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Resumen

La investigacion compara la respuesta sismica lineal y la respuesta sismica no lineal
de puentes de concreto armado usando el método Modal Espectral y el Tiempo Historia,
bajo condiciones de no linealidad geometria y no linealidad del material, estos andlisis se
realizan a 2 puentes de concreto armado para la obtener las demandas simicas y las
capacidades de desplazamiento de los pilares. La investigacion tiene el sustento y
validacion tedrica de los métodos usados por las especificaciones AASTHO LRFD (2017)
y CALTRANS (2013) donde se describen los procedimientos para aplicar el método Modal
Espectral como el Tiempo Historia, ademas dan los lineamientos para calcular las
demandas sismicas, asi como la capacidad de desplazamiento de los pilares. La presente
investigacion es de método deductivo con orientacion aplicada con un enfoque
cuantitativo y utiliza el método de recoleccion de datos del tipo retrolectiva, la
investigacion es del tipo descriptivo correlacional y explicativo, con un estudio del disefio
denominado disefio de cohortes, y nace de la necesidad de conocer el comportamiento no

lineal de pilares de puentes sujetos a eventos simicos.

Se realizé el analisis lineal y no lineal en los dos puentes, uno con un sistema
estructural viga cajon y otro con un sistema estructural viga-losa, se aplico el método
Modal Espectral y el Tiempo historia con una base de 5 registros de movimiento de suelo
registrados en estaciones ubicadas en la ciudad de Lima, obteniendo capacidades de
17,18,18,15 cm, asi como demandas de 6 a 30.8 cm en sentido longitudinal y transversal.
La investigacion concluye que, en la condicion de linealidad, la demanda obtenida
mediante el método modal espectral es practicamente igual al obtenido con el método
Tiempo Historia, en la condicién de no lineal es donde se aprecia una gran diferencia,
siendo el método Tiempo Historia el que da valores mas altos. la capacidad de
desplazamiento de los pilares varia de acuerdo a la condicion de no linealidad con la cual
es obtenida, dando resultados maés altos los analizados bajo la no linealidad del material

(fisuracion del concreto), asi como ratios de desplazamiento menores a 1.

Palabras claves: Demanda sismica, Capacidad, analisis lineal, analisis no lineal,

Ratios de desplazamiento.

XV



Abstract

The research compares both the linear and non-linear seismic response of reinforced
concrete bridges by using the Spectral Modal method and Time History method, under
conditions of non-linearity geometry and non-linearity of the material. The analyzes is
performed on 2 concrete reinforced bridges and we obtain the synthetic demands and the
displacement capacities of the pillars. The approach has the theoretical support of the
methods used by the specifications of AASTHO LRFD (2017) and CALTRANS (2013)
where the Spectral Modal and the method such as Time History are described.
Additionally, they give the guidelines to calculate the seismic demands as well as the
pillar’s displacement capacity. The document follows the deductive method with a
quantitative approach. It also uses the retrospective type method of data collection. Also,
the research is descriptive correlational and explanatory, with a study of the design named

cohort design.

The Linear and the non-linear analysis was performed on the two bridges, one with a
structural beam system and another with a beam-slab system. The Spectral Modal method
and the Time history method were applied with a base of 5 recorded soil movement
records in stations located in the city of Lima, obtaining capacities of 17, 18, 18, 15 cm,
and demands of 6 to 30.8 cm in longitudinal and transverse directions. The research
concludes that, under the linearity condition, the demand obtained by means of the
Spectral Modal method is very close to the one obtained with the Time History method.
However, we find a remarkable difference under the non-linear conditions, being the
demand delivered by the Time History method higher than the one delivered by the
Spectral Modal method. Moreover, the displacement capacity of the pillars varies
according to the condition of non-linearity with which it is obtained, hence under the non-
linearity of the material (cracking of the concrete) we find higher results as well as

displacement ratios less than 1.

Keywords: Seismic demand, Capacity, linear analysis, nonlinear analysis, displacement

ratios.
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Introduccion

El anélisis simico de puentes de concreto armado cobra gran relevancia en el Per( por
ser un pais sujeto a eventos simicos de gran magnitud con relativa frecuencia, es por esta
razon que los pilares de los puentes se tienen que disefiar con metodologias que garanticen
un adecuado comportamiento ante estos eventos sismicos, en esta investigacion se aplica
el método Modal Espectral y el Tiempo Historia bajo condiciones de no linealidad
geometria y no linealidad del material para la obtencion y control de desplazamientos,
que a su vez implica la obtencién de demandas y curvas de capacidad de los pilares. La
investigacion obedece a la creciente demanda de carreteras con sistemas de articulacion
adecuados que garanticen la transpirabilidad de los vehiculos teniendo siempre presente
la seguridad de vida de las personas, es por esta razon que los puentes se vuelven
estructuras sumamente importantes y su proyeccion, calculo, disefio demandan nuevos

métodos de analisis cada vez mas refinados.

En la actualidad las técnicas y métodos de analisis no lineal son bastante conocidos
por los ingenieros estructurales, este andlisis arroja resultados muy reales que son Utiles
para estudiar el desempefio de las estructuras, estimando asi un adecuado comportamiento
frente a acciones simicas durante su vida de servicio. Pero a pesar de esto, este tipo de
analisis es poco difundida en la practica profesional, ya que su aplicacion implica mucho

esfuerzo mental y demanda computacional.

El objetivo principal de la investigacion es determinar las respuestas sismicas no
lineales para obtener desplazamientos en puentes viales de concreto armado, usando la
no linealidad geométrica y la no linealidad material, aplicando metodologias de analisis
modal espectral y el tiempo-historia, su realizacion depende a su vez de la realizacion de

los objetivos especificos como:

a. Realizar el analisis modal espectral y el Tiempo-Historia para la determinacién de
las demandas sismicas en puentes viales de concreto armado.

b. Realizar el analisis simico no lineal considerando la no linealidad geométrica para
la determinacion de la capacidad de desplazamiento de los pilares y aumentar la

ductilidad formado adecuados mecanismos de colapso.



C. Realizar el andlisis sismico no lineal considerando la no linealidad de los
materiales para la determinacion de capacidad de los pilares en puentes viales de

concreto armado

El capitulo 1 se realiza el planteamiento del problema, donde damos evidencia de la
necesidad de realizar analisis no lineales de pilares de puentes de concreto armado, en el
capitulo 2, se desarrolla el marco tedrico, se plantea de manera estructurada todos los
conceptos, metodologias y recomendaciones recopiladas de diversos autores que dan
valides a la investigacion, el capitulo 3,marco metodoldgico, en este capitulo describimos
el marco metodoldgico del estudio, donde se enfoca el método , tipo , nivel , disefio e
instrumentos que necesitamos para la realizacion de la investigacion. En el capitulo 4, se
describen los resultados y se analizan las variables de estudio referido a los parametros

recomendados en el marco tedrico.



Capitulo |

Planteamiento del problema

1.1 Descripcion del problema

A nivel mundial, regional y local el andlisis, disefio, construccién vy
mantenimiento de puentes toma gran relevancia en las obras viales ya que estas
estructuras permiten salvar obstaculos ya sean naturales o artificiales, mejorando las
comunicaciones y elevando los niveles de vida de las poblaciones directamente
involucradas. Los puentes son estructuras sumamente importantes puesto que su
proyeccién y construccién involucran tener cierto nivel de conocimientos y contar con
recursos presupuestales muchas veces inexistentes para destinarlos a tal propdsito, el
territorio peruano se ubica dentro de lo que vendria a ser en el cinturon de fuego del
pacifico, esta peculiaridad hace que el Per( sea un pais altamente sismico, teniendo que
convivir con movimientos sismos leves, moderados y fuertes de acuerdo al nivel con el
que se van presentando, las estructuras (edificaciones, puentes, tuneles, presas, etc.) son
las que han sufrido mas modificaciones a lo largo de los afios en su afan de atender cada

vez mejor estas crecientes demandas sismicas.

Los desastres y pérdidas humanas ocurridas después de cada evento sismico han

creado conciencia sobre los peligros que existen cuando las estructura no tienen la



capacidad de soportar los eventos sismicos, esta es la razon por la cual se desarrollan
métodos y técnicas de andlisis simicos cada vez mas rigurosos que garanticen un
adecuado comportamiento sismorresistente de estas estructuras. Entre estos destacan el
método basado en fuerzas (FBM) que realiza un analisis dindmico y el método basado en
desplazamientos (DBM) realiza un analisis estatico, estos métodos se realizan para
calcular las capacidades y las demandas sismicas. El FBM a su vez se compone de 2 sub
métodos, el primero es el método dinamico modal espectral implica el uso de espectros
de respuesta formulados por parametros descritos en normas, codigos y manuales
(AASTHO LRFD 2017, Caltrans, etc.), de donde se obtiene un sismo de disefio el cual se
analiza en cada direccion establecida( longitudinal y transversal), el segundo método es
el “Tiempo-Historia” que realiza el analisis sismico con registros de aceleraciones

directas registradas en la zona de proyeccién de la estructura a los largo de la historia.

El método mas popularizado es el Modal Espectral cuyo uso nos da resultados
no tan reales productos de los errores sistematicos que el método presenta, pero a la vez
aceptados por los cddigos y normativas vigentes, por otro lado, el método Tiempo
Historia es el que realiza los analisis con registros de aceleraciones que fueron medidos
en tiempo real; esta peculiaridad hace que el método arroje resultados mucho mas
cercanos a la realidad y estime mejor las demandas sismicas, este método es muy
complejo de entender y demanda el uso de equipo computacional, razén por la cual su

uso no es muy popularizado y muchas veces subestimado.

El concepto de linealidad implica que las deformaciones y rotaciones son tan pequefias
que se pude desprecias sus efectos a fin de que las condiciones iniciales de analisis sean
las mimas que las finales, pero para el caso de pilares de puentes las fuerzas sismicas son
tan grandes que usar los conceptos de linealidad para describir estos efectos no serian
correctos, puesto que con un andlisis lineal estatico nunca se podria calcular la resistencia
ultima( capacidad) de los pilares, es entonces cuando se necesita la intervencién de
distintas teorias y métodos que garanticen el adecuado comportamiento de las estructuras
cuando estan sometidas a fuerzas de gran magnitud y grandes desplazamientos. Para el
caso de edificaciones se tienen parametros de control de desplazamientos(derivas), pero
en puentes no se tiene este parametro de control, siendo necesario evaluar los pilares de
tal manera de llegar a conocer la demanda sismica y la capacidad de la estructura, para

tal caso los codigos de disefio incorporan los conceptos de no linealidad geometria y no



linealidad del material aplicado a casos de analisis de no linealidad concentrada y de no

linealidad distribuida.

El enfoque de la no linealidad de material y la no linealidad geometria son don
formas de no linealidad que dependen una de la otra, pero en ocasiones hay analisis donde
una es mas importante que la otra, pudiendo realizar estos analisis de forma
independiente. En la no lineal del material la principal caracteristica es que la relacion
esfuerzo vs deformacion para deformaciones grandes no es lineal, esto es lo que sucede
en los pilares de los puentes donde las grandes fuerzas sismicas demandan grandes
desplazamientos que generan el agrietamiento de los pilares. La no linealidad geométrica
por otro lado plantea el hecho de que la configuracion geométrica va cambiando de
acuerdo a la carga que se valla aplicando, esta peculiaridad de que la geometria no sea

constante tiene una alta incidencia en la relacion carga desplazamiento.

Los pilares de los puentes se analizan para un sismo de disefio y se disefian con
un sismo reducido que garantice cierto nivel de ductilidad, pero cuando el evento sismico
supera al que se utilizo para el andlisis, la estructura debe ser capaz de garantizar un
adecuado mecanismo de colapso (rotulas plasticas); este enfoque se denomina no
linealidad concentrada, donde se asume que la no linealidad de la estructura se encuentra
en estas zonas de plastificacion. Es importante que se establezcan bien estas zonas ya que
de esto depende si el puente seguir dando las condiciones iddneas para la seguridad de
vida, o si por el contrario el colapso del puente es inminente. Entonces la investigacion
se enfoca en estudiar la capacidad de los pilares y la demanda de los eventos simicos afin

de poder atenderlos.

Por otro lado, si se realizara el analisis simico bajo las condiciones del analisis
lineal, se tendria que disefiar los elementos estructurales que componen el puente con una
gran rigidez, de tal manera que sean capaces de comportarse de forma lineal durante un
evento sismico de gran magnitud, esta premisa es del punto de vista econémico inviable
porque esto demandaria la concepcion de estructuras muy robustas y extremadamente
caras, este problema es el principal motivo por lo que se debe realizar un analisis simico
no lineal donde se estudia los casos mas altos de resistencia a fin de optimizar en
secciones y materiales que implican un ahorro sustancial de recursos presupuestales que

no son del todo abundantes.



