-Wendeli. Con esto se busca evaluar la importancia relativa del esviaje, los efectos de Ia
respuesta tridimensional no lineal del suelo; asi como desarrollar lineamientos de disefio para
puentes con estribos integrales.

Como se menciond anteriormente la mayoria de [as investigaciones fueron realizadas en
EE.UU. Sin embargo en muchos otros paises también se ha empezado a trabajar en puentes
con estribos integrales; tal es el caso de Corea, donde el Centro de Investigaciones en
Carreteras'’ ha trabajado en puentes integraies desde 1996, y ademas actualmente se
construye un puente integral de 80 metros de largo, 3 claros, utilizando vigas prefabricadas de

concreto, el cual sera finalizado en el afio 2000.

1 . . .
: “Streamlined Analysis and Design of Integral Abutment Bridges”, Federal Highway Administration.
Highway Research Center; Geotechnical Engineering Research Division, Korea.
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CAPITULO llI.

DISENO ESTRUCTURAL DE UN
PUENTE CON ESTRIBOS
INTEGRALES.
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3.1 BREVE DESCRIPCION DEL SITIO DE EMPLAZAMIENTO."

El rio Roldan se encuentra a unos dos kilémetros al Noreste de San Marcos Lempa. El
tramo del camino que pasa por el rio Roldan, en e! cruce, tiene una longitud aproximada de 56.8
metros, presentando un esviaje de 20° con respecto al eje del cauce.

€] ancho del camino es de aproximadamente 8 metros y el ancho del cause en le punto de
emplazamiento es de 35 metros. La altura de los taludes es de 5 metros para el mayor y para el
més bajo es de 2.5 metros. Estos presentan una inclinacion casi vertical.

A partir del analisis hidrolégico de la cuenca del rio Roldan se ha determiqado un drea
aproximada de 31.06 Km? ademas su pendiente en el sitio de emplazamiento es de 0.13%, y la

longitud de su cauce principat es aproximadamente de 13.14 kilémetros.

3.2 MEMORIA DESCRIPTIVA.

La presente memoria descriptiva trata del puente sobre el rio Roldan en la ruta que °
conduce desde San Marco Lempa al Cantén Linares del Caulotal, en el departamento de
Usulutan.

Este puente originalmente disefiado para un camino rural, ha sido desarrollado en el
presente estudio para una carretera secundaria. La solucién presentada es un puente de dos
claros, cada uno de 24.00 metros, cuyos estribos estan integrados con la superestructura, es
decir que las vigas y la losa estan embebidas en Ios estribos, como se muestra en las figuras
No. 3.1y 3.2.

Como puede verse en la figura No. 3.3, la superestructura tiene un ancho de 9.73 metros:
un ancho efectivo de rodaje de 7.00 metros (3.5 metros por carril), y 1.20 métros de acera a
cada lado del puente. La superestructura estd formada por cuatro vigas de acero del tipo

"seccion W' espaciadas a cada 2.43 metros. Estas vigas soportan una seccién compuesta de

12 Tomado de “Gula para et Diseflo de Puentes de Concreto Reforzado en Caminos Rurales y Vecinales.
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FIGURA 3.1. PLANTA DEL PUENTE SOBRE EL RIO ROLDAN.
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FIGURA 3.2. ELEVACION LATERAL DEL PUENTE.
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FIGURA 3.3. SECCION TRANSVERSAL DEL PUENTE.



-y

56

concreto de 20 cm de espesor. La solucion estructural escogida fue hacer trabajar las vigas de
seccion “W° conjuntamente con la losa.

E! puente ha sido disefiado con la Especificacion Estandar para Puentes en Carreteras
segin A.A.S.H.T.O. de 1996 (16° Edicién). Los métodos de disefio utilizados son dos: el método

de esfuerzos de disefio y factores de carga y el método de cargas de servicio y esfuerzos

" admisibles. El camidn de disefio utilizado para la carga viva es el HS-20-44; ademas se ha

: desarrollado un andlisis sismico para determinar la carga estatica lateral equivalente para el

disefio sismico.

321 LOSA
La losa, los barandales y la acera han sido disefiados para una resistencia del concreto a

la compresién f ‘c= 280 kglcm? y una resistencia de fluencia del acero f y= 4200 kgfem~.

322 VIGAS Y DIAFRAGMAS.

Para los claros de 24.00 metros se utilizaron vigas de acero de “seccion W', El acero sera
del tipo estructural (AASHTO M 270 6 ASTM A 708) grado 36, con una resistencia minima a la
fluencia de 36,000 psi, y una resistencia minima a la tension de 58,000 psi.

Se proporcionarén diafragmas en las partes intermedias de las vigas y en le extremo de la
viga que corresponde a la pila central. Los diafragmas consistiran de secciones “W de acero

estructural similar al utilizado para las vigas.

323 ESTRIBOS.

Los estribos seran de concreto reforzado en su totalidad, debido al tipo de puente que se
esta disefiando. Se tomd para el disefio un peso volumétrico de 2.4 Ton/m® para el concreto y
1.78 Ton/m® para el suelo. Se utilizd una resistencia del concreto a la compresion f ‘c= 210

kg!cmz, y una resistencia a fluencia del acero f y= 4200 kg!cmz. Para la cimentacion de los
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estribos se utilizaran zapatas. El éngulo de friccidn interna considerado fue de 35°. La

capacidad de carga de! suelo considerada fue de 3.0 kgfem?.

324 PILA

La pila sera de concreto reforzado y consiste en una columna rectangular de 2.44 por 1.22
metros. El concreto tendra una resistencia f 'c= 280 kgfcm? y el acero, f y= 4200 kgicm?’. La pila

estaré cimentada sobre una zapata.



3.3 MEMORIA DE CALCULO.
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PROYECTO: DISENQ DE PUENTE CON ESTRIBOS INTEGRALES.

Cotas en metros.
Fuerzas en toneladas.

o

CALCULO: REVISO: 30/09/1999 JHOJA No. SP-1
3.31 DISENO DEL BARANADAL.
GEOMETRIA Y DISTRIBUCION DE CRAGAS EN EL BARANDAL.
. DIMENSIONES DEL BARANDAL Art2.7.1.2
Alturas Minimo Maximo
plg mts.. plg mis.
h 42 1.067 - -
hb 27 0.688 a5 0.889
hc 15 0.381 20 0.508
CARGAS DE DISENO At 2713
kips ton kips/ pie  ton/mt
P 10 4.54 - -
CP 10 454 - - .
w - - 0.05 0.07
De la Figura 2.7.4 B tenemos que:
w
Wi -— @l,)-— woow # [
//
PI2 4—1/| [Je— Pi2 P/2 _—
o
// h
pi2 4+ [le—  PI2 P2 -- hlb
//" hIC
: L y T )
bt —-‘I
0.07 5 ;
0.15 --— é).._ 0.07 0.15 [
//
227 —] [Qe— 227 227 _—
Pre .00
227 < []e—y 227 227 b~ ..0l75
/': QIS
/ .
2,00 mts .
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PROYECTO: DISENO DE PUENTE CON ESTRIBOS INTEGRALES. :

#
CALCULOQ: IREVISO: I 30/09/1998 JHOJA No. SP-2
De Art.2.7.1.3.1
h > 33
39.37 > 33

C=1+(hb-33)/18 >=

C= 0.81 >= 1 NO
Tomar C= 1.00
Separacion entre postes:
15 <L < 20 oK Il
DISENO DE BARANADA.
Direccién Transversal.
pP=p/2= 227 l Ton
A A
2.00

1.13 Ton 1.13 Ton
Cortante Transversal. Art. 2.7.1.34

v= P=P/2

V= 2.27 Ton
Flexion Transversal. Art. 2.71.3.5

M= P'xL/6

M= 076  Ton-m
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PROYECTO: DISENO DE PUENTE CON ESTRIBOS INTEGRALES.

CALCULO: REVISO: 30/09/1999 |HOJA No.

SP-3

Direccion Vertical.

Flexicn Vertical.

Considerando el peso propio de un tubo galvanizado de 6" de didmetro. ( 18.97 Ib / pie)

Peso Propio : 0.028 ton/m
Carga Peatonal : 0.07 ton/m
CM= 0.10 ton/m

W=CM= 0.10 ton/m

M= 0.1 XW)(L2

M= 0.041 ton-m
Cortante Vertical.

V= WxL

V= 0.205 ton

Comparando los momentos y cortantes obtenidos para las dos direcciones analizadas:

Mt = 0.76 ton-m
Rige: 0.76
Mv = 0.041 ton-m
Vit = 2.27 ton
Rige: 227
Vv = 0.205 ton

Utilizando tubo galvanizado para el diserio.

Y aplicando el método de esfuerzos permisibles tenemos que:

ton

ton

-m
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PROYECTO: DISENQ DE PUENTE CON ESTRIBOS INTEGRALES.
CALCULO: |REVISO: | 30/09/1999 |HOJA No. SP4

Disefioc por Flexién.

Méximo Momento a Flexién: Art. 2742
Fb= 0.6xFy Fy= 36 Ksi (A.1.S.C.)
Fb= (Mxc)/I=M/S
M= FbxS
Diametro S S Fb Mr M de Diseio| Diferencia
Nominal plg3 cm3 kg/cm2] ton-m ton-m Mr-M
2 0.56 9.18 1518 0.139 0.76 -0.617
212 1.06 17.37 1518 0.264 0.76 -0.492
3 1.72 28.19 1518 0.428 0.76 -0.328
312 2.39 39.17 1518 0.595 0.76 -0.161
4 3.21 52.60 1518 0.795 0.76 0.043
5 5.45 89.31 1518 1.356 0.76 0.600
6 8.5 139.29 1618 2.115 0.76 1.359
Maxima capacidad de corte. Art. 2.7.4.2
Fv= 0.33xFy Fy = 36 Ksi (A.1.S.C.)

Fv= (VxQ)/(Ixb)

V= FvxIxb/Q Q=AxYcg

Diametro De Ae t Al Y int, Y ext.

Nominal plg plg2 plg plg2 plg plg
2 2.375 4,43 0.154 3.38 0.50 0.44
2142 2.875 6.49 0.203 4,79 0.61 0.52
3 3.5 8.62 0.218 7.39 0.74 0.65
3172 4 12.57 0.226 9.89 0.85 0.75
4 4.5 15.90 0.237 12.73 0.95 " 0.85

5 5.563 24.31 0.258 20.01 1.18 1.07
6 6.665 34.89 0.280 29.27 1.41 1.30
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PROYECTO: DISENO DE PUENTE CON ESTRIBOS INTEGRALES.

éP-5

A partir de los datos de las tablas anteriores se concluye que:

Usar tubo galvanizado de: 4 plg. de didametro.

DISERO DEL POSTE.

Cargas que actuan sobre el poste.

0.15 - @4— 015  ~e—m—emame— IS

227 j— 227 -
- 1.00 1.10

227 » [J+— 227 - 075
051

CALCULQ: REVISO: 30/09/1999 JHOJA No.
Diametro Q Ycg Q | {tablas) | Fv
Nominal plg3_ plg2 cm3 plg4 cm4 kg /cm2
2 0.252 0.235 4.130 0.67 27.72 835.10
2172 0.480 0.282 7.871 1.53 63.68 835.10 -
3 0.773 0.347 12.669 3.02 125.70 835.10
3172 1.069 0.399 17.520 4.79 198.37 835.10
4 1.431 0.451 23.454 7.23 300.94 835.10
5 2415 0.562 30.568 15.20 632.67 835.10
6 3.798 0.676 62.233 28.10 1169.61 835.10
Didmetro | b=2t Vr b \) Vr-V
Nominal _plg ton cm ton ton
2 0.308 4.386 0.782 2.27 212
212 0.406 6.968 1.031 2.27 4.70
3 0.432 9.092 1.097 2.27 6.82
312 0.452 10.511 1.148 2.27 8.64
4 0.474 12.801 1.204 2.27 10.63
5 0.516 17.501 1.311 2.27 15.23
g 0.560 22.324 1.422 2.27 20.06



PROYECTO: DISENO DE PUENTE CON ESTRIBOS INTEGRALES.

CALCULO: REVISO: | 30/09/1988 JHOJA No. SP-6

Condiciones de carga transversal y longitudinal al poste. Art. 27.1.3.3

015 —p| O —-—-—rmrmememnees ¥ F1 — O
221 —»|{ 0| -~omme- Contribucitn F2 —™0
1.00 + de =
227 —»{ 0| -~--—z 0.75 cargas F2 —» O
I 05 distribuidas
Contribucién de la carga longitudinal distribuida. Art. 271.33
w
[T T T 3T v 3]
1 1 ] 1
i i i i
1 2.00 ¢t 200 1 2.00 N
1 i Y *
P'= PI2

W= (P'/2)/(3L)

Calculo de las reacciones ;

Segtin el A.L.S.C. ( pag 2 - 216 ) para el sistema mostrado arriba se tiene que:

R= 110xWxL

F= PP+R
Para F1 Para F2
P 0.15 ton 2.27 ton

W 0.01 ton/m 0.18 ton/m
R 0.03 ton 0.42 ton
F 0.18 ton A 2.68 ton



R 4

65

PROYECTO: DISENO DE PUENTE CON ESTRIBOS INTEGRALES.

CALCULO: REVISO:

30/09/1989 JHOJA No. SP-7

Calculo de las reacciones para la condicién de carga longitudinal y transversal:

018 — O

268 —» O | —-mmeme-

M= 3.53 ton-m

V= 5.54 ton
Art. 27.1.3.3
0.04 L O | ~omememe—memms
057 —»{ O | —-— ==
1.00
057 —™ O| =~---2 0.75
I 05

1.00
268 —» O| -3 0.75
I 05
-~ Y
A
Condicién de carga trasera al poste.
0.04
0.57
0.57
0.04
0.57
0.57
Fi'= P'/4= 0.04 ton
F2'= P'/4= 0.57 ton

Disefio Estructural.

Calcule de constantes.

fle= | 280 Ikg / cm2
fy= | 4200

Ec= [ 252671.328 |kg/cm2

{kg f cm2

Es= [ 2030000 |kg/cm2

M= 0.75 ton-m

V= 1.17 ton

( Método de Esfuerzos Admisibles )
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PROYECTO: DISENO DE PUENTE CON ESTRIBOS INTEGRALES. ‘
CALCULOQ: REVISO: I 30/08/1999 IHOJA No. SP-8

n=Es/Ec=

k=n/(n+fsifc)) =

j=1-ki3=
R= fexkxj/2=
Esfuerzos Admisibles.
fce=04xf'c= 112
fs=04xfy= 1680

8.03
0.35
0.88
17.26
Art.8.15.2
<= 2520 kg / cm2 oK !
C <= 1687.08  kg/cm?2 oK !l

Para la condicién de carga transversal y longitudinal al poste { frente al trafico ).

Utilizando una seccién de concreto de 25 x 25 reforzada con varilla No. 6 tenemos:

b= 25 Jom roc =25 TJom
h=[ 25  |em o Nod= 1.27 cm
=[ 285  Jem2 M=[__353 Jton-m

Peralte efectivo: d=h-rec- ¢ No 4

d= 21.23
Cantidad de Acero requerido:
As =

As = 11.20

Usar 4

M/(fsxjxd)

cm

cm2

No. 6



67

PROYECTO: DISENO DE PUENTE CON ESTRIBOS INTEGRALES.

CALCULO: IREVISO: I 30/09/1989 IHOJA No. SP-9

Para la condicion de carga trasera al poste.

Utilizando una seccion de concreto de 25 x 25 reforzada con varilla No. 5 tenemos:

b={ 25  lem
h=| 25 {em
;}wﬁ:l 2 Jem2

Peralte efectivo: d=h-rec- ¢ No4
d= 21.23 cm
Cantidad de Acero requerido:

As= M/(fsxjxd)

rec=[__25  lem
¢ No4=[___ 127 Jem
M=[__075 Jton-m

As= 2.37 cm2
Usar 2 No. &
Disefio por Cortante. Art.8.15.5
v=[ 554 Jton d'=| 21.23 |cm
p=[ 2500 |cm A = 1.27 cm2
0.
V= Vi(bxd)
v = 10.44 ton
Ve = 079+f'c
vC = 13.22 ton

El concreto absorve todo el cortante. Usar refuerzo minimo.

10.44 < 13.22
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PROYECTQ: DISENO DE PUENTE CON ESTRIBOS INTEGRALES.

CALCULO: REVISO: [ 30/05/1989 JHOJA No. SP-10
Refuerzo minimo por cortante. Art. 8.19
Av= (50xbwxs)/iy = (0.344750 xbw x s } / fy
s= (Avxfy)/(0.344750 xbw)
smax = 62
Usar No. 4 20 cm
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PROYECTO: DISENO DE PUENTE CON ESTRIBOS INTEGRALES.

Cotas en metros.
Fuerzas en toneladas.

2.00 mts

.

[CALCULO: REVISO: 30/09/1999 [HOJA No. SP-11
3.32 DISENO DEL CORDON.
GEOMETRIA Y DISTRIBUCION DE CRAGAS EN EL BARANDAL.
DIMENSIONES DEL BARANDAL "Art271.2
Alturas Minimo Maximo
© plg mts. plg mts.
h 42 1.067 - -
hb 27 0.686 35 0.889
he 15 0.381 20 0.508
CARGAS DE DISENO Art2.7.1.3
kips ton kipsfpie ton/mt
P 10 4.54 - -
CP 10 4.54 - -
w - - 0.05 0.07
De la Figura 2.7.4 B tenemos que:
w
WL — é.._ w w g |
//
Pl2 -— :]-4— Pr2 Pf2 —_—
" 4
// h
pi2 -— [Je——> P2 PI2 .- hlb
P I
- hlc
' L L i
- >
0.07 i i
0.15 -— éq—— 0.07 0.15 | .
- A
227 a—1] [Jw— 2.27 2.27 —
// .00
227 — []e—y 227 227 ..ol7s
- u.Is
v ¥
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PROYECTO: DISENO DE PUENTE CON ESTRIBOS INTEGRALES. . _
CALCULO: JREVISO: | 30/09/1899 [HOJA No. SP-12
De Art.2.7.1.3.1
h > 33
39.37 > 33
C=1+(hb-33)/18 >= 1
C= 0.81 >= 1 NO
Tomar C= 1.00
Separacion entre postes:
15 <L < 20 OK Il

Caso A . Carga aplicada en una fr;lnja de cordd

Geometria del barandal y corddn.

. 1365 ¢
04} ; 028, 1018 )%
11 7 0415 i

2
|

ﬁ
N
-~
.-al_.-_
.
]
|
1

1.4

n igual a la separacion entre postes.

Art. 31422

1.3

‘P_I_I_

[

1.216

. 1

1015 ... 0402i
pie 0403

1 1 -

1
>

Cotas en metros y fuerzas en toneladas.

Calculo de reacciones en el corte A-A:
M= 4.39 ton-m

V= 4,68 ton
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PROYECTO: DISENO DE PUENTE CON ESTRIBOS INTEGRALES.

CALCULO: REVISO: 30/09/1999 HOJA No. SP-13
Caso B . Carga aplicada a una franja de cordon de 1 mt. de largo.
Geometria del corddn. Art. 3.14.2.1

P _ P= 500 b / pie

0.74
0.3 P= 0.74 ton/m
A ] u - V T n A
o/

0.23

Calculo de las reacciones para el cordén en el corte A - A.
| M= 0.22 ton -m
V= 0.74 ton

Comparando los dos Casos de carga se puede ver que rige el Caso A.
Diserio Estructural. ( Método de Esfuerzos Admisibles )
Caiculo de constantes.

f'c= kg / cm2

fy= kg / cm2

Ec= kg fcm2

Es = kg fcm2

n=Es/Ec= 8.03
k=n/{n+fs/fc)) = 035
j=1-k/3= 088

R= fcxkxj/2= 17.26
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PROYECTO: DISENO DE PUENTE CON ESTRIBOS INTEGRALES.

CALCULO: ___ JREVISO: | 30/09/1999 JROJA No. SP-14
Esfuerzos Admisibles. Art.8.15.2
fc=04xf'c= 112 <= 2520 kg / cm2 OK Il
fs=04xfy= 1680 <=  1687.08 kg/cm2 oK 1
Diserio por Flexidn. e T
L | h
b
b= 200 cm rec=] 5 Jom
n=[ 30 Jem » No4=[ T2 Jem
N I w=[435 Jon-m

Peralte efectivo: d=h-rec- ¢ No 4
d= 23.73 cm
Cantidad de Acero requerido:
As= M/(fsxjxd)
As= 12.46 cm2
Separacion requerida.
S= (200xAv}/As

S= 32 cm

Usar No.5@ 25 com
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PROYECTO: DISERO DE PUENTE CON ESTRIBOS INTEGRALES.
CALCULO: [REVISO: ] 20/09/1999 [HOJA No. SP-15
Disefio por Cortante. Art.B8.15.5
v=[ 468 _ |ton d=[__23.73 Jem
b=[_200.00 |em A =cm2

No.5

v= Vi(bxd)
v= 0.99 ton
Esfuerzo Cortante horizontal permisibie.
Si cuando se construya la acera, cordon, barandal se garantiza una superficie de contacto
limpia, pero intensionalmente rugosa, e! esfuerzo cortante permisible es de:
'vperm = 36.00 b/ plg2
vperm = 2.53 kg /cm2

Como el vperm > v solo sera necesario proporcionar un area de refuerzo minima.

Av= (50xbwxs)/fy = (0.344750 xbw x s ) / fy
smax = 50 cm
Ay = 8.21 cm2

Rige el disefio por flexién con respecto al disefio por cortante. Tomar No 5 @ 25.
Pero como en el disefio de la losa el refuerzo perpendicular al trafico es a @9cmse
propone:

Usar No.5 @ 9 cm
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PROYECTO: DISENO DE PUENTE CON ESTRIBOS INTEGRALES.
CALCULO: [REVISO: [ 30/09/1999 JHOJA No. SP-16

3.33 DISENO DE LOSA INTERMEDIA.
Determinacién del espesor de la losa apropiado para el control de deflexiones

y absorcidn del cortante:

l@i — 48640 i S 2.432 mts
L — ] fo=[_280_|kglem2

fy = 4200 kglem2

,—-—2.4380—-—

Cotas en metros.

Usando refuerzo paralelo al trafico en la losa y considerando claros continuos:
De Art. 8.9, tabla 8.9.2
o= (S +10)/30 > = 0.542

Donde S es la longitud del claro entre vigas. ( Art. 8.8)

De la geometria del puente:

S= 7.98 pies
e= 0.599 pies
e= 18.27 cms.

Usare= 20 cms.
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PROYECTO: DISENO DE PUENTE CON ESTRIBOS INTEGRALES.

CALCULQ: JREVISO: 30/09/1999 JHOJA No. SP-17
CARGADO SOBRE LA LOSA
CARGA MUERTA:
Peso propio: 0.20x2.40= 0.48 Ton/m por ml.
Utilidades Futuras: 0.07 x1.76 = 0.123 Ton/m por ml.
CARGA MUERTA TOTAL {(Wd)= 0.603 Ton/m por mi.

MOMENTO POR CARGA MUERTA:

La losa se apoyara en viéas de acero conectadas a través de conectores de cortante;
y se determinaré el refuerzo principal perpendicular al trafico,por lo que puede ser
analizada como simplemente apoyada.
Mmax= (Wdx12%)/8
Mmax = (0.603x2432x2.432)/8

Mmax = 0.445 Ton-mim

MOMENTO POR CARGA VIVA:

DE Art. 3.24.3.1: 2 < 7.98 < 24 OK
MLL= (S+2)xP20/32 P20=| 32000 Ilbs
MLL = 9979.39  Ibs - pie / pie

MLL = 4.530 Ton-m/i{m
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PROYECTO: DISENO DE PUENTE CON ESTRIBOS INTEGRALES.

CALCULO: IREVISO: I 30/09/1999 |HOJA No. sP-18 |

MOMENTO DE DISENO:

DE Art. 3.22 Y TABLA 3.22.1.A:

GRUPO | x =
pd = muerta
gl= 1.67 viva
Mu= 10.414 Ton-m/m

Refuerzo Perpendicular al tréﬂcb.
DE Art. 8.22; RECUBRIMENTOMINMO= [ 2 Iplg.
Utilizande e! mismo recubrimiento en el lecho inferior y superior tenemos que:

d= 1492 cm.
DE Art.8.16

¢ Mn=0.9(Asxfy(d-a/2))
a= (Asxfy)/(0.86xfcxb)
Tomando un ancho b =[__100_Jcms
As= 2142 cm2/m

Usando varilla No. 5:

Sreq = 9.34 cm

Usar No.§ @ 9.00 cm

Refuerzo paralelo al trafico.
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PROYECTO: DISENO DE PUENTE CON ESTRIBOS INTEGRALES.
CALCULQ: IREVISO: l 30/09/1989 IHOJA No. - SP-19

ACERO DE DISTRIBUCION: Art. 3.24.10.2
Lecho inferior.
% Asp = 220/48 <06= 67%
% Asp = 77.88 %
Usar % Asp= 67 %
Asd = 14.35 cm2

Usando varilla No. 5: (As =2.0cm2)

Sreq = 13.94 cm

Usar No.5 @ 12.50 cm

REFUERZQO POR TEMPERATURA: Art. 8.20
Lecho superior.
Ast= 0125 plg2/pie
Ast= 265 cm2/m
Usando varilla No. 4: ( As =1.27 cm2)

Sreq = 47.92 cm

Separacion maxima es de 18" (45.72cm) . Art. 8.20.2

Usar No.4 @ 45.00 cm
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BROVECTO: DISENO DE PUENTE CON ESTRIBOS INTEGRALES.

CALCULO: REVISO: | 30/09/1999 JHOJA No. SP-20

1.34 DISENO DE LOSA EN VOLADIZO. { Art.3.24.5 )

GEOMETRIA Y DISTRIBUCION DE CRAGAS EN EL BARANDAL.

DIMENSIONES DEL BARANDAL Art2.7.1.2
Alturas Minimo Maximo
pig mts. pig mts.
h 42 1.067 - -
hb 27 0.686 35 0.889
hc 15 0.381 20 0.508
CARGAS DE DISENO Art. 27.1.3
kips ton kips / pie  ton/mt
P 10 4.54 - -
cP 10 454 - -
W - - 0.05 0.07

De la Figura 2.7.4 B tenemos que:

w
WL -— g-‘-— w W} T ——————-
P
Pi2 44— [(]--— Pi12 PI?{ —_——
e
pr2 -—| [pQe— Pi2 Pi2 .- h|b
// hIC
1 L L
Lt »i
i i
0.07 H H
—
0.5 --—0 -+— 007 0.15 ——me—e— .
Pre
227 -—— --— 227 2.2} ——
e
227 *— --— 227 227 075
/'f
. o.}
| vy .\

2.00 mts

__ﬂ_
X

Cotas en metros.
Fuerzas en toneladas.

.00
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PROYECTO: DISENO DE PUENTE CON ESTRIBOS INTEGRALES.

CALCULO: |REVISO: I 30/09/1999 IHOJA No. sP-21 |
De Art.2.7.1.31
h > 33
39.37 > 33

C=1+(hb-33)7/18 >=1
C= 0.81 == 1 NO
Tomar C= 1.00

Separacién entre postes:
15 <L < 20 OK!!

Caso 1: Carga de Acera y Barandal.

Carga Viva de Barandal Art. 2.7.1.3.3
1,365

0, ;"-o.glg 1015 5

1.3
i1

Factor de poste = 1.5 postes/m
Peso por metro de barandal = 0.02ton/m

Cotas en metros y fuerzas en toneladas.
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PROYECTO: DISENO DE PUENTE CON ESTRIBOS INTEGRALES.
CALCULC: REVISO: 30/09/1999 JHOJA No. SP-22

Longitud efectiva de la losa. Art. 3.24.5.2
E= 0.8X+375= 0.8X+1.143
Donde: X = distancia desde el centro del poste hasta el borde del punto de apoyo.

E= 1.775 mts.

Carga Viva de Acera. Art. 3.14.1
Longitud del puente = 48.00 mts. . Ancho W= 1.365 mts
Para una Longitud de puente mayor a 100 pies ( 30.48 mts ) la carga viva sera :
P= (30+(3000/L))x((55-W)/50)
P= 49.56 Ib/ pie2
P= 0.242 ton fm2

Determinacién del Momento de Disefio (M ):

Momento por Cargas Muertas.

Baranda = 3x0.02x0.79= 0.047 ton-m/m
Postes = 1.5%x0.35x0.35x1.1x24x0.79= 0383 ton-m/m
Acera = 1.365x 0.3 x 2.4 x 0.6825 = 067 ton-m/m
Losa = 1.216x0.2x2.4 x 0608 = 0355 ton-m/m

Md= 1.456 ton-m/m

Momento por Cargas Vivas.

De Art. 3.8.1.2 no se aplicara factor de impacto a carga viva en acera.



PROYECTO: DISENO DE PUENTE CON ESTRIBOS INTEGRALES.

CALCULO: [REVISO: } 30/09/1998 |HOJA No. SP-23
Acera = 0.242x 1.776x0.1575 = 0.07 ton-m/m
Baranda = Momento en corte A-A = 4.39 ton-m/m
ML= 4.46 ton-m/m
Momento de disefio:
M= 5.91 ton-m/m
Determinacion del Cortante de disefio (V ).
Cartante por Cargas Muertas.
Baranda = ) ' 3x002 = 0060 ton/m
Postes = 1.56x0.35x0.35x1.1x 2.4. = . 0.485 ton/m
Acera = 1365x03x24 = 0.983 ten/m
Losa = 1216x02x24 = 0.584 ton/m
Vvd= 2112 ton/m

Cortante por Cargas Vivas.
VL= PxE
VL= 0242x1.775
VL= 0429 ton/m
Cortante de disefio:

V= 2.54 ton/m
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PROYECTO: DISENO DE PUENTE CON ESTRIBOS INTEGRALES.
CALCULO: REVISO: 30/09/1999 [HOJA No. SP-24

Caso 2: Carga de Acera y Rueda.

. 1365
0.4 ;035,_1015 5 . Carga Viva de Rueda trasera:
I i
‘o] o305 Para el camion HS20 - 44 se tiene:
i MR :
i o|Pi o7t . P'= 16,000.00 Ib
E
. .
i
i

! p= 7.26 ton

Factor de poste = 0.5 postes / m

\ Peso por metro de barandal = 0.02 ton/m

1015 104021
i ' Cotas en metros y fuerzas en toneladas.

1.216

1
Longitud efectiva de la losa. Art. 3.24.5.2
E= 0.8X+375= 0.8X+1.143
Donde: X = distancia desde el centro del poste hasta el borde del punto de apoyo.

E= 1.431 mts.

Carga Viva de Acera. Art. 3.14.1

Longitud del puente = 48.00 mts. Ancho W= 1.365 mts
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ROYECTO: DISENO DE PUENTE CON ESTRIBOS INTEGRALES.

P
CALCULO: |REVISO'. I 30/09/1999 IHOJA No. SP-25

Para una Longitud de puente mayor a 100 pies ( 30.48 mts ) a carga viva seréa .
P= (30+(3000/L))x((55-W)/50)
p= 4956 Ib/pie2
P= 0.242 ton /m2
Determinacién del Momento de Diserfio (M ):

Momento por Cargas Muertas.

Baranda = 3x0.02x079= 0.047 ton-m/m
Postes = 05x0.35x035%x1.1x24x0.79= d128 ton - mim
Acera = 1.365x 0.3x2.4x0.6825 = 0.671 ton-m/m
Losa = 1.216x0.2x2.4x0.608 = 0355 ton-m/m
Md= 1.201 ton-m/m

Momento por Cargas Vivas.

Acera = 0.242 x 1.431 x0.1575 = 0.05 ton-m/m
Rueda + Impacto = 7.26x036x1.3= 3.40 ton-m/m
ML = 3.45 ton-m/m

Momento de disefio:

M= 4.65 ton-m/m



PROYECTO: DISENO DE PUENTE CON ESTRIBOS INTEGRALES.

CALCULO: |REVISO: 30/09/1899 |HOJA No.

SP-26

Determinacion del Cortante de disefio ( V ):

Cortante por Cargas Muerias.

Baranda = 3x002 = 0.060 ton/m
Postes = 05x0.35%x0.35x1.1x24 = 0.162 ton/m
Acera = 1.365x03x24 = 0.983 ton/m
Losa = 1.216x02x24 = 0.584 ton/m

Vd = 1.788 ton/m

Cortante por Cargas Vivas.

Acera = 0242 x1.431 = 0.346 ton/m
Rueda + Impacto = 7.26x1.3= 9.438 ton/m
VL= 9.784 ton/m

Cortante de diseno:
V= 11.57 ton/m

Comparando los dos casos de carga analizados se dissfiara con:

Mu= 591 ton-m/im
Vu= 11.57 ton/m
Disero estructural. ( Método de Esfuerzos Admisibles }

Calculo de constantes.
f'c= 280 kg/cm2

fy = 4200 kg /cm2
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PROYECTO: DISENO DE PUENTE CON ESTRIBOS INTEGRALES.
CALCULO: IREVISO: I 30/09/1999 |HOJA No. SP-27

Ec= [252671.328 Jkg/ cm2
Es= [ 2030000 ]kg/cm2

n=Es/{Ec= 8.03
k=n/(n+fs/fc)) = 035
j=1-k/3= 088

R=fcxkxj/2= 1726

Esfuerzos Admisibles. . Art.8.15.2
fc=04xf'c= 112 <= 2520  kg/cm2 OK !!
fs=04xfy= 1680 <= 1687.08 kg /cm2 OK 1!

Andlisis para 1 mt lineal de losa.

| | o020

1.00

Refuerzo en lecho superior e inferior perpendicular al trafico.

b= 100. cm rec=|I]cm
h=[ 20 Jem pNoa=[ 127 lem
A ;285 Jem2 M= 591 Jton-m
No.6

Peralte efectiva; d=h-rec- ¢ No 4

d= 13.73 cm
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PROYECTO: DISENO DE PUENTE CON ESTRIBOS INTEGRALES.

CALCULO: REVISO: 30/09/1999 JHOJA No. SP-28
Cantidad de Acero requerido:
As= M/ (fsxjxd)
As= 29.01 cm2
Separacion requerida:
§= (100xAv)/As
Sreq = 9.82 cm
Usar No.6 @ 9.00 cm
Refuerzo paralelo al tréfico.
ACERO DE DISTRIBUCION: Art, 3.24.10.2
Lecho inferior.
% Asp = 220/48 <06= 67%
% Asp= 18830 %
Usar % Asp= 67 %

Asd = 19.44 cm2

Usando varilla No. 5: { As =2.0 cm2 )

Sreq = 10.29

Usar No.5 @ 10.00

cm

cm
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PROYECTO: DISENO DE PUENTE CON ESTRIBOS INTEGRALES.

CALCULO: JREVISO: | 30/09/1999 |HOJA No. SP-29

REFUERZO POR TEMPERATURA: Art. 8.20
Lecho superior.
Ast= 0125 plg2/pie
Ast= 265 com2/m
Usando varilla No. 4: (As=1.27 cm2 )

Sreq = 47.92 cm

Separacién maxima es de 18" (45.72cm ) . Art. 8.20.2

Usar No.4 @ 45.00 cm
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PROYECTO: DISENO DE PUENTE CON ESTRIBOS INTEGRALES.
CALCULO: REVISO: 30/09/1999 JHOJA No. SP-30

3.35 DISENO DE DIAFRAGMAS.
De Art. 10.20.1 se establece que se deben ubicar diafragmas en cada soporte y en los

tramos intermedios, a intervalos no mayores de 25 pies ( 7.60 mts )

Peralte Minimo. ( Art.10.20.1)

d

112xd viga d\n‘ga = 39.69 plg.
d= 19.845 plg.
Cargas sobre el Diafragma.

Carga Muerta.

Asumiendo un peso propio de 100 Ib / pie tenemos:

Peso propio = 100 x 3.281 /2205 = 0.149 ton/m
CARGA MUERTA TOTAL (Wd } = 0.149 ton/m
Carga Viva. Camidn de Disefio HS 20-44 Art. 3.7

Claro de disefio (L) : m. Luego: S'= 7.98 pies

Impacto: 50/(8+125) < 30% Art. 3.8.2.1
I= 0.376
Tomar I= 1.300

Distribucion de la carga viva.
Considerando el diafragma como simplemente apoyado, con la carga de rueda aplicada

en el centro del claro, tenemos:
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PROYECTO: DISENO DE PUENTE CON ESTRIBOS INTEGRALES.

CALCULO: REVISO: 30/09/1999 JHOJA No. SP-31
l P16 = 7.26 ton
3 I 3
3.63 243 363

Momento por Carga Muerta:
MD= Wdx L%/8
MD = 0.110 Ton-m
Momento por Carga Viva:
Para la condicion de carga rnostrada el momento por carga viva viene dado por:
MLL= P16xL/4
MLL = 4.412 Ton-m
MOMENTO DE DISENO:
Mu= 1.3(Md+1.67 (MLLx1))
Mu = 12594 Ton-m

Mu= 91116  Kips -pie

SELECCION DEL PERFIL DE ACERO A UTILIZAR:
Utilizando acero A 36: Fy = 36,000.00 psi
Mu = FyxZ
Zreq=Mu/{ ¢bxFy)

Zreq=  33.747 plg3



PROYECTQ: DISENO DE PUENTE CON ESTRIBOS INTEGRALES.

CALCULO: [REVISO: [ 30/09/1999 JHOJA No. SP-32

A partir de la Tabla de Seleccién de secciones W del A.1.S.C.:
Usar W21 x44

Las propiedades de la seccion propuesta son:

N =806 g
d=[ 2066 [pig ry=[_126 TJplg
tw =p|g Modulos Plasticos:
bf=[ 65 plg zx=[__ 954 ]pig3
S o
Propiedades Elasticas: Criterio de Seccién Compacta:

we 8T Jogs  brraw-[ 72 ]
y <27 Jpios nttw=[ 538 ]

Sx = plg3 Fy"=[_ 22 Ksi
Sy=[ 636 plg3 w=[__44 ib/pie

Peralte de la seccion :
d= 20.66 plg.

20.66 >0= 19.845 OK!I

Cumple con el peralte minimo establecido previamente.
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PROYECTO: DISERO DE PUENTE CON ESTRIBOS INTEGRALES.

CALCULO: IREVISO: I 30/09/1999 IHOJA No. SP-33

B.- CORTANTE VERTICAL. ( Art. 10.38.5.2)

Cortante de Disefio:

Vu= 1.3(Vd+1.67VLL)

Vd= WdxL/2 = 0.399 kips
VLL = 3.83 kips ( del diagrama de cortante )
Vu = 8.40 kips

De Art. 10.48.8.1 la capacidad del alma para resistir el cortante es
Vu= Cx\Vp

Donde :
Vp= 0.58xFyxDxtw

Vp = 14441 kb
para:
D/tw < 6000k /{Fy donde k = 5 para vigas no atiezadas
56.46 < 70.71 oKn
luego: C=1.00

La capacidad del alma para resistir el cortante es

Vu = 14441  Kkib.
Comparando tenemos:
8.40 < 14441 OK!

La capacidad para resistir el cortante es ADECUADA.
Por lo tanto no son necesarios atiesadores longitudinales ni transversales, para el alma

de la viga.
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PROYECTO: DISENO DE PUENTE CON ESTRIBOS INTEGRALES.

CALCULO: lREVISO: I 30/09/1999 IHOJA No. SP-34

3.3.6 DISENO DE VIGA INTERIORV 1 -2

Asumiendo un peso propio para la viga de seccion W de 250 ib/pie y un peralte de 40"

CARGADO DE LA VIGA.
Separacidn entre vigas :

I——— 2.4320 ————-\L S =m

L 1

} Cotas en metros.
Q2009 ’

Seccién no compuesta.

wi0x230

CARGA MUERTA.
Losa: 02x2432x24= 1.167 Ton/m
Peso propio .  250x3.281/2205= 0.372 Ton/m

Seccion compuesta. CARGA SUPER - IMPUESTA.

Utilidades futuras:  0.07 x 1.75x2.432 = 0.298 Ton/m
CARGA MUERTA TOTAL (Wd ) = 1.837 Ton/m
CARGA VIVA: Camion de Disefio HS 20-44 Art. 3.7
Claro de disefio (L ) : 24.00 m. Luego:S' = 78.744  pies
Impacto: 50/(8'+125) < 30 % Art. 3.8.2.1
1 A
1= 0.245 fr_ LOZA — 48840 _Jl
— i

Tomar 1= 1.245 T 1 jL

I—-——e.wen———l

Cotas en mefros.
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PROYECTO: DISENO DE PUENTE CON ESTRIBOS INTEGRALES. .
CALCULO: IREVISO: I 30/09/1999 IHOJA No. SP-35

Factor de distribucién del eje de carga. Art. 3.23.2.2

De TABLA 3.23.1 7.98 < 14 pies OK!
FD = §/55 donde S es la separacion entre vigas.
FD= 1.451

Distribucion de las cargas vivas:
Del analisis de las lineas de influencia para el sistema de vigas se tiene que el maximo
momento flexionanate se da cuando el segundo eje del camidn de carga esta a 11.23"

de la mitad del claro.

MOMENTO POSITIVO MAXIMO POR CARGA VIVA,.EN EL CENTRO DEL CLARO:
. 1.23

P16a ’l P16 P4
T

: ]
! AN
- |
X +—» L= 78.74 pies

P16a= 16x1xFD = 28.909  kips
X = 36.602 pies
P16b= 16xIxFD = 28.909 kips
X = 50.602 pies
P4= 4xIxFD = 7.227 kips
X = 64602  pies
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PROYECTO: DISENO DE PUENTE CON ESTRIBOS INTEGRALES.
CALCULO: REVISO: 30/09/1988 |HOJA No.

SP-36

MOMENTO POSITIVO MAXIMO POR CARGA VIVA .

DIAGRAMA DE CORTANTE Y DE MOMENTO FLECTOR:

DIAGRAMA DE CORTANTE
50 -
40 3775
30
20
E— 10 4 8.84
¥ o 0
109 10 20 30 40 5 60 70 0 %0
-20 - -20.06
- 2729
=40 - PIES
DIAGRAMA DE MOMENTO
800 -
665.77
600 -
400
w 2007
[ o .
£ 200 10 0 30 40 50 50 70 80 0
* 400 |
-500 -
-800 " g3 55
-1000 J
PIES
MLL + = 6686.77  kips - pie
MLL - = 83855 Kips-pie
VLL+ = 37.75 kips

VLL- = 27.29 kips
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PROYECTO: DISENO DE PUENTE CON ESTRIBOS INTEGRALES.

CALCULO: IRE\."ISO: l 30/09/1998 IHOJA No. SP-37

Del analisis de las lineas de influencia para el sistema de vigas se tiene q

momento flexionanate negativo se da cuando el segundo eje del camién de carga esta

a 0.52' de la mitad del claro.

MOMENTO NEGATIVO MAXIMO POR CARGA VIVA, EN EL APOYO :

0.52'

_H‘P16b

ue el maximo

P16a P4
I |
: ]
! AN
L |
X—> L= 78744  pies

Pi6a= 16xI1xFD = 28909 kips
X = 24852 pies
pi6b= 16x1xFD = 28.808  kips
X = 38852 pies
P4= 4xIxFD = 7.227 kips
X = 52.852 pies



~ PROYECTO: DISENO DE PUENTE CON ESTRIBOS INTEGRALES.
CALCULO: REVISO: 30/09/1989 JHOJA No. SP-38

MOMENTO NEGATIVO MAXIMO POR CARGA VIVA .

DIAGRAMA DE CORTANTE Y DE MOMENTO FLECTOR :

DIAGRAMA DE CORTANTE
50 -
50 48.56
. 40
o 27
o 20 19.66
X 10
0 . : . . . . Fﬂ .
- 10 20 30 l——sto—s0y 60 70 80
.;g -925 -16.48
PIES
DIAGRAMA DE MOMENTO
1000
556.11
0 500
o
1 0 . : . : ‘ . .
h 9 w, 220 = @ 5 e 0 8 0
¥ 500
-toop ¥ 92578
PIES
MLL+ =  556.11 kips - pie
MLL- = 92576 kips-pie
VLL + = 48.56 kips
VLL - = 16.48 kips
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PROYECTO: DISENO DE PUENTE CON ESTRIBOS INTEGRALES.
CALCULO: JREVISO: | 30/09/1999 JHOJA No. SP-39

MOMENTO Y CORTANTE POR CARGA MUERTA :
wd 1 v ! ! ! ¥

JAN
L
L= 0.805 pies
Wd= 52920 kips/pie
DIAGRAMA DE CORTANTE
80
60.1 8077
40 -
2 20
g o1 : ,
209 10 20 30 40 50 70 80
40 .| -36.47
504
PIES
DIAGRAMA DE MOMENTO
1000

KIPS - PIES
8
g\;\
0 )
]
]
8
8
3
3
-]

-§000 4
1500

PIES

MD-= 956.85 Kips -pie

MD+= 53848 Kips-pie
VD += 60.77 Kips

VD-= 3647  Kips
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DISENO DE PUENTE CON ESTRIBOS INTEGRALES.

PROYECTO:
CALCULO: |REVISO: I 30/09/1999 |HOJA No. SP-40

MOMENTO DE DISENO PARA EL CENTRO DEL CLARO.

DE Art. 3.22 Y TABLA 3.22.1.A

GRUPO | o
pa=[ 0] muera

BL= 1.67 viva
Mu+ = 2,147.58 Kips - pie
Mu + = 296.85 T_on -m
Mu -= 3,064.40 Kips - pie
Mu-= 42357 Ton-m

MOMENTO DE DISENO PARA EL APOYO.

DE Art. 3.22 Y TABLA3.22.1.A:

GRUPO | L =
pd= muerta
pL= 1.67 viva
Mu+ = 1,907.34 Kips - pie
Mu+ = 263.64 Ton-m
Mu - = 3,253.73 Kips - pie

Mu-= 449.75 Ton-m



98

PROYECTO: DISENO DE PUENTE CON ESTRIBOS INTEGRALES.

CALCULO: IREVISO: ' 30/09/1999 IHOJA No. SP-41

SELECCION DEL PERFIL DE ACERO A UTILIZAR:
De Art. 10.48.1 para secciones compactas:
Mu=  FyxZ Fy= 36,000.00 psi
Zreq=Mu/{¢ bxFy)
Zreq = 795.40 plg3
A partir de |a Tabla de Dimensicnes de seccicnes W del A.L.S.C.:
Usar W40 x 235

L as propiedades de la seccidn propuesta son:

A= 689 |pig2 x=[_ 159 _]pig
d=[ 3969 |pig ry=[_ 254 lpig
tw = plg Modulos Plasticos:
bt=[ _11.89 ]pig zx=[__ 1010 "Tpig3
tt=[__1.575 plg zy=[ 118 lpig3
Propiedades Elasticas: Criterio de Seccion Compacta:
be={"_17400 ]pig4 bf/2tf=[ 38 |
ly=[ 444 ]plg4 hitw=[ 412
Sx=[ 874 _ |pig3 Fy"=[___ 38 |Ksi
Ssy=[__746 |pig3 w=[__ 235 |ib/pie

Con las propiedades de la seccion se procedera a revisar los Art. 10.48 y 10.5.
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‘ PROYECTO: DISENO DE PUENTE CON ESTRIBOS INTEGRALES.
CALCULC: REVISO: 30/09/1989 |HOJA No. SP42

De Art. 10.48.1.1 ( Requerimientos para secciones compactas )

Tabla 10.48.1.2A Limitaciones para Secciones Compactas.

Fy (psi) 36,000.00 50,000.00

b'/t 10.8 8.2

D/tw 101 86

Lb/ry 100 72 (Mi/Mu=0%
Lb/ry 39 28 {(Mi/fMu=1%

* Para valores de Mi/ Mu diferentes de 0 y 1, usar la Ecuacién (10-96)

{ a ) Patin en compresion del elemento; .

b'/t= 7.55 < 10.8 oK
( b ) Espesor del Alma: b= d-2ff
D/tw= 44,02 < 101 oK H
( ¢ ) Arriostramiento Lateral: Lb= 25.00 pies {Art10.201)
Lb/ry= 25.00 < 100 oK Il

( d ) Maxima compresion axial:
P < Q015xFyxA !
P < 372.06 . kib

La seccitn escogida califica como compacta.
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PROYECTO: DISENO DE PUENTE CON ESTRIBOS INTEGRALES.

CALCULO: [REVISO: | 30/09/1999 {HOJA No. SP-43

De Art. 10.48.8.1 ( Capacidad para el cortante )

Vu = CxVp
Donde :

Vp= 0.58xFyxDxtw

Vp = 633.25 kib
para:
D/tw < 6000+ k/Fy donde k = 5 para vigas no atiezadas
4402 < 7071 OK!
luego: C=1.00

La capacidad del alma para resistir el cortante es :

Vu= 633.25 kib.

De Art.10.5.2 ( Razones de peraltes )

Para la viga compuesta:

h= 47.86 plg h= d+is
L= 94493 plg
h/L=  0.0503 > 0.04 oKl

Para la viga de acero:
h= 39.69 plg h= d

h/iL= 00420 > 0.033 oKl
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PROYECTO: DISENO DE PUENTE CON ESTRIBOS INTEGRALES.
CALCULO: |REVISO: I 30/09/1999 |HOJA No. SP-44

Para el disefio de la viga se analizara la seccion compuesta tal y como se establece

en el Art. 10.50

Art. 10.50.1 Momento positivo en seccicnes de vigas compuestas:
Art. 10.5.1.1 Secciones Compactas:
Calculo del momento resultante de la distribucion plastica de esfuerzos:

08stc G 4ai2

o= 287 Je
re - 280k /cm2
ty=[ 20 ko cm2

ts = 200 cm

ry <[ T0_Jks

DISTRIBUCION PLASTICA DE ESFUERZOS.

( @) Fuerza de compresion en la losa (C):

"(1) C= 085xfcxbxts+(Afy)c (Ec.10-123)
C= 1,188.64 Ton
c= 2,623.15 Kips

"(2) C= (.*3qu)m+(AFy)‘f +(AFy), (Ec. 10 -124)
C= 2,440.14 Kips
C= 1,106.684 Ton

La fuerza de compresién en la losa sera el menor valor de los obtenidos con las

ecuaciones antericres;

Tomar C= 2,440.14 Kips
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PROYECTO: DISENO DE PUENTE CON ESTRIBOS INTEGRALES.
CALCULO: IREVISO: I 30/09/1999 IHOJA No. SP-45

( b ) Espesor del bloque de esfuerzo (a):

a= (C-(AFy)c)I(O.BSXT‘cxb) (Ec. 10-125)
as 5.32 pig.
a= 13.51 cm.

{c)Fuerzade compresion que se aplicara al patin superior (C')

c'= (T(AFy)-C)/2 (Ec. 10-126)
C'= 35.46 Kips
c'= 16.08  Ton

( d) Localizacién del eje neutro dentro de |a seccién de acero.

Para C' < (AFY )y 3546 <« 674163  OK!

tenemos que:

y= CH{AFy)xt {Ec.10-127)
y= 0.083  plg.
y= 0.21 om.
lLuego: 3
Dp=  y+ts
Dp= 20.21 cm

Dp= 7.96 plg.
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PROYECTO: DISENO DE PUENTE CON ESTRIBOS INTEGRALES.
CALCULO: IREVISO: | 30/09/1998 [HOJA No. SP-46

{ e ) Maximo Momento de la seccion (Mp):
Mp = C(Dp-alZ)+C‘(y72)+(AFy)t,(tf-y)_l2

+(AFy)b,(d-?-tf12)+(AFy)«(d12-y')

Mp = 61,180.49 Kips - plg
Mp = 5,098.37 Kips - pie
Mp = 70472 Ton-m

Calculo del Momento Resistente (Mu):
De Art. 10.50.1.1.2 el Momento Resistente sera:

La Ecuacion (10-129) es satisfecha ya que el eje neutro esta localizado arriba del alma

para el momento plastico.

D' = g (d+ts+th)/7.5 p= 09 para Fy = 36 Ksi
D' = 6.65 plg. th= 7.87 plg.
Dp /D' <= 5 (Ec.10-129a)
1.20 <g= 5 OK!
Para:
Dp < B
Mu = Mp (Ec.10-129b)
7.96 <6= 6.65 NO
Para :

D < Dp < &I
Mu = (5Mp—0.85My)I4+(0.85My-Mp)(DpID')I4

(Ec. 10 -129c)
665 < 796 < 3326 OK !
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PROYECTO: DISENQ DE PUENTE CON ESTRIBOS INTEGRALES.
CALCULO: IREVISO: I 30/09/1999 IHOJA No. SP-47

Calculos elésticos para determinar el momento My:

W 197
* 1 A Transformando la losa a su equivalente en acero:
7.874. -
razon de modulos de
n= 8
elasticidad para fc =4 Ksi
39.69 47.56
El ancho equivalenet sera: { Art. 10.38.1.3)
1.58 b'= b/n
~_ b SO
b= 11.97 plg.
Cotas en plg. _
Centroide de la seccién compuesta Y:
Y= 33678  plg: desde e! patin inferior

Momento de Inercia de la seccién compuesta Ix :
Ix = 39,770.08 plg4

El médulo de la seccién sera:

S= Ix/C donde: C= 33678
8= 1,180.90 plg3
Luego :
My= SxFy
My = 3,542.69 Kips -pie

Sustituyendo en Ec. 10 - 129¢ tenemos:
Mu = 4,996.08 Kips - pie
Comparando Mu: 4,996.08 > 2,147.58 OK!

LA SECCION ES ADECUADA!!!

plg
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PROYECTO: DISENO DE PUENTE CON ESTRIBOS INTEGRALES.
CALCULO: JREVISO: | 30/09/1999 JHOJA No. SP-48

Art. 10.50.2 Momento negativo en secciones de vigas compuestas:

Art. 10.5.2.1 Secciones Compactas:

Célculo del momento resultante de Ia distribucidn plastica de esfuerzos:

fyr
t:%:g"o' SR 7. b= 2432 ]em
J i parss I
Sep=[ 45 lom
fry=| 4200 |kg/cm2

fy patin
PSs™ cm2
DISTRIBUCION PLASTICA DE ESFUERZOS. .
Fy= Ksi
{ @ ) Fuerza de tension en el acero de refuerzo:

Tr= Asr x fry

Tr= 32.00 ton
Tr= 70.57 Kib

( b ) Fuerza de tensién en el patin superior :
Ttf = (AFy )y
Ttf = 674.163 Kb

( ¢ ) Fuerza de compresién en el alma :
Cw= (AFy),
Cw= 1081.82 Kb

( d ) Fuerza de compresion en el patin inferior :
Cbf = {AFY )y

Cbf= 674163 Kb



107

PROYECTO: DISENO DE PUENTE CON ESTRIBOS INTEGRALES.
CALCULO: REVISO: 30/09/1999 |HOJA No. SP-48

cC= Cw+Cbf= 1765.98 Klb
T= Tr+ Tt = 744.73 Kb
Como C>T el ENP se encuentra en el alma de la viga de acero.

y= (dFy)-(AFy) /{2Fy)

y= 18.87 plg
Luego:
d= d-y-ty= 1925 pig
d <6= D/2
19.25 <6= 18.27 NO

Entonces revisar si el aima de la viga cumple con los requisitos de seccién compacta,

haciendo las modificaciones establecidas en el Art. 10.50.2.1

(b') Espesor del Alma: Dep=  d

2D, /tw=  46.39 < 101  OKU

( e ) Maximo Momento de la seccion (Mp):
Mp= Tr(ts-2+y)+th(y—tfl2)+Tw(y-tf)+Cw(d-y-tf)
+Cbf(d-y-tf/2)
Mp = 46,166.86 kips - plg
Mp = 3,847.24 Kips - pie

Mp = 531.78 ton-m
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PROYECTO: DISENO DE PUENTE CON ESTRIBOS INTEGRALES.

CALCULO: JREVISO: | 30/08/1989 |JHOJA No.

SP-50

Calculo del Momento Resistente (Mu):

Mu= ¢bMp b b= 0.9
Mu = 3,462.51 Kips - pie
Mu = 478.60 ton-m

Momento de Disefio Mu

Mu -= 3,253.73 kips - pie

Comparando Mu: 3,462.51 > 3,253.73 OK!

LA SECCION ES ADECUADAM



A

109

PROYECTO: DISENO DE PUENTE CON ESTRIBOS INTEGRALES.

CALCULO: IREVlSO: ] 30/09/1999 JHOJA No.

SP-51

DISENO POR CORTANTE.
A.- CORTANTE HORIZONTAL. ( Art. 10.38.5.1)

Conectores para Cortante ( Art. 10.38.2)
95.75

36.54

—— e i
1 1 _T 1.65 1 t r '
re——— @ 4d
Cotas en pulgadas. 11.89 .
ELEVACION PLANTA

DETALLE DE CONECTORES PARA CORTANTE

Ancho efectivo dei Patin. ( Art. 10.38.3)

(1) L/id4= 944.88 plg.
(2) S= 95.75 plg.  RIGEM
(3) 20ts = 167.48  plg.

Diserio por Fatiga. ( Art. 10.38.5.1)
Sr= Vex Q! (Ec10-58)

Donde :

Vr= Diferencia entre el méximo y minime cortante debido a carga

viva més impacto, sobre la cubierta.
Del Diagrama de Cortante:

Vr= 65.04 kips

95.75



110

PROYECTO: DISENO DE PUENTE CON ESTRIBOS INTEGRALES.

CALCULO: IREVISO: | 30/09/1999 IHOJA No. SP-52

Calculo del Momento de Inercia 1) y del Momento Estético { @ ):

L 11.97 )

. o i

- Transformando la losa a su equivalente en acero:

razén de modulos de

n= 8
elasticidad para f'c =4 Ksi
39.69 4756
El ancho equivalenet sera: ( Art. 10.38.1.3)
1.58 b'= bin
i, b S
1 ) b'= 11.97 plg.
Cotas en plg. ——» _
Centroide de la seccion compuesta Y:
Y= 33678  plg. desde el patin inferior

Momento de Inercia de la seccion compuesta Ix :
Ix = 39,770.08 plg4
Momento Estatico de la seccidn compuesta Q :
Q= 937.61 pig3
Cortante Horizontal permisible sobre un conector individual.
Para conectores soldados:
H= 3.00 plg
H/d >=4
d= 075  plg
4 >= 4 oK

Zr= o d? donde: o = 10,600 para 500,000 ciclos

Zr= 5962.5 bs
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ROYECTO: DISENO DE PUENTE CON ESTRIBOS INTEGRALES.

P
CALCULO: IREVISO: I 30/09/1989 IHOJA No. SP-53

Luego el cortante horizontal limite sera:
Sr= 1.5633 kips / plg
Y el paso requerido para los conectores par cortante sera:
s= (T Zr)/Sr
De At.10.38.24 s>=4d > §>= 3.00 plg
De Art.10.52.3 §<= 24.00 plg
(z2Zry= 11925 kips para 2 conectores.
s= 7.78 plg
3.00 <6= 7.78 <g= 24.00 oK1t
Usar conectqres @ 7.50 plg.
Resistencia Ultima. ( Art. 10.38.5.1.2)
Numero de conectores por cortante requeridos:
Ni = P/ ¢ Su (Ec10-61)

Donde P es la fuerza en la losa definida como el menor valor de:

Pi= AsFy = 24804 kb RIGE I
Pj= 085fcbts = 2563.3 kib
La resistencia Gltima de! conector es:
para conectores soldados (H/d>4):
Su= 0.4d? JfcEc (Ec10-686)
Ec= 3604996.53 psi Art. 8.7.1

dSu= 22965.92 psi
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ROYECTO: DISENO DE PUENTE CON ESTRIBOS INTEGRALES.

CALCULQ: IREVISO: I 30/09/1999 IHOJA No. SP-54

Sustituyendo tenemos:

Ni = 108 conectores

Total de conectores a utilizar para una separacion s = 7.50cmy 2filas.

Paral 1:

Paral 2:

N= (L/s+2}x2 L1 = 50.6 pies
L2 = 28.14 pies

N1= 166 conectores

166 > 108 OK!

Usar 166 conectores desde L =0" hasta L= 50.6' @ 7.50 plg.

N= 94 conectores
a4 > 108 NO
s= 6 plg.

Usar 108 conectores desde L = 50.6' hasta L= 74.78' @ 6.00 pla.

Conectores Adicionales para los esfuerzos desarrollados en la losa. { Art. 10.38.6.1.3 )

Donde:

NG = A?frIZr

Af= (2.432 100 ) /9.00 x ( 0.307 )

A= 82958  plg2
fr= 10,000.00 psi
Zr= 59825 b

Nc= 14 conectores adicionales en puntos de contraflexion
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PROYECTO: DISENO DE PUENTE CON ESTRIBOS INTEGRALES.
CALCULQ: REVISO: 30/09/1989 JHOJA No. SP-55

B.- CORTANTE VERTICAL. ( Art. 10.38.5.2)

Cortante de Disefio:

Vu= 1.3(Vd+1.67VLL)

Vd= 60.77 kips { de! diagrama de cortante )
VLL = 48.56 kips { del diagrama.de cortante )
Vu= 184.42  kips

De Art. 10.48.8.1 la bapacidad del alma para resistir el cortante es :
Vu= CxVp
Vu= 633.25  kips

Comparando tenemos:

184.42 < 633.25

La capacidad para resistir el cortante es ADECUADA.

Por lo tanto no son necesarios atiesadores longitudinales ni transversales, para el alma

de la viga.



114

PROYECTO: DISENO DE PUENTE CON ESTRIBOS INTEGRALES.

Del diagrama de momento:

ML=  €66.77  Kkips - pie

Limite Inferior del Momento de Inercia :

CALCULO: |REVISO: | 30/09/1999 [HOJA No. SP-56
DEFLEXIONES.
Célculo de la Deflexién por carga viva :
De la tercera parte del manual LRFD se tiene que :
A= {MxL2)/(Cixlx)
Conde C1 es:
S
169

I=  Ix+As(Yene-d/2)*+(ZZr/Fy)(d+Y2-Yene) >

. =Y2

'y
|=
39.69
33.678 =Yene
Y. ; .
Cotas en plg.
AlLL= 0.80 plg
Aabm= L/800= 1.18 plg

0.80 <6= 1.18 OK!!

30,625.86 pigd
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PROYECTO: DISENO DE PUENTE CON ESTRIBOS INTEGRALES.
CALCULO: JREVISO: | 30/09/1939 JHOJA No. SP-57

3.37 DISENO DE VIGA EXTERIORV 1 - 1
Asumiendo un peso propio para fa seccién W de 250 Ib/pie y un peralte de 40",

CARGADO DE LA VIGA.
Separacién entre vigas :

2.4330
e 0.3500 S= 2.432 m
— 1.0680 }=-
-{ 1.0150 E
i
4 Seccién no compuesta.
T 0.3000 4
0.2000 -
\440;{25(:J£ CARGA MU ERTA.

Losa: 02x2432x24= 1.167 Ton/m

Pesopropio: 250x3.281/2205= 0.372 Ton/m

Seccion Compuesta. CARGA SUPER - IMPUESTA.

Baranda + Poste : 0.05+0.168 = 0.218 Ton/m

Utilidades futuras :  0.07 x 1.75x 1.067 = 0.131 Ton/m

Acera: 03x1.365x24= 0.883 Ton/m

CARGAMUERTATOTAL (Wd )= = 2871 Ton/m

CARGA VIVA: Camién de Disefio HS 20-44 Art. 3.7
Claro de disefio :m. §= 78744 pies
Impacto: 50/(8'+125) < 30% Art. 3.8.2.1
I= 0.245

Tomar | = 1.245
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PROYECTO: DISENO DE PUENTE CON ESTRIBOS INTEGRALES.

CALCULO: [REVISO: | 30/09/1989 |HOJA No. SP-58
Factor de distribucion del gje de carga. Art. 3.23.2.2
—={ L.OIS0 [=—
FD=1+(1-(227212432)) O-ESUD—-IQ- . .
FD= 1.061 [ . F;ggg"—-[
!
I ]
Tomar : FD = 1.061 03500 =] e JL
22727

12160 —— 24720 —

Distribucion de las cargas vivas:
Del andlisis de las lineas de influencia para el sistema de vigas se tiene que el maximo

momento flexionanate positivo se da cuando el segundo eje del camién de carga esta a

11.23" de ia mitad del claro.

MOMENTO POSITIVO MAXIMO POR CARGA VIVA, EN EL CENTRO DEL CLARO:

11.23

T

!
| ]
! AN
: |
X—» L= 7874  pies
P16a= 16xIxFD = 21138  kips -
X = 36.602 pies
P16b= 16xIxFD = 21.139  kips
X = 50.602 pies
P4= 4xIxFD 5.285 kips

X 64.602 pies
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PROYECTO: DISENO DE PUENTE CON ESTRIBOS INTEGRALES.

CALCULO: [REVISO:

I 30/09/1999 JHOJA No. SP-59

MOMENTO POSITIVO MAXIMO POR CARGA VIVA .

DIAGRAMA DE CORTANTE Y DE MOMENTO FLECTOR :

DIAGRAMA DE CORTANTE.’

30 4 2761
20
10 1 647
2 o . . . . ] .
2 10¢ 10 0 30 40 50 70 %0
:g 1467 0.9
PIES
DIAGRAMA DE MOMENTO
600 1
200 | 7.62
) g /\
£ o . .
20! 10 c 30 4 50 60 70 80 90
¥ 400 |
600 751325
800 4
PIES
MLL + = 487.62 kips - pie
MLL- = 613.25 kips - pie
VLL+ = 27.61 kips
VLL- = 19.96 Kips



PROYECTO: DISENO DE PUENTE CON ESTRIBOS INTEGRALES.

CALCULO: |REVISO: I 30/08/1999 IHOJA No. SP60 |

Del andlisis de las lineas de influencia para el sistema de vigas se tiene que el maximo
momento flexionanate negativo se da cuando el segundo eje del camion de carga esta

a 0.52' de la mitad del claro.

MOMENTO NEGATIVO MAXIMO POR CARGA VIVA, EN EL APOYO :
0.52'

P16a ‘H.P16b P4
| I 4

.
AN
|
]

X—» L= 78744 pies

P16a= 16xIXFD = 21139  kips
X = 24.852  pies

P16b= 16xIXFD = 21139 kips
X = 38.852 pies

P4= 4xixFD 5285  kips

LI

X 52.852  pies
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PROYECTO: DISENO DE PUENTE CON ESTRIBOS INTEGRALES. .
CALCULO: IREVISO: I 30/09/1999 IHOJA No. SP-61

MOMENTO NEGATIVO MAXIMO POR CARGAVIVA .