1.2 Formulacion del problema
1.2.1 Problema general

¢En que medida el andlisis no lineal es més eficiente que un andlisis lineal
para la obtencion de respuestas simicas basadas en desplazamientos en

puentes viales de concreto armado?
1.2.2 Problemas especificos

a) ¢En qué medida mejora la obtencion de la demanda sismica el uso del
andlisis dinamico Tiempo-Historia en relacion al andlisis Modal
Espectral en puentes viales de concreto armado?

b) ¢En qué medida afecta la condicién de no linealidad geometria a la
obtencion de la capacidad de desplazamiento de los pilares en puentes
viales de concreto armado?

c¢) ¢En qué medida afecta la condicion de no linealidad de los materiales a
la capacidad de desplazamiento de los pilares en puentes viales de

concreto armado?
1.2 Importanciay justificacion del estudio

2.2.1 Importancia

Los puentes de concreto armado son estructuras sumamente importantes que
se analizan, disefian y construyen para elevar los niveles de vida de las personas
desarrollando comunicaciéon entre dos puntos superando obstaculos naturales (rios,
quebradas, etc.) y artificiales (carreteras, canales, etc.), aumentando el desarrollo
economico de las comunidades, localidades y ciudades directamente involucradas. La
materializacion de este tipo de obras demanda mucho recurso intelectual a la hora de su
proyeccién, asi como para su construccién y mantenimiento demanda recursos
presupuestales que son escasos en el pais. EI Peru al ser un pais con alta actividad simica
requiere que las estructuras tengan la capacidad de atender estos constantes movimientos
del suelo evitando lo mas que se pueda la pérdida de vidas humanas, asi como las pérdidas

materiales que involucran el colapso de estas estructuras(puentes).



Es de vital importancia saber las solicitaciones a nivel de fuerzas que
demanda cada evento sismico, para tener la certeza de que la estructura que se propone
es capaz de soportar estas solicitaciones a lo largo de su vida de servicio, es importante
saber calcular estas demandas con la mayor precision posible, es por esta razén que es
importante realizar la evaluacion con el método de analisis dinamico denominado Tiempo
Historia, puesto que con este método se tiene la seguridad de poder conocer cuél es la
verdadera demanda sismica y proponer asi una adecuada configuracién geometria con un
acero de refuerzo optimizado capaz de atender satisfactoriamente a la demanda antes

mencionada.

Es importante realizar un andlisis no lineal de los pilares de los puentes,
puesto que con este tipo de analisis se puede conocer la méxima capacidad de
desplazamiento de los pilares, es importante también porgue este tipo de analisis demanda
un adecuado modelamiento de la estructura, un estudio especifico de las secciones
geomeétricas, asi como una estudio muy especifico de los materiales involucrados como
son el concreto y el acero de refuerzo, a fin de garantizar que la estructura desarrolle toda

su capacidad inelastica hasta que llegar a su punto de rotura.

La realizacion de un anélisis sismico no lineal implica el adecuado
modelamiento y estudio de las secciones como de los aceros de refuerzo, se obtiene la
capacidad a desplazamiento que tienen la estructura. Una vez conocida la capacidad y la
demanda sismica se tiene la seguridad que la geometria de los pilares es la adecuada,
también se logra tener un mecanismo de colapso adecuado cuando la demanda supera a
la prevista, en este caso se forman rotulas de tal manera que la estructura desarrolle toda

su capacidad inelastica hasta su punto de rotura.

Es importante el hecho de poder garantizar mecanismos de colapso
adecuados que den un determinado nivel de seguridad a las personas que son los usuarios
finales de los puentes, para tal caso se define zonas de no linealidad concentrada
denominadas rotulas plasticas, para tal caso el analisis se realiza con las condiciones méas
desfavorables en lo que se refiere a cargas actuantes, esto para poder describir el efecto
de las cargas sismicas cuando los pilares se encuentren comprimidos y tengan una menor
capacidad de desplazamiento, asi como cuando los pilares se encuentren poco
comprimidos y tengan una mayor capacidad de desplazamiento, analizando paca la

condicion de no linealidad geométrica como para la no linealidad del material.



Los profesionales involucrados a la ingenieria de puentes en su afan de
constante mejora y desarrollo de esta especialidad, contaran con un gran aporte a la hora
de escoger el tipo de analisis y los métodos sismicos respectivos a usar en nuevos
proyectos de puentes, asi como cuando se requiera hacer evaluaciones para medir el
desempefio de estas estructuras ante eventos sismicos iguales o superiores a los

considerados en su andlisis inicial.

2.2.2 Justificacion
2.2.2.1 Justificacion metodoldgica

En la investigacion las variables dependientes definida como
“respuesta sismica no lineal” tiene una relacion directa con la variable dependiente
“desplazamientos” dando resultados numéricos que ayudan a definir el concepto de
disefio sismico por desempefio, la investigacion también sugiere la posibilidad de estudiar
mas variables de tal manera que la poblacion definida en esta investigacion sea estudiada

de mejor manera.
2.2.2.2 Justificacion Practica

En el Perl los puentes estan expuestos a constantes movimientos
laterales producidos por sismos de diferentes intensidades, la historia resiente ha
demostrado que los pilares de puentes son los elementos que mas dafio sufren quedando
en muchos inoperativos, a esto se le suma el hecho de que en el Pert existen muchos
puentes con mas de 30 afios de vida en servicio, aumentando el riesgo de colapso
comprometiendo la seguridad de vida de las personas. Con lo antes mencionado, esta
investigacion busca afianzar los conceptos de analisis sismico no lineal en puentes dando
soluciones précticas de adecuados mecanismos de colapso aumentando asi la seguridad

de vida de las personas que son los usuarios finales.

Este trabajo de investigacion pretende afianzar los conceptos de no
linealidad con un aplicaciones practicas enfocadas desde el punto de vista sismico, los
puentes que se analizan en esta investigacion son los mas comunes que se pueden
encontrar en las carreteras, entonces la aplicacion de los analisis que se plantean dan
solucionenles practicas a destinos problemas como: la inadecuado detalle de refuerzo que

haga que la estructura no desarrolle la suficiente ductilidad, la inadecuada ruta de caga



que hace colapsar la estructura, la falla por longitud de apoyo insuficiente, inadecuados o

inexistentes topes simicos, etc.
2.2.2.3 Justificacion tedrica

En esta investigacion los resultados fueron obtenidos con ciertas
condiciones predispuestas como son: el sistema estructural, el material del cual se
componen los elementos estructurales, la geometria de los puentes y las condiciones de
carga para la cual se analizan las rotulas plasticas. Pero estos resultados no se pueden
generalizar para todos los puentes existentes en el Pert y el mundo, es por esto que los
resultados obtenidos sirven para revisar y apoyar la teoria de analisis simico inelastico,
creando un antecedente de futuras investigaciones contribuyendo con futras hipotesis,
aportando ideas y recomendaciones de donde se espera que se utilicen teorias mas
afinadas que den resultados méas precisos, logrando la constante mejora de los métodos
gue se estan estudiando.

Esta investigacion pretende la aplicacion de los anélisis y métodos
que se estudian para la adecuada implantacién en la etapa de construccion y al adecuado
monitoreo cuando el puente tenga que atender a solicitaciones simicas De niveles altos,
siendo capaz de absorber y disipar energia de forma eficiente. La investigacion establece
la relacion directa del comportamiento de las variables de acuerdo al nivel de analisis que
se escoja, en la investigacion por ejemplo las demandas obtenidas con procedimientos
lineales difieren significativamente de las obtenidas con procedimientos no lineales,
siendo la capacidad de los pilares directamente proporcional a la cantidad de refuerzo
longitudinal que coloca, entonces el desempefio final se ve drasticamente afectado por el
hecho de que el pilar tendria que atender demandas mas grandes con la misma capacidad,
siendo el estudio de esta caracteristica el principal aporte tedrico que la investigacion

pretende dar.

La realizacion de esta investigacion permitira a los ingenieros
proyectitos y disefiadores afines a la ingenieria de puentes contar con un antecedente a la
hora de realizar un andlisis sismico no lineal de puentes de concreto armado, también dara
aportes de como realizar la correccion y el escalamiento de los registros de acelerogramas

directos ocurridos para obtener valores 6ptimos para la realizacion de dicho andlisis.



2.2.2.4 Justificacion social

Con lo relacionado a la justificacion social, la investigacion busca
que los ingenieros relacionados a la especialidad de puentes, realicen analisis no lineales
usando el método sismico Tiempo-Historia contemplando la no linealidad geometria y la
no linealidad de los materiales para garantizar que los puentes de concreto armado sean
capaces de soportar el sismo de disefio 0 uno superior a este, formando adecuados
mecanismos de colapso que bajen significativamente la probabilidad de tener pérdidas de
vidas humanas. El analisis planteado en la investigacion busca la operatividad de los
puentes después de un evento sismico de tal manera que la sociedad no se vea perjudicada

en ninguna actividad econémica.
2.2.2.5 Justificacion econdémica

Con lo relacionado a la justificacion econdmica, la investigacion
propone la realizacion de un analisis no lineal en comparacion con uno lineal, si se asume
que la estructura se comporta de forma lineal durante un evento sismico se tiene que
garantizar que los elementos estructurales que componen el puente tengan la suficiente
rigidez con mucho acero de refuerzo, ademas deben ser simétricos respecto de cada eje,
pero el hecho de que ser lo suficientemente rigido implica que las secciones transversales
y longitudinales de cada elemento que constituye el puente sean muy grandes. Esto hace
que la estructura sea muy cara, puesto que demandaria muchos materiales (concreto,
acero, encofrados, etc.) y recursos presupuestales para su construccion, haciendo que esta

tipa de obras sean extremadamente caras.

Por otro lado, la investigacion plantea la realizacion de un analisis
no lineal donde se analiza la capacidad final de los pilares, para esto se plantea una seccion
que tenga una rigidez apropiada con un adecuado acero de refuerzo de tal manera que se
pueda garantizar la ductilidad de estos elementos (pilares), entonces el analisis simico es
de lejos mas optimo y demanda menos recursos presupuestales siempre escasos en

nuestro pais
2.2.2.1 Justificacion legal

El manual de puentes del Ministerio de Transportes y Comunicaciones (MTC) publicado

el 2018 en el capitulo referente al analisis sismico, cita al manual AASTHO LRF (2017)
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donde se recomienda el uso de este método en puentes que cumplan con determinada

categoria. Esta investigacion plantea la realizacion de estos métodos de analisis a puentes

que cumplan con las categorias de andlisis requeridos, dando la posibilidad de esta

investigacion aporte a futuros manuales o normas en lo que se refiere a disefio sismico.

El método Tiempo-Historia realiza el analisis en base a registros

sismicos ocurrido en la zona de estudio, entonces es importante contar con una base de

datos confiables, para tal propdsito en el Pert la Universidad Nacional de Ingenieria

(UNI) en alianza con otras universidades en todo el Per( ha venido instalando en los

Gltimos afios una red de aerégrafos de monitoreo permanente, la figura 01, muestra la

distribucion de la red de acelerdgrafos en todo el territorio peruano.
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Figura 01: Ubicacidn de estaciones acelero graficas del CIP-Posgrado

FIC-UNI
Fuente: Pagina web de la red aerogréfica del Peri-2019

1.4 Delimitacion del estudio

Para que la investigacion quede delintada adecuadamente, se tiene que tener bien

claro en ambito espacial y temporal en el cual se van a desarrollar todos los procesos y

trabajos de la investigacion; en la tabla 01, se muestra estas delimitaciones.
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Tabla 01:

Delimitacion espacial y temporal de la investigacion

Delimitacion Descripcion

Espacial

Temporal

La investigacién se centra en la obtencion de los desplazamientos
producidos por movimientos sismicos, esta investigacion se ubicara en la

costa peruana (Z4), puesto que esta zona es la de mayor demanda sismica.

Uno de los métodos implicados en esta investigacion, es el uso de
registros simicos ocurridos desde 1966 hasta 2019.mismos que serviran

para medir el desempefio de los puentes en futuros eventos sismicos.

Fuente: Elaboracién propia.

1.5 Objetivos

151

1.5.2

Objetivo general

Determinar las respuestas sismicas lineales y no lineales para obtener
desplazamientos en puentes viales de concreto armado, usando la no
linealidad geométrica y la no linealidad material y aplicando metodologias

de analisis Modal Espectral y el Tiempo-Historia.
Objetivos especificos

a) Realizar el analisis modal espectral y el Tiempo-Historia para la
determinacion de las demandas sismicas en puentes viales de concreto
armado.

b) Realizar el anélisis simico no lineal considerando la no linealidad
geométrica para la determinacién de la capacidad de desplazamiento de
los pilares y aumentar la ductilidad formado adecuados mecanismos de
colapso.

c) Realizar el anélisis sismico no lineal considerando la no linealidad de
los materiales para la determinacion de capacidad de los pilares en

puentes viales de concreto armado
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Capitulo 11

Marco teorico

2.1 Marco historico

A lo largo de la historia los enfoques del disefio sismico han ido cambiando de
acuerdo a cada investigacion echa sobre el tema después de las lecciones aprendidas que
cada terremoto ha dejado, se han tomado pruebas de laboratorio y se han hecho estudios
analisticos que garantizan el comportamiento de los puentes ante eventos sismicos de

gran magnitud, teniendo siempre presente la seguridad de vida y evitando el colapso.

En Estados Unidos se empez6 a disefiar los puentes para una fuerza lateral
basada en registros simicos ocurridos en 1940. sin embargo, esta base de datos no se
actualizo hasta después del terremoto de 1964 que producto dafio en muchos puentes. No
fue sino hasta el terremoto de San Fernando en 197, donde los dafios a los puentes fueron
devastadores creandose asi el primer programa de adaptacion que daban algunas pistas

del comportamiento simico de los puentes (Chen y Duan, 2014, pag.54).

El Departamento de Transportes de California (Caltrans) en los Estados Unidos

después del terremoto de San Fernando 1971 da los primeros criterios para el disefio
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simico (SDC) que se implementaron como Caltrans (1973); este criterio prescriptivo se
baso en gran parte en un disefio ductil con factores de seguridad prescritos en donde se
permitia dafios evitando el colapso. Se adopto la idea de permitir dafios a partir de la
formacién de rotulas plasticas en las columnas y asi implantar el criterio de “seguridad
de vida’’ (Cheny Duan, 2014, pag.237).

Entonces el manual Caltrans (1973), da un enfoque de disefio dictil en vez de un
disefio completamente elastico; mucho mas caro y dificil de lograr. Este criterio con
algunas modificaciones menores es tomado manera formal por AASTHO en 1975 y es
implantada en la practica en los Estados Unidos. con el paso de los afios AASTHO
conserva estos criterios hasta 1981 que fueron remplazados por las directivas de disefio
simico ATC-6 para puentes de carreteras, para luego convertirse en la Division 1-A-
AASTHO (1992). En las décadas de los 80 y 90s, se produjeron sismos que dafiaron
mucho los puentes, entonces quedo claro que tenia que mejorar el enfoque del disefio
sismico, los cuatro documentos publicados hasta entonces ATC-32 SDC Mejorado para
puentes (ATC1996), Caltrans (1999), Desarrollo e implementacion de las
especificaciones de disefio simico Carolina del Sur (SCDOT2001), publicacion
MCEER(MCEER2004). Es asi que en el 2005 se empezé a identificar las mejores
practicas de estos 4 documentos para consolidarlos en Gnico documento que contenga
todas las recomendaciones y especificaciones relacionado a puentes, es asi que en el 2009
AASTHO publica la primera ediciéon de su documento titulado “Especificaciones de la
guia AASTHO para el disefio de puentes simicos LRFD”, publicando el 2011 su segunda
edicion (Cheny Duan, 2014, pag.237).

El 2014 AASTHO publica la tercera edicion de la guia sismica, este documento
se enfoca en el método tradicional basado en fuerzas y el método basado en
desplazamientos. Ambos métodos se basan en un disefio ductil teniendo presente la
seguridad de vida y le prevencion del colapso para una vida util de 75 afios y periodo de
retorno de 1000 afios con una probabilidad de excedencia del 7%. Esta guia acepta la idea
de que los puentes sufran dafios después de eventos simicos, pero no todo el dafio es
aceptado, solo en elementos disefiados para tal propoésito; por esta razén esta guia tiene
detalles para las zonas donde se produciran las rotulas plésticas y para la proteccion de
capacidad de aquellos elementos que no deben sufrir dafios (Chen y Duan, 2014,
pag.237).
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2.2 Antecedentes de la investigacion

Para la elaboracion del marco tedrico, se hiso la busqueda de informacién
cientifica en tesis doctorales, tesis magistrales, revistas especializadas y publicaciones a
nivel mundial, regional y nacional, que dan validez y justificacion al proyecto de

investigacion.

A continuacion, se da un resumen de cada investigacion, citando a los autores

y el afio en que fueron publicadas:

Abdel-Mohti, A, y Pekcan, G. (2008), el articulo citado, estudia la influencia
del sesgo de los pilares respecto al eje del puente, cuando es sometido a cargas sismicas.
La estructura estudiada es un puente continuo de 3 tramos con seccion cajon. el analisis
sismico no lineal del puente se realiz6 bajo los conceptos de método de las fuerzas
(Tiempo-Historia) y el método de desplazamientos (Pushover). Estos métodos fueron
comprados para evaluar el sesgo entre ambos, los investigadores concluyen que los dos

métodos dan una prediccion similar del comportamiento del puente.

Abdel-Mohti, A, y Pekcan, G. (2013), los investigadores evaltan el
comportamiento sismico de puentes sesgados de seccidn cajon, teniendo como objetivo
estudiar el adecuado modelado de las columnas sesgadas para obtener una adecuada
respuesta sismica no lineal, se realiz6 un andlisis Tiempo-Historia con la ayuda de
programas como SAP2000 y DRAIN3DX. Una de las conclusiones de la investigacion
fue los elementos como estructurales componentes de los puentes (pilares, secciones)
deben serd capaces de soportar las fuerzas sismicas, por mas que los topes simicos

fracasen

Altunisik, Ahmet Can; Bayraktar, Alemdar; Sevim, Baris; Birinci, Fatma(201
1), la presente investigacion esta basada en un disefio metodoldgico de perspectiva
historica, esta investigacion presenta el analisis modal operativo basado en vibraciones y
la actualizacién de un modelo de elementos finitos de un puente histérico restaurado, La
descomposicion del dominio de la frecuencia mejorada en el dominio de la frecuencia y
la identificacion estocastica del subespacio en las metodologias del dominio del tiempo
extrajeron caracteristicas dinamicas experimentales. Una comparacién de los resultados
analiticos y experimentales mostraron un acuerdo significativo entre formas de modo,

pero algunas diferencias en las frecuencias naturales. Por consiguiente, la actualizacion
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del modelo de elementos finitos del puente mediante el cambio de las condiciones de
contorno minimizé las diferencias entre las frecuencias naturales analiticas y

experimentales.

Ai, R. L.,y Yong, L. P. (2018). el articulo estudia la respuesta simica de un
puente continuo de 3 tramos, para mejorar la presion en los calculos este documento hace
huso del método de elementos finitos y evalla la respuesta simica con el método Tiempo-
Historia, en este estudio se adoptd un periodo de disefio menor de 100 afios con una
probabilidad de excedencia del 10% y un periodo de disefio superior a los 100 afios con
una probabilidad de excedencia del 2%, se estudiaron las primeras 6 frecuencias
naturales, dando una interpretacién diferente para cada forma modal. La investigacion
concluye que es necesario tomar en cuenta el efecto del movimiento del suelo para

calcular los desplazamientos.

Borekci, Murat S. Kircil, Ibrahim Ekiz (2018), realizan un andlisis de
desempefio basado en los desplazamientos, evalian un comportamiento no lineal bajo
el efecto de grandes sismos que demandan grandes desplazamientos, para esto se hiso un
analisis sismico no lineal tiempo-historia la cual da una mejor estimacion de estos
desplazamientos, se evalud sistemas SDOF con un periodo de 0.1 - 3s usando 160
registros de movimiento en el suelo usando el modelo histérico de Clough-Clough
degradante con colapso, esta investigacion concluye entre otras cosas que el
desplazamiento se ve afectada por las condiciones locales de sitio, también concluye que
el modelo histérico bilineal no degradante proporciona una menor CR( ratio de

desplazamiento) que la de degradar el modelo histérico orientado al pico.

Fang, L. B., y Zhang, H. Y. (2013), investigacion realizada en la ciudad de
Zurich-Holanda, se evalla la respuesta sismica de un puente, usando el método Modal
Espectral para realizar el andlisis estatico, y el método Tiempo-Historia para realizar el
analisis dindmico. Esta investigacion enfatiza el uso de un andlisis tiempo historia en el
rango Elasto-Plastico, la investigacion usa los diferentes métodos de analisis sismico para
amentar la flexibilidad, aumentar el periodo de la estructura y disminuir las cargas

sismicas causadas por los sismos.

Hao Lei Wang; Jie, Feng, Ma; Zhu, Chao (2016), la investigacion analizan el
cable de un puente colgante de gran luz, para la respuesta sismica usaron los métodos de

espectro de respuesta y el tiempo-historia, se modelo con una malla de elementos finitos
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obteniendo la mayor presion posible, estos investigadores concluyen entre otras cosas que
bajo el efecto de la excitacion sismica con una probabilidad de excedencia del 10%, el
valor maximo del disefio, el espectro de respuesta de aceleracion horizontal (Smax) es
0.34 g, el periodo caracteristico (Tg) es 0.57 segundos, para sismos en direccion
longitudinal y transversal. Un de las conclusiones de la investigacién fue que los

elementos soportan cargas transversales cuando estan expuestos a eventos sismicos.

Mehr, M., y Zaghi, A. E. (2016), la investigacion tiene la intencion de mejorar
la compresion de la respuesta sismica y evaluar la aplicabilidad de las suposiciones de
disefio actuales, se desarrolld un analisis por de Espectro de Respuesta y un analisis
sismico no lineal Tiempo-Historia para medir su desempefio frente a acciones sismicas
de gran intensidad, cada andlisis se realizé a 52 prototipos de puentes disefiados de
acuerdo a los criterios de “Caltrans (2013)”, para el analisis Tiempo-Historia se tomaron
33 registros sismicos diferentes, con los cuales se realizaron mas de 3400 analisis. Los
investigadores concluyen entre otras cosas que el analisis sismico tiempo — historia es el

mas adecuado y el que mejor describié el comportamiento en cada prototipo de puente.

Minchan, P, M, A. (2016), tesis que evalUa la respuesta sismica de un puente
segmental de vigas simplemente apoyadas, para calcular dichas respuestas se relaciond
los desplazamientos obtenidos con un andlisis dindmico espectral y un analisis dindmico
no lineal Tiempo-Historia: con registros simicos escaldos ocurridos en la ciudad de
Cajamarca, dichos resultados los comparo con una variable comun que vendria a ser los
desplazamientos. La investigacion se centra en la respuesta sismica del puente con y sin

aisladores.

Riahi, H Tajmir; Amouzegar, H; Fosoul, S Ale Saheb(2015), investigacion
donde los autores realizan andlisis simico no lineal, para lo cual usan un espectro de
respuesta y acelero gramas de movimientos sismicos para compatibilizarlos al espectro
objetivo. La investigacion hace una comparacion cuantitativa entre ambos métodos,
dando como recomendacién el huso de método de analisis sismico denominado tiempo-
historia, concluye también que el huso de este método reduce de forma significativa los
calculos y los valores de la curva de fragilidad de la estructura, también concluye que el
sesgo que existe entre los métodos de andlisis sismico esta relacionado directamente con

el tipo de estructura en particular.
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Riahi, H. T., Amouzegar, H., y Fosoul, S. A. (2015). Esta investigacién se
centra en la evaluacion de la respuesta sismica estructural de un conjunto completo
marcos de concreto armado bajo excitacion de acelero gramas reales y movimientos de
tierra que estdn emparejados espectralmente a un espectro objetivo. EI proceso de
coincidencia se lleva a cabo en el dominio del tiempo y el espectro ASCE 7-05 se usa
como el espectro objetivo. Esta investigacion usa la perspectiva histérica como disefio
metodologico, para el analisis tiempo historia usan 20 registros sismicos ocurrido desde
el afio 1979 al 1999, esta investigacion concluye en que hay un sesgo no conservador en

el rango no lineal debido al uso del andlisis sismico en el domino del tiempo.