DIAGRAMA DE CORTANTE Y DE MOMENTO FLECTOR :

DIAGRAMA DE CORTANTE.
401 3551
30
20
g o0l 1437
x [+]
a 30
10 T 10 2 -6?;-—59-[ ) 70 j_uos 50
2D -
PIES
DIAGRAMA DE MOMENTO
800 1 4067

400 A

200 /\
0 T T

00

200 ¢ 10 20 30 40 50 60 70 80 90
400 4

600 L erran

800 -

- PIES

KIPS - PIES
12

MLL+ = 4067  kips - pie
MLL- = 677.03 Kkips-pie
VLL + = 35.51 kips
VLL- = 12.05 kips



PROYECTO: DISENO DE PUENTE CON ESTRIBOS INTEGRALES.

CALCULO: REVISO. 30/09/1999 |HOJA No. SP62
MOMENTO Y CORTANTE POR CARGA MUERTA:
wd I T B! v y
AN
| L
!
L= 78744  pies
Wd = 1.929 kips / pie
DIAGRAMA DE CORTANTE

150 _

100 ] o3 i
n % {\
=
x 0 . -

5 10 20 30 40 50 70 50
=
58.96
100 -
PIES
DIAGRAMA DE MOMENTO
841,08

2]

w

o 3 4 50

w

a

X

PIES

MD-= 1494.55 Kips -pie
MD+= 84108 Kips-pie
VD += 94.93 Kips
VD-= 56.96 Kips
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PROYECTO: DISENO DE PUENTE CON ESTRIBOS INTEGRALES. ‘
CALCULQO: |REVISO: I 30/09/1999 IHOJA No. SP-63

MOMENTO DE DISERO PARA EL CENTRO DEL CLARO.

DE Art. 3.22 Y TABLA3.22.1. A

GRUPO | x =
pd=[ 1.0 | muenta
BL= 1.67 viva
Mu+ = 2,152.03 Kips - pie
Mu+= 297.46 Ton-m
Mu - = 3,274.28 Kips - pie
Mu -‘= | 45259 Ton-m

MOMENTO DE DISENO PARA EL APOYO.

DE Art. 3.22 Y TABLA 3.22.1.A:

GRUPO 1 X =
pd = muerta
BL= 1.67 viva
Mu+ = 1,976.35 Kips - pie
Mu+ = 273.18 Ton-m
Mu-= 3,412.75 Kips - pie

Mu-= 471.73 Ton-m
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PROYECTO: DISENO DE PUENTE CON ESTRIBOS INTEGRALES.
CALCULO: [REVISO: [ 30/09/1998 JHOJA No. SP-64

SELECCION DEL PERFIL DE ACERO A UTILIZAR:
De Art. 10.48 para secciones compactas:
Mu= FyxZ Fy = 36,000.00 psi
Zreq=Mu/{ ¢bxFy)
Zreq = 797.05 plg3
A partir de [a Tabla de Dimensiones de secciones W del A.L.8.C.:
Usar W40 x 297

Las propiedades de la seccion propuesta son:

As[__ 874 ]pig2 =163 ]plg

d=[__3984 pig ry=[_354 ]plg

tw = plg Modulos Plasticos:

bf=[__15.825 ]plg © zx=[_ 1330 ]pig3

=165 lplg zy=[ 215 Jpig3
Propiedades Elasticas: Criterio de Seccion Compacta:

Ix=[ 23200 |plg4 bf/2i=[ 48 |

ly=[_ 1090 _]plg4 hitw=[ 368 ]

s =[_T170_Jpigs ryr <[ JKs

sy=[__138 ]pig3 w=[_ 207 l]ib/pie

Con las propiedades de |a seccién se procederd a revisar los Art. 10.48 'y 10.5.
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PROYECTO: DISENO DE PUENTE CON ESTRIBOS INTEGRALES.
CALCULO: [REVISO: I 30/09/1999 IHOJA No. SP-65

De Art. 10.48.1.1 { Requerimientos para secciones compactas )

Tabla 10.48.1.2A Limitaciones para Secciones Compactas.

Fy {psi) 36,000.00 50,000.00
b'/t 10.8 9.2
D/tw 101 86
Lb/ry 100 72 (Mi/Mu=0"%)
Lb/ry 39 28 (Mi/Mu=1"%
* Para valores de Mi/ Mu diferentes de O y 1, usar ta Ecuacion {10-86)
( a ) Patin en compresion del elemento: )
b'/t= 9.59 < 10.8 oK
{ b ) Espesor del Alma: D= d-2f
Ditw= 39.29 < 101 oK1
( ¢ ) Arriostramiento Lateral: Lb = 25.00 pies (Art10.20.1)
Lbiry= 17.94 < 100 oK !!

{ d ) Maxima compresion axial:
P < 015xFyxA

P = 471.96 kib

La seccién escogida califica como compacta.



PROYECTO: DISENO DE PUENTE CON ESTRIBOS INTEGRALES.
CALCULO: IREVISO: I 30/09/1999 IHOJA No. SP-66

124

De Art. 10.48.8.1 ( Capacidad para el cortante )

Vu = CxVp
Donde :
Vp= 058xFyxDxtw
Vp = 70955 kb
para:
D/tw < 6000+ k /4 Fy donde k = 5 para vigas no atiezadas
39.29 < 7071 OKl!
luego: C=1.00

La capacidad del alma para resistir el cortante es :

Vu= 709.55  kib.

De Ar.10.5.2 ( Razones de peraltes )

Para la viga compuesta:

h= 47.71 plg h= d+ts
L= 944.93 plg
h/iL=  0.0505 > 0.04

Para la viga de acero:
h= 39.84 plg h= d

h/L=  0.0422 > 0.033

oK !t

oKl
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ROYECTO: DISENO DE PUENTE CON ESTRIBOS INTEGRALES.

CALCULO: IREVlSO: | 30/09/1998 IHOJA No. SP-67

Para el disefio de la viga se analizara la seccion compuesta tal y como se establece

enel Art. 10.50

Art. 10.50.1 Momento positivo en secciones de vigas compuestas:

Art. 10.5.1.1 Secciones Compactas:

Célculo del momento resultante de la distribucion plastica de esfuerzos:

085f' _ c _&glz
————
1
CI
fy alma
fy patin

DISTRIBUCION PLASTICA DE ESFUERZdS.

( a) Fuerza de compresion en la losa (G ):

(1)

l|(2)

C= 085xfcxbxts+(Afy)c
C= 1,189.64 Ton
C= 2,623.15 Kips
C=  (AFy), +(AFy), +(AFy),
C= 3,103.37 Kips

C= 1,407.42 Ton

b= 243.2 cm
fc= kg / cm2
fy = 4200 kg /cm2

ts = 20.0 cm

Fy=[_ 360 |Ksi

(Ec.10-123)

(Ec. 10 - 124)

La fuerza de compresién en la losa sera el menor valor de los obtenidos con las

ecuaciones anteriores:

Tomar C=

2,623.15 Kips



PROYECTO: DISERO DE PUENTE CON ESTRIBOS INTEGRALES.

CALCULO: lREVISO: | 30/09/1999 IHOJA No. SP-68

( b ) Espesor del blogue de esfuerzo (a):
a= (C—(AFy)c)I(O.BSXf'cxb) ( Ec. 10-125)
a= 5.88 plg.
as= 14.93 cm.

( ¢ ) Fuerza de compresion que se aplicara al patin superior { C')

C'= (Z(AFy)-C)/2 ( Ec. 10-126)
C'= 27557 Kips
C'= "124.898 Ton

( d ) Localizacion del eje neutro dentro de la seccion de acero:
Para C'<(AFy) ; 275.57 < 940.005 oK

tenemos que:

V= CU(AFy)xt (Ec.10-127)
y= 0.484  plg.
y= 123  cm
Luego: B
Dp = y+ts
Dp= 21.23 cm

Dp = B.36 plg.
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PROYECTO: DISENO DE PUENTE CON ESTRIBOS INTEGRALES.

CALCULO: IREVISO: I 30/09/1999 IHOJA No. SP-69

{ e ) Maximo Momento de la seccion (Mp):

Mp = C(Dp-al2)+C'(y72)+(AFy)“(tf-y)_l2

+(AFy) (d-7-/2)+(AFy) (d/2-y]

Mp = 74,824.47 Kips - plg
Mp = 6,235.37 Kips - pie
Mp = 861.88 Ton-m

Calculo del Momento Resistente (Mu):

De Art. 10.50.1.1.2 la maxima resistencia a flexién sera:

La Ecuacién (10-129) es satisfecha ya que el eje neutro esta localizado arriba del alma

para el momento plastico.

D= B(d+ts+th)l?.5 B=
D= 6.67 plg.
Dp/D <pH= 5
1.25 <f= 5 OK!
Para:
Dp < D
Mu = Mp
8.36 <0= 6.67 NO
Para :

DD < Dp < 5D

para Fy = 36 Ksi

7.87 plg.

(Ec.10-128a)

(Ec.10-129b)

Mu= (5Mp-0.85My)/4+(0.85My-Mp)(Dp/D')/4

667 < B836 < 3335 OK!

( Ec. 10-129c)
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PROYECTO:

DISERO DE PUENTE CON ESTRIBOS INTEGRALES. _
CALCULO: JREVISO: I 30/09/1899 IHOJA No. SP-70

Calculos elasticos para
W 1197

os3d,

39.84

1.65

determinar el momento My:

A Transformando la losa a su equivalente en acero:

G

razén de modulos de
elasticidad para fc =4 Ksi
47.1

El ancho equivalenet sera: ( Art. 10.38.1.3)

b= bin

. ¥
& 15825 b'= 11.97 pig.

Cotas en plg. ———"

Centroide de la seccidn

Y=

compuesta Y:

32,380 pla desde el patin inferior ,

Momento de Inercia de la seccidn compuesta Ix :

Ix =

El modulo de la seccion

S=

8

1]

Luego :
My =

My =

48,945.52 plgd

sera:
x/C donde: C= 32380 - plg
1,511.61 plg3

SxFy

4,534.83 Kips - pie

Sustituyendo en Ec. 10 - 128c¢ tenemos:

Mu=

Comparando Mu:

6,084.78 Kips - pie
6,084.78 > 2,152.03 OK!

LA SECCION ES ADECUADAI!!
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PROYECTO: DISENO DE PUENTE CON ESTRIBOS INTEGRALES.
30/09/1998 |HOJA No. SP-71

CALCULO: REVISO:

Art. 10.50.2 Momento negativo en secciones de vigas compuestas:

Art. 10.5.2.1 Secciones Compactas:

Caélculo del momento resultante de la distribucion plastica de esfuerzos:

fyr
ioooooooo fypaﬁ\:]

'fy patin

e 1)

) f-y- alma

DISTRIBUCION PLASTICA DE ESFUERZOS.

{ a ) Fuerza de tension en el acero de refuerzo:

Tr= Asr x fry
Tr= 32.00 ton
Tr= 70.57 Kib

( b ) Fuerza de tension en el patin superior :
Ttf = (AFy)y
Tif = 940.005 Kib

{ c ) Fuerza de compresion en el alma :
Cw= (AFy),

Cw= 1223.36 Kb

(d ) Fuerza de compresion en el patin inferior :

Chbf = {AFY)y

Cbf = 940.005 Klb

b= 243.2 cm
sep=[ @ Jom
fry = 4200 kg / cm2
Aﬁuo 4= 1.27 cm2
Fy = Ksi



PROYECTO: DISENO DE PUENTE CON ESTRIBOS INTEGRALES.

CALCULO: IREVISO: I 30/09/1999 IHOJA No. SP-72

c= Cw+Cbf= 2163.36 Klb
T= Tr+Ttf= 1010.57 Kib
Como C>T el ENP se encuentra en el alma de la viga de acero.

y= (dFy)-(AFy)/(2Fy)

y= 18.94 plg
Luego:
d= d-y-ty= 1925 plg
d <6= D/2
19.25 <= 18.27 -NO

Entonces revisar si el aima de la viga cumple con los requisitos de seccion compacta,'

haciendo las modificaciones establecidas en el Art. 10.50.2.1

( b' ) Espesor del Alma: Dep= o

2D, /tw= 41.40 < 100 OKli

{ & ) Maximo Momento de la seccién (Mp):
Mp = Tr{ts-2+y)+TH(y-tf/2)+Tw(y-Hf)+Cw(d-y-tf)
+Cbf (d-y-tf/2)
Mp = 60,201.52 kips - plg
Mp = 5016.79 Kips - pie

Mp = 693.44 ton-m
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PROYECTO: DISENO DE PUENTE CON ESTRIBOS INTEGRALES.
CALCULO: |REVISO: I 30/09/1999 IHOJA No. SP-73

Calculo del Momento Resistente (Mu):

Mu= Ob Mp ¢ b= 0.9
Mu = 451511 kips - pie
Mu = 624.10 ton-m

Momento de Disefio Mu

Mu -= 3.412.75 kips - pie

- Comparando Mu: 451511 > 3,412.75 OK!

LA SECCION ES ADECUADA!!
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ROYECTO: DISENO DE PUENTE CON ESTRIBOS INTEGRALES.

P
CALCULO: |REVISO: I 30/09/1999 IHOJA No. SP-74

DISENO POR CORTANTE.

A.- CORTANTE HORIZONTAL. ( Art. 10.38.5.1)

Conectores para Cortante ( Art. 10.38.2)
95.75

85.7%
36.54
——— ot
] 1 -? 165 ] 1 '
—> @ 4d
Cotas en pulgadas. 15.825

ELEVACION PLANTA
DETALLE DE CONECTORES PARA CORTANTE

Ancho efectivo del Patin. { Art. 10.38.3)

(1) L/i4= 94488 plg.
(2) S= 895.75 pla. RIGE 1!
(3) 20ts = 157.48  plg.

Disefio por Fatiga. ( Art. 10.38.5.1)
sr= = VvrxQ/l {(Ec10-58)
Donde .
Vr= Diferencia entre el maximoy minimo cortante debido a carga
viva més impacto, sobre la cubierta.

Del Diagrama de Cortante:

Vr= 47 .57 kips
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PROYECTO: DISENO DE PUENTE CON ESTRIBOS INTEGRALES.

CALCULQ: |REVISO: I 30/09/1999 IHOJA No. SP-75

Calculo del Momento de Inercia ( 1 ) y del Momento Estatico (Q ):

L 11.97

i Transformando la losa a su equivalente en acero:

7.87Y._
razén de madulos de
n= 8
elasticidad para f'c =4 Ksi
39. 4.
El ancho equivalenet sera: ( Art. 10.38.1.3 )
165 b'= bliln
. Y.
y} 15825 b'= 11.97 plg.

Cotas en plg. " _
Centroide de la seccion compuesta Y:

Y= 32.380 plg. .desde el patin inferior
Momento de Inercia de la seccién compuesta Ix :
Ix= 48,945.52 plg4
Momento Estatico de la seccién compuesta Q :
Q= 1,074.08 plg3
Cortante Horizontal permisible sobre un conector individual.
Para conectores soldados:
H= 3.00 plg
H/d >=4
d= 0.75 plg
4 > = 4 OK I
Zr= o d2 donde: a = 10,600 para £00,000 ciclos

Zr= 59625 |Ibs



PROYECTO: DISENQ DE PUENTE CON ESTRIBOS INTEGRALES. ‘
CALCULO: IREVISO: I 30/09/1999 IHOJA No. SP-76

Luego el cortante horizontal limite sera:
Sr= 1.044 kips / plg
Y el paso requerido para los conectores por cortante sera:
s= (T Zr)lsr
De Art.10.38.2.4 s>=4d s >= 3.00 plg
De Art.10.52.3 §s<= 2400 pig
(zZr)y= 11,925 kips para 2 conectores.
s= 11.42 plg
300 <o= 1142 <= 2400 oK !l
Usar conectores @ 10.00 cm
Resistencia Ultima. ( Art. 10.38.5.1.2)
Numero de conectores por cortante requeridos:
Ni= P/ ¢ Su (Ec10-861)

Donde P es la fuerza en la losa definida como el menor valor de:

Pi= AsFy = 31464 kib
Pj= 0.85fcbts = 26633 kib RIGE !
La resistencia Gltima de!l conector st
* Para conectores soldados (H/d>4):.
Su= 04d?2 JfcEc (Ec 10-66)
Ec= 3604996.53 psi Art. 8.7.1

dSu= 2296592 psi
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PROYECTO: DISENO DE PUENTE CON ESTRIBOS INTEGRALES.

CALCULC: IREVISO: I 30/09/1999 lHOJA No. SP-77

Sustituyendo tenemos:
Ni = 112 conectores

Total de conectores a utilizar para una separacion s = 10.00 cm:

N= (L/s+ 2)x2 L1 = 506 - pies
L2 = 28.14 pies
Para L 1:
N1= 63 pares de conectores
126 > 112 OK! -
Usar 126 conectores desde L =0' hasta L =50.6' @ 10.00 plg.
Paral 2:
‘ N= 72 conectores
72 > 112 NO
5= 6 plg.

Usar 112 conectores desde -L = 50.6' hasta L=74.78' @ 6.00 pla.

Conectores Adicionales para los esfuerzos desarrollados en la losa. ( Art. 10.38.5.1.3)

Nc = A? friZr
Donde: A?= (2.432 x 100 ) 8.00 x ( 0.307 )
Af= ' 82958 plg2
fr= 10,000.00 psi
zZr= 59625 Ib

"Ne= 14 conectores adicionales puntos de contrafiexion
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PROYECTO: DISENQ DE PUENTE CON ESTRIBOS INTEGRALES.

CALCULO: REVISO: 30/09/1999 JHOJA No.

SP-78

B.- CORTANTE VERTICAL. (Art. 10.38.5.2)

Cortante de Disefio:

Vu= 1.3(Vd+1.67VLL)

vd = 9493 kips ( del diagrama de cortante )
VLL = 35.51 kips ( del diagrama de cortante )
Vu= 200.50  kips

De Art. 10.48.8.1 la capacidad del alma para resistir el cortante es :

Vu= CxVp

Vu = 709.55  Kips
Comparando tenemos:

200.50 < 709.55

La capacidad para resistir el cortante es ADECUADA.

Por lo tanto no son necesarios atiesadores jongitudinales ni transversales, para el alma

de la viga.
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PROYECTO: DISENO DE PUENTE CON ESTRIBOS INTEGRALES.
CALCULOQ: REVISO: -1 30/09/1999 JHOJA No. SP-79

DEFLEXIONES.
Calculo de Ia Deflexion por carga viva :
De la tercera parte del manual LRFD se tiene que :

A= (MXLZ)I(C1x1x)
Donde C1 es:

P P

A
r . C1

Del diagrama de momento:

1}

169

MLL= 48762  Kkips - pie
Limite Inferior del Momento de Inercia :

|= Ix+As(Yene-d12)2+(EZrIFy)(d+Y2-Yene)2

=Y2
= 36,819.92 plgd
39.84
32.38 =Yene
-‘L- + _ Yy
Cotas en pig.
ALL= 0.49 plg
AADM= L/B00=  1.18 plg

0.49 <6= 1.18 OKH
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PROYECTO: DISENO DE PUENTE CON ESTRIBOS INTEGRALES.
CALCULO: IREVISO: i HOJA No.. SP-80

3.3.8 DISENO DE CABEZAL

7,746

1982 —= |=—0.4 0.260 ~] f—=f-0.700
= [—0250
1 ! I
1550 ; :
= L L I P B 6550
0379 }
[]
! 0915
t
1
2
3 |
2,653 ——ef—— 2.440 —= S
1873 . - 1220 P
COLUMNA 2.4+ X% 122 — r_

Cotas en metros.

CARGA MUERTA.

Cortante por Carga Muerta: ( Reacciones en vigas )

Viga Interior :  Vdi= 16.54 ton
Viga Exterior: Vde= 25.83 ton

Peso propio: Wd= 428 ton/m
Bloque Antisismico: Pd= 0.47 ton

CARGA VIVA.
Colocando la carga de rueda a 1 pie del barandal (condicién méas desfavorable) mas la
carga viva peatonal se tiene que :

Cortante por Carga Viva : VLLe = 9.05 ton

Cortante por Carga Viva: VLLi = 12.38 ton
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PROYECTO: DISENQ DE PUENTE CON ESTRIBOS INTEGRALES.
CALCULO: REVISO: HOJA No. SP-81

ANALIZANDO EL VOLADIZO :

Vde=2583  Pd=047 Vdi = 16.54
VilLe =9.05 VLLi=12.38
SWid =4.28

Fuerzas en toneladas
Cotas en mefros.

Momento y Cortante por Carga Muerta Md y Vd .
Md = 78.45 ton-m
Vd= 54,19 ton

Momento y Cortante por Carga Viva MLL y VLL :
MLL = 22.01 ton-m
VLL = 21.43 ton

Momento y Cortante de Disefio Muy Vu :

Mu= 149.77 ton-m
Vu= 116.98 ton
DISENO POR FLEXION. ( Art. 8.16)

d= 181.5 cms fy = 4200 kg f cm2
cms flc= kg / cm2

¢ = h [ 18665 Joms
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PROYECTO: DISENO DE PUENTE CON ESTRIBOS INTEGRALES.

CALCULO: ' IREVISO: | HOJA No. SP-82

& Mn= ¢(Asfy(d-a/2))

a=(Asfy)/(0.85fchb)

Para As =| 22.50 |cm2 tenemos que:

a= 5.67 cm
¢ Mn= 15195 ton-m > 149.77 OK!
Usando varillaNo 8 : As, o= cm2
Usar: 5 No 8 : .

De Art 8.16.3.2.2 la relacién de refuerzo balanceado es:
Pb=(0.85 p1f'c/fy)x(87000/ (87000 +1fy))
Bi= o085 Ar8.16.2.7
Pb= 000802 —» 0.75Pb= 0.00451
La relacidon de refuerzo proporcionado es :

pprop= Asfbd

Pprop=  0.00217 < 0.00451 OKU
Refuerzo Minimo por Flexién: (Art. 817.1)
¢ Mn >6=  12Mer
Mcr = frig /Yyt (Art. 8.13.3)
fr= 0623 ¥ f'c (Art. 8.15.2.1.1)

fr= 10425 kg/om2



141

PROYECTO: DISENO DE PUENTE CON ESTRIBOS INTEGRALES.

CALCULO: ______ [REVISO: | JHOJA No. — SP83 |

Calculo del Momento de Inercia (ig)yel (Yt):

Ig= 49027553 cm4
Yt = h-Y= 82.31 cms

Sustituyendo tenemos :

Mcer = 62.09 ton-m
1.2 Mcr = 74.51 ton-m
151.95 >0= 74.51 OK Il

El refuerzo longitudinal proporcionado es adecuado.

DISENO POR CORTANTE.
Contribucién del Concreto: { Art. 8.16.6.2.1)
¢ Vo= $053 +f'cbd ¢ =[__085 ]

b Vc= 95774 ton
Contribucidn del Acero :
b Vs= Vu -¢ Ve
¢ Vs= 21.204 ton
Separacion Requerida : ( Art. 8.16.6.3.2)
S= Avfyd/Vs
Usando varilla No 4 : AV, = cm2

S= 34.37 cms

Usar: Nod @ 32,5 cms
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PROYECTO: DISENO DE PUENTE CON ESTRIBOS INTEGRALES.
CALCULO: JREVISO: ] JHOJA No. SP-84

Refuerzo Minimo por Cortante : ( Art. 8.19.1.2)

Smax = Aviy/0.345bw

Smax = 22087 cms
325 < 22087 OKIN
Refuerzo por Temperatura. ( Art. 8.20.1)
As= 0.125 plg2 / pie
As = 2.64 cm2/m
Usar: Ned @ 45 - cms

Acero longitudinal en lecho inferior :

As(+)= 1/2As(-) (Art. 8.16.3.4)

As(+)= 13785 cm2

Usando varillaNo 7 As, , = cm2

Usar: 4 No7
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CALCULO: REVISO: HOJA No.

PROYECTO: DISERO DE PUENTE CON ESTRIBOS INTEGRALES.

SP-85

Revisidn del cortante en la esquina del cabezal .

d= 0.70 m.
B
Pu
g B A
L [
A \\ ”.'
\\ F
e
i c
R A
—
i ! AB=AC=CB= 0.980

Area de Concreto resistente a cortante. -
§= 1.485
Ac= 14849.242 cm2

Cortante de Disefio.

vp= [ 5696 Jton
VLL = 19.96 ton
Vu= 117.38 ton

Contribucién del concreto a la resistencia al cortante.

Vc= 0.53084f'c Ac

Vo= 131.92 ton
Ve > Vu
131.92 > 117.38

El concreto absorve todo el cortante.
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PROYECTO: DISENO DE PUENTE CON ESTRIBOS INTEGRALES.

CALCULO: REVISO: HOJA No. SP-86
3.3.9 ANALISIS SISMICO.
CARGAS MUERTAS
|
0.3500 ] ’ 03500
- 1.0150 |=— 7.:9?00 -—| 10150 -
: ‘ :
i l N :
- =I= =,= ! =I=- ' :
] |
-= 12160 2.4320 ' a.alaa’o ' 2.4320 ' 12180 -
9.7280

Viga Exterior 2x0297 x3.281/2.205 = 0.884 ton/m
Viga Interior 2x0.235x3.281/2206= 0.699 ton/m
Losa 0.2x973x24= 4.670 ton/m
Barandal + Postes (0.05+0.168)x2 = 0.436 ton/m
Utilidades Futuras 007 x7.00x1.75= 0.858 tonfm
Acera 2x03x1.365x24= 1.966 ton/m

Peso de superestructura { Ws ) = 9.513 ton/m
Contribucion de ia pila :

1/3x244x1.22x8x24=  19.0562 ton
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PROYECTO: DISENO DE PUENTE CON ESTRIBOS INTEGRALES.
CALCULO: REVISO: HOJA No. SP-87

Calculo del Coeficiente de Aceleracion Sismica :
Segtin el Mapa de Zonificacion Sismica de El Salvador:
Zona de Ubicacion Sismica : Zonal

Luego: A= 0.4 Tomado de Tabla 1 de Norma Técnica

Clasificacion del puente segin desempefio sismico :

De Art. 3.4 sobre Disefio Sismico se tiene que :

IC= il
SPC = Cc
Seleccién del Método de Analisis: ( Art. 4.2)

De Tabla 4.2.A se puede utilizar el Método [ o el Métado Ii.-

Utlizando el Método | tenemos que: { Art. 4.3)

paso | : Célculo del desplazamiento estatico maximo Vsmax :

w
Po=1ton vsmax= (PoH?®}/(3EI)
A
| = 0.3692 m4
H=5.00
E= 2626713 Ton/im2
COLUMNA,
X 244X 122 Vsmax = 0000045 m

Paso Il : Calculo de la rigidez lateral .del puente K y el peso total W:
K= PoH/Vsmax

K= 111950 Ton/m



PROYECTO: DISERO DE PUENTE CON ESTRIBOS INTEGRALES.

CALCULO: [REVISO: | HOJANo. __ SP-88

Peso Total de {a Superestructura :

W= 247.36 ton

Paso Il : Calculo del periodo del puente T :
T= 2gx Y(WI/gK)
T= 0.09 seg

Paso IV : Calculo de la Carga Sismica Estatica Equivalente Pe :

Pe = . CsW
Donde : Cs= 12ASIT® (Art. 36.1)
S= 1.2 Segun Art. 2,51 ( Tabla 3.5.1)
Cs= 2.780 < 20A= 08 NO
Tomar : Cs= 0.8
Pe = 197.885 ton

Paso V : Célculo de los desplazamientos y fuerzas en los miembros, aplicando Pe a la
estructura.
FactorF= Pe/Po
Factor F= 197.885
Aplicando el factor F a los momentos y cortantes en la base de Ia pila:
Msy = 5 ton-m x F= Msy = 989.43 ton-m

Vsx = 1 ton X F= Vsx = 197.89 ton



PROYECTO: DISENO DE PUENTE CON ESTRIBOS INTEGRALES.

CALCULO: REVISO: HOJA No. SP-89
Paso | : Calculo del desplazamiento estatico méximo Vsmax :
" Po =1 ton vsmax= (PoH?)/(3EI)
1= 147689 m4
E= 2526713 Ton/m2
Vsmax = 0.000011 m

Paso |l ; Calculo de la rigidez lateral del puente Ky el peso total W':

K= PoH/Vsmax

K= 447801 Ton/m
Peso 1:otal de la Superestructura :

W= 22831  ton
Paso Il : Calculo del perfodo del puente T :

T= 2 J(W/gK)

T= 0.05 seg
Pasa IV : Célculo de la Carga Sismica Estética Equivalente Pe :

Pe = CsWwW
Donde : Cs= 12ASITZ (Art.36.1)

S= 1.2 Segun Art. 3.5.1 ( Tabla 3.5.1)

Cs= 4,533 < 20A= 08 NO
Tomar : Cs= 0.8

147
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PROYECTO: DISENO DE PUENTE CON ESTRIBOS INTEGRALES.

CALCULO: IREVISO: I IHOJA No. SP-90

Paso V - Calculo de los desplazamientos y fuerzas en los miembros, aplicando Pe a la

estructura.
FactorF= Pe/Po
Factor F= 182.644
Aplicando el factor F a los momentos y cortantes en la base de la pila:
Msx = 5 ton-m x F= Msx = 91322 ton-m

Vsy = 1 ton x F= Vsy = 18264 ton
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PROYECTO:
CALCULO:

DISENO DE PUENTE CON ESTRIBOS INTEGRALES.
REVISO: HOJA No.

SP-91

3.3.10 DISENO DE PILA CENTRAL

7.746

[-—— 19gz—=| P02 0260~ |—-0.700
: — —0.260

J
0950 | | + L] L

- 3653 —=—— 2 40—
IJL‘O

e
B
|

1
0.930

0.915
i

0.305 — -—-k-" b

3873 ’}V””
COLUMNA 244 X 1.22 -

CARGAS DE DISENO.
Combinacion Ortogonal de Fuerzas Sismicas. (Art. 3.9)
Casode Carga | :

Msy=  100% Msy + 30% Msx

Vsy=  100% Vsy + 30% Vsx

Msy = 1,263.40 ton-m

Vsy = 24201 ton

Casode Cargall:
Msx =

Vsx =

100% Msx + 30% Msy -

100% Vsx + 30% Vsy
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PROYECTO: DISENO DE PUENTE CON ESTRIBOS INTEGRALES.

CALCULO: ________JREVISO: HOJA No. SP-92
Msx = 1,210.05 ton-m
Vsx = 252.68 ton
Pu= 1.3(Wsu + wc) + 1.7 PLL
Pdsu = 228,312 ton
Pdc= 33470 ton
PLL= 85.72 ton
Pu= 526.025 ton

Mux = 1.0x(Msx/R)
Muy = 1.0x(Msx/R)

Vux = 1.0x(Vsx/R)xFS

Vuy = 1.0x(Vsx/R)xF$S
De Tabla 3.7 Art. 3.7 tenemos que:
R= 3.0
FS = es un factor de seguridad debido a la formacién de rotulas plasticas en la base de

la pila; segin Roberto Meli y Enrique Bazan ( Disefio Sismico de Edificios ).

FS= 1.25
Mux = 403.35 ton-m
Muy = 421.13 ton-m
Vux = 105.28 ton

Vuy = 100.84 ton
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PROYECTO: DISENO bE PUENTE CON ESTRIBOS INTEGRALES.

CALCULO: REVISO: HOJA No. SP-93
DISENO POR EFECTO BIAXIAL.
y fre= kg / cm2

SECCION TRANSVERSAL

fy=[ 4200 _|kg/cm2
o o7 ]
hy=[_122__ om
hx=[___244 |om

p- 08 ]

Cargas Nominales requeridas para columnas con detallado especial usando estribos co

mo refuerzo transversal.

Probando :

Pn= Pu/¢
Pn= 75146 ton
Mnx = Mux /¢
Mnx = 576.21 ton-m
Mny = Muy /¢
Mny = 601.62 ton-m

p= 065

Mny/Mnx = 1.044
hx/hy= 2

Hailando Mnox;

Hallar Mnox!!

Mnox= Mnx+(Mny(hy/hx)(1- B}/B)

Mnox = 738.19 ton-m



152

PROYECTO: DISENO DE PUENTE CON ESTRIBOS INTEGRALES.
CALCULO: REVISO: HOJA No. SP-94

Para emplear los diagramas de interaccion de columnas se calcula:
¢ Pn/Ag= 0.018 ton/cm?2
¢ MnowAgh= 00142 tonfcm2
x= (h-12)/h
%= 0.90
De diagrama de interaccion de columnas y usando refuerzo en las cuatro caras

tenemos :
p= 1.10% 0.01 <p< 0.06 Art. 7.6.2(A)

As=bxhxp
As = 327.448 cm2
Usando varillas No. 10 tenemos que :
As = 8.17 cm2
Usar 40 No. 10 distribuidas en las cuatro caras.
Asp = 327.448 cm2
Revisando el disefio por el metédo de la PCA de contornos de carga tenemos:
Po=085xf'cx(Ag-Ast)+Astxfy
Po = 8,382.13 ton.
¢ Pn/Ag= 0.018 tonfem2, y ppmp= 1.10%
De diagrama de interaccion de columnas se lee :
$ Mnox/Aghy= 0.014 tonfcm?2
Mnox = 0.014xAgxhy/ ¢

Mnox = 72634 ton-m
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PROYECTO: DISENO DE PUENTE CON ESTRIBOS INTEGRALES.

CALCULO: |REVISO: I IHOJA No. SP-95

Mnoy = 0.014xAgxhx/ ¢

Mnoy = 1,452.68 ton-m
Pn/Po = 0.090
Para una cuantia de :
o= pfylf'c
o= 0.165
De graficas se obtiene que :
g= 075

Sustituyendo valores en la siguiente ecuacién se tiene
(Mnx/Mnox) ©9©5/® + (Mny/Mnoy) 905/
0.692 <= 1
La seccién es apropiadal!
DISENO POR CORTANTE.

Cortante de disefio:
Vux = 105.28 ton

Vuy = 100.84 ton

De Art.B.16.6.2.2 se calcula la capacidad a cortante de columna:

Vo= 2*(Nf 'c)*bwd
Para direccion x-x se tiene:

bw=| 122.00 |cm
d=| 236.00 |cm

Ve= 25534 ton.
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PROYECTO: DISENO DE PUENTE CON ESTRIBOS INTEGRALES.
CALCULO: REVISO: HOJA No. SP-96

De Art.8.16.6.1.1 se tiene:
VU <¢Vn
Vie-x = 105.28 ton

Contribucion del acero para absorver el cortante actuante:

bVs=¢VU- § Ve
Vs = -150.06 ton Usar refuerzo minimo.
De Art.8.19.1.2 se calcula la separacion minima requerida para el acero de refuerzo
S = Avfy/ 50 bw <d/2 6 24" - At.8.19.3
Probando una varilla # 5 se tiene:
8= 790.88 cm Usar No.5 @ 50.00 cms

Para direccion y-y se tiene:

bw=| 114.00 [cm
d =| 244.00 |cm

Ve= 246.69 ton.
De Art.8.16.6.1.1 se tiene:
VU<dVn
Vuy-y = 100.84 ton

Contribucion del acero para absorver e] cortante actuante:

¢ Vs=dVU- dVC

Vs = -14585 ton
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PROYECTO: DISENO DE PUENTE CON ESTRIBOS INTEGRALES.
CALCULO: [REVISO: ] HOJA No. SP-97

De Art.B.19.1.2 se calcula la separacion minima requerida para el acero de refuerzo
S = Avfy/ 50 bw <d/2 6 24" Art. 8.19.3

Probando una varilla # 5 se tiene:

S= 846.38 cm Usar No.5 @ 50.00 cms

Regquerimientos por Disefio Sismico:
Separacion requerida en zonas confinadas segtin Division I-A de norma AASTHO:
Ash =( 0.30She f'c/ fy)*({Ag/ Ac)-1)
Ash = 1.23 Pulg2
Ac= [ 417013 |Puig2
Ag= [ _4614.05 |Pulg2
he = Pulg.

S= 6.22 Pulg. (Usar 4 Pulg como maximo.)

S= 15.79 cm

Usar No.5 @ 15.00 cms enlas zonas confinadas.



PROYECTO: DISENO DE PUENTE CON ESTRIBOS INTEGRALES.
CALCULO: REVISO: HOJA No.

SB-1

3.3.11 DISENO DE ZAPATA DE PILA CENTRAL.
PREDIMENSIONAMIENTO
Dfm=[ 35 Jm
¥ suelo = ton / m3

¥ prom = 2.05 ton/ m3

qadm=|__ 350 |Kg/cm2

qneto=  27.8256 ton/m2

Cargas de Servicio

Pdsu =[228.312]ton Méx=[ 0  Jton-m
Psx =Ii]ton Mdy =|Ilton -m
Psy =|I_|ton | MLLx =|I|ton -m
PLL =[ 85.72 ]ton My =0 _ Jton-m
Pdc =ton Mex ='-t0n -m

SC = ton Msy = 421.03 Jton-m
SUMA = 784.722 ton ZMx= 40335 ton-m

TMy= 421.03 ton-m

Y

L =800 Im <

8 <[ 700 Im

156



PROYECTO: DISENO DE PUENTE CON ESTRIBOS INTEGRALES.

CALCULO: REVISO: HOJA No. SB-2
IPserv= 784722 ton
L Mxserv= 40335 ton-m
ZMyserv= 42103 ton-m
Excetricidades
eL= 0.51 m
eB = 0.54 m
ellL = 0.06
€eB/B = 0.08
Resulta caso i
q max = 25.86 ton /f m2
25.86 < 27.825  Qmax<Gneto OK!!
DISENO ESTRUCTURAL
Pu= 1094.80 ton fie=[_280.00 |Kg/em2
Mux= 50419 ton-m fy=[_ 420000 |Kg/cm2
Muy = 52628 lon-m
Excentricidades de Disefio
euL = 0.46 m
euB = 0.48 m
eult = 0.06
euB/B = 0.07
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PROYECTO: DISENO DE PUENTE CON ESTRIBOS INTEGRALES.

CALCULG: JREVISO: | JHOJA No. oB-3
Para caso i:
q max = 36.08 ton/ m2
36.08 < 37.01 gmax<gneto OKN
qui= 3608 ton/m2 —>» quni= 26750 ton/m2
quz= 1810 ton/m2 > qun2 = B.768 ton / m2
qui= 3.02 ton/m2 —> qun3=  -6305 ton/m2
qud = 21.00 ton/m2 e qun4 = 11.677 ton/m2
Revision por punzonamiento
hzapata=[ 1.00 |m Acr = 6.97 m2
Peraite= 0879 m Vu= 94208 ton
hxcoi=] 2.44 |m bo= 1084 m
hy col =[ 122 |m ¢Ve= 1436.02 ton
1436.02 > 942.09 ¢Vc> \{u oK
Revisidn por levantamiento de la zapata
* Franja perpendicular a L
Xet= 2511 m Vu = 428.60 ton
qx)= 2202 ton/m2 dVc= 54671 ton
548.714 > 42880 ¢ Vc > Vu OKl
*Franja paralelaa L
Xet= 1401 m Vu= 21534 ton
dVc=  531.08 ton
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PROYECTO: DISENO DE PUENTE CON ESTRIBOS INTEGRALES.

CALCULO: JREVISO: | JHOJA No.

ob -4

531.09 > 215.34 ¢ Ve > Vu OK!
Revisién por flexién
*Flexion alrededor del gje x
Xt = 3.39 m
q(x) = 20.36 ton f m2
Mu= 28828 ton-m

*Flexion alrededor del eje y

Mu= 38951 ton-m
Acero por flexion |
Mu= 28828 ton-m
As = 169.8 cm2 N°var#8 = 33
S= 21 cm (perpendicular a B)
Mu= 35951 ton-m .
As= 16381 cm2 N°® var# 8= 32

S= 25 cm (perpendicular a L)

Usar No.8 @ 20.00 cms en ambos sentidos.
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PROYECTO: DISENO DE PUENTE CON ESTRIBOS INTEGRALES.
CALCULO: IREVISO: I IHOJA No. SB-6

33.12 DISENO DE ESTRIBOS.

t
DATOS DE ENTRADA. = |

ys=| 1.78 Jton/m3
¢ =[ 380 ] Hp
-~ f'e =kglcm2
fy =[_ 4200 Jkg/cm2 ]
ot=[__3.0 Jkg/om2 HZT _'ialﬁ: B2
FSD=[_1.5 | Art. 55.5 -
Fsv=[_20 | Art. 555
Hp =[_6.10 |m

DISENO DE MURO LONGITUDINAL.

De ¢= 35 —» Vaciadoinsitu p=tg¢<=0.6

n= 0.700 < = 06 NO
Usar p= 0.6 para el calculo de la estabilidad contra deslizamiento.

Ka=1g2{45°-¢/2) —» Ka= 0.271

Kays= 0.482 ton /m3
Dimensionamiento de |la pantalla.
t=[075 Im

Hp

Mu= 1.7M= 1.7 Kays(Hp®/6) P=1/2KaysHpZ2.

KaysHp
Mu= 31.02 ton-m
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PROYECTO: DISEﬁd DE PUENTE CON ESTRIBOS INTEGRALES.

CALCULO: IREVISO: | JHOJA No. SB-7
Ademas:
Mu= ¢ bd?few(1-0.59w) Donde:
$= 0.0
b= 100.00 cm
p= 0004 —P w= p(fylfc)= 0.08
d= terec-(h,g/2) —» d= 70205 cm
Mu= 71.01 ten-m > = 31.02 - OK
Verificacion por Cortante.
Vu= 1.7Vd= 1.7(1/2)Kays(Hp-d)?
Vu= 11.85 ton o= 0.85
Vs/p= 14.06 ton
Vc= 053 (Vf'oobd —» Vve= 5392 ton
Si el acero se traslapa en la base Vee=2/3Ve
Vee= 35.95 ton > Vsip=  14.08 OK
Dimensionamiento de la Zapata.
Hz= t+5cm —» Hz= 0.80 m
H=Hp+Hz > H= 6.90 m
a ) Por estabilidad al deslizamiento. ym= 2.00 ton/m3
B1/H >= FSD(Kays/2ymu)= 0.301

Bi>= 208 m —» Bi= 2.80 m
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PROYECTO: DISENO DE PUENTE CON ESTRIBOS INTEGRALES.
CALCULO: IREVISO: | |HOJA No. SB-8
b ) Por estabilidad al volteo.
B2/H > = ({(uFSV)/(3FSD))-(B1/2H) = 0.0e4
B2>= 044 m —p Bz= 0.60 m
VERIFICACION DE LA ESTABILIDAD.
d =0.875 vr Vr= 59.16 ton
Desplante= 2.00 m
0.7
Cahesién= 0.00 — Ii_ .
1
Pdh
6.10 2l - 4
1 =69
— : H2=06H 4.14
Ea «— Dpdvh
h=20¢ |Ep ——»/ ) 2.
2 \ ‘
Figura No. Area ¥ Peso W Brazo MR
m2 ¢ ton/m3 ton/ m m ton-m/m
1 13.725 1.78 24,4305 2,375 58.02
2 4.575 2.4 10.98 0.975 10.71
3 272 2.4 6.528 1.70 11.10
SUNA Wt=N=| 41.939 MR 79.83
Calculo de los empujes pasivo y activo.
Kp=1g2(45°+¢/2) —» Kp 3.680
Ka=tg2(45°-¢/2) —» Ka= 0.271
Ea = KaysH? 2 - 2CHKa? Ea= 10.827  ton/m
Ep = Kpysh?/ 2 + 2ChKp? Ep 13.137 ton/m
Fuerza de friccidn : f=pN f 25.163 ton/m
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PROYECTO: DISENO DE PUENTE CON ESTRIBOS INTEGRALES.

CALCULO: |REVISO: I IHOJA No. SB-9

Calculo de las fuerzas sismicas.

Coeficiente de Aceleracién Sismica :
Segun el Mapa de Zonificacién Sismica de El Salvador:

Zona de Ubicacidn Sismica : Zonal

Luego : A= 0.4 Tomado de Tabla 1 de Norma Técnica
Pdh= 3/8ysHzA — Pdh = 1.105 ton/m
Pdv= 1/2ysHzA > Pdv = 1.474 ton/m

La carga vertical se transforma en horizontal multiplicandola por Ka
Dpdvh= PdvKa —» Dpdvh = 0.399 ton/m
a. Deslizamiento.
FSD > 1.5
FSD = (Ep/f)/(Pdh+ Dpdvh + Ea) = 31 >15 OK
b. Volteo.
FEV > 20
FSV= MR/MV MV = (Ea + Dpdvh)(H / 3) + Pdh(0.6 H)
MV= 29515 ton-m/m
Fsv= 270 > 20 OK

c. Hundimiento.

e= M/ Wit
a) M= MR - MV - W{(B/2) sin considerar reacciones de las vigas
b) M=MR-MV-(WtB/2)+Vrd considerando reacciones

de las vigas
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PROYECTO: DISENO DE PUENTE CON ESTRIBOS INTEGRALES.

CALCULO: JREVISO: l IHOJA No. SB - 10

a) Para el caso sin considerar las reacciones de las vigas

M= 20985 ton-m
e= 0.50 m <Bf6= 05 NO

Capacidad de carga del suelo:

qmax= (Wt/A) (4B /(3B -6e)) donde: A= B x1
q max = 23.31 ton / m2
g min = 0.00 ton/ m2 enb= 3.60 m
Luego: g max < ot
23.31 < 30 OK

b) Para el caso considerando las reacciones de las vigas
M= 30780 ton-m
e= 0.73 m <B/6= 05 NO

Capacidad de carga del suelo:

qmax= (Wt/A)(4B/3B-68) donde: A= Bx 1

q max = 28.94 tan / m2

q min = 0.00 ton / m2 enb= 2.90 m
Luego: q max < ot

28.94 < 30 OK
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PROYECTO: DISENO DE PUENTE CON ESTRIBOS INTEGRALES.
CALCULO: [REVISO: | [ROJA No. SB-11

DISENO DE PANTALLA.

Mre_ A —
Hp
P=1/2KaysHp?. _
Muth_o MuZL\;_/ Kays Hp ‘
CONDICION DE CARGA | CONDICION DE CARGA I!
Para la condicién de carga I
Mul = Mr= ton-m/m b= 100 cm
t= 0.75 m —» -d= - 70.205 cm
Para: As =cm2
a=Asfy/(0.85f'ch) a= 4.66 cm
Mu= ¢ Asfy (d-al2) Mu = 50.80 ton-m
50.80 > 30.86 OK
Utilizando varilla No. 5: As = cm2
S= 10.00 cm
Usar varilla No.5 @ 10.00 cm
Para la condicidn de carga lI:
Mu2=  31.02 -ton—m b= 100 cm

t= 0.75 m —» d= 70.208 cm
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PROYECTO: DISENO f)E PUENTE CON ESTRIBOS INTEGRALES.

CALCULO: JREVISO: ' HOJA No. SB-12
Para: As = 18.8 cm2
a=Asfy/(085f'cb) a= 4.66 cm
Mu= ¢ Asfy (d-al2) Mu = 50.80 ton-m
50.80 > 31.02 oK
Utilizando varilla No. 5: As =cm2
§= 10.00 cm

Usar varilla No.5 @ 10.00 cm

Refuerzo Minimo:

P min = 0.001
As = 7.02 cm2/m
Utilizando varilla No. 5: As =|—1._9-8_]cm2
S= 2820 cm

Usar varilla No.5 @ 20 cm
REFUERZO HORIZONTAL
Ast= ptbt

pt= 0.002 para $ >= 5/8 y fy >= 4200 Kgfcm2

Para t > 25 c¢m usar refuerzo horizontal en las dos caras.
Ast= 1600 cm2/cm
213 Ast = 10.00 cm2 Usar ¢ 172" @ 15 cm.

1/3 Ast = 5.00 cm2 Usar ¢ 3/8" @ 15 cm.
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PROYECTO: DISENQ DE PUENTE CON ESTRIBOS INTEGRALES.
CALCULO: IREVISO: I IHOJA No. SB-13

DISENO DE ZAPATA.
Ws= 10.86
Wpp= 1.92

qmax= 27.61

Zapata Anterior.

ton/m

ton/m

ton / m2

Wzant = 1.3 (1.3 q max - 0.75 Wz}

Wzant = 44.79

ton/m -

Mu = Wazant L2/ 2

Mu= 8.06

Para: As =

ton-m

5.07

cm2

a=Asfy/(085f'cb)

Mu= ¢ Asfy(d-a/2)

13.63

Refuerzo Minimo

Asmin= 0001bd

AS min =

>

7.7

cm2

Usar varilla No.7 @ 20 cm

Ws
I'TER
Wep ] 43 v
' U
. |
|
|
2.71 :
=t
d= 71.705
b= 100
a= 1.19
Mu= 13.63

OK

cm

cm

cm

ton-m
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PROYECTO: DISENO DE PUENTE CON ESTRIBOS INTEGRALES.
CALCULO: |REVISO: | 29/09/1 999|HOJA No. S8 -14

Zapata Posterior.

qB=qmax{271-B2-t)/2.71

qB= 1589 ton/m2 d= 71.705 cm
Wu = 1.4 (Ws + Wpp) b= 100 cm
Wu= 17.89 ton/m
Mu=WuBi2/2-14qge(2.71-B2-1)2/86
Mu= 6110 ton-m
Para:  As= cm?2
~a=Asfy/(085fchb) a= 8.24 cm
Mu= ¢ Asfy(d-ali2) Mu= £9.42 ton-m
89.42 > 61.10 OK
Utilizando varilla No. 7: As =__3.88 ]cm2
S= 11.09 cm

Usar varilia No.7 @ 10.00 cm
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PROYECTO: DISENO DE PUENTE CON ESTRIBOS INTEGRALES.

CALCULOQ: REVISO: 29/09/1999JHOJA No. SB-15
DISENO POR TEMPERATURA.
__i___ Alosa = 0.486 m2
0200 —. ... L T ]
oo ! Aw= 00445 m2
i W 40X235i

Ec= 2,526,713.28 ton/m2

2432

. A

Es = 20,300,000.00 ton/ m2

X

Fuerza Térmica debido al cambio de Temperatura.

FT=AE(AT/L) L= 24.00 mt

AT=12a L AT - AT= 20 °C
Donde AT es el movimiento térmico. ac= 0.000008  [°F .
Sustituyendo tenemos: azs= 0.0000085 /°F

Para el concreto:
Fr=  250.71 ton
AT= 0.00490 mis
Para el acero:
FT= 19942 ton
AT= 0.00530 mts
Para el disefio se considerara la fuerza FT actuando en toda la longitud del estribo. El va-
lor de FT que se utilizara es:
FT= 2579 ton/m

El desplazamiento AT debera ser acomodado en las juntas de expansion en la pila central.



170

PROYECTO: DISENO DE PUENTE CON ESTRIBOS INTEGRALES.

CALCULO: REVISO: 29/09/1999JHOJA No.
—gp -
Fr
Hp= 6.10 m
Hp
FT= 25.79 ton/m

K O Mut

MuT = 157.34 ton-m b= 100 cm

t= 0.75 m —p d= 70.205 cm

a=Asfy/(085f'cb) a= 15.76 cm
Wu= ¢ Asfy(d-cf2) Miu = 157.84 ton-m
157.84 > 157.34 OK

Utilizando varilla No. 7: As = cm2

S= 579 cm

Usar varifla No.7 @ 5 cm
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4.1 ASPECTOS DE LAS HERRAMIENTAS COMPUTACIONALES A UTILIZAR EN LA

INVESTIGACION.

La cuantificacion de la respuesta sismica en puentes en términos de desplazamientos
estructurales totales, fuerzas en los miembros, y deformaciones locales, es facil de determinar
con 'a ayuda de modelos matematicos y las técnicas de analisis computacionales.

El modelaje y andilisis sismico de estructuras de puentes, han tenido una rapida evolucién
en las décadas recientes, debido al desarrollo en el campo de los programas computacionales.

En adicion, los analisis estatico y dindmico de estruduras de puentes experimentaron gran
avance cuando se desarrollaron las técnicas de elemento finito.

El seleccionar e} modelo mas apropiado y el tipo de analisis para cuantificar los resultados
especificos de disefio, es un arte mas que una ciencia dentro del mismo y requieren un
profundo entendimiento entre otras cosas:

1. Todo el proceso de disefio sismico de puentes.

2. Larespuesta dinamica de la estructura del puente bajo cargas sismicas.

3. Las consecuencias de la no consideracion en las suposiciones en el modelaje.

4. La disponibilidad del medelaje y técnicas de andlisis, con todas sus limitantes y

dificultades.

Teniendo en cuenta todo lo anterior, y haciendo uso de la herramienta computacional
SAP2000N, se podra cuantificar la respuesta sismica lineal y no lineal de diversos puentes con
estribos integrales, modelados previamente dentro de dicho programa.

El SAP2000N representa un programa sofisticado de computadoras integrado
completamente dentro de un ambiente Windows, por lo que resulta ser amigable para el

usuario.
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Este programa presenta al usuario una interface gréfica de fécil uso y de gran productividad

tal como la que se muestra en ia figura No. 4.1.

30View . . v o - . s - L. . o T " Nonm .~

Wricia| [77] 54PZ000 - monsenat-.. Mmoot Wod “CORTAN. | ]

FIGURA No. 4.1 INTERFACE GRAFICA DEL PROGRAMA SAP2000.

La creacion y modificacién de los modelos, ejecucién de andlisis, chequeos y optimizacion
del disefio son todos hechos a través de esta interface, aunque la creacion de un nuevo modelo
y sus modificaciones puede también realizarse generando un archivo de entrada usando un
editor de texto.

E! programa SAP2000N permite la realizacién de dos tipos de andlisis para el disefio de
estructuras: el andlisis lineal y el anélisis no lineal, los que estan disponibles tanto para el

método estatico como para los métodos dindmicos.
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En la presentacion de resultados usando la interface gréfica, el programa muestra graficos
de dichos resultados (deformadas modales, diagramas de esfuerzos y cortantes, etc.) asi como
también puede desplegar la respuesta en los tiempos reales debidc a una histeria en el tiempo
(time-history}.

Otras caracteristicas del programa SAP2000N que se pueden mencionar son:

e« La capacidad de anélisis de este programa e:s bastante exacta, ya que en su

ejecucion utiliza técnicas numéricas y algoritmos de solucion.

* Solucion rapida de ecuaciones.

e Uso de sistemas de multiples coordenadas para geometrias esviajadas.

e Permite realizar un disefio modular integrade con elementos finitos;

y muchas otras opciones encaminadas a facilitar los diferentes tipos de andlisis

estructurales.
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4.2 GENERALIDADES DEL PROGRAMA SAP2000 PARA EL ANALISIS DE PUENTES.

El programa SAP2000N tiene entre sus opciones el andlisis de puentes, el cual puede ser
usado para determinar la respuesta lineal y no lineal de estructuras de puentes, sometidos a
cargas estaticas (peso propio de la estructura), cargas mméviles (carga viva de camidn), asi
como cargas dindmicas (acelerogramas, espectros de respuesta y de disefio).

Para el modelado de puentes, se necesitan de miembros individuales que describen las
caracteristicas del comportamiento fisico de los elementos que constituyen la estructura,
definidos en la discretizacién matematica del puente por medio de puntos nodales 6 juntas.

Por lo tanto, para que el puente pueda ser modelado se necesita de diversos tipos de

elementos que representaran la superestructura, subestructura y otros componentes de interés.

4.2.1 ELEMENTOS A USAR PARA EL MODELAJE.

A continuacion se definiran de una manera general los diversos miembros estructurales 6
elementos a usar para el modelaje de los puentes con estribos integrales:

1. ELEMENTOS DE MARCO (Frame element). Son los elementos usados para modelar
el comportamiento de viga-columna, asi como también pilas circulares, pilotes, diafragmas,
armaduras entre otros, para estructuras planas y tridimensionales.

Los elementos de marco usan una formulacidn general, viga-columna tridimensional, la
cual incluye los efectos de flexién biaxial, deformacion axial, y deformacion por cortante biaxial.

Un elemento de marco es medelado como una linea recta conectando dos juntas, i ¥ j
respectivamente. Cada elemento tiene su propio sistema local de coordenadas para la
definicion de las propiedades de la seccion y las cargas, y para la interpretacién de los

resultados, tal como se muestra en la figura No. 4.2.
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Axia 1

,,
‘ Eirs Locales De Heeaas De Maaco Axis 1
X Coondenadis Globalss P

Mamenvo y Cornanie En E1 Plwo 1-2 Posirivos Mosewro y Coarante En H Plwo 1-3 Positivos

FUERZAS INTERNAS EN ELFMENTOS DE MARCO

FIGURA No. 4.2 ELEMENTOS DE MARCO EN EL PROGRAMA SAP2000.
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Cada elemento de marco puede ser cargado con €l peso propio(incluido por defecto por el
programa), multiples cargas concentradas y muitiples cargas distribuidas. Las fuerzas internas
en los elementos son producidas en los extremos de cada elemento y para un -numero
especificado por el usuario de estaciones de salida igualmente espaciadas a lo largo de la

longitud del elemento.

2. ELEMENTOS SHELL (Shell Element). Son elementos usados para modelar el
comportamiento de cascarones, membranas, y placas en estructuras planas y tridimensionales.
Los elementos Shell son una formulacion de tres o cuatro nudos que unidos muestran el
comportamiento separado de membranas y flexién de placas. Los elementos de cuatro nudos
no tienen que ser planos, pero para nuestro caso siempre seran planos ya que solo se utilizaran
para el modelado de la losa del puente.

Las estructuras que pueden ser modeladas can estos elementos shell incluyen:

Cascarones tridimensionales tales como tanques y domos.

Y

Placas estructurales tales como losas de entrepisos para edificios & losas para las caizadas

\Y

de los puentes.

Membranas estructurales tales como muros a cortante.

A7

Cada elemento shell puede ser cargado por gravedad, tal como el pesc propio, 6 con
cargas uniformes en cualquier direccién; cada elemento tiene su sistema local de coordenadas
tal como se muestra en a figura No. 4.3, usado para definir las propiedades de los materiales,
cargas y resultados. Los ejes de este sistema local son denotados por 1, 2y 3. Los primeros
dos ejes contenidos en el plano del elemento con una crientacién que uno puede especificar, el
tercer eje es normal a dicho plano.

Cada elemento shell puede tener cualesquiera de las siguientes formas (figura No. 4.3)

» Cuadrilatero, definido por las cuatro juntas j1, j2, j3 y j4; siendo éste el utilizado para el

modelado de |a losa de nuestros puentes integrales.
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» Triangular, definido por las cuatro juntas j1, j2 y j3; recomendado Unicamente para

transiciones.

FUFRZAS INTERNAS EN FLEMENTOS SHEL

i Face 6: Top (+3 face)
Axts 3% Face 5: Bottom (-3 face)

Axis 2

Hesenros Skl Cuadzilireros De Covro Nedos Elemeniro Stedl Tidaiguia De Tees Nudos
F-MIN
Axis 2 > F-MAX
» N e /f

\ /\‘_‘
t H ( X .y
Y e AN

. \ .../"\ atl Axis 1
Forces are per unit Vo

3 - e
of in-plane length /, "\}! /"ﬁNﬁy

T FRNFI12
B~ f-?”}\“‘. x Y Positive shear forces and stresses
BN ,\;',’T;\ Fiio acting on positive faces
N R L point toward the viewer
\, \
\ \
hs y
it iz
Fommas En Membronas

FIGURA No. 4.3 ELEMENTOS SHELL DENTRO DEL PROGRAMA SAP2000.
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3. ELEMENTOS SOLIDOS (Sofid element). Estos elementos son usados para modelar

estructuras solidas tridimensionales definidos por 8 nudos 6 juntas previamente establecidas,

teniendo cada elemento 6 caras de cuadrilateros, con una junta localizada en cada una delas 8

esquinas que conforman el sdlido, tal como se muestra en la figura No. 4.4.

Entre los miembros que se pueden modelar con elementos séfidos podemos mencionar a

las columnas, pilas, estribos, zapatas, etc.

Cada elemento sélido puede ser cargado por gravedad, presiones de poro, cargas debidos

a cambios de temperatura, etc.

»,
Pl \ Face 2
rd [l
> B
" ) ,t“.\ ;r,’/

Henanaa Solido De Ocha Nodos

ESRLYRIDS BN B EMENTOS 50LDOS

532

1\

523

/s‘@/

513 S& S22
e

$12
S12

st

Z2(3)

X{1)

e

Y2

Coordirdes Globales

FIGURA 4.4 ELEMENTOS SOLID EN EL PROGRAMA SAP2000.
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4. ELEMENTOS NLLINK (Nfink). Los elementos Nllink son usados p;ara modelar
estructuras locales no lineales tales como amortiguadores, aistadores y otros similares.

El comportamiento no lineal es exhibido sclamente durante el andlisis no lineal time-history.
Para todos los otros anélisis, el elemento Nllink se comporta linealmente.

Cada elemento Nllink puede ser de: una junta con resorte conectada al suelo, 0 dos juntas
de union. Las propiedades para cada tipo de elemento son definidas de la misma rmanera.

Cada elemento Nllink es asumido para estar compuesto de seis separados resortes uno
para cada uno de los seis grados de libertad de deformacion (axial, cortante torsién y flexian
pura). Cada uno de estos resortes posee un set doble de propiedades:

> Propiedades de rigidez lineal efectiva y amortiguamiento efectivo usadas para todo

analisis lineal.

> Una relacién opcional fuerza-deformacién no fineal, usada solamente para analisis no

lineal de time-history.

Los tipos de comportamiento no lineal que pueden ser modelados con estos elementos
incluyen:

» Amortiguamiento visco-elastico
Ganchos (tensidn solamente)

Plasticidad uniaxial

Plasticidad biaxial para aislamiento basal.

v V¥V Vv ¥

Etc.

Cada elemento Nilink tiene su propio sistema local de coordenadas para la definicion de
propiedades fuerza-deformacion y la interpretacion de los resultados; cada elemento puede ser
cargado por gravedad (en cualquier difeccién).

Los resultados disponibles incluyen la deformacion transversal del elemento, y las fuerzas

internas en fas juntas del elemento.
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Para la correcta eleccion de las herramientas de analisis y modelado de Ias estructuras van

a depender ademés de:

1. La cantidad de respuesta deseada, para la cual el andlisis del puente es desarrallado
asi como del nivel de exactitud esperado.

2 El disefio 6 evaluacion del estado limite para e! cual el modelo del puente es analizado.

3. Laimportancia de la estructura del puente.

- 4. La cuantificacion y experiencia de! disefiador, en cuanto a, que un grado mas detaliado

de los resultados pueden ser utilizados dentro del proceso de disefio sismico.

4.2.2 METODOS DE ANALISIS DISPONIBLES.

Mediante el uso de! programa SAP2000N, se puede cuantificar la respuesta sismica
lineal y no lineal de los puentes, emplee;ndo el método de andlisis paso a paso (analisis
time-fustory). Este método es el que se utilizard para el desarrollo de 1a investigacion. El
programa también permite realizar andlisis sismicos por medio de métodos estéticos o

lineales (andlisis pushover). Ambos métodos seran discutidos a continuacian.

4.2.2.1 ANALISIS TIME-HISTORY.

El analisis time-history consiste en determinar la respuesta dinamica de la estructura
cuando esta se encuentra sometida a una excitacién sismica arbitraria (acelerogramas).
Las ecuaciones de equilibrio dinémico a resolver son dadas por:

Ku(t) + Cu(t) + Mii(t) = r(t)
Donde K es la matriz de rigidez; C es la matriz de amortiguamiento proporcional; M es la
matriz diagonal de masas; u, 4 y i son los desplazamientos, velocidades y aceleraciones

relativas respecto al suelo; y r es la carga aplicada.
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El método estandar de la superposicién de modos para el andlisis de |a respuesta es
usado por el programa para solucionar las ecuaciones de equilibrio dindmico del
movimiento para la estructura completa,

Ademas dentro del programa SAP2000N, se pueae desarroliar un analisis time-history
no lineal, en el cual se agregan propiedades estructurales no lineales (Nliink) para juntas
sismicas, amortiguadores, articulaciones y mas. Estos elementos Nilink permiteh modelar
el comportamiento no lineal para diferentes estructuras, por ejempic para apoyos

elastémericos en puentes y aislamiento sismico en edificios.

4.2.2.2 ANALISIS DE COLAPSO (PUSHOVER).

El andfisis pushover, es un analisis estdtico no lineal usado primeramente para
determinar la secuencia de acciones inelasticas, la formacion de mecanismos locales y la
formacién de un mado global de colapso. Dado que este andlisis de colapso es tipicamente
desarrollado para fuerzas sismicas laterales, estos andlisis son frecuentemente referidos
como analisis pushover, puesto que para un patron de distribucion de carga sismica lateral,
el pushover o los modos de falla de fuerza lateral es determinada para toda la formacién de
mecanismos de falla locales o articulaciones plasticas.

Los cambios de rigidez en los miembros debido a agrietamientos, la formacién de
articulaciones plésticas debidas a flexidn, la fluencia de resortes de! suelo, etc., pueden
constituir eventos que lleven la estructura al colapso.

Los resultados de andlisis pushover son capacidades ultimas de deformacion de los
elementos estructurales (modelados como elementos de marco dentro del programa

SAP2000N), lo que induce a una mayor demanda de capacidad de los mismos.
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CAPITULO V.

MODELACION Y ANALISIS DE
PUENTES CON ESTRIBOS -
INTEGRALES.
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5.1 DESCRIPCION DE LOS PUENTES CON ESTRIBOS INTEGRALES A ANALIZAR.

5.1.1. INTRODUCCION.

Se ha escogido un total de cinco puentes para modelarlos tridimensionaimente en el
programa SAP2000.

Los modelos matematicos que se desarrollaran incluyen el puente, las fundaciones y el
suelo circundante. El programa de elemento finito SAP2000N sera usado para realizar un
analisis dindmico lineal y no lineal, mediante la aplicacion de excitaciones sismicas a cada uno
de los modelos.

De los puentes escogidos tinicamente dos de ellos son puentes disefiados con estribos
integrales, ya que fueron desarrollados por el Departémento de Transporte de Tennessee.
Debera notarse que ambos modelos son similares en algunos aspectos, pero se utilizaran para
el estudio por falta de datos. Los démés modelos son puentes con juntas de expansion,
disefiados en el pais, que fueron integrados a los estribos con el objeto de realizar esta
investigacién. Lo anterior esta relacionado con el poco conocimiento sobre puentes con estribos
integrales aqui en el pais.

A continuacién se hard una descripcién de cada uno de los puentes en lo referente a
geometria, propiedades estructurales y las demas caracteristicas necesarias para la realizacion

de [os modelos.