Xie, Jian Bin; Hu, Deng Feng; Fu, Miao; Wu, Chang Chang (2013)
investigacion realizada con un disefio de perspectiva historica, con variable independiente
X1(analisis sismico de espectro de respuesta) y variable independiente X2(analisis
sismico tiempo-historia), para el analisis sismico se uso el método Modal Espectral y el
método Tiempo-Historia, para el modelamiento se usé el método de elementos finitos.
Concluyen que la respuesta sismica se reduce considerablemente usando el método de
analisis sismico tiempo-historia, también concluyen los resultados de los dos analisis no
son menos del 80% en su mayoria. Para asegurar el disefio sismico del puente, los
resultados del analisis del espectro de respuesta y el anélisis del Tiempo-Historia deben
compararse entre si y el mas grande de los dos debe tomarse como la base del disefio.

Joghataie, A., y Yali, A. P. (2015). Articulo donde los investigadores tienen el
objetivo de evaluar el desempefio de puentes con limitadores (elementos que se colocan
para restringir desplazamientos), para tal caso se realiz6 un anélisis no lineal Tiempo-
Historia con 7 registros sismicos deferentes, usa modelos tridimensionales que describen
el comportamiento de los puentes con gran precision. La investigacion concluye en que

el limitador disminuye notablemente los desplazamientos de los pilares.

Zhang, Jia Wen; Guo, Wen Hua; Xiang, Chao Qun (2012). Investigacion
publicada en Zurich (Suiza) donde se analizaron las caracteristicas estructurales del
Puente Taizhou del Rio Yangtze (China), Desarrollandose este con una malla de
elementos finitos (MEF) tridimensionales (3D), desarrollando asi su configuracion de
equilibrio, se realiza un andlisis modal para proporcionar las frecuencias y formas de
modo. El estudio se centra en los efectos de la rigidez vertical, lateral y torsional. Los

resultados muestran que la variacion de larigidez vertical, lateral y de torsion de las vigas
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de refuerzo tiene efectos en la frecuencia de vibracion sélo en las direcciones. Los
resultados obtenidos podrian servir como una valiosa referencia numérica para el analisis

y disefio de puentes.

Li, X. L., Dou, H. J., y Shen, D. (2013), investigacion donde se evalla la
respuesta sismica y el desempefio de un puente continuo de 3 vanos, bajo la accion de un
sismo severo cerca de la zona de falla. La respuesta sismica fue calculada mediante el
método Tiempo-Historia usando 9 registros sismicos, para el célculo de los
desplazamientos la investigacion toma en cuenta la interaccion suelo estructura. Los
autores concluyen que los resultados del método Tiempo-Historia muestran valores de
desplazamientos son méas grandes que los permitidos, produciendo el colapso de la

estructura(puente).

Wang, T., Li, Y., y Ning, J. (2014), los autores evaltan la respuesta sismica no
lineal de un puente contintio usando aisladores sismicos, el anélisis no lineal se realizd
mediante el método Tiempo-Historia, con 3 registros simicos diferentes ocurrido en la
zona de estudio. Los investigadores concluyen en que el aislador simico alarga el periodo
natural de vibracion de la estructura, garantizando que la estructura no supere el rango
elastico; esto implica que la estructura no tendrd desplazamientos, garantizando asi su

desempefio bajo acciones sismicas en su vida de servicio.

Zhao, Fan, Wang, Li, Wang, y Yang. (2013), los investigadores realizan el
analisis de un puente continuo de gran luz, la subestructura se compone de un pilares,
zapatas y pilotes. En este articulo compara la respuesta simica obtenida con un analisis
Modal Espectral con la obtenida mediante el analisis Tiempo-Historia, para la evaluacion
de momentos, desplazamientos y fuerzas internas. Los autores concluyen que el analisis
dinamico no lineal Tiempo-Historia representa mejor el comportamiento del puente y que

la resistencia obtenida es mayor que la demanda sismica.

Chancha. J. (2018), en esta investigacion el autor realiza la evaluacién sismica
no lineal de un puente de 60 m de luz con 2 pilares intermedios, tal analisis se realizé con
la metodologia de analisis Modal Espectral y el Tiempo Historia. La investigacion da

como conclusion un valor de capacidad asociado a un analisis Pushover.
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2.3 Bases tedricas

2.3.1 Consideraciones generales
2.3.1.1 Puente

“Se puede definir un puente como una estructura construida que
permite generar una plataforma de apoyo elevada con respecto al suelo, por donde puede
circular uno o mas tipos de flujo” (Somenson H,2015, pag.11). Esta plataforma se eleva
para poder pasar cursos de agua, cruzar carreteras, salvar laderas con fuertes pendientes,
etc. Esta estructura debe ser estable y duradera frente a acciones Naturales a las cuales
sera sometida a lo largo de su vida de servicio, debe tener cierto grado de deformabilidad

para soportar la carga vehicular a la que sera expuesta.
2.3.1.2 Puente tipo Viga-Losa

“Este tipo estructural se caracteriza por poseer un elemento
resistente que, orientado segun el eje longitudinal del puente, desvia las cargas hacia los
apoyos, mediante un trabajo de flexién y corte” (Somenson H,2015, p4g.91). La figura 2
muestra una seccion tipica de este tipo de puente, en donde “el elemento resistente o
estructura de sostén esta constituido por la viga principal, que utiliza a la losa de calzada

como cabeza de compresion” (Somenson H,2015, pag.91).

APQOYOS

LOSA DE CALZADA

N

VIGAS PRINCIPALES YIGAS DE ARRIOSTRANMNIENTO

Figura 02: Seccion tipica de un puente Viga-Losa
Fuente: Somenson, H. M. (2015)

“Este tipo de puente tiende a ser continuo, puesto que “el
monolitismo en las estructuras de hormigén es una condicion que no solamente mejora

sus caracteristicas funcionales, sino que también contribuye a su mayor durabilidad”
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(Somenson H,2015, pag.97). La figura 03 muestra la seccion transversal de un puente
tipo vigas T, el cual esta constituido de una losa, de un numero finito de vigas principales
en forma de T, elementos de proteccion lateral (barreras y barandas), y vigas diafragma

en sentido transversal.

SECCION CON MULTIPLES VIGAS T

EJE BARICENTRICO

VIGAS PRINCIPALES

VIGA DE ARRIOSTRAMIENTO

Figura 03: Seccidn transversal tipica de un puente Viga-Losa
Fuente: Obtenido de Somenson, H. M. (2015).

2.3.1.3 Puente tipo Viga— Cajon

Los puentes construidos con esta seccion transversal tienen
condiciones eficientes en su resistencia inercial y tensional, que las hacen especialmente
indicadas para la construccion de puentes continuos expuestos a grandes momentos
positivos y negativos, en comparacion a las vigas T, la seccion cajon tiene una
distribucion homogénea de tenciones (superior e inferior), razén por la cual presentan

deformaciones elasticas menores (Somenson H, 2015).

La seccion cajon al tener una estructura cerrada presenta una
excelente rigidez torsional que ayuda a tener una mejor distribucién de cargas
transversales, esto quiere decir que ante alguna carga excéntrica aplicada el puente, este
no rotaria respecto a su eje longitudinal (Somenson H, 2015). Existen variantes de
acuerdo al nimero de células dentro de los tableros (mono celular, multicelular), la figura

04 muestra estas variantes.
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SECCION MONOCELULAR

< 7 Losa
Contralosa

SECCION BICELULAR

N1 7

Figura 04: Seccién transversal de un puente Viga Cajén
Fuente: Obtenido de Somenson, H. M. (2015).

2.3.1.4 Componentes estructurales de puentes

a) Super estructura, La super estructura son todos
elementos que se integran y definen al puente, puesto que este conjunto de elementos
tiene caracteristicas especificas y esenciales que son necesarias para lograr cubrir la luz
total de los puentes, se componen de vigas, tableros, diafragmas, superficie de rodadura,
juntas de dilatacion, barreras laterales y drenaje, todos estos elementos se combinan para
atender los esfuerzos producidos por el trafico para el cual son disefiados (Torres C,
2013).

b) Subestructura, “La subestructura esta compuesta por
todos los elementos calculados y disefiados para transmitir las cargas exteriores (ajenas a
la subestructura) al suelo de cimentacion” (Torres C,2013, pag.25). La sub estructura esta
compuesta por elementos como son los estribos, muros de ala, pilas, zapatas, pilotes,

sistemas de contencion.

2.3.2 Cargas, factores y combinaciones de cargas
2.3.2.1 Cargas

Cargas permanentes: son las que actian directamente sobre la
estructura, estas cargas son de gravedad y conviven con el puente durante todo su tiempo
de vida util, estan orientadas en un solo sentido hasta obtener su valor maximo, este tipo
de cargas no tienen un cambio significativo en el tiempo. La tabla 02 muestra estas cargas

con su respectiva simbologia.
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Tabla 02:

Cargas permanentes

Simbolo Descripcion
CR Carga debido al efecto del creep
DD Friccion negativa
DC Carga muerta de los componentes estructurales y no estructurales
Carga muerta de la su superficie de rodadura y dispositivos
oW auxiliares
EH Presion horizontal de tierra
EL Tensiones residuales acumulados durante el proceso constructivo
ES Carga superficial del terreno
EV Presion lateral del peso propio del terreno

Fuente: Adaptacién en base al AASTHO LRFD 2017

Cargas transitorias: son las que presentan un cambio significativo
respecto a su valor medio, estas cambian de acuerdo a factores externos como el sismo,
explosién vehicular, por colisién de embarcaciones al puente, debido a la friccion entre
los neumaticos y el tablero, incremento vehicular, cargas de hielo, por la variacion de
temperatura, por efecto de asentamientos en la sub estructura, el efecto del viento en el
puente y sobre la carga viva vehicular, etc. La tabla 03 muestra estas cargas con su

respectiva simbologia para cada caso de aplicacion.
2.3.2.2 Factores y combinacion de cargas

Para el caso de los factores de carga, la AASTHO LRF 2017

recomienda el uso de la ecuacion 1.

Q= ZniYiQi (1)

Donde:

n; = modificador de caga
y; = factores de carga obtenidos de la figura 5y 6
Q; = carga espcificada
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Tabla 03:

Cargas transitorias

Simbolo Descripcion
BL Fuerza de explosion
BR Fuerza de frenado
CE Fuerza centrifuga vehicular
CT Fluencia de colision vehicular
CcVv Fuerza de colision de embarcacion
QE Fuerza de sismo
FR Fuerza de friccion
IC Carga de hielo
IM Fuerza por incremento dinamico de carga vehicular
LL Incremento de carga vehicular
LS Fuerza debido a la carga viva superficial
PL Carga viva peatonal
SE Asentamiento
SH Contraccion
TG Fuerza por gradiente de temperatura
TU Fuerza por temperatura uniforme
WA Carga hidraulica y presion de agua
WL Efecto del viento sobre la carga viva
WS Efecto del viento en la estructura

Fuente: Adaptacién en base al AASTHO LRFD 2017

Todos los componentes estructurales del puente tienen que
cumplir con la ecuaciéon 1, las fuerzas factoradas deben satisfacer las siguientes

combinaciones establecidas por la AASTHO LRFD:
a) Resistencia | (Strength I)

Esta combinacion se usa en condiciones normales para transito de vehiculos sin
tomar en cuenta las fuerzas producidas por la accién viento sobre la estructura (AASTHO
LRFD, 2017, pag. 3-9).
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b) Resistencia Il (Strength I1)

Esta combinacion es utilizada cuando el vehiculo de disefio es especificado por
la persona o entidad que hace el requerimiento(propietario), también se usa con algun tipo
de vehiculo que permitan hacer evaluaciones sin considerar las fuerzas producidas por el
viento (AASTHO LRFD, 2017, pag. 3-9).

¢) Resistencia Il (Strength I1)

Esta combinacidn es utilizada cuando el analisis toma en cuenta los efectos del
viento, a grandes velocidades de viento, lo vehiculos se vuelven inestables, teniendo una
gran incidencia en la carga viva (AASTHO LRFD, 2017, pag. 3-9).

d) Resistencia IV (Strength 1V)

Esta combinacién se usa cuando existe unas relaciones altas de carga viva y
carga muerta (AASTHO LRFD, 2017, pag. 3-9).

e) Resistencia V (Strength V)

Esta combinacion es utilizada cuando se en condiciones normales, tomando un
viento de 128 km/h (AASTHO LRFD, 2017, pag. 3-10).

f) Evento extremo | (Extreme event I)

El evento extremo | se usa cuando se toma en cuenta los efectos producido por
eventos sismicos, tomando para el analisis un porcentaje de la carga viva (AASTHO
LRFD, 2017, pag. 3-10).

g) Evento extremo Il (Extreme event 1)

Esta combinacion involucra los efectos del viento, la colision de barcos y
algunos efectos hidraulicos, considerando un porcentaje de la carga viva vehicular, sin
considerar las cargas de frenado de los vehiculos (AASTHO LRFD, 2017, pag. 3-10).

h) Servicio I (Service I)

Combinacion usada en condiciones normales de huso, con todas las cargas

nominales sin factorar y un viento de 90 km/h, involucra estructuras metalicas(deflexion)
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y control de agrietamiento de estructuras de concreto armado (AASTHO LRFD, 2017,
pag. 3-11).

i) Servicio Il (Service II)

Esta combinacion se usa en estructuras de acero, para controlar la fluencia y el
desplazamiento de componentes criticos de la estructura producidos por la carga viva
vehicular (AASTHO LRFD, 2017, pag. 3-11).