5.1.2. MODELO No. 1: PUENTE DE CALIBRACION.

Este puente fue desarrollado por el Departamento de Transporte de Tennessee. Las
caracteristicas de este modelo son las que se detallan a continuacion:

La estructura del puente consiste de dos claros, con una longitud de 144.2 mts. Cada claro

mide 71.6 mts. La superestructura consiste de los siguientes elementos:
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Tres vigas de acero, cada una de 144.2 mts de longitud y 1.83 mts de peralte, las
cuales estén espaciadas entre si 3.20 mts.

Las vigas de acero soportan una cubierta de concreto de 21.6 cm.

Cada uno de ios patines superiores de las vigas mide 45.7 cm de ancho y 2.86 cm de
espesor; los patines inferiores son de 45.7 cm por 8.3 cm de espesor.
El alma de las vigas tiene un peralte de 1.83 mts y un espesor de 1.27 cm.

Los arriostramientos transversales son del tipo “Chevron” invertido con un &rea de 33.9
cmz, localizados a intervalos de 5.00 mts.

Los estribos del puente estan soportados por pilotes. Los pilotes del estribo sur son de
12.57 mts de longitud, mientras los pilotes de! estribo norte son de 15.74 mts de
longitud. La seccién de los pilotes es HP12x53.

Material selecto serd considerado para el relleno posterior- de los estribos, con las
siguientes propiedades mecanicas: Peso Volumétrico = 1.480 Ton/m®, Modulo de
Elasticidad E = 6.29x10% kg/cm? Cohesion Aparente C = 1.80 kg/em’, Angulo de
Friccién Interna ¢ = 47.35°.

El tipo de suelo en la base de los estribos, que sera modelado, tiene las propiedades
mecanicas detalladas en la Tabla No. 5.3 para la Zona V.

La estructura esta soportada en su parte media por una pila de concreto. La pila tiene
una seccion uniforme de 4.27 mts de ancho y 1.067 mts de espesor. Las juntas entre la
superestructura y |a pila son consideradas empernadas.

La parte inferior de la pila esta cimentada sobre suelo con las propiedades mecanicas

detalladas en la Tabla No. 5.3 para la Zona V. La pila esta soporiada por pilotes HP

12x53 de 2.32 mts de longitud.

Los materiales que se ufilizaran en el modelado tienen las siguientes propiedades

estructurales:
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» Acero Estructural M270 grado A36. Resistencia minima a la tensién Fu = 58,000 psi.
Resistencia minima a la fluencia Fy = 36,000 psi. Modulo de elasticidad Ec =
29,000,000 psi.

» Concreto. Resistencia minima a la compresién f 'c = 280 kg/em®. Modulo de elasticidad
Ec = 252,671.33 kg/em®.

Los dibujos mostrando el puente se presentan a continuacién asi como también el modelo

que se utilizara para el analisis.
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5.1.3. MODELO No. 2 ; PUENTE MONTSERRAT.

Este puente se localiza sobre la gquebrada Montserrat, y forma parte de ia prolongacion de
la 597 Avenida Sur desde la Avenida Ofimpica hasta la Autopista Sur (Bulevar de los Proceres).

Se trata de un puente de un solo claro con una elevacion media sobre el nivel det mar de
723.58 mts, y una pendiente longitudinal de 1.13%.

El puente consiste de una losa de.concreto reforzado con un ancho total de16.60 mts,
montada sobre vigas “T” de concreto preesforzado, que estan soportadas por estribos apoyados
en el suelo directamente por zapatas.

Las propiedades del estrato de soporte no son conocidas y Unicamente se especifica una
restitucion de suelo cemento de 4.9 mts de espesor bajo las zapatas de fundacion.

| as caracteristicas de este puente son fas que se detallan a continuacion:

La estructura del puente consiste de un solo claro con una longitud total de 29.94 mts. La
superestructura consiste de los’siguientes elementos:

» Siete vigas “T” de concreto preesforzado, cada una de 29.84 mts de longitud y 1.60 mts

de peralte, las cuales estan espaciadas entre si 2.37 mts.

» Las vigas de concreto preesforzado soportan una cubierta de concreto de 20 cm.

» Cada uno de los patines superiores de las vigas mide 107 cm de ancho por 18 cm de

espesor y los patines inferiores son de 71 cm de ancho por 23 cm de espesor.

3 El alma de las vigas tiene un peralte de 1.60 mts y un espesor de 20 cm.

> FEl refuerzo de las vigas consiste de cinco torones de 12.7 mm de didmetro con una

tension inicial de 750,000 Kg.

» Los diafragmas transversales intermedios son de concreto reforzado, con un peralte

de 60 cm y un ancho de 30 cm, localizados a cada 8.968 mts.

» Los estribos estan soportados por zapatas que son de diferentes dimensiones ya que el

estribo norte es mas grande gue e! estribo sur.
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La zapata del estribo sur mide 4.63 mts de ancho y 19.24 mts de largo con un espesor
de 50 em. La zapata det estribo norte mide 6.67 mts y 21.24 mis de largo con un
espesor de 50 cm.

Material selecto serd considerado para el relleno posterior de los estribos, con las
siguientes propiedades mecénicas: Peso Volumétrico = 1.480 Ton/m®, Modulo de
Elasticidad E = 6.29x10 kglem?, Cohesién Aparente C = 1.80 kg/em”, Angulo de
Friccién Interna ¢ = 47.35°.

El tipo de suelo soportando a las zapatas, que sera modelado, tiene las propiedades

mecanicas detalladas en la Tabla No. 5.3 para la Zona I.

Los materiales que se utilizaran en el modelado tienen las siguientes propiedades

estructurales:

>

Concreto. Se utilizara dos clases de concreto uno para las vigas y ofro para los demas
miermbros estructurales. El concreto de las vigas tiene una Resistencia minima a la
compresion de 280 kg/cm®. El concreto para la losa, los diafragmas y los estribos tiene

una Resistencia minima a la compresion de 210 kglcmz.

Los dibujos mostrando el puente se presentan & continuacién asi como también el modelo

que se utilizard para el analisis.
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5.1.4. MODELO No. 3: PUENTE TENNESSEE.

Este puente fue desarrollado por el Departamento de Transporte de Tennessee. Las

caracteristicas de este modelo son las que se detallan a continuacion:

La estructura del puente consiste de dos claros, con una longitud de 144.2 mts. Cada claro

mide 71.6 mts. La superestructura consiste de los siguientes elementos:

>

Tres vigas de acero, cada una de 144.2 mts de longitud y 1.93 mts de peralte, las
cuales estan espaciadas entre si 3.20 mts. -

Las vigas de acero soportan una cubierta de concreto de 21.6 cm.

Cada uno de los patines superiores de ias vigas mide 45.7 cm de ancho y 2.86 cm de
espesor, los patines inferiores son de 45.7 cm por B.3 cm de espesor.

El alma de las vigas tiene un peraite de 1.93 mts y un espesor de 1.27 cm.

Los arriostramientos transversales son del tipo “Chevron” inv:artido con un drea de 33.9
cm?, localizados a intervalos de 7.16 mts.

Los estribos del puente estan soportados por pilotes. Los pilotes de! estribo sur son de
12.567 mts de longitud, mientras los pilotes del estribo norte son de 15.74 mts de
longitud. La seccion de los pilotes es HP10x42.

Material selecto sera considerado para el rellenc posterior de los estribos, con las

" siguientes propiedades mecanicas: Peso Volumsétrico = 1.490 Ton/m®, Modulo de

Elasticidad E = 6.29x10? kgfcm?, Cohesion Aparente C = 1.80 kgfcm®, Angulo de
Friccién Interna ¢ = 47.35°.

El tipo de suelo en la base de los estribos, que sera modelado, tiene las propiedades
mecanicas detaliadas en la Tabla No. 5.3 para la Zona IV.

La estructura esta soportada en su parte media por una pila de concreto. La pita tiene
una seccién uniforme de 2.14 mts de ancho y 1.14 mts de espesor. Las juntas entre la

superestructura y la pila son consideradas empernadas.
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» La parte inferior de la pila esta cimentada sobre suelo con las propiedades mecénicas
detalladas en la Tabla No. 5.3 para la Zona IV. La pila esta soportada por una zapata
de 4.57 mts de largo, 3.36 mts de ancho y 1.52 mts de espesor, montada sobre pilotes
HP10x42 de 7.32 mts de longitud.

Los materiales que se utilizaran en el modelado tienen las siguientes propiedades

estructurales: .

» Acero Estructural M270 grado A36. Resistencia minima a la tensién Fu = 58,000 psi.
Resistencia minima a la fluencia Fy = 36,000 psi. Modulo de elasticidad Ec =
29,000,000 psi.

» Concreto. Resistencia minima a la compresién f 'c = 210 kg/cm®. Modulo de elasticidad
Ec = 252,671.33 kglom®.

Los dibujos mostrando el puente se presentan a continuacién asi como también el modelo

que se utilizard para el analisis.



fo10 101N OF PO s AE

199

I0Ta, LENGTM OF Serack s $TT-8° I
Py Mt E?' & ot
(" Lute.or smwcs $hi%eselo 4wy, o !
. g e [daiS &'.‘:'"'*' 55
g
< S oy P ;
m kY k (Eth, ALt DALY rk_l s POM, DL 413.0 ekt ’
e i | M g wum [rty
" i s L \.5 Rl--"'!""'
N P
™ > s
1] FRL O
e
mre sor
i ) } N
17790 W GEmHL AT, 180 alk
oottty it
=i
3
L s
] 7 o 818, 71#3].
3] N
o L
i 1 3
H <
z \ ]
H 4
—— -
“ a
1 o e
[
FIGURA No. 5.18 VISTA EN PLANTA Y ELEVACION DEL PUENTE TENNESSE
e e e - :
OuLE ‘u £ -I
BT I L
28 oA & B - _t --‘:.-_.—“
#ltas ad ,
| Wl i
(L rLe g (REW ) d—_‘k: —
"__:n—_-;:_ams AN (TR 2 g 8) é :i : !
) _-';v.u.e anes - -';I'
= )
& ' -
— —_/ﬁn.» st 3
e T L pamwansz -
— PaEy apmm R
| s 1155 - (rowr d) L ef'fn-:':;w:u e
' o ar
- ek Fre o
F L k7T . . fuﬂ_’ﬂ' P e
. . e
LA M1 L by 7+ .2:.3:.;" 3y CONE D5 PRES TP YL
(lmmtur 1 MFIT_', ™ -‘m"“
'fﬁ:‘..g’-\.--ca I.I f l ‘ - NHA v Cotukig STREL 1T
I.maCe YR e
e il o HEBN e et el f
- T ||| A I AT CAP 1
LT - t
& H )
l': l - g ANy TS 1 '
T 1 g i  Emp S Rl
i i< T
r'-} - II d’-‘ Pard F10% s - ! I
(LI L] &l C i S 1]
wLeu ATH
A :.,.E_ZD SR s S |
¥ T T
1 !
Lo - El r' L B e t‘-\_.‘;;-_-_m_-.- e
z R N4v ey TR TR e
€ W u\-'nau -

. _ta { Al #22MGE )
— SIS B B S R
g =i P 28, ! Sur g o
i - ( aTeiniis W B §5d %l o4 3 " "'"VS“'.‘*"

FIGURA No. 5.19 DETALLE DE LA PILA.



200

l", “ll""bl FETTALS
e, Bl

(o AL
-— LY —t
, (A1) Pduanen s ardors st Wlag
Vo Paxy Kop pes .py o w-ﬂ-.nﬂ........; e ERe L ARy e

¥ [ g.-lu ~¢ nn‘m-u_*-n -: WA I LAY .
= S M= I3 Fon e mbeal

Wity Acdie ta) o
v AledE

e
(,era'-‘ [ r ERA PR nas) ,& ' e o
3 £ rewom
‘ PR i
Fi oy TR
- BARS Asdof YL
= ‘ = nans acedr
hd L ; ‘..-: sy
N ol | Casar. 1
h . sumn.a' R Skt a m\.‘
=l = T L L SRS 1 Bath puto
“:um.“ vlﬂ‘\ 1 . CR) Y ! - l';-mm'l
i . e b’ T (8 a2y
ara el o m o, Yy /7 ¢
Rasne LL 1] & ] (R 1] 13 7 .
e Ll . »
“|:., | s < A -‘J Aﬁ’(d-l) An':?(-\-r) u .
.l 3
L H 8 ad
m l’»‘?‘ LR AME (A1) m&a;, £
s e Pule wrrs o A% & aym @ 4227 2L
- 1gn TABLE % CLEvATE o
felo (O L (T O T T,
ELEvaticu o atur 1 fers.es [ memna ] sinss [ 50a so[ner as
LA Al ‘
Comores, cu.(zau.u.. PovALD m-..."%!wu?.i'..'}., a2ut ¢ |sid.00 | Seaze {03 [eid o (<2200
-Mhal,‘l' 1A
T BGudl. WA g' L
LVvrial, BETeLI FILES D
A veusmst -x.-e: :;:“‘::-:::: CardD (B8 amast 1] oW
el & bs, 2
(st AL gt cg-nc, —.“:u:\.ﬂuu,:,!a._m__ F
FIGURA No. 520 DETALLE DEL ESTRIBO.
2t 7 _JI
o |[_ oL SR RETL
1
! ST ne ' o e e -.{: Can
AN [ ] - - = p— -———
* - S Pl Bk ot TR ;
Al sEL " -
T '::t_;' Raus AGIE
Mand RELF,) et P
d ﬁl..-;euuau |
aal “
l boicverd AT ans e} 1l
1 ex i
e WV, Bhags.
W neeT-1
l h
[ L FIFYTNT RV Az

CALY ASSDE Wi
. EAED ASHDIG A WA 3
~TTcra o | = = =

LAty LTVPY
ot e

A% e

&b A com

ap—

Hate mecTriond

HALE oo
vrLAlL G “=JPPPRT

TIPILAL @ MIP- <ried

FIGURA No. 521 DETALLE DEL ARRIOSTRAMIENTO.

=



201

e o e ©
[z = ] A
H (s} ® [H
0
|l ® ® |H
H| @ H
ok @
H H
@1 \:nq TR s
H @ [H
H| ® } @ |H
!
H] @ ; @ A
e
@ © @ o
ARTHENT RO Y iy Tl 1
s BLAN

FIGURA No. 5.22 VISTA EN PLANTA DE LA FUNDACION.



12/8/99 20:51:11

SAP2000

201-a

FIGURA No. 5.23 MODELO DEL PUENTE TENNESSE.

SAP2000 v7.10 - File:Tennesse-NLRes - 3-D View - Ton-m Units



202

5.1.5. MODELO No. 4 : PUENTE SAN ANTONIO.

Este puente se localiza sobre el rio San Antonio. Se trata de un puente de dos claros con
una elevacion media sobre el nivel del mar de 49.00 mts.

El puente consiste de una losa de concreto reforzado con un ancho total de 9.70 mts
montada sobre vigas “T” de concreto post-tensado, que estan soportadas por estribos con
fundacion directa a través de zapatas en los extremos, y en el centro del claro por una pila con
el mismo tipo de fundacidn directa.

Las propiedades del estrato de soporte son:

Las caracteristicas de este puente son las que se detallan a continuacién:

La estructura del puente consiste de dos claros con una longitud total de 50.00 mts. Cada
claro de 25.00 mts. La superestructura consiste de los siguientes elementos:

» Cinco vigas “T" de concreto post-tensado, cada una de 50.00 mts de longitud y 1.50

mts de peralte, las cuales estan espaciadas entre si 1.975 mts.

» Las vigas de concreto post-tensado soportan una cubierta de concreto de 20 cm.

» Cada uno de los patines superiores de las vigas mide 150 cm de ancho por 21 cm de

espesor y los patines inferiores son de 50 cm de ancho por 23 cm de espesor.

» El alma de las vigas tiene un peralte de 1.50 mts y un espesor de 18 cm.

% El refuerzo de las vigas consiste de ocho torones SPWR12 de 7 mm de didmetro con

una tension final de 750,000 Kg.

> Los diafragmas transversales intermedios son de concreto reforzado, con un peralte de

110 cm y un ancho de 20 cm, localizados a 8.50 mts a partir del estribo y de la pila en
ambos claros.

> Los estribos estan soportados por zapatas que son de diferentes dimensiones ya que el

estribo A1 es més grande que el estribo A2
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» La zapata del estribo A2 mide 4.00 mts de ancho y 9.70 mts de largo con un espesor
de 110 cm. La zapata del estribo A1 mide 4.50 mts y 9.70 mis de largo con un espesor
de 110 cm.

» Material selecto serd considerado para el relleno posterior de los estribos, con las
siguientes propiedades mecénicas: Peso Volumétrico = 1.480 Ton/m®, Modulo de
Elasticidad E = 6.20x10° kgfcm?, Cohesién Aparente C = 1.80 kglcm?, Angulo de
Friccion Interna ¢ = 47.35°.

» El tipo de suelo soportando a las zapatas, que serd modelado, tiene las propiedades
mecanicas detalladas en la Tabla No. 5.3 para la Zona |l.

» la estructura esta soportada en su parte media por una pila de concreto. La pila tiene
una seccién uniforme de 5.00 mts de ancho y 1.20 mts de espesor. Las juntas entre la
superestructura y la pila son consideradas empernadas.

» La parte inferior de la pila esta cimentada sobre suelo con las propiedades mecanicas
detaliadas en la Tabla No. 5.3 para la Zona il La pila esta soportada por una zapata de
6.00 mts de largo, 5.00 mts de ancho y 1.30 mts de espesor.

Los materiales que se utilizaran en el modelado tienen las siguientes propiedades

estructurales:

s> Concreto. Se utilizara dos clases de concreto uno para las vigas y otrc para los demas
miembros estructurales. El concreto de las vigas tiene una Resistencia minima a la
compresidn de 280 kglcmz. El concreto para la losa, los diafragmas y los estribos tiene
una Resistencia minima a la compresidn de 280 kglom?.

L os dibujos mostrando el puente se presentan 8 continuacién asi como también el modelo

que se utilizara para el andlisis.
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5.1.6. MODELOQ No. 5: PUENTE JUAN BERTIS.

Este puente se localiza en Ciudad Delgado y forma parte de la Avenida Juan Bertis entre
las Calles del Rio y del Rastro. Se trata de un puente de dos claros, cuya caracteristica mas
importante es que presenta un angulo de esviaje de 60° con respecto a su eje longitudinal, y su
slevacién media sobre el nivel del mar es de 631.380 mts.

El puente consiste de una [osa de concreto reforzado con un ancho total de 13.00 mts
montada sobre vigas "I de concreto preesforzado, que estan soportadas por estribos montados
sobre pilotes en los extremos, y en el centro del claro por una pila con el mismo tipo de
fundacion sobre pilotes.

Las propiedades mecanicas del estrato de soporte son: Peso Unitario=1500 kgfem®,
Cohesién=1.0 kg/cm?, Capacidad de Carga=10.0 kg/em?, Angulo de Friccién Interna = 30°.

Las caracteristicas de este puente son las que se detallan a continuacion:

La estructura del puente consiste de dos claros con una longitud total de 50.00 mts. Cada
claro de 25.00 mts. La superestructura consiste de los siguientes elementos:

> Seis vigas “I" de concreto preegforzado, cada una de 48.70 mts de longitud y 1.27 mts

de peralte, las cuales estan espaciadas entre si 2.40 mis. -

» Las vigas de concreto preesforzado soportan una cubisria de concreto de 20 cm.

Cada uno de los patines superiores de las vigas mide 48.3 cm de ancho por 12.7 cm de

A\ U

espesor ¥ los patines inferiores son de 80.1 em de ancho por 15.2 cm de espesor.

» El alma de las vigas tiene un peralte de 1.27 mts y un espesor de 12.7 cm.

> El refuerzo de las vigas consiste de cinco torones de 12.7 mm de didmetro con una
tension inicial de 750,000 Kg.

Los diafragmas transversales intermedios son de concreto reforzado, con un peralte de

Y

100 cm y un ancho de 20 cm, localizados a 7.75 mts a partir del estribo y de la pila, en

ambos claros.
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» La estructura esta soportada en su parte media por una pila de concreto. La pila
consiste en tres columnas de 1.20 mts de didmetro soportando el cabezal. Las juntas
entre la superestructura y la pila son consideradas empemadas.

» Los estribos del puente estan soportados por pilotes. Los pilotes del estribo sur son de
13.00 mts de longitud, y los pilotes del estribo norte son también de 13.00 mts de
longitud. La seccién de los pilotes es de 0.50 mts de diametro.

> Material selecto sera considerado para el relleno posterior de los estribos, con las
siguientes propiedades mecanicas: Peso Volumétrico = 1.490 Ton/m®, Modulo de
Elasticidad E = 6.29x10° kg/cm®, Cohesién Aparente C = 1.80 kg/cm?® Angulo de
Friccion Interna ¢ = 47.35°.

> Eltipo de suelo en la base de los estribos, que sera modelado, tiene las propiedades
mecéanicas detalladas en la Tabla No. 5.3 para la Zona Ill.

» La parte inferior de la pila esta cimentada sobre suelo con las propiedades mecanicas
detalladas en la Tabla No. 5.3 para la Zona Ill. La pila esta soportada por una zapata
de 15.00 mts de largo, 4.60 mts de ancho y 1.50 mts de espesor, montada sobre pilotes
de 2.714 mts de longitud, y 0.50 mts de diametro.

Los materiales que se ufilizaran en el modelado tienen las siguientes propiedades

estructurales:

> Concreto. Se utilizara dos clases de concreto uno para las vigas y otro para los demas
miembros estructurales. El concreto de las vigas tiene una Resistencia minima a la
compresion de 280 kglcmz. El concreto para la losa, los diafragmas, la pila y los pilotes
tiene una Resistencia minima a la compresién de 280 kglcm?. El concreto para los
estribos, zapatas y muros de retencién tiene una Resistencia minima a la compresién
de 280 kgfern®.

Los dibujos mostrando el puente se presentan a continuacién asi como también el modelo

que se utilizara para el andlisis.
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5.2 ANALISIS LINEAL Y NO LINEAL EN PUENTES.

Una vez que los modelos de puentes son definidos se debe realizar el analisis de los
mismos cuando son sometidos a un determinado tipo de carga, estos modelos pueden ser en
algunds casos Unicamente componentes del puente o idealizaciones del mismo. No debe
olvidarse que la respuesta debe ser representativa de todo el sistema del puente, por lo que
tales idealizaciones dependerdn basicamente de las condicicnes geométricas del puente y la
precisién con que se requiere evaluar la respuesta del mismo.

Pero indeperidientemente del modelo empleado en el analisis el ingeniero debe tener claro
algunos conceptos que le permiten cuantificar la demanda del puente. Para esto se dispone de
un gran nimero de métodos de andlisis sismico, que pueden ser lineales y no lineales y que
permiten hacer dicha evaluacién, de los cuales discutiremos algunos, ya que el objetivo no es
dar a conocer tadas los métodos de andlisis sismico que existen.

ANALISIS SISMICO LINEAL.

Ahora ya podemos discutir algunos métodos de andlisis sismico lineal que son
cominmente usados en la evaluacion de la respuesta de los puentes y que seran aplicados en
la investigacion. Asi, tenemos:. ‘

1. ANALISIS MODAL.

Este es un método que aprovecha las propiedades de modos de vibrar de las estructuras,
los cuales pueden ser tan grandes como el nimero de grados de libertad del modelo (en este
caso el puente). Se conocen dos tipos de anélisis modal:

a) Analisis Modal Espectral. En el cual se utilizan espectros de respuesta y disefio para
realizar ;al analisis sismico.

b} Analisis Modal .Paso a Paso. Este es un método de analisis sismico en cual se utilizan
registros. de terremotos (acelerogramas) para determinar el comportamiento de una

estructura cuando es excitada con dicho registro.
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La determinacién de los modos de vibracién puede ser realizada por el método de
Newmark, el método de Holzer o el método de iteracicn inversa. Los dos primeros metodos son
empleados en modelos sencilios en los cuales las ecuaciones formuladas pueden ser resueltas
con calculadoras manuales, e} Glfimo es un método matricial el cual es apropiado para
programas de computadora.

El método de Newmark es aplicable a modelos lineales y consiste en determinar los modos
de vibracién del puente a partir de un proceso iterativo, el método comienza en asumir una
deformada modal cualquiera para el modelo, a partir de la cual se calculan los parametros tales
como: fuerzas inerciales, fuerzas cortantes, desplazamientos y deformaciones. Estos
parametros quedan definidos como funcién de la frecuencia de vibracién (0?). Posteriormente
se calcula la frecuencia natural de vibracion (o) para la deformada asumida, aJ calcular las
masas participantes se comparan con las asumidas en la primera deformada y de ser iguales
indicara que dicha suposicion es la comrecta, caso contrario requerira tantas iteraciones como
sea necesario hasta obtener la igualdad.

El analisis modal se fundamenta en el hecho de que, en un instante dado, los
desplazamientos de las masas de un sistema de varios grados de fibertad, pueden expresarse
como la suma de los desplazamientos debidos a la participacion de cada uno de los modos
naturales, puesto que los mismos constituyen un conjunto completo. La ecuacién bésica que se
debe cumplir en un andlisis modal para modelos tridimensionales en los cuales efectos de
torsién son considerados esta dada por [ K - ©°M ] = 0 (en la cual los términos de la ecuacion
son matrices). Para este tipo de modelos los métodos manuales anteriormente expuestos son
muy deficientes por lo que es imprescindible el uso de métodos matriciales y apoyarse en
programas de computadora.

Como antes se menciond el métado de andlisis modal es aplicable Unicamente a modelos
lineales ya que en modelos no lineales es requerido el uso de periodos y modos de vibrar

bastante complejos. En un analisis lineal los esfuerzos en los miembros que conforman el
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puente no van mas alléd del esfuerzo de fluencia seleccionado para cada elemento. En otras
palabras en este andlisis se asume que ninglin elemento del puente se comportara
inelasticamente, lo cual es una suposicidn un tanto ambigua ya que se sabe que la mayoria de
materiales empleados en obras estructurales, se comportan inelasticamente debido a los ciclos
de carga y descarga (ciclos de histérisis) a los que se ven sometidos en la realidad. Esto no
implica que el andlisis elastico sea impractico ni superficial sino mas bien lo que tratamos de
* plantear es la necesidad de analizar el comportamiento real de la estructura ante.una aplicacion
de carga para asi disponer de estructuras que sean lo mas seguras posibles. Para ello es
aplicable el analisis no lineal.

ANALISIS NO LINEAL.

Existen tres tipos Fle no lineal en las estructuras que son: la geométrica, la de material y 1a
de condicion de equilibrio; de las cuales dos son consideradas las mas importantes. La primera,
denominada no-linealidad geométrica, se da cuaﬁdo la suposicion de que los elementos sufren
pequefos desplazamientos es errénea, y cuando menos para alguno de los elementos del
modelo las condiciones de equilibrio deben ser planteadas sobre la configuracién desplazada
del mismo. Un ejemplo claro de este tipo de no-linealidad se da en el conocido efecto P-A, enel
cual los desplazamientos diferenciales se van incrementando debido a la accion de cargas
laterales y/o grandes fuerzas axiales, lo cual produce momentos considerados como de
segundo orden o pandeo de Euler en los elementos verticales. La segunda es debido a la no
linealidad de! material, 1a cual esta relacionada con las curvas de esfuerzo-deformacion de los
materiales que conforman el puente, en las que se puede apreciar la no linealidad de! material
reflejando ademdas estados de falta como agrietamiento y fluencia en los materiales lo cual
produce cambios bruscos en las curvas.

Cuando se consideran los efectos no lineales en los modelos de puentes,
independientemente del tipo de no-linealidad presente o la presencia de méas de alguna de ellas

en el modelo, e! ingeniero dispone de diversos métodos de andlisis que le permitirdn conocer
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una respuesta realista del puente ante cualquier aplicacion de carga. Entre los métodos de
analisis no lineal que comunmente se aplican se tienen:

1.Métado de andlisis no lineal paso a paso, el cual es un método de analisis dindmico que
usa como herramienta principal registros de terremotos ocurridos © acelerogramas que el
ingeniera considera apropiados para la zona donde el puente estara ubicado. En este método la

" determinacién de la respuesta del puente ante una excitacion sismica es bastante precisa ya
que ta evaluacion de la misma se calcula para intervalos de tiempo muy pequefios, entre 0.005
y 0.02 segundos, la evaluacién de la respuesta de un modelo de puente usando un
acelerograma hace necesario el uso de un sofisticado programa de computadora en el cual
dicho andlisis pueda ser incluido. La importancia de un andlisis no lineal usando el método paso
a paso (Time History) es que se conace como el puente se comportara a través del lapso de
tiempo que dure el terremoto de diseno.

2. Método de andlisis no lineal espectral.

A diferencia def método anterior en este se utilizan espectros de respuesta inelasticos 0
espectros de disefio inelastico para realizar €l analisis.

3 Andlisis estatico no lineal.

Otro métcdo comunmente usado en la no-linealidad es el Analisis PUSHOVER (analisis de
colapso), esteesun método de analisis siémico astatico en el cual la carga lateral equivalente
aplicada al modele es de una magnitud arbitraria, la cuzl se va incrementando segun aparezcan
en el sistema o modelo, mecanismos o articulaciones plasticas en los elementos del puente, los
incrementos de carga cesan hasta el momento en que el modelo total se convierte en un
mecanismo, es decir que el modelo se vuelve inestable y se produce el colapso del puente, este
método en otras palabras consiste en un numero sucesivos de analisis lineales elasticos; los

célculos numeéricos en este métpdo pueden ser realizados con calculadoras manuales.
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5.3 TECNICAS DE MODELACION MATEMATICA TRIDIMENSIONAL.

5.3.1 MODELACION GEOMETRICA Y ESTRUCTURAL DEL PUENTE.

La técnica de modelacién matematica tridimensional en la cual se representa la forma
geomélrica de la estructura del puente, permite conocer las demandas de esfuerzos,
deformaciones y rotaciones en cada uno de los miembros del modelo cuando este es sometido
a un determinado tipo de carga, y esta fundamentada en un método de andlisis estructural
llamado “Método de elemento finito”; esta técnica de andlisis fue desarrollada por Courant en
1943 para el andlisis de torsion en vigas y cuya aplicacion se vio frustrada debido a la dificultad
para resolver las ecuaciones con el uso de calculadoras manuales. No fue si no hasta en 1960
cuando este método comenzd a tomar auge debido a los progresos en el campo de la
computacion (aungque ya antes habia sido aplicado en el campo de la aeronautica para el
disefio de las membranas de los aviones); el nombre “Métado de elemento finito” fue dado por
Ray Clough en 1860 y ain en nuestros dias dicho método de andlisis sigue siendc conocido
como tal.

El método consiste en definir y resolver un nimero de ecuaciones matematicas
representativas de cada uno de los elementos finitos, en los cuales se ha dividido cada miembro
del modelo del puente. Estos elementos finitos pueden ser tan pequefios como un diferencial
para obtener resultados exactos, pero sus “tamafios” dependeran de! grado de precisibn que se
requiere para la respuesta del modelo ante una aplicacion de carga o del criterio ingenieril en
_ cuanto a saber en que puntos de la estructura se produciran mayores esfuerzos.

Algunas suposiciones son hechés para plantear las ecuaciones de un eleménto finito, asi;
los esfuerzos entre las fronteras de dos elementos finitos adyacentes son diferentes, los
desplazamientos registrados para dichos elementos son iguales Unicamente en los nodos o
juntas comunes entre ellos. La primera suposicion es tal vez o més novedoso del método ya
que en la totalidad de los otros métodos de andlisis estructural, que se conocen, se supone que

los esfuerzos son iguales en dichos puntos de un elemento de viga o de marco.
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En los puentes, para definir las ecuaciones de un elemento finito es necesario saber a cual
miembro del puente pertenece dicho elemento finito, ya que su matriz de rigidez varia segin
los grados de libertad impuestos en los nodos. La ecuacion del elemento finitc debe representar
el perfil desplazado del mismo, por lo que es uno de los procesos claves en la definicidn de las
ecuaciones. Un principio importante en la definicion de ecuaciones de un elemento finito, es el
principio .de *campo de desplazamiento” el cual por lo general es una funcion de las
coordenadas espaciales que definen ta forma de desplazamiento de un elemento. Para definir el
campo de desplazamiento de un elemento finito unidimensional y/o bidimensional, las
ecuaciones {polinémicas) son tomadas de! conocido tridngulo de Pascal en funcién de algunos
parametros desconocidos, los cuales pueden ser arbitrariamente seleccionados y cuyos valores
numéricos al ser resueitos representaran el perfil desplazado del elemento finito. Para
elementos finitos mas precisos como los tridimensionales el campo de desplazamiento plano ya
no es representativo, 'por lo que las ecuaciones se vuelven mas complejas ya que los grados
de iibertad del elemento finito se incrementan.

Pero lo mas complejo de! método de elemento finito tal ves no sea la formulacién de un
gran ndmero de ecuaciones matematicas, si no su solucion numérica con métodos manuales,
por lo que los ingenieros tienen que apoyarse en sofisticados programas de computadora para
poder conocer los pardmetros que previamente fueron definidas en las ecuaciones.

Los modelos matematicos tridimensionales requieren de grandes esfuerzos por parte del
ingeniero, por lo que éste debe de fratar de simplificar discretamente el modelo de tal forma que
el modelo sea semejante al puente real; para evitar esfuerzos que a la larga pueden ser
innecesarios por tratar de reflejar exactamente la geometria del mismo. Esta es una técnica que
basicamente debe usarse en el caso de puentes irregulares o puentes de mditiples claros, 0
también en investigaciones exhaustivas del comportamiento de los puentes ante excitaciones
de carga, para ello se requerira de modelos matematicos tridimensionales con andlisis de

elementos finitos. En la actualidad son muchos los programas computacionales de analisis
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estructural que han sido desarrollados, y en aquellos en los que el analisis de elementos finitos
es inherente diversos tipos de elementos son considerados; por lo que el ingeniero debe saber
que tipo de elementos finitos debe utitizar para modelar cada miembro del puente en el sistema
0 modela.

En el caso del programa utilizado en la investigacién SAP2000N, diferentes tipos de
elementos son considerados; asi tenemos, elementos de marco (FRAME Element), los cuales
son preferiblemente utilizados para modelar las vigas y diafragmas de los-puentes y en algunos
casos pilas yfo pilotes de los mismos, esto es porque con los conocimientos béasicos de las
estructuras el ingeniero tiene una idea clara del comportamiento de tales elementos ante
excitaciones de cargas. Por otra parte las ecuaciones de rigidez son faciles de definir para estos
elementos.

Sin embargo los otros elementos tales como los estribos y en algunos casos las pilas
centrale‘s son modeladas como elementos solidos (SOLID Element), que son elementos finitos
tridimensionales en los cuales las ecuaciones que los representan son mas complejas debido a
que los grados de libertad son mas numerosos (24 grados de libertad), que en el caso de
elementos de marco. También se puede citar et hecho que la losa se modela como un elemento
con espesor delgado (SHELL Element), esto es por que la losa se comportara de forma muy
aproximada a la de un cascaron, debidc a que en estos elementos |os espesores de concreto
son pequenos.

En resumen todos los elementos que integran un puente a ser analizado deben en alguna
forma considerarse en el modeto, por lo que el ingeniero responsable del analisis debe tener
claro los materiales que se emplearan en el puente y ademas, saber que tipo de elemento finito

se aproxima mas al comportamiento reai del material cuando sea sometido a una carga

cualquiera.
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5.3.2 MODELACION DEL SUELO.

Otro aspecto que no hay que dejar de lado en el analisis es la interaccién de la estructura
con el suelo circundante, la cual debe también ser modelada, 1a forma aproximada mas comun
de modelar la accion del suelo sobre fa estructura es 'a través de resortes, con una rigidez que
es determinada en funcion de: las propiedades del suelo, el tipo de suelo y la profundidad a la
cual se esta considerando la interaccién del suelo con la estructura.

El calculo de la rigidez de los resortes también varia segln el tipo de elemento estructural
que se esta considerando interaccion con el suelo. Algunos métodos de analisis fueron
propuestos por la FHWA (Federal Highway Administration) en el reporte No.RD-86/102 de junio
de 1986 con el titulo “Seismic Desing of Highway Bridge Fundations” (Voldmenes LY ) y por
el Departamento de Ingenieria Civil del Instituto de Investigacion ingenieril de ta Universidad
Estatal de lowa en el reporte final de 1987, bajo el titulo de “Pile Desing and Test for Integral
Abutment Bridge”.

En los estudios anteriormente mencionados se han definido ecuaciones a traves de las
cuales los valores de rigidez del suelo, segln sus propiedades, pusden ser determinados. En
dichos estudios se analizaron diferentes elementos estructurales con los cuales inter actua el

suelo al momento de la sacudida, algunos de estos elementos somn: pilotes, zapatas y estribos.

5.3.2.1. CALCULO DE RIGIDEZ DEL SUELO CONSIDERANDO INTERACCION CON
ESTRIBOS.

Algunas propiedades del suelo deben ser previamente determinadas para poder definir
la rigidez del suelo circundante a los estribos. Estas propiedades pueden ser determinadas

en ensayos de laboratorio, asi se debe determinar. el angulo de friccién interno (), el peso

unitario {y) y €! modulo de Young del suslo circundante al estribo.
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En el estudio realizado por la FHWA relacionado a ia interaccion de estribos con el suelo
circundante, se encuentran algunas idealizaciones que han sido hechas como resultado de

investigaciones en modelos a escala, las cuales seran retomadas y aplicadas en la
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FIGURA No. 5.44 MODELOC DEL SISTEMA SUELO-ESTRIBO A TRAVES DE RESCRTES.

modelacién del suelo en los modelos de puentes. En fa figura No. 5.44 se muestra tal

idealizacion.

5.3.2.2. CALCULO DE LA RIGIDEZ DEL SUELO CIRCUNDANTE A PILOTES.

En este caso la rigidez del suelo se define en funcion de la resistencia del suelo y de
una serie de graficas que representan, la relacién entre las fuerzas laterales y los
desplazamientos horizontales (curvas p-y), la relacion entre las fuerzas de friccion del fuste
del pilote con el suelo y los desplazamientos de los mismos (curvas f-z) y la relacion entre
los esfuerzos soportantes an €l extremo de la pila y los asentamientos en la punta (curvas g-

z). La caracterizacién del suelo se hace usando el modelo de suelo de Winkler el cual asume
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que la rigidez del suelo puede ser representada por resortes verticales y laterales a lo largo
del pilote y ademas que los movimientos de cada resorte son independientes entre sl y que

estos tienen un comportamiento no lineal (figura No. 5.45).

Pilote
Kp f
I_/\/L" Kp: rigidez lateral del suelo
Kt

K1: rigidez longitudinal

Kq rigidez verticol

Kp

Kq

FIGURA No. 5.45 MODELO DEL SISTEMA SUELO-PILOTE.

Las curvas p-y, f-z y gz pueden ser simplificadas usando el modelo de Ramberg-
Osgood modificado, el cual consiste en relacionar los desplazamientos y resistencia del
suelo a través de curvas como las mostradas en la figura Nc;. 5.45, los parametros para
definir las curvas varian segin el tipo de suelo. En el estudio realizado por el Instituto de
Investigacion Ingenieril de la Universidad Estatal de lowa se definieron los parametros para
definir las tres curvas en los casos donde se tenia arcilla y arena circundante a los pilotes.
Sin embargo el modelo de Ramberg-Osgood planteado en el estudio antes mencionado, no
sera utilizado en la investigacion que se esta realizando, ya que no se modelaran los pilotes

en ninguno de los puentes.
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FIGURA No. 5.46 CURVAS TIPICAS DEL MODELO DE RAMBERG-OSGOQD.

5.3.2.3. CALCULO DE RIGEDEZ DEL SUELO CONSIDERANDO INTERACCION CON
ZAPATAS.

El calculo de )a rigidez de los resortes representando la accién del suelo sobre zapatas
ha sido también investigada por la FHWA; en dicho estudio varios modelos de zapatas
fueron analizados y para cada uno de ellos se definieron ecuaciones a partir de las cuales la
rigidez de! suelo puede ser calculada, en esta investigacion dichas ecuaciones serén
aplicadas cuando las condiciones reales de la zapata modelada se asemejen a las
condiciones de suelo para |as cuales las zapétas fueron estudiadas. En la figura No. 5.47 se .

muestra un detalle de los modelos utilizados en el estudio de la FHWA.
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X(1)

FIGURA No. 5.47 PARAMETROS GEOMETRICOS Y SISTEMA DE COORDENADAS PARA UNA ZAPATA
RECTANGULAR.



5.4 APLICACION DEL ANALISIS LINEAL A LOS PUENTES MODELADOS.

Una vez concluidos los modelos se procede al analisis sismico lineal de los mismos.
Cuando se va a realizar el andlisis sismico de cuélquier eétructura, uﬁ acelerograma representé
la informacion mas completa que se puede.obtener sobre las demandas sismicas. Por ello, las
cargas aplicadas a 105 modelos consisten fundamentalmente en: Cargas Muertas debido al
peso de los elementos secundarios tales como aceras barandales ¥ postes, que actdan sobre
la superestructura; y las excitaciones sismicas representadas por medio de registros de

acelerégrafos (Acelerograma).

5.4.1 CARACTERIZACION DE LOS ACELEROGRAMAS A APLICAR EN LOS MODELOS.

‘Un acelerograma representa de una manera muy completa el Irnovimiento del terreno
inducido por el sismo, por medio de aceleraciones en funcién del tiempo. Su principal
caracteristica es que es una funcidn de tiempo muy dificil de caracterizar por medio de un solo
parametro. Los parametros comtinmente usados para caracterizar los acelerogramas son:
Aceleracién Maxima, Aceleracion Efectiva, Velocidad y Desplazamiento, Intensidacll Espectral,
Flujo de Arias, Flujo de Energia y la Duracién del movimiento fuerte. En la investigacién que
realizamos, los parametros considérados para la seleccién de los acelerogramas a utilizar
fueron: Aceleraciones Méaximas, Velocidad y Desplazamiento y |a Intensidad de Arias'.

Los registros de acelerdgrafos escogidos, de los cuales se dispone, son los que se detailan
a continuacion:

» Registros del terremoto de San Salvador del 10 de Octubre de 1986.

» Registros del terremoto de la Zona de Subduccion del 19 de Junio de 1982.

> Registros del terremoto “El Centro’, 18 de Mayo de 1940.

5.4.1.1. El terremoto del 10 de Octubre de 1886.

13 i . .
Sismelogla para Ingenieros” por Julian Bommer.
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1. Registros del Acelerdgrafo localizado en el Instituto Geogréfico Nacional (L.G.N.)

ver figura No. 5.48.
DATOS GENERALES:
Terremoto de San Salvador, Octubre 10, 1986.
Acelerografo ubicado en piso 1, estacion # 90005
Hipocentro: 13.67N, 89.2W, H=8 Km.
Periodo  del instrumento=0.0383 . seg. Amortiguamiento=0.61, Longitud
registrada=20.260 sec, puntos de instrumento para datos de aceleracion, velocidad,

desplazamiento = 1014, igualmente espaciados en intervalos de 0.02 seg.

COMPONENTE 1: 270°. {(N-8)
e Aceleracion pico= -524.451 cmiseg/seg.(-0.535g). .en un tiempo de 1.86 seg.
o Velocidad pico = -72.731 cm/seg. , en un tiempo de 2.00 seg.

« Desplazamiento pico = -10.567 cm. , en un tiempo de 2.20 seg.

COMPONENTE 2: VERTICAL.
e Aceleracion pico= 437.300 cm/seg./seg.(0.446g) ,en un tiempo de 2.00 seg.
e Velocidad pico = -18.280 cm/seg. en un tiempo de 1.96 seg.

¢ Desplazamiento pica = 2.082 em. en un tiempo de 1.62 seg.

COMPONENTE 3: 180° (E-O).
« Aceleracién pico= 391.650 cm/seg./seg.(0.40g) ,en un tiempo de 2.280 seq.
+ Velocidad pico = -56.08 cm/seg. en un tiempo de 2.00 seg.
e Desplazamiento pico = -17.798 cm. en un tiempo de 2.26 seq.
Los espectros de respuesta para la pseudoaceleracion se muestran en la figura No.

5.49,
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FIGURA No. 5.48 ACELEROGRAMAS PARA LOS REGISTROS DEL IGN.

A. COMPONENTE ESTE-OESTE. B. COMPONENTE NORTE-SUR.
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1 FIGURA No. 5.49 ESPECTROS DE RESPUESTAS PARA LOS REGISTROS DEL IGN
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2. Registros del Acelerdgrafo localizado en el Centro de Investigaciones Geotécnicas
(C.L.G.) ver figura No. 5.50.

DATOS GENERALES:

Terremoto de San Salvader, Octubre 10, 1986.

Acelerdgrafo ubicado en piso 1, estacion # 90006

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

Periodo del instrumento=0.0372 seg. Amortiguamiento=0.59,  Longitud

registrada=9.020 sec, puntos de instrumento para datos de aceleracion, velocidad,

desplazamiento = 452, igualmente espaciados en intervalos de 0.02 seg.

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

« Desplazamiento pico = -11.901 cm. , en un tiempo de 1.18 seg.

COMPONENTE 2: VERTICAL.
o Aceleracion pico = 381.180 cm/seg./seg. (0.389g) ,en un tiempo de 1.46 seg.
+ Velocidad pico = -10.858 cm/seg. en un tiempo de 1.42 seg.

s Desplazamiento pico = 2.251 cm. en un tiempo de 4.36 seg.

COMPONENTE 3: 180° (E-O).
e Aceleracion pico = 411.734 cmfseg./seg. (0.42g),en un tiempo de 1.22 seg.
e Velocidad pico = 61.818 cm/seg. en un tiempo de 2.14 seg.
» Desplazamiento pico = -14.28 cm. en un tiempo de 1.84 seg.
Los espectros de respuesta para la pseudoaceleracion se muestran en la figura No.

5.51.



FIGURA No. 5.50 ACELEROGRAMAS PARA EL REGISTRO DEL CIG.
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!

FIGURA No. 5.51 ESPECTROS DE RESPUESTA PARA LOS REGISTROS DEL CIG.
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3. Registros del Acelerdgrafo locatizado en el Hotel Camino Real. (HCR) ver figura

No. 5.52.
DATOS GENERALES:
Terremoto de San Salvador, Octubre 10, 1986.
Acelerografo ubicado en el sétano, estacion # 90014
Hipocentro: 13.67N, 89.2W, H=8 Km.
Periodo del instrumento=0.0397 seg.  Amortiguamiento=0.59, . Longitud
registrada=21.30 sec, puntos de instrumento para datos de aceleracién, velocidad,

desplazamiento = 1066, igualmente espaciados en intervalos de 0.02 seq.

COMPONENTE 1: 80°. (N-S)
» Aceleracién pico = 338.679 cm/seg./seg. (0.345g) .en un tiempo de 2.20 seg.
» Velocidad pico = -32.255 c?nlseg. , en un tiempo de 1.62 seg.

» Desplazamiento pico = -4.212 ¢m. , en un tiempo de 1.82 seg.

COMPONENTE 2: VERTICAL.
o Aceleracion pico = 249.731 cm/seg./seg. (0.255g),en un tiempo de 3.16 seg.
o Velocidad pico = -13.338 cm/seg. en un tiempo de 1.16 seg.

+ Desplazamiento pico = -2.51 cm. en un tiempo de 1.46 seg.

COMPONENTE 3: 0° (E-O).
e Aceleracion pico = 421.069 cm/seg./seg. (0.429g) ,en un tiempo de 2.18 seg.
+ Velocidad pico = -45.507 cm/seg. en un tiempo de 1.96 seg.
o Desplazamiento pico = -13.442 cm. en un tiempo de 2.12 seg.
Los espectros de respuesta para la pseudoaceleracion se muestran en la figura No.

5.53.
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FIGURA No. 5.52 ACELEROGRAMAS PARA LOS REGISTROS DEL HCR.
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' FIGURA No. 5.53 ESPECTROS DE RESPUESTA PARA LOS REGISTROS DEL HCR.
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4. Registros de! Acelerégrafo localizado en el Hotel S-heraton. (HSH) ver figura No.
5.54.

DATOS GENERALES:

Terremoto de San Salvador, Octubre 10, 1986.

Acelerdgrafo ubicado en el piso 1, estacién # 90018.

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

Periodo del instrumento=0.0372  seq. Amoniguamiento;t_l.eo, Longitud

registrada=22.88 sec, puntos de instrumento para datos de aceleracién, velocidad,

desplazamiento = 1145, igualmente espaciados en intervalos de 0.02 seg.

COMPONENTE 1: 270°. (N-5)
e Aceleracién pico = 295.624 cm/seg.fseg. (0.301 g) ,en un tiempo de 2.16 seg.
e Velocidad pico = 26.337 cm/seg. , en un tiempo de 1.78 seaq.

e Desplazamiento pico = 4.356 cm. , en un tiempo de 1.90 seg.

COMPONENTE 2: VERTICAL.
e Aceleracion pico = -141.978 cm/seg.fseg. (0.145g) .en un tiempo de 2.00 seq.
e Velocidad pico = 7.288 cm/seg. en un tiempo de 1.88 seg.

s Desplazamiento pico = -1.437 cm. en un tiempo de 6.06 seg.

COMPONENTE 3: 0° {(E-0).
e Aceleracion pico = 213.904 cm/seg./seg. (0.218g),en un tiempo de 2.06 seg.
¢ Velocidad pico = -17.671 cm/seg. en un tiempo de 1.54 seg.
o Desplazamiento pico = -4.547 cm. en un tiempo de 2.06 seg.
Los especiros de respuesta para la pseudoaceleracion se muestran en la figura No.

5.55.
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FIGURA No. 5.54 ACELEROGRAMAS PARA EL REGISTRO DEL HSH.
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I FIGURA No. 5.54 ESPECTROS DE RESPUESTA PARA LOS REGISTROS DEL HSH.
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5.4.1.2. El terremoto del 18 de Junio de 1982.

1. Registro de la Zona de Subduccién. (ZSUB) ver figura No. 5.56.

DATOS GENERALES:
Terremoto de la Zona de Subduccion, Junio 19, 1982.
Longitud registrada=91.80 sec, puntos de instrumento para datos de aceleracion;

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

COMPONENTE 1: 270°. (N-S)
e Aceleracion pico = -0.1699g, en untiempo de 26.16 seg.
o Velocidad pico = 28.1324 cmfseg., en un tiempo de 30.15 seg.

s Desplazamiento pico = -11.3013 cm., en un tiempo de 29.38 seg.

COMPONENTE 2: VERTICAL.
e Aceleracion pico = -0.1168g, en un tiempo de 28.03 seg.
« Velocidad pico = 15.5824 cm/seg. en un tiempo de 27.30 seg.

« Desplazamiento pico = 13.4128 cm. enun tiempo de 28.00 seg.

COMPONENTE 3: 0° (E-O).
e Aceleracion pico = 0.1874g, en un tiempo de 18.51 seg.
e Velocidad pico = 25.069 cm/seg. en un tiempo de 28.37 seq.

« Desplazamiento pico = 7.769 cm. enun tiempo de 37.35 seg.

Los espectros de respuesta para la pseudoaceleracion se muestran en la figura No.

5.57.
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FIGURA No. 5.56 ACELEROGRAMAS PARA EL REGISTRO DE LA ZONA DE SUBDUCCION.
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I FIGURA No. 5.57 ESPECTROS DE RESPUESTA PARA LOS REGISTROS DE LA ZONA DE
SUBDUCCION, & = 5%.
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5.4.1.3. El terremoto de! 18 de Mayo de 1940.

1. Registro de “El Centro™. (ELC) ver figura No. 5.58.
DATOS GENERALES:

Terremoto de El Centro, Mayo 18, 1940.

Longitud registrada=53.79 sec, puntos de instrumento para datos de aceleracion,

- velocidad, desplazamiente = 2670, igualmente espaciados en intervalos de 0.02 seg.

COMPONENTE 1: 270°. (N-8)
e Aceleracion pico = 341.69 cmiseg’ (0.348g), en un tiempo de 2.12 seg.
e Velocidad pico = 33.449 cm/seg., en un tiempo de 2.18 seg.

e Desplazamiento pico = 10.866 cm., en un tiempo de B.58 seg.

COMPONENTE 2: VERTICAL.
e Aceleracion pico = -206.347 cm/seg” (-0.210g), en un tiempo de .98 seg.
« Velocidad pico = -10.837 cm/seg. en un tiempo de 3.26 seg.

e Desplazamiento pico = -5.5658 cm. en un tiempo de 3.42 seg.

COMPONENTE 3; 0° (E-O).
e Aceleracion pico = 210.1422 cm/seg” (0.214g), en un tiempo de 11.44 seg.
e Velocidad pico = -36.921 cm/seg. en un tiempo de 2.14 seg.

e Desplazamiento pico = -19.782 cm. en un tiempo de 3.00 seg.

Los espectros de respuesta para la pseudoaceleracién se muestran en la figura No.

5.59.



FIGURA No. 5.58 ACELEROGRAMAS PARA EL REGISTRO DE EL CENTRO.
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1 EIGURA No. 5.59 ESPECTROS DE RESPUESTA PARA EL REGISTRO DE EL CENTRO.
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CARACTERIZACION DE LOS ACELEROGRAMAS A UTILIZAR.

REGISTRO COMPONENTE |INTENSIDAD DE ARIAS| DURACICN Ni Nf
' x 104 (CM / SEG) SEG.
N-S 6.890 6880 a3 427
IGN E-W 14.200 5.420 89 360
v 3.710 5.060 57 310
N-S ' 10,600 3.440 48 220
clG E-W 15.700 4600 56 286
Vv 5.930 3.820 22 213
N-S 6.350 _ 4620 72 303
HCR E-W 12.400 3.740 79 266
v 7.520 4500 52 277
N-S 11.500 2.460 86 1315
EL CENTRO E W "~ 8150 2500 85 1333
v 3.040 2.090 27 1074
N-S 2.250 7.360 65 433
HSH E-W 3870 7.080 73 427
v 1.150 5.940 54 348
N-5 9.200 35.600 1680 5243
zZsue E-W 12,500 35.200 1714 5230
Y, 4730 46.000 452 5051

TABLA NO. 5.1 INTENSIDAD DE ARIAS (IA) PARA LAS TRES COMPONENTES
DE ACELERACION DE LOS REGISTROS DISPONIBLES.

{LOS VALORES PRESENTADOS EN LA TABLA FUERON CALCULADOS CON EL
PROGRAMA DEGTRA 95 VERSION 1.4.7)
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RESPUESTAS MAXIMAS DE LOS ACELEROGRAMAS.

REGISTRO COMPONENTE PSA max A max T
x102(CM/SEG? | x102(CM/SEG? SEG.
N-S 8.740 8.770 0.838
IGN E-W 15.300 15.500 0.712
v 12.000 11.700 0.136
L N-S ) 14,700 14.800 " 0.662
ciG E-W 19.100 19.300 0.261
Y 16.500 16.400 0.111
N-S 13.000 12.900 0.286
HCR E-W 23.100 23.300 0.462
Y 20.600 20,200 0.236
N-S 8.850 8.890 0.537
EL CENTRO E-W 6.240 6,240 0.512
v 8.380 8.210 0.085
‘N-§ 9640 9.620 0.236 -
HSH E-W 7.080 7.080 0.562
v 5,020 4.930 0.136
N-8 7.320 7.360 0.687
ZsuB E-W 7.400 7.440 0.687
\ 5.000 5.010 0.487

TABLA No. 5.2 PSEUDOACELERACIONES (PSA) Y ACELERCIONES ABSOLUTAS (A
PARA LAS TRES COMPONENTES DE LOS ACELEROGRAMAS DISPONIBLES.

{LOS VALORES PRESENTADOS EN LA TABLA FUERON CALCULADOS CON EL
PROGRAMA DEGTRA 95 VERSION 1.4.7)
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Cada uno de los registros antes mencionados constituye un caso de historia de la
respuesta (time-history case), y todos ellos seran aplicados a cada uno de los modelos. El
programa SAP2000N permite conocer la historia de la respuesta en el tiempo real, para los
diferentes elementos, para la envolvente de las tres componentes de cada registro.

Para la caracterizacion de los registros se ha calculado la Intensidad de Arias, que es una
medida del contenido de energia de un sismo. En la Tabla No. 5.1 se muestran los valores de
Intensidad de Arias para las tres componentes de cada uno de los registros disponibles. Una
medida derivada de la Intensidad de Arias que permite medir la parte del sismo que contiene la
mayor cantidad de energia es el “potencial destructivo critico”. En la figura No. 5.60 se muestran
los potenciales destructivos criticos para diferentes sismos.

En general, la mayoria de Cédigos de Djseﬁo Sismorresistente basan su andlisis en el uso
de espectros de respuesta como datos de entrada, en lugar de acelerogramas. Por lo anterior,
si se desea tener algin parametro de comparacion con los Cddigos de Disefio, es necesario
conocer el espectro de respuesta debido al movimiento fuerte, representado por el
acelerograma. Los valor.es méaximos de Pseudo Aceleracion (PSA) y Aceleracion Absoluta (A)
tomados de los espectros de respuesta presentados se resumen en la tabla No. 5.2

Tomando en consideracién todos los parametros antes presentados, sobre los
acelerogramas seleccionados, podemos observar que los registros con mayores Intensidades
de Arias comesponden al del IGN, CIG, y ZSUB; los registros con mayor potencial destructivo
critico son los del CIG, y el IGN.

Finaimente e! hecho de haber seleccionado los sismos anteriormente citados es porque,
para el caso de los registros del terremoto de 1986, es un registro local del A.M.S.S para varios
tipos de suelos, y en la investigacién aigunos tipos de suelos de la misma seréan modelados; el
registro de la zona de subduccién por ser el unico disponible para esa falla en este momento; y

el registro del terremoto El Centro por ser un parametro histérico en cuanto a eventos sismicos.
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5.4.2 AMORTIGUAMIENTQ.

La razén de amortiguamiento a ser utilizada en los modelos a sido arbitrari_amente asumida
como el cinco por ciento para cada puente, esto respaldado en Iés trabajos de in_vestigacién que
han sido realizados sobre el amortiguamiento en puentes, en los éua_les se recomienda razones
de amortiguamiento de entre 2% y 5% para puentes de estructuras de concreto refo}zado y
valores de entre 2% y 7% para el caso de estructuras de-acero. En dichos estudios también se
determino que la variacion en la respuesta de los modelos considerando uria_-vibracién libre
(razén de amortiguamiento 0%) era bien pequefia en comparacién a cuando. se utilizaron
razones de amortiguamiento de hasta un 15% en los mismos modelos; por lp que la influencia
del amortiguamiento podria en algunos casos ser insignificante; en base a lo anterior es que se
recomiendan los porcentajes antes mencionados, para considerar las variaciones que e
pueden obtener en la respuesta del modelo ante una excitacién sismica, ‘por efecto del

amortiguamiento.

5.4.3. ANALISIS CONSIDERANDO LA INTERACCION SUELO-ESTRUCTURA.

Para considerar la interaccién del suelo con la estructura se debe aproximar el
comportamiento del suelo apropiadamente. En el programa SAP2000 el suelo puede ser
representado por medio de resortes con rigideces que estdn en funcion de las propiedades
mecanicas estaticas y dinamicas del suelo.

E} método de andlisis empleado para calcular las rigideces de los resortes depende de la
parte de la fundacion que se esté modelando.

Algunos métodos de analisis fueron propuestos por la FHWA (Federal Highway
Administration) en el reporte No. RD-86/102 de junio de 1,986 con el titulo “Seismic Desing of
Highway Bridge Fundations® (Voldmenes |, Ity i) y por el Departamento de Ingenieria Civil del
Instituto de Investigacién Ingenieril de la Universidad Estatal de lowa en el reporte final de 1987,

bajo el titulo de “Pite Desing and Test for Integral Abutment Bridge®. En algunos textos de
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disefio estructural, como el de Disefio Sismico de Edificios por Melli y Bazan, también se
presentan métodos de andlisis para calcular las rigideces de los resortes, que representaran la
accion del suelo sobre la estructura; lo anterior demuestra la importancia de la interaccion
suelo-estructura para el disefio estructural.

Los métodos de andlisis propuestos en los reportes anteriores junto con las propfedades
mecanicas estaficas y dinamicas para los suelos del Area Metropolitana de San Salvador,

" obtenidos de la “Microzoniﬁcacién Siémica en base a criterios Geotécnicos, estimacion de las
propiedades dinamicas y andlisis de la respuesta local de los suelos del Area Metropolitana de
San Salvador" (por e! ingeniero Rolando A. Aguilar Colato en 1,990), seran combinados para
representar el suelo en los puentes modelados utilizando resortes.

Ya que no se dispone de informacién completa y adecuada sobre el suelo donde realmente
estan localizados los puentes, se asumird cada uno de los modelos localizado en una de las
diferentes zonas, establecidas por el estudio de Microzonificacion para el Area Metropolitana dé
San Salvador. Para la determinacion de la zona en que se localizara cada puente, se tomara en
consideracion los datos reales disponibles, de las propiedades del suelo, asi como la ubicacién
geogréfica, esto Ultimo para los puentes que se localizan en el Area Metropolitana de San
Salvador.

La figura No. 5.61 muestra las cinco zonas que fueron establecidas por el estudio de
Microzonificacién. Los perfiles estratigréficos representativos del suelo, determinados para cada
zona en este estudio, se presentan en la Tabla No. 5.3; con las propiedades mecanicas de
estos perfiles se procedera a calcular las constantes de reaccién del suelo. En la Tabla No. 5.4
se presentan algunos aspectos cualitativos de las zonas definidas para el Area Metropolitana de
San Salvador.

A continuacidn se detalla el calculo de las constantes de reaccién del suelo para cada uno

de los puentes segin el tipo de fundacion que presentan.
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PROFUNDIDAD PESO VELOCIDAD DE MODULO DE
ZONA CAPA enm VOLUMETRICO en | PROPAGACION en CORTANTE G, en
‘ Tow/m’ miseg. Ton/m’
| (Material Orgénico
Superficial) 0-1 1. 31 76 772
I 2 (Suelo Arcilloso) 1 -4 1. 37 173 4429
Semiespacio Base 4 - o 1.98 430 37360
1 (Limo Arenoso con
lentes arcillosos) 0-6 1. 34 139 2642
2 (Arena limosa con . .
Il | gravilla) 6-9.5 1. 60 226 8339
Semiespacio Base 9.5-om 1. 98 430 37360
1 (Limo Arenoso con '
lentes arcillosos) 0-11 .37 174 4232
2 (Arena arcillosa de
baja plasticidad) 11-13 .37 181 4580
m 3 (Arena limosa o
arena limpia) 13-30 l. 68 280 13440
Semiespacio Base 30 - 213 534 61980
1 (Arepa limosa o ’
limo arenoso) 0-10 .45 [71 4326
2 (Arena limosa o ’
limo arenoso) 10-25 1. 49 205 6390
v 3 (Arepa limosa o
arena limpia) 25-35 1, 62 242 9681
Semiespacic Base 35-m 2.28 585 79620
1 (Arena limosa)
0-15 1. 53 152 3607
1 (Arena limosa)
15-30 1. 61 234 28996
1 (Arena limosa)
v 30-45 1. 70 280 13600
1 (Arena limosa)
45 -65 1. 80 325 19400
Semiespacio Base 65 - 2,28 585 79620

TABLA No. 5.3 PERFILES ESTRATIGRAFICOS REDPRESENTATIVOS DEL SUBSUELC DEL

AMS.S.

(TOMADO DE LA MICROZONIFICACION EN BASE A CRITERIOS GEOTECNICOS POR ING. ROLANDO
ALBERTO AGUILAR COLATO)
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ZONA

CLASIFICACION
GEOLOGICA

CLASIFICACION DEL
S.U.C.S.

ESTRATIGRAFIA Y
MORFOLOGIA

Sedimentos finos, fuertemente
retrabajados (arcillas y arenas
finas producto de  rocas
volcinicas)

Arcilla arenosa, de baja a
mediana plasticidad, café
(CL).

Estratigrafia  discordante.
Zona de  pendientes
abruptas (elevacion > 900
m.s.nm.).

— 1

Ceniza volcanica de fina a
gruesa, granos angulosos, poco
retrabajados {con lentes
arcillosos) y horizontales de
“lapilii”.

Limo arenoso, café claro,
arepa (ML), arena limosa o
arena gravosa (SM, SP).

Estratigrafia discordante.

Morfologia ondulante.

ITI

Ceniza volcdnica de fina a
gruesa, pranos angulosos, poco
retrabajados.

Limo arenoso, café claro
(ML), arena limosa o arena
limpia mal graduada (SM,
SP).

Estratigrafia Cruzada.
Pendientes menores que en
la zona anterior.

Ceniza volcdnica de fina a
gruesa, granos angulosos (no hay
marcada diferencia eatre los
granos finos a gruesos).

Limo arenoso, café claro
(ML), arena limosa o arena
limpia (SM, SP) estratos
mezclados.

Estratigrafia regular con
estratos horizontales bien
definidas. Morfologia
plana.

Ceniza volcdnica de media a

gruesa, granos angulosos,
poco retrabajados.

Arena limosa principalmente,
color café claro (SM).

Estratigrafia regular con
estratos horizontales bien
definidas. Morfologia
plana.

TABLA No. 5.4 ASPECTOS CUALITATIVOS DE LAS ZONAS

AMS.S.

DEFINIDAS EN EL

(TOMADO DE LA MICROZONIFICACION EN BASE A CRITERIOS GEOTECNICOS POR ING. ROLANDO
ALBERTO AGUILAR COLATO)
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ANALISIS DE LA INTERACCION SUELO-ESTRUCTURA.

DATOS DE ENTRADA.

PUENTE:|

CALIBRACION ]

UBICACION: |

ZONAV |

E! perfil estratigrafico representativo del subsuelo para la Zona V tiene las propieda-

des mostradas en las Tablas No.5.3 y No.5.4 del estudio de Microzonificacion.

ANALISIS DE LOS ESTRIBOS.

Posicion de resortes a un tercio de la altura del estribo, medida desde la parte su-

perior de la zapata.

E1 Madulo de Elasticidad del suelo en el relleno posterior del estribo sebfm la prue-

ba de compresion triaxial para suelos compactados en el laboratorio es de: 6280

ton / m 2 El tipo de suelo utilizado en el relleno posterior es Limo Arenosa (ML) si-

milar al encontradac en el AM.S.S.

Rigidez traslacional (ks):

Ks=0.425EsB

Modulo de Elasticidad ——»
(segin prueba triaxal para ML)

Rigidez rotacional (kr):

B= 3.28 pies
Es= 1,308.77 |kips / pie 2
Ks= 1,824.43 Kips / pie

Ks= 271474 ton/m

Kr=0.072 Es B H?

M-8 pies

Kr=  2,238.53 kips/ pie

Kr= 3,327.85 ton-m/rad
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La ecuacion general que representa ta matriz de rigidez de la zapata sera utilizada
para representar el suelo en 1a base de los estribos:
K=cap Ko
donde :
Ko: Matriz de rigidez considerando traslacion, rotacion y torsion
Los elementos que componen la matriz Ko estan dados por :
Ki1=[GB /(2 - V)] [6.81%%5+2.4][1 +{0.33 +1.34/ (1+})} n°9]
K2z = Ki1+ 0.8 GB [A—1][1 +{0.33 +1.34/ (1+ )} n*]
K33 =[GB/ (1 -v)][3.1A°7+16][1+(0.25+0.25/}) n®9
Kea=[GB3/(1-v)][3.21+08][t+n+1.6/( 0.35+ 1)} n?
Kss=[GB /(1 - )] [3.73A24+0.27] [1+n +1.6/(0.35+A)} n 2]

Kes = 16GB q4.25 A2* + 0.46][1 + (1.3 + 1.32/2) n%9

Donde:
K11, K22 y K33 son las rigideces traslacionalesenlos ejes X, Yy Z

K44, Kssy Kes son las rigideces rotacionales en losejes X, Yy Z
G: Médulo de cortante del suelo.

v : Relacién de Poisson.

A : Relacion L/ B.

n: Relacién E/B.

L, B y E son las dimensiones de |a zapata.

Para el tipo de suelo modelado se tienen las propiedades mecénicas siguientes:

G =| 3,607.00 |ton/ m2

G= 738.83 kips / pie2

v=[  0.25 ]
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Dimensiones del estribo:

2L=[ 924 Im —p L= 1516 pies
2B = m —> B= 1.64 pies
E=[__050 |m —> E= 164  pies

Las ecuaciones que relacionan el Médulo de Elasticidad con el nimero de golpes

de la prueba de penetracién estandarad (STP) son:

G =209.5N ¢, para N<100 goipes

G = 309N %9 | para N>100 golpes

Estas ecuaciones son representativas de los suelos del Aréa Metropolitana de San

Salvador. Ei valor de G esta dado en Ton f m2.

CALCULO DE LAS RIGIDECES TRASLACIONALES Y ROTACIONALES.

Al sustituir valores se tiene:

M = 9.24
n= 1.00
K11 = 73,783.92 kips / pie

= 85,455.88 kips / pie.
K3z= 37,208.58 kips/ pie
K44 = 286,188.94 kips - pie / rad
Kss = 6,744,662.19 Kips - pie / rad

Kes = 125,885777.50 kips - pie/rad
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Los valares de las constantes de reaccion del suelo que se utilizaran en el programa

SAP2000 son:
K11=
K2z2=
K3z =
K44 =
Kss=

Kes =

Dimens-iones del aleton:
o =
28=[_076 ]m
E=[__050 Jm

CALCULO DE LAS RIGIDECES TRASLACIONALES Y ROTACIONALES.

Al sustituir valores se tiene:

K44 =

Kss =

Kas =

109.790.47, ton/m
127,1568.36 ton/m
55,366.36 ton/m
129,790.90 ton-m/ rad
3,058,803.71 ton-m/rad
57,091,055.56 ton-m/rad
—:——r L=  7.38
—> B= 1.25
— E= 1.64

1.32
48,712.35
54,703.83
22,392.60
140,240.67
1,669,813.31

22,447,349.08

kips / pie
kips / pie
kips / pie
kips - pie f rad
kips - pie / rad

kips - pie f rad

pies
pies

pies

261
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Los valores de las constantes de reaccion del suelo que se utilizaran en el programa

SAP2000 son:

Ki1= 72,483.97 ton/m

K22= 81,399.29 ton/m
~Kaz= 33,320.18 ton/m

Kag = 63,601.21 ton-m/rad

Kss= 757,284.95 ton-m/rad

Kes= 10,180,203.67 ton-m/rad
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ANALISIS DE LA PILA CENTRAL
La ecuaci6n general que representa la matriz de rigidez de |a zapata sera utlizada
para representar el suelo en la base de la pila:
K=ap Ko

donde :

Ko: Matriz de rigidez considerando traslacion, rotacion y torsion
Los elementos que componen la matriz Ko estan dados por .

" Kt ; [GB/(2-v)][6.8A%F +24][1+ {0.:53 +1341(1+ 2} 1°%

K2z = K11+ 0.8 GB[ A —1][1 +-{0.33 +1.341(1+ 2} ™)
K3a=[GB/(1-V][3.1A%°+1.6][1 +(0.25 + 0.25/2)n%]
Ka4=[GB>/(1-v)] [32 A +0.8][1+n+1.6/(0.35+1)} 1]
Kss=[GB>/(1-v)] [3.734 **+0.27][1+n + 16 / (0.35¢+2%)} 12
Kes = 16GB%[4.25 A “*+ 0.46] [1 + (1.3 + 1.32/4)n*°]

Donde:
K11, K22 y K33 son las rigideces traslacionales en losejes X, YYZ

Kaa, K55y Kes son |as rigideces rotacionales en los ejes XYyZ
G: Mddulo de cortante del suelo.

v : Relacién de Poisson.

A : Relacion L/ B.

n : Relacién E / B.

L, B y E son las dimensiones de la zapata.

Para el tipo de suelo modelado se tienen las propiedades mecénicas siguientes.

G=[ 8996.00 |ton/m2

G= 1842.66 kips / pie2

v=[ 025 ]




Dimensiones de la Zapata:
2t=[ 428 m —p L= 702 pies
2B= 126 |m — B= 207 pies
E=[_1.00 Im —> E= 328 pies

Las ecuaciones que relacionan el Médulo de Elasticidad con el riL':merc') de golpes
de la prueba de ['Jene‘tracién (lastandarad (STP) son: o

G = 209.5N 99, para N<100 golpes

G = 309N °° | para N>100 goipes
Estas ecuaciones son representativas de los suelos del Area Metropolitana de San
Salvador. E! valor de G estd dado en Ton / m2.
CALCULO DE LAS RIGIDECES TRASLACIONALES Y ROTACIONALES. .

Al sustituir valores se tiene:

A= 3.40
N = 1.59
Ki1= 170,084.39 kips / pie

= 184,096.71 kips / pie

Kaa= 69,769.08 kips / pie

K44 1,638,321.47 Kips - pie / rad
Kss = 7,689,478.96 kips - pie / rad

Kes= 79,219,346.53 Kips - pie/rad
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Los valores de las constantes de reaccion del suelo que se utilizaran en el programa

SAP2000 son:

Ki1=

Kaz2=

K3z=

Kaq=

Kss=

Kes =

253,085.57
273,935.90
103,816.39
697,651.46
3,487,292.05

35,927,141.28

ton fm
tors/m
ton/m
ton - m / rad
torn - m f rad

ton - m/rad _
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ANALISIS DE LA INTERACCION SUELO-ESTRUCTURA.

DATOS DE ENTRADA.

PUENTE:] MONSERRAT |

UBICACION: | ZONA | B

El perfil estratigrafico representativo del subsuelo para la Zona | tiene las propieda-

des mostradas en las Tablas No.5.3 y No.5.4 del estudio de Microzonificacion.
ANALISIS DEL ESTRIBO SUR.

Posicién de resortes a un tercio de la altura del estribo, medida desde la parte su-

perior de la zapata.

El Médulo de Elasticidad del suelo en el relleno p&sterior del estribo sequn la prue-

ba de .compresién triaxial para suelos compactados en el laboratorio es de: 6290

ton / m2. El tipo de suelo utilizado en el relleno posterior es Limo Arenoso (ML) si-

milar al encontradao en el A.M.S.S.

Rigidez traslacional (ks):
Ks=0425EsB

B= pies
Modulo de Elasticidad —» Es= 1,308.77 |kips / pie2
{segtin prueba triaxial para ML)

Ks= 1,184.76 Kips / pie

Ks= 1,762.93 ton/m

Rigidez rotacional (kr):.
Kr=0.072EsBH 2

H= pies
K= 186,101.56 kips/ pie

Kr= 276,919.13 ton-m/rad
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ANALISIS DE LA ZAPATA DEL ESTRIBO SUR.
Ecuacion general que representa la matriz de rigidez de la zapata:
K=op Ko

donde .
Ko: Matriz de rigidez considerando traslacion, rotacion y torsion

Los elementos que componen la matriz K estan dados por:
Ki1=[GB / (2 - V)] [6.8A%% +2.4][1 +{0.33 + 1.34/ (1+ 1)} n** ]
K22= Ki1+ 0.8 GB [ L —1][1 +{0.33 + 1.34/ (1+ 1)} n®?]
K33=[GB/(1-v)][3.1 %75 +1.6][1 +(0.25 +0.25/ 1) n %]
Kas=[GB?/(1-v)][3.21 +0.8][1+ 0 + 1.6/ (0.35+A)} 1’ ]
Kss = [GB/ {1 - )] [3.73A%* +0.27] [1+ n + 1.6/ ( 0.35+ % )} n?]
K6 = 16GB[4.25 A 2+ 0.46] [1 + (1.3 + 1.32/1)n *?)

Donde:
K11, K22 y K33 son las rigideces traslacionales en los ejes X, Yy Z

Ka4, K55y Ke6 son las rigideces rotacionales en los ejes X, Yy Z
G: Médulo de cortante de! suelo.

v : Relacién de Poisson.

A :Relacién L/ B.

7 : Relacién E/ B.

L, B y E son las dimensiones de la zapata.

"Para el tipo de suelo modelado se tienen las propiedades mecanicas sigutentes:

G =| 37,360.00 |ton / m2

G= 7,652.49 kips / pie2

v=| 0.25 |
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Dimensiones de la Zapata:

2L = 1924 |m —> L= 3156  pies
2B =m —_—> B= 7.60 pies
E= 0.50 m —_—> E= 1.64 pies

Las ecuaciones que relacionan el Médulo de Elasticidad con el namero de golpes
de la prueba de penetracion estandarad (STP) son:

G = 209.5N 99, para N<100 golpes

G = 309N °¢ | para N>100 golpes
Estas ecuaciones son representativas de los suelos del Area Metropolitana de San

Salvador. El valor de G esta dado en Ton / m2.

CALCULO DE LAS RIGIDECES TRASLACIONALES Y ROTACIONALES.

Al sustituir valores se tiene:

A= 416
n = 0.22
K11 = 1,778,657.77 kips / pie

= 1,950,788.60 kips / pie

Kaz= 898,172.29 kips/ pie
K44 = 64,710,985.04 Kips - pie / rad
Kss = 515,596,316.68 kips - pie frad

Ke6= 10,553,964,159.02 kips - pie/rad



Los valores de las constantes derea

SAP2000 son:

Ki1=

Kz2=

Kaz=

Kas=

Ks55=

Kee =

2,646,642.76
2,902,773.44
1,336,480.37
29,347,385.51
233,830,529.10

4,786,378,303.41

ccion del suelo que se utilizaran en el programa

ton/m

ton/m

ton/m

ton-m/{ rad

ton-m/rad

ton-m/rad
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ANALISIS DE LA INTERACCION SUELO-ESTRUCTURA.

DATOS DE ENTRADA.
PUENTE: | MONSERRAT |
UBICACION: | ZONA | |

El perfil estratigrafico representativo del subsuelo para la Zona | tiene las propieda-

des mostradas en las Tablas No.5.3 y No.5.4 del estudio de Microzonificacion.
ANALISIS DEL ESTRIBO NORTE.

Posicion de resortes a un tercio de |a altura del estribo, medida desde la parte su-

perior de la zapata.

El Médulo de Elasticidad del suelo en el relleno posterior del estribo segun la prde-

"ba de compresidn triaxial para suelos compactados en el laboratorio es de: 6290

ton / m2. El tipo de suelo utilizado en el relleno posterior es Limo Arenoso (ML) si-

milar al encontradao en el AM.S.S.

Rigidez traslacional (ks):
Ks=0425EsB

B=[ 361 ]pies
Modulo de Elasticidad —» Es= 1,308.77 |kips / pie2
{segln prueba triaxial para ML)
Ks= 2,007.98 kips / pie
Ks= 2,987.87 ton/m

Rigidez rotacional (kr):
Kr=0.072EsBH ?

H= pies
Kr= 552,475.63 Kips ! pie

Kr= 822,083.73 ton-m/rad
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ANALISIS DE LA ZAPATA DEL ESTRIBO NORTE.

Ecuacién general que representa la matriz de rigidez de ia zapata:

donde :

K=aBKo

Ko: Matriz de rigidez considerando traslacion, rotacion y torsion

Los elementos que componen la matriz K estan dados por: -

Donde:

Ki1=[GB/(2- V)] [6.8 2985 + 2.4][1 +{0.33 + 1.34/ (1+ 1)} n °8]
K22 = K11+ 0.8 GB [ A - 1]{1 +{0.33 + 1.34/ (1+ &)} n%¥]
K33=[GB/(1-v)][3.1A%7 +1.6][1 +(0.25+0.25/1) "]
Kas=[GB?/(1- V] [3.2A +0.8] {1+ n+ 1.6/( 035+ 1)} n®]
Ks5=[GB>/(1-v)] [3.73A2*+027][1+n+1.6/(0.35+1* )} n?]

Kes = 16GB°[4.25 A2 + 0.46] [1 + (1.3 + 1.32/ 1) n *¥]

K11, K22 y K33 son las rigideces traslacionales en los ejes X, Yy Z
Kaa, K55y Kss son-las rigideces rotacionales en los ejes X, Yy Z
G: Médulo de cortante del suelo.

v : Relacién de Poisson.

A :Relacién L/ B.

n : Relacion E/B.

L, B y E son las dimensiones de la zapata.

Para el tipo de suelo modelado se tienen las propiedades mecanicas siguientes:

G=| 37,360.00 [ton/m2

G= 7,652.49 Kips f pie2

v=| 0.25 |
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Dimensiones de la Zapata:
2l = m —> L= 3484 pies
2B=[__ 667 |m — B= 1094  pies
E =m _— > E= 1.64 pies

L as ecuaciones que relacionan el Madulo de Elasticidad con el numero de golpes
de la prueba de penetracion estandarad (STP) son:

G = 209.5N 28, para N<100 golpes

G = 309N %9 |, para N>100 golpes
Estas ecuaciones son representativas de los suelos del Area Metropolitana de San
Salvador. El valor de G esta dado en Ton / m2.
CALCULO DE LAS RIGIDECES TRASLACIONALES Y ROTACIONALES.

Al sustituir valores se tiene:

A= 3.18

n= 0.15
K11 = 2,147,631.30 Kips / pie
K22 = 2,314,809.44 kips / pie
K3z= 1,075,927.85 kips/pie
Kaa = 148,899,406.52 kips - pie / rad
Kss= 810,184,211.96 kips - pie / rad

Kes= 15,357,000,244.18 kips - pie / rad



Los valores de las constantes de reaccion del suelo que se utilizaran en el programa

SAP2000 son:

Ki1=

Kzz=

Kaa=

Kaa=

Ks5=

Kee =

3,195,675.38
3,444,436.44
1,600,980.64
67,528,075.52
367,430,481.61

6,964,625,861.08

ton/m

ton/m

ton/m

ton-m/rad

ton -m/ rad

ton-m/rad
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ANALISIS DE LA INTERACCION SUELO-ESTRUCTURA.

DATOS DE ENTRADA,
PUENTE:|__ TENNESSE B
UBICACION: | ZONA IV |

El perfil estratigrafico representativo de! subsuelo para la Zona IV tiene las propieda-

des mostradas en las Tablas No. 5.3y No. 5.4 del estudio de Microzonificacion.
ANALISIS DE LOS ESTRIBOS.

Posicién de resortes a un tercio de ia altura del estribo, medida desde la parte su-

perior de la zapata. |

E] Médulo de Elasticidad del suelo en el relleno posterior del estribo segun la prue-

ba de compresion triaxiél para suelos compactados en &l laboratorio es de: 6290

ton / m 2 Ei tipo de suelo utilizado en el relleno posterior es Limo Arenoso (ML) si-

milar al encontradao en el AM.S.S.

Rigidez traslacional (ks):
Ks=0.425EsB

5= [ 328 lpies
Modulo de Eldsticidad ——»  Es=[__1,308.77 Jkips / pie ?
(segtin prueba triaxial para ML)

Ks= 1,824.43 kips / pie

Ks= 2,714.74 ton/m
Rigidez rotacional (kr):
Kr=0.072 EsBH?

= TG% Jpies

Kr= 31,279.92 Kips/pie

Ki= 46,544.52 ton-m/rad



La ecuacién general que representa la matriz de rigidez de la zapata sera utilizada
para representar el suelo en la base de los estribos:
K=apKo
donde :
Ko: Matriz de rigidez considerando trastacion, rotacion y torsion
Los elementos que componen la matriz K estén dados por :
K11=[GB/(2-v)] [6.8 %% +2.4][1+{0.33 +1.34/ (1+ 1)} n°7
K22 = K11+ 0.8 GB[A— 1][1 +{0.33 +1.34/ (1+ )} n°7
K33=[GB/{(1-W][3.1A%7°+16][1+(0.25 +025/2)1n%9
Kas=[GB3/(1-v)][3.2A +0.8][1+n+1.6/(0.35+4)} 17
Kss=[GB3/ (1-v)] [3.731%%+0.27] f1+ n+167/{035+293n %

Kes = 16GB %4.25 1.2 + 0.46][1 + (1.3 + 1.32/2) n*%

Donde:
K11, K22 y K33 son ias rigideces traslacionales en los ejes X YyZ

K44, K55y Kes son las rigideces rotacionales en los ejes X, Y'y Z
G: Médulo de cortante del suelo.

v : Relacion de Poisson.

A:Relacion L/ B.

1 : Relacion E/ B.

L, B y E son las dimensiones de la zapata.

Para el tipo de suelo modefado se tienen las propiedades mecanicas siguientes:

G=| 4,326.00 Jton/m2

G= 886.10 Kkips/ pie2

v=[ 025 !
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Dimensiones del estribo:

2L=[ 924 |m —> L= 1516  pies
2B = 1.00 m — > B= 1.64 pies
E= 0.50 m e E= 1.64 pies

Las ecuaciones que reiacionan el Modulo de Elasticidad con el nimero de golpes

de la prueba de penetracion estandarad (STP) son:

G = 209.5N %3, para N<100 golpes

G = 309N %2 | para N>100 golpes

Estas ecuaciones son representativas de los suelos del Area Metropolitana de San

Salvador. El valor de G esté dado en Ton/ m2.

CALCULO DE LAS RIGIDECES TRASLACIONALES Y ROTACIONALES.

Al sustituir valores se tiene:

A= 9.24

n= 1.00
K11 = 88,491.61 kips / pie
Ka2= 102,490.21 kips / pie
K3z= 44 625,53 kips / pie
K44 = 343,236.30 kips - pie /rad

K55 = 8,089,106.891 kips - pie / rad

Kes= 150,979,172.02 Kips - pie/rad
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Los valores de las constante
SAP2000 son:
K=
K=
Ka=
Kaa=
Ks5=

Kes =

Dimensiones del aleton:

2
28 - 076 ]
o

s de reaccion del suelo que se utilizaran en el programa

134,675.52 ton/m
152,5605.43 tonim
66,402.80 ton/m
155,862.72 ton-m/rad
3,668,629.21 ton-m /rad
68,471,279.83 ton-m {rad
m S L= 7.38 pies
m —> B= 1.25 pies
m —> E= 1.64 pies

CALCULO DE LAS RIGIDECES TRASLACIONALES Y ROTACIONALES.

Al sustituir valores se tiene:

Kaz=

K44 =

Kss =

Ks6 =

5.92

1.32
58,422.40
65,608.19
26,856.22
168,195.49
2,002,664.92

26,921,883.04

kips / pie
kips { pie
kips / pie
kips - pie / rad
kips - pie / rad

kips - pie / rad
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SAP2000 son:

K55 =

Kes =

86,932.54
97,624.99
39,962.05
76,279.13
908,238.06

12,209,470.77

Los valores de las constantes de reaccion del suelo que se utilizaran en el programa

ton/m

ton/m

ton/m

ton - mf rad

ton - m/ rad

ton - m{ rad
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ANALISIS DE LA PILA CENTRAL.
La ecuacion general que representa la matriz de rigidez de |a zapata sera utilizada
para representar el suelo en la base de 1a pila:
K=cop Ko
donde :
Ko: Matriz de rigidez considerando traslacién, rotacion y torsidn
Los elementos que componen la matriz K estan dados por ;

K11 =[GB /(2 - v)] [6.8 A% +2.4][1 +{0.33 +1.34/ (1+ M)} |

Kzz = K11+ 0.8 GB [ A — 1][1 +{0.33 + 1.34/ (1+ 1)} 1]

Ka3=[GB/(1-v)][3.11%°+1.6][1+(0.25+025/1) n°#]

Kaa = [GB® / (1-v)] [3.24 +0.8] [1+ 71+ 1.6/ (0.35+ 1)} n’]

Kss = [GB? /(1 -] [3.73A%* +0.27] [1+ 1 + 1.6/ (0.35+1*)) n?y
Kes = 16GB%[4.25 A2% + 0.46] [1 + (1.3 + 1.32/2) 1 *°)

Donde:
K11, K22 y K33 son las rigideces traslacionales en josejes X, YyZ

Kaa, Kss y Kes son las rigideces rotacionates en los ejesX, YyZ
G: Médulo de cortante del suelo.

v : Relacion de Poisson.

% : Relacién L/ B.

1 : Relacion E / B.

L, By E son las dimensiones de la zapata.

Para el tipo de suelo modelado se tienen las propiedades mecénicas siguientes:

G=[ 639000 Jton/m2

G= 1308.87 kips / pie2

v=| 0.25 |




Dimensiones de la Zapata:

oL=[_5650_ |m —> L= 902  pies

m > B= 7.02 pies

4.28
E=[ 100 Jm —> E= 328 pies

Las ecuaciones que relacionan el Médulo de Elasficidad con el nimero de golpes
de la prueba de penetracion estandarad (STP) son:

G = 209.5N %9, para N<100 golpes

G = 309N %° | para N>100 golpes
Estas ecuaciones son representativas de los suslos del Area Metropolitana de San
Salvador. El valor de G esta dado en Ton/m2.
CALCULO DE LAS RIGIDECES TRASLACIONALES Y ROTA(",IONALES.

Al sustituir valores se tiene:

A= 1.28

n= 0.47
Ki1 = - 191,049.14 kips / pie
Kzz2= 194,189.74 kips/ pie
K3z = 81,282.92 kips/ pie

Kd4 = 3,904,178.09 kips - pie / rad
K55 = 5,198,549.93 kips - pie / rad

Kes= 131,031,5690.88 Kips - pie/rad
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Los valores de las constantes de reaccion del suelo que se utilizaran en el programa

SAP2000 son:

Ki1=

Kaz2=

Kaz=

K44 =

Kss=

Kes =

284,281.12
288,954.33
120,948.99
1,770,602.31
2,357,619.01

59,424,757.77

ton/m

ton/m

ton/m

ton-m/rad

ton-m/rad

ton-m/rad
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ANALISIS DE LA INTERACCION SUELO-ESTRUCTURA.

DATOS DE ENTRADA.

PUENTE:| SANANTONIO |

UBICACION: | ZONA Il !

El perfil estratigrafico representativo del subsuelo para la Zona If tiene las propieda-

des mostradas en las Tablas No. 5.3 y No. 5.4 del estudio de Microzonificacién.
ANALISIS DEL ESTRIBO A1.

Posicién de resortes a un tercio de la altura del estribo, medida desde ia parte su-

perior de la zapata.

£] Médulo de Elasticidad del suelo en el rellenc posterior del estribo segun la prue-

ba de compresitn triaxial para suelos compactados en el [aboratorio es de: 6240

ton / m2. El tipo de suelo utilizado en el relleno posterior es Limo Arenoso (ML) si-

milar al encontradao en el AM.S.S.

Rigidez traslacional (ks):
Ks=0.425EsB

B=[_ 459 |pies
Modulo de Elasticidad —» Es= 1,308.77 |kips / pie2
(segiin prueba triaxdal para ML)
Ks= 2,553.08 kips/ pie
Ks= 3,798.99 ton/m

Rigidez rotacional (kr):
Kr=0.072 EsBH?

H= pies
Kr= 169,737.37 kips/ pie

Kr= 252,569.20 ton-m/rad
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ANALISIS DE LA ZAPATA DEL ESTRIBO A1.
Ecuacion general que representa la matriz de rigidez de la zapata:
K=afp Ko

donde :
Ko: Matriz de rigidez considerando traslacion, rotacion y torsion

Los elementos que componen fa matriz K estan dados por:
K11 =[GB/ (2- V)] [6.8 1°%° + 2.4] [1 +{0.33 + 1.34/ (1+ M)} 1%
K22 = Ki1+ 0.8 GB [A—1][1 +{0.33 + 1.34/ (1+ 1)} n"°]
Kaa=[GB/(1-v)][3.12%°+1.6][1+(0.25+0.25/2)n 08
Kaa=[GB3/(1-v)] [32A +0.8] [1+n+16/(0.36+ 1)} n?1
Kss=[GB3/(1-v)][3.732%* +0.27] {1+ n+1.6/(0.35+ A* a2l
Kes = 16GBY[4.26 1 2¥+ 048] [1 + (1.3 +1.32/2) n 99

Donde:
K11, K22 y K33 son las rigideces traslacionales enlos ejes X, Yy Z

Ka4, Ks5 y Kes son las rigideces rotacionales en losejes X, YyZ
G: Madulo de cortante del suelo.

v : Relacion de Poisson.

A : Relacién L/ B.

n: Relacién E/ B.

L, B y E son las dimensiones de la zapata.

Para el tipo de suelo modelado se tienen las propiedades mecanicas siguientes:

G=| 8,339.00 |ton /m2

G= 1,708.09 kips/ pie2

v=[ 025 |




Dimensiones de la Zapata:

2L = m —> L= 1591  pies
2B = 4.50 m > B= 7.38 pies
E= 100 |m —> E= 3.28 pies

Las ecuaciones que relacionan el Médulo de Elasticidad con el nGimero de golpes
de la prueba de penetracion estandarad (STP) son:

G = 209.5N %9, para N<100 golpes

G = 309N %9 |, para N>100 golpes
Estas ecuaciones son representativas de los suelos del Area Metropolitana de San
Salvador. El valor de G esta dado en Ton/m2.
CALCULO DE LAS RIGIDECES TRASLAGIONALES Y ROTACIONALES.

Al sustituir valores se tiene:

A= 2.16
n= 0.44
Ki1= 318,909.32 Kips/ pie
K2z = 335,164.23 kips/ pie
K33 = 142,502.27 kips/ pie
K44 = 8,561,084.53 kips - pie/rad

Ks5 = 24 069,842.22 kips - pie / rad

Kes= 599,241,220.95 kips - pie/rad
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Los valores de las constantes de reaccion del suelo que se utilizaran en el programa

SAP2000 son:

Ki1=

Kaz=

Kiz=

Kaa=

Ks5 =

Kes =

474,637.08
498,724.37
212,043.37
3,882,986.18
10,916,028.22

271,764,726.05

ton/m

ton/m

ton/m

ton - m/ rad

ton-m/rad

ton - m/ rad
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ANALISIS DE LA INTERACCION SUELO-ESTRUCTURA.

DATOS DE ENTRADA.

PUENTE:} SANANTONIO |

UBICACION: | ZONA I ]

El perfil estratigrafico representativo del subsuelo para la Zona |l tiene las propieda-

des mostradas en las Tablas No. 5.3 y No. 5.4 del estudio de Microzonificacion.
ANALISIS DEL ESTRIBO A2,

Posicion de resortes a un tercio de la altura del estripo, medida desde la parte su-

perior de la zapata.

E1 Modulo de Elasticidad del suelo en el relleno posterior del estribo segtn la prue-

ba de compresion triaxial para suelos compactados en el laboratorio es de: 6290

ton / m2. El tipo de suelo utilizado en el relleno posterior es Limo Arenoso (ML) si-

milar al encontradao en el AM.S.S.

Rigidez trasiacional (ks):
Ks=0425EsB

B= pies
Modulo de Elasticidad —» Es=| "1,308.77 |kips / pie2
{segln prueba triaxial para ML)
Ks= 2,553.08 kips f pie
Ks= 3,798.98 ton/m

Rigidez rotacional (kr):
Kr=0.072 EsB H?

H= 19.81 pies
Kr= 169,737.37 kips/pie

Kr= 252,569.20 ton-m/rad



ANALISIS DE LA ZAPATA DEL ESTRIBO A2.

Ecuacion general que representa |a matriz de rigidez de la zapata:

donde :

Los ele

Donde:

K=of Ko

Ko: Matriz de rigidez considerando traslacién, rotacién y torsion

mentos que compenen la matriz K estéan dados por :

Ki1=[GB/(2-v)] [6.8A°%+2.4][1+{0.33 +1.347 (1+ )} n %%
Koz = K11+ 0.8 GB [ A — 1] [1 +{0.33 + 1.34/ (1+ M)} n°%]
Ka3=[GB/{1-v)]{3.1 2%+ 16][1+(0.25+025/A)n 081

Kas=[GB/ (1 -V)] [B.24+0.8][1+ n+16/(0.35+2)} n?]

Kss = [GB®/(1-v)] [3.73 2249+ 027] 1+ n+1.6/(0.35+ 2 ) n?

Kes = 16GB%[4.25 A 2+ 0.46] [1 + (1.3 +1.32/3)n 091

K11, K22 y K33 son las rigideces trasiacionales enlos ejes X, Yy Z
Kas, Kssy Kes son las rigideces rotacionales en los ejes X, Yy Z
G- Madulo de cortante del suelo.

v : Relacion de Poisson.

»:Relacién L/ B.

1 : Relacion E/ B.

L, By E son las dimensiones de la zapata.

Para el tipo de suelo modelado se tisnen las propiedades mecanicas siguientes:

G=[ 8,330.00 jton / m2

G= 1,708.09 kips / pie2

v=[ 025 1
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Dimensiones de la Zapata:

2L= 9.70 m — > L= 15.91 pies
2B = m > B= 6.56 pies
E =m —_—> E= 3.28 pies

Las ecuaciones que relacionan el Médulo de Elasticidad con el numero de golpes
de la prueba de penetracion estandarad (STP} son.

G = 209.5N 99, para N<100 golpes

G = 309N %8 | para N>100 goipes
Estas ecuaciones son representativas de los suelos del Area Metropolitana de San

Salvador. El valor de G esta dado en Ton/ m2.

CALCULO DE LAS RIGIDECES TRASLACIONALES Y ROTACIONALES.

Al sustituir valores se tiene:

A= 243
n= 0.50
Kii= 306,336.70 kips / pie

= 324,407.42 Kips / pie
Kaz= 137,046.89 kips / pie
Kaa= 6,991,047.24 Kips - pie / rad
Kss= 23,0680,035.45 kips - pie /rad

Kes= 578,758,440.90 kips - pie/rad
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Los valores de las constantes de reaccion del suelo que se utilizarén en el programa

SAP2000 son:

K11= 455,829.00
Kz2= 482,718.24
Kaz= 203,925.77
Kaa= 3,170,542.96

Kss=  10,458,065.96

Kes= 262,475,483.40

ton/m

ton/m

ton/m

ton-m/rad

ton -m/rad

ton-m/rad
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ANALISIS DE LA ZAPATA DE LA PILA CENTRAL.

Ecuacion general que representa la matriz de rigidez de |a zapata:

donde :

K=cop Ko

Ko: Matriz de rigidez considerando traslacion, rotacion y tarsién

Los elementos que componen fa matriz K estan dados por :

Donde:

K11=[GB /(2 - v)] [6.8 A%%° +2.4][1 +{0.33 + 1.34/ (1+ x')} 1%
K22 = K11+ 0.8 GB [ A~ 1][1 +{0.33 + 1.34/ (1+ 1)} n°°]
K33=[GB/(1-v)][3.12%7+1.6][1 + (025+0.25/2)n "%
Kas=[GB3/(1-v)] [3.2A + 0.8] [1+ 1+ 1.6/ (0.35+ 1)} n’]
Kss=[GB 3/ (1-v)] [3.733 24+ 0.27] [1+ n + 1.6/ 0.35+ 1% )} n?]

Kes = 16GB3[4.25 1 2+ 0.46] [1 + (1.3 +1.32 /1) n °?]

K11, K22 y K33 son las rigideces traslacionales en los ejes X, Y y_Z
Ka4, K55y K66 son las rigideces rotacionales enlos ejes X, Yy Z
G: Mddulo de cortante del suelo.

v : Relacién de Poisson.

% :Relacién L/ B.

7 : Relacién £/ B.

L, B y E son las dimensiones de la zapata.

Para el tipo de suelo modelado se tienen las propiedades mecanicas siguientes:

G=| 8,339.00 [ton / m2

G= 1,708.09 kips/ pie2

v 025 }
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Dimensiones de la Zapata:

2L =m E— L= 9.84 pies
2B=[ _ 500 |m —> B= 820 pies
E= 1.00 m g E= 3.28 pies

Las ecuaciones que relacionan el Madulo de Elasticidad con el nimero de golpes
de la prueba de penetracién estandarad (STP) san:

G = 209.5N 99, para N<100 golpes

G = 308N ¢ | para N>100 golpes
Estas ecuaciones son representativas de los suelos deJ Area Metropolitana de San
Salvador. El valor de G esta dado en Ton/ m2.
CALCULO DE LAS RIGIDECES TRASLACIONALES Y ROTACIONALES.

- Al sustituir valores se tiene:

’;_
A= 1.20
n = 0.40
Ki1= 272,598.99 kips/ pie

= 275,852.11 kips / pie

K33 = 117,488.01 Kips/pie
K44 = 7,168,271.00 Kips - pie / rad
Ks5 = 8,890,268.68 kips - pie / rad

Kes= 219,852,227.48 Kips - pie/rad
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Los valores de las constantes de reaccion del suelo que se utilizaran en el programa

SAP2000 son:

Ks5=

Kes=

405,627.30
410,467.93
174,822.15
3,250,916.55
4,031,867.88

99,706,225.61

tonfm

ton/m

ton/m

ton-m/ rad

ton-m/{rad

ton -m/rad



ANALISIS DE LA INTERACCION SUELO-ESTRUCTURA.

DATOS DE ENTRADA.
PUENTE:| JUAN BERTIS B
UBICACION: | ZONA Il |

E! perfil estratigrafico representativo del subsuelo para la Zona 1l tiene las propieda-

des mostradas en las Tablas No.5.3 y No.5.4 del estudia de Microzonificacion.
ANALISIS DE LOS ESTRIBOS NORTE Y SUR.

Posicién de resortes a un tercio de la altura del estribo, medida desde la parte su-

perior de |la zapata.

El Médulo de Elasticidad del suelo en el relleno posterior del estribo segun la prue-

ba de compresion triaxial para suelos compactados en el laboratorio es de: 6290

ton / m2. El tipo de suelo utilizado en el relleno posterior es Limo Arenoso (ML) si-

mitar al encontradao en el AM.S.S.

Rigidez traslacional (ks):.
Ks=0425EsB

B=[ 361 jples
Modulo de Elasticidad —» Es= 1,308.77 |kips / pie2
(segin prueba triaxial para ML)
Ks= 2,007.98 kips/pie
Ks= 2,987.87 ton/m

Rigidez rotacional (kr):
Kr=0.072 EsB H?

H= pies
Kr= 36,370.07 kips/pie

Kr= 54,118.66 ton-m/rad
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La ecuacién general que representa la matriz de rigidez de la zapata sera utilizada

para representar el suelo en la base de los estribos:

donde :

K=o Ko

Ko: Matriz de rigidez considerando traslacidn, rotacion y torsion

Los elementos que componen la matriz K estan dados por

Donde:

K11=[GB/ (2 - v)] [6.8 %%+ 2.4] [1 + {0.33 + 1.34/ (1+ 1)} n®%]
K22 = K11+ 0.8 GB [ A - 1] [1 +{0.33 + 1.34/ (1+ 1)} 19
Kaz=[GB/(1-v)][3.1 2975+ 1.6] [t + (0.25 +0.25/1) n*’]
Ka4=[GB3/(1-v)] [3.2A +0.8][1+n+ 1.6/ (0.35+ L)} 1]

Kss = [GB3/ (1-v)] [B.73A2*+0.27][1+ n + 1.6 1 0.35+1*)} n 4

Kee = 16GB %4.25 125 + 0.46] [1 + (1.3 + 1.32/2) 1]

K11, K22 y K33 son las rigideces traslacionales en los ejes X YyZ
Kaa, Kssy Kes son las rigideces rotacionales en los ejes X, Yy Z
G: Médulo de cortante del suelo.

v : Relacién de Poisson.

#: Relacién L/ B.

n: Relacidn E/B.

L, B y E son las dimensiones de la zapata.

Para el tipo de suelo modelado se tienen las propiedades mecanicas siguientes:

G =| 4,232.00 jton/ m2

G= 866.85 Kips/pie2

v=| 0.25 |
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Dimensiones del estribo:

2L= 15.70 m —> L= 25.76 pies
2B = 1.10 m . B= 1.80 pies
E= 1.25 m —> E= 4.08 pies

Las ecuaciones que relacionan el Modulo de Elasticidad con el nimero de golpes

de la prueba de penetracion estandarad (STP) son:

G = 209.5N 99, para N<100 golpes

G = 309N %? |, para N>100 golpes

Estas ecuaciones son representativas de los suelos del Area Metropolitana de San

Salvador. El valor de G esta dado en Ton/ m2.

CALCULO DE LAS RIGIDECES TRASLACIONALES Y ROTACIONALES.

Al sustituir valores se tiene:

A= 14.28

n = 2.26
Kit= 152,986.53 Kips/ pie
= 182,940.45 kips/ pie
Kas= 76,957.81 kips / pie

Kea= 4,154,396.55 kips - pie /rad
Kss= 188,411,588.71 kips - pie/ rad

Kes= 911,942,060.76 kips - pie/ rad
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Los valores de las constantes de reaccion del suelo que se utilizaran en el programa

SAP2000 son:
Ki11= 227643.96 ton/m
K2z2= 272,215.39 ton/m
Kaz= 114,613.23 ton/m

-~ Kag= 1,884,080.07 ton-m/rad

Kss= 85447,432.52 ton-m/rad

]

Kes= 413,579,165.88 ton-m/rad

Dimensiones del aletdn:

2L={ 130 Im —> L= 2.13 pies
28=[ 030 |m —> B= 049  pies
. E= m —P> E= 1.67 pies

CALCULO DE LAS RIGIDECES TRASLACIONALES Y ROTACIONALES.

Al sustituir valores se tiene:

A= 4.33
n= 3.40
Ki1= 29,032.86 kips/ pie

= 31,930.68 kips /pie

Kaz= 11,289.30 Kips / pie
K44 = 89,423.22 Kips - pie { rad
- K55 = 701,612.91 Kips - pie /rad

Ke6 = 1,491,814.64 Kips - pie / rad
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Los valores de las constantes de reaccion del suelo que se utilizaran en el programa

SAP2000 son:

Ki1= 43,200.90 ton/m
K22= 47,512.85 ton/m
Kaa= 16,798.48 ton/m
Kaa= 40,554.75 ton-m/rad
Kss= 318,191.79 ton-m/rad

Kes = 676,559.93 ton-m/rad
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ANALISIS DE LA ZAPATA DE LA PILA CENTRAL.
Ecuacion general que representa ia matriz de rigidez de |a zapata:
K=apKo

donde :
Ko: Matriz de rigidez considerando traslacion, rotacion y torsién

Los elementos que componen fa matriz K estan dados por .
K11=[GB/(2-V)] [6.84°%+2.4][1 +{0.33 +1.34/ 1+ 2)} n°9
Koz = Kit+ 0.8 GB [A— 1111 +{0.33 +1.34/ (1+ M} 1°°]
K3s=[GB/(1-v)][3.1A%7+1.6][1+(025+0.25/4)n 08
Ka4=[GB%/(1-V)][3.2A +0.8][1+n+1.6/(035+ 1)} ]
Ks5=[GB®/ (1-V)] [3.73 174+ 0.27] [T+ n + 1.6/ (0.35+ AYn?
Kes = 16GB[4.25 12 + 0.46] [1 + (1.3 + 1.32/2) "]

Donde:
K11, K22 y K33 son las rigideces trasiacionales enlos ejes X, Yy Z |

Ka4, K55y Kes son las rigideces rotacionales en losejes X, YyZ
G: Madulo de cortante del _suelo.

v : Relacion de Poisson.

2 : Relacion L / B.

71 : Relacién E/ B.

L, By E sonlas dimensiones de la zapata.

Para el tipo de suelo modelado se tienen las propiedades mecdanicas siguientes:

G =| 13,440.00 |ton / m2

G= 2,752.93 kips / pie2

v=f 0.25 B
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Dimensiones de la Zapata:

2= 1500 _|m —> L= 2461  pies
2B=[ _460 |m — B= 755  pies
E= m _—> E= 492 pies

Las ecuaciones qué relacionan el Madulo de Elasticidad con el nimero dé golpes
de la prueba de penetracion estandarad (STP) son:

G = 209.5N 99, para N<100 golpes

G = 309N %9 | para N>100 goipes

Estas ecuaciones son representativas de los suelos dei Area Metropolitana de San

Salvador. El valor de G esta dado en Ton fm2.

CALCULO DE LAS RIGIDECES TRASLACIONALES Y ROTACIONALES.

Al sustituir valores se tiene:

A= 3.26
ns= 065
Ki1= 688,954.78 kips/pie

= 743,732.34 Kips/ pie
K3z = 311,324.06 kips/ pie
Kas = 25,977,208.39 kips - pie /rad
Kss=  129,372,734.72 Kips - pie / rad

Kes= 3,164,412,286.29 Kips - pie /rad



Los valores de las constantes de reaccion del suelo que se utilizarén en el programa

SAP2000 son:
Ki1= 1,025,164.72 ton/m
K22= 1,106,673.72 ton/m
K= 4863,250.20 ton/m
- . Kas= 11,781,046.89 ton-m/rad
- Kss= 58,672,442.05 ton-m/rad

Kes= 1,435107,612.83 ton-m/rad

298-1



300

5.4.4. RESULTADOS OBTENIDOS.

El programa SAP2000 determina para cada modelo, los periodos naturales que se han
indicado en el analisis, las razones modales de masa participante para cada unoc de los
periodos naturales, y tas correspondientes deformadas modales de cada uno de los modos de
vibracion. Estos resultados son obtenidos utilizando un analisis EIGEN-VECTOR.

Posteriormente el programa calcula los esfuerzos y deformaciones en todos los elementos

- que componen el puente para cada uno de los casos time-history definidos. Estos resultados
pueden ser visualizados desde la interface gréfica del programa o en el archivo con extension
“.OUT".

Los resultados obtenidos, considerando y sin considerar la interaccion suelo-estructura,
para cada modelo se presentan a continuacion en el siguiente orden:

a) Una tabla donde se muestran las razones modales de masa participante para [os

primeros veinte pericdos naturales de los puentes.

b) Las deformadas modales para los primeros cuatro modos de vibracion de los puentes.

I

c) La variacién de los esfuerzos que se generan para cada historia en los estribos, las
vigas, la pila y Ia [osa de los puentes.

d) Los diagramas de esfuerzos en los elementos principales de los puentes, tales como
los estribos, las vigas, la pila y la losa de la componente mas desfavorable en cada
historia.

e) La variacion del desplazamiento a través del tiempo en la parte supericr de la pila, en

la direccién transversal de cada uno de los puentes, para cada historia.

Los resultados del andlisis lineal que se presentan para cada puente seran estudiados en el
siguiente capitulo. Ademéas se hard una comparacion entre los analisis considerando y sin

considerar [a interaccian suelo-estructura.



MODELO No. 1 PUENTE DE CALIBRACION

ANALISIS LINEAL

—

TABLA No. 5.5 RAZONES MODALES DE MASA PARTICIPANTE

MODOS INDIVIDUALES (PORCENTAJE) SUMA ACUMULATIVA (PORCENTAJE)
MODO PERIODO UX Uy UZ UXx Uy Uz

1 0.81504 0.0000 0.0000 0.0000 0.0000 0.0000 0.0000
2 0.79900 0.0313 0.0000 0.0000 0.0313 0.0000 0.0000
3 0.60659 0.0000 7.1071 0.0037 0.0313 7.1071 0.0037
4 0.56015 0.0000 0.0004 53.8778 0.0313 7.1075 53.8815
5 0.31493 0.0000 58.7408 0.0000 0.0313 65.8484 53.8815
6 0.27894 0.0000 0.0000 0.0000 0.0314 65.8484 53.8815
7 0.25684 0.0000 0.0000 0.0000 0.0314 65.8484 53.8816
8 0.25536 0.0863 0.0001 0.0000 0.0977 65.8485 53.8816
g 0.23632 0.0000 0.0178 0.0000 0.0977 65.8662 53.8816
10 0.21303 0.0000 0.0000 0.0154 0.0977 65.8662 53.8970
11 0.14404 0.0004 0.0000 0.0004 0.0982 66.8663 53.8974
12 0.13438 0.0012 2.1641 0.0004 0.0984 68.0303 53.8975
13 0.13019 0.0422 0.2868 0.0022 0.1416 69.0171 53,8997
14 0.12934 1.4619 0.0208 0.0003 1.6035 69.0380 53.8999
16 0.11584 0.0007 0.0002 10.8723 1.6042 £69.0382 64.7722
16 0.09213 0.4006 0.0002 0.0001 2.0048 69.0384 84.7723
17 0.09161 0.1050 0.0002 0.0002 2.1097 69.0386 64.7725
18 0.09180 70.6681 0.0000 0.0000 72.7778 69.0386 64.7725
19 0.08676 0.0025 0.0673 0.0002 72.7803 69.1059 64.7727
20 0.08100 1.7675 0.0000 0.0000 74.5478 69.1059 64.7728

LOE
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FIGURA No. 5.62 DEFORMADAS MODALES DEL PUENTE DE CALIBRACION.

M ET

Mode | Period 0.8150 seconds

A. DEFORMADA MODAL PARA T, = 0.8150 Seg.

i Mode 2 Period 0.7990 seconds

Eaf= 3

B. DEFORMADA MODAL PARA T; = 0.7990 Seg.
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DEFORMADAS MODALES DEL PUENTE DE CALIBRACION. (CONT)

. Mode 3 Penod B.6066 seconds Bl i3

C. DEFORMADA MODAL PARA T, = 0.6066Seg.

* Mode & Period 0.5602 seconds

D. DEFORMADA MODAL PARA T, = 0.5602 Seg.



PUENTE DE CALIBRACION

VARIACION DE ESFUERZOS EN LOS ESTRIBOS

304

COMPONENTES DZ ESFUERZO x103 (Ton/m 2)

LHISTORIA | REGISTRO $11 §22 833 S12 513 523
HIST max IGN 1.2-1.6 0.60-0.72 0.26 - 0.39 0.24 -0.3C 1.36-153 | 0.21-0.245
HIST min*® IGN 2.00-1.75 0.60-0.50 0.39-026 | 0.36-0.315 0.88 - 0.66 0.30- 0.25
HIST max CIG 3.835-4.40 0.98-1.12 0.48 -0.72 0.63-0.72 2.45-2.80 0.49 - 0.56
HIST min* ClG 4.55-3.90 1.12-0.98 0.86 - 0,72 0.63 - 0.54 3.16-2.80 0.54 - 0.48
HIST max HCR 240-280 1.28 - 1.44 0.48-072 0.525-0.6 140-168 0.42-0.48
HIST min* HCR 1.50-1.00 1.28-1.12 0.48-0.24 0.42-0.35 2.16-1.92 0.54-0.48
HIST max HSH 110-1.32 | 0.375-0.45 0.16 - 0.24 0.28 -0.32 0.77-0.88 | 0.168-0.192
HIST min* HSH 152-133 | 0.39-0325 | 0.24-0.16 | 0.28-0245 | 0.96-0.84 10.196-0.168
HIST max zsuB 1.20-1.44 049 -0.56 0.28-0.35 | 0.455-0.52 | 0.84 -0.96 0.21-0.24
HIST min* ZsuB 1.98-1.76 0.48 - 0.40 0325-0.26 | 048-042 1.04-0.91 10.192-0.216
HIST max |ELCENTRO| 2.10-240 | 0.595-0.68 0.39-0.26 | 0.315-0.36 | 1.26-1.44 0.28-0.32
HIST min* [ELCENTRO{ 2.10-1.75 0.81-0.72 0.16 - 0.24 0.315-0.27 1.62-1.44 0.315-0.28

* Los valores de esfuerzos para las historias minimas (HIST min) son negativos.

EL SISMO QUE GENERA LCS MAYORES ESFUERZOS ES EL REGISTRO DEL CIG.

TABLA No. 5.6 ESFUERZOS EN LOS ESTRIBOS.
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PUENTE DE CALIBRACION

VARIACION DE ESFUERZOS EN LA PILA.

305

COMPONENTES DE ESFUERZO x10° (Ton/m %)
HISTORIA | REGISTRO S 522- 833 —_—g‘t 2 S13 3523
HIST max IGN 0.00-0.40 0.12-C.26 0.96-1.12 [ 0.045-0.,080| 0.00-0.22 |0.050-0.100
HIST min* IGN 0.25-0.00 0.26 - 0.00 1.17-1.04 |0.090-0.045| 0.22-0.00 |0.100-0.050
HIST max CIG 0.00-0.44 022-0.33 180-210 | 0.090-0.18 | 0.00-0.35 | 0.14-0.21
HIST min* CiG 0.65 - 0.00 042-028 | 216-192 | 0.090-0.18 | 0.35-0.00 } 0.22-0.145
HIST max HCR 0.40 - 0.80 0.32-0.48 1.92-2.16 | 0.075-0.15 | 0.00-0.28 0.18-0.24
HIST min* HCR -0.50 - 0.00 048-032 | 216-192 | 014-0.070 | 0.24-0.00 0.18-0.12
HIST max HSH 0.00-022 | 0.075-0.15 | 064-0.72 | 0.04-0.080 0.00-0.11 | 0.028 - 0.056
HiST min* HSH 0.19-0.00 | 0.195-0.13 | 0.72-0.64 0.670 -0.035] 0.12-0.00 |0.056-0.928
HIST max ZSUB 0.00-024 | 0.070-0.14 | 0©.56-0.63 | 0.00-0.065 0.00-0.12 | 0.030-0.060
HIST min* ZSUB 0.22-0.00 0.16-0.08 | 0583-052 | 0.06-0.00 0.13-0,00 | 0.072-0.048
HIST max |ELCENTRO| 0.00-0.30 | 017-0.255 | 1.04-1.17 | 0.045-0.080| 0.00-0.18 | 0.080-0.12
HIST min* [ELCENTRO{ 0.35-0.00 0.27-0.18 1.17-104 | 0.090-0.045] 0.18-000 | 0.12-0.08

* Los valores de esfuerzos para las historias minimas (HIST min) son negativos.

EL SISMO QUE GENERA LOS MAYORES ESFUERZOS ES EL REGISTRO DEL HCR.

TABLA No. 5.7 ESFUERZOS EN LA PILA CENTRAL.
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PUENTE DE CALIBRACION

VARIACION DE ESFUERZOS EN LAS VIGAS.

306

COMPONENTES DE ESFUERZO x10° (Ton /m?2)
HISTORIA | REGISTRO 511 S22 512 $13 523
HIST max IGN 4.40-6.60 1.65-2.20 1.60-2.00 0.10-0.15 0.14-0.175
HIST min* IGN 6.60 - 4.40 2.20-1.65 2.00-1.60 0.165-0.11 0.18-0.15
HIST max CIG 9.00 - 13.50 2.20-3.30 3.00-3.75 0.20 - 0.30 0.026 - 0.325
HIST min® CiG 13.50-9.00 3.30-2.20 3.75-3.00 0.30-0.20 0.325-0.275
HiSTmax | HCR 2.40-4.80 1,65-2.20 1.80-2.25 0.165 - 0.22 0.12-0.16
HIST min* HCR 4.80 - 2.40 1.80 - 1.20 2.25-1.80 0.22-0.165 0.176-9.14
HISTmax | HSH 1.70-2.55 0.60- 0.80 0.90-1.20 0.054 -0.072 | 0042-0.056
HIST 'min' HSH 255-1.70 0.80 - 0.60 1.20-0.90 0,072-0.054 | 0.0425-0.028
HIST max { ZSUB 2.40-2.75 1.55-1.85 0.95-1.15 0.25-0.35 0.15-0.25
HIST min* |  ZSUB 2.75-240 1.75-1.35 1.15-0.95 0.35-0.25 0.05-0.125 .
HIST max |ELCENTRO| 3.00-3.60 1.42-1.40 1.10- 165 0,001 - 0.0012 | 0.0023 - 0.003
HIST min* |ELCENTRO[  3.90-3.60 130-1.04 180-135 | 00012-0.001 | 0.003-0.0023

* Los valores de esfuerzos para las historias minimas (HIST min) son negativos.

EL SISMO QUE GENERA LOS MAYORES ESFUERZOS ES EL REGISTRO DEL CIG.

TABLA No. 5.8 ESFUERZOS EN LAS VIGAS.
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COMPONENTES DE ESFUERZO x10° (Ton/m?)

HISTORIA § REGISTRO Sii 522 512 S13 523
HIST max IGN 0.00 - 2.20 0.00 - 0.55 0.00 - 0.40 0.00 - 0.05 0.00 - 0.035
HIST min* IGN 2.20-0.00 0.55 - 0.00 0.40 - 0.00 0,055 - 0.00 0.030 - 0.00
HIST max CIG 0.00 - 4.50 0.00-1.10 0.00-0.75 0.00-0.10 0.00 - 0.065
HIST min* CIG 4.50 - 0,00 1.10 -0.00 0.75- 0.00 0.10 - 0.00 0.055 - 0.00
HIST max HCR 0.00 - 2.40 0.00 - 0.55 0.00 - 0.45 0.00 - 0.055 0.00 - 0,040
HIST min® HCR 2.40-0.00 0.60 - 0.00 0.45 - 0.00 0.055 - 0.00 0.025 - 0.00
HIST max HSH 0.00 - 0.85 0.00-0.20 0.00-0.30 0.00 - 0.018 0.00 - 0.014
HIST min* HSH 0.85 0.00 0.20 - 0.00 0.30 - 0.00 0.018--0.00 0.014 - 0.00
HISTmax | ZSUB 0.00 - 0.95 0.00-0.60 0.00-0.45 0.00 - 0.075 0.00- 0.012
HISTmin* | ZSUB 0.95-0.00 0.60 - 0,00 0.45 - 0.00 0.075 - 0.00 0.012 - 0.00
HIST max |ELCENTRO]  0.00-0.60 0.00-0.28 0.00-055 | 0.0014 -0.0017 | 0.0045 - 6.0053
HIST min* |ELCENTRO|  0.65-0.00 0.26 - 0.00 0.45-0.00 | 0.0017-0.0014 | 0.0053 - 0.0045

* Los valores de esfuerzos para las historias minimas (HIST min) son negatives.

EL SISMO QUE GENERA LOS MAYORES ESFUERZOS ES EL REGISTRO DEL CIG.

TABLA No. 5.9 ESFUERZOS EN LA LOSA.



308

‘ PUENTE DE CALIBRACION.

FIGURA No. 5.63 DISTRIBUCION DE ESFUERZOS PARA LA HISTORIA DEL 1GN.
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B. DIAGRAMA DE ESFUERZOS EN LA PILA PARA LA RESPUESTA MAXIMA
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DISTRIBUCION DE ESFUERZOS PARA LA HISTORIA DEL IGN. (CONT)

C. DIAGRAMA DE ESFUERZOS EN LOSA Y VIGAS PARA LA RESPUESTA MAXIMA.
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FIGURA No. 5.64 DISTRIBUCION DE ESFUERZOS PARA LA HISTORIA DEL CIG.
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B. DIAGRAMA DE ESFUERZOS EN LA FILA PARA LA RESPUESTA MAXIMA.
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DISTRIBUCION DE ESFUERZOS PARA LA HISTORIA DEL CIG. (CONT)
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- C. DIAGRAMA DE ESFUERZOS EN LOSA Y VIGAS PARA LA RESPUESTA MAXIMA.
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FIGURA No. 5.65 DISTRIBUCION DE ESFUERZOS PARA LA HISTORIA DEL HCR.
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B. DIAGRAMA DE ESFUERZOS EN LA PILA PARA LA RESPUESTA MAXIMA
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DISTRIBUCION DE ESFUERZOS PARA LA HISTORIA DEL HCR. {(CONT)
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FIGURA No. 5.66 DISTRIBUCION DE ESFUERZOS PARA LA HISTORIA DEL SHS.
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B. DIAGRAMA DE ESFUERZOS EN LA PILA PARA LA RESPUESTA MAXIMA
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DISTRIBUCION DE ESFUERZOS PARA LA HISTORIA DEL HSH. (CONT)

%11 Diagram  (III5T5) . |0 x|

C. DIAGRAMA DE ESFUERZOS EN LOSA Y VIGAS PARA LA RESPUESTA MAXIMA.
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FIGURA No. 5.67 DISTRIBUCION DE ESFUERZOS PARA LA HISTORIA DE LA ZSUB.
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B. DIAGRAMA DE ESFUERZOS EN LA PILA PARA LA RESPUESTA MAXIMA
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DISTRIBUCION DE ESFUERZOS PARA LA HISTORIA DE LA ZSUB. (CONT)
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FIGURA No 5.68 DISTRIBUCION DE ESFUERZOS PARA LA HISTORIA DE EL CENTRO.
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B. DIAGRAMA DE ESFUERZOS EN LA PILA PARA LA RESPUESTA MAXIMA,
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DISTRIBUCION DE ESFUERZOS PARA LA HISTORIA DE EL CENTRO. (CONT)
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C. DIAGRAMA DE ESFUERZOS EN LOSA Y VIGAS PARA LA RESPUESTA MAXIMA
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FIGURA No. 5.69 DISTRIBUCION DE ESFUERZOS EN LOS ARRIOSTRAMIENTOS.
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FIGURA No. 5.70 DESPLAZAMIENTOS EN LA PARTE SUPERIOR DE LAPILAEN LA

DIRECCION TRANSVERSAL DEL PUENTE.
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MODELO No. 1 PUENTE DE CALIBRACION

[Ny

ANALISIS LINEAL CONSIDERANDO INTERACCION SUELC-ESTRUCTURA

TABLA No. 510 RAZONES MODALES DE MASA PARTICIPANTE

MQDOS INDIVIDUALES (PORCENTAJE)

SUMA ACUMULATIVA (PORCENTAJE)

MODO PERIODO UX Uy Uz UX Uy uz

1 0.84446 0.1564 0.0000 0.0002 0.1564 0.0000 0.0002
2 0.83470 0.0004 0.0001 0.0000 0.1568 0.0001 0.0002
3 0.62500 0.0000 12.9153 0.0038 0.1568 12.9154 0.0040
4 0.58170 0.0000 0.0014 _ 53.1486 0.1568 12.9169 53.1525
5 0.43259 0.0000 52.6137 0.0000 0.1568 85.5306 53.1526
6 0.28853 0.0000 0.0001 0.0000 0.1568 65.5306 53.1526
7 0.27079 0.0016 0.0000 0.0000 0.1584 65.5306 53.1526
8 0.26638 0.7013 0.0000 0.0000 0.8597 65.5306 53.1526
g 0.24078 0.0000 0.0043 0.0000 0.8598 65.5348 53.15626
10 0.21984 0.0001 0.0000 0.0694 0.8598 65.5349 53,2220
11 0.14866 0.0002 3.9130 0.0001 0.8601 69.4479 53.2221
12 0.14574 0.0014 0.0024 0.0003 0.8615 69.4503 53.2224
13 0.13625 11.5865 0.0008 0.0001 12.4481 69.4511 53.2225
14 0.13178 0.0126 0.5216 0.0021 12.4607 69.9727 53.2245
15 0.11938 0.0038 0.0001 11.1849 12.4644 69.9728 64.4094
16 0.10527 66.7829 0.0000 0.0003 79.2474 69.5728 64.4097
17 0.09550 0.0000 0.0000 0.0000 79.2474 69.9728 64.4097
18 0.09254 0.0000 0.0005 0.0003 79.2474 69.9733 64.4101
19 0.08758 0.0008 0.1336 0.0002 79.2481 70.1069 64.4102
20 0.08310 1.1948 0.0000 0.0001 80.4429 70.1069 64.4103

Zee
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FIGURA No. 5.71 DEFORMADAS MODALES DEL PUENTE DE CALIBRACION.

Mode | Pefiod 0.0445 seconds

A. DEFORMADA MODAL PARA T, = 0.8445 Seg.

Mode 2 Period 0,8247 seconds

B. DEFORMADA MODAL PARA T, = 0.8347 Seg.
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DEFORMADAS MODALES DEL PUENTE DE CALIBRACION. (CONT)

" Mode 3 Period 0,6250 seconds

e

C. DEFORMADA MODAL PARA Ts = 0.6250 Seg.

+ Hode 4 Period 0.5817 seconds

D. DEFORMADA MODAL PARA T, = 0.5817 Seg.
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PUENTE DE CALIBRACION

ANALISIS LINEAL CONSIDERANDO LA INTERACCION SUELO-ESTRUCTURA.

VARIACION DE ESFUERZOS EN LOS ESTRIBOS

325

COMPONENTES DE ESFUERZO x103 (Ton/ m 2)

HISTORIA | REGISTRO 811 s22 833 812 813 523
HIST max IGN 1.75-210 | 050-060 | 028-042 | 0.28-032 | 1.26-144 | 0.16-020
HIST min* IGN 2.10-1.76 0.60-0.50 0.42-0.28 0.24 -0.20 1.20-1.00 0.24 - 0.20
HIST max CIG 2.50-3.00 0.48 - 0.60 0.54-0.72 0.36-0.42 1.96- 2.24 0.30 - 0.35
HIST min* CiG 3.00-2.50 0.78 - 0.65 0.54-0,36 0.42-0.36 2.24-1.96 0.30 - 0.25
HIST max HCR 1.20 - 1.50 0.55 - 0.66 0.43-0.26 | 0315-0.36 ] 0.68-0.85 | 0.18-0.225
HIST min* HCR 1.75-140 | 066-055 | 0.26-0.13 ; 0.32-0.28 1.02-0.85 | 0.32-0.28
HIST max HSH 1.26-144 0.30-0,36 0.21-028 | 0.21-0.245 | 0.77-0.88 [ 0.144-0.168
HIST min* HSH 132-110 | 0.36-030 | 026-0195 | 021-0.48 | 0.96-0.84 |0.154-0.132
HIST max ZSUB 120-144 | 0.325-0.39 | 0.195-026 | 0.225-0.27 | 0.70-0.84 | 0.13-0.156
HIST min* ZSUB 150-125 | 042-035 | 028-021 | 027-0225 | 1.04-0.81 | 0.144-0.12
HIST max |ELCENTRO| 1.40-1.68 0,40 - 0.50 0.22-0.33 0.18 - 0.21 1.05 - 1.20 0.16 -0.20
HIST min® |ELCENTRO| 1.680-1.400| 0.60-0.50 033-022 | 0.245-0.21 1.12-0.96 | 0.28-0.245

* Los valores de esfuerzos para las historias minimas (HIST min) son negatives.

EL SISMO QUE GENERA LOS MAYORES ESFUERZOS ES EL REGISTRC DEL CIG.

TABLA No. 5.11 ESFUERZOS EN LOS ESTRIBOS.
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ANALISIS LINEAL CONSIDERANDO LA INTERACCION SUELG-ESTRUCTURA.

VARIACION DE ESFUERZOS EN LA PILA.
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COMPONENTES DE ESFUERZO x103 Ton /m 2)

HISTORIA | REGISTRO 811 522 533 512 513 523
HIST max IGN 0.00-0.35 | 0.20-0.30 1.12-126 | 004-008 | 0.00-018 [ 0.08-0.12
HIST min* IGN 0.35-0.00 0.20-0.10 1.26-1.12 | 0.080-0,040} 0.20-0.00 0.12 - 0.08
HIST max CIG 0.00 - 0.50 0.12 - 0.24 1.44-1.62 0.06-0.12 0.00 -0.28 0.10-0.15
HIST min* CiG 0.50-0.00 0.26-0.13 1.62-1.44 0.12-0.06 0.28 -0.00 0.15-0.10
HIST max HCR 0.00 - 0.30 0.11-0.22 1.04-1,17 | 0.045-0,080| 0.00-0.17 [ 0.090-0.135
HIST min* HCR 0.35-0.00 | 0.22-0.11 1.17-1.04 |0.080-0.040] 0.17-0.00 | 0.12-0.080
HIST max HSH 0.00-0.18 | 0.0680-0.12 | 0.56-0.63 0.00 - 0.35 0.00-0.11 | 0.048 - 0.072
HIST min* HSH 0.22 - 0.00 0.12-0.06 | 0.585-0.520 | 0,060-0.00 0..12 -0.00 | 0.066--0.044
HIST max ZsUB 0.00-0.24 | 0.065-0.13 | 0.52-0.585 | 0.00-0.045 0.00-0.14 {0.056-0.078
HIST min* ZSUB 0.25-000 | 0.070-0.00 | 0.63-056 | 0.045-0.00 { 0.13- 0.00 | 0.048-0.024
HIST max |ELCENTRO| 0.00-0.28 0.10-0.20 0.88-0.99 0,03 - 0.06 0.00-0.15 | 0.080-0.120
HIST min* |ELCENTRO] 0.28 -0.00 0.10-0.00 0.99-0.88 | 0.070-0.035| 0.16-0.00 ; 0.070-0.035

* Los valores de esfuerzos para las historias minimas (HIST min) son negatives.

EL SISMO QUE GENERA LOS MAYORES ESFUERZOS ES EL REGISTRO DEL CIG.