J) Servicio 111 (Service I11)

Esta combinacion es utilizada en puentes de vigas prees forzadas, se evalla la
tension en los torones para las cargas muertas nominales sin factorar con un porcentaje
de la carga viva (AASTHO LRFD, 2017, pag. 3-11).

Los coeficientes para cada combinacion se toman de la tabla 04 y la tabla 05
muestra los valores maximos y minimos de y; para las cagas permanentes, en cada caso

los coeficientes seran escogidos para producir el mayor efecto posible.

Tabla 04:

Combinaciones y factores de carga

DC Use One of These at a Time
DD
DW
EH
EV LL
ES M
EL CE
Load PS BR
Combination CR PL
Limit State SH LS WA WS WL IR U G | SE EQ BL iC CT CV
Strength 1 Yp 1.75 1.00 — 1.00 0.50/1.20 | yra YSE — — —
(unless noted)
Strength IT Yp 1.35 1.00 — 1.00 | 0.50/1.20 | yra | yse — — — — —
Strength 111 Yp — 1.00 1.00 — 1.00 [ 0.50/1.20 | yre | yse — — — — —
Strength IV Yp — 1.00 — — 1.00 [ 0.50/1.20 — — — — — — —
Strength V Y 1.35 1.00 1.00 1.00 [ 1.00 | 0.50/1.20 | yrG | yse — — — — —
Extreme 1.00 YEQ 1.00 — — 1.00 — — — 1.00 — — — —
Event 1
Extreme 1.00 | 0.50 1.00 — — 1.00 — — — — 1.00 | 1.00 1.00 1.00
Event 11
Service | 1.00 1.00 1.00 1.00 1.00 | 1.00 1.00/1.20 | yra | yse — — — — —
Service 11 1.00 1.30 1.00 — — 1.00 1.00/1.20 — — — — — — —
Service IT1 1.00 Yer 1.00 — — 1.00 1.00/1.20 | yra | vse — — — — —_
Service IV 1.00 — 1.00 1.00 — 1.00 1.00/1.20 — | 1.00 — — — — —
Fatigue I-— — 1.75 — — — — — — — — — — —
LL, IM & CE
only
Fatigue 11— — 0.80 — — — — — — — — — — — —
LL, IM & CE
only

Fuente: Adaptado de AASTHO LRFD (2017)
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Tabla 05:

Factores de carga permanente

Type of Load, Foundation Type, and Load Factor
Method Used to Calculate Downdrag Maximum Minimum
DC: Component and Attachments 1.25 0.90
DC: Strength IV only 1.50 0.90
DD: Downdrag | Piles, & Tomlinson Method 1.40 0.25
Piles, A Method 1.05 0.30
Drilled shafts, O’Neill and Reese (2010) Method 1.25 0.35
DW: Wearing Surfaces and Utilities 1.50 0.65
EH: Horizontal Earth Pressure
e Active 1.50 0.90
. At-Rest 1.35 0.90
e AEP for anchored walls 1.35 N/A
EL: Locked-in Construction Stresses 1.00 1.00
EV: Vertical Earth Pressure
e Overall Stability 1.00 N/A
e Retaining Walls and Abutments 1.35 1.00
+ Rigid Buried Structure 1.30 0.90
e Rigid Frames 1.35 0.90
*  Flexible Buried Structures
o Metal Box Culverts, Structural Plate Culverts with Deep Corrugations, and 1.50 0.90
Fiberglass Culverts 1.30 0.90
o Thermoplastic Culverts 1.95 0.90
o All others
ES: Earth Surcharge 1.50 0.75

Fuente: AASTHO LRFD (2017)

2.3.3 Sobrecargas vehiculares (LL) y peatonales (PL)
2.3.3.1 Sobre carga vehicular (LL)

La carga viva vehicular mas conocida como HL-93 es la
combinacion de efectos de los camiones de disefio HL-93K, el tdndem HL-93M, el
primero es un camién con 2 ejes posteriores separados 4.3 m - 9 m con 145 KN de fuerza
aplicadas a cada llanta, y un eje delantero con una separacion de 4.3 m con 35 KN de
fuerza aplicada en cada llanta, el tindem por otro lado es un camién de 2 ejes posteriores
separados 1.8m entre si, con 110 KN de fuerza en cada llanta (Manuel de puentes, 2018).
Las especificaciones en los cédigos de disefios especifican que se toma el mayor efecto

de ambos camiones de disefio, mas no la suma de ellos.

La carga de carril es una carga uniformemente distribuida de 9.3
KN, aplicadas a cada carril con un ancho igual al ancho del carril que se pretende
proyectar (Manuel de puentes, 2018), la tabla 06 describe las caracteristicas geométricas

de cada camion de disefio, asi como las caracteristicas de la carga de carril.
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Tabla 06:
Caracteristicas de la carga de disefio

Longitudinal Transversal
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Fuente: Adaptado en base al Manual de Puentes MTC- 2018
2.3.3.2 Sobre carga peatonal (PL)

La sobre carga peatonal es una carga transitoria que se aplica a las
veredas a ambos extremos de la seccion transversal de los puentes, es una carga
gravitacional aproximada de 36 kg/cm2 que es aplicada en conjunto con todas las cargas

actuantes en el puente.
2.3.3.3 Incremento por carga dinamica (IM)

Los efectos de cargas estaticas como el camion de disefio (HL-93K)
o el Tandem (HL-93M) son afectados por el factor “IM”, valores que se calculan mediante
la ecuacion 2

IM

= S 2
Uppemy = (1 + 100 (2)

El incremento es aplicable exclusivamente a las cargas moviles
vehiculares, excluyendo las fuerzas centrifugas y las fuerzas que producen frenado, la

tabla 07 muestra los valores de “IM” para cada tipo de combinacion.
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Tabla 07:

Incremento por carga dindmica

Componente IM
Para juntas de tablero en todos los estados limite. 75%

Todos los demas componentes
e Fatigay estado limite de fractura. 15%

e Todos los demas estados limite. 33%
Fuente: Adaptado de AASTHO LRFD (2017)

2.3.4 Demanda sismica (QE)

Existen muchas formas para calcular la demanda sismica, esto depende de
la el nivel de importancia del puente, del estudio del riesgo sismico del lugar, de las
condiciones del tipo de suelo que existe en el sitio, y de los, métodos de calculo empleados

para calcular las fuerzas y los desplazamientos.
2.3.4.1 Coeficiente de aceleracién PGA, Ss, S1

El coeficiente de aceleracion méaxima del terreno (PGA), el
coeficiente para aceleraciones cortas menores a 0.2 segundos (SS) y el coeficiente de
aceracion larga mayores a 1segundo (S1), cabe recordar que estos valores se basan en un
estudio de riesgo simico con 75 afios con un periodo de retorno de 1000 afios con una
probabilidad de excedencia de 7% (Chen y Duan, 2014).

2.3.4.2 Factores de sitio

Es bien sabido que las condiciones de sitio juegan un rol importante
a la hora de calcular el espectro de respuesta, en el disefio LRFD existen 6 clases A, B,
C, D, E, F (Cheny Duan, 2014, pag. 284), la tabla 8 muestra este listado

“Las diferentes clases de sitio tienen diferentes efectos de sitio.
Estos efectos de sitio estan representados por tres coeficientes de sitio: Fpga, Fa y Fv”

(Cheny Duan, 2014, pag. 284). La tabla 09,10,11 muestran estos valores
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Tabla 08:

clasificacion del tipo de sitio

Tipo Definicion de tipo de suelo
s?t(ieo Tipo de suelo V(ft/s) N(golpes/ft) Su (psf)
A Rocadura Vs> 5000 N/A N/A
B Rica suave 2500 <Vs< 5000 N/A N/A
C  Suelo muy densoy roca blanda 1200 <Vs< 2500 N>50 Su> 2000
D  Perfil de suelo rigido 600 < Vs< 1200 15<N<50  1000<VS< 2000
E  Perfil de suelo blando Vs< 600 N<15 VS< 1000
F Requiere evaluacion de la respuesta sismica del terreno en sitios especificos

Fuente: Adaptado de AASTHO LRFD (2017)

N = Resistencia penetracion estandar
Su = Resistencia al corte de suelo no drenado
V = velocidad de honda de corte

Tabla 09:

Valores de Fpca como funcion de clase de sitio

C';ifode PGA<01 PGA=02 PGA=03 PGA=04 PGA>0.5
A 0.8 0.8 0.8 0.8 0.8
B 1.0 1.0 1.0 1.0 1.0
C 1.2 1.2 11 1.0 1.0
D 1.6 14 1.2 1.0 1.0
E 2.5 1.7 1.2 0.9 0.9
F Investigacion especifica de la respuesta de sitio

Fuente: Adaptado de AASTHO LRFD (2017)

Tabla 10:

Valores de Fa como funcion de clase de sitio para periodos cortos

C';ifode Ss<025 Ss=050 Ss=075  Ss=10  Ss>1.25
A 0.8 0.8 0.8 0.8 0.8
B 1.0 1.0 1.0 1.0 1.0
C 1.2 1.2 1.1 1.0 1.0
D 1.6 1.4 1.2 1.0 1.0
E 2.5 1.7 1.2 0.9 0.9
F Investigacion especifica de la respuesta de sitio

Fuente: Adaptado de AASTHO LRFD (2017)
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Tabla 11:

Valores de Fy como funcion de clase de sitio para periodos largos

C':‘iifode $1<010  $1=020  $1=030 $1=040  S1>0.50
A 0.8 0.8 0.8 0.8 0.8
B 1.0 1.0 1.0 1.0 1.0
C 1.7 1.6 15 14 1.3
D 2.4 2.0 1.8 1.6 15
E 3.5 3.2 2.8 2.4 2.4
F Investigacion especifica de la respuesta de sitio

Fuente: Adaptado de AASTHO LRFD (2017)
2.3.4.3 Coeficiente elastico de respuesta sismica (Csm)

Segun la guia AASTHO LRFD (2017), el coeficiente simico Csm

se calcula usando la formula 3, para cualquier modo de vibracion m.

T
As + (Ssp — As) T <Tp
0
Csm = SDS T() S T S TS (3)
SDl
— T <T
k T S =

S .. .,
ParaT, = 0.2Ts, Tg = % A, es el coeficiente de aceleracion en
SD

el periodo cero, que es determinado por la ecuacion 4

As = Fpga * PGA (4)

Sps Es el coeficiente de aceleracion espectral para 0.2 segundos de
periodo, se calcula mediante la ecuacion 5

Sps = F * S (5)

Sp1, €s coeficiente de aceleracion espectral para 1 segundo de
periodo, se calcula mediante la ecuacion 6

SD1: F‘V *Sl (6)
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Donde:

PGA = coeficiente de aceleracion pico en el sitio

Ss = Coeficiente de aceleracion horizontal para 0.2 s

Sps = Es el coeficiente de aceleracion espectral para 0.2 s
Sp1= coeficiente de aceleracion espectral para 1l s

T, = periodo de vibracion en el modo m

T, = periodo de referencia usado con 0.2Ts

Ts = perdido donde la curva del espectro cambia

2.3.4.4 Espectro de respuesta

El espectro de respuesta, debe serad calculado usando el mapa de
aceleracion pico del suelo y lo coeficientes indicados en la tabla 09, 10 y 11. El espectro
se centra en la zona de periodo corto: puesto que la zona de periodos largos la curva es
inversamente proporcional al periodo T, y no representa mucha variacion, la figura 05

muestra el espectro de respuesta recomendado por AASTHO LRFD.

As=Fyp PGA

_Spy 1.0

i a5
f0=0.2T * Sps
Period, T (s)

Figura 05: Espectro de respuesta elastico
Fuente: Cheny Duan (2014)
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2.3.5 Filosofia de andlisis sismico

A lo largo de los afios se ha planteado metodologias de analisis para la
evaluacion del desempefio de las estructuras sometidas a sismos, para el caso de puentes
AASHTO LRFD recomienda que se trabaje con un periodo de retorno de 1000 afios y un
a probabilidad de excedencia del 7%, las metodologias aceptan cierto dafio y plantean
que el puente se comporte de manera elastica ante el sismo de disefio. Esta premisa de
disefiar para que el puente no salga del rango elastico durante el sismo de disefio es
inviable, puesto que la demanda sismica es muy grande, y para cumplir con esta condicion
se necesitaria que los elementos sean muy rigidos, muy robustos y por ende demasiado

caros (Paulay y Priestley, 1992).