TABLA No. 5.12 ESFUERZOS EN LA PILA .
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PUENTE DE CALIBRACION

VARIACION DE ESFUERZOS EN LAS VIGAS.
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- COMPCNENTES DE ESFUERZO x10° (Ton/m?)
HISTORIA_| REGISTRO s11 522 s12 513 $23
2 HIST inax IGN 4.25-5.10 072-096° | "1.10-165 | 0.0001-0.0002 | 0.0026 - 0.0038 |
. HIST min® IGN 4.50-3.75 1.20- 0.96 1.65-1.10 | 0.0021 - 0.0018 | 0.0039 - 0.0026
e HIST max cIG 4.80 - 6.00 1.12-1.40 170-2.55 | 0.002-0.0025 | 0.0038 - .0057
HIST min* cIG 6.60 - 5.50 1.50 - 1.20 2.10-1.40 2.40-2.00 | 0.006-0.004
HISTmax | HCR 3.00 - 4.00 0.84 - 1.12 165-2.20 | 0.0018-0.0021 | 0.0028 - 0.0042
- HISTmin* | HCR 5.40 - 4.50 1.30- 1.04 220-165 | 0.0021 - 0.0018 | 0.0042 - 0.0028
HIST max | __ HSH 220-275 | 054-0.72 0.70-1.05 | 0.0010 - 0.0012 | 0.0026 - 0.0039
HIST min* | HsH 4.40-3.85 0.80- 0.64 1.05-0.70 | 0.0016 - 0.0014 | 0.0039 - 0.0026
HISTmax_{  ZSUB 2.60-3.25 0.34 - 0.51 0.70-1.05 | 0.001-0.0012 | 0.0034 - 0.0051
’ HIST min* |  ZSUB 3.60 - 3.00 0.75 - 0.60 1.20-0.80 | 0.0013-0.0011 | 0.0034 - 0.0017
) HIST max | ELCENTRO | 2.55-3.40 0.78-1.04 1.10-1.65 | 0.0014-0.0018 | 0.0033 - 0.0044
HIST min*_| ELCENTRO |  4.50-3.75 1.20 - 0.96 1.65 - 1.10 1.80-1.50 | 0.003-0.002

* Los valores de esfuerzos para las historias minimas (HIST min) son negativos.

EL SISMO QUE GENERA LOS MAYORES ESFUERZOS ES EL REGISTRO DEL CIG.

TABLA No. 5.13 ESFUERZOS EN LAS VIGAS .
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PUENTE DE CALIBRACION

ANALISIS LINEAL CONSIDERANDO LA INTERACCION SUELC-ESTRUCTURA.

VARIACION DE ESFUERZOS EN LA LOSA.

COMPONENTES DE ESFUERZO x10° {Ton/m?)
HISTORIA | REGISTRO S1t 822 512 513 823
r:’/' HIST max IGN 0.00-0.85 0.00-0.24 0.,00-0.55 0.0003 - 0,0006 | 0.0013 - 0.0026
- HIST min* IGN 0.75 - 0.00 0.24 - 0.00 0.55-0.00 0.0007 - 0.0003 | 0.0026 - 0.0013
- HIST max CIG 0.00-1.20 0.00 - 0.28 0.00-0.85 0.00-0,0005 | 0.0019-0.0038
HIST min* CiG 1.10-0.00 0.30-0.00 0.70 - 0.00 0.40 - 0.00 0.004 - 0.002
HIST max HCR 0.00-1.00 0.00-0.28 0.00 - 0.55 0.0003 - 0.0007 | 0.0014 - 0.0028
HIST min* HCR 0.80-0.00 026-0.00 | 0.55-0.00 0.0007 - 0.0003 | 0.0028 - 0.0014
HIST max HSH 0.00-0.55 0.00-0.18 0.00 - 0.35 0.0002 - 0.0004 | 0.0013 - 0.0026
HIST min* HSH 0.55- 0.00 0.16 - 0.00 0.35-0.00 0.0004 - 0,0002 .} 0.0026 - 0.0013
HIST max ZsuB 0,00 - 0.65 0.00-0.17 0.00 - 0.35 0.00-0.20 0.00 - 0.0017
HIST min* Zs5uB 0.60 - 0.00 0.15-0.00 0.40-0.00 0.0004 - 0.0002 | 0.0017 - 0.00
HIST max |ELCENTRO} 0.00-0.85 0.00-0.26 0.00 - 0.55 0.00-0.35 0.0011 - 0.0022
HIST min* |[ELCENTRO] 0.75-0.00 0.24 - 0.00 0.55 - 0.00 0.30-0.00 0.002 - 0.001

* L os valores de esfuerzos para las historias minimas (HIST min) son negativos.

EL SISMO QUE GENERA LOS MAYORES ESFUERZOS ES EL REGISTRO DEL ClG.

TABLA No. 5.14 ESFUERZOS EN LA LOSA .
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PUENTE DE CALIBRACION.
FIGURA No. 5.72 DISTRIBUCION DE ESFUERZOS PARA LA HISTORIA DEL IGN.
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A. DIAGRAMA DE ESFUERZ0S EN LOS ESTRIBOS PARA LA RESPUESTA MAXIMA.

B. DIAGRAMA DE ESFUERZOS EN LA PILA PARA LA RESPUESTA MAXIMA.,
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DISTRIBUCION DE ESFUERZOS PARA LA HISTORIA DEL IGN. (CONT)
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C. DIAGRAMA DE ESFUERZOS EN LOSA Y VIGAS PARA LA RESPUESTA MAXIMA.
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FIGURA No. 5.73 DISTRIBUCION DE ESFUERZOS PARA LA HISTORIA DEL CIG.
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A. DIAGRAMA DE ESFUERZCS EN LOS ESTRIBOS PARA LA RESPUESTA MAXIMA.
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B. DIAGRAMA DE ESFUERZOS EN LA PILA PARA LA RESPUESTA MAXIMA.
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DISTRIBUCION DE ESFUERZOS PARA LA HISTORIA DEL CIG. (CONT)
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C. DIAGRAMA DE ESFUERZOS EN LOSA Y VIGAS PARA LA RESPUESTA MAXIMA.
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FIGURA No. 5.74 DISTRIBUCION DE ESFUERZOS PARA LA HISTORIA DEL HCR.
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B. DIAGRAMA DE ESFUERZOS EN LA PILA PARA LA RESPUESTA MAXIMA.
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DISTRIBUCION DE ESFUERZOS PARA LA HISTORIA DEL HCR. (CONT)
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C. DIAGRAMA DE ESFUERZOS EN LOSA Y VIGAS PARA LA RESPUESTA MAXIMA.
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FIGURA No. 5.75 DISTRIBUCION DE ESFUERZOS PARA LA HISTORIA DEL SHS.
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- A. DIAGRAMA DE ESFUERZOS EN LOS ESTRIBOS PARA LA RESPUESTA MAXIMA."

8. DIAGRAMA DE ESFUERZOS EN LA PILA PARA LA RESPUESTA MAXIMA.
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DISTRIBUCION DE ESFUERZOS PARA LA HISTORIA DEL SHS. (CONT)
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FIGURA No. 5.76 DISTRIBUCION DE ESFUERZOS PARA LA HISTORIA DE LA ZSUB.
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DISTRIBUCION DE ESFUERZOS PARA LA HISTORIA DE LA ZSUB. (CONT)
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C. DIAGRAMA DE ESFUERZOS EN LOSA Y VIGAS PARA LA RESPUESTA MAXIMA.
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FIGURA No. 5.77 DISTRIBUCION DE ESFUERZOS PARA LA HISTORIA DE EL CENTRO.
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B. DIAGRAMA DE ESFUERZOS EN LA PILA PARA LA RESPUESTA MAXIMA.
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DISTRIBUCION DE ESFUERZOS PARA LA HISTORIA DE EL CENTRO. (CONT)
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FIGURA No. 5.78 DISTRIBUCION DE ESFUERZOS EN LOS ARRIOSTRAMIENTOS.
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FIGURA No. 5.79 DESPLAZAMIENTOS EN LA PARTE SUPERIOR DE LA PILAEN LA

DIRECCION TRANSVERSAL DEL PUENTE.
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MODELQ No.2 PUENTE MONSERRAT 59AVE.

ANALISIS LINEAL

TABLA No. 5.15 RAZONES MODALES DE MASAS PARTICIPANTES.

MODOS INDIVIDUALES ( PORCENTAJE )

SUMA ACUMULATIVA ( PORCENTAJE }

MODO PERIODO UX uy Uz UXx Uy Uz
1 0.13111 71.38561 , 0.0000 0.7673 71.3951 0.0000 0.7673
2 0.10541 2.1320 0.0000 24.8566 73,6272 0.0000 25.6239
3 0.09321 0.0001 1.4559 0.0005 73.6273 1.4560 25.6243
4 0.07404 0.0038 0.0000 0.4701 73.5308 1.4560 26.0944
5 0.06012 0.0000 42.9081 0.0000 73.6309 44.3641 26.0944
6 0.05422 0.0000 10.1647 0.0000 73.5308 54.5288 26.0944
7 0.04774 0.0000 0.0585 0.0000 73.5308 54.5883 26.0944
8 0.04512 0.0127 0.0000 0.0584 73.5436 54.5883 26.1528
9 0.04269 0.0013 0.0000 0.0040 73.5449 .54.5883 26.1568
10 0.04080 0.0000 1.4860 0.0000 73.5449 56.0743 26.1568
11 0.03648 2.3961 0.0000 0.0207 75.8410 56.0743 26.1776
12 0.03569 0.c000 0.1500 0.0000 76.8410 56,2243 26.1776
13 0.03367 0.0000 0.1536 0.0000 75.9410 §6.3779 26.1776
14 0.03213 0.0000 0.0000 . 0.0004 75.9410 56.3779 26.1780
15 0.03130 0.0175 0.0000 0.0923 75.9585 56.3780 26.2703
16 0.03022 0.7053 0.0005 0.6766 76.6639 56.3784 26.9469
17 0.02998 0.0001 2.0571 0.0001 76.6639 £8.4356 26.9471
18 0.02943 0.0458 0.0103 0.2528 76.7098 58.4459 27.1899
19 0.02941 0.0014 0.5613 0.0047 76.7112 59.0072 27.2046
20 0.02764 0.0000 6.1697 0.0000 76.7112 65.1769 27.2046

u
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FIGURA No. 5.80 DEFORMADAS MODALES DEL PUENTE MONTSERRAT.
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DEFORMADAS MODALES DEL PUENTE MONTSERRAT. (CONT)
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PUENTE MONSERRAT - 59 AVENIDA.

VARIAGION DE ESFUERZOS EN EL ESTRIBO SUR.

346

HISTORIA | REGISTRO COMPONENTES DE ESFUERZO x10° (Ton/m 2)
s11 S22 . 533 s12 s13 s23

HISTmax | . IGN 015-048 | 0.105-014 | 098-112 | 0.064-008 | 0198 | 0.14-0.175
mstmn | 16N | 0475-0.44 | 015-0.12 | 1.08-0.96 | 0.08-0.064 | 0.20-0.471 | 0.21-0.475
mstmax| ¢ | 0225-027 | 0.435-0.18 | 1.12-1.26 |0.078-0.104] 0.192-0.216 | 0.15-0.20
wisTmin' | cie | 022-0265 | 0.14-0105 | 1.35-1.20 [0.104-0.078(0224-0.196| 0.20-0.15
HISTmax | HCR | 0.168-0.192]0.095-0.114| 072-0.81 |0.052-0.065]0.112-0.126| 0.13-0.156
WisTmin® | HCR | 0.133-0.114] 0.10-0075 | 0.88-0.77 | 0.072-0.06 | 0.17-0.153 | 0.12-0.096
HIST max | HSH 050-060 | 024-032 | 1.12-128 | 0.175-0.20 | 0.245-028 | 0.20-0.25
HIST min* | HSH 063-054 | 0.30-0225 | 1.44-1.28 | 020-0.175 | 027-0.24 | 0.30-025
WsTmax | zsue | 024-030 | 015-.020 [ 070-0.80 | 0.105-0.102] 0.126-0.14 | 0.10-0.125
mstmin' | zsue | 036-030 | 020-0.145 | 080-070 | 0.135-0.12 [ 0.133-0.114] 0.125-0.10
ST max |eLcENTRO| 024-030 | 020-025 | 133-152 | 0.412-0.14 | 021-024 | 022-0.275
HIST min* |ELcENTRO] 0.30-024 | 025-020 | 1.80-1.60 | 0.14-0.112 | 0.315-0.28 | 0.30-025

* Los valores de esfuerzos para las histotias minimas (HIST min) son negativos.

EL SISMO QUE GENERA LOS MAYORES ESFUERZOS ES EL REGISTRO DEL CIG.

TABLA No. 5.16 ESFUERZOS EN LOS ESTRIBOS.
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VARIACION DE ESFUERZOS EN EL ESTRIBO NORTE.
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HISTORIA | REGISTRO COMPONENTES DE ESFUERZO x1 0’ (Ton/m ?)
S11 522 533 512 S13 523

HIST max IGN 021-024 | 014-0175{ 070-0.84 | 0.08-0.086 | 0.11-0.132 | 0.175-0.21
HIST min* IGN 0.315-028 | 0.18-0.15 1.08-096 | 0.096-0.08 | 0.114-095 | 0.21-0.175
HIST max CIG 0.315 - 0.36 0225-0027| 098-1.12 | 0.13-0.156 | 0.12-0.144 | 0.25-0.30
HIST min® ClG 0.44-0385 | 021-0175 | 1.35-1.20 | 0.156-0.13 | 0.168-0.14 | 030-0.25
HIST max HCR 0.168-0.192 | 0.095-0.114| 0.63-0.72 | 0.052-0.065 | 0.098-0.112| 0.104-0.13
HIST min* HCR 0.152-0.123] 0.125-0.10 | 0.77-0.66 ]0.072-0.060 | 0.085 - 0.068 |-0.12-0.096
HIST max HSH 0.50-0.60 0.40-0.48 0.96-1.12 0.04-0.06 | 0.175-0.21 | 0.20-0.25
HIST min* HSH 0.72-063 | 045-0.375 | 0.96-0.80 | 0.066-0.044| 0.21-0.18 0.25-0.20
HIST max Z5UB 0.24-0.30 0.25-0.30 0.70-0.80 | 0.105-0.12 | 0.126-0.144 | 0.10-0.125
HIST min* ZsUB 0.36-0.30 0.25-0.20 0.40-030 | 0.135-0,12 | 0.152-0.133| 0.125-0.10
HIST max |ELCENTRO| 0.36 - 0.42 0.25-0.30 057-076 | 0.14-0168 | 0.15-0.18 | 0.275-033
HIST min* |ELCENTRO| 0.12-0.18 0.30-0.25 0.80-060 | 0.168-0.14 | 0.175-0.14 | 0.35-0.20

* Los valores de esfuerzos para las historias minimas (HIST min) sen negatives.

EL SISMO QUE GENERA LOS MAYORES ESFUERZOS ES EL REGISTRO DEL CIG.

TABLA No. 5.17 ESFUERZOS EN LOS ESTRIBOS.
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VARIACION DE ESFUERZOS EN LA LOSA.
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COMPONENTES DE ESFUERZO x1f (Ton/m2)

HISTCRIA | REGISTRO St S22 .812 S13 S23

HIST max IGN 0.076-0.095 | 0.112-0.140 | 0.070-0.084 | 0.0039-0.0052 | 0.0018 - 0.0023
HIST min® IGN 0.108-0.090 | 0.150-0.125 | 0.078-0.084 | 0.006-0.0045 | 0.0023 - 0.0018
HIST max ClG 0.400-0.125 | 0210-0245 | 0.072-0.096 | 0.006-0.008 | 0.0021-0.0028
HIST min* CiG 0.150-0.120 { 0225-0.180 | 0.110-0.088 | 0.0064 - 0.0048 | 0.0028 - 0.0021
HIST max HCR 0.068-0.085 | 0.400-0.425 | 0.044-0.055 | 0.0033-0.0044 | 0.0012-0.0016
HIST min” HCR 0.084-0.072 | 0.136-0.119 | 0.060-0.048 | 0.003-0.002 | 0.0018-0.0014
HIST max HSH 0.076-0.095 | 0.112-0.140 | 0.056-0.070 | 0.0042-0.0056 | 0.0015 - 0.002
HIST min* HSH 0.080-0.072 | 0.130-0.104 | 0.075-0.060 0.6048 -0.0032 | 0.002-0.0015
HIST max ZsUB 0.039-0.046 | 0.040-0.050 | 0.025-0.030 | 0.0015-0.002 | 0.0008 - 0.0006
HIST min* ZSUB 0.192-0.168 | 0.050-0.040 | 0.0084-0.0072 | 0.0015-0.002 | 0.0009 - 0.0007
HIST max | ELCENTRO| 0280-0.315 | 0.200-0250 | 0.120-0.144 |0.0072-0.0096 | 0.003 - 0.0038
HIST min* | ELCENTRO| 0.215-0.280 | 0.250-0.200 | 0.144-0.120 |0.0096-0.0072] 0.003 - 0.0023

* Los valores de esfuerzos para las histerias minimas (HIST min) son negativos.

EL SISMO QUE GENERA LOS MAYORES ESFUERZOS ES EL REGISTRO DE EL CENTRO.

TABLA No. 5.18 ESFUERZOS EN LA LOSA.
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PUENTE MONTSERRAT - §8* AVENIDA.
FIGURA No. 5.81 DISTRIBUCION DE ESFUERZOS PARA LA HISTORIA DEL IGN.
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B. DIAGRAMA DE ESFUERZOS EN LA LOSA PARA LA RESPUESTA MAXIMA.
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FIGURA No. 5.82 DISTRIBUCION DE ESFUERZOS PARA LA HISTORIA DEL CIG.
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B. DIAGRAMA DE ESFUERZOS EN LA LOSA PARA LA RESPUESTA MAXIMA.
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FIGURA No. 5.83 DISTRIBUCION DE ESFUERZOS PARA LA HISTORIA DEL HCR.
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B. DIAGRAMA DE ESFUERZOS EN LA LOSA PARA LA RESPUESTA MAXIMA.
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FIGURA No. 5.84 DISTRIBUCION DE ESFUERZOS PARA LA HISTORIA DEL HSH.
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B. DIAGRAMA DE ESFUERZOS EN LA LOSA PARA LA RESPUESTA MAXIMA.
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FIGURA No. 5.85 DISTRIBUCION DE ESFUERiOS PARA LA HISTORIA DE LA ZSUB.
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FIGURA No. 5.86 DISTRIBUCION DE ESFUERZOS PARA LA HISTORIA DE EL CENTRO.
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B. DIAGRAMA DE ESFUERZOS EN LA LOSA PARA LA RESPUESTA MAXIMA.




MODELO No.2 PUENTE MONSERRAT 59AVE,

ANALISIS LINEAL CONSIDERANDO INTERACCION SUELO-ESTRUCTURA,

TABLA No. 5.19 RAZONES MODALES DE MASAS PARTICIPANTES.

MODOS INDIVIDUALES (PORCENTAJE)

SUMA ACUMULATIVA (PORCENTAJE)

MODO PERIODO UX Uy Uz UXx Uy uZ
1 0.139803 68.3836 0.0000 0.4516 68.3836 0.0000 0.4516
2 0.105903 1.1800 0.0000 24.8913 69.5636 0.0000 25.3430
3 0.09356 0.0001 1.7109 0.0005 69.5637 1.7109 25.3434
4 0.070682 0.0044 0.0000 0.2900 69.5681 1.7108 25.6335
5 0.06313 0.0000 50.3369 0.0000 69.5681 52.0478 25.6335
o] 0.049377 0.0000 0.0018 0.0000 69.5681 52.0496 25.6335
7 0.047751 0.0000 1.4923 0.0000 69.5681 53.5418 25.6335
8 0.043846 0.0791 0.0000 0.0897 69.6472 53.5418 25.7231
9 0.041145 0.0000 2.0297 0.0000 69.6472 56.5715 25.7231
10 0.036904 2.5643 0.0000 0.0411 72.2116 55.5715 25.7643
11 0.035006 0.0033 0.0000 0.0024 72.2149 56.5715 25.7667
12 0.033624 0.0000 0.2038 0.0000 72.2149 56.7754 25.7667
13 0.031715 0.3054 (0.0000 1.1825 72.5204 55.7754 26.9492
14 0.030538 0.2704 0.0031 0.0832 72.7908 ' 55.7785 27.0424
15 0.030504 0.0003 1.9511 0.0001 72.7911 57.7296 27.0425
16 0.030094 0.0001 1.0098 0.0000 72,7912 58.7394 27.0425
17 0.02992 0.0004 0.0001 0.1297 72.7916 58.7385 271722
18 0.028286 0.0000 9.7203 0.0000 72.7916 68.4598 27.1722
19 0.027689 0.0000 1.6575 0.0000 72.7916 70.1173 27.1722
20 0.026476 0.0000 0.1622 * 0.0000 72.7916 70.2795 27,1722

GGE
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DEFORMADAS MODALES DEL PUENTE MONTSERRAT. (CONT)

Mode 3 Period 0.0000 seconds

e st

0.0939 Seg.

C. DEFORMADA MODAL PARA Ta

ETOEd

Made 4 Meriod 0.07 14 seconds

D. DEFORMADA MODAL PARA T, = 0.0714 Seg.
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PUENTE MONSERRAT - 59 AVENIDA.

ANALISIS LINEAL CONS!DERANDO LA INTERACCION SUELQ-ESTRUCTURA.

VARIACION DE ESFUERZOS EN EL ESTRIBO SUR.

358

HISTORIA | REGISTRO COMPONENTES DE ESFUERZO x10° (Ton/m 2)
511 S22 S33 s12 s13 s23

HIST{max| 16N |0.154-0.176| 0.125-0.15 | 0.70-0.80 | 0.056-0.07 | 0.128-0.144| 0.112-0.14
HsTmin* | 16N | 0.168-014 | 0.182-0.156| 0.88-0.77 | 0.07-0.086 | 0.153-0.136 | 0.156-0.13
| HisTmax| ciG | 0245-028 | 0.175-021 | 0.84-096 |0.068-0.086] 0.16-0.18 | 0.14-0.475
HisTmie | 6 | 024-021 | 021-0.75 | 1.08-0.96 | 0.085-0.068|0.198-0.476 | 0.175-0.14
HISTmax | HCR |0.433-0.152] 0.1-0.132 | 0.595-0.68 | 0.048-0.06 | 0.112-0.126 | 0.096-0.12
HSTmin | HCR | 014-012 | 0132-0.11 | 0.72-0.68 | 0.06-0.048 | 0.126-0.112] 0.14470.12
HisTmax | HSH |0.419-0.136| 0.08-0.096 | 0455-052 | 0.04-0.05 | 0.07-0.08 | 0.09-0.108
HISTmin*| HsH | 0.096-0.08 | 0.114-0.005| 0.56-049 | 0.05-004 | 0108 !0.055-0.076
HiSTmax | zSUB | 0.042-0.048| 0.033-0.039 | 0.175-0.20 | 0.012-0.016 | 0.032-0.036 { 0.035 - 0.042
HIST min* | ZSUB [ 0.046-0.039 0.042-0.035 | 0.224-0.196| 0.02-0.016 | 0041 | 0.038-0.03
HIST max |ELCENTRO| 0.075-0.09 | 0.06-0.072 | 0.315-0.36 | 0.038 - 0.045 | 0.056 - 0.064 | 0,056 - 0.07
HIST min* |ELCENTRO] 0.12-0.105 | 0.06-0.048 | 0.32-028 | 0.045-0038| 0063 | 0.075-006

* Los valores de esfuerzos para las historias minimas (HIST min) son negativos.

EL SISMO QUE GENERA LOS MAYORES ESFUERZOS ES EL REGISTRO DEL HSH.

TABLA No. 5.20 ESFUERZOS EN LOS ESTRIBOS.
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PUENTE MONSERRAT - 569 AVENIDA.

ANALIS!IS CONSIDERANDO LA INTERACCION SUELO-ESTRUCTURA.

VARIACION DE ESFUERZOS EN EL ESTRIBO NORTE.

359

COMPONENTES DE ESFUERZO x10° (Ton/m 2)

HISTORIA | REGISTRC S11 522 833 S12 513 523

HiSTmax | 16N __ | 0.110-0.132] 0.100-0.125 | 0.700 - 0.800 | 0.056-0.07 | 0.064-0.080 | 0.112-0.14
HISTmin* | IGN__ | 0.224-0.196 | 0.104-0.078 | 0.660 -0.550 | 0.07-0.056 | 0.085-0.068 | 0.156-0.13
HISTmax | CIG_ | 0.210-0.245 } 0.105 - 0.140 | 0.600 - 0.720 | 0.068 - 0.085 | 0.080-0.100 } 0.14-0.178
HISTmin* |  CIG | 0.240-0.210| 0.140-0.105 | 0.720 - 0.600 | 0.085 - 0.068 | 0,088~ 0.066 | 0.175-0.14
HISTmax | HCR ] 0.114-0.133 | 0.088-0.110 | 0.425-0.510 | 0.036 - 0.048 | 0.056-0.070 | 0.072 - 0.096
HiSTmin* | HCR |} 0.140-0.120] 0.110-0.088 | 0.540 - 0.450 | 0.048-0.36 | 0.070 - 0.056 | 0.096 - 0.072
HISTmax | HSH |0.119-0.136 | 0.064 - 0.080°) 0.455-0.52 | 0.030- 0.040 | 0.040 - 0.050 | 0.072 - 0.090
HISTmin* | HSH | 0.128-0.112] 0.076 - 0.057 | 0.490 - 0.420 | 0.040 - 0.030 | 0.060 - 0.048 | 0.095 - 0.076
HISTmax | ZSUB | 0.030-0.036 | 0.026-0.032 | 0.175-0.20 | 0.016-0.012 } 0.011-0.022 | 0.028 - 0.035
HISTmin* | ZSUB | 0.052-0.045 | 0.028-0.021| 0.140-0.112 | 0.016 - 0.012 | 0.022-0.019 | 0.038-0.03
HIST max {ELCENTRO] 0.105 - 0.120 | 0.048 - 0.060 | 0.225 - 0.270 § 0.030 - 0.037 | 0.032 - 0.040 | 0.066 - 0.07
HIST min* |ELCENTRO| 0.12-0.105 | 0.06-0.048 | 0.280 - 0.240 | 0.045 - 0.038 | 0.035-0.028 | 0.075 - 0.06

* Los valores de esfuerzos para las historias minimas (HIST min) son negativos.

EL SISMO QUE GENERA LOS MAYCORES ESFUERZOCS ES EL REGISTRO DEL IGN.

TABLA No. 5.21 ESFUERZOS EN LOS ESTRIBOS.



ANALISIS LINEAL CONSIDERANDO LA INTERACCION SUELO-ESTRUCTURA.

PUENTE MONSERRAT - 59 AVENIDA.

VARIACION DE ESFUERZOS EN LA LOSA.

360

COMPONENTES DE ESFUERZO x10' (Ton/m?)
HISTORIA- | REGISTRO S11 S22 Stz 513 523
- HIST max iGN | o0168-0492 | 0.045-0054 | 0.060-0.072 | 0.0075-0.010 | 0.0048 - 0.0064
HIST min® iGN | 01e2-0168 | 0.054-0.045 | 0.072-0.060 [ 0.012-0.0096 | 0.006-0.0045
~ HIST max cic | 0210-0245 | 0.055-0.066 | 0.075-0.000 | 0.012-0.015 | 0.006-0.008
HiSTmn* | ©iG | 0240-0210 | 0.072-0060 | 0.102-0085 | 0.015-0012 | 0.0095-0.0076
HISTmax | HCR | 0.154-0476 | 0.040-0.048 | 0.050-0060 | 0.088-0.011 | 0.0052-0.0065
- HsTmine | HGR | 04176-0154 | 0.048-0040 | 0.060-0050 | 0.011-0088 |0.0065-0.0052
HiSTmax | HSH | 0.068-0.085 | 0075-0.090 | 0.0425-0.051 | 0.068-0.085 | 0.003-0.004
HisTmin* | HsH | 0070-0056 | 0.072-0.060 | 0.040-0.0375 | 0.0075-0.006 | 0.0055 - 0.0044
HISTmax | 2zSUB | 0026-0325 | 0.0275-0033 | 0.015-0.018 |0.0026-0.0032 | 0.0012-0.0016
” HISTmin* | 2SuUB | 0030-0.024 | 0.030-0.025 | 0.0168-0.014 | 0.0032-0.0026 | 0.002-0.0016
S HIST max | ELCENTRO| 0.044-0.055 | 0070-0.080 | 0.049-0.056 | 0.0044 -0.0055 | 0.004 - 0.0032
HIST min* | ELCENTRO| 0.072-0.060 | 0.077-0.066 | 0.049-0042 | 0.0070-00056 | 0.040-0.032

* Los valores de esfuerzos para las historias minimas (HIST min) son negativos.

EL SISMO QUE GENERA LOS MAYORES ESFUERZOS ES EL REGISTRO DEL CIG.

TABLA No. 5.22 ESFUERZOS EN LA LOSA.
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FIGURA No. 5.88 DISTRIBUCION DE ESFUERZOS PARA LA HISTORIA DEL IGN.
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FIGURA No. 5.89 DISTRIBUCION DE ESFUERZOS PARA LA HISTORIA DEL CIG.
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A DIAGRAMA DE ESFUERZOS EN LOS ESTRIBOS PARA LA RESPUESTA MAXIMA.
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B. DIAGRAMA DE ESFUERZOS EN LA LOSA PARA LA RESPUESTA MAXIMA,
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FIGURA No. 5.90 DISTRIBUCION DE ESFUERZOS PARA LA HISTORIA DEL HCR.
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A. DIAGRAMA DE ESFUERZOS EN LOS ESTRIBOS PARA LA RESPUESTA MAXIMA.
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B. DIAGRAMA DE ESFUERZOS EN LA LOSA PARA LA RESPUESTA MAXIMA.,



FIGURA No. 5.91 DISTRIBUCION DE ESFUERZOS PARA LA HISTORIA DEL HSH.

(]
m
K

[isT4]

A 533 Contouss
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B. DIAGRAMA DE ESFUERZOS EN LA LOSA PARA LA RESPUESTA MAXIMA,



365

FIGURA No. 5.92 DISTRIBUCION DE ESFUERZOS PARA LA HISTORIA DE LA ZSUB.
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A. DIAGRAMA DE ESFUERZOS EN LOS ESTRIBOS PARA LA RESPUESTA MAXIMA., -
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B. DIAGRAMA DE ESFUERZOS EN LA LOSA PARA LA RESPUESTA MAXIMA,



FIGURA No. 5.93 DISTRIBUCION DE ESFUERZOS PARA LA HISTORIA DE EL CENTRO.
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MODELO No. 3 PUENTE TENNESSE
ANALISIS LINEAL

TABLA No. 5.23 RAZONES MODALES DE MASA PARTICIPANTE.

MODOS INDIVIDUALES (PORCENTAJE) SUMA ACUMULATIVA (PORCENTAJE)
MODO PERIODO (90,8 Uy Uz Ux uy Uz

1 0.73440 0.0125 0.0008 0.0132 0.0125 0.0008 0.0132

2 0.68358 0.0002 0.0002 0.0288 0.0127 0.0010 0.0431

3 0.60675 0.0001 12.0722 0.9283 0.0128 12.0732 0.9714
4 0.59577 0.0001 0.6063 40.3648 0.0129 12.6795 41.3362
5 0.54910 0.0001 31.7816 0.0797 0.0130 44.4611 41.4159
6 0.28199 0.0115 0.0004 0.0004 0.0245 44.4614 41.4163
7 0.28046 0.0039 0.0001 0.0002 0.0284 44.4616 41.4164
8 0.27191 0.0004 0.0082 0.0003 0.0287 44.4678 41.4167
9 0.26580 0.0002 0.0000 0.0088 0.0289 44.4678 41.4266
10 0.25984 0.0001 0.0000 0.0000 0.0280 44.4678 41.4266
11 0.16787 0.0000 10.1944 0.0080 0.0290 44.6622 41.4347
12 0.16746 0.0000 0.1880 0.0000 0.0280 44.8502 41.4347
13 0.16612 0.1158 0.0021 0.0029 0.1448 44.8522 41.4376
14 0,16281 0.0006 0.0005 7.1387 0.1454 44,8527 48.5763
15 0.14832 0.0002 2.1262 0.0004 0.1456 46.9789 48.5767
16 0.12430 0.0001 3.3917 0.0000 0.1458 50.3705 48.5767
17 0.11956 0.0004 0.0193 0.0000 0.1462 50.3898. 48,5767
18 0.11884 0.0000 1.1993 0.0000 0.1462 51.5891 48.5767
19 0.11819 0.1947 0.0030 0.0000 0.3409 51.5921 48.5767
20 0.11761 0.0000 0.0007 0.0000 0.3409 51.5929 48.5767

19€
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FIGURA No. 5.94 DEFORMADAS MODALES DEL PUENTE TENNESSE.

Tenod 0.7144 seconds ™

A. DEFORMADA MODAL PARA T, = 0.7344 Seg.

I Mode 2 Period 0.6836 scconds ERE

B. DEFORMADA MODAL PARA T, = 0.6836 Seg.
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DEFORMADAS MODALES DEL PUENTE TENNESSE. (CONT)

“Fiode J Deriod 0.6068 secends

C. DEFORMADA MODAL PARA T,= 0.6068 Seg. -

*“Mode 4 Period 0.5958 seconds

o

D. PEFORMADA MODAL PARA T,=0.5958 Seg.
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PUENTE TENNESSE

VARIACION DE ESFUERZOS EN LOS ESTRIBOS

370

COMPONENTES DE ESFUERZO x1 03 Ton/m %)

HISTORIA | REGISTRO St S22 Sr 512 513 823

| HIST max IGN 112-4128 | 6.165-022 | 084-112 | 0.175-0.21 | 0.35-040 0.28-0.32
HIST min* IGN 128-112 | 022-0165 | 1.40-112 | 0.21-0.175 | 045-040 0.315-0.28
HIST max ClG 2.45-2.80 0.33-0.44 1.65 - 2.20 0.24 -0.30 0.70-0.80 0.40 - 0.48
HIST min® CiG 245-2.10 0.44-0.33 2.20-1.63 0.39-0.325 | 0.90-0.80 | 0.60-0.525
HIST max HCR 1.19-1.36 0.30 - 0.26 1.05-1.40 0.16-0.20 | 0.385-044 | 0.28-032

| HIST min® HCR 152-1.33 | 026-0.195 | 1.40-1.05 0.24-020 | 0495-044 | 0.36-0.32
HIST max HSH 0.455-0.32 | 0.088-0.11 0.20-040 }0.085-0.102] 0.14-0.16 | 0.08-0.095
HIST min* HSH 0.56-049 | 0u8B-0.066| 0.40-0.30 |0.102-0.085 0.171-0.152| 0.096 - 0.08
HIST max ZSUB 091-4.04 | 018-0225 | 0.72-0.95 0.125-0.15 | 0.28-0.32 0.21-0.24
HIST min* ZSUB 104-091 | 018-0.135 | 096-072 | 0.15-0.125 | 036-032 | 0.21 -0.175
HIST max |ELCENTRO| 1.40-1.60 0.21-0.28 1.05-1.40 0.16-0.20 0.42-0.43 020-025
HIST min* |ELCENTRO| 1.52-1.33 0,28 - 0.21 1.05-0.70 0.20-0.16 048-042 | 0.36-0.315

* Los valores de esfuerzos para las historias minimas (HIST min) son negativos.

EL SISMO QUE GENERA LOS MAYORES ESFUERZOS ES EL REGISTRO DEL CIG.

TABLA No. 5.24 ESFUERZOS EN LOS ESTRIBOS.



PUENTE TENNESSE

VARIACION DE ESFUERZOS EN LA PILA.

371

COMPONENTES DE ESFUERZO x10® (Ton/m ?)

HISTORIA §REGISTRC S11 522 533 512 S13 523
HISTmax | IGN | 0.80-096 | 0.33-0385 | 1.96-2.24 | 0.245-028 | 0.15-020 | 0.20-0.24
wsTmine| 16N | osc-064 | 0.385-033 | 224-1.96 | 0.28-0.245 | 020-015 | 0.245-021
HsTmax | cic | 1.05-140 | 066-077 [ 275-3.30 | 042-048 | 030-040 | 0.32-040
mstmine| cie | 140-105 | 077-066 | 330-275 | 048-042 | 0.40-030 | 0.45-0.375
HISTmax | HCR | 068-085 | 030-036 | 0.210-0.245| 0.24-0.28 | 0.165-022 | 0.20-0.24
wsTmior | HCR | 085-068 | 0.36-030 | 0.245-0.21 | 028-0.24 | 0.22-0.465 | 0.24-0.20
HISTmax | HSH | 026-0.325 | 0.154-0.176]| 0.60-0.7¢ | 0.085-0.102 | 0.040-0.060 | 0.064 - 0.080
wsrmine | Hst | 0325-026 | 0476-0.54| 070-060 [0.102-0085| 06 0.04 | 0,080-0.064
HISTmax | zsus | 039-052 | 0.225-027 | 1.68-1.92 | 0175-0.20 | 0.12-0.16 | 0.15-0.18
HISTmin* | zSUB | 052-039 | 0.27-0.226 | 1.92-1.68 | 020-0.175 | 0.46-012 | 0.175-0.14
HIST max |ELCENTRO| 060-0.80 | 0.35-042 | 210-245 | 024-028 | 0.18-0.24 | 0.20-0.25
HIST min* |ELCENTRO| 0.95-076 | 042-035 | 2.80-245 | 032-024 | 0.24-0.18 | 027-0.226

* Los valores de esfuerzos para las bistorias minimas (HIST min) son negativos.

EL SISMO QUE GENERA LOS MAYORES ESFUERZOS ES EL REGISTRO DEL CIG.

TABLA No, 5.25 ESFUERZOS EN LA PILA.




PUENTE TENNESSE

VARIACION DE ESFUERZOS EN LAS VIGAS.

372

, COMPONENTES DE ESFUERZO x18_(Ton/m? )

HISTORIA } REGISTRO st 522 s12 s13 s23
HISTmax | IGN 4.40-6.60 165-220 | 1.60-200 010-015 | 0.14-0.175
HIST min* | IGN 660-440 | 220-165 | 200-160 | 0.165-011 | 0.18-0.15
HSTmax | CIG 90-1350 | 220-330 | 300-375 | 0200-030 | 0026-0.325
HIST min | CIG 1350-900 | 330-220 | 3.75-3.00 030-020 | 0325-0275
HIST max | HCR 2.40-4.80 165-220 | 180-226 | 0.165-022 | 0.12-0.16
HIST min* | HCR 4.80-2.40 180-120 | 225-180 | 0.22-0.165 | 0.176-0.14
HIST max | HSH 170 - 2.55 060-080 | 090-120 | 0054-0072 | 00420056
HIST min* | HSH 2.55-1.70 080-060 | 120-090 | 0072-0.054 | 0.0425-0.028
HISTmax | 2zSuB | 240-275 155-185 | 095-115 | 025-035 | 0.15-025
HISTmin" | zsuB | 275-240 175-135 | 1.15-095 035-025 | 005-0.125
HIST max |ELCENTRO| 2.80-5.60 130-195 | 150-200 | 0.43-0195 | 012-0.16
HIST min* |ELCENTRO| _ 5.60 - 2.80 195-130 | 200-1.50 | 0.195-043 | 016-012

* Los valores de esfuerzos para las historias minimas (HIST min) son negativos.

EL SISMO QUE GENERA LOS MAYORES ESFUERZOS ES EL REGISTRO DEL IGN.

TABLA No. 5.26 ESFUERZOS EN LAS VIGAS .




VARIACION DE ESFUERZOS EN LA LOSA.

PUENTE TENNESSE

373

COMPONENTES DE ESFUERZO x18_(Ton/m?)

HisToRIA |REGISTRO S 822 512 $13 823

HIST max | __IGN 0.00 - 2.20 0.00-055 | 0.00-040 0.00-0.05 | 0.00-0.035
HIST min* | IGN 220-0.00 055-0.00 | 040-000 | 0.055-000 | 0.030-0.00
HISTmax | CIG 0.00 - 4.50 000-110 | 0.00-0.75 0.00-0.10 | 0.00-0.065
HIST min* | CIG 4.50 - 0.00 110-000 | 075-000 | 0.00-000 | 0055-0.00
HIST max | HCR 000-240 | 0.00-055 0.00 - 0.45 0.00-0.085 | 0.00-0.040
HIST min* | HCR 2.40- 0.00 060-000 | 045-000 | 0655-000 | 0.035-0.00
HIST max | HSH 0.00 - 0.85 000-020 | 000-030 | 0.00-0018 | 000-0.014
HIST min* [ HSH 0.85 - 0.00 020-000 | 030-0.00 | 0018-000 | 0014-000
HISTmax | 2zsu8 | 0.00-085 000-060 | 000-045 | 000-0.076 | 0.00-0.012
HISTmin" | 2suB [ 095-0.00 060-000 | 045-000 | 0075-000 | 0012-0.00
HIST max |ELCENTRO[  0.00-2.80 000-065 | 000-050 | 000-0065 | 000-0.04
HIST min* |ELCENTRO| _2.80-0.00 065-000 | 050-0.00 | 0.065-000 | 0.040-0.00

* Los valores de esfuerzos para las historias minimas (HIST min) son negativos.

EL SISMO QUE GENERA LOS MAYORES ESFUERZOS ES EL REGISTRO DEL CIG.

TABLA No. 5.27 ESFUERZOS EN LA LOSA .
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PUENTE TENNESSE.
FIGURA No. 5.95 DISTRIBUCION DE ESFUERZOS PARA LA HISTORIA DEL IGN.
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B. DIAGRAMA DE ESFUERZOS EN LA PILA PARA LA RESPUESTA MAXIMA.
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DISTRIBUCION DE ESFUERZOS PARA LA HISTORIA DEL IGN. (CONT)
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C. DIAGRAMA DE ESFUERZOS EN LOSA Y VIGAS PARA LARESPUESTA MAXIMA.
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FIGURA No. 5.95 DISTRIBUCION DE ESFUERZOS PARA LA HISTORIA DEL CIG.
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A. DIAGRAMA DE ESFUERZOS EN LOS ESTRIBOS PARA LA RESPUESTA MAXIMA.
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B. DIAGRAMA DE ESFUERZOS EN LA PILA PARA LA RESPUESTA MAXIMA.
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DISTRIBUCION DE ESFUERZOS PARA LA HISTORIA DEL CIG. (CONT)

JA4 Shess G110 Diiq

C. DIAGRAMA DE ESFUERZOS EN LOSA Y VIGAS PARA LA RESPUESTA MAXIMA. -
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FIGURA No. 5.97 DISTRIBUCION DE ES_FUERZOS PARA LA HISTORIA DEL HCR.
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" A. DIAGRAMA DE ESFUERZOS EN LOS ESTRIBOS PARA LA RESPUESTA MAXIMA.
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DISTRIBUCION DE ESFUERZOS PARA LA HISTORIA DEL HCR. (CONT)

- C. DIAGRAMA DE ESFUERZOS EN LOSA Y VIGAS PARA LA RESPUESTA MAXIMA.
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FIGURA No. 5.98 DISTRIBUCION DE ESFUERZOS PARA LA HISTORIA DEL HSH.
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B. DIAGRAMA DE ESFUERZOS EN LA PILA PARA LA RESPUESTA MAXIMA,
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DISTRIBUCION DE ESFUERZOS PARA LA HISTORIA DEL HSH. (CONT)

I Stress 511 Diagram  (HISTS) ﬁmm
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C. DIAGRAMA DE ESFUERZOS EN LOSA Y VIGAS PARA LA RESPUESTA MAXIMA.
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FIGURA No. 5.99 DISTRIBUCION DE ESFUERZOS PARA LA HISTORIA DE LA ZSUB.
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B. DIAGRAMA DE ESFUERZOS EN LA PILA PARA LA RESPUESTA MAXIMA.
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DISTRIBUCION DE ESFUERZOS PARA LA HISTORIA DE LA ZSUB. (CONT)

pam  JUISTGL

C. DIAGRAMA DE ESFUERZOS EN LOSA Y VIGAS PARA LA RESPUESTA MAXIMA.
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DISTRIBUCION DE ESFUERZOS PARA LA HISTORIA DE EL CENTRO. (CONT)

Ez s Stess 5131 Diagram (HISTG)

R e,

C. DIAGRAMA DE ESFUERZOS EN LA LOSA PARA LA RESPUESTA MAXIMA.
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FIGURA No. 101 DISTRIBUCION DE ESFUERZOS EN LOS ARRIOSTRAMIENTOS.
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FIGURA No. 5.102 DESPLAZAMIENTOS EN LA PARTE SUPERIOR DE LA PILAEN LA

DIRECCION TRANSVERSAL DEL PUENTE.
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ANALISIS LINEAL CONSIDERANDO INTERACCION SUELO-ESTRUCTURA

MODELO No. 3 PUENTE TENNESSE

™A

TABLA No. 5.28 RAZONES MODALES DE MASA PARTICIPANTE.

MODOS INDIVIDUALES (PORCENTAJE) SUMA ACUMULATIVA (PORCENTAJE)
MODO PERIODO UX Uy uz UX Uy uz

1 0.74685 0.0384 0.0005 0.0101 0.0384 0.0005 0.0101
2 0.69023 0.0004 0.0001 0.0290 0.0388 0.0006 0.0391
3 0.62165 0.0001 22,8080 0.1203 0.0388 22 8086 0.1594
4 0.60324 0.0001 0.2965 39.2643 0.0390 23.1051 39.4237
5 0.56521 0.0002 20.6063 0.1481 0.0392 43.7114 ~ 39.5718
6 0.28455 0.0664 0.0001 0.0002 0.1056 437115 39,5721
7 0.28141 0.0031 0.0001 0.0003 0.1087 43,7116 39.5723
8 0.27335 0.0007 0.0000 0.0004 0.1094 43,7116 39.5727
9 0.27053 0.0003 0.0001 0.0004 0.1098 43,7117 39.5731
10 0.26754 0.0002 0.0000 0.0170 0.1100 437117 39.5901
11 0.16834 0.0014 0.3659 0.0080 0.1114 44.0776 39.5962
12 0.16788 0.0010 0.1171 0.0011 01123 44,1947 39.5973
13 0.16720 0.4148 0.0024 0.0010 0.5272 44,1971 39.5983
14 0.16358 0.0010 0.0005 6.8227 0.5281 44,1976 46.4209
15 0.15339 0.0008 1.0898 0.0008 0.5290 45,2874 46.4216
16 0.12739 0.0000 6.0981 0.0000 0.5290 51.3855 46.4216
17 0.11999 0.0022 1.0194 0.0000 0.5311 52.4049 46.4216
18 0.11974 0.0002 0.1689 0.0000 0.5313 52,5738 46,4216
19 0.11901 1.1544 0.0003 0.0000 1,6857 52.5741 46.4216
20 0.11781 0.0017 0.0005 0.0015 1,6874 52.5746 46.4231

88¢
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FIGURA No. 5.103 DEFORMADAS MODALES DEL PUENTE TENNESSEE.

Mode | Period 0.7469 seconds

A. DEFORMADA MODAL PARA T, = 0.7469 Seg.

l;l(je 2 Period D.5202 seconds

B. DEFORMADA MODAL PARA T = 0.6802 Seg.
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DEFORMADAS MODALES DEL PUENTE TENNESSEE. (CONT)

Mode 3 Period 0.6216 seconds

C. DEFORMADA MODAL PARA T, = 0.6216 Seg.

- Mode 4 Period 0.6072 seconds

s

D. DEFORMADA MODAL PARA T, = 0,6032 Seg.
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PUENTE TENNESSE

ANALISIS CONSIDERANDO INTERACCION SUELO-ESTRUCTURA

VARIACION DE ESFUERZOS EN LOS ESTRIBOS

391

COMPONENTES DE ESFUERZO x10° (Ton/m 2)
HisTORIA |REGISTRO] STt s22 533 12 513 523
HISTmax [ IGN 0.95-1.12 | 0.055-0.100| 060-0.80 | 0.105-0.140| 0.25-0.30 | 0.12-0.16
HisTmin*| 16N | 1.36-1.19 | 030-0.24 | 1.20-0.90 |0.175-0140| 0.30-025 | 0.32-028
HISTmax| ¢ | 210-245 | 024-0:36 | 1.80-2.40 |0.395-0.330| 060-0.50 | 0.45-0.375
HISTmin*{ CiG | 245-210 | 055-044 | 2.40-1.80 | 0.39-0.325 | 060-0.50 | 0.45-0.375
HISTmax | HCR | 1.05-1.20 | 0.275-0.33 | 0.90-120 | 0.16-0.20 | 0.35-0.40 | 0.245-0.28
THiSTmin* | HER | 1.36-1.19 [ 026-0.195 | 090-060 | 0.16-0.42 | 0.495-0.44 | 0.315-027
HISTmax | HSH | 049-056 |0.066-0.088| 0.30-040 |0.070-0.084 | 0.168-0.18 0.102-0.119
HISTmin*| HSH | 056-049 |0.096-0.072|,0.40-030 | 0.06-0.075 | 0.18-0.168 | 0.119.- 0.102
HiSTmax | zsus | 098-112 | 0.15-020 | 0.75-10 | 0.14-0.168 | 0.36-0.405 | 0.245-0.28
HSTmin* | zsuB | 1.12-098 | 0.20-0.45 | 1.00-0.76 |0168-0.140} 0.405-0.36 { 0.24-0.21
HIST max |ELGENTRO| 1.33-152 | 0.21-0.28 | 070-1.05 | 0.20-024 | 048-054 | 0.28-032
HIST min* |ELCENTRO| 1.52-1.33 § 028-0.21 | 1.05-0.70 | 0.24-0.20 | 0.54-0.48 | 0.36-0.315

* | os valores de esfuerzos para las historias minimas (HIST min) son negativos.

EL SISMO QUE GENERA LOS MAYORES ESFUERZOS ES EL REGISTRO DEL CIG.

TABLA No. 5.29 ESFUERZOS EN LOS ESTRIBOS.



PUENTE DE TENNESSE

ANALISIS CONSIDERANDO INTERACGION. SUELO-ESTRUCTURA
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COM-PONENTES DE ESFUERZO x:IO:3 'Ton‘l m %)
HISTORIA §REGISTRQ S11 522 833 512 513 523
4 HIST max IGN 064-080 | 033-0385 | 1.80-210 | 0.245-0.28 0.15-0.20 0.20-0.24
¥ HIST min* IGN 0.68 - 0.51 0.36-0.30 2.10-1.80 0.286-0.245 | 0.10-0.05 0.24 -0.20
HIST max CIG 1,05 - 1.40 0.60-0.72 360-420 | 0.455-052 | 0.300-0.40 | 0.35-042
HIST min* ClG 1.40-1.05 0.77-0.66 480-420 | 052-0455 | 0.40-0.30 | 045-0.375
HIST max HCR 080-0.75 | 0.385-0.44 | 1.80-2.10 0.24-028.| 0.40-0.45 | 0.21-0.245
HIST min* HCR 0.68-0.51 0.325-0.26 | 210-1.80 0.28-024 | 0.11-0.055 | 0.315-0.27
HIST max HSH 0.28-0.35 | 0.154 - 0.1_?5 0.60-070 |0.098-0.112] 002-0.04 |0.085-0.102
HIST min* HSH 0.35-0.28 {0.192-0.1683 0.70-0.60 ] 0.1 05-0.090 0.0; -0.02 | 0.085-0.068
- HIST max Z5UB 0.56 - 0.70 0.25-0.30 150-1.75 | 0.224-0252| 0,045-0.09 | 0.175-0.21
- HIST min* ZsUB 0.70-0.56 0.30-0.25 175-1.50 | 0.252-0.224| 0.09-0.045 | 0.21-0.175
\} HIST max |ELCENTRO| 0.76 - 0.95 0.35-0.42 2.10-2.45 0.28-0.32 0.06 - 0.12 ; 0.20-0.24
HIST min* [ELCENTRO| 0.85-0.76 0.42-0.35 2.45-2.10 0.32-0.28 0.12-0.06 | 0.315-0.27

* | os valores de esfuerzos para las historias minimas {HIST min) son negativos.

EL SISMO QUE GENERA LOS MAYORES ESFUERZOS ES EL REGISTRO DEL CIG.

TABLA No. 5.30 ESFUERZOS EN LA PILA.
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COMPONENTES DE ESFUERZO x18_(Ton/ ni2)

HISTORIA | REGISTRO S11 522 S12 s13 S23

HIST max IGN 4.80-7.20 1.65-2.20 1.60 - 2.00 0.11-0.165 0.14 - 0.175
HIST min* IGN 480 - 2.40 2.75-220 1.80 - 1.35 0.165 - 0.11 0.14 - 0.105
HIST max CIG 15.0-10.0 2,80 - 4.20 2.70 - 3.60 0.24 - 0.36 0.225 - 6.30
HIST min* ClG 15.0-10.0 440 - 3.30 4.25-340 0.33-0.22 0.325- 0.26
HIST max HCR 5.00 - 7.50 1.80-2.40 1.35-1.80 0.24 -0.30 0.14 - 0.175
HIST min* HCR 7.20-4.80 2.40-1.80 2.25-1.80 0.18-0.12 0.14-0.112
HIST max HSH 3.40-4.25 0.80 - 1.00 0.50-1.20 0.076 - 0.095 0.06 - 0.075
HIST min* HSH 4.25-3.40 1.10 - 0.88 1.20-0.90 0.076 - 0.057 0.075 - 0.06
HISTmax | ZSUB 6.00 - 8.00 1.50 - 2.00 1.80-225 0.20 - 0.25 0.112-0.14
HISTmin* [ ZSUB §.00-6.00 2,00 - 1.50 2.25-1.80 0.25-0.20 0.15-0.12
HIST max |[ELCENTRQ| 8.40-11.20 1.95 - 2.60 1.50 - 2.00 0.26 - 0.325 0.16 - 0.20
HIST min® |ELCENTRO|] 11.20 -840 2.60-1.95 2.25-1.80 0.325 - 0.260 0.175 - 0.14

* Los valores de esfuerzos para las historias minimas (HIST min) son negativos.

EL SISMO QUE GENERA LOS MAYORES ESFUERZOS ES EL. REGISTRO DEL CIG.

TABLA No. 5.31 ESFUERZOS EN LAS VIGAS .
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COMPONENTES DE ESFUERZO x18_(Ton/m? )

HISTORIA | REGISTRO S11 522 s12 513 523

HISTmax | IGN 0.00 - 2.40 0.00 - 0.55 0.00 - 0.40 0.00-0.055 | 0.00-0.035
HIST min* | 1GN 2.40-0.00 0.565 - 0.00 0.45-0.00 0.056-0.00 | 0.035-0.00
HISTmax |  CIG 0.00 - 5.00 0.00 - 1.40 0.00 - 0.90 0.00-0.12 0.00 - 0.075
HisTmin* |  cie 5.00 - 0.00 1.10 - 0.00 0.85 - 0.00 0.11 - 0.00 0.085 - 0.00
HIST max | HCR 0.00 - 2.50 0.00 - 0.60 0.00 - 045 0.00- 0.06 0.00 - 0.035
HISTmin* | HCR 2.4-0,00 0,60 - 0.00 0.45 - 0.00 0.05 - 0,00 0.028 - 0.00
HIST max | HSH 0.00- 0.85 0:00 - 0.20 0.00 - 0.30 0.00-0.019 | 0.00-0.015
HIST min* | HSH 0.85 - 0.00 0.22-0.00 0.30 - 0.00 0.019-000 | 0.015-0.00
HIST max | zsuUB 0.00 - 2.00 0.00 - 0.50 0.00 - 0.45 0.00 - 0.05 0.00 - 0,028
HIST min* | ZSUB 2.00 - 0.00 0.50 - 0.00 0.45 - 0.00 0.05 - 0.00 0.030 - 0.00
HIST max |ELCENTRO| 0.00-2.80 0.00 - 0.65 0.00 - 0.50 0.00-0.065 | 0.00-0.040
HIST min* |[ELCENTRO|  2.80-0.00 0.65 - 0.00 0.45 - 0,00 0.065-0.00 | 0.035-0.00

* Los valores de esfuerzos para las historias minimas (HIST min) son negatives.

EL SISMO QUE GENERA LOS MAYORES ESFUERZOS ES EL REGISTRO DEL CIG.

TABLA No. 5.32 ESFUERZOS EN LA LOSA.
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PUENTE TENNESSE.
FIGURA No. 5.104 DISTRIBUCION DE ESFUERZOS PARA LA HISTORIA DEL IGN.

0.16. sl o't L “ae an. o LS EE T2 ST L A

A. DIAGRAMA DE ESFUERZOS EN LOS ESTRIBOS PARA LA RESPUESTA MAXIMA.

H 53356qlours IGN)

0.30 '_"."‘t:

B. DIAGRAMA DE ESFUERZOS EN LA PILA PARA LA RESPUESTA MAXIMA.
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DISTRIBUCION DE ESFUERZOS PARA LA HISTORIA DEL IGN. (CONT)

D\\\\\\\

C. DIAGRAMA DE ESFUERZOS EN LOSA Y VIGAS PARA LA RESPUESTA MAXIMA,
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FIGURA No. 5.105 DISTRIBUCION DE ESFUERZOS PARA LA HISTORIA DEL CIG.
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B. DIAGRAMA DE ESFUERZOS EN LA PILA PARA LA RESPUESTA MINIMA.
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DISTRIBUCION DE ESFUERZOS PARA LA HISTORIA DEL CIG. (CONT)

C. DIAGRAMA DE ESFUERZOS EN LOSA Y VIGAS PARA LA RESPUESTA MAXIMA.
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FIGURA No. 5.108 DISTRIBUCION DE ESFUERZOS PARA LA HISTORIA DEL HCR.

' %11 Contours  |IICR) 5153
.15 Z7EEETD. B TR Al Lo ARt o vV I |

A. DIAGRAMA DE ESFUERZOS EN LOS ESTRIBOS PARA LA RESPUESTA MAXIMA.
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B. DIAGRAMA DE ESFUERZOS EN LA PILA PARA LA RESPUESTA MAXIMA.
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C. DIAGRAMA DE ESFUERZOS EN LOSA Y VIGAS PARA LA RESPUESTA MAXIMA,
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FIGURA No. 5.107 DISTRIBUCION DE ESFUERZOS PARA LA HISTORIA DEL HSH.

IH S533Contours {SIIS]

B. DIAGRAMA DE ESFUERZOS EN LA PILA PARA LA RESPUESTA MAXIMA.
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DISTRIBUCION DE ESFUERZOS PARA LA HISTORIA DEL HSH.

C. DIAGRAMA DE ESFUERZOS EN LOSA Y VIGAS PARA LA RESPUESTA MAXIMA.
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FIGURA No. 108 DISTRIBUCION DE ESFUERZOS PARA LA HISTORIA DE LA ZSUB.

AT I BTN TG e

A. DIAGRAMA DE ESFUERZOS EN LOS ESTRIEOS PARA LA RESPUESTA MAXIMA.
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0.3

B. DIAGRAMA DE ESFUERZOS EN LA FILA PARA LA RESPUESTA MAXIMA.
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C. DIAGRAMA DE ESFUERZOS EN LOSA Y VIGAS PARA LA RESPUESTA MAXIMA.
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FIGURA No. 5.109 DISTRIBUCION DE ESFUERZOS PARA LA HISTORIA DE EL CENTRO.

E{ 511 Contours {CENTRO)

B. DIAGRAMA DE ESFUERZOS EN LA PILA PARA LA RESPUESTA MAXIMA.



"wy

406

DISTRIBUCION DE ESFUERZOS PARA LA HISTORIA DE EL CENTRO. (CONT)

C. DIAGRAMA DE ESFUERZOS EN LOSA Y VIGAS PARA LA RESPUESTA MAXIMA.
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FIGURA No. 5.110 DISTRIBUCION DE ESFUERZOS EN LOS ARRIOSTRAMIENTOS.
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EL COLOR ROJO INDICA SOBREESFORZAMIENTO DEL ELEMENTO.
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FIGURA No. 5.111 DESPLAZAMIENTOS EN LA PARTE SUPERIOR DE LA PILAEN LA
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DIRECCION TRANSVERSAL DELPUENTE.
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A. REGISTRO DEL IGN. B. REGISTRO DEL CIG.
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E. REGISTRO DE LA ZSUB. F. REGISTRO DE EL CENTRO.



MODELO No. 4 PUENTE SAN ANTONIOQ.

ANALISIS LINEAL

TABLA No. 5.33 RAZONES MODALES DE MASA PARTICIPANTE.

MODOS INDIVIDUALES (PORCENTAJE) SUMA ACUMULATIVA (PORCENTAJE)
MODO PERIODO UX Uy Uz ux Uy Uz

1 0.142691 5.2160 0.0000 0.0030 5.2160 0.0000 0.0030

2 0.130162 0.0000 0.0029 0.0000 5.2160 0.0029 0.0030

3 0.106785 _0.0000 18.4524 0.0000 5.2160 18.4554 0.0030
4 0.105024 0.0057 0.0000 34.4395 5.2218 18.4554 34.4425
5 0.080331 0.0000 19.1422 0.c000 5.2218 37.5976 34.4425
6 0.078299 58.8580 0.0000 0.0069 64.0798 37.5976 34.4494
7 0.056276 0.0000 0.0017 0.0000 64.0788 37.5992 34.4494
8 0.04776 0.0042 0.0000 0.4413 . 64,0840 37.5992 34.8807
9 0.04703 0.0000 0.3656 0.0000 64,0840 37.9649 34.8907
10 0.046598 0.0000 0.0005 -0.0000 64.0840 37.9654 34.8907
11 0.044501 2.6063 0.0000 0.0000 66.6904 37.9654 34.8807
12 0.040398 0.0002 0.0000 0.0000 66.6905 37.9654 34.8807
13 0.039639 0.0000 0.0000 0.0002 66.6906 37.9654 34.8909
14 0.035005 0.0000 2.9890 0.0000 66.6208 40.9544 34.8909
15 0.033369 0.0179 0.0000 0.1857 66.7085 40.9544 - 35.0766
16 0.031549 0.0002 0.0000 0.0233 66.7087 40.9544 35.0999
17 0.030763 0.0004 0.0000 0.0000 66.7091 40.9544 35.0999
18 0.028648 0.0000 2.7521 0.0000 66.7091 43.7065 35.0999
19 0.028455 0.0000 0.0110 0.0012 66.7091 43.7175 35.1011
20 0.027729 0.0003 0.0000 6.0327 66.7094 43.7175 41.1337

60
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FIGURA No. 5.112 DEFORMADAS MODALES DEL PUENTE SAN ANTONIO.

Mode 1 Period 0,1427 seconds

A. DEFORMADA MODAL PARA Ty = 0.1427 Seg.
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B. DEFORMADA MODAL PARA T, = 0.1301 Seg.
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DEFORMADAS MODALES DEL PUENTE SAN ANTONIO. (CONT)
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VARIACION DE ESFUERZOS EN LOS ESTRIBOS

PUENTE SAN ANTONIO
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HISTORIA | REGISTRO COMPONENTES DE ESFUERZO x1 0° (Ton ! m?)
S11 522 $33 512 8§13 523

HIST max IGN 0.084 - 0,096 | 0.018-0.027 | 0.196-0.224 | 0.018-0.023 | 0.05-0.06 | 0.024 - 0.03
HIST min* IGN 0.072-0.06 | 0.024-0.016 | 0.252-0.224 | 0.022-0.017 | 0.06-0.05 | 0.026-0.01%
HIST max CIG 0.091 -0.104 | 0.024 -0.016 | 0.16-0.225 { 0.030-0.036 [ 0.05-0.06 | 0.027 - 0.036
HIST min* ClG 0.168-0.144 | 0.036-0.024 | 0.32-0.28 | 0.0375-0.03} 0.075-0.06 | 0.04-0.03
HIST max HCR 0.175-020 | 0.06-0.08 | 0.385-0.44 | 0.036-0.048} 0.096-0.12 | 0.052 -0.065
HIST n';in‘ HCR 0245-021 | 0.054-0.036| 0.48-042 | 0.066-0.055 | 0.114-0.095 | 0.078 - 0.065
HIST max HSH 0,112-0.128 | 0.045-0.06 { 0.385-0.44 | 0.03-0.040 } 0.102-0.119{ 0.048-0.06
HIST min* HSH 0.108-0.09 | 0.056-0.042 | 0.495-0.44 |, 0.04-0.03 ] 0.126-0.112| 0.055-0.044
HIST max ZSUB 0.007 - 0.009 | 0.002 - 0.003 | 0.018 - 0.022 | 0.002 -0.003 | 0.006 - 0.007 | 0.006 - 0.005
HIST min* Z28UB 0.008 - 0.006 | 0.004 - 0.003 | 0.022- 0,018 | £.003 - 0.002 | 0.006 - 0.005 | 0.005 - 0.006
HIST max |ELCENTRO| 0.002 - 0.013 | 0.005 - 0.006 | 0.030 - 0.035 | 0.003 - 0,004 | 0.007 - 0.009 | 0.007 - 0.008
HIST min* |ELCENTRO| 0.017 - 0.014 | 0.005 - 0.004 | 0.036 - 0.030 [ 0.004 - 0.003 | 0.011-0.009 | 0.008 - 0.007

* Los valores de esfuerzos para las historias minimas (HIST min) son negativos.

EL SISMO QUE GENERA LOS MAYORES ESFUERZOS ES EL REGISTRO DEL HSH.

TABLA No. 5.34 ESFUERZOS EN LOS ESTRIBOS,
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VARIACION DE ESFUERZOS EN LA PILA.

413

] HISTORIA | REGISTRO COMPONENTES DE ESFUERZO x10° (Ton / m?)
S11 §22 533 S12 513 523
HIST max IGN 0.385-0.440 | 0.420 -0.480 | 0.180 - 0.225 | 0.070-0.084 | 0.132-0.154 | 0.080- 0.105
HIST min* IGN 0.440-0.385 | 0.500 - 0.440 | 0.225- 0.180 ] 0.085 - 0.071 | 0.154 - 0.132 | 0.105 - 0.090
HIST max ClG 0.050-0.075 | 0.100-0.120 | 0.330- 0.385 | 0.024 - 0.026 | 0.048 - 0.072 | 0.052 - 0.065
HIST min* CIG 0.035- 0,000 | 0.108 - 0.090 | 0.360 - 0.300 | 0.026 - 0.024 | 0.072 - 0.048 | 0.065 - 0.052
HIST max HCR 0.032 -0.048 | 0.075-0.090 | 0.275-0.330 | 0.020 - 0.030 | 0.034 - 0.051 | 0.024 - 0.036
HIST min* HCR 0.050-0.034 | 0.090-0.075 | 0.330-0.275 | 0.030 - 0.020 | 0.051 - 0.034 | 0.036 - 0.024
HIST max HSH 0.024 - 0.036 | 0.045-0.054 | 0.168-0.196 | 0.014 - 0.018 | 0.020 - 0.040 | 0.030 - 0.036
HIST min* HSH 0.036-0.024 | 0.054 - 0.045 | 0.196- 0.168 | 0.018 - 0.014 | 0.040 - 0,020 | 0.036 - 0.030
HIST max Z5UB 0.002 - 0.005 | 0.001 - 0.002 | 0.009 - 0.014 | 0.00-0.0015 | 0,001 - 0.002 | 0.00 - 0.0018
HIST min* ZSUB 0.006 - 0.005 | 0.002-0.,001 } 0.014-0.010 | 0.0015-0.00 | 0,003 - 0,002 | 0.0018 - 0.00
HIST max JELCENTRO] 0.005 - 0.009 | 0.002 - 0.004 | 0.018 - 0.024 | 0.000 - 0.001 | 0.002 - 0,004 | 0.001 - 0.003
HIST min" |ELCENTRO]| 0.007 - 0.004 | 0.004 - 0.002 } 0.024 - 0.018 | 0.0011 -0.00 | 0.005 - 0.004 | 0.003 - 0.001

* Los valores de esfuerzos para las historias minimas (HIST min) son negativos.

EL SISMO QUE GENERA LOS MAYORES ESFUERZOS ES EL REGISTRO DEL IGN.

TABLA No. 5,35 ESFUERZOS EN LA PILA.
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VARIACION DE ESFUERZOS EN LA LOSA.
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COMPONENTES DE ESFUERZO x18_(Ton/m? )

HISTORIA | REGISTRO 511 S22 512 $13 523

HIST max IGN 0240-0280 | 0.132-0.154 | 0.060-0.070 | 0.0156-0.0182 | 0.0048 - 0.0056
HIST min® IGN 0.240-0210 | 0.152-0.133 | 0.070-0.060 | 0.0182-0.0156 | 0.0056 - 0.0049
HIST max CIG 0.480-0540 | 0.192-0216 | 0.066-0.077 | 0.032-0.036 | 0.0077 - 0.0088
HIST min* o[} 0520-0455 | 0.208-0.182 | 0.077-0066 | 0.036-0.032 | 0.0099 - 0.0088
HISTmax | HCR 0.245-0280 | 0.154-0.76 | 0.063-0.072 | 0.014-0.016 | 0.0064 - 0.0072
HISTmin*| HCR - | 0224-0.196 | 0.176-0154 | 0072-0063 | 0.016-0.014 | 0.0099 - 0.0088
HIST max | HSH 0.175-0.200 | ©0.104-0.117 | 0030-0.036 [0.0112-0.0126 | 0.0048 - 0.0054
HIST min* | HSH 0.198-0,176 | 0.108-0.096 o.oae:o.uso o.i_ms-o.ons 0.0050 - 0.0044
HISTmax [ ZSUB | 0.0175-0.0210 | 0.0037 - 0.0045 | 0.0028 - 0.0035 | 0.0011 - 0.0013 | 0.0001 - 0.0002
HISTmin* | zsus | 0.0210-0.0175 | 0.0064 - 0.0056 | 0.0035 - 0.0028 | 0.0006 - 0.0004 { 0.0002 - 0.0001
HIST max |ELCENTRO| 0.025-0.030 { 0.0084 - 0.0108 | 0.0044 - 0.0055 | 0.0021 - 0.0024 | 0.0002 - 0.0003
HIST min* |ELCENTRO| 0.020-0.025 | 0.0077 - 0.0065 | 0.0055 - 0.0044 | 0.0019 - 0.0017 } 0.0003 - 0.0002

* Los valores de esfuerzos para las historias minimas (H!ST min} son negatives.

EL SISMO QUE GENERA LOS MAYORES ESFUERZOS ES EL REGISTRO DEL CIG.

TABLA No. 5.36 ESFUERZOS EN LA LOSA .
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FIGURA No. 5.113 DISTRIBUCION DE ESFUERZOS PARA LA HISTORIA DEL IGN.
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A. DIAGRAMA DE ESFUERZOS EN LOS ESTRIBOS PARA LA RESPUESTA MAXIMA.
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B. DIAGRAMA DE ESFUERZOS EN LA PILA PARA LA RESPUESTA MAXIMA.
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DISTRIBUCION DE ESFUERZOS PARA LA HISTORIA DEL IGN. (CONT)
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C. DIAGRAMA DE ESFUERZOS EN LOSA PARA LA RESPUESTA MAXIMA.



FIGURA No. 5.114 DISTRIBUCION DE ESFUERZQOS PARA LA HISTORIA DEL CIG.

SEsEar 3 AT T T AT A R

e

A. DIAGRAMA DE ESFUERZOS EN LOS ESTRIBOS PARA LA RESPUESTA MAXIMA.
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B. DIAGRAMA DE ESFUERZOS EN LA PILA PARA LA RESPUESTA MAXIMA,

417



418

DISTRIBUCION DE ESFUERZOS PARA LA HISTORIA DEL CIG. (CONT)
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C. DIAGRAMA DE ESFUERZOS EN LOSA PARA LA RESPUESTA MAXIMA.
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FIGURA No. 5.115 DISTRIBUCION DE ESFUERZOS PARA LA HISTORIA DEL HCR.
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A. DIAGRAMA DE ESFUERZOS EN LOS ESTRIBOS PARA LA RESPUESTA MAXIMA.
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B. DIAGRAMA DE ESFUERZOS EN LA PILA PARA LA RESPUESTA MAXIMA.
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DISTRIBUCION DE ESFUERZOS PARA LA HISTORIA DEL HCR. (CONT)
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F
FIGURA No 5.116 DISTRIBUCION DE ESFUERZOS PARA LA HISTORIA DEL HSH.
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e . A. DIAGRAMA DE ESFUERZOS EN LOS ESTRIBOS PARA LA RESPUESTA MAXIMA.
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B. DIAGRAMA DE ESFUERZOS EN LA PILA PARA LA RESPUESTA MAXIMA.
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DISTRIBUCION DE ESFUERZOS PARA LA HISTORIA DEL HSH. (CONT)
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C. DIAGRAMA DE ESFUERZOS EN LOSA PARA LA RESPUESTA MAXIMA.
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FIGURA No. 5.117 DISTRIBUCION DE ESFUERZOS PARA LA HISTORIA DE LA ZSUB.
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B. DIAGRAMA DE ESFUERZOS EN LA PILA PARA LA RESPUESTA MAXIMA.
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DISTRIBUCION DE ESFUERZOS PARA LA HISTORIA DE LA ZSUB. (CONT)

U M T,

C. DIAGRAMA DE ESFUERZOS EN LOSA PARA LA RESPUESTA MAXIMA.
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FIGURA No. 5.118 DISTRIBUCION DE ESFUERZOS PARA LA HISTORIA DE EL CENTRO.
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A. DIAGRAMA DE ESFUERZOS EN LOS ESTRIBOS PARA LA RESPUESTA MAXIMA.

B. DIAGRAMA DE ESFUERZOS EN LA PILA PARA LA RESPUESTA MAXIMA,
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DISTRIBUCION DE ESFUERZOS PARA LA HISTORIA DE EL CENTRO. (CONT)
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C. DIAGRAMA DE ESFUERZOS EN LOSA PARA LA RESPUESTA MAXIMA.
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FIGURA No. 5.119 DESPLAZAMIENTOS EN LA PARTE SUPERIOR DE LAPILAEN LA
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MODELO No. 4 PUENTE SAN ANTONIO.

ANALISIS LINEAL CONSIDERANDO INTERACCION SUELO-ESTRUGTURA

TABLA No. 5.37 RAZONES MODALES DE MASA PARTICIPANTE.

MODOS INDIVIDUALES (PORCENTAJE) SUMA ACUMULATIVA (PORCENTAJE)
MODO PERIODO UX uy vz Ux uy uz

1 0.15020 5.1402 0.0000 0.0014 5.1402 0.0000 0.0014
2 0.14382 0.0000 0.0013 0.0000 5.1402 0.0013 0.0014
3 0.11260 0.0000 13.1529 0.0000 5.1402 13.1542 0.0014
4 0.10745 0.0060 0.0000 30.8613 5.1462 13.1542 30.8627
5 0.09165 0.0000 24,3927 0.0000 51462 37.5469 30.8627
6 0.08417 60.5372 0.0000 0.0050 65.6834 37.5469 30.8677
7 0.05831 0.0000 0.0012 0.0000 65.6834 37.5482 30.8677
8 0.05026 0.0000 0.0000 0.0000 665.6834 37.5482 30.8677
9 0.04759 1.4666 0.0000 0.0000 67.1500 37.5482 30.8677
10 -0.04680 0.0000 0.2571 0.0000 67.1500 37.8053 30.8677
11 0.04569 0.0014 0.0000 0.8862 67.1514 37.8053 31.7539
12 0.04094 0.0006 0.0000 0.0000 67.1521 37.8053 31.7539
13 0.04001 0.0000 0.0000 " 0.0001 67.1521 37.8053 31.7540
14 0.03654 0.0000 1.7925 0.0000 67.1521 39.5978 31.7540
15 0.03452 0.0152 0.0001 0.1227 67.1673 39.5979 31.8767
16 0.03230 0.0006 0.0000 0.0000 87.1679 39.5979 31.8767
17 0.03058 0.0000 0.0000 0.1319 67.1679 39.5979 32.0086
18 0.03029 0.0000 0.0004 0.0000 67.1679 39.5983 32.0086
19 0.02894 0.0000 1.9351 0.0000 67.1679 41,5334 32.0086
20 0.02812 0.0000 0.0082 0.0000 67.1679 41.5416 32.0086

8cy
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FIGURA No. 5.120 DEFORMADAS MODALES DEL PUENTE SAN ANTONIO.
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DEFORMADAS MODALES DEL PUENTE SAN ANTONIO. (CONT)

Y

0.1126 Seg.

C. DEFORMADA MODAL PARA T,

f Mode 4 Period 01074 seconds
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PUENTE SAN ANTONIO

ANALISIS LINEAL CONSIDERANDO INTERACCION SUELO-ESTRUCTURA,

VARIACION DE ESFUERZOS EN LOS ESTRIBOS

431

HISTORIA | REGISTRO COMPONENTES DE ESFUERZO x10° (Ton / m > )
S1i1 S22 533 512 513 523
’ HIST max IGN 0,072-0.090 { 0.034-0.051} 0.175-0.210 | 0.022 - 0.030 { 0.050 - 0.060 | 0.043 - 0.051
- HIST min* 1GN 0.066 - 0.044 | 0.060 - 0.040 | 0.200- 0.150 | 0.026 - 0.017 | 0.060 - 0.045 | 0.052 - 0.039
HIST max cIG 0.096 - 0.120 | 0.066 - 0.088 ) 0.275- 0.330 | 0.045-0.054 | 0.076 - 0.095 | 0.078 - 0.091
- HIST min* CIG 0.112-0.084 | 0.072 - 0.048 | 0.300 - 0.250 { 0.055 - 0.044 | 0.080- 0,072 | 0.086 - 0,080
HIST max HCR 0.072-0.090 | 0.040-0.060 ] 0.175-0.210 | 0.024 - 0.032 | 0.065 - 0.078 | 0.060 - 0.072
HIST min* HCR 0.080 - 0.060 | 0.060 - 0.040 }~0.240 - 0.200 | 0.035 - 0.028 | -0.056 - 0.042 | 0.056 - 0.042
HIST max HsSH 0.096-0.120 | 0.060 - 0.0680 | 0.330-0.385 | 0.051-0.060 | 0.085-0.114 ] 0.078 - 0.091
HIST min* HSH 0.100- 0.075 ] 0.076 - 0.057 | 0.330- 0.275 | 0.051 - 0.042 | 0.100-0.080 | 0.091 - 0.073
HIST max Zs5UB 0,020 -.0.026 | 0.013 - 0.020 | 0.044 - 0.055 | 0.005 - 0.007 | 0.009 - 0.013 [ 0.010-0.015
HIST min* ZSUB 0.026 - 0.020 | 0.020 - 0.013 | 0.055 - 0.044 | 0,007 - 0.005 } 0.013-0.009 | 0.015-0.010
v HIST max |ELCENTRO| 0.060 - 0.075 | 0.038 - 0.057 | 0.175-0.210 | 0.028 -0.035 | 0.060 - 0.072 | 0.042 - 0,056
- HIST min® |ELCENTRO)] 0.064 - 0.048 | 0.060-0.040 | 0.210-0.175 | 0.035-0,028 | 0.072 - 0.060 | 0.056 - 0.042

* Los valores de esfuerzos para las historias minimas (HIST min) son negatives.

EL SISMO QUE GENERA LOS MAYORES ESFUERZOS ES EL REGISTRO DEL HSH.

TABLA No. 5.38 ESFUERZOS EN LOS ESTRIBOS.
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PUENTE SAN ANTONIO
ANALISIS LINEAL CONSIDERANDO INTERACCION SUELO-ESTRUCTURA.
VARIACION DE ESFUERZOS EN LA PILA
HISTORIA fREGISTRO COMPONENTES DE ESTiJEB;waa on /m?)
$11 522 $33 512 $13 $23
HIST max IGN | 0.018-0.036 | 0.051 - 0.068 | 0.140-0.175 | 0.015 - 0.023 | 0.020 - 0.030 | 0.026 - 0.034
N HIST min® IGN | 0.044 -0.022 | 0.060 - 0.040 | 0.240-0.200 | 0.023-0.017 | 0.030-0.015 } 0.039 - 0.026
HIST max ciG | 0.024-0.048 | 0.066 - 0.088 | 0.165-0.220 | 0.018-0.027 | 0.019- 0.038 | 0.039 - 0.052
- HIST min* CIG | 0.056-0.028 § 0.090-0.068 | 0.300 - 0.250 | 0.026 - 0.016 | 0.036 - 0.018 | 0.064 - 0.048
HISTmax | HCR | 0.020-0.040 | 0.040-0.080 | 0.175-0.210 | 0.016 - 0,024 | 0.026 - 0.039 | 0.036 - 0.048
- HISTmin* | HCR [ 0.040-0.020 | 0.060-0.040 | 0.240- 0.200 | 0.021 - 0,014 | 0.042 - 0.028 { 0.046 - 0.034
HISTmax [ HSH | 0.024-0.048 | 0.080-0.100 | 0.220-0.275 | 0.017 - 0.026 { 0.038 - 0.057 | 0.091 - 0.104
HsTmine | HsH  {0.075-0.050 | 0.114 - 0.095 | 0.275- 0220 | 0.026 - 0.017 | 0.080 - 0.040 | 0.104 - 0.081
HISTmax | ZSUB | 0.020-0.026 | 0.020 - 0.026 { 0.077 - 0,088 | 0,007 - 0.009 | 0.014 -0.018 | 0.015 - 0.020
HISTmin* | 2SuB | 0.026 - 0.020 | 0.028 - 0.021 | 0.088 - 0.077 | 0.009- 0.007 | 0.018 - 0.014 | 0.020 - 0.015
4 HIST max |ELCENTRO| 0.045 - 0.060 | 0.076 - 0.085 | 0.210 - 0.245 | 0.021 - 0.028 | 0.036 - 0.048 | 0.042 - 0.056
. HIST min* |ELCENTRO] 0.064 - 0.048 | 0.100 - 0.080 | 0.245 - 0.210 { 0.028 - 0.021 | 0.048 - 0.036 | 0.056 - 0.042

* Los valores de esfuerzos para las historias minimas (HIST min) son negativos.

EL SISMO QUE GENERA LOS MAYORES ESFUERZOS ES EL REGISTRO DEL CIG.

TABLA No. 5.39 ESFUERZOS EN LA PILA.




PUENTE SAN ANTONIO

ANALISIS LINEAL CONSIDERANDO INTERACCION SUELO-ESTRUCTURA

VARIACION DE ESFUERZOS EN LA LOSA.
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* Los valores de esfuerzos para las historias minimas (HIST min) son negativos.

EL SISMO QUE GENERA LOS MAYORES ESFUERZOS ES EL REGISTRO DEL HSH.

TABLA No. 5.40 ESFUERZOS EN LA LOSA .

COMPONENTES DE ESFUERZO x18_(Ton / m?)

HISTORIA | REGISTRO 511 522 512 S13 523

HIST max: IGN 0.105-0.140 | 0.096-0.120 | 0.055-0.066 | 0.0152- 0.0171 | 0.0052 - 0.0059
HIST min* IGN 0.150-0.120 | 0.120-0100 | 0.080-0.070 | 0.0176-0.0154] 0.0088 - 0.077
HIST max CIG 0.180-0240 | 0.150-0.180 | 0072-0.084 | 0028-0.031 | 0.0096-00112
HIST min* CIG 0.325-0260 | 0.468-0.140 | 0.078-0.085 | 0.032-0028 |0.0112-0.0098
HIST max HCR 0.200-0250 | 0.144-0.168 | 0.060-0.070 | 0.0168-0.0196 0.007 -0.008
HIST min* | HCR 0475-0.140 | 0176-0.154 | 0.080-0.070 | 0.0208-0.0182 | 0.008 - 0.007
HIST max HSH 0.360-0.420 | 0.144-0.168 | 0.060-0.075 | 0.024-0.028 | 0.0072-0.0084
HIST min® HSH 0520-0455 | 0200-0175 | 0.075-0.060 | 0.028-0.024 | 0.0096 -0.0084
MisTmax | zsuB | 0.060-0.0675 | 0.064-0.072 | 0.0175-0.021 | 0.003-0.0035 | 0,0032- 0.0036
nstmin | zsus | 0.0675-0.080 | 0.0675-0.060 | 0.0245-0.021 | 0.0035 - 0.0030 | 0.0036 - 0.0032
HIST max |ELCENTRO| 0.280-0320 | 0.168-0.192 | 0.060-0.070 | 0.0192-0.0216 | 0.0096 - 0.0108
HIST min* |ELGENTRO| 0.360-0320 | 0.198-0.176 | 0.070-0.060 | 0.0216-0.0192| 0.0072 - 0.0064




PUENTE SAN ANTONIO.
FIGURA No. 5.121 DISTRIBUCION DE ESFUERZOS PARA LA HISTORIA DEL IGN.
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B. DIAGRAMA DE ESFUERZOS EN LA PILA PARA LA RESPUESTA MAXIMA.
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. DISTRIBUCION DE ESFUERZOS PARA LA HISTORIA DEL IGN. (CONT)
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C. DIAGRAMA DE ESFUERZOS EN LOSA PARA LA RESPUESTA MAXIMA.



FIGURA No. 5.122 DISTRIBUCION DE ESFUERZOS PARA LA HISTORIA DEL CIG.
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A. DIAGRAMA DE ESFUERZOS EN LOS ESTRIEOS PARA LA RESPUESTA MAXIMA.
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B. DIAGRAMA, DE ESFUERZOS EN LA PILA PARA LA RESPUESTA MAXIMA.
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DISTRIBUCION DE ESFUERZOS PARA LA HISTORIA DEL CIG. (CONT)
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C. DIAGRAMA DE ESFUERZOS EN LOSA PARA LA RESPUESTA MAXIMA,
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FIGURA No. 5.123 DISTRIBUCION DE ESFUERZOS PARA LA HISTORIA DEL HCR.
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A. DIAGRAMA DE ESFUERZOS EN LOS ESTRIBOS PARA LA RESPUESTA MAXIMA.
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B. DIAGRAMA DE ESFUERZOS EN LA PILA PARA LA RESPUESTA MAXIMA.
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DISTRIBUCION DE ESFUERZOS PARA LA HISTORIA DEL HCR. (CONT)
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C. DIAGRAMA DE ESFUERZOS EN LOSA PARA LA RESPUESTA MAXIMA.
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A. DIAGRAMA DE ESFUERZOS EN LOS ESTRIEOS PARA LA RESPUESTA MAXIMA.
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FIGURA No. 5.124 DISTRIBUCION DE ESFUERZOS PARA LA HISTORIA DEL HSH.
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B. DIAGRAMA DE ESFUERZOS EN LA PILA PARA LA RESPUESTA MAXIMA.
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DISTRIBUCION DE ESFUERZOS PARA LA HISTORIA DEL HSH. (CONT)
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C. DIAGRAMA DE ESFUERZCS EN LOSA PARA LA RESPUESTA MAXIMA,
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FIGURA No. 5.125 DISTRIBUCION DE ESFUERZOS PARA LA HISTORIA DE LA ZSUB.
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DISTRIBUCION DE ESFUERZOS PARA LA HISTORIA DE LA ZSUB. (CONT)
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C. DIAGRAMA DE ESFUERZOS EN LOSA PARA LA RESPUESTA MAXIMA.
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FIGURA No. 5.126 DISTRIBUCION DE ESFUERZOS PARA LA HISTORIA DE EL CENTRO.
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A. DIAGRAMA DE ESFUERZOS EN LOS ESTRIBOS PARA LA RESPUESTA MAXIMA.
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B. DIAGRAMA DE ESFUERZOS EN LA PILA PARA LA RESPUESTA MAXIMA.
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DISTRIBUCION DE ESFUERZOS PARA LA HISTORIA DE EL CENTRO. {CONT)
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C. DIAGRAMA DE ESFUERZOS EN LOSA PARA LA RESPUESTA MAXIMA.

445



\‘\q

1‘{;.

\‘-{ By

™

446

FIGURA No. 5.127 DESPLAZAMIENTOS EN LA PARTE SUPERIOR DE LAPILAEN LA

DIRECCION TRANSVERSAL DEL PUENTE.
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TABLA No. 5.41 RAZONES MODALES DE MASA PARTICIPANTE

”
s
L

MODELO No. 5 PUENTE JUAN BERTIS

ANALISIS LINEAL

v

MODOS INDIVIDUALES (PORCENTAJE) SUMA ACUMULATIVA (PORCENTAJE)
MODO PERIODO UX Uy uz UX Uy uz

1 0.18716 0.1488 0.3133 0.0000 0.1488 0.3133 0.0000
2 0.17090 0.0000 0.0000 0.0640 0.1488 0.3133 0.0640
3 0.14018 4.9831 1.0686 0.0000 5.1319 2.2819 0.0840
4 0.13487 0.0000 0.0000 1 35.8423 5.1319 2.2819 35.9063
5 0.13313 0.1551 4.2124 0.0000 5.2870 6.4943 35.9063
6 0.10051 0.3771 36.3949 0.0000 5.6641 42.8892 35,9063
7 0.09345 0.0000 0.0000 0.0008 5.6641 42 B892 35.9071
8 0.08986 0.0044 0.7868 0.0000 5.6685 43.6760 35.9071
9 0.08241 0.0000 0.0000 0.0126 5.6685 436760 35.9197
10 0.06406 0.8754 0.4793 0.0000 6.5438 44,1553 35.9197
11 0.05988 8.3057 0.0497 0.0000 14.8496 44,2050 35.9197
12 0.05920 4.4347 0.2419 0.0000 19,2843 44.4470 35.9197
13 0.05899 0.0000 0.0000 1.0435 19.2843 44,4470 36.9632
14 0.05776 0.0000 0.0000 0.1823 19.2843 44,4470 .37.1455
15 0.05200  3.5539 0.0066 0.0000 228382 44,4536 © 37.1455
16 0.04911 0.4452 0.0002 0.0000 | 23.2834 44.4538 37.1455
17 0.04884 0.0000 '0.0000 0,0200 23.2834 44,4538 37.1655
18 0.04728 0.0000 0.0000 0.0091 23.2834 44.4538 37.1746
19 0.04601 0.0755 0.0185 0.0000 23.3589 44 4723 37.1746
20 0.04118 22.7540 2.0399 0.0000 46.1129 45.5122 37.1746

A §

Ly
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FIGURA No. 5.128 DEFORMADAS MODALES DEL PUENTE JUAN BERTIS.
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DEFORMADAS MODALES DEL PUENTE JUAN BERTIS. (CONT)

Mode 3 Period 0.1402 seconds

C. DEFORMADA MODAL PARA T;=0.1402 Seg.

Mode 4 Period 0.1349 seconds

D. DEFORMADA MODAL PARA T,= 0.1349 Seg.
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PUENTE JUAN BERTIS

VARIACION DE ESFUERZOS EN LOS ESTRIBOS

450

COMPONENTES DE ESFUERZO x10° (Ton/m 2)

HISTORIA | REGISTRO 511 522 533 512 S13 523

HISTmax| 16N | 0206-040 | 0.035-0.07 | 020-024 | 0.04-0.06 | 0.088-0.11 | 0.036-0.054
tisTmin'| 16N | 042-008 | 0.07-0035 | 0.24-0.20 |0.066-0.044| 0.108-0.09 | 0.057-0.038
HiSTmax| ©iG | 0:45-020 | 0.04-0.06 [ 0.315-0.36 | 0.05-0.075 | 0.13-0.156 | 0.045-0.072
HisTmin*| ci¢ | 015-040 | 008-0.04 | 035-030 |0.052-0.026]0.168-0.140] 0.044-0.022
HiSTmax| HCcR | 0.40-0.45 | 0.42-0.08 | 0.18-0.225 | 0.028 - 0.056 | 0.084-0.112 | 0.066 - 0.088
HISTmin* | HCR | 0.22-0.165 | 0.09-0.045 | 025-020 | 0.05-0.025 | 0.15-0.12 | 0.057-0.038
HISTmax | HsH | 0.07-0.105 | 0.024-0.048| 0,12-0.15 | 0.017-0.034 | 0.054-0.072) 0.028 - 0.042
HISTmin" | HSH | 0.105-0.07 | 0.052-0.026 | 0.15-0.12 | 0.032-0.016 | 0.085-0.068 | 0.026 - 0.013
HISTmax | zSUB | 0.038-0.057 | 0.015-0.03 | 0.051-0.068{ 0.01-0.02 |0.034-0.043]0.014-0.021
HisTmin* | zsus | 0.057-0.038} 0.03-0.015 | 0.086-0.08 | 0.02-0.01 |0.044-0.033]0.018-0.012
HIST max |ELCENTRO| 0.10-0.15 | 0.04-0.08 |0.160-0.200} 0.025.0.05 | 0.088-0.11 | 0.051-0.068
HIST min® |ELCENTRO| 0.15-0.10 | 0.12-0.08 | 0:225-0.18 | 0.075-0.05 | 0.13-0.104 | 0.048-0.032

* Los valores de esfuerzos para las historias minimas (HIST min) son negativos.

EL SISMO QUE GENERA LOS MAYORES ESFUERZOS ES EL REGISTRO DEL HSH.

TABLA No. 5.42 ESFUERZOS EN LOS ESTRIBOS.
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PUENTE JUAN BERTIS

VARIACION DE ESFUERZOS EN LA LOSA,

451

COMPONENTES DE ESFUERZO x10°_(Ton/ m?2)

* Los valores de esfuerzos para las historias minimas (HIST min) son negativos.

HISTORIA | REGISTRO 511 522 S12 813 523

HIST max IGN 0.330-0.285 0.250-0.200 0.075-0.090 | 0.0125-0.015 0.61 05 - 0.014
HIST min* IGN 0.360 - 0.300 0,300 - 0.250 0.095-0.076 | 0.0144-0.012 | 0.014-0.0105
HIST max ClG 0.36 - 0.45 0.255-0.34 0.080-0.12 0020-0025 | 0.0195-0.026
HIST min* ClG 0.60 - 0.50 0.51-0425 0.14-0.105 0.027 - 0.0225 | 0,026 - 0.0195
HIST max HCR 0.420 - 0.480 0.350 - 0.400 0.085-0.102 | 0.015-0.0176 | 0.012-0.018
HIST min* HCR 0.440 - 0.385 0,360 - 0.315 0.114-0.095 | 0.0144-0.012-] 0.014-0.0105
HIST max HSH 0.168 - 0.196 0.144 - 0.168 0.045-0.054 | 0.008-0.0096 | 0.0066 - 0.0088
HIST min” HSH 0210-0.180 0.168-0.144 0.060-0.050 | 0.0112-0.0098 | 0.010-0.008
HIST max ZSUB 0.056 - 0.070 0.060-0.070 | 0.0275-0.033 | 0.0033 - 0.0039 9.0026 -0.0033
HIST min* ZSUB 0.084 - 0.070 0,066 -0.055 | 0.033-0.0275 | 0.0027 - 0.0023' 0.003 - 0.0024
HIST max { ELCENTRO| 0.180-0.210 0.156 - 0.182 0.072-0.084 | 0.009-0.0105 | 0.0066 - 0.0088
HIST min® {ELCENTRO| 0.175-0.140 0.182-0.156 0.078 - 0.065 | 0.0105-0.009 | 0.0088 - 0.0066

EL SISMO QUE GENERA LOS MAYORES ESFUERZOS ES EL REGISTRO DEL HCR.

TABLA No. 5.43 ESFUERZOS EN LA LOSA.
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PUENTE JUAN BERTIS.
FIGURA No. 5.129 DISTRIBUCION DE ESFUERZOS PARA LA HISTORIA DEL IGN.
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B. DIAGRAMA DE ESFUERZOS EN LA LOSA PARA LA RESPUESTA MAXIMA.
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FIGURA No. 5.131 DISTRIBUCION DE ESFUERZOS PARA LA HISTORIA DEL CIG.
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FIGURA No. 5.131 DISTRIBUCION DE ESFUERZOS PARA LA HISTORIA DEL HCR.
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FIGURA No. 5.132 DISTRIBUCION DE ESFUERZOS PARA LA HISTORIA DEL HSH.
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FIGURA No. 5.133 DISTRIBUCION DE ESFUERZOS PARA LA HISTORIA DE LA ZSUB.
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FIGURA No. 5.134 DISTRIBUCION DE ESFUERZOS PARA LA HISTORIA DE EL CENTRO.
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FIGURA No. 5.135 DESPLAZAMIENTOS EN LA PARTE SUPERIOR DE LA PILAEN LA
DIRECCION TRANSVERSAL DEL PUENTE.
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ANALISIS LINEAL CONSIDERANDQ INTERACCION SUELO-ESTRUCTURA.

MODELO No. 5§ PUENTE JUAN BERTIS

TABLA No. 5.44 RAZONES MODALES DE MASA PARTICIPANTE

MODOS INDIVIDUALES (PORCENTAJE)

SUMA ACUMULATIVA (PORCENTAJE)

MODOC PERIODO UX Uy Uz UXx Uy Uz

1 0.19867 1.23110 1.5892 0.0000 1.2311 1.5892 0.0000

2 0.17256 0.00000 0.0000 0.0659 1.2311 1.5892 0.0859

3 0.14026 4.34870 3.7839 0.0000 5.5798 5.3731 0.0659

4 0.13893 0.39650 10.3686 0.0000 5.8753 15,7427 0.0659

5 0.13661 0.00000 0.0000 34.1559 5.9753 15.7428 34.2218
6 0.11272 0.19010 29.1228 0.0000 6.1654 44.8657 34.2218
7 0.09353 £.00000 0.0000 0.0034 6.1654 44.8657 34.2252
8 0.09025 0.26840 0.1457 0.0000 6.4338 45,0154 34.2252
9 0.08257 0.00000 0.0000 0.0093 6.4338 45.0154 34.2345
10 0.07622 39.40140 0.1868 0.0000 45.8352 452023 34.2345
11 0.06413 5.71390 0.1149 0.0000 51.5491 45,3171 34.2345
12 0.06018 0.44760 0.0478 0.0016 51.9867 45.3649 34.2361
13 0.08015 0.00070 0.0001 1.0578 51.9874 45,3650 35.2939
14 0.05832 0.00000 0.0000 0.0850 51.9974 45.3650 35.3789
15 0.05400 4.23080 0.2935 0.0000 56.2282 45,6585 35,3788
16 0.04960 247810 0.3809 0.0000 58.7062 46.0384 35.3789
17 0.04923 0.00000 0.0000 0.0680 58.7063 46.0394 35.4469
18 0.04876 2.05210 0.6357 0.0000 60.7584 46.6751. 35,4469
19 0.04738 0.00000 0.0000 0.0055 60.7584 46.6751 35.4524
20 0.04601 0.05220 0.0011 0.0000 £0.8106 46,6762 35.4524

6sY
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FIGURA No. 5.136 DEFORMADAS MODALES DEL PUENTE JUAN BERTIS.
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DEFORMADAS MODALES DEL PUENTE JUAN BERTIS. (CONT)
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PUENTE JUAN BERTIS

ANALISIS LINEAL CONSIDERANDO INTERACCION SUELO-ESTRUCTURA

VARIACION DE ESFUERZOCS EN LOS ESTRIBOS
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COMPONENTES DE ESFUERZO x1 f.'.'!3 (Ton / m 2)

HISTORIA [ REGISTRO 811 §22 533 512 513 823
HIST max IGN 006-0.12 | 0.035-0.07 | 0.24-0.28 0.048-0.072| 0.08-0.10 | 0.09-0.108
HIST min* IGN 0.00 - 0.07 0.08-0.04 | 0.315-0.27 | 0.066-0.,044 | 0.11-0.088 | 0.108 - 0.09
HIST max CIG 0.085-0.17 | 0.09-0.135 | 0.375-0.45 | 0.072-0.096| 0.105-0.14 | 0.12-0.15
HIST min* CIG 0.065-0.13 | 0.07-0.105 | 0.42-0.49 0.06-0.098 | 0.14-0.175 | 0.12-0.15
HIST max HCR 0.08-0.16 | 0.045-0.09 | 0.315-0.36 | 0.035 -0.070 | 0.056 - 0.088 | 0.075-0.09
HIST min® HCR 0.0-0.09 0.0-005 | ©.30-0.145 |0.056-0,028| 0.075-0.05 | 0.085 - 0.068
HIST max HSH 0.0-0.055 |0.028-0.056|0.196-0.224| 0.02-0.04 | 0.056-0.07 {0.052-0.065
HIST min* HSH 0.00-0.055 | 006-003 | 0.18-0.15 |0.038-0.019 0.048 - 0.032 0.672 -0.06
HIST max Z5UB 0.00-0.035 | 0.017-0.034 | 0.112-0.126 | 0.011 - 0,022 { 0.018 - 0.024 | 0.022 - 0.027
HIST min® ZSUB 0.00-0.03 |0.032-0.016| 0.084-0.07 | 0,.022-0.011] 0.025-0,017} 0.02-0.016
HIST max |ELCENTRO} 0.0-0.06 0.035-0.07 | 021-024 |0.044-0.066| 0.07-0.056 | 0.07-0.084
HIST min* |ELCENTRO| 0.12-0.06 | 0.07-0.035 | 0.21-0.175 | 0.044 - 0.022 | 0.085 - 0.068 | 0.066 - 0.055

* Los valores de esfuerzos para las historias minimas (HIST min) son negativos.

EL SISMO QUE GENERA LOS MAYORES ESFUERZOS ES EL. REGISTRO DEL CiG.

TABLA No. 5.45 ESFUERZOS EN LOS ESTRIBOS.
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PUENTE JUAN BERTIS

ANALISIS LINEAL CONSIDERANDO INTERACCION SUELO-ESTRUCTURA

VARIACION DE ESFUERZOS EN LA LOSA
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3
COMPONENTES DE ESFUERZO x10__(Ton/m 2

HISTORIA | REGISTRO s 522 812 S13 523

HIST max IGN 0.385- 0.44 | 0.300-0.350 0.070 - 0.084 0.013 -0.0156 0.016 - 0.02
HIST min* IGN 0.400 - 0.350 | 0.360 - 0.315 0.075 - 0.080 0.015-0.012 0.016 - 0.02
HIST max CIG 0.500 - 0.600 | 0.480-0.560 0.096 - 0.112 0.018 - 0.0225 0.018 - 0.024
HIST min* ClG 0.400-0.300 | 0.560 - 0.480 0.112-0.840 0.022 - 0.018 0,026 - 0.019
HIST max HCR 0.385 - 0.440 | 0.300-0.350 0,080 - 0.086 0.0096-90.012 | 0.0105-0.014
HIST min* HCR 0.330-0.275 | 0.030-0.025 0.085 - 0.068 0.0144-0.012 | 0.0105-0.014
HIST max HSH 0.140-0.175 | 0.105-0.140 0.050 - 0.060 0.0072-0.009 | 0.0072-0.0086
HIST min* HSH 0.210 - 0.175 O.i 80 - 0.150 0.0560 - 0.050 0.010 - 0.008 0.0075 - 0.005
HIST max ZsUB 0.084 - 0.096 | 0.040-0.050 | 0.0225-0.027 0.002 - 0.0025 | 0.0021 - 0.0028
HIST min* ZSUB " 0.078 - 0.065 | 0.060-0.050 | 0.027-0.0225 | 0.0027-0.0022 | 0.003 - 0.0022
HISTmax | ELCENTRO| 0.160-0.200 | 0.140-0.175 0.065 - 0.078 0.008 - 0.011 0.009 - 0.012
HIST min* | ELCENTRQ | 0.240-0.200 | 0.175-0.140 0.070 - 0.056 0.0132-0.011 | 0.0105-0.007

*  os valores de esfuerzos para las historias minimas (HIST min) son negativos.

EL SISMO QUE GENERA LOS MAYORES ESFUERZOS ES EL REGISTRO DEL CiG.

TABLA No. 5.46 ESFUERZOS EN LA LOSA.
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PUENTE JUAN BERTIS.
FIGURA No. 5.137 DISTRIBUCION DE ESFUERZOS PARA LA HISTORIA DEL IGN.
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Ll o

485

FIGURA No. 5.138 DISTRIBUCION DE ESFUERZOS PARA LA HISTORIA DEL CIG.
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FIGURA No. 5.139 DISTRIBUCION DE ESFUERZOS PARA LA HISTORIA DEL HCR.
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FIGURA No. 5.140 DISTRIBUCION DE ESFUERZOS PARA LA HISTORIA DEL HSH.
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FIGURA No. 5.141 DISTRIBUCION DE ESFUERZOS PARA LA HISTORIA DE LA ZSUB.
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" FIGURA No. 5.142 DISTRIBUCION DE ESFUERZOS PARA LA HISTORIA DE EL CENTRO.
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FIGURA No. 5.143 DESPLAZAMIENTOS EN LA PARTE SUPERIOR DE LAPILAEN LA
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5.5 APLICACION DEL ANALISIS NO LINEAL A LOS PUENTES MODELADOS.

5.5.1. INTRODUCCION.

Para realizar el andlisis sismico no lineal de los puentes modeiados, cada uno de ellos fue
modificado en algunos de sus componentes. Las modificaciones realizadas consistieron
fundamentalmente en sustituir algunos elementos de marco (FRA!_VIE), por elementos con
propiedades no lineales {NLIlink) para conectar la losa con las vigas, para unir la superestructura
é la pita central y en algunos miembros de los arriostramientos laterales.

Las cargas aplicadas a los modelos son basicamente las mismas que se utilizaron en el
andlisis lineal, por 1o que las excitaciones sismicas estan representadas por medio de

acelercgramas.

5.5.2. SELECCION DE LOS ACELEROGRAMAS A APLICARALOS MODELOS

Cuando se realizo el analisis lineal se caracterizaron algunos registros para los terremotos
de San Salvador del 10 de Octubre de 1986, de la Zona de Subduccién del 19 de Junio de 1982
y el de “El Centro” del 18 de Mayo de 1940. Tomando en cuenta esta caracterizacion se
determiné su aplicacion para el analisis lineal.

Sin embargo a esta altura de la investigacion se dispone, ademas de las caracteristicas
propias de los registros, de los resultados obtenidos en el andlisis lineal. A partir de lo anterior
se ha determinado utilizar para el analisis no lineal dos registros del terremoto del 10 de
Octubre de 1986 y el registro del terremoto de la Zona de Subduccidn.

Los registros que se han escogido son los del Instituto Geografico Nacional (IGN), los del
Centro de Investigaciones Geotécnicas (CIG) y los de la Zona de Subduccion (ZSUB). El motivo
por el cual se utilizarén tales registros es porque, para el caso del IGN y el CIG ademas de
poseer €l mayor potencial destructivo critico (Pdk), son los que generaron mayores respuestas
(esfuerzos, desplazam:entos etc.) en los modelos cuando se realizd el analisis lineal; para el

caso del reg[stro de la ZSUB porque es un registro con caracteristicas diferentes a los dos

anteriores, de gran duracién y propio de la regidn centroamericana.
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El hecho de haber descartado et uso de los otros registros no quiere decir que no sean

importantes, sino que para el caso de las estructuras modeiadas no producen mayores efectos

en cuanto a esfuerzos y deformaciones.

5.5.3. SELECCION DEL TIPO DE COMPORTAMIENTO NO LINEAL A MODELAR.

El programa SAP2000 permite modelar a través de los elementos Nifink los siguientes tipos
de comportamiento no lineal:

» Amortiguamiento Viscoso Elastico;

> Juntas estrechas (en compresion o en tension);

> Plasticidad Uniaxial;

> Plasticidad Biaxial con Aistamientt_:) Basal;

> Péndulo de Friccidn con Aislamiento Basal,

De los tipos de comportamiento no lineal mencionados, se utilizaran la plasticidad uniaxial y
la biaxial con aislamiento basal.

La plasticidad uniaxial se utilizara para modelar los conectores entre las vigas y la losa. Las
propiedades no lineales para este tipo de elementos Nllink pueden ser independientemente
especificadas para cada grado de libertad, asi para el caso de los conectores que se modelaron
las direcciones escogidas son la U2 y U3 en las que se da la deformacién por cortante. El
modelo plastico estd basado en el comportamiento histerético propuesto por Wen (1976)
mostrado en las figuras No. 5.87 y 5.88. Ademas se utilizaré este tipo de elemento Nilink en el
modelado de los arriostramientos de algunos puentes, en este caso la direccidon con
propiedades no lineales sera la U1 ya que los arriostramientos solo soportan cargas axiales.

La plasticidad biaxial con aislamiento basal es un aislamiento basal histerético que ha sido
acoplado con propiedades plésticas para las dos deformaciones por cortante, y propiedades
lineales para las cuatro restantes deformaciones. Este modelo de comportamiento no lineal (ver

figura 5.8.9) esta basado en el propuesto por Wen (1976), y Park, Wen y Ang (1986), vy
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recomendado para el aislamiento basal por Nagara Jaiah, Reinhorn y Constantinou (1991). Con

este modelo de comportamiento no fineal se modelaran los conectores de la superestructura a

la pila (elastomeric bearings).

FIGURA No. 5.89 PROPIEDADES DEL ISOLATOR1 PARA DEFORMACION POR CORTANTE BIAXIAL.

5.5.4. AMORTIGUAMIENTO.

Al igual que para el andlisis lineal ia razén de amortiguamiento a ser utilizada en los
modelos a sido arbitrariamente asumida como el cinco por ciento para cada puente, esto
respaldado en los trabajos de investigacién que han sido realizados 'sobre el amortiguamiento
en puentes, en los cuales se recomienda razones de amortiguamiento de entre 2% y 5% para
puentes de estructuras de concreto reforzado y valores de entre 2% y 7% para el caso de

estructuras de acero.

5.5.5 ANALISIS NO LINEAL CONSIDERANDO LA INTERACCION SUELO-ESTRUCTURA.

Para considerar la interaccion del suelo con la estructura se debe aproximar el



.1\;:
v

475

comportamiento del suelo apropiadamente. En el programa SAP2000 el suelo puede ser
representado por medio de resortes con rigideces que estan en funcion de las propiedades
mecanicas estaticas y dinamicas del suelo. Los valores de las constantes de reaccion. del
suelo para todos los modelos, se determinaron en la etapa del analisis lineal, y seran estos

mismos valores los que se utilizaran para la etapa de anélisis no lineal.

5.5.6 RESULTADOS OBTENIDOS. .. - S

Al igual que para el analisis lineal, el programa SAP2000 determina para cada modelo, los
periodos naturales, las razones modales de masa participante para cada uno de los periodos
naturales, y las correspondientes deformadas modales de cada uno de los modos de vibracién.
Estos resultados son obteridos utilizando también un analisis EIGEN-VECTOR.

Luego el programa calcuta los esfuerzos y deformaciones en todos los elementos que
componen el puente para cada uno de Iés casos time-history definidos. Estos resultados
pueden ser visualizados desde la interface gréfica del programa o €n el archivo con extension
"OUT.”

Los resultados obtenidos, considerando y sin considerar la interaccién suelo-estructura,
para cada modelo se presentan a continuacion en el siguiente orden:

a) Una tabla donde se muestran las razones modales de masa participante para los

primeros veinte periodos naturales de los puentes.

b) Las deformadas modales para los primeros cuatro modos de vibracién de los puentes.

¢) La variacion de los esfuerzos que se generan para cada historia en los estribos, las

vigas, la pila'y la losa de los puentes.
d) Los diagramas de esfuerzos en los elementos principales de los puentes, tales como los

estribos, las vigas, la pila y la losa de la componente mas desfavorable en cada

histaria.
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e) La variacion del desplazamiento a través del tiempo en la parte superior de la pila, enla
direccion transversal de cada uno de los puentes, para cada historia.
f) Las graficas de fuerza-desplazamiento, representativas de los diferentes elementos no
lineales definidos en todos los puentes, para cada historia.
g) Las gréficas de cortante basal contra desplazamiento en la parte superior de la pila y en
la parte superior de los estribos. ' g
Los resultados del andlisis no lineal que se presentan para cada puente seran estudiados
en el siguiente capitulo. Ademas se hara una comparacion entre los analisis considerando y sin
considerar la interaccion suelo-estructura. Y finalmente se harad una comparacién entre los

resultados del analisis lineal y el andlisis no lineal para cada puente.
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MODELO No. 1 PUNTE DE CALIBRACION
ANALISIS NO LINEAL
TABLA No. 5.47 RAZONES MODALES DE MASA PARTICIPANTE.
MODQS INDIVIDUALES (PORCENTAJE) SUMA ACUMULATIVA (PORCENTAJE)
MODO PERIODO UX Uy uz uUx uy uz
1 0.78006 0.0127 0.0452 0.2822 0.0127 0.0452 0.2822
2 0.68629 0.0000 0.5963 0.5109 0.0127 0.6415 0.7931
3 0.56598 0.0000 12.8141 19.4536 0.0128 13.4556 20.2467
4 0.563322 0.0077 7.0225 . 33.2452 0.0205 20,4781 53.4919
5 0.44255 0.0016 36.5184 0.0081 0.0221 56.9975 53.5000
6 0.25969 0.0120 0.0069 0.0010 0.0341 §7.0044 53.5011
7 0.24880 0.0232 0.0041 0.0013 0.0573 57.0085 53.5024
8 0.24777 0.0001 0.0431 0.0209 0.0574 57.0515 53.5233
g 0.22286 0.0063 0.7786 0.0176 0.0637 57.8302 53.5409
10 0.20548 0.0835 (.1889 0.0167 0.1471 58:0280 53.5576
11 0.16527 12,2849 0.0000 0.0003 12.4320 58.0280 53.6579
12 0.13800 0.0179 0.1752 0.0109 12,4499 58.2043 53.5688
13 0.13623 0.0043 3.5587 0.0717 12.4543 61.7630 53.6405
14 0.12802 0.1417 1.4015 0.0248 12,5960 63.1645 £3.6653
15 0.12357 0.0002 0.7344 2.5722 12.5962 63.8989 56,2375
16 0.11329 0.1594 0.0546 8.8010 12.7556 63.9535 65.0385
17 0.09236 0.0469 0.9987 0.0128 12.8025 64.9522 65.0513
18 0.08846 0.0516 0.2674 0.0241 12.8540 65.2195 65.0754
19 0.08756 8.6343 0.05652 0.0079 21.3884 65.2747 £65.0833
20 0.08302 39.5148 0.1004 0.1058 60,9031 65.3751 65.1891

(‘J

Ly
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FIGURA No.'5.147 DEFORMADAS MODALES DEL PUENTE DE CALIBRACION.

i Mode !_Period 0,7601 seconds |,
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A. DEFCRMADA MODAL PARA T, = 0.7801 Seg.

Lé”

.+ Mode 2 Perjod 0,6967 seconds

B. DEFORMADA MODAL PARA T: = 0.6963 Seg.
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DEFORMADAS MODALES DEL PUENTE DE CALIBRACION. (CONT)

C. DEFORMADA MODAL PARA T, = 0.5660 Segq.

. Made 4 Period 0.5332 seconds _, ..

D. DEFORMADA MODAL PARA T, = 0.5332 Seg.
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PUENTE DE CALIBRACION
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ANALISIS NO LINEAL
COMPONENTES DE ESFUERZO x10° (Ton/m %)
HISTORIA | REGISTRO 811 s22 833 s12 s13 523
HSTmax| I1GN | 3.00-350 | 060-090 | 045-054 | 045-054 | 196-224 | 0.35-048
HISTmin' | 1GN 350-300 | 0.84-056 | 054-045 | 051-0425 | 2.24-1.96 | 052-0.39
HiSTmax | . cCIG 100-200 | 385-440 | 064.0.80 | 060-075 | 1.10-1.65 | 1.44-1.68
HISTmin* | CIG 200-100 | 3.30-275 | 080-084 | 065-052 | 1.65-1.10 | 1.76-1.54
HisTmax | zsus | 070-1.05 | 1.33-152 |0.220-0.275]| 0.220-0275| 0.32-0.48 | 0.450-0.525
HsTmn | zsus | oe4-056 | 1.26-1.08 |0.275-0.220]|0275-0220| 0.54-0.36 | 0.54-0.56
EL SISMO QUE GENERA LOS MAYORES ESFUERZOS ES EL REGISTRO DEL CIG.
TABLA No. 5.48 VARIACION DE ESFUERZOS EN LOS ESTRIBOS
COMPONENTES DE ESFUERZO x10° (Ton/m?)
HISTORIA | REGISTRO si 522 833 512 513 523
HISTmax |  IGN 0.00-050 | 0.00-030 | 072-0.81 | 000-009 | 0.00-028 | 0.00-0.12
HISTmin* | IGN 050-0.00 | 0.28-000 | 081-0.72 | 0.085-0.00 | 0.28-0.00 | 0.13-0.00
HISTmax | CIG 0.00-100 | 0.00-055 [ 128-144 | 0.00.045 | 000-055 | 000-0.24
Hstmn* | cie 100-000 | 055-000 | 1.44-128 | 0.13-0.00 | 055-0.00 | 0.22-0.00
HISTmax | 2SUB | 0.00-0.35 § 0.00-0.19 | 0.44-0.495 | 0.00-0.055 | 0.00-0.16 | 0.00-0.075
HISTmin* | ZzSUB | 028-0.00 | 0.18-0.00 | 0.495-0.44 | 0.055-0.00 | 0.18-0.00 | 0.08-0.00

‘EL SISMO QUE GENERA LOS MAYCRES ESFUERZOS ES EL REGISTRO DEL CIG.

TABLA No, 5.49 VARIACION DE ESFUERZOS EN LA PILA.

* Los valores de esfuerzos para las historias minimas {HIST min) son negativos.
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PUENTE DE CALIBRACION

ANALISIS NO LINEAL.
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COMPONENTES DE ESFUERZO x10° (Ton / ni?)

HISTORIA | REGISTRO S S22 812 S13 523
HIST max IGN 0.00-0.80 0,00-0.28 0.00-1.70 0.0036 - 0.0045 | 0.00-0.0035
HIST min* IGN 0.75-0.00 0.28 - 0,00 1.70-0.00 0.0045 - 0.0035 | 0.0035-0.000
HIST max CIG 0.00-1.40 0.00 - 0.50 0.00 - 3.00 0.0048 - 0.0064 | 0.005-0.010
HIST min* CIG 1.40-0.00 0.50- 0,00 3.00-0.00 0.003 - 0.0015 0.010 - 0.005
HIST max ZSUB 0.00 - 0.60 0.00-0.28 0.00-0.85 0.0025 - 0.0030 | 0.0017 - 0.0034
HIST min* z5UB 0:65 - 0.00 0.300 - 0.00 0.85-0.00 0.003 - 0.0025 | 0.0017 - 0.000
EL SISMO QUE GENERA LOS MAYORES ESII:UERZOS ES EL REGISTRO DEL CIG.
TABLA No. 5.50 VARIACION DE ESFUERZOS EN LA LOSA.
COMPONENTES DE ESFUERZO x16® (Ton /m 2)
HISTORIA | REGISTRO sit 822 512 813 523
HIST max IGN 4.80-5.50 . 084-112 11.90-13.60 | 0.0036-0.0045 | 0.0175-0.021
HIST min® IGN 6.75-6.00 1.12-0.84 13,60-11.90 | 0.0043-0.0034 | 0.021-0.0175
HIST max CliG 11.20-12.60 1.00 - 1.50 21.00-2400 | 0.0064-0.0080 | 0.035-0.040
HIST min® CIG 1.2.60 -11.20 2.00-1.50 24.00-21.00 | 0.0075-0,0060 | 0.040-0.035
HIST max Z5U8B " 4.20-4.80 0.56 - 0.84 6.80-7.65 0.0005-0.001 | 0.0119-0,0136
HIST min® ZsUB 585-5.20 0.90 - 0.60 7.65-6.80 0.001-0.0005 | 0.0136-0.0119

EL SISMO QUE GENERA LOS MAYORES ESFUERZOS ES EL. REGISTRO DEL CIG,

TABLA No. 5.51 VARIACION DE ESFUERZOS EN LAS VIGAS.

* Los valores de esfuerzos para las historias minimas (HIST min) son negatives,
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PUENTE DE CALIBRACION.

FIGURA No. 5.148 DISTRIBUCION DE ESFUERZOS PARA LA HISTORIA DEL IGN.
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A. DIAGRAMA DE ESFUERZOS EN LOS ESTRIBOS PARA LA RESPUESTA MAXIMA

| [0] %]

B. DIAGRAMA DE ESFUERZOS EN LA PILA PARA LA RESPUESTA MAXIMA
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DISTRIBUCION DE ESFUERZOS PARA LA HISTORIA DEL IGN. (CONT)
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C. DIAGRAMA DE ESFUERZOS EN LAS VIGAS Y LA LOSA PARA LA RESPUESTA MAXIMA

-
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FIGURA No. 5.149 DISTRIBUCION DE ESFUERZOS PARA LA HISTORIA DEL CIG.
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B. DIAGRAMA DE ESFUERZOS EN LA PILA PARA LA RESPUESTA MAXIMA



DISTRIBUCION DE ESFUERZOS PARA LA HISTORIA DEL CIG. (CONT)
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C..DIAGRAMA DE ESFUERZOS EN LOSA Y VIGAS PARA LA RESPUESTA MAXIMA,
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FIGURA No. 5.150 DISTRIBUCION DE ESFUERZOS PARA LA HISTORIA DE LA ZSUB.

B. DIAGRAMA DE ESFUERZOS EN LA PILA PARA LA RESI:;UESTA MAXIMA.
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DISTRIBUCION DE ESFUERZOS PARA LA HISTORIA DE LA ZSUB. (CONT)
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FIGURA No. 5.151 DESPLAZAMIENTOS EN LA PARTE SUPERIOR DE LAPILAEN LA
DIRECCION TRANSVERSAL DEL PUENTE DE CALIBRACION.
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PUENTE DE CALIBRACION.
FIGURA No. 5.152 RELACIONES F — D PARA LOS CONECTORES POR CORTANTE ENTRE

LA LOSAY LAS VIGAS.
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FIGURA No. 5.153 RELACIONES F — D PARA LOS APOYOS DE LA SUPERESTRUCTURA
EN LA PILA CENTRAL.
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FIGURA No. 5.153a RELACIONES F — D PARA LOS ARRIOSTRAMIENTOS.

C. REGISTRO DEL IGN.
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PUENTE DE CALIBRACION.

FIGURA No. 5.154 RELACION CORTANTE BASAL — DESPLAZAMIENTO EN LA PILA.
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FIGURA No. 5.155 RELACION CORTANTE BASAL-DESPLAZAMIENTO EN LOS ESTRIBOS.
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' MODELO No. 1 PUNTE DE CALIBRACION

ANALISIS NO LINEAL CONSIDERANDOD INTERACCION SUELO-ESTRUCTURA

TABLA No. 5.52 RAZONES MCDALES DE MASA PARTICIPANTE.

MODOS INDIVIDUALES (PORCENTAJE) SUMA ACUMULATIVA (PORCENTAJE)
MODO PERIODO UXx Uy Uz UX Uy Uz
1 0.80704 0.0640 0.1110 0.6616 0.0840 0.1110 0.6616
2 0.71012 0.0001 1.7169 '0.6435 0.0641 1.8279 1.3051
3 0.58847 0.0002 22.8770 15.3260 0.0643 24.7049 16.8311
4 0.54643 0.0388 9.8428 35.8366 0.1031 34.5477 52.4677
5 0.48276 0.0021 24.4557 - 0.1345 0.1082 58.0035 52.6022
6 0.26736 0.1492 0.0022 0.0001 0.2544 £8.0057 52.6023
7 0.25842 0.0006 0.0057 0.0107 0.2550 59.0114 52.6130
8 0.25369 0.0707 0.0190 0.0510 0.3257 58.0305 52.6540
2 0.22787 0.0053 0.5017 0.0413 0.3308 59.5321 52.7054
10 0.20881 4.3208 0.1470 0.0324 4.6518 58.6791 52.7378
11 0.20441 §.6046 0.0491 0.0064 14.2564 59,7282 52.7442
12 0.14232 0.0848 1.5014 0.0081 14.3411 51.2296 52.7523
13 0.13819 0.2543 1.4883 0.0000 14.5954 62.7279 52.7524
14 0.13571 0.4114 0.5626 0.0635 16.0068 63.2906 52.8158
15 0.12821 0.8566 0.0865 2.5833 15.8634 63.3770 55,3982
16 0.11738 0.1055 1.9721 6.8181 15.8689 65.3491 62.2183 -
17 0.11150 0.7346 4.2120 2.2402 16.7035 £9.5611 64.4585
18 0.09336 39.4038 0.0380 0.1908 56.1074 68.5591 64.6493
19 0.09003 0.0089 - 0.1532 0.0055 -~ 56.1163 69.7523 84.6547
20 (0.08848 10.0226 0.2867 0.1560 66.1388 70.0480 64,8108

-_r“
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FIGURA No. 5.156 DEFORMADAS MODALES DEL PUENTE DE CALIBRACION.
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B. DEFORMADA MODAL PARA T, = 0.7101 Seg.
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DEFORMADAS MODALES DEL PUENTE DE CALIBRACION. (CONT)

s Hode 3, Porid 11,5895 secor

C. DEFORMADA MODAL PARA T, = 0.5895 Seg.
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D. DEFORMADA MODAL PARA T, = (0 5464 Seg.
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PUENTE DE CALIBRACION
ANALISIS NO LINEAL CONSIDERANDO INTERACCION SUELG-ESTRUCTURA
COMPONENTES DE ESFUERZO 3 € (Ton/m 2
HISTORIA | REGISTRO S11 S22 533 S12 S13 s23
HIST max IGN 3.150 - 3.600 | 0.400- 0,800 | 0.450 - 0.540 | 0.270 - 0.360 | 1.820 - 2,080 | 0.340-0.510
HIST min* IGN 3.000 - 2.500 | 0.800 - 0.400 | 0.600 - 0.500 | 0.360 - 0.270 | 2.000 - 1.750 | 0.540 - 0.360
H-:f HIST max ClG 5.400 - 6.300 | 0.750 - 1.500 | 0,850 - 1.020 ) 0.560 - 0.700 | 3.000 - 3.500] 0.350 - 0.700
N HIST min* CIG 6.800-5.950| 1.500-0.750| 1.020 - 0.850 | 0.700 - 0.560 { 4.000-3.50 | 0.700 - 0.350
- HIST max zsuB 2,100 - 2.450 | 0.350 - 0.700 | 0,280 - 0.350 | 0.225 - 0.300 | 1.260 - 1.440 | 0.140 - 0.280
HIST min* ZsuB 2.450-2.1001 1.050 - 0,700 | 0.350 - 0.280 | 0.320 - 0.240 | 1.520 - 1.330 | 0.280 - 0.140
EL SISMO QUE GENERA LOS MAYORES ESFUERZOS ES EL REGISTRO DEL CIG.
TABLA No. 5.53 VARIACION DE ESFUERZOS EN LOS ESTRIBOS
,;‘ 3 2
COMPONENTES DE ESFUERZC x10” {Ten/'m”™ )
" HISTORIA | REGISTRO S11 S22 833 512 . S513 523
’ HIST max IGN 0.000 - 0.450 1 0.000 - 0.400 | 0.720-0.810{ 0.000 - 0.080 1 0.000 - 0.260 | 0.000 - 0.170
HIST min* IGN 0.500 - 0.000 | 0.400 - 0.000 | 0.800 - 0.700 | 0.090 - 0.000 | 0.250 - 0,000 | 0.180 - 0.000
HIST max CIG 0.000-0.900 | 0.000-0.750 | 1.190- 1.360 ¥ 5900 - 0.140 | 0.000 - 0.500 | 0.000 - 0.350
HIST min* CIG 0.850 - 0.000 | 0.750 - 0.000 | 1.530 - 1.360 ¢ ¢ 140 -0,000 | 0.500 - 0.000 | 0.350 - 0.000
HIST max Z3UB 0.000 - 0.350 | 0.000 - 0.350 | 0.560 - 0.630 | 0.000 - 0.075 | 0,000 -0.018 { 0.000 - 0.140
HIST min* 25UB 0.350 - 0.000 | 0.350 - 0.000 | 0.560 - 0.490 | 0,080 -.0.000 | 0.190 - 0.000 | 0.140 - 0.000

EL SISMO QUE GENERA LOS MAYORES ESFUERZOS ES EL REGISTRO DEL CIG.

TABLA No. 5.54 VARIACION DE ESFUERZOS EN LA PILA.

"

* Los valores de esfuerzos para las historias niinimas (HIST min) son negativos.



ANALISIS NO LINEAL CONSIDERANDO INTERACCION SUELO-ESTRUCTURA.

PUENTE DE CALIBRACION

498

| COMPONENTES DE ESFUERZO x10” (Ton/m?)
HISTOR!A | REGISTRO s 522 512 S13 523
HISTmax [ IGN 0.000-0.900 | 0.000-0.300 | 0.000-2.000 | 0.0044-0.0055 | 0.000-0.004
HISTmin* | IGN 0.850-0.000 | ©0350-0.000 | 2.000-0.000 | 0.005-0.004 | 0.004-0.000
HIST max | CIG 0.000-1.600 | 0.000-0.600 | 0.000-3.500 | 0.0057 -0.0076 | 0.000 - 0.0065
HIST min* [ CIG 1.700-0.000 | 0600-0.000 | 3.500-0.000 | 0.0090-0.0072 | 0.0065-0.000
HsTmax | zsug | o.o00-o800 | 0.000-0.280 | 0.000-1.400 | 0.0028-0.0035 | 0.000-0.0024
HisTmin* | zsue | o0.800-0.000 | 0350-0.000 | 1400-0.000 | 0.0007-0.00 | 0.0024-0.000
EL SISMO QUE GENERA LOS MAYORES ESFUERZOS ES EL REGISTRO DEL CIG.
TABLA No. 5.55 VARIACION DE ESFUERZOS EN A LOSA.
‘ COMPOMENTES DE ESFUERZO x10® (Ton/m2)
HISTORIA | REGISTRO Stt §22 512 S13 523
HISTmax | IGN 7.200-8.100 | 0900-1.200 | 16.00-18.00 | 0.0044-0.0055 | 0.024 -0.028
HIST min* | IGN 7.650-6.800 | 1.050-0.700 | 18.00-1600 | 0.006-0005 | 0.032-0.028
HISTmax | CIG | 12.800-14.400 | 1.200-1.800 | 28.000 - 31.500 | 0.0076 - 0.0095 [0.0039 - 0.00455
HisTmin' | cic | 15.300-13.600 | 1.800-1.200 | 31.500 - 28.000 | 0.00108 - 0.029 | 0.0052 - 0.00455
HiSTmax | 2SUB | 6.400-7.200 | 0.560-0.40 | 9.800-11.200 | 0,0035-0.0042 | 0.0168 - 0.0192
HISTmin® | 2SUB | 7.200-6400 | 0.700-0.350 | 11.200-9.800 [ 0.0035-0.0028 | 0.0192 - 0.0168

EL SISMO QUE GENERA LOS MAYORES ESFUERZOS ES EL REGISTRO DEL CIG.

TABLA No. 5.56 VARIACION DE ESFUERZOS EN LAS VIGAS.

* Los valores de esfuerzos para las historias minimas (HIST min} son negativos.
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PUENTE DE CALIBRACION.
FIGURA No. 5.157 DISTRIBUCION DE ESFUERZOS PARA LA HISTORIA DEL IGN.
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A. DIAGRAMA DE ESFUERZOS EN.LOS ESTRIBOS PARA LA RESPUESTA MAXIMA.
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B. DIAGRAMA DE ESFUERZOS EN LA PILA PARA LA RESPUESTA MAXIMA.
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DISTRIBUCION DE ESFUERZOS PARA LA HISTORIA DEL IGN. (CONT)
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C. DIAGRAMA DE ESFUERZOS EN LOSA Y VIGAS PARA LA RESPUESTA MAXIMA.
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FIGURA No. 5.158 DISTRIBUCION DE ESFUERZOS PARA LA HISTORIA DEL CIG.

E st Contows  ILIG) HFIE

- 540 .30 7.20 %~ 810 E43

A. DIAGRAMA DE ESFUERZOS EN LOS ESTRIBOS PARA LA RESPUESTA MAXIMA.

W 333 Contours  [CIG) HFJIE
. kb

E+3

0 s .02 118 7SR

B. DIAGRAMA DE ESFUERZOS EN LA PILA PARA LA RESPUESTA MAXIMA,
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DISTRIBUCION DE ESFUERZOS PARA LA HISTORIA DEL CIG. (CONT)

C. DIAGRAMA DE ESFUERZOS EN LOSA Y VIGAS PARA LA RESPUESTA MAXIMA.
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FIGURA No. 5.152 DISTRIBUCION DE ESFUERZOS PARA LA HISTORIA DE LA ZSUB.
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DISTRIBUCION DE ESFUERZOS PARA LA HISTORIA DE LA ZSUB. (CONT)
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C. DIAGRAMA DE ESFUERZOS EN LOSA Y VIGAS PARA LA RESPUESTA MAXIMA.
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FIGURA No. 5.160 DESPLAZAMIENTO EN LA PARTE SUPERIOR DE LAPILAEN LA
DIRECCION TRANSVERSAL DEL PUENTE.
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FIGURA No. 5:161 RELACIONES F-D PARA LOS CONECTORES POR CORTANTE ENTRE

LA LOSA Y LAS VlGAS
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C. REGISTRO DE LA ZSUB.
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FIGURA No. 5.162 RELACIONES F-D PARA LOS APOYOS DE LA SUPERESTRUCTURA EN
LA PILA CENTRAL
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FIGURA No. 5.612 a RELACIONES F-D PARA LOS ARRIOSTRAMIENTOS.
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PUENTE DE CALIBRACION.
FIGURA No. 5.163 RELACION CORTANTE BASAL — DESPLAZAMIENTO EN LA PILA.
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FIGURA No. 5.164 RELACION CORTANTE BASAL-DESPLAZAMIENTO EN LOS ESTRIBOS.
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MODELO No. 2 PUENTE MONSERRAT 59 AVE.