Entonces es aceptable cierto tipo de dafio, uno que produzca cedencia
ductil y solo en algunos elementos disefiados para tal fin. Por otro lado, no se permite por
ningdn motivo que el puente experimente una falla fragil (Paulay y Priestley, 1992).

En tal caso el disefiar un puente que sea capaz de resistir y revertir las
fuerzas sismicas evitando siempre el colapso, requiere de métodos y detalles tanto de
andlisis y disefio que se diferencias de otro tipo de estructuras sometidas a otros tipos de
carga. El disefio es para un sismo esperado, en puentes con categoria no esenciales y no
criticos, se permite que la estructura conviva con solicitaciones mas pequefias y
frecuentes (sismos de servicio), soportando dafios no significativos y pudiendo soportar

sismos mas fuertes sin comprometer la seguridad de vida y evitando el colapso.

2.3.6 Requerimientos para el analisis simico de puentes
El requerimiento de andlisis y disefio sismico estd asociado a la
importancia que tiene el puente que se va proyectar, la importancia se mide de acuerdo a
la regularidad que tiene la estructura, los 4 tipos de analisis que satisfacen estos
requerimientos son: método elastico de carga uniforme, método elastico unimodal,
método elastico multimodal, método Tiempo-Historia (AASTHO LRFD, 2017). La tabla

12 muestra el analisis para cada una de estas condiciones.
Donde:
UL = Método eléstico de carga uniforme

SM = Método elastico unimodal
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MM = Método elastico multimodal
TH = Método tiempo-historia
Tabla 12:

Requerimientos de analisis simico

Puentes Puentes de varios tramos

Zona  deun Otros Esenciales Criticos
simica  tramo

Regular Irregular Regular Irregular Regular Irregular

1 - - - - - -

2 No SM/UL SM SM MM MM MM
3 requiere  SM/UL MM MM MM MM TH
4 SM/UL MM MM MM TH TH

Fuente: AASTHO LRFD (2017)

El disefio sismico de puentes es un proceso necesario y obligatorio, y se
realiza para diversos estados limite, siendo para el caso de puentes de concreto armado
los estados limite de servicio, estado limite de resistencia y el estado limite extremo (Chen
y Duan, 2014).

Las condiciones de sitio, la importancia del puente, asi como la regularidad
de la estructura, son los que intervienen de forma directa a la hora de realizar el analisis
simico. El inicio de este analisis se da observando la configuracion geometria longitudinal
del puente (un tramo o varios tramos), luego se evalla la condicion de sitio (zona 1, zona2,
zona3, zona4), finalmente se evalua si el puente tiene la condicién de regularidad, para

asi escoger uno de los 4 tipos de analisis descritos anteriormente.

Una vez realizado el andlisis simico que se eligio, se procede a calcular el
factor de modificacion de respuesta(R), luego se procede a disefiar los componentes del
puente basados en la fuerza obtenida modificada por el factor R (F/R), luego se procede
a disefiar los detalles (elementos de conexién) de la super estructura, asi como de la sub
estructura, incluyendo el disefio de los topes simicos. La figura 06 muestra en detalle la

secuencia para realizar un adecuado analisis sismico.
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[ Inicio del Disefio Sismico ]

No se requiere de
anélisis sismico

Puente de multiples No
tramo
S1 i

Otros Puentes

'

Si No
Regular

Si No
Regular
MM

Zona Método| |Zona Método| (Zona Método| |Zona Método| |Zona Método| |Zona Método
2 MM 2 MM 2 2 MM 2 MM 2 MM
3 MM 3 MM 3 MM 3 MM 3 MM 3 MM
4 TH 4 TH 4 TH 4 TH 4 TH 4 TH
| Seleccione el factor de modificacién de respuesta R |

| Disefio de componentes del puente basados en F/R. |

Disefio de detalles: Conexiones entre la
superestructura y subestructura, y ancho de asiento

v
Figura 06: Diagrama de flujo, ruta de analisis simico
Fuente: Cheny Duan (2014)

2.3.7 Meétodos de anélisis sismico
2.3.7.1 Desarrollo histérico del analisis modal

Fu, Z., y He, J. (2001) plantea que “La base del analisis modal
experimental es un nombre ideado mucho después de la préctica de ingenieria que
encarna” (p.11). Se establecié a principios del siglo pasado usandose en circuitos
eléctricos y en sistemas mecanicos, es esta ultima nos dio la clara independencia mecanica
en el andlisis de subsistemas en la dinamica de estructuras. Siendo capaces de evaluar su
respuesta global evaluando las individuales. Fu, Z., y He, J. (2001) nos dice que” se han
propuesto numerosos métodos y muchos han sido informatizados, incluidos los métodos
de dominio del tiempo que se basan en la vibracion libre de una estructura en lugar de sus
respuestas de frecuencia” (p.11). Estos métodos de analisis en el dominio de frecuencias
y el dominio del tiempo han sido desarrollados conjuntos a la parte experimental que

ayudo a avanzar las teorias de analisis mencionadas.

En los modelos se incluy6 el amortiguamiento proporcional y se

amplio el analisis al caso en el cual el amortiguamiento no proporcional, desarrollando
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asi la teoria de los modos de vibracion complejos (Fu, Z., y He, J; 2001). Este analisis
busca solucionar problemas dindmicos estructurales de forma inversa, como es la
obtencién de fuerzas a partir de respuestas medidas. Fu, Z., Y He, J. (2001) no da a

conocer que” Las caracteristicas dindamicas no lineales se estudiaron experimentalmente”

(p.11).

Actualmente este andlisis se encuentra en muchos campos de la
ingiriera y la ciencia y sus aplicaciones van desde ingenieria automotriz, ingenieria
aeronautica y astronautica hasta bioingenieria, medicina y ciencia. El analisis modal
numérico (elemento finito) y el modal experimental se han convertido en dos pilares de

la dindmica estructural.
2.3.7.2 Anélisis modal

Fu, Z., y He, J. (2001) en su libro nos dice “El analisis modal es el
proceso de determinar las caracteristicas dinamicas inherentes de un sistema en formas
de frecuencias naturales, factores de amortiguacion y formas de modo” (p.02). y usarlas
para realizar el modelo matematico donde se evalla el comportamiento dindmico. Este
modelo matematico formulado viene a ser el modelo modal del sistema y sus

caracteristicas son los datos modales.

Fu, Z., y He, J. (2001) en su libro nos dice: La dinamica de una
estructura se descompone fisicamente por frecuencia y posicion. Esto se evidencia
claramente por la solucion analitica de ecuaciones en derivadas parciales de sistemas
continuos como haces y cuerdas. El analisis modal se basa en el hecho de que la respuesta
de vibracion de un sistema dindmico lineal e invariante en el tiempo puede expresarse
como la combinacion lineal de un conjunto de movimientos arménicos simples llamados
modos naturales de vibracion. Este concepto es similar al uso de una combinacion de
Fourier de ondas sinusoidales y coseno para representar una forma de onda complicada.
Los modos naturales de vibracion son inherentes a un sistema dinamico y estan
completamente determinados por sus propiedades fisicas (masa, rigidez, amortiguacion)
y sus distribuciones espaciales. Cada modo se describe en términos de sus parametros
modales: la frecuencia natural, el factor de amortiguacion modal y el patron de
desplazamiento caracteristico, es decir, la forma del modo. La forma del modo puede ser
real o compleja. Cada uno corresponde a una frecuencia natural. El grado de participacion
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de cada modo natural en la vibracion global esta determinado tanto por las propiedades

de la (s) fuente (s) de excitacion como por las formas de modo del sistema (p.02).

Fu, Z., y He, J. (2001) plantea: El analisis modal abarca tanto las
técnicas tedricas como las experimentales. El analisis modal teérico se basa en un modelo
fisico de un sistema dindmico que comprende sus propiedades de masa, rigidez y
amortiguacion. Estas propiedades pueden darse en forma de ecuaciones diferenciales
parciales. Un ejemplo es la ecuacion de onda de una cuerda vibratoria uniforme
establecida a partir de su distribucion de masa y propiedades de elasticidad. La solucion
de la ecuacion proporciona las frecuencias naturales y las formas de modo de la cuerda y
sus respuestas de vibracion forzada. Sin embargo, un modelo fisico mas realista
generalmente comprenderd las propiedades de masa, rigidez y amortiguacién en términos
de sus distribuciones espaciales, a saber, las matrices de masa, rigidez y amortiguacion.
Estas matrices se incorporan a un conjunto de ecuaciones diferenciales de movimiento
normales. El principio de superposicion de un sistema dinamico lineal nos permite
transformar estas ecuaciones en un problema tipico de valores propios. Su solucién
proporciona los datos modales del sistema. El analisis moderno de elementos finitos
faculta la discretizacion de casi cualquier estructura dindmica lineal y, por lo tanto, ha
mejorado enormemente la capacidad y el alcance del analisis modal teorico. Por otro lado,
el rapido desarrollo en las Gltimas dos décadas de adquisicion de datos y capacidades de
procesamiento ha dado lugar a importantes avances en el ambito experimental del

analisis, que se ha conocido como pruebas modales (p.02).

Datta, T. K. (2010), menciona que, en el contexto del analisis
sismico y el disefio de estructuras, pueden requerirse varios datos de terremotos
dependiendo de la naturaleza del analisis que se lleve a cabo. Estos datos se presentan de
dos maneras diferentes, a saber, en formas deterministicas y probabilisticas. Las entradas
sismicas en forma deterministica se utilizan para el analisis deterministico y el disefio de
estructuras, mientras que aquellas en forma probabilistica se usan para el analisis aleatorio
de vibraciones de estructuras para fuerzas sismicas, analisis de riesgo sismico de
estructuras y estimacion de dafios de estructuras para futuros terremotos. Las entradas
sismicas para el andlisis estructural se proporcionan en el dominio del tiempo o en el
dominio de la frecuencia, 0 en los dominios de tiempo y frecuencia. Ademas, una serie
de parametros de terremotos también se utilizan como entradas sismicas para la integridad

de la informacién que se requiere para realizar diferentes tipos de analisis. Incluyen
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magnitud, intensidad, aceleracion / velocidad / desplazamientos maximos del suelo,
duracion, frecuencia de tierra predominante, etc. Ademas, ciertos tipos de analisis, como
el analisis de riesgo sismico, la estimacion del dafio de las estructuras y el analisis sismico
probabilistico, la prediccion de los parametros de entrada sismica para futuros terremotos

es esenciales. Tales predicciones se proporcionan en forma de ecuaciones empiricas
(p.41).

2.3.7.3 Aplicaciones del analisis modal

Fu, Z., y He, J. (2001), Las aplicaciones del analisis modal estan
estrechamente relacionadas con la utilizacién del modelo modal derivado en el disefio,
resolucion de problemas y analisis. El analisis modal tedrico se basa en la descripcion de
las propiedades fisicas de un sistema para derivar el modelo modal. Tal descripcion

generalmente contiene las matrices de masa, rigidez y amortiguacion del sistema (p.04).

Por lo tanto, es un camino desde los datos espaciales al modelo
modal. El anélisis modal experimental obtiene el modelo modal a partir de datos de FRF
medidos o datos medidos de respuesta de vibracion libre. Por lo tanto, es una ruta de datos
de respuesta a un modelo modal, una vez que se deriva el modelo modal, se pueden

instigar varias aplicaciones (Fu, y He,2001, pag.04).

Algunas aplicaciones del analisis modal implican el uso directo
de datos modales de la medicidn, mientras que otros utilizan estos datos para un analisis
posterior (Fu, y He,2001, pag.04).

2.3.7.4 Analisis sismico modal espectral

Varios autores coinciden que este método “combinan valores
méaximos mediante un promedio ponderado entre la media y la raiz cuadrada de la suma
de los cuadrados de tales valores maximos; otro método es el de la combinacion
cuadratica completa (CQC), que considera una correlacion entre los valores modales
maximos” (Salinas;2014, pag.12). De este modo, se obtienen los valores mas probables
de desplazamientos y fuerzas

“El' CQC (combinacién cuadratica completa), es una

generalizacion de la regla SRSS y es aplicable a una clase mas amplia de estructuras. Se
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usa especificamente para estructuras que tienen frecuencias muy proximas” (Datta T,

2010, pag.5-14). La respuesta x viene dada por la ecuacion 2 (p.5-14)

m m m
x = in2+ZZpijxixj (7)
i=1 i=1j=1

Datta, T. K. (2010), dice: EIl segundo término de la ecuacion 7 es
valido para i#j por lo tanto, el segundo término incluye el efecto de la
correlacion entre las respuestas pico modales a través de los términos del
coeficiente de correlacion pij eso es obvio 0<p;i<I Si x; y X; son de signo
opuesto, entonces pij Xi Xj se vuelve negativo. Por lo tanto, CQC puede
proporcionar menos respuesta que la proporcionada por SRSS. Diferentes
expresiones para el coeficiente de correlacion pij han sido propuestas en la
literatura. Aqui, se dan dos expresiones ampliamente utilizadas para el
caso cuando se supone que todas las amortiguaciones modales son las

mismas (p.5-14)

A+ By°
P A= By + 4576y (®)

Salinas Basualdo (2014) plantea que “Para la aplicacion de este
método se requiere conocer de partida los modos y frecuencias naturales
del sistema de multiples grados de libertad” (p.12). Es decir que se conocen
los valores de las frecuencias wi y de los modos ®i que caracterizan al

sistema global.
2.3.7.5 Analisis sismico Tiempo-Historia

El analisis modal en el dominio de tiempo usa datos de respuesta de
tiempo. Los métodos se desarrollaron sobre los avances de la teoria de control
moderna y la tecnologia informéatica. Los datos que miden los instrumentos de
medicion de respuesta son las sefiales de aceleracion y fuerza en tiempo real.

Sabemos por la teoria del analisis espectral que el FRF y la funcién de respuesta al
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impulso (IRF) de una estructura son un par de transformadas de Fourier. Por lo tanto,
si podemos deducir la informacion de respuesta de impulso a partir de las respuestas
de tiempo medidas o los datos FRF, entonces es posible extraer los parametros
modales desde alli (Fuy He, 2001, pag. 180).

El analisis modal de dominio de tiempo tiene varias ventajas sobre
su homdlogo de dominio de frecuencia. Se ha mencionado que no depende de la
excitacion y el equipo necesario para obtener las fuerzas de excitacién disefiadas. En
general, necesita menos datos de respuesta. Es posible utilizar esta técnica para el
analisis modal basado en la deteccion de dafio de linea y el diagnostico de salud de
la maquina. Debido a que el anélisis no se basa en los datos FRF (aunque algunos
métodos pueden utilizar los datos IRF de la transformada de Fourier inversa de los
datos FRF), puede ser una alternativa para analizar modos de vibracion cercanos (Fu
y He, 2001, pag. 180).

Ollaza (2012) en su tesis nos dice: “Analisis por Superposicion
Modal en el dominio del Tiempo, este método de solucion se realiza a través de la
evaluacion numérica para el sistema de 1GDL desacoplado” (p.16). Clough, Penzien
(1975), “la respuesta se obtiene utilizando la Informacion modal y el registro sismico

del terreno 0 movimiento del suelo” (p.175).

El andlisis modal de domino en el tiempo(tiempo-historia) es un
método donde lo modos se resuelven de forma independiente con la ecuacién
desacoplada obteniéndose respuestas de los desplazamientos en el tiempo (Olaza,
2012). Para la realizacion de este método se necesita minimo 5 registros de sismos

ocurridos a lo largo de la historia.

Este método esta basado en el modelo de respuesta de
vibracién libre para un sistema MDOF. Los datos de respuesta de
vibracién medidos se utilizan para un esfuerzo de ajuste de curva contra
un modelo matematico definido con el fin de derivar los pardmetros
modales. Para un sistema dindmico MDOF, se sabe que su respuesta de

vibracién libre se describe en la ecuacion 3 (Fu y He, 2001, pag. 180).

N
x(t) = z e ™t (q; sinwg;t + b; coswy;t)

=1

(9)
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Aqui, ai y b 1son los componentes de la amplitud de vibracion. i
es la frecuencia natural amortiguada y n; esta relacionada con la relacion
de amortiguamiento. Todos son los parametros a identificar. Si tomamos
muestras de la respuesta con una serie temporal t; (j = 1, 2, ..., P) y la
resolucion temporal At, entonces los puntos de datos medidos se pueden
denotar como X (t ~ j) o X j para corto. Los datos correspondientes del
modelo matematico dado en la ecuacién se pueden denotar como X (t;) o
Xj (Fuy He, 2001, pag. 180).

Fu, Z., Y He, J. (2001) plantea “El modelo de respuesta en la
ecuacion es una funcion no lineal y trascendental para los parametros que
necesitamos identificar” (p.181). Entonces esta ecuacion seria la forma mas sencilla
de aplicar el método del tiempo- historia (analisis de domino en el tiempo). Esto se
reduce a un registro de aceleraciones respecto del tiempo tal como muestra la figura
07.

Sismo 1966 Componente EW
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E 25
s
§—35
[T
E—GS
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-125
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Y
185 Tiempo( s)
0 5 10 15 20 25 30 35 40 45 50 55 60 65

Figura 07: Variacién de la aceleracion respecto al tiempo
Fuente: Elaboracion propia

El método de dominio de tiempo Ibrahim, conocido como el
método ITD, utiliza datos IRF para identificar pardmetros modales.
Construye un problema de auto valores a partir de los datos de IRF y
resuelve el problema para derivar las frecuencias naturales, los factores de
pérdida de amortiguamiento y las constantes modales. EI método, cuando

se propuso originalmente, construye el problema del valor propio usando
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datos IRF de desplazamiento, velocidad y aceleracion. Como resultado, se
necesita una integracion numérica para obtener el desplazamiento y el
historial de tiempos de velocidad a partir de la medicion de la aceleracion
en cada punto de respuesta. Este enfoque se mejord mas tarde utilizando
Unicamente datos de respuesta libre de desplazamiento, velocidad o
aceleracion. La deficiencia de la cantidad de datos necesarios se remedia
al muestrear los datos de desplazamiento con un retraso de tiempo
seleccionado. La respuesta libre de una estructura significa las
desintegraciones libres medidas a partir de la ejecucién aleatoria de la
estructura o la respuesta al impulso obtenida del inverso de una FRF (Fuy
He, 2001, pag. 180).

2.3.7.6 Solucion de ecuacion dindmica por Newmark

“Newmark en 1959 presento una familia de métodos de integracion

para la solucion de problemas estructurales dindmicos” (Chavez E, 2010, pag. 363).

Estas ecuaciones resuelven la dinamica de las estructuras, siendo
sujetas a leves modificaciones para cada solucion particular. La ecuacion

10 muestra el inicio para estas soluciones.

MUt+At + CUt+At + KUsat = Freae (10)

Aplicando la serie de Taylor a la ecuacion 10 para aproximar
Uriar = Uerne Y truncando las expresiones tal como se aprecia en la

ecuacion 11
. At? .. 37
Ut+At =~ Ut + AtUt +7Ut+BAt Ut

Upen = Uy + AtU, + yAL2U, (11)

y asumiendo que la aceleracion varia linealmente dentro de ese
intervalo de tiempo( t + At), entonces la expresion para la aceleracion

evaluada en un intervalo de tiempo dado esta dada por la ecuacion 12
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. Ut+At - Ut
U =—"—
At (12)

De la ecuacion 11 en 10, la solucidon que presenta Newmark es

siguiente:

. . 1 .. .
Ut+At = Ut + AtUt + (E - ﬂ) AtzUt + ﬁAtzUt+At

. . N 13
Upiar = Uy + (1 = y)AtU, + YAtUp s p¢ (13)

MUt+At + CUt+At + KUiiar = Frane

Newmark resolvid la ecuacién por integracion directa para cada
lapso de tiempo, cabe resaltar que esta ecuacion resuelve sistemas estructurales de un
grado de libertad. (Chéavez E, 2010, pag. 363).

2.3.8 Analisis no lineal

La demanda sismica de un puente sujeto a movimientos particulares del
suelo puede calcularse mediante el analisis de un modelo matematico que, de una
adecuada representacion de las condiciones geométricas de la estructura, asi como el
movimiento del suelo y las propiedades de los materiales. si el modelo matematico
adoptado es el lineal, se obtendrd con gran precision el comportamiento estatico y
dindmico de los componentes del puente, hasta que estos no superen su mite plastico
(Aviram, Mackie y Stojadinovi¢, 2008)

“Mas alla de ese nivel de demanda, las fuerzas y los desplazamientos
generados por un andlisis elastico lineal diferiran considerablemente de las demandas de
fuerza reales en la estructura” (Aviram, Mackie y Stojadinovi¢, 2008, pag. 03). El analisis
lineal no garantiza que los elementos componentes del puente tengan una respuesta

inelastica incluyendo las deformaciones del suelo circundante.

“El andlisis no lineal permite una determinacion mas precisa de los
esfuerzos, deformaciones, fuerzas y desplazamientos, resultados que luego se utilizan
para el disefio final de los subsistemas del puente o la evaluacion de la capacidad y

ductilidad global” (Aviram, Mackie y Stojadinovi¢, 2008, pag. 03). Este éxito de este
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método estd en la definicién de la no linealidad de los materiales y el adecuado

modelamiento computacional requerido para tal caso.
2.3.8.1 Comportamiento no lineal

Para el caso de puentes existen dos categorias para el analisis
sismico no lineal que los manuales y normas recomiendan usar, el primero es el moderado
y cosiste en el comportamiento inelastico de los elementos y las secciones transversales;
debido a su relacion de tensiones de los materiales, asi como la presencia de huecos y
elementos amortiguadores o resortes en elementos especificos de los puentes. La segunda
categoria representa la no linealidad geométrica que involucran efectos P-A y peligros de
inestabilidad debido a los grandes desplazamientos (Aviram, Mackie y Stojadinovié,
2008).

2.3.8.2 No linealidad de materiales

Concreto: Para el analisis de segundo orden, la no linealidad de
los materiales es incorporado mediante curvas generadas producto de la relacién de
tension y deformacién, estas curvas miden la relacion para concreto confinado y no
confinado, la figura 8 muestra estas curvas idealizadas para estas condiciones. Los
estudios realizados concluyen que un confinamiento con un adecuado espaciamiento

aumenta los esfuerzos y la tension de compresion del concreto.
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Figura 08: Curva de tension — deformacion idealizadas en compresion uniaxial
Fuente: Cheny Duan (2014)
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Las curvas mostradas en la figura 08, son generadas por las ecuaciones 10,

11como se muestra a continuacion.

fl (286 ( gC >2> <
— |\ 1 &

co c — *co
SCO SCO

fe= (14)
fc’o 1- [)) (m> o <& < Eu
k Eu — &co
2fco (15)
fe="%

Cc

Donde:

f.= Tension del concreto.
e.= Deformacién del concreto.
f2,= Tensién méxima para concreto no confinado.
£.0= Deformacion maxima del concreto no confinado por lo generas es 0.002.
&, = Esfuerzo de deformacion méaximo para concreto confinado e igual a 0.003.
E .= Modulo de espasticidad del concreto.
B= Factor de reduccion, por lo general es 0.15.
Acero: Para el acero estructural de refuerzo, se presenta 4 estados,
los cuales pueden ser idealizados primero por un comportamiento completamente

elastico, seguido por una zona de comportamiento plastico, una zona endurecida por la

deformacion y otra zona de suavizado por deformacion, la figura muestra estas 4 zonas.
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Figura 09: Curva de tension y deformacion idealizada para el acero
Fuente: Cheny Duan (2014)
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La ecuacion 16 muestra la forma no lineal mas simple.

(Es e 0 <& <=<¢g
fy €sy < & = &g
_ Es — &n (16)
fs_< fy+ (fu_fy)gsh<gsggs
€su — Esn
€s — Esu
fu + (ﬁsu - fsb) Esu < & < Esh
\ Esb — Esu

Donde:

fs= Esfuerzo de traccion del acero.
e.= Deformacion del acero.

E; = Modulo de elasticidad del acero.
fy = Esfuerzo de traccion variable.
&,= Deformacion variable del acero.
&= Tension de endurecimiento.
fsu= Tension maxima.

£5,= Deformacion méxima.

fsp= Tension de ruptura.

&sp= Deformacion de ruptura.