ANALISIS NO LINEAL

TABLA No. 5.57 RAZONES MODALES DE MASA PARTICIPANTE

MODOS INDIVIDUALES (PORCENTAJE) SUMA ACUMULATIVA {(PORCENTAJE)
MODO PERIODO Ux Uy Uz Ux Uy uz

1 0.14011 72.6999 0.0000 | G.544a7 72.8999 0.0000: 0.8447
2 0.17089 2.1490 0.0000 27.6000 75.0489 0.0000 28,4447
3 0.09930 0.0001 1.7529 0.0006 75.0480 1.7529 28.4453
4 0.07730 0.0050 0.0000 0.3428 75.0540 1.7529 28.7881
5 0.06580 0.0000 51.0770 |’ 0.0000 75.0540 52.8298 28,7881
6 0.05427 0.0000 2.0121 0.6000 75.0540 54.8420 28.7881
7 0.04962 0.0000 0.0716 0.0000 75,0540 54.9136 28.7881
8 0.04539 0.0393 0.0000 | _ 0.0794 75.0933 54.9136 28.8675
9 0.04217 0.0000 1.5330 0.0000 75.0933 56.4466 28.8675
10 0.03992 0.0010 0.0000 0.0016 75.0943 56.4466 28.8691
11 0.03816 2.1454 0.0000 ~ 0.0u83 77.2397 56.4466 28.8774
12 © 0.03566 0.0000 0.2039 0.0000 77.2398 56.6505 28.8774
13 0.03302 0.0211 0.0000 0.0523 77.2609 56.6505 28.9297
14 0.03202 0.0000 0.4737 0.0001 77.2609 57.1241 28.9298
15 0.03151 0.8049 0.0003 0.9777 78.0658 57.1245 29.9075
16 0.03148 0.0002 | 0.9368 0.0002 78.0660 58.0613 29.9077
17 0.03082 0.0000 3.6038 0.0000 78.0660 61.6652 29.9078
18 0.03036 0.0001 . 0.0000 0.1003 78.0662 51.6652 30.0080
19 0.02921 00000 | 05722 0.0000 78.0662 62.2374 30.0080
20 0.02854 0.0000 13.7934 0.0000 78.0662 76.0308 30.0080

I

LG
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ANALISIS NO LINEAL
COMPONENTES DE ESFUERZO x10° (Ton/m ?)

HISTORIA _B_EG]STRO s 522 833 s12 813 523
wisTmax | 16N | 0.433-0.144 ] 0125-0.150| 0.66-0.77 | 0.065-0.078| 0.054-0.072{ 0.14-0.168
msTmin | 16N | 0.196-0.168 | 0.096-0.072| 0.50-0.48 | 0.065-0.052| 0.085-0.068) 0.156-0.13
HiSTmax | ciG |0210-0245| 0.42-015 | 065-078 |0.064-0.080) 0.088-0.110 0.16-020
HisTmin' | cic | 0.245-0210]0.175-0.140] 0.84-0.70 |0.085-0.068] 0.12-0.96 | 0.20-0.16
HiIST max | zSUB  |0.0275 - 0.033] 0.024 - 0.030 | 0.182 - 0.208 |0.614 - 0.0175| 0.016 - 0.020 | 0.028 - 0.035
HIST min* | zsue | 0.042-0.036 | 0.021-0.014 | 6.140- 0.105 | 0.015 - 0.014 | 0.025 - 0.020 |0.0325 - 0.026}

EL SISMO QUE GENERA LOS MAYORES ESFUERZOS ES EL REGISTRO DEL CIG.

TABLA No. 5.58 VARIACION DE ESFUERZOS EN EL ESTRIBO NORTE

COMPONENTES DE ESFUERZO x10° (Ton/m?)

HISTORIA Rj_EGISTRO s11 822 833 512 513 S23

HIST max | IGN | 0.133-0.144 | 0.075-0.100 | 0.770 - 0.880 | 0.052- 0.065 | 0.144 - 0.162 | 0.112 - 0.140
msTmine | 1oN | 0.168-0.140| 0.120-0.096 | 0.96-0.84 | 0.065-0.052]0.153-0.136 [ 0.130 - 0.104
HIsSTmax | CiG |0210-0.245| 0.420-0.15 | 0.910-1.04 | 0.080 - 0.096 0.176 - 0.198 | 0.160 - 0.200
HISTmin® | ¢l |0210-0175]0.140-0.105]| 1.26-1.12 {0.102-0.085] 0.216-0.192] 0.200 - 0.160
MISTmax | zSUB  |0.0275-0.033] 0.030 - 0.024 | 0.182 - 0.208 |0.0105 - 0.014{ 0.032 - 0.036 | 0.035 - 0.042
HisTmin* | zsue | 0.036-0.030 | 0.028 - 0.021 | 0.245 - 0.210.| 0.015- 0.012 [ 0.045 - 0.040 |0.0325 - 0.026

EL SISMO QUE GENERA LOS MAYORES ESFUERZOS ES EL REGISTRO DEL CIG

TABLA No. 5.53 VARIACION DE ESFUERZOS EN EL ESTRIBO SUR.

* Los valores de esfuerzos para las historias minimas (HIST min) son negatives.
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PUENTE MONSERRAT - 59 AVENIDA.

ANALISIS NO LINEAL.

513

COMPONENTES DE ESFUERZO x10° (Ton /m?)

HISTORIA | REGISTRO 511 522 S12 $13 523

HIST max | IGN 0.120-0144 | 0.040-0.050 | 0.065-0.068 | 0.009-0.012 | 0.0048 - 0.0064
HISTmin* | IGN 0144-0120 | 0054-0.045 | 0.072-0060 | 0.014-0.0112 | 0.006-0.0045
HISTmax | CIG 0.180-0.210 | 0060-0.072 | 0.096-0.112 | 0.016-0.020 [ 0.0066 -0.0088
HISTmin" | CIG 0.168-0.140 | 0078-0.065 | 0.102-0.085 | 0.0175-0.014 [ 0.011-0.0088
HISTmax | 2zSuB | 0.036-0.042 | 0.0096-0.012 | 0.0168-0.0196 | 0.00225-0.003 | 0.0012-0.0016
HIST min* | ZsuB | 0.036-0.030 | 0.0130-0.0104 | 0.0224 - 0.0196 | 0.00325 - 0.0026} 0.002-0.0016

EL SISMO QUE GENERA LOS MAYORES ESFUERZOS ES EL. REGISTRO DEL CIG.

TABLA No. 5.60 VARIACION DE ESFUERZOS EN LA LOSA.

* Los valores de esfuerzos para las historias minimas (HIST min) son negativos.
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FIGURA No. 5.165 DEFORMADAS MODALES DEL PUENTE MONTSERRAT.

“Mode | Period 6.1401 seconds

0.1401 Seg.

A. DEFORMADA MODAL PARA T,
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B. DEFORMADA MODAL PARA T, = 0:1109 Seg.
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DEFORMADAS MODALES DEL PUENTE MONTSERRAT. (CONT)

+ Mode 3 Period 0.0993 teconds

" eX

C. DEFORMADA MODAL PARA T3 = 0.0993 Seg.

. Made 4 Pesiad 0.0773 seconds

0.0773 Seg.

D. DEFORMADA MODAL PARA T,
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FIGURA No. 5.166 DISTRIBUCION DE ESFUERZOS PARA LA HISTORIA DEL IGN.

B 523 Contours  [IGH] =1 Ed |
i
I A s,
A. DIAGRAMA DE ESFUERZOS EN EL ESTRIBO NORTE PARA LA RESPUESTA MAXIMA
[IGHN] ME=E

M 523 Contours

B. DIAGRAMA DE ESFUERZOS EN EL ESTRIBO SUR PARA LA RESPUESTA MAXIMA
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DISTRIBUCION DE ESFUERZOS PARA LA HISTORIA DEL IGN. (CONT)
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B Suess 511 Diagram  {IGN]

[ e 144 LR

C. DIAGRAMA DE ESFUERZOS EN LA LOSA PARA LA RESPUESTA MAXIMA
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FIGURA No. 5.167 DISTRIBUCION DE ESFUERZOS PARA LA HISTORIA DEL CIG.

| EEsed
S—

W 533 Contowss  [CIG] PG T |
R T ) |~ 1 1.17 E3]
A. DIAGRAMA DE ESFUERZOS EN EL ESTRIBO NORTE PARA LA RESPUESTA MAXIMA.
‘ W 533 Contows (CIG) [ {0 x|

E+3

B. DIAGRAMA DE ESFUERZOS EN EL ESTRIBO SUR PARA LA RESPUESTA MAXIMA.
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DISTRIBUCION DE ESFUERZOS PARA LA HISTORIA DEL CIG. (CONT)

H Stess 511 Diamam [{aIH]
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C. DIAGRAMA DE ESFUERZOS EM LA LOSA PARA LA RESPUESTA MAXIMA
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FIGURA No. 5.168 DISTRIBUCION DE ESFUERZOS PARA LA HISTORIA DE LA ZSUB.
=100 x|

[ZGUR)

agd 2,

158,

8. DIAGRAMA DE ESFUERZOS EN EL ESTRIBO SUR PARA LA RESPUESTA MAXIMA.
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DISTRIBUCION DE ESFUERZOS PARA LA HISTORIA DE LA ZSUB. (CONT)
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C. DIAGRAMA DE ESFUERZOS EN LA LOSA PARA LA RESPUESTA MAXIMA.
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PUENTE MONSERRAT.
FIGURA No. 5.170 RELACIONES F — D PARA LOS CONECTORES POR CORTANTE ENTRE

LALOSAY LAS VIGAS.
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PUENTE MONTSERRAT - 59° AVENIDA.
FIGURA No. 5.171 RELACION CORTANTE BASAL-DESPLAZAMIENTO EN LOS-ESTRIBOS.
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MODELO No. 2 PUENTE MONSERRAT - 594, AVE.’

ANALISIS NO LINEAL CONSIDERANDO INTERACCIéN SUELO-ESTREJCTURA'

kea

TABLA No. 5.61 RAZONES MODALES DE MASA PARTICIPANTE

MODOS INDIVIDUALES (PORCENTAJE) SUMA ACUMULATIVA (PORCENTAJE)

MODO PERIODO UX Uy uz . UXx Uy uz
1 0.14535 68.9014 0.0000 0.5333 68.9014 0.0000 0.5333-
2 0.11152 1.3446 0.0000 26.1720 70.2460 0.0000 26.7053
3 0.09943 0.0001 1.5718 0.0006 70.2461 1.5718 26.7059
4 0.07733 0.0045 0.0000 0.3203 70.2506 1.5718 27.0262
5 0.06717 0.0000 49,1321 0.0000 70.2506 50.7039 27.0262
6 0.05438 0.0000 1.4026 0.0000 70.2506 52.1065 27.0262
7 0.05045 0.0000 0.0216 0.0000 702506 | 52.1281 " 27.0262
8 0.04477 0.0837 0.0000 0.0831 70.3344 52.1281 27.1093
g 0.04209 0.0000 1.8945 0.0000 70.3344 54.0226 27.1003
10 0.03992 0.0017 0.0000 0.0017 70.3361 54.0226 27.1109
11 0.03844 2.1267 0.0000 0.0069 72.4628 54.0226 27.1179
12 0.03572 0.0000 0.2045 0.0000 72.4628 54,2271 27.1179
13 0.03309 0.0004 0.0000 0.1859 72.4632 54,2271 27.3037
14 0.03239 0.0002 0.3505 0.0008 72.4635 54.5775 27.3045
15 0.03224 0.7931 0.0001 0.9640 73.2565 54,5776 28.2685
16 0.03154 0.0000 20572 0.0000 73.2566 56.6348 28.2685
17 0.03098 0.0000 49826 0.0000 73.2566 61.6174 28.2685
18 0.03004 0.0013 0.0000 0.0666 73.2579 61.6175 28.3351
19 0.02924 0.0000 0.2227 0.0000 73.2579 61.8402 28.3351
20 0.02890 0.0000 9.0052 0.0000 73,2579 70.8454 28.3351

e

Pes
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PUENTE MONSERRAT - 59 AVENIDA.
ANALISIS NO LINEAL CONSIDERANDO INTERACCION SUELO-ESTRUCTURA
COMPONENTES DE ESFUERZO x10° (Ton/m %)
HISTORIA | REGISTRO S11 822 833 S12 S13 823
HIST max JIGN 0.140 - 0.160 | 0.104 - 0.130 | 0.770 -0.880 | 0.060 - 0.075 | 0.054 -0.072 | 0.120 - 0.150
”'_ HIST min* IGN 0.168 - 0.140 | 0.112 - 0.084 | 0.880-0.770 | 0.072 - 0.060 1 0.090-0.072 | 0.168 - 0.140
_} HIST max CIiG 0.016 - 0.020 | 0.120-0.150 | 0.910-1.040] 0.080 - 0.100 | 0.066 - 0.088 | 0.160 - 0.200
v HIST min* CIG 0.0245 - 0.021)- 0.160 - 0.120 | 0.840 - 0.070 | 0.076 - 0.057 | 0.096-0.072 | 0.160-0.120
HIST max ZsuB 0.030 - 0.036 | 0.024 -0,030 | 0.175 - 6.200 | 0.012-0.016 | 0.016- 0.020 }0.030 - 0.0375
HIST min* ZSUB |0.0445 - 0.039|0.0225 - 0:015{ 0.120 - 0.090. 0.018 - 0.0135} 0.020 - 0.015 | 0.032 - 0.034
EL SISMO QUE GENERA LOS MAYORES ESFUERZOS ES EL REGISTRO DEL CIG.
TABLA No. 5.62 VARIACION DE ESFUERZOS EN EL ESTRIBO NORTE
¥
e 3 2
COMPONENTES DE ESFUERZO x10” (Ton/m ")
3
& HISTORIA | REGISTRO S11 S22 S33 s12 S13 523
HIST max IGN 0.140 - 0.160 | 0.156-0.182 | 0.770 - 0.880 | 0.045 - 0.060 | 0.144 - 0.162 | 0.090 - 0.120,
HIST min® IGN 0.168 - 0.140 | 0.168 - 0.140§ 0.960 - 0.840 | 0.075- 0.060 | 0.162 - 0.144] 0.140-0.112
HIST max CIG 0.024 -0.028 | 0.180- 0210 | 0,910 -1.040| 0,080 - 0.100 ) 0.176 - 0.198 } 0.160 - 0.200
HIST min® CIG 0.021 - 0.0175| 0.240 - 0.200 | 0.980 - 0.840 | 0.095 - 0.076 | 0.216-0.192 | 0.200 - 0.1€0
HIST max Z5UB 0.042 - 0.048 1 0.042 - 0.048 | 0.175 - 0.200 | 0.012 - 0.016 | 0.032- 0.036 [0.0375 - 0.045
HIST min* zSUB  |0.039 - 0.0325|0.045 - 0.0375| 0.240 - 0.210 |0.0225 - 0.018] 0.045 -0.040 | 0.040 - 0.032

EL SISMO QUE GENERA LOS MAYORES ESFUERZOS ES EL REGISTRO DEL CIG

TABLA No. 5.63 VARIACION DE ESFUERZOS EN EL ESTRIBO SUR.

* Los valores de esfuerzos para las historias minimas (HIST min) son negativos. .



ANALISIS NO LINEAL CONSIDERANDO INTERACCION SUELO-ESTRUCTURA

PUENTE MONSERRAT - 59 AVENIDA.

526

COMPONENTES DE ESFUERZO x10° (Ton /m %)

HISTORIA | REGISTRO st1 522 s12 313 23
msTmax | 1on | 0.120-0144 | 0040-0.050 | 0.0s2-0.065 | 0.009-0.012 | 0.0048 - 0.0064
msTmine | 1GN | 0168-0144 | 0.050-0.040 | 0.078-0068 | 0.015-0.012 | 0.0064-0.0048
HsTmax| ¢ | 0210-0245 | 0.052-0065 | 0.108-0.126 | 0.018-0.0225 | 0.086-0.088
HisTmin"| clc | o0196-0.168 | 0.084.0070 | 0108-0.000 | 0.016-0.012 | 0.011-0.088
HisTmax | zsue | 0036-0.042 | 0.0096-00120| 0.018-0021 | 0.0024-0.0032 | 0.0012-0.0016
HisTmin® | zsus | 0036-0.030 | 00130-0.0104 | 0021-0018 | 0.0032-0.0026 | 0.002-0.0016

EL SISMO QUE GENERA LOS MAYORES ESFUERZOS ES EL REGISTRO DEL CIG.

TABLA No. 5.64 VARIACION DE ESFUERZOS EN LA LOSA.

* Los valores de esfuerzos para las historfas minimas (HIST min) son negativos.
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FIGURA No. 5.172 DEFORMADAS MODALES DEL PUENTE MONTSERRAT.

Made 1 Period 0.1453 seconds

A. DEFORMADA MQODAL PARA T, = 0.1453 Seg.

- . Mode 2 Penod 0,17 15 :eond:

y

B. DEFORMADA MODAL PARA T, = 0.1115 Seg.
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DEFORMADAS MODALES DEL PUENTE MONTSERRAT. (CONT)
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PUENTE MONTSERRAT ~ 59 AVENIDA.
FIGURA No. 5.173 DISTRIBUCION DE ESFUERZOS PARA LA HISTORIA DEL IGN.

W=l E3

M 533 Contours | BEIII!

e ool e mo. o es0. - S

A. DIAGRAMA DE ESFUERZOS EN EL ESTRIBO NORTE PARA LA RESPUESTA MAXIMA.

E. DIAGRAMA DE ESFUERZOS EN EL ESTRIBO NORTE PARA LA RESPUESTA MAXIMA.
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DISTRIBUCION DE ESFUERZQOS PARA LA HISTORIA DEL IGN. (CONT)
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M= E3

C. DIAGRAMA DE ESFUERZOS EN LA LOSA PARA LA RESPUESTA MAXIMA.
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FIGURA No. 5.174 DISTRIBUCION DE ESFUERZOS PARA LA HISTORIA DEL CIG.

E+3

¥l 533 Contours  [CIG)

A. DIAGRAMA DE ESFUERZOS EN ELESTRIBO NORTE PARA LA RESPUESTA MAXIMA.

M= B

E+l

8. DIAGRAMA DE ESFUERZOS EN EL ESTRIBO SUR PARA LA RESPUESTA MAXIMA.
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DISTRIBUCION DE ESFUERZOS PARA LA HISTORIA DEL CIG. (CONT)
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C. DIAGRAMA DE ESFUERZOS EN LA LOSA PARA LA RESPUESTA MAXIMA.
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FIGURA No. 5.175 DISTRIBUCION DE ESFUERZOS PARA LA HISTORIA DE LA ZSUB.

M 533 Contoirs (250D} B=f E3
4
1 T X
//
A. DIAGRAMA DE ESFUERZOS EN EL ESTRIBO NORTE PARA LA RESPUESTA MAXIMA.
M 533 Contows  [25UB) M= El

B. DIAGRAMA DE ESFUERZOS EN EL ESTRIBC SUR PARA LA RESPUESTA MAXIMA.
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DISTRIBUCION DE ESFUERZOS PARA LA HISTORIA DE LA ZSUB. (CONT)

E Stess 11 Diagam  (25U0)
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C. DIAGRAMA DE ESFUERZOS EN LA LOSA PARA LA RESPUESTA MAXIMA,
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\ FIGURA No. 5.177 RELACIONES F — D PARA LOS CONECTORES POR CORTANTE ENTRE
LA LOSA Y LAS VIGAS.
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A. REGISTRO DEL CIG.
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PUENTE MONTSERRAT.

FIGURA No. 5.178 RELACION CORTANTE BASAL-DESPLAZAMIENTO EN LOS ESTRIBOS.
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C. REGISTRO DE LA ZSUB.
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MODELO No. 3 PUENTE TENNESSE
ANALISIS NO LINEAL

TABLA No, 5.65 RAZONES MODALES DE MASA PARTICIPANTE

MODOS INDIVIDUALES (PORCENTAJE) SUMA ACUMULATIVA (PORCENTAJE
MODO PERIODO UX Uy Uz UX uy uZ

1 0.74790 0.0118 0.0009 0.0137 0.0118 0.0009 0.0137
2 0.67158 0.0002 0.0003 0.0574 0.0120 0.0012 0.0711
3 0.60774 0.0001 0.7372 37.9281 0.0121 0.7385 38.0002
4 0.60228 0.0000 11.4394 4.0576 0.0121 12.1778 42.0579
5 0.55748 0.0001 32.9740 0.0698 0.0122 45.1519 42,1277
6 0.28757 0.0151 0.0001 0.0002 0.0273 45.1520 42.1279
7 0.28087 0.0008 0.0002 0.0003 0.0281 45.1522 42,1282
8 0.27241 0.0004 0.0007 0.0006 0.0284 45.1529 42,1288
9 0.27118 0.0001 0.0000 0.0021 0.0285 45.1529 42.1309
10 0.26309 0.0001 0.0000 0.0000 0.0286 45.1629 42.1309
11 0.17003 0.1031 0.0043 0.0104 0.1317 45.1572 42.1413
12 0.16898 0.0073 0.0872 0.0332 0.1390 45.2444 42.1745
13 0.16850 0.0003 0.3530 0.0050 0.1394 45.5974 42,1795
14 0.16660 0.0005 0.0021 7.6057 0.1399 45.5894 49.7851
15 0.14956 0.0004 2.9664 0.0003 0.1403 48.5658 49.7854
16 0.12293 0.0001 1.2973 0.0000 0.1404 49.8631 49.7854
17 0.12139. 0.1906 0.0041 0.0000 0.3310 48.8672 49.7854
18 0.12086 0.0083 0.0150 0.0002 0.3373 49.8822 49.7857
19 0.12053 0.0013 0.0043 0.0319 0.3386 49.8865 49.8176
20 0.11971 0.0011 2.3040 0.0001 0.3386 52.1905 49,8177

€9
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ANALISIS NO LINEAL
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COMPONENTES DE ESFUERZO x10° (Ton/m )
HISTORIA | REGISTRO S11 522 533 512 513 523
HSTmax | 16N | 1.42-128 | 0.11-0165 | 030-060 | 0.12-0.18 | 035 040 10.196-0.22¢
wsTmine | 1eN | 144-126 | 016s-011 | 060-030 | 018-012 | 040-035 |0252-0.224
HISTmax| ©IG | 210-245 | 022-033 | 0.00-060 | 024-036 | 0.55-060 | 0.11-0.165
HisTmn*| cic | 245-210 | 033-022 | 060-0.00 | 0.36-0.24 | 060-0.50 | 0.165-0.11
HsTmax | zsue | 0.455-052 |0.040-0.060| 0.11-0.22 |0066-0.088) 0.14-0.16 | 0.066-0.077
HisTmin* | zsus | 0.485-0.44 | 0.066-0.044| 0.24-0.12 | 0.088-0.066) 0.171-0.152| 0.099 - 0.088

EL SISMO QUE GENERA LOS MAYORES ESFUERZOS ES EL REGISTRO DEL CIG.
TABLA No. 5.66 VARIACION -DE ESFUERZOS EN LOS ESTRIBOS

COMPONENTES DE ESFUERZO x10° (Ton/m?)
HisToriA lREGISTRO]  S11 s22 s33 §  si2 s13 s23
tsTmax| 16N | 066-080 | 0275-033 | 1.80-240 | 030-036 | 015-020 | 0.168-0.196
HisTmn*| 16N | 090-072 | 033-0275 | 240-210 | 0.36-0.30 | 020-015 |0.224-0.196
HisTmax| ¢l | 1.40-1.75 | 0.55-066 | 3.60-4.20 | 060-0.72 | 0.30-040 { 0.385-0.44
HISTmin* | CIG 175-1.40 | 066-055 | 480-420 | 096-084 | 0.40-030 | 0.44-0385
HISTmax | 2ZSUB | 0195-0260| 0.10-0.12 | 0.55-0.66 |0.132-0.164) 0.06-0.08 |0.055-0.066
HISTmin* | zsUB | 033-0275 | 0.11-0088 | 096-0.84 |0.176-0.154 | 0.076 - 0.057 | 0.088 - 0.077

EL SISMO QUE GENERA LOS MAYORES ESFUERZOS ES EL REGISTRO DEL CIG.

TABLA No. 5.67 VARIACION DE ESFUERZOS EN LA PILA,

* Los valores de esfuerzos para las historias minimas (HIST min) son negativos.
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ANALISIS NO LINEAL.
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COMPONENTES DE ESFUERZO x10° (Ton ! m?)
HISTORIA | REGISTRO 511 522 $12 S13 823
HIST max IGN 0.00-2.80 0.00 - 0.65 0.00-2.20 0.00 - 0.06 0.00 - 0.045
HIST min® IGN 2.50-0.00 0.65 - 0.00 2.00- 0,00 0.06 - 0.00 0.040-0.00
HIST max cIG 0.00-5.50 0.00-1.30 0.00- 4.00 0.00-0,12 0.00 - 0.085
HIST min* ciG 5.00- .00 1.30- 0.00 4.00 - 0.00 0.12 - 0.00 0.075 - 0.00
HISTmax | Zsus 0.00-1.10 0.00 - 0.24 0.00 - 0.70 0.026 - 0.052 0.00 -0.018
HISTmin* | ZSUB 1.00-0.00 0,24 - 0.00 0.70 - 0.00 0.052 - 0.026 0.012- 0.00

EL SISMO QUE GENERA LOS MAYORES ESFUERZOS ES EL. REGISTRO DEL CIG.
TABLA No. 5.68 VARIACION DE ESFUERZOS EN LA LOSA.

COMPONENTES DE ESFUERZO x10® (Ton/m 2)
HISTORIA | REGISTRO 511 522 §12 $13 823
HIST max IGN 5.60-8.40 1.95 - 2.60 13.20 - 15.40 0.18-0.24 0.18 - 0.225
HIST min” IGN 7.50 -5,00 2.60-1.95 16.00 - 14.00 0.18-0.12 0.200 - 0.160
HIST max CIG 11.00 - 16.50 3.90 - 5.20 28.00 - 32.00 0.36- 0.48 0.34 - 0.425
HIST min* CIG 15,00 - 10.00 3.90-260 32,00 - 28.00 0.60 - 0.48 0.375 - 0.300
HISTmax | ZSUB 1.10-2.20 0.48-0.72 3.50 - 4.20 0.078-0.104 | 0.090-0.108
HISTmin* | ZSUB 2.00-1.00 0.72-0.48 4.20-3.50 0.130-0.104 | 0.072-0.060

EL SISMO QUE GENERA LOS MAYORES ESFUERZOS ES EL REGISTRO DEL CIG.

TABLA No. 5.69 VARIACION DE ESFUERZOS EN LAS VIGAS.

* Los valores de esfuerzos para las historias minimas (HiST min) son negatives.
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FIGURA No. 5.179 DEFORMADAS MODALES DEL PUENTE TENNESSE.

“Mode 1 Period 0.7477 seconds

+ Mode 2 Pesiod 0.6716 seconds

A. DEFORMADA MODAL PARA T, = 0.7479 Seg.

B. DEFORMADA MODAL PARA T, = 0.6716 Seg.
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DEFORMADAS MODALES DEL PUENTE TENNESSE. (CONT)

+ Mode 3 Perod 0,6077 seconds

C. DEFORMADA MODAL PARA T = 0.6077 Seg.

" Made 4 Period 0.6023 seconds

D. DEFORMADA MODAL PARA T, =0.6023 Seg.
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FIGURA No. 5.180 DISTRIBUCION DE ESFUERZOS PARA LA HISTORIA DEL IGN.
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A. DIAGRAMA DE ESFUERZOS EN LOS ESTRIBOS PARA LA RESPUESTA MAXIMA.
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B. DIAGRAMA DE ESFUERZOS EN LA PILA PARA LA RESPUESTA MAXIMA.
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DISTRIBUCION DE ESFUERZOS PARA LA HISTORIA DEL IGN. (CONT)
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I

D. DIAGRAMA DE ESFUERZOS EN LAS VIGAS PARA LA RESPUESTA MAXIMA.
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FIGURA No. 5.181 DISTRIBUCION DE ESFUERZOS PARA LA HISTORIA DEL CIG.

T 2w s £

A. DIAGRAMA DE ESFUERZOS EN LOS ESTRIBOS PARA LA RESPUESTA MAXIMA.

M 533 Conlours  |UIG) HIEI!:!

i Thmaewx 00 . - . ) © AWTUTTAmY 840 Ea

B. DIAGRAMA, DE ESFUERZOS EN LA PILA PARA LA RESPUESTA MAXIMA.
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DISTRIBUCION DE ESFUERZOS PARA LA HISTORIA DEL CIG. (CONT)

\
240"+ 280 g R
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D. DIAGRAMA DE ESFUERZOS EN LAS VIGAS PARA LA RESPUESTA MAXIMA.
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FIGURA No. 5.182 DISTRIBUCION DE ESFUERZOS PARA LA HISTORIA DE LA ZSUB.
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B. DIAGRAMA DE ESFUERZOS EN LA PILA PARA LA RESPUESTA MAXIMA.
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DISTRIBUCION DE ESFUERZOS PARA LA HISTORIA DE LA ZSUB. (CONT)
‘ g Stress 5_1'1_ Dragram 1£5U8)
£

D. DIAGRAMA DE ESFUERZOS EN LAS VIGAS PARA LA RESPUESTA MAXIMA
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FIGURA No. 5.183 DESPLAZAMIENTOS EN LA PARTE SUPERIOR DE LAPILAEN LA
DIRECCION TRANSVERSAL DEL PUENTE TENNESSEE.
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C. REGISTRO DE LA ZSUB.
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FIGURA No. 5.184 RELACIONES F — D PARA LOS CONECTORES POR CORTANTE ENTRE

LA LOSAY LAS VIGAS.
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FIGURA No. 5.185 RELACIONES F — D PARA LOS APOYOS DE LA SUPERESTRUCTURA
EN LA PILA CENTRAL.
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FIGURA No. 5.185 a RELACIONES F — D PARA LOS ARRIOSTRAMIENTOS.
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PUENTE TENNESSE.
FIGURA No. 5.186 RELACION CORTANTE BASAL — DESPLAZAMIENTO EN LA PILA.

a3

AL JRELT ERLA LR AL

40,00 78

LLARY B4y LR R

20.240. 391

| S
N
—
d
o]
S ——
I |
.

1 !
i 1
o |
i §
IttllllII'IIIllilll.lfllllllllllll"

o,

R R R L AL AR LR AL RN LA

0.-200°:100 : 00 *100. 720073001408 "

R s o ..-'nnﬁ.‘_.-‘» e e e o b e 2 e AF i

B. REGISTRO DEL IGN,

I RALAI RSB LES,

C. REGISTRO DE LA ZSUB.



553

‘-!}’
A FIGURA Nao. 5.187 RELACION CORTANTE BASAL-DESPLAZAMIENTO EN LOS ESTRI_BOS.
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MODELO No. 3 PUENTE TENNESSE
ANALISIS NO LINEAL CONSIDERANDO INTERACCION SUELO-ESTRUCTURA

TABLA No. 5.70 RAZONES MODALES DE MASA PARTICIPANTE

sy

MODOS INDIVIDUALES (PORCENTAJE) SUMA ACUMULATIVA (PORCENTAJE)
MODO PERIODO UX Uy uz UX Uy 974

1 0.76171 0.0380 0.0010 0.00¢7 0.0380 0.0010 0.0097

2 0.67760 0.0003 _0.0008 0.0538 0.0383 0.0016 0.0635

3 0.61921 0.0001 241703 1.8082 0.0393 24.1720 1.8717
4 0.61531 0.0001 1.7481 38.0009 0.0394 25.9201 39.8727
5 0.57365 0.0002 18.2417 0.1291 0.0397 44.1618 40.0018
3 0.290861 0.0762 0.0001 0.0002 0.1158 44.1618 40.0019
7 0.28154 0.0010 0.0000 0.0003 0.1169 44.1619 40.0022
8 0.27504 0.0010 0.0001 0.0011. 0.1179 44.1620 40.0033
9 0.27369 0.0002 0.0023 0.0015 0.1181 44.1643 . 40.0048
10 0.27316 0.0000 0.0012 0.0047 0.1181 44.1654 40.0096
11 _ 017127 _0.4223 0.0011 0.0030 0.5408 44,1665 40.0126
12 0.16938 0.0079 0.2587 0.0506 0.5484 44.4252 40.0631
13 0.16898 0.0000 0.3547 0.0000 0.5484 44,7799 40.0631
14 0.16754 0.0007 0.0028 7.2138 0.5491 44,7828 47.2769
15 0.16470 0.0008 1.9423 0.0004 0.5499 46.7251 47.2773
16 0.12388 0.0000 4.3177 0.0000 0.6500 51.0428 47.2773
17 0.12236 1.2531 0.0015 0.0000 1.8030 51.0443 47.2773
.18 0.12158 0.0098 1.7640 0.0001 1.8129 52.8083 47.2774
19 0.12117 0.0033 0.1041 0.0017 1.8162 52.9124 47.2791
20 0.12107 0.0003 0.0007 0.0170 1.8165 52.8130 47.2360
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ANALISIS NO LlNEALCONSlDERANDO INTERACCION SUELO-ESTRUCTURA
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COMPONENTES DE ESFUERZO x10° (Ton/ m 2)
HISTORIA | REGISTRO) 511 s22 833 512 S13 523
misTmax | 16N | 1.120-1.280] 0.180-0.240 | 0.700-1.05 | 0.130-0.195 | 0.275-0.330 { 0.160 - 0.200
wstmine | 1en | 1.360-1.490] 0.240- 0.180 | 1.050 -0.700 | 0.195 - 0.130 | 0.330- 0.275 | 0.280 - 0.240
HsTmax| 6 |2.100-2.450] 6.360-0.480 | 1.300 - 1.950 | 0.260 - 0.390 0.550-0.660 | 0.450- 0.525
wsTmine| ci6 | 2.800-2.450 | 0.480-0.360 | 1.300 - 1.850 | 0.390-0.260 | 0.660 - 0.550 | 0.560 - 0.480
HiSTmax | zsu | 1.050-1.200| 0.150 - 0.200 | 0.840-1.120 0.110-0.165 | 0.225-0.270 } 6.210 - 0:245
st mine | zsus | 1.120-0.980 } 0.200 - 0.150 | 0.840-0.560 | 0.165-0.110 | 6.270 - 0.225 | 0.245 - 0:210
EL SISMO QUE GENERA LOS MAYORES ESFUERZOS ES EL REGISTRO DEL CIG.

TABLA No. 5.71 VARIACION DE ESFUERZOS EN LOS ESTRIBOS

COMPONENTES DE ESFUERZO x10” (Ton m?)
HISTORIA | REGISTRO S11 S22 533 S12 513 $23
HsTmax | 16N | 0.640-0.800 | 0.240 - 0.300 | 2.100 - 2.450 | 0.390 - 0.455 | 0.165 - 0.220 | 0.160 - 0.200
msTmin | 1GN | 0.850-0.680 | 0.360 - 0.300 | 2.450 - 2.100 | 0.520 - 0.455 | 0.220 - 0.165 | 0.240 - 0.200
HSTmax| CIG | 1.400-1.750 6.480 - 0.600 | 3.900 - 4.550 | 0.780 - 0.910 | 0.330 - 0.440 | 0.300 - 0.375
HsTmn* | cie | 1.750-1.400 | 0.600-0.480| 5.20-4.550 | 0.780-0.650 | 0.440 - 0.330 | 0.480 - 0.400
msTmax | zsue | 0.600-0.750| 0.250 -0.300 | 1.950-2.240 0.330-0.385 ] 0.135-0.180 | 0.140 - 0.175
HsTmin® | zsuB | 0.840-0.700 | 0.300 - 0.250 | 1.960 - 1.680 | 0.385-0.330 | 0.180- 0.135 } 0.175 - 0.140

EL SISMO QUE GENERA LOS MAYORES ESFUERZOS ES EL REGISTRO DEL CiG.

TABLA No. 5.72 VARIACION DE ESFUERZOS EN LA PILA.

* Los valores de esfuerzos para las historias minimas (HIST min) son negativos.
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ANALISIS NO LINEAL CONSIDERANDO INTERACCION SUELO-ESTRUCTURA.

PUENTE TENNESSE

556

COMPONENTES DE ESFUERZO x10° (Ton/m?)

HISTORIA § REGISTRO SN s22 s12 513 s23
HIST max IGN 0.000-3.000 | 0.000-0.700 | 0.000-2200 | 0.000-0.065 | 0.0000-0.050
HIST min* IGN 2.800-0000 | 0700-0.000 | 2200-0000 | 0.085-0.000 | 0.045-0.000
HIST max CIG 0.000-6000 | 0.000-1400 | 0.000-4.500 | 0.000-0.130 | 0.000-0.100
HIST min* CIG 6.000-0.000 | 1.400-0.000 | 4.500-0.000 | 0.130-0.000 | 0.085-0.000
HISTmax | 2SUB 0.000 - 2.400 0.000-0.600 | 0.000-1.900 | 0.000-0.560 | 0.000-0.350
HIST min* | ZSUB 2.600-0.000 | 0.600-0.000 | 1.800-0.000 | 0.550-0.000 | 0.350-0.000
EL SISMO QUE GENERA LOS MAYORES ESFUERZOS ES EL REGISTRC DEL CIG.
TABLA No. 5.73 VARIACION DE ESFUERZOS EN LA LOSA.
COMPONENTES DE ESFUERZO x10° (Ton / m 2)

HISTORIA | REGISTRO S11 S22 512 513 S23
HIST max 1GN 6.000-9.000 | 2.100-2.800 | 13.200-15.400 | 0.130-0.195 | 0.150-0.200
HIST min* IGN 11.200-8.400 | 2.800-2.100 | 47.600-15400| 0.260-0.196 | 0225-0.180
HIST max ciG 12.000-18.000 | 4.200 - 5.600 27.000-31.500 | 0.260-0.380 | 0.300 - 0.400
HIST min* CiG 18.000-12.000 | 4.200-2.800 | 36.000-31.500 | 0.390-0.260 | 0.425-0.340
HIST max | ZSUB 4800-7200 | 1.800-2.400 | 13.300-15200| 0.165-0.220 | 0.140-0.175
HiSTmin* | ZSuB | 10400-7.800 | 2.400-1.800 | 15.200-13.300 | 0.220-0.165 | 0.175-0.140

EL SISMO QUE GENERA LOS MAYORES ESFUERZOS ES EL REGISTRO DEL CIG.

TABLA No. 5.74 VARIACION DE ESFUERZOS EN LAS VIGAS.

* Los valores de esfuerzos para las historfas minimas (HIST min) son negativos.
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i FIGURA No. 5.188 DEFORMADAS MODALES DEL PUENTE TENNESSEE.
>~ Mode 1 Petiod 0.7617 seconds '
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A. DEFORMADA MODAL PARA T, = 0.7617 Seg.

"Mode 2 Pediod 0.6776 seconds
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* B. DEFORMADA, MODAL PARA T; = 0.6776 Seg.
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- DEFORMADAS MODALES DEL PUENTE TENNESSEE. (CONT)
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PUENTE TENNESSEE.
FIGURA No. 5.189 DISTRIBUCION DE ESFUERZOS PARA LA HISTORIA DEL IGN.

‘ M SilContours [IGI) - (D) x|
T R B [ §::3 112 1.28 144 £43
A. DIAGRAMA DE ESUERZOS EN LOS ESTRIBOS PARA LA RESPUESTA MAXIMA,
M 533 Conlows  (IG1) - o] x)
2457777288 7% ..215 E+d

f3, DIAGRAMA DE ESUERZOS EN LA PILA PARA LA RESPUESTA MAXIMA.
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DISTRIBUCION DE ESFUERZOS PARA LA HISTORIA DEL IGN. (CONT)

560

C. DIAGRAMA DE ESUERZOS EN LOSA Y VIGAS PARA LA RESPUESTA MAXIMA,
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FIGURA No.5.190 DISTRIBUCION DE ESFUERZOS PARA LA HISTORIA DEL CIG.
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> B. DIAGRAMA DE ESFUERZOS EN LA PILA PARA LA RESPUESTA MAXIMA.
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DISTRIBUCION DE ESFUERZOS PARA LA HISTORIA DEL CIG. (CONT)
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MW Stress S$12.Diagram  [CIG]

38.0

C. DIAGRAMA DE ESFUERZOS EN LOSA Y VIGAS PARA LA RESPUESTA MAXIMA.
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FIGURA No. 5.191 DISTRIBUCION DE ESFUERZOS PARA LA HISTORIA DE LA ZSUB.
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B. DIAGRAMA DE ESFUERZOS EN LA PILA PARA LA RESPUESTA MAXIMA.

o



o

A\r

FalS
¥

Y

.)

DISTRIBUCION DE ESFUERZOS PARA LA HISTORIA DE LA ZSUB. (CONT)

Suess 512 Diaglam  {Z5UB1

564

C. DIAGRAMA DE ESFUERZOS EN LOSA Y VIGAS PARA LA RESPUESTA MAXIMA.
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FIGURA No. 5.192 DESPLAZAMIENTOS EN LA PARTE SUPERIOR DE LA PILAEN LA
E TENNESSEE.
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C. REGISTRO DE LA Z5UB.

\r?"'



g

566

FIGURA No. 5.193 RELACION F — D PARALOS CONECTORES POR CORTANTE ENTRE
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FIGURA No. 5.194 RELACION F ~ D PARA LOS APOYOS DE LA SUPERESTRUCTURA

EN LA PILA CENTRAL.
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PUENTE TENNESSE.

FIGURA No. 5.195 RELACION CORTANTE BASAL — DESPLAZAMIENTO EN LA PILA.
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FIGURA No. 5.196 RELACION CORTANTE BASAL-DESPLAZAMIENTO EN LOS ESTRIBOS.
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MODELO No. 4 PUENTE SAN ANTONIO

ANALISIS NO LINEAL

i

TABLA No. 5.75 RAZONES MODALES DE MASA PARTICIPANTE

MODOS INDIVIDUALES (PORCENTA.E) SUMA ACUMULATIVA (PORCENTAJE)
MODO PERIODO UX Uy UZ Ux Uy UZ

1 0.18283 1.2429 0.0022 0.0006 1.2429 0.0022 0.0006

2 0.17714 0.0026 28.8585 0.0008 1.2456 28.8617 0.0014
3 0.17549 0.0189 2.7753 0.0002 1.2645 31.6370. 0.0016
4 0.13849 0.0017 0.00&5 31.7640 1.2662 31.6424 31.7656
5 0.12893 0.0000 3.2142 0.0172 1.2662 34.8566. 31.7827
6 0.08622 63.7588 0.0000 0.0013 65.0251 34.8566 31.7840
7 0.07372 0.1583 0.0000 0.0000 65.1834 34.8566 31.7840
8 0.06881 0.0074 0.0000 (0.0000 65.1908 34.8567 31.7840
9 0.06135 0.0028 1.3811 0.0002 65.1936 36.2377 31.7842

10 0.06107 0.5169 0.0127 0.0000 _ 65.7105 36.2504 31.7842

11 0.05898 1.6728 0.0003 0.0000 67.3833 36.2507 31.7842
12 0.05673 0.0017 0.0012 0.6063 67.3850 36.25619 32.3906
13 0.06019 0.0011 0.0000 0.0000 67.3861 36.2519 32.3906
14 0.04892 0.0000 0.0000 0.0024 67.3862 36.2519 32.3929
15 0.04797 0.0000_ ~0.0000 0.0000 67.3862 36.2519 32.3929
16 0.04450 0.0000 25078 0.0000 67.3862 38.7597 32.3829
17 0.03954 0.0001 - 0.0000 0.0000 67.3862 38.7597 32.3829
18 0.03804 0.0001 0.0000 0.3411 67.3863 38.7597 32.7340
19 0.03762 0.0000 0.0804 0.0000 67.3863 38.8401 32.7340
20 0.03579 0.0000 0.0000 0.0000 67.3864 38.8401 32.7340

LIS
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PUENTE SAN ANTONIO
ANALISIS NO LINEAL
COMPONENTES DE ESFUERZO x10° (Ton/m 2
HISTORIA | REGISTRO S11 S22 833 512 513 -823
HIST max IGN 0.120-0.144 | 0.080- 0.096 | 0.275-0.330 | 0.033-0.029 | 0.112-0.128 0.096 -0.112
HIST min* IGN 0.144 - 0.120 | 0.102 - 0.085 | 0.360 - 0.300| 0.033 - 0.026 | 0.050 - 0.075 0.132-0.110
HIST max CIG 0.175-0.210] 0.130 - 0.156 [ 0.540 - 0.630 {0.051 - 0.0595 0.168 - 0.192 0.175-0.210
HIST min* CiG 0.200-0.160| 0.168-0.14 | 0.595-0.510 | 0.050 - 0.040 | 0.192 - 0.168 0.210-0.175
HIST max Zs5UB 0.052 - 0.060 | 0.027 - 0.032 | 0,060 - 0.072 | 0.009-0.011 | 0.016 - 0.020 | 0.023 - 0.038
HIST min* ZsuUB 0.049-0.042 | 0.032-0.027 | 0.072-0.060 | 0.011-0.00¢ | 0.020-0.016 | 0.031 - 0.027
EL SISMO QUE GENERA LOS MAYORES ESFUERZOS ES EL REGISTRO DEL CIG.
TABLA No. 5.76 VARIACION DE ESFUERZOS EN LOS ESTRIBOS
COMPONENTES DE ESFUERZO x16° (Ton / m?)
HISTORIA | REGISTRO S11 822 833 812 513 523
HIST max IGN 0.024 - 0.048 | 0.086 - 0.112 | 0.110 - 0.165 |0.0065 - 0.013| 0.032 - 0.048 0.032 - 0.048
HIST min* IGN 0.072-0.043 | 0.102-0.085 | 0,180 - 0.120 | 0.013-0.006 | 0.045 - 0.030 | 0.066 - 0.044
HIST max CiG 0.070-0.105] 0.156- 0.182 | 0.180-0.270 ] 0.017 - 0.026 | 0.072 - 0.006 0.070 - 0.105
HIST min* CIG 0.080-0.040| 0.196 - 0.168 | 0.255-0.170 | 0.240-0.160 | 0.096 - 0.072 | 0.105 - G.070
HIST max ZSUB _ 10.0075 - 0.015)0.0225 - 0.027) 0.024 - 0.038 {0.0022 - 0.004) 0.008 - 0.012| 0.006 - 0.010
HIST min* ZsUB 0.014-0.007 | 0.027 - 0.022 | 0.036 - 0.024 | 0.002 - 0.004 | 0.012-0.008 { 0.013 - 0.609

EL SISMO QUE GENERA LOS MAYORES ESFUERZOS ES EL REGISTRO DEL CIG.

TABLA No. §.77 VARIACION DE ESFUERZOS EN LA PILA.

* Los valores de esfuerzos para las historias minimas (HIST min) son negativos.
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PUENTE SAN ANTONIO

ANALISIS NO LINEAL.

573

COMPONENTES DE ESFUERZO x10° (Ton / m?)

HISTORIA | REGISTRO S11 S22 S12 S13 523

HIST max iGN 0:200-0.250 | 0.052-0.085 | 0.085-0.102 | 0.0075-0.009 | 0.0022-0.0027
HISTmin* |  IGN 0.240-0.200 | 0.055-0.044 | 0.119-0.102 | 0.0102-0.0085 | 0.0030 - 0.0025
HIST max JCIG 0.520-0585 | 0.126-0.144 | 0.072-0.096 | 0.0182-0.0208 | 0.0045 - 0.0053
HIST min* cIG 0.560-0490 | 0.182-0.110 | 0.088-0.066 | 0.0208 - 0.0182 { -0.006 - 0.00525
HISTmax | ZSuB 0.070-0.080 | 0.012-0.015 | 0.0385-0.044 | 0.00245 - 0.003 | 0.0007 - 0.0008
HIST min* | ZSUB 0.084-0.072 | 0.0168-0.014 | 0.042-0.036 | 0.003-0.00245 | 0.0008 - 0.0007

EL SISMO QUE GENERA LOS MAYORES ESFUERZOS ES EL REGISTRO DEL CIG.

TABLA No. 5.78 VARIACION DE ESFUERZOS EN LA LOSA.

* Los valores de esfuerzos para las historias minimas (HIST min) son negatives.
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FIGURA No. 5.197 DEFORMADAS MODALES PUENTE SAN ANTONIO.

“
<
5
=)
It}
&
"
@
o
o
S
o
2
]
0.
-
w
]
5
-3
-

0.1828 Seg.

A. DEFORMADA MODAL PARA T,

“
=
g
o
b
0
a
~
EN
o
°
-2
. &
-5
~
o
]
3
>3

B. DEFORMADA MODAL PARA T, = 0.1771 Seg.



575

DEFORMADAS MODALES DEL PUENTE SAN ANTONIO: (CONT)

S5 Meded Perlod 0.1755 seconds

C. DEFORMADA MODAL PARA T; = 0.1755 Seg.

=+ Mode 4 Pesiod 01285 seconds

A

D. DEFORMADA MODAL PARA T, = 0.1385 Seg.
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PUENTE SAN ANTONIO.
FIGURA No. 5.198 DISTRIBUCION DE ESFUERZQS PARA LA HISTORIA DEL IGN.
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B. DIAGRAMA DE ESFUERZOS EN LA LOSA PARA LA RESPUESTA MAXIMA.
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VARIACION DE ESFUERZOS PARA LA HISTORIA DEL IGN. (CONT)
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C. DIAGRAMA DE ESFUERZOS EN LA PILA PARA LA RESPUESTA MAXIMA.
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FIGURA No. 5.199 DISTRIBUCION DE ESFUERZOS PARA LA HISTORIA DEL CIG.
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DISTRIBUCION DE ESFUERZOS PARA LA HISTORIA DEL CIG. (CONT)
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FIGURA No. 5.200 DISTRIBUCION DE ESFUERZOS PARA LA HISTORIA DE LA ZSUB.
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B. DIAGRAMA DE ESFUERZOS EN LA LOSA PARA LA RESPUESTA MAXIMA.
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DISTRIBUCION DE ESFUERZOS PARA LA HISTORIA DE LA ZSUB. (CONT)
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FIGURA No. 201 DESPLAZAMIENTOS EN LA PARTE SUPERIOR DE LAPILAEN LA

DIRECCION TRANSVERSAL DEL PUENTE. ;
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FIGURA No. 202 RELACIONES F-D PARA LOS CONECTORES POR CORTANTE ENTRE LA
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FIGURA No. 5.203 RELACIONES F-D PARA LOS APOYOS DE LA SUPERESTRUCTURA EN
LA PILA CENTRAL.
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PUENTE SAN ANTONIO.
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FIGURA No. 5.204 RELACION CORTANTE BASAL — DESPLAZAMIENTO EN LA PILA.
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FIGURA No. 5.205 RELACION CORTANTE BASAL-DESPLAZAMIENTO EN LOS ESTRIBOS.

Vit

Tyt T A U R L

'CORTANTE BASALEN

a5, &
Ey

3

W%

et

srTpeELy

240, am

h-_‘_.-__
vearpren i 1y X : e LEry
A 1 ALY AL ' okl rrp

20 180,

IR LRI LY AN E Xy

80, 120 J6u. 200,

B. REGISTRO DEL IGN.

7 DESPLAZAMIENTO EN'Y Mt

|

DESPLAZAMIENTO EN X (Mts)

P
X (Ton

b S N ST

CORTANTE BASAL

{ f
| t

LALAS LAALA

C. REGISTRO DE LA ZSUB.



-

’élr'

'.i”.

!

MODELQ No. 4 PUENTE SAN ANTONIO

Ay

ANALISIS NO LINEAL CONSIDERANDO INTERACCION SUELO-ESTRUCTURA,

TABLA No, 5,79 RAZONES MODALES DE MASA PARTICIPANTE

MODOS INDIVIDUALES (PORCENTAJE)} SUMA ACUMULATIVA (PORCENTAJE)
MODO PERIODO UX uy Uz UXx Uy Uz

1 0.1803 1.7542 0.0000 0.0008 1.7542 0.0000 0.0006
2 0.1707 0.0000 5.5624 0.0000 1.7542 5.5624 0.0006

3 0.16897 0.0000 26.1481 0.0000 1.7543 31.7105 0.0006
4 0.1371 0.0017 0.0000 31.5888 1.7559 31.7105 31.5805
5 0.1276 0.0000 3,6529 0.0000 1.7589 35.3634 31.6805
B 0.0818 64.5584 0.0000 0.0012 66.3143 35.3634 31.5817
7 0.0703 0.3580 0.0000 0.0000 66.6723 35.3634 31.5917
8 0.0682 0.0000 0.0000 0.0000 66.6723 35.3634 31.5917
9 0.0602 0.0000 1.2993 0.0000 66.6723 36.6627 31.5917
10 0.0588 0.0000 0.0005 0.0000 - 66.6723 . 36.6632 31.5917
11 0.0586 1.4775 0.0000 0.0000 68.1497 36.6632 31.6817
12 0.0555 0.0009 0.0000 0.6932 68.1506 36,6632 32.2849
13 0.0491 0.0001 0.0000 0.0000 68.1507 36.6632 32.2849
14 0.0480 0.0000 0,0000 0.0018 68.1508 36.6632 32.2868
15 0.0470 0.0000 0.0000 0.0000 68.1508 36.6632 32.2868
16 0.0438 0.0000 2.8222 0.0000 68.1508 39.4854 32.2868
17 0.0382 0.0000 0.4653 0.0000 68.1508 39.9507 32.2868
18 0.0377 0.0000 0.0000 0.0000 68.1508 39.9507 32.2868
19 0.0369 0.0008 0.0000 0.5406 68.1516 39.9507 32.8273
20 0.0359 0.0144 0.0000 0.0994 68.1660 39.9507 32.9267

189



PUENTE SAN ANTONIO

ANALISIS NO LINEAL CONSIDERANDO INTERACCION SUELO-ESTRUCTURA

588

COMPONENTES DE ESFUERZO )(103 (Ton/m 2)
HISTORIA | REGISTRO s S22 833 S12 513 S23
HIST max IGN 0.140 - 0.168 | 0.075 - 0.100 { 0.275 -0.330 | 0.033 - 0.044 | 0.095 - 0.114 | 0.085 - 0.102
HiST min* IGN 0.140-0.105 | 0.112 -0.084 | 0.360-0.300 | 0.039- 0.028 | 0.110-0.088] 0.132-0.110
HIST max CIG 0.200-0240 | 0.140-0.175 | 0.600- 0.700 | 0.048 - 0.064 ] 0.150-0.175 | 0.175-0.210
HIST min* ClG 0.225-0,180 | 0.160-0.120 | 0.630 - 0.540 [ 0.054 - 0.036 { 0.180 - 0.150 ] 0.240 - 0.200
HIST max ZSUB 0.044 - 0.045 | 0.020 - 0.030 | 0.060 - 0.072 | 0.005 - 0.010 ]0.015 - 0.0225] 0.028 - 0.035
HIST min* Z5UB 0.052 - 0.03¢ | 0.033-0.022 | 0.072 - 0.060 |0.0135 - 0.009]0.0255 - 0.017] 0.035 - 0.028

EL SISMO QUE GENERA LOS MAYORES ESFUERZOS ES EL REGISTRO DEL CIG.
TABLA No. 5.80 VARIACION DE ESFUERZOS EN LOS ESTRIBOS

COMPONENTES DE ESFUERZO x1 (.’!3 {Ton/ m2 }
HISTORIA § REGISTRO S11 522 8§33 __;1 2 813 523
HIST max IGN 0.028 - 0.056 | 0.100-0.125 | 0.110-0.165 | 0.011 - 0.022 | 0.038 - 0.057 | 0.034 - 0.051
HIST min® IGN 0.070-0.035 | 0.112-0.084 | 0.180-0.120 | 0.013 -0.000 | 0.044 - 0.022 | 0.066 - 0.044
HIST max CIG 0.080-0.120 | 0.140 - 0.175 | 0.200 - 0.300 | 0.016 - 0.032 ] 0.075 - 0.100 | 0.070 - 0.105
HIST min* CIG 0.090- 0.045 [ 0.200- 0.160 | 0.270 - 0,180 | 0.018 - 0.000 | 0.090 - 0.060 | 0.080 - 0.040
HIST max ZsUB 0.000 - 0.011 | 0.020 - 0.030 | 0.024 - 0,036 | 0,000 - 0.005 10.0075 - 0.015| 0.007 - 0.014
HIST min® Z2SUB 0.013-0.000 | 0.033 - 0.022 } 0.036 - 0.024 | 0.0045 - 0.00 |0.017 - 0.0085] 0.012 - 0.006

EL SISMO QUE GENERA LOS MAYQORES ESFUERZ0S ES EL REGISTRO DEL CIG.

TABLA No. 5.81 VARIACION DE ESFUERZOS EN LA PILA,

* L os valores de esfuerzos para las historias minimas (HIST min) son negativos.
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PUENTE SAN ANTONIO
ANALISIS NO LINEAL CONSIDERANDO INTERAGCION SUELO-ESTRUCTURA.
COMPONENTES DE ESFUER20 x10° (Ton/m?)
HISTORIA | REGISTRO S11 522 S12 513 $23
HIST max IGN 0.480 - 0.540 0.102-0.119 0.114-0.133 0.020 - 0.0225 | 0.0039 - 0.0045
HIST min® IGN 0.450 - 0.400 0.112-0.098 0.108-0.090 | 0.0252-0.0224 | 0.0045 - 0.0038
3 HIST max CIG 0.680 - 0.765 0.168-0.196 0.150-0.17% 0.035 - 0.040 0.006 -0.0072
N
.
— HIST min* CIG 0.810-0.720 0.196 - 0.168 0.192 - 0.168 0.040 - 0,035 | 0.0077 - 0.0066
1
‘ HIST max ZSUB 0.060 - 0.070 0.0175 - 0.021 0.036-0.042 | 0.0048-0.0054 | 0.001-0.0012
HIST min* ZsuB 0.096 -0.084 | 0.0210-0.0175 | 0.052-0.0455 | 0.0058 - 0.0052 | 0.001 - 0.00085
. EL SISMO QUE GENERA LOS MAYORES ESFUERZOS ES EL. REGISTRO DEL CiG.
TABLA No. 5.82 VARIACION DE ESFUERZOS EN LA LOSA.
* Los valores de esfuerzos para las histarias minimas (HIST min) son negativos.
)\.;,
g
"t
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FIGURA No. 5.206 DEFORMADAS MODALES DEL PUENTE SAN ANTONIO.
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DEFORMADAS MODALES DEL PUENTE SAN ANTONIO. (CONT)

'C. DEFORMADA MODAL PARA Ty = 0,1697 Seg.
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PUENTE SAN ANTONIO.
FIGURA No. 5.207 DISTRIBUCION DE ESFUERZOS PARA LA HISTORIA DEL IGN.

M 533 Contours [1GN) HEIEI

#D. 435,

A. DIAGRAMA DE ESFUERZOS EN LOS ESTRIBOS PARA LA RESPUESTA MAXIMA.
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B. DIAGRAMA DE ESFUERZOS EN LA PILA PARA LA RESPUESTA MAXIMA.
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DISTRIBUCION DE ESFUERZOS PARA LA HISTORIA DEL IGN. {CONT)
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C. DIAGRAMA DE ESFUERZOS EN LA LOSA PARA LA RESPUESTA MAXIMA.

Rty



594

FIGURA No. 5.208 DISTRIBUCION DE ESFUERZOS PARA LA HISTORIA DEL CIG.
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B. DIAGRAMA DE ESFUERZOS EN LA PILA PARA LA RESPUESTA MAXIMA.
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DISTRIBUCION DE ESFUERZOS PARA LA HISTORIA DEL CIG. (CONT)
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FIGURA No. 5.209 DISTRIBUCION DE ESFUERZOS PARA LA HISTORIA DE LA ZSUB.
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B. DIAGRAMA DE ESFUERZOS EN LA PILA PARA LA RESPUESTA MAXIMA.
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DISTRIBUCION DE ESFUERZQS PARA LA HISTORIA DE LA ZSUB. (CONT)

M Suess 5171 Diagiam  [(Z5UD)

TR
| et
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FIGURA No. 5.210 DESPLAZAMIENTO EN LA PARTE SUPERIOR DE LAPILAEN
LA DIRECCION TRANSVERSAL DEL PUENTE SAN ANTONIO.
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FIGURA No.5.211 RELACIONES F — D PARA LOS CONECTORES POR CORTANTE

ENTRE LA LOSA Y LAS VIGAS
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FIGURA No. 5.212 RELACIO

EN LA PILA CENTRAL
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PUENTE SAN ANTONIO.
FIGURA No. 5.213 RELACION CORTANTE BASAL — DESPLAZAMIENTO EN LA PILA.
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FIGURA No. 5.214 RELACION CORTANTE BASAL-DESPLAZAMIENTO EN LOS ESTRIBOS.
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MODELO No. 5 PUENTE JUAN BERTIS
ANALISIS NO LINEAL
TABLA No. 5.83 RAZONES MODALES DE MAéA PARTICIPANTE
MODOS INDIVIDUALES (PORCENTAJE) SUMA ACUMULATIVA (PORCENTAJE)
MODO PERIOCDO UXx Uy Uz UX Uy 174

1 0.20200 0.1542 0.5001 0.0000 D.1542 0.5001 0.0000

2 0.18432 0.0000 0.0000 0.0811 0.1542 0.5001 0.0811

3 0.16685 2.1663 14.0883 0.0000 2.3205 14.5884 0.0811
4 0.14691 0.0000 0.0000 37.9108 2,.3205 14.5884 37.9818
5 0.14338 0.2592 0.4114 0.0000 2.5797 14,9897 37.9918
6 0.14193 1.7237 0.5932 0.0000 4.3034 15,5930 37,9918
7 0.13628 0.0000 0.0000 0.0486 4.3034 15.5930 38.0404
8 0.13230 6.2713 2.4514 0.0000 10.5747 18.0444 38.0404
9 0.09771 0.0106 0.5121 0.0000 10.5854 18.5575 38.0404
10 0.09138 0.0000 0.0000 0.0080 10.5854 18.5575 38.0485
11 0.08860 0.0181 28.1476 0.0000 10.6035 46.7051 38.0485
12 0.06770 1.4354 0.0017 0.0000 12,0388 46.7068 38.0485
13 0.06519 0.0027 0.0876 0.0000 12.0415 46.7944 38.0485
14 0.06483 0.0000 0.0000 0.6287 12.0416 46.7944 38.6772
15 0.06369 0.0000 0.0000 0.2260 12.0416 46.7944 38,9031
16 0.05692 0.0000 0.0000 0.0008 12,0418 46.7544 38.9040
17 0.05668 0.0053 0.0029 0.0000 12.0469 46.7973 38.9040
18 0.05434 0.0001 0.0050 £.0000 12.0470 46.8023 38.9040
19 0.05258 0.0000 0.0000 0.0007 12,0470 46.8023 38.9047
20 0.05123 0.0024 0.0047 0.0000 12,0494 46.8070 38.9047

%

£09
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PUENTE JUAN BERTIS

ANALISIS NO LINEAL

604

COMPONENTES DE ESFUERZO x1 0® (Ton/m 2)

HISTORIA {REGISTRO S 8§22 533 512 813 S23
HIST max IGN 0.175-0.210] 0.050 - 0.075 | 0.195 - 0.260 | 0.042 - 0.056 | 0.120-0.150 ] 0.052 - 0.078
HIST min* IGN 0.150 - 0.125 { 0.050 - 0.025 | 0.325 - 0.260 | 0.075 - 0.060 | 0.080 - 0.060 | 0.084 - 0.056
HIST max CIG 0.150 - 0.180 | 0.028 - 0.056 | 0.180 - 0.240 | 0.045 - 0.060 } 0.084 - 0.112] 0.050 - 0.075
HIST min* CiG 0.180-0.150 | 0.048 - 0.024 | 0.240 -0.180 | 0.051 - 0.034 | 0.112-0.084 | 0.072 - 0.048
HIST max Z5UB 0.024 - 0.020 | 0,006 - 0.012 | 0.030 - 0.040 | 0.007 -0.010 | 0.015-0.020 | 0.01-0.015
HIST min* ZsuB 0.030 - 0.024 | 0.010 - 0.005 | 0.033 - 0.022 | 0.008 - 0.004 | 0.020-0.015] 0.014 - 0.009

EL SISMO QUE GENERA LOS MAYORES ESFUERZOS ES EL REGISTRO DEL CIG.

TABLA No. 5.84 VARIACION DE ESFUERZOS EN LOS ESTRIBOS

COMPONENTES DE ESFUERZO x10° (Ton/ m>)

HISTORIA | REGISTRO St 522 S12 813 823
HIST max IGN 0.320-0.40 | 0.280 - 0.350 | 0.066 - 0.088 | 0.016 - 0.020 | 0.012-0.018
HIST min* IGN 0.450 - 0.375 | 0.360-0.30 | 0.125-0,100 | 0.024 - 0.020 | 0.018 - 0.012
HIST max CIG 0.280-0.350 | 0.240-0.30 | 0.072-0.096 | 0.014 - 0.0181 0.011 - 0.017
HIST min* CIG 0.420-0.35 | 0.420 - 0.350 | 0.088 - 0.066 | 0.021 - 0.018 | 0.017 - 0.011
HIST max ZsSUB 0.065 - 0.078 | 0.052 - 0.065 | 0.010 - 0.014 | 0.002 - 0.003 | 0.002 - 0.003
HIST min® Z5UB 0.055 - 0.044 | 0.060 - 0.050 | 0.013 -0.008 | 0.003 - 0.002 |0.002 - 0.0016

EL SISMO QUE GENERA LOS MAYORES ESFUERZOS ES EL REGISTRO DEL IGN.

TABLA No. 5.85 VARIACION DE ESFUERZOS EN LA LOSA.

* Los valores de esfuerzos para las historias minimas (HIST min) son negativos.
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| FIGURA No. 5.215 DEFORMADAS MODALES DEL PUENTE JUAN BERTIS.

“Mode 1 Psiicd 0,2020 stconds

-

A. DEFORMADA MCDAL PARA T, =0.2020 Seg.

‘4 N |
Mode 2 Petiod 01847 seconds
=
"
E
b ;
~

8. DEFORMADA MODAL PARA T, = 0.1843 Seg.
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DEFORMADAS MODALES DEL PUENTE JUAN BERTIS. (CONT)

< Mode 3 Feriod 01668 seconds

ode 4 Petiod 0.14569 ;ecohds

C. DEFORMADA MODAL PARA T3 =0.1668 Seg.

D. DEFORMADA MODAL PARA T, =0.1469 Seg.
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PUENTE JUAN BERTIS.

FIGURA No. 5.216 DISTRIBUCION DE ESFUERZOS PARA LA HISTORIA DEL IGN.
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B. DIAGRAMA DE ESFUERZOS EN LA LOSA PARA LA RESPUESTA MAXIMA.
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FIGURA No. 5.217 DISTRIBUCION DE ESFUERZOS PARA LA HISTORIA DEL CIG.
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B. DIAGRAMA DE ESFUERZ2OS EN LA LOSA PARA LA RESPUESTA MAXIMA.
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FIGURA No. 5.218 DISTRIBUCION DE ESFUERZOS PARA LA HISTORIA DE LA ZSUB.
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FIGURA No. 5.219 DESPLAZAMIENTOS EN LA PARTE SUPERIOR DE LAPILAEN LA
DIRECCION TRANSVERSAL DEL PUENTE.
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PUENTE JUAN BERTIS.

FIGURA No. 5.220 RELACIONES F — D PARA LOS CONECTORES POR CORTANTE ENTRE

LA LOSAY LAS VIGAS.
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FIGURA No. 5.221 RELACIONES F — D PARA LOS APOYOS DE LA SUPERESTRUCTURA
EN LA PILA CENTRAL.
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PUENTE JUAN BERTIS.

613

FIGURA No. 5.222 RELACION CORTANTE BASAL — DESPLAZAMIENTO EN LA PILA.
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FIGURA No. 5.223 RELACION CORTANTE BASAL-DESPLAZAMIENTO EN LOS ESTRIBOS.

T

‘DESPLAZAMIENTO EN'Y (Mt} 5

o) =

BRST oW

AT £ T

U042

A.REGISTRO DEL CIG.

DESPIAZAMIENTO EN ¥

L b

CORTANTE RASAL ER X (Tor) -

oo e

4

B. REGISTRO DEL IGN.

DESPLAZAMIENTO EN ¥ jis) &

'DESPLAZAMIENTO EN X (Mta )~ ©

i
f

4

7

e | e e —

AN B i e B Tl o g AR A e Ty S

~CORTANTE BASALEN X (Tan)

/;
/

S PpRANETIRI (VRN LAY

C. REGISTRO DE LA ZSUB.



-~ !.-v

MODELO No. 5 PUENTE JUAN BERTIS

ANALISIS NO LINEAL CONSIDERANDO INTERACCION SUELO-ESTRUCTURA

TABLA No. 5.86 RAZONES MODALES DE MASA PARTICIPANTE

MODOS INDIVIDUALES (PORCENTAJE) SUMA ACUMULATIVA (PORCENTAJE)
MODO PERIODO UX Uy 974 Ux Uy UzZ

1 0.21401 1.2197 1.9286 0.0000 1.2197 1.9286 0.0000
2 0.18608 0.0000 0.0000 0.0828 1.2187 1.9286 0.0828
3 0.17038 1.7112 17.3176 0.0000 2.9309 19.2462 0.0828
4 0.14871 0.0000 0.0000 36.2576 2.9309 19.2462 36.3404
5 0.14566 0.7447 0.5794 0.0000 3.6756 19.8256 36.3404
6 0.14207 1.2644 0.4466 0.0000 4.9400 20.2722 36.3404
7 0.13630 0.0000 0.0000 0.0207 4.9400 20.2722 36.3611
8 0.13312 7.8491 3.4373 0.0000 12.7891 23.7095 36.3611
9 0.104486 1.3381 23.4488 0.0000 14.1272 47.1583 36.3611
10 0.09771 0.2769 0.3415 0.0000 14.4041 47.4999 36.3611
11 0.09156 0.0000 0.0000 0.0070 14.4041 47.4999 36.3681
12 0.076852 24,0976 0.0391 0.0000 38.5017 47.5390 36.3681
13 0.06596 0.0001 0.0000 0.7158 38.5018 47.56390 37.0839
14 0.06576 0.0003 0.0010 0.0011 38.5022 47.5400 37.0850
15 0.068434 0.0007 0.0000 0.1065 38.5028 47.5400 37.1915
16 0.06024 23.9067 0.5379 0.0000 62.4096 48.0779 37.1915
17 0.05720 0.0000 0.C000 0.0009 62.4086 48.0779 37.1924
18 0.05666 0.1875 0.0167 0.0000 62.5971 48,0946 37.1924
19 0.05445 0.2645 0.0008 0.0000 62.8516 48.0954 37.1924
20 0.05281 0.0000 0.0000 0.0097 62.8516 48.0954 37.2021

Sle
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PUENTE JUAN BERTIS

ANALISIS NO LINEAL CONSIDERANDO INTERACCION SUELO-ESTRUCTURA

616

COMPONENTES DE ESFUERZO x10° (Ton/m )

HISTORIA | REGISTRO 511 822 533 §12 S13 $23

HISTmax | 1GN | 0.090-0.135] 0.075-0.100 | 0.350 - 0.420 | 0.060 - 0.075 | 0.140-0.175 | 0.112 - 0.140
MISTmin" | 16N | 0.940-0.105 | 0.100 - 0.075 | 0.420 - 0.350{ 0.064 - 0.048 | 0.150-0.120 | 0.140 - 0.120
HISTmax | ci6 | 0.410-0.185 | 6.060-0.090{ 0.300 - 0.360 | 0.060 - 0.075 | 0.112-0.140 | 0.100 - 0.125
HISTmin' | cic | 0.135-0.090 | 0.072-0.048 | 0.360 - 0.300 | 0,076 - 0.057 { 0.130 - 0.104 | 0.120 - 0.036
HIST max | zSuB | 0.030-0.045 | 0.016 - 0.024 | 0.077 - 0.088 | 0.010- 0.015 | 0.024 - 0.030 | 0.020 - 0.024
HISTmin* | ZSUB | 0.028 - 0.014 [0.0225- 0.015] 0.084 - 0.070 |0.0165 - 0.011 0.025 - 0.620 | 0.025 - 0.020

EL SISMO QUE GENERA LOS MAYORES ESFUERZOS ES EL REGISTRO DEL IGN.

TABLA No. 5.87 VARIACION DE ESFUERZOS EN LLOS ESTRIBOS

COMPONENTES DE ESFUERZO x10° (Ton/m

N

HISTORIA { REGISTRO S11 522 $12 $13 523

HISTmax | IGN | 0.400-0.480 | 0.450 - 0.525 | 0.088 - 0.110 |0.0225 - 0.027| 0.013 - 0,020
HIST min® | IGN | 0.425-0.340 | 0.480 - 0.420 | 0.144 - 0.120 | 0,032 - 0,028 |0.0275 - 0.022
HISTmax | CIG ] 0.260-0.325 | 0.420 - 0.490 | 0.080 - 0.100 |0.014 - 0.0175| 0.020 - 0.025
HisTmin | ci6 | 0390-0.325 | 0.420-0.350 | 0.120-0.100 0.0175 - 0.014] 0.015 - 0.010
HIST max | ZSUB_ | 0.060 - 0.075 [ 0.090 - 0.105 | 0.016 - 0.020 |0.0035 - 0.004| 0.002 - 0.003
HIST min* | ZSUB | 0.070 - 0.056 | 0.072 - 0.060 {0.0165 - 0.011 0.004 - 0.003

0.004 - 0.0035

EL SISMO QUE GENERA LOS MAYORES ESFUERZOS ES EL REGISTRO DEL IGN.

TABLA No. 5.88 VARIACION DE ESFUERZOS EN LA LOSA.

* Los valeres de esfuerzos para las historias minimas (HIST min) son negativos.
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FIGURA No. 5.224 DEFORMADAS MODALES DEL PUENTE JUAN BERTIS.

*: Mode1 Period 0.2340 seconds

T Mode 2 Pesiod 0,1861 seconds

B. DEFORMADA MODAL PARA T, = 0.1861 Seg.
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DEFORMADAS MODALES DEL PUENTE JUAN BERTIS. (CONT)

¥ Mode 3 Peiiod 0;1704:seconds

—

C. DEFORMADA MODAL PARA T3 = 0.1704 Seg.

! Made 4 Periad 01487 seconds

0. DEFORMADA MODAL PARA T, =0.1487 Seg.
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PUENTE JUAN BERTIS.
FIGURA No. 5.225 DISTRIBUCION DE ESFUERZOS PARA LA HISTORIA DEL IGN.

(tGN)

420, 490, G5O, 630.

A. DIAGRAMA DE ESFUERZOS EN LOS ESTRIBOS PARA LA RESPUESTA MAXIMA.

M Stress 522 Diagram (iGN)

B. DIAGRAMA DE ESFUERZOS EN LA LOSA PARA LA RESPUESTA MAXIMA.
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FIGURA No. 5.226 DISTRIBUCION DE ESFUERZOS PARA LA HISTORIA DEL CIG.
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M Suess 522 Diagram_ (CIG)

B. DIAGRAMA DE ESFUERZOS EN LA LOSA PARA LA RESPUESTA MAXIMA.




A

¥

621

FIGURA No. 5.227 DISTRIBUCION DE ESFUERZOS PARA LA HISTORIA DE LA ZSUB.
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B, DIAGRAMA DE ESFUERZOS EN LA LOSA PARA LA RESPUESTA MAXIMA.
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L PUENTE JUAN BERTIS.
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FIGURA No. 5.228 DESPLAZAMIENTO MAXIMO EN LA PARTE SUPERIOR DE LA PILA



623

FIGURA No. 5.229 RELACIONES F-D PARA LOS CONECTORES POR CORTANTE ENTRE
LA LOSAY LAS VIGAS. '
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FIGURA No. 5.230 RELACIONES F-D PARA LOS APOYQS DE LA SUPERESTRUCTURA.

EN LA PiLA CENTRAL.
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PUENTE JUAN BERTIS.
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FIGURA No. 5 231 RELACION CORTANTE BASAL DESPLAZAMIENTO EN LA PILA.
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FIGURA No. 5.232 RELACION CORTANTE BASAL-DESPLAZAMIENTO EN LOS ESTRIBOS.
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CAPITULO VI.

ANALISIS DE RESULTADOS. .
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6.1 RESULTADOS DEL ANALISIS LINEAL.

6.1.1 INTRODUCCION.

Los cinco madelos analizados fueron excitados con seis registros de terremotos ocurridos,
cuatro de ellos son registros del terremoto det 10 de Octubre de 1986 (San Salvador), un
registro del teremoto de la zona de subduccién ocurrido el 19 de Junio de 1982, y un registro
del terremoto de “El Centro” o;:urrido en Estados Unidos en 1940.

Las pseudo aceleraciones maximas registradas para cada terremoto y los periodos
dominantes del suelo se muestran en la tabla No 5.2, de la cual se observa que la pseudo
aceleracién méxima se da para el registro del HCR (del terremoto del 10 de Octubre de 1986).
Esto da_la pauta para pensar que la respuesta maxima esperada de los puentes, al ser
sometidos a las excitaciones de carga correspondientes en cada registro, se dara para la
historia del HCR, sin embargo para todos los buentes la respuesta maxima se da cuando son
excitados con el registro del CIG, excepto para el modelo del puente Juan Bertis. Esto se debe
a que los efectos inducidos por un sismo en un sistema estructural no solo dependen de la
intensidad de la sacudida sino sobre todo, de las propiedades de la estructura misma (como la
masa y algunas propiedades dindmicas que definen su forma de vibrar) y las caracteristicas de
los esfratos de suelo adyacentes.

En este caso las caracteristicas de los puentes permiten que la condicion critica de carga
se dé para el registro del CIG ya que casi todos tienen jas mismas caracteristicas geométricas
excepto el puente Juan Bertis que es un puente con esviaje, lo cual permite que se comporte en
forma distinta al resto de los modelos.

Para el analisis lineal se han considerado dos condiciones de apoyo, la primera, como si
los modelos estuvieran sobre un suelo infinitamente rigido, es decir, empotrados en la baseyla
segunda, que es una consideracion mas realista, tomando en cuenta la interaccién de la

estructura con el suelo circundante (Interaccion Suelo-estructura). Una comparacion de los
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resultados obtenidos para cada condicion sera hecha y se discutira ademés los efectos que le

producen a los puentes los registros mas desfavorables, en cuanto a esfuerzos y

deformaciones.

6.1.2 RAZONES MODALES DE MASA PARTICIPANTE Y PERIODOS DE LOS MODELOS.

En la Tabla No. 6.1 se muestran las razones modales de masa participante, acumulada
para el modo veinte, en las tres direcciones ortogonales para cada modelo y para ambas
condiciones de apoyo. De la Tabla No. 6.1 se puede notar que la masa participante del sistema
generalmente se incrementa para cada direccién, cuando la consideracién de interaccion suelo-
estructura es hecha. Dichos incrementos son més notorios en la direccidn transversal del
puente (direccién global Y), notdndose ademas que las participaciones de masa son mas
uniformes en ambas condiciones de apoyo para esta direccién{ver figuras No. 6.1 a 6.3). Esto
Gltimo esta relacionado con el hecho de poder idealizar el puente, a traves de un modelo de un
solo grado de libertad dinédmico, para evaluar su respuesta ante una excitacion de carga en la
direccién transversal, y que serd considerada como representativa para todo la estructura. Para
estos casos la idealizacion consiste en modelar 1a pila central con una altura H, una rigidez
lateral K en la direccién fuerte de la pila y una masa concentrada en la parte superior del
modelo.

Cuando un andlisis modal es realizado se recomienda utilizar un ndmero de modos de
vibracién que permitan tener una participacién de masa del sistema de por lo menos el ochenta
por ciento.

Observando las razones modales de masa participante para cada uno de los modelos,
tenemos que en el modo veinte de vibracion los porcentajes de participacién de la masa
acumulados en la direccién “X" son cercanos al 80% para los primeros dos modelos, para el
tercer modelo es cercana a 0% y para los Ultimos dos modelos es cercana al 50 y 70%

respectivamente. En la direccidn “Y” los primeros dos modelos tienen un porcentaje de masa



TABLA No. 6.1 RAZONES MODALES DE MASA PARTICIPANTE EN EL MODO 20.

; CONDICION 1*. CONDICION 2** VARIACION

MODELO UX Uy Uz Ux Uy 974 AX AY AZ
No. 1 74.55 69.11 84.77 80.44 70.11 64.41 5.89 1.00 -0.36
No. 2 76.71 65.18 27.2 72,79 70.28 2747 -3.92 5.10 -0.03
No. 3 0.34 51.59 48.58 1.68 52.57 46.42 1.35 0.98 2.16
No. 4 66.71 43.72 41.13 60.81 46.67 35.45 5.90 ~2.95 5,68
No. 5 456.11 46.51 37.17 60.81 46.67 35.45 11.06 0.56 1.72

* CONDICION 1: CONSIDERANDO LAS ESTRUCTURAS EMPOTRADAS
** CONDICION 2: CONSIDERANDO LA INTERACCION SUELO-ESTRUCTURA.
MODELO No. 1: PUENTE DE CALIBRACION. MODELO No. 2: PUENTE MONSERRAT-59 AVENIDA.
MODELO No. 3: PUENTE TENNESSE MODELO No. 4: PUENTE SAN ANTONIO |

MODELO No. 5: PUENTE JUAN BERTIS

Q€9
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1 RAZONES MODALES DE MASA PARTICIPANTE PARA EL MODO 20.
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FIGURA No. 6.3 RAZONES MODALES DE MASA PARTICIPANTE PARA EL MODO 20
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participante cercano a 70%, para tres modelos restantes es cercana a 50%. En la direccion 2"
los porcentajes de masa participante acumulada varian entre 20 y 65% para los cinco modelos,
Esta tendencia se observa en la primera condicién de apoyo (empotramiento en la base). La
tendencia que presenta la segunda condicién de apoyo es similar a la de la primera condicién,
sin embargo como se menciond anteriormente al considerar la interaccion del suelo con la
estructura, la par’ticipac'ic'm de masa se incrementa para el mismo namero dé modos, esto puede
notarse en las figuras No. 6.1 a 6.3,

Cabe mencionar que la configuracion estructural de los puentes modelados, para los
estribos y las fundaciones, no permiten obtener aumentos significativos en los porcentajes de
masa participante acumulada, para llegar a una participacién de masa arriba del ochenta por
ciento, cuando se incluye en el andlisis hasta cincuenta modos de vibracion.

Los periodos correspondientes para cada modo de vibracion, como era de esperar, se
incrementan cuando la interaccion suelo-estructura es considerada; ya que en este caso la
estructura interacta con un medio flexible, contrario la caso de asumir el suelo infinitamente
rigido. Sin embargo la variacion en los periodos es pequefia como se puede ver en la figura No.

6.4.

6.1.3 MODELO No. 1: PUENTE DE CALIBRACION.

Los esfuerzos en los estribos han sido revisados a fin de saber en que puntos del mismo
se produce la mayor fatiga, habiéndose encontrado que los mayores esfuerzos se localizan en
las esquinas de los estribos (en la unién entre los aletones y el estribo mismo) y en los puntos
donde las vigas se unen con los estribos. La distribucién de esfuerzos en la midxima demanda
para los diferentes componentes del puente, y para cada registro en ambas condiciones de
apoyo, se muestra en las figuras No. 5.63 a 569 y 5.72 a 5.78. En los diagramas de variacion
de esfuerzos en los estribos se ve claramente lo citado anteriormente, ademas también se

puede notar que las dreas que son mayormente-forzadas son pequerias, pero de cualquier
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FIGURA No. 6.4 VARIACION EN L.OS PERIODOS NATURALES PARA EL PRIMER MODO
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forma deben ser disefiados con el mayor cuidado posible-a fin de evitar un posible
agrietamiento en el concreto lo cual puede llevar a un agrietamiento total del puente a posteriori.
Los desplazamientos en los estribos también fueron revisados, encontrando que los mismos
son relativamente pequefios como para ser de gran importancia en el andlisis del puente.

Las distribucicnes de esfuerzos que fueron encontradas son muy similares en las dos
condiciones de apoyo, sin embargo los esfuerzos para la condicién considerando la interaccion
suelo estructura se registran con menor magnitud, alrededor de un 35% para los esfuerzos
normales y un 20% para los esfuerzos cortantes, con respecto a la condicién de empotramiento.

Los mayores esfuerzos en la pila central por su parte se producen en ta parte inferior de fa
misma y en el cabezal, en ambas condiciones de apoyo, sobre todo en los puntos de unidn del
cabezal con las vigas, sin embargo la variacién en !a_magnitud de esfuerzos solo disminuye en
25% en la interaccién suelo estructura con respecto a la condicion de empotramiento. Los
esfuerzos en la parte inferior de la pila, producidos principalmente en la direccion debil de la
misma, son debido a los desplazamientos transversales gue sufre a pila durante la sacudida.

Estos desplazamientos se muestran en la figuras No. 5.70 y 5.79 como una funcion del
tiempo, habiéndose registrado un desplazamiento maximo de 2.5 mm para la condicion con
empotramiento y de 4.6 mm para la condicién con la interaccion suelo estructura. La figura No.
6.5 muestra los desplazamientos maximos en la direccion transversal del puente, para cada
registro, en la parte superior de la pila central y para ambas condiciones de apoyo.

También se puede notar que los mayores esfuerzos encontrados en este puente se dan en
las vigas, especificamente en el patin inferior de las mismas y en algunas partes del alma, en la
zona cercana a la conexion con la pila central. No obstante estos grandes esfuerzos no son
transmitidos a la pila central, debido a que las vigas se han modelado de tal modo que
solamente le transmiten cargas axiales y cortantes, que es la funcién de los apoyos

elastoméricos, caso contrario la pila se veria sometida a dichos esfuerzos.
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Sin embargo estos grande esfuerzos son adecuadamente soportados por las vigas, ya que
estan formadas con placas de acero que tiene gran capacidad de carga (25.1x‘|(1*3 ton/m?)
mayor que los esfuerzos méximos registrados hasta en un 51%. Como se puede notar en las
Tablas No. 6.8 y 5.13 los esfuerzos registrados en las vigas siguen siendo menores para el
caso considerando la interaccién suelo-estructura hasta en un 46% con respecto a la condicion
de empotramiento.

Los esfuerzos en la parte central de Jas vigas son menores que en los extremos de las
mismas y ademés son distribuidos en casi toda la seccion de acero, por lo que seran
adecuadamente absorbidos por las vigas. Las vigas mayormente esforzadas son las exteriores
como era de esperar.

Los esfuerzos en la losa son mayores que la capacidad a compresi_én del concreto hasta en
un 200%, por lo que durante la etapa de disefio debera ser proveida de un adecuado refuerzo
para_ resistir tanto las tensiones como las compresiones, esto es cuando la condicién de
empotramiento es asumida ya que cuando la interaccion suelo estructura es modelada la
demanda de esfuerzo es del 50% de la capacidad de Ia losa. Se pudo notar ademas que los
esfuerzos maximos en la losa, en la direccién longitudinal (844 indicado en las tablas), son
uniformemente distribuidos en toda la losa, sin embargo en las otras direcciones, tanto para los
esfuerzos normales como cortantes, los mayores esfuerzos en la losa se encuentran en los
puntos de union con las vigas, en zonas cercanas a los estribos y a la pila central; registrandose
esfuerzos muy pequefos en la parte central de ambos claros.

Los esfuerzos registrados en la losa siguen siendo menores para el caso de considerar la
interaccion suelo-estructura hasta en un 73% con respecto a la condicién de empotramiento.

Todos las zonas que se han descrito constituyen los puntos de debilidad dei puente, ya que
son las &reas donde se generan los mayores esfuerzos, que podrian inducir en el colapso total

del puente cuando sea excitado con un sismo que produzca dichos esfuerzos o0 mayores.
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6.1.4 MODELO No. 2: PUENTE MONSERRAT — 592 AVENIDA.

Al observar las envolventes de esfuerzos producidos sobre los estribos para los diferentes
terremotos, cuyos valores se muestran en las Tablas No. 5.16, 5.47, 520 y 5.21, para la
condicion fijia y para la condicién de interaccién suelo-estructura respectivamente, se observa
que los esfuerzos producidos por los sismos son mucho mayores cuando se considera el suelo
totalmente rigido que en el caso de considerar la interaccién suelo-estructura. En términos de
porcentaje se estima que los esfuerzos se incrementan afrededor de un 60% para los esfuerzos
normales y un 40% en los esfuerzos cortantes cuando la condicién fija es asumida, con
respecto a la consideracion de la interaccion suelo estructura.

Esto se debe a que al considerar la interaccién suelo-estructura la energia sismica
absorbida por el puente durante la sacudida es disipada a través de los resortes; es decir que el
suelo produce un amortiguamiento en el sistema (Amortiguamiento de Radiacion) que le
permite liberar energia. Esto refleja claramente la necesidad de considerar la interaccién det
suelo con la estructura cuando el disefio de un puente sea realizado, ya que se pueden
disminuir las demandas de esfuerzos en los miembros y por lo tanto disminuir ef tamario de los
miembros que |o conforman.

De las envoiventes de esfuerzos también se puede observar los puntos del puente que
mereceran mas atencién a la hora de determinar €] acero de refuerzo que pueda resistir los
esfuerzos demandados, estos puntos se localizan basicamente en las uniones de las zapatas
con los estribos, en los puntos inferiores de los aletones y los puntos que conectan las vigas
con los estribos. Estos puntos los llamaremos puntos de debilidad del puente. No obstante es
de hacer notar que las &reas que son mayormente esforzadas son generalmente pequenas, y
en muchos casos no scbrepasan los esfuerzos admitidos por el concreto asignado durante la
modelacion. Los desplazamientos de los estribos fueron revisados habiéndose encontrado que
éstos eran muy pequenos, debido a que el puente es muy rigido. Por ofra parte vale la pena

mencionar que los mayores esfuerzos en los estribos fueron encontrados en el mas esbelto.
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Los esfuerzos en la losa encontrados tienden a ser muy pequefios €n comparacion con-la‘
capacidad del concreto que la conforma, sin embargo se puede notar que los mayores
esfuerzos se registran en los puntos que conectan la losa con los estribos y en la parte media
se observa que los esfuerzos tienden a variar en forma radial concentrandose los mayores
esfuerzos en la parte media de la losa y disminuyendo hacia los laterales, esto en la direccion
844, registrando lo contrario para otras direcciones. Lo anteriormente citado se observa en todos
los casos de carga. .. -

Por otra parte al comparar las magnitudes de esfuerzos en la losa para las dos condiciones
de apoyo, se obtiene que en algunos casos se incrementan los esfuerzos hasta en un 52% en
la interaccién suelo estructura, en otros cuya variacién es adversa a la anterior y otros en los

cuales la variacion es muy pequeiia.

6.1.5 MODELO No.3: PUENTE TENNESSEE.

Debido a la similitud en las caracteristicas geomeétricas entre el puente de Calibracién y el
puente Tennessee, se ha encontrado que las respuestas méximas de ellos son similares ya que
los esfuerzos maximos producidos por el mismo registro se dan en los mismos puntos, con una
ligera variacién en las magnitudes. Ademas la variacion en las magnitudes de los esfuerzos
registrados en ios elementos estructurales para las condicion de interaccién suelo estructura
solo disminuyen en un 16% para los estribos, 24% en la pila, 40% en |a losa y un 10% en las
vigas con respecto a los de la condicién fija, razén que se nota en mayor magnitud en el puente
de calibracion.

Los desplazamientos maximos en la direcci6n transversal del puente, en la parte superior
de la pila central, se muestran en las figuras No. 5.102 y 5.111 como una funcién del tiempo
para ambas condiciones de apoyo, habiéndose registrado un desplazamiento maximo de 6.8

mm para la condicién con empotramiento y de 4.2 mm para la condicion con la interaccion suelo
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estructura. La figura No. 6.6 muestra los desplazamientos maximos para cada registro en la

parte superior de |a pila central y para ambas condiciones de apoyo.

6.1.6 MODELO No. 5: PUENTE JUAN BERTIS.
La distribucin de esfuerzos en este modelo especificamente sobre los estribos se

concentra en mayor magnitud en una de las esquinas de los estribos debido a la geometria

- gsvigjada del puente, se pudo notar ademas de que para los dos estribos 1a concentracion

méxima de esfuerzos se registra en las esquinas opuestas de los mismos. Por otra parte la
direccién en la cual se producen dichos esfuerzos {S33) varia con respecto a los obtenidos en
jos modelos anteriores en los cuales, para la mayoria, la direccion mas esforzada es la Sy4. En
cuanto a la historia que produce dichos esfuerzos se ha encontrado que es la de! CIG en la cual
no se registran las pseudo-aceleraciones maximas del suelo, como se muestra en la Tabla No.
5.2. Como sé a podido notar en ninguno de los modelos la respuesta méxima a sido registrada
cuando es sometido al terremoto que produce las aceleraciones maximas del suelo, esto es por
que la geometria de los mismos les permite responder apropiadamente a dicho registro, a esto
hay que agregar que este registro fue cbtenido en un estrato rocoso.

Como en los casos anteriores al comparar las respuestas del modelo para las dos
condiciones de apoyo descritas, se ha encontrado que los esfuerzos disminuyen alrededor de
un 40% para los esfuerzos normales producidos en las direcciones Sy Y Sz, sin embargo
aumentan en un 16% en la direccion Sa; en la cual se registran los méximos esfuerzos para
ambas condiciones de apoyo, por otra parte los esfuerzos cortantes aumentan en un 42% para
las direcciones Sio y Sz y disminuyen en un 23% para la direccion Sy, lo cual refleja una
discrepancia en la respuesta en comparacién a los resultados obtenidos en el resto de los
modelos. Esto tiene una explicacion y es el hecho de que el modelo por tener caracteristicas

geométricas distintas al resto de los modelos su respuesta ante los sismos es diferente. -
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Los esfuerzos en la losa tienen la misma tendencia, en cuanto a su distribucién, como en
los modelos anteriores, es decir que los mayores esfuerzos se producen en los laterales de la
losa y en los puntos de conexién con la pila y con los estribos.

Los esfuerzos en las pilas centrales fueron también revisados, encontrando que estos
disminuyen cuando el suelo circundante es considerado, en un 25% para la direccién
transversal y una variacién menos notoria en la direccién longitudinal de apenas un 4.6%.

Los desplazamientos maximos en la parte superior de la pila central se muestran en las
figuras No. 5.135 y 5.143 como una funcién del tiempo para ambas condiciones de apoyo,
habiéndose registrado un desplazamiento maximo de 2.4 mm para la condicién con
empotramiento y de 2.3 mm para la condicion con la interaccion suelo estructura. La figura No.
6.7 muestra los desplazamientos maximos para cada reg[stro en la parte superior de la pila

central y para ambas condiciones de apoyo.

6.1.7 MODELO No. 4 PUENTE SAN ANTONIO

Al revisar los esfuerzos en los elementos que constituyen al puente se han encontrado
discrepancias con respecto a los resultados obtenidos para el resto de los modelos en cuanto a
la distribucién de los mismos en cada elemento, para el caso de los estribos sé a podido notar
que los mayores esfuerzos se producen en la direccidén Sz y cuyas magnitudes son casi
despreciables para todos los registros, obteniendo la mayor respuesta en registro det HSH. Al
comparar los esfuerzos en los estribos para las dos condiciones de apoyo, se ha encontrado
que, como en los casos anteriores, los esfuerzos disminuyen cuando se considera la interaccion
suelo-estructura hasta en un 14% para los esfuerzos normales.

Los esfuerzos registrados en la pila tienen maxima magnitud, como en los casos anteriores,
en la base de la misma, sin embargo dichos esfuerzos se praducen en la direccion fuerte de la
pila, lo que es contrario al caso de los modelos anteriores, donde los mayores esfuerzos se

producian en la direccién débil. Dichos esfuerzos son de magnitudes muy pequefas en
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comparacién con la capacidad del concreto. De la comparacion entre los resultados para las
dos condiciones de apoyo analizadas se tiene que los esfuerzos aumentan en un 10% cuando
se considera la interaccion de! suelo con la estructura.

Los esfuerzos registrados en [a losa guardan cierta similitud con k-)s encontrados en los
modelos anteriores, sin embarge para este caso hay una variacidn muy notoria, y es hecho de
que estos se distribuyen en una forma tal que permite concentraciones mayores de esfuerzos
en uno de los claros sometiendo al ofro a esfuerzos, mas pequefios, pero en general la
tendencia es la misma, es decir que los mayores esfuerzos se concerntran en los puntos
cercanos a la pila, a los estribos y en la parte central de los claros. Una comparacion entre los
esfuerzos para cada condicién de apoyo permite observar, como los esfuerzos aumentan
cuando la interaccion suelo-estructura es considerada, cerca del 10%.

En cuantc a los esfuerzos en las vigas, se registraron momentos muy pequefios en
comparacion con Ja resistencia de las vigas de concreto pre-esforzado, en la zona de conexién
con los estribos, para cada una de los registros.

Los desplazamientos maximos en la parte superior de la pila ceniral se muestran en las
figuras No. 5.119 y 5.127 como una funcidon del tiempo para ambas condiciones de apoyo,
habiéndose registrado un desplazamienlo maximo de 2.4 mm para la condicion con
empotramiento y de 2.3 mm para la condicion con la interaccion suelo estructura. La figura No.
6.8 muestra los desplazamientos maximos para cada registro en la parte superior de la pila
central y para ambas condiciones de apoyo.

Las magnitudes de los esfuerzos que se han obtenido para todas las historias son
pequefias, esto radica en el hecho de que el puente es demasiado rigido, ya que esta
conformado por aletones de una longitud de por lo menos cuatro metros 1o cual le proporciona
una gran rigidez en fa direccion longitudinal al puente y le impide desplazamientos en tal
direccién, el mismo caso se regisira en la pifa cuya direccion transversal es muy fuerte, por lo

que los desplazamientos en tal direccién son también pequefios. Como un comentario se podria
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agregar que este puente ha sido sobre dimensionado ya que los esfuerzos producidos en el
mismo en ningln caso se aproximan a la capacidad que puedan tener los elementos que los
conforman, lo anterior puede ser un indicativo de una posible sobre estimacién de las cargas

sismicas de disefo para este puente.

6.1.8 SUMARIO DEL ANALISIS LINEAL.

En sintesis se ha poaido observar que para todos los modeloé .iﬁdependientemente del
registro que le produce los mayares esfuerzo, ya sean estos en los estribos, |a pila, Ia losa, etc.,
se localizan en los mismos [ugares, los cuales fueron llamados puntos de debilidad del puente.
Por ofra parte también se ha observado que los esfuerzos disminuyen en una razén porcentual
de por lo menos un 25% al considerar ta interaccion suelo-estructura, lo cual refleja claramente
la necesidad de hacer dicha consideracién cuando.se proyecta construir un puente ya que se
podrian disminuir los costos en materiales debido a que se podrian obtener elementos que
constituyen el puente con menores dimensiones y para este caso en especial por tratarse de
puentes con estribos integrales eliminar totalmente los gastos correspondientes a los cojinetes
de expansion requeridos en los estribos cuando estos sean simplemente soportados, sin
embargo, vale aclarar que tgl aseveracion esta sujeta a la caracteristicas geométricas del
puente tal como a quedado aemostrado en este andlisis. Ademas con la consideracién de la
interaccion suslo-estructura se podran obtener puentes con caracteristicas mas adecuadas para
resistir movimientos sismicos. Esto se respalda en el hecho de que los puentes que han sido
modelados generalmente son del tipo con juntas de expansidn y cuyas dimensiones fueron
obtenidas seguramente de un analisis apropiado para tales caracteristicas, sin embargo, en los
resultados de nuestro analisis se refleja claramente que dichos elementos no se ven sometidos
a esfuerzos que no puedan ser resistidos por los mismos y en muchos casos no se registran

sobre esfuerzos, o cual indica un comportamiento adecuade de los medelos cuando son
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sometidos a cargas sismicas, sin necesidad de considerar los elementos de expansion de
transito que fueron seguramente incluidos en el andlisis para la condicién con juntas. -

Otro aspecto que vale la pena aclararlo es el hecho de la interaccion suelo estructura y la
consideracion de los efectos del suelo sobre la estructura, que son dos cosas distintas y que
cada una de ellas dependen de las caracteristicas de los registros y de los puntos del terreno
doride se registren los acelerogramas, es decir que debido a la existencia de distintos tipos de
terremotos registrados pueden clasificarse 'segiin los puntos donde estos han sido obtenidos,
asi se tienen registros a campo libre los cuales ocurren en puntos lejancs a la estructura para el
cual los efectos del suelo sobre la estructura serdn considerados en un analisis que utilice dicho
registro y registros en el lugar donde una estructura sera cimentada, en cuyo caso la
consideracién de interaccion suelo estructura es vélida y mas representativa, no obstante en

este estudio las dos condiciones han sido empleadas indistintamente.
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6.2 RESULTADOS DEL ANALISIS NO LINEAL.

6.2.1 INTRODUCCION.

En el andlisis no lineal de los puentes modelados se utilizaron tres registros de dos

terremotos: los registros del IGN y CIG para el terremoto del 10 de Octubre de 1986, que fueron

- los casos de carga mas desfavorable en el andlisis lineal, y el registro del terremoto de la Zona

Subduccién el 19 de Junio de 1982, que tiene una gran duracion.

Aligual que para el andlisis lineal en el anélisis no lineal se han considerado dos condiciones de
apoyo, la primera, como si los modelos estuvieran sobre un suelo infinitamente rigido, es decir,
empotrados en la base y la segunda, que es una consideracién mas realista, tomando en
cuenta la interaccion de Ja estructura con el suelo circundante (Interaccién Suelo-estructura).
Una comparacion de los resultados obtenidos para cada condicidn serd hecha y se discutira
ademds los efeptos que le producen a los puentes los registros mas desfavorables, en cuanto a
esfuerzos y deformaciones. Finalmente se hara una comparacion entre los analisis lineal y no

lineal para ambas condiciones de apoyo.

6.2.2 RAZONES MODALES DE MASAS PARTICIPANTES Y PERIODOS DE LOS MODELOS.

En la tabla No. 6.2 se puede observar como la distribucién de masa del sistema en cada
una de las direcciones varia para las dos condiciones de apoyo, también se puede distinguir
que para los madelos 1,2 y 4 la distribucion de la masa participante en el modo 20 es casi
uniforme en comparacion a los otros dos modelos, en los cuales la masa participante en cada
condicion registra grandes diferencias en algunas direcciones.

Por ofra parte solo en uno de los modelos (puente Montserrat) se encuentra que la
participacién de masa es mayor cuando la condicion fija es asumida en el modelo, la diferencia
oscila en un valor promedio de un 5.89% mayor en la condicidn uno. Sin embargo para el resto

de modelos la participacion de masa del sistema es generalmente mayor en la condicién de
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TABLA No. 6.2 RAZONES MODALES DE MASA PARTICIPANTE EN EL MODO 20.

CONDICION 1*. CONDICION 2**. VARIACION
MODELO Ux Uy Uz UX Uy uz AX . AY AZ
No. 1 60.9 65.38 65.19 66.14 70.05 64.81 5.24 4.67 0.38
No. 2 78.07 76.03 30.01 73.26 70.85 28.33 4.81 5.18 1.68
No. 3 0.34 52.19 49.82 1.82 52.91 47.3 1.48 0.72 2562
No. 4 67.39 38.84 32.73 68.17 39.95 32.93 0.78 1.11 0.2
No. 5 12.05 46.81 39.9 62.85 481 372 50.8 - 1.29 2.7

* CONDICION 1: CONSIDERANDO LAS ESTRUCTURAS EMPOTRADAS
** CONDICION 2: CONSIDERANDO LA INTERACCION SUELO-ESTRUCTURA.
MODELOQ No. 1: PUENTE DE CALIBRACION,

MODELO No. 3: PUENTE TENNESSE

MODELQ No. 5: PUENTE JUAN BERTIS

MODELO No. 4: PUENTE SAN ANTCNIO

MODELO No. 2: PUENTE MONSERRAT-59 AVENIDA.

0s9
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interaccion suelo-estructura, en este caso es imposible promediar dicha variacion, ya que las
diferencias en la participacién van desde 0.61% hasta un 81.32% lo cual no cumple con las
condiciones estadisticas para ser promediado. Pero en general se puede afirmar, que la
participacién de masa de los puentes con estribos integrales se incrementa cuando son
modelados considerando la interaccién de la estructura con el suelo en un andlisis no lineal de
los mismos.

Después de todo lo anterior y retomando los datos presentados en el andlisis lineal para
comparar la participacion de masa de cada modelo para ambos tipos de andlisis, se puede
afirmar que existe una discrepancia entre ellos ya que en el analisis lineal ia participacicn de
masa de todos los modelos era claramente mayor cuando se consideraba la interaccién suelo-
estructura; caso contrario se registra en el andlisis no lineal, sin embargo esta discrepancia
puede deberse principalmente al hecho de que la rigidez de algunos elementos fue modificada
cuando se modelaron no linealmente. Por otra parte el porcentaje total de masa participante en
ninguno de los casos, en el anélisis no lineal, llega al 80% recomendado para un anélisis de
este tipo, lo cual si se consigue en el analisis lineal por lo menos en algunas direcciones. Pero
es dificil citar que en alguno de los dos tipos de analisis la participacién de masa se incremente
o disminuya. .

En cuanto a los periodos naturales de vibracion de los modelos, como era de esberar, se
incrementan cuando la interaccion suelo estructura es considerada, ya que en este caso la
estructura interactla con un medio flexible, contrario al caso de asumir el suelo infinitamente
rigido. Sin embargo esta variacidn es pequefia como puede notarse en las figuras No. 6.12

donde se muestran los periodos naturales para el primer modo.

6.2.2 PUENTE TENNESSE.
Los maximos esfuerzos encontrados a través del puente se dan basicamente en las

esquinas de los estribos y en parte inferior de la pila central; en cuanto a la distribucion de
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esfuerzos en la losa, estos tienden a ser mayores en la conexion de la misma con los estribos y
en las proximidades de Ia pila central. Esta tendencia se observa en ambas condiciones de
apoyo.

Al comparar las respuestas del modelo para ambas condiciones de apoyo, se observa que
para las maximas respuestas se dan cuando el modelo es excitado con el registro del CIG. En
el caso de los esfuerzos registrados en los estribos en la respuesta maxima, se nota que Ia
diferencia en magnitud entre los esfuerzos es nula en la direccion S11; sin embargo al comparar
las magnitudes en las otras direcciones se observa que, para el caso con interaccion suelo
estructura, los esfuerzos tienden a incrementarse cuando son normales y en cambio -algunas
veces aumentaron o disminuyeron para los esfuerzos cortantes. En cuanto a los esfuerzos en la
pila central se encuentra una ligera diferencia en la respuesta maxima, ya que se obtiene un
aumento en la magnitud de los esfuerzos del 7.16% con la interaccién suelo estructura, para la
direccion S33, manteniendo casi los mismos valores de esfuerzes entre fas dos condiciones de
apoyo para el resto de direcciones.

Los esfuerzos en losa también se incrementan cuando la interaccion suelo estructura es
hecha, se ha encontrado un aumento del 8.33% para la respuesta méxima la cual ocurre en la
direccion S11, sin embargo para el resto de direcciones los esfuerzos permanecen casi
constantes para cada condicién de apoyo. Los esfuerzos en las vigas por su parte solo se
incrementan en un 1.56% cuando la interaccién suelo estructura es considerada, registrando las
méximas magnitudes en la direccién de esfuerzo cortante (812), siendo la localizacion de estos
en las cercanias de la pila central.

Los desplazamientos maximos en la parte superior de la pila central se muestran en las
figuras No. 5.183 y 5.192 como una funcién del tiempo, habiéndose encontrado que el
desplazamiento maximo en la condicién fija es 35 mm para el registro del CIG y de 89 mm para

la condicién de interaccidn suelo estructura en el mismo registro. La figura No. 6.13 muestra la

variacién entre los desplazamientos méximos para cada registro, en la parte superior de la pila




FIGURA No. 6.13 DESPLAZAMIENTO MAXIMO EN LA PARTE SUPERIOR DE LA PILA EN LA DIRECCION
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central, en la direccion transversal y para ambas condiciones de apoyo. De oompa.lrar las:
magnitudes anteriores queda claramente reflejado que en la condicion dos los desplazamientos
se incrementa, debido a la flexibilidad del suelo (ver figura No. 6.13).

Como se menciond anteriormente los elementos que fueron modélados para tener un
comportamiento no lineal son los conectores de cortante entre la losa y las vigas, los
dispositivos de expansién y los arriostramientos. Para ambas condiciones de apoyo, se han
desplegado las graficas que muestran el comportamiento de cada elemento durante la duracion
del sismo, a través de relaciones Fuerza-Desplazamiento (Ver gréficas en figuras No. 5.184,
5.185, 5.185-1 y 5.193, 5.194, 5.194-1). Se puede notar que los conectores de cortante y los
cojinetes de expansién (apoyos) permanecen en el rango elstico en todos los eventos sismicos
considerados, en las dos condiciones de apoyo; sin embargo para los amiostramientos se
registran, en la direccién axial de los mismos, deformaciones permanentes sin ninguna perdida
de rigidez y resistencia (Ver grafico en figuras No. 5.185-1B y 5.194-1B).

En los graficos de las figuras No. 5.186, 5.187, 5.195 y 5.196 se muestra una relacion entre
los desplazamientos en la parte superior de la pila y los estribos, en las direcciones transversal
y longitudinal contra el cortante basal a través del tiempo en dichas direcciones. Se puede notar
que la pendiente para cada ciclo de histérisis, la cual representa la rigidez de los elementos, en
el caso de la pila toma un valor negativo y valores positivos para los estribos en los mismos
registros. Esto permite pensar que los movimientos relativos de dichos elementos son opuestos
a través del tiempo en los eventos sismicos, por ofra parte el comportamiento no lineal de los
mismos esta claramente reflejado en los gréficos. Ademas se debe recordar que las graficas

relacionan el desplazamiento relativo de la estructura con respecto at suelo contra los cortantes

‘basales y esta es otra de las razones por la cual las graficas presentan una pendiente negativa

en algunos casos.
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6.2.3 PUENTE DE CALIBRACION.

La méxima respuesta se obtiene cuando el modelo es excitado con el registro del CIG, para
ambas condiciones de apoyo. Una comparacién entre ambas condicidnes en la respuesta
maxima del modelo conduce a afirmar que, en el caso de los estribos, existe un aumento en la
magnitud los esfuerzos de un 43.18% para la condicion con interaccion suelo estructura; y que
ademas estos esfuerzos se preducen en las esquinas. de los estribos y en las conexiones con
las vigas, en la direccién 811 para ambas condiciones de apoyo. Los esfuerzos registrados en a
pila tienen la maxima magnitud en la direccion 833 y varian en un 5.88% siendo mayores en la
condicién de empotramiento.

Los esfuerzos en la losa son mayores en magnitud por un 16.67% para la condicion de
interaccion suelo estructura, registrando la maxima ;espuesta en la direccién S1z; en las vigas
se registra una diferencia en ta magnitud de los esfuerzos de 31.25% siendo mayores para la
inferaccion suelo-estructura. ~

Los desplazamientos en la parte superior de la pila en la direccion transversal del puente
se muestran en 1a figura No. 5.151 y 5.160 como una funcién del tiempo, habiéndose registrado
un desplazamiento méximo de 17 mm para la condicién de empotramiento en el registro del
CIG y un desplazamiento de 40 mm es encontrado en la interaccién suelo estructura. La figura
No. 6.14 muestra la variacién entre los desplazamientos méximos para cada registro, en la
parte superior de la pila central, en fa direccion transversal y para ambas condiciones de apoyo.

El comportamiento de los elementos modelados inelasticamente a sido revisado para cada
registro aplicado, a fin de saber si al ser sometidos a estas cargas alcanzan deformaciones mas
alla del rango elastico. En los graficos de tas figuras No. 5.152, 5.153, 5.161 y 5.162 se muestra
como dichos elementos sor% sometidos a distintas magnitudes de carga y diferentes
deformacion son registradas a través del tiempo; pudiéndose notar un claro compeortamiento

inelastico en los conectores de cortante y los apoyos de las vigas en la pila central, los cuales
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experimentan incrementos en las deformaciones, manteniendo la rigidez y resistencia constante’
durante los eventos en la mayoria de los casos; para los arriostramientos las deformaciones
permanecen en €l intervalo lineal (ver figura No. 5.153-1 y 5.162-1). En las graficas que
relacionan el cortante basal en la pila central y estribos con los desplazarﬁientos en la direccion
transversal y longitudinal del puente, de los mismos se registra un comportamiento comun con

el modelo anterior como puede notarse en las figuras No. 5,154, 5.155, 5.163 y 5.164.

6.2.4, PUENTE MONSERRAT — 59 AVENIDA.

Como en los casos anteriores el registro que produce la condicion critica de carga es el del
CIG, encontrando ademés que la mayor concentracidn de esfuerzos se localizan en las
esquinas de los estribos y en los puntos bajos de los aletones, justo donde se conecia el estribo
con la zapata. En cuanto a las magnitudes de dichos esfuerzos, después de comparar las
respuestas en ambas condiciones de apoyo, podemos afirmar, que la variacion en la respuesta,
para ambos estribos, es nula ya que se registran casi las mismas magnitudes cuando se
considera el empotramiento en la base y la interaccion suelo-estructura; dandese la maxima
respuesta en la direccién $33. Se encuentra ademdas un incremento del 16.67% en la magnitud
de los esfuerzos en la losa, cuando la interaccién suelo-estructura es hecha, estando los
mayores esfuerzos en la direccion S11.

En cuanto a los conectares de cortante entre la losa y las vigas, que se modelaron para
tener un comportamiento no lineal, se encuentran que permanecen totalmente lineales durante
cada uno de los eventos sismicos, como se muestra en las graficas de F-D (ver figura No. 5.170
y 5.177).

En las figuras No. 5.171 y 5.178 se muestran las graficas que relacionan el cortante basal y
los desplazamientos en la direccidn longitudinal y transversal, noténdose que el comportamiento
del puente en la direccion transversal permanece en el rango lineal, no asi en la direccion

longitudinal en la cual claramente se observa que el puente se ve sometido a incrementos en
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las deformaciones ineldsticas, sin embargo la rigidez del mismo permanece constante habiendo’
ganancias en la resistencia de los elementos. Al igual que en el primer modelo al relacionar el
desplazamiento relativo de la estructura con respecto al suelo contra los cortantes basales se

obtuvieron pendientes negativas en las graficas mostradas.

6.2.5 PUENTE SAN ANTONIO.

Este- es un modelo que podria afirmarse, .que tiene una gran rigidez por lo cual las
magnitudes de los esfuerzos producidos por los distintos registros son casi despreciables en
comparacién a su capacidad. Registrando los mayores esfuerzos cuando es excitado por el
registro del CIG.

Debido a la semejanza geométrica con el puente de Montserrat, los maximos esfuerzos se
localizan en los mismos puntos que para el anterior. Sin embargo se registra una diferencia en
los esfuerzos cuando es modelado con la interaccion suelo-estructura con respecto a la
condicién fija, dicha diferencia es equivalente a un 11.11% siende mayores en el caso de
interaccion suelo-estructura, y la maxima magnitud se da en la direccion $33. Los esfuerzos en
la pita central sufren fa misma variacion que el ¢itado en los estribos.

Los esfuerzos en la losa varian en una magnitud equivalente al 30.77% siendo mayores
cuando es considerada la interaccion del puente con el suelo. Los méximos esfuerzos se
localizan en Ja direccidn S33.

Los desplazamientos méximos en la parte superior de la pila central se muestran en fas
figuras No. 5201 y 5.210 como una funcién del tiempo, habiéndose registrado un
desplazamiento maximo de 0.204 mm para la condicion con empotramiento y de 0.241 mm para
la condicién con la interaccion suelo estructura. La figura No. 6.15 muestra la variacién entre los
desplazamientos mé&ximos para cada registro, en [a parte superior de la pila central, en (a

direccién transversal y para ambas condiciones de apoyo.
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Los conectores de cortante como se observa en los gréficos de las figuras No. 5.202 y
5.211 tienen un comportamiento lineal en cada uno de los eventos sismicos, por lo que no se
registran variaciones en la ﬁgidez y resistencia de los elementos. Caso contrario ocurre en los
cojinetes de expansion (Ver Qra’ﬁcos en figuras No. 5.202, 5.203, 5.211 y 5.212) en los cuales
se observa que la rigidez permanece casi constante en todos los eventos, registrando
incrementos en las deformaciones y una ganancia de resistencia de los mismos. En las gréficas
de las figuras No. 5.204-205 y 5.213-214 que relacionan el cortante basal en la pila central y los
estribos con los desplazamientos en la direccion transversal de los mismos se registra un
comportamiento ineldstico en la respuesta para todos |os registros.

En las figuras No. 5.202 y 5.213 se muestran las gréficas que refacionan el cortante basal y
los desplazamientos en la direccién longitudinal y transversal de la pila, notandose que el
comportamiento del puente en ambas direcciones alcanza el rango no lineal, ademas se
observa que el puente se ve sometido a incrementos en las deformaciones inelésticas, sin
embargo la rigidez del mismo permanece constante haf:iendo ganancias en la resistencia de los
elementos e incremento en las deformaciones. Sin embargo en los estribos el comportamiento
inelastico registrado es muy dificil de caracterizar ya que se aprecia un comportamiento no
lineal més complejo (ver figuras No. 5.203 y 5.214). Al igual que en el primer modelo al
relacionar el desplazamiento relativo de la estructura con respecto al suelo contra los cortantes

basales se obtuvieron pendientes negativas en las graficas mostradas.

6.2.6 PUENTE JUAN BERTIS.
Este es un puente con caracteristicas geométricas distintas al resto de modelos, sin
embargo los maximos esfuerzos se registran en las esquinas de los estribos y en los puntos de

conexion de la losa con la pila central, y todos son producidos por el registro del CIG.
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La magnitud maxima de esfuerzo es registrada cuando el modelo es excitado considerando
1a interaccién suelo-estructura. Los esfuerzos en los estribos muestran una variacién de hasta
un 50% entre ambas condiciones de apoyo, sin embargo en la losa no se registra una variacion
significante.

Los desplazamientos maximos en la parte superior de la pila central se muestran en las
figuras No. 5219 y 5228 como una funcion del tiempo, habiéndose registrado un
desplazamiento méximo de 9 mm para la condicion con empotramiento en el registro del IGN y
de 11 mm para la cond‘[cic’:n con la interaccion suelo estructura en el mismo registro. La figura
No. 6.16 muestra los desplazamientos maximos para cada registro en la parte superior de la
pita central y para ambas condiciones de apoyo.

Los conectores de cortante tienen un comportami-ento elastico durante cada uno de los
eventos sismicos (ver figuras No. 5.220 y 5.229), no obstante los cojinstes que soportan las
vigas en la pila central tienden a sufrir deformaciones plésticas, registrando un comportamiento
aceptable en la direccion U, con incrementos de resistencia y poca variacion en las
deformaciones y una rigidez casi constante; en cambio para la direccién U; se observa que hay
ganancias en la resistencia pero con incrementos en las deformaciones y con una rigidez
constante (ver figuras No 5.221y 5.230).

En las figuras No. 5.222 y 5.231 se muestran las graficas que relacionan el cortante basal y
los desplazamientos en la direccién longitudinal y transversal de la pila, notandose que el
comportamiento del puente en ambas direcciones alcanza el rango no lineal, ademas se
observa que el puente se ve sometido a incrementos en las deformaciones inglasticas, sin
embargo la rigidez del mismo permanece constante habiendo ganancias en la resistencia de los
elementos e incremento en las deformaciones. Sin embargo en los estribos el comportamiento
inelastico registrado es muy dificil de caracterizar ya que se aprecia un comportamiento no

lineal mas complejo (ver figuras No. 5223 y 5.232). Al igual que en el primer modelo al
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relacionar el desplazamiento relativo de la estructura con respecto al suelo contra los cortantes

basales se obtuvieron pendientes negativas en las graficas mostradas.

6.2.7 SUMARIO DEL ANALISIS NO LINEAL.

En todos los modelos se ha observado una tendencia similar en la respuesta ante
excitaciones sismicas. Es decir que para todos los modelos se han registrado incrementos en la
respuesta cuando la interaccion suelo-estructura es' hecha. En el caso de los estribes se han
registrado variaciones que van desde 0.00% en algunos modelos hasta un 34.76% en promedio
para aquellos en los cuales se encuentran discrepancias en la respuesta; en la pila central las
variaciones son més uniformes habiendo encontrado una diferencia promedio de un 8.05% de
incremento en los esfuerzos para la interaccion suslo-estructura, el mismo caso se registra en
las losas en cuyo caso la variacién es de 18.11% y para las vigas variaciones que van desde
1.56% hasta un 31.25% fueron encontradas. En general se puede afirmar que dentro del
andlisis no lineal de puentes integrales, la consideracion de la interaccion del suelo con la
estructura representa la altenativa mas realista del comportamiento de la estructura bajo
cualquier condicién de carga sismica. Por otra parte el hecho de no considerar la interaccion del
sueio con estructura puede hacer que se utilicen fuerzas sismicas de disefic mucho menores
hasta en un 50%, que las fuerzas reales que se pueden registrar en la estructura, no obstante
esto depende de la configuracion de la estructura, lo anterior ctaramente refleja la necesidad de
hacer dicha consideracidn.

En esta investigacion se han enfocado dos aspectos importantes del analisis sismico de
puentes con estribos integrales, primeramente un analisis lineal de los modelos fue hecho
considerando dos condiciones de apoyo, la primera es frecuentemente utilizada por la mayoria
de ingenieros en estructuras y la otra una cansideracion més realista de las condiciones de
estructuras que serdn cimentadas sobre un suelo generatmente flexible, que es un proceso de

andlisis poco conccido. Los resultados en esta parte de la investigacion han reflejado
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claramente que los esfuerzos en los elementos de los puentes disminuyen significativamente
cuando la modelacion realista de 1a interaccién de la estructura con el suelo circundante es
realizada; lo cual conllevd a concluir que se hace necesario modelar las estructuras de puentes
integrales interactuando con el suelo, ya que el suelo es un medio flexible (a excepcion de los
estratos de roca sélida, que pueden ser considerados como rigidos).

Sin embargo haciendo las mismas consideraciones de apoyo para el analisis no lineal, en
los mismos modelos, modificando Gnicamente las propiedades de algunos de sus elementos
constituyentes se han obtenido resultados que reflejan aspectos contrarios a los afirmados en el
andlisis lineal, y es el hecho de que para esta consideracién de la no-linealidad, los esfuerzos
registrados en los elementos estructurales de ios puentes se incrementan en porcentajes de
hasta un 50% cuando la interaccién suelc-estructura es hecha. Vale la pena mencionar que la
comparacién entre dichos tipos de andlisis (lineal y no lineal), en el caso de los puentes
modelados,' las respuestas varian en porcentajes en muchos casos abismales, sobre todo en
las vigas en las cuales para el andlisis lineal se registraron esfuerzos de 2.55x1 0® ton/m” en
algunos casos, habiendo encontrado en el andlisis no lineal esfuerzos de 31.5x1 0? tonim? para
la misma direccion (S12) y en el mismo modelo (Ver tabla No 13 y 56), similarmente se encontré
en algunos estribos, pero con variaciones menos notorias. Sin embargo para la pilé central y la
losa, en la mayorfa de los casos se mantienen los mismos esfuerzos, registrando variaciones ae
entre un 9% mayores en el analisis no lineal.

Esto permite afirmar en forma concisa que el andlisis sismico no fineal de puentes con
estribos integrales es un ejercicio que debe necesariamente ser realizado cuando un puente de
este tipo se proyecte construir. Ya que como se a podido notar la variacién minima esperada
en la respuesta de un modelo ante un sismo es de un 9% mayor en el analisis no lineal, lo cual

implicaria que al disefiar estructuras de pusntes integrales con fuerzas sismicas, basadas en un

" analisis lineal, se esperaria que sufran esfuerzos mayocres en por o menos un 9% a su
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capacidad de disefio cuando se registre un sismo con caracteristicas similares al sismo de
diseno.

A pesar de todo |0 afirmado arriba, vale aclarar que los esfuerzos registrados en los
elementos de los puentes son relativamente pequerios en comparacion a la capacidad de los
mismos, por lo que, lo que tratamos de enfatizar es el hecho de aquellos puntos en los cuales
se registran los esfuerzos maximos, en los modelos considerados en el analisis, sin importar la
capacidad que tenga el elemento para absorber carga, ademas; las dreas en las cuales se

registran los méximos esfuerzos son generalmente pequefias.
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7.1 CONCLUSIONES.

Los esfuerzos maximos registrados en los elementos estructurales de los puentes con
estribos integrales modelados, se localizan en las esquinas de los estribos y en la
conexion de la pila con la zapata. Por lo que deben ser considerados como los puntos

criticos cuando se realiza el disefio de uno de ellos.-

- Los arriostramientos que se ven mayormente forzados, y en algunos casos sobre

esforzados hasta en un 26.3% con respecto a su capacidad, son aquellos que se

.encuentran en las cercanias de los estribos y el de la pila central por lo que requieren

un cuidadoso disefio a fin de evitar esfuerzos de compresién que pueden causar
efectos de pandeo en los mismos. Los arriostramientos en las partes medias son
demandados en algunos casos en no mas del 25% de su capacidad por lo gue pueden
ser disminuidas las secciones transversales de los mismos a fin de no proveer un
derroche de capacidad para la mayoria de elementos y mejorar los que son sobre
esforzados.

Los elementos de la superestructura como las vigas y las losas no se ven sometidos a
grandes esfuerzos debidos a tt_arremotos por que su respuesta maxima seguramente se
produce debido a la influencia de las cargas vivas de vehiculos. Sin embargo, los
efectos del sismo son mas significativos en los apoyos elastoméricos.

En general en un andlisis lineal los esfuerzos en los elementos de los puentes pueden
ser disminuidos en porcentajes que van desde un 15% hasta un 73% en algunos
casos, cuando la interaccion suelo estructura es hecha, con respecto a los esfuerzos
obtenidos al considerar los puentes empotrados en la base. Para un analisis no lineal
los esfuerzos en los elementos de los puentes varian en un 8% entre ambas
condiciones de apoyo, siendo mayores cuando la interaccion suelo estructura es

hecha.
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Lﬁs esfuerzos en los elementos estructurales def puente que se obtienen a partir del
andlisis no lineal son menores que los obtenidos en el andlisis lineal tanto en la
condicion idealista de empotramiento en la base, como en la condicién ¢on interaccidn
suelo estructura. Esto pueds estar asociado al hecho de que en -el andlisis no lineal la
participacién de masa del sistema es menor que en el andlisis lineal, por lo que las
fuerzas inerciales actuando son menores y producen menores esfuerzos.

Los periodos de los puentes se incrementan cuando se consideran los efectos del
suelo en la estrﬁctura, sin embargo esta responde mas apropiadamente en esta
condicién. Aqui también se notan los efectos de las estructuras muy rigidas las cuales
absorben mayores esfuerzos.

El comportamiento de los puentes con estribos integrales bajo condiciones de carga
sismica puede ser considerado apropiado, ya que los esfuerzos registrados en los
elementos estructurales, en ninguno de los registros sobrepasaron la capacidad para
resistir carga de los mismos.

La respuesta critica de un puente con estribos integrales bajo cargas sismicas, se
registra cuando la interaccién del mismo con el suelo circundante es considerada, y
ademas la no-linealidad de los elementos que lo conforman es incluida en el analisis.
Los esfuerzos maximos registrados en los elementos estructurales de los puentes con
estribos integrales modelados, se localizan en las esquinas de los estribos y en la
conexién de la pila con la zapata. Por lo que deben ser considerados como los puntos
criticos cuando se realiza el disefio de uno de ellos.

La diferencia encontrada en la respuesta de los puentes bajo carga sismica para las
dos condiciones de apoyo, en los dos tipos de anélisis, es mas significante cuando la
longitud de los claros de los mismos se incrementa. Para un solo claro la respuesta

permanece casi constante.
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La participacién de masa de los modelos se incrementa cuando la interaccién suelg
estructura es considerada, para ambos tipos de analisis. Un mayor numero de modos
de vibracion de los modelos permitiria la obtencién de masas participantes mayores o
proximas al 80% deseado, lo cual incurre en una respuesta mas éxacta de los modelos
ante cargas sismicas y una mayor capacidad computacional requerida.

En ninguno de los elementos que constituyen los modelos se registraron esfuerzos que

- sobrepasen los esfuerzos permisibles de.los mismos, encontrando que los elementos

13.

14.

15.

16.

17.

que reciben mayor carga, son las vigas exteriores, en la condicion de interaccién suelo
estructura para el analisis no lineal.

Para este tipo de puentes las vigas que conforman la superestructura experimentan
grandes esfuerzos cortantes en los puntos cercanos a la pila central, especificamente
en el patin inferior de las secciones de acero.

Los esfuerzos encontrados en los estribos, en la unién con las esquinas de la losa
monolitica, constituyen los valores mas aitos de esfuerzos que se producen en los
mismos, cuando los estribos se apoyan sobre pilotes y para los otros casos en la parte
inferior de los estribos y en los aletones contiguos al terraplén.

Los desplazamientos de Ia pila central en fa direccion transversal son mayores cuando
los modelos se consideran interactuando con el suelo, razén a la que se atribuye el
hecho de registrar menores esfuerzos para esta consideracion, es decir que hay
disipacién de energia por deriva. Esto quedo demostrado en el analisis elastico.

El comportamiento inelastico de los apoyos de neopreno es claramente observado en
los graficos para la direccion transversal, ya que los movimientos del puente son
mayores en esta direccién; sin embargo no sufren perdida de rigidez durante el evento

desfavorable.

Cuando se disefia un puente con estribos integrales las condiciones de carga que se

consideran actuando sobre el mismo son iguales que para los puentes con juntas,
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haciendo necesario Unicamente la revision de la losa y los estribos (es decir la

conexién rigida entre ellos) para resistir los efectos secundarios tales como gradientes

térmicos, acortamiento, etc.
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7.2 RECOMENDACIONES.

Cuando el disefio de un puente con estribos integrales se realiza los puntos del mismo
que deben ser cuidadosamente disefiados son las esquinas de los estribos y Ia
conexion de la pila con la zapata, todo ello para evitar fallas por cortante en las
esquinas de los estribos y formacion de articulaciones plasticas en la base de la pila.
Los arriostramientos en las cercanias de la pila central y los estribos -deben ser
cuidadosamente disefiados, a fin de evitar grandes esfuerzos de compresion que
pueden producir el pandeo en los arriostramientos y con ello dejen de cumplir su
funcian de rigidizar la direccién transversal de la superestructura.

La consideracion de los efectos del suelo sobre estructuras de puentes que seran
construidas deberia ser un ejercicio exigido en el andlisis, para fines de conseguir
estructuras con caracteristicas que le permitan responder apropiadamente a demandas
producidas por terremotos.

La no-linealidad de los elementos de los puentes como los estribos y la pila central
deberian, de ser posible, incluidas en el andlisis. Ya que se espera, para un puente
cualquiera, que las articulaciones plésticas se registren tnicamente en la base de la
pila central y dafos reparables sean permitidos en |la misma pero no asl, dafios en la
superestructura.

Un andlisis sismico a través de métodos dinamicos paso a paso debe incluir la
utilizacion de la mayor cantidad de registros de terremotos posibles; asi como también
un adecuado estudio de sensibilidad para determinar el tamafio del paso a utilizar con
dichos métodos de andlisis y las propiedades dinamicas del suelo.

Algunos de los modelos presentados estaban asentados sobre pilotes los cuales no
pudieron ser modelados, por lo que una investigacion de puentes integrales montados

sobre pilotes deberia ser realizada.
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Siendo la modelacion con interaccidon suelo-estructura, la forma mas realista de simular:
los efectos de los sismos sobre los puentes con estribos integrales, se deberia de
profundizar en el estudio del comportamiento de los mismos bajo condiciones de carga
sismica, aplicando dicha técnica de modelacidn y considerando' los diversos tipos de
fundaciones sobre las cuales se cimientan los puentes, en diferentes estratos de suelo.
Un cuidadoso estudio da los estratos de suelos que circundan la estructura de puentes
con estribos integrales, debera ser realizado, para fines de modelar las condiciones
reales de la estructura durante el analisis sismico.

Tratar de modelar un mayor numero de puentes con estribos integrales, de diferentes
caracteristicas, en cuanto a numero de claros y longitudes de los mismos y considerar
ademas puentes esvigjados; para asi disponer de una gama de informacién que
permita concluir algunos aspectos generales para los puentes con estribos integrales.-
El efecto del sismo en los apoyos elastoméricos de la superestructura sobre la pila
central, debe ser considerado cuando se estén disefiando los mismos ya que dichos

elementos se ven sometidos a grandes esfuerzos, tal como quedo demostrado en el

analisis no lineal.
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