Existen estudios donde se recomiendan valores maximos y

minimos para ca uno de los 4 estados descritos, la tabla 13 muestra estos valores

Tabla 13:

Valores nominales tension-deformacion para el acero

f, ksi (MPA) £, ksi (MPA) &, Esh Esu Esb
40(280) 80(550)  0.00138 0.0230  0.140 0.200
60(420) 106(730)  0.00207 0.0060  0.087 0.136

75(520) 130(900) 0.00259 0.0027 0.073 0.115
Fuente: Chen y Duan (2014)
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2.3.8.3 No linealidad geométrica(secciones)

La no linealidad de las secciones se basa principalmente en estudiar
los efectos del momento producido por una carga vertical sobre las pilas (columnas de
los puentes), se debe tener en cuenta que para realizar un analisis no lineal se debe cumplir
los siguientes postulados: primero que la seccidn no presenta deformaciones transversales
ni longitudinales( permanece plana) antes y después de doblarse, también se tiene que
despreciar por completo las deformaciones por cizallamiento y torcidn, en la seccién debe
existir una relacion de tension-tension entre el acero y concreto, y por ultimo debe

suponer que existe una union perfecta entre el refuerzo y el concreto (Chen'y Duan, 2014).

La interpretacién grafica para cada uno de estos postulados se

muestra en la figura 10.
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Figura 10: Condiciones geométricas para el analisis no lineal
Fuente: Cheny Duan (2014)
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2.3.8.4 Diagrama de momento- curvatura(M-g)

La capacidad de momento plastico para todas las secciones de
concreto armado se calculan mediante el diagrama momento
curvatura(M-¢) basadas en las propiedades conocidas de los materiales,
este analisis deriva las curvas de momento asociandolas a valores de
curvatura para una seccion transversal basada en los principios de
compatibilidad de deformacion y equilibrio de fuerzas (CALTRANS,
2013, pag.3-11).

La curva se puede idealizar con wuna respuesta elastica
perfectamente plastica para estimar la capacidad plastica del momento de
la seccion transversal de un miembro. La parte elastica de la curva
idealizada debe pasar por el punto que marca el primer rendimiento de la
barra de refuerzo. L a capacidad de momento plastico se obtiene al igualar
las areas entre las curvas reales y las idealizadas (CALTRANS, 2013,
pag.3-11).

La figura 11 y 12 muestran el diagrama momento curvatura para

una seccién de concreto armado, las areas entre la curva ideal y la curva real tienen que

ser iguales.
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Figura 11: Seccion transversal con refuerzo Figura 12: Diagrama Momento-Curvatura
Fuente: CALTRANS (2013) Fuente: CALTRANS (2013)
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2.3.8.5 Rotulas plasticas

“La rotula plastica es un concepto teorico que idealiza el
comportamiento de una seccion de concreto armado, en donde el refuerzo por traccion
alcanza la plastificacion y puede girar bajo incrementos de carga sin apenas aumentar su

momento” (Velasquez. C, 2017, pag. 21).

El incremento de cargas hace que el comportamiento d la seccion
valla del rango elastico hasta el plastico. La figura ilustra estas 4 etapas, la
primera corresponde a la estructura no deformada. La segunda
corresponde a la etapa elastica antes de que la seccion idealizada falle. La
tercera corresponde a la deformacién plastica antes de alcanzar su maximo
valor de rotacion que corresponde al primer estado limite de
desplazamiento. La cuarta y ultima etapa corresponde al inicio de la

pérdida de fuerza lateral de la columna (Cheny Duan, 2017, pag. 253).

La etapa de pérdida de fuerza lateras se refiere a la obtencion de un estado
limite de capacidad, que se da cuando el refuerzo por traccién (acero) se rompe y el
concreto entra en un estado de aplastamiento. La figura 13 y 14 describen graficamente

estos cuatro estados.

Stage 1
eP
e
37
g
L t e Plastic Hinge :
e -+ | Location 1
Stage 3

Figura 13: Mecanismo de rotula plastica para pilar de puente
Fuente: CALTRANS (2013)
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Donde:

“L” es la longitud total de la columna, “Lp” es la longitud a la que se ubica

la rétula pléstica, A es el desplazamiento horizontal de la columna, e es el giro respecto

a la vertical.
F
A Stages Description
Stage 3 Stage 4 1 Zero lateral load
&0
é ik .\ 2 Just before yielding
S Stage 2 3 Just following formation
g of the plastic hinge
‘g Usable 4 Just before plastic hinge
—;: capacity capacity-degradation
g
«
,_1
> A

Stage 1 A, Displacement

Figura 14: Fuerza vs desplazamiento- rotula plastica
Fuente: Cheny Duan (2014)

Para el célculo de la longitud de las rotulas plasticas, se tiene que

tener en cuenta las condiciones particulares de cada columna, a continuacion, se describe

la ecuacion que satisface cada una de estas condiciones.

Para columnas de concreto armado que se enmarcan en la
cimentacién y el tablero de forma integral, para un eje sobre reforzado, un
eje revestido o la parte superior de la columna doblada, la longitud de la
rotula plastica L, en pulgadas se determina mediante la aplicacion de la
ecuacion 13 (Cheny Duan, 2017, pag. 255).

L, = 0.08L + 0.15f,, dp; > 0.3, dp; (17)
Donde:

L= Longitud de la columna (desde el momento maximo hasta el momento
de contra flexion).

fye = fuerza elastica esperada del refuerzo

dp;= diametro nominal de la columna con las barras de acero
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Para ejes perforados prismaticos sin revestimiento, pilotes de
concreto reforzado y concreto pretensado en contacto con el suelo, la
longitud de la rétula plastica se determina mediante la aplicacion de la
ecuacion 14 (Cheny Duan, 2017, pag. 255).

L, = 0.1H'+ D' < 0.15D’ (18)
Donde:

H'= Longitud del eje desde el piso hasta el punto de contra flexion
encima del suelo

D'= Diémetro de la seccion transversal
Para elementos en donde existe un confinamiento significativo en

la region de la rotula pléastica, la longitud de la rétula pléstica se calcula
con la ecuacion 15(Cheny Duan, 2017, pag. 255).

Lp = Gf + O.Sfye dbl (19)
Donde:

Gy= Espacio entre la luz aislada y la cara superior de tapa doblada.
fye = fuerza elastica esperada del refuerzo

dp;= diametro nominal de la columna con las barras de acero
2.3.8.6 Respuesta histérica

Para sistemas SDOF con periodos naturales de vibracion que van
desde 0.05 segundos hasta los 3 segundos y un amortiguamiento = 5%, se presentan

algunos casos aplicables a pilares de puentes.

a) Degradacion de la rigidez (SD), estema donde la rigidez va
disminuyendo a medida que aumenta el desplazamiento va aumentando, aplica para
estructuras donde los periodos naturales mayores que 1seg en donde se presentan
desplazamientos pico inelasticos, también aplica a estructuras con periodos naturales de
vibracion menores a 1 segundo en donde los estudios realizados muestran
desplazamientos mayores (FEMA 440, 2005). Es importante resaltar que en suelos
blandos esta respuesta histérica da desplazamientos mayores que un sistema de respuesta
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elasto-plastico con un endurecimiento por deformacion, la figura 15 muestra esta

respuesta histerica.

Stiffness Degrading

Force

SD

Displa:::ementl
Figura 15: Respuesta histérica con degradacion de rigidez (SD)
Fuente: FEMA 440 (2005)

b) Degradacion de la fuerza y la rigidez (SSD), reproduce la
respuesta histérica de estructuras donde se representa la disminucion de la rigidez lateral
como la diminucion de la fuerza lateral cuando la estructura es sometida al ciclo, en este
modelo la intensidad de la fuerza y la degradacion de la rigidez es funcion del maximo
desplazamiento en ciclos anteriores, asi como en funcién de la energia histérica disipada

(FEMA 440, 2005). La figura 16 esquematiza este modelo de respuesta.

Strength and Stiffness Degrading

Force

Displacement

Figura 16: Respuesta histérica degradacion de fuerza y rigidez (SSD)
Fuente: FEMA 440 (2005)
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2.4 Definicidon de términos basicos

Respuesta sismica: Se define como el comportamiento que tiene una
estructura(puente) durante un evento sismico, depende de parametros como: tipo de
andlisis, tipo de suelo, parametros geométricos de la estructura, etc.

Ratio de desplazamiento: Se define como ratio de desplazamiento a la relacion
que existe entre la capacidad sismica de la estructura respecto a la demanda sismica.

Amortiguamiento: Es la capacidad que time una estructura de disipar la energia
proveniente de sistemas deformados producto de acciones oscilatorios (Dominguez, A. I.
M, 2010).

CQC (Combinacién Cuadratica Completa): ElI método C.Q.C. por sus siglas
en ingles Complete Quadratic Combination fue desarrollado por Wilson, Der Kioreghian
y Bayo (1981), Este método toma en cuenta el acoplamiento estadistico entre los modos
espaciados mas cercanos causados por amortiguacion modal. Incrementando la
amortiguacion modal se incremente el acoplamiento entre los modos espaciados-

proximos.

Frecuencia Natural: modo de vibracion caracteristica de cada estructura, es la

respuesta a las oscilaciones originadas por los movimientos sismicos.

Funcion de Respuesta al Impulso (IRF): los autores Fu, Zhi-Fang, y Jimin He
(2001) afirman que “es una funcion de transformada de Fourier, mide respuestas de
impulsos a través de respuestas de tiempo (FRF) para a partir de ello extraer parametros
modales” (p.180).

Funcion de Respuesta en Frecuencias (FRF): Los autores Fu, Zhi-Fang, y
Jimin He. (2001), afirman que es una “técnica experimental utilizada para medir el
modelo vibratorio en tiempo real, es una relacién entre la respuesta de vibracion en un
lugar y la excitacion en el mismo lugar” (p.3). dicho en otras palabras, describe la fuerza

aplicada y la respuesta obtenida a través de un acelerdgrafo.

GLD (Grados de Libertad): son las restricciones de movimiento y rotacion a
la cual esta sujeta una estructura, estas pueden desplazarse y rotar de acuerdo a la cantidad

de grados de libertar que se tenga.
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Meétodo de Dominio de Tiempo Ibrahim (ITD): Es un método en donde utiliza
datos IRF para identificar parametros modales, derivando las frecuencias naturales (Fu,
Zhi-Fang, y Jimin He. 2001).

Rigidez: relacion entre el desplazamiento y la fuerza aplicada a un mismo
sistema, en el rango elastico es conocida como energia de deformacion (Dominguez, A.
I. M, 2010).

Sistema Dinamico de Varios Grados de Libertad (MDOF): Es un sistema
donde toma en cuenta la particion de varios modos, este modelo caracteriza a un sistema
en términos de matrices de masa y rigidez, toma la teoria matricial y la hace parte esencial

del anélisis.
2.5 Fundamento tedrico

La investigacion se centra en determinar la respuesta simica con cada tipo de
anélisis, para obtener valores de desplazamientos, periodos de vibracion, fuerzas,
momento y cortantes; siendo el aporte la exactitud en los resultados que el analisis
Tiempo-Historia en comparacion con el analisis Modal Espectral que arrojarian valores
sesgados de los reales pero aceptados por las normativas vigentes, la figura 17 muestra el

diagrama de flujo de la investigacion.
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O — no lineal Tiempo Historia
T~ da resultados reales mas
RGSpllCSta Se obtiene / Periodos de \ exactos, para el caleulo de
slsmica \ vibracion ‘ / desplazamientos, periodos
S~ - de  vibracion,  fuerzas,
momentos y cortantes.

o

; N / verzas, O\
/ Andlisis \ Momentosy |
\_ Tiempo-Historie  / . Cortantes ///

Figura 17: Diagrama teorico y aporte de la investigacion.
Fuente: Elaboracion propia.
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Se hace

un analisis no lineal para aumentar la ductilidad de la estructura,

haciendo uso de rotulas plasticas, en la figura 18 muestra el diagrama de flujo del analisis

Analisis
Lineal

dificil de lograr

Respuesta

sismica

Por medio de

Analisis no
Lineal

Aumento de
ductilidad

Rotulas
plasticas
: _

prevencion de PR =
colapso

Costoso y

Figura 18: Diagrama de flujo del anélisis no lineal
Fuente: Elaboracién propia.

2.6 Hipotesis

2.6.1 Hipdtesis general

El uso del anélisis no lineal aplicando metodologias de andlisis modal

espectral y el tiempo historia, da una respuesta sismica basada en desplazamientos

mas real que la que se obtendria con el uso del analisis lineal.

2.6.2 Hipdtesis especificas

a)

b)

El uso del andlisis sismico no lineal Tiempo Historia aumenta la
precision del célculo de la demanda sismica que el uso del anélisis
sismico Modal Espectral.

El uso de un analisis no lineal considerando la no linealidad geométrica
mejora la obtencidn de la capacidad de desplazamiento de los pilares
aumentando la ductilidad y formando adecuados mecanismos de colapso.
El uso del analisis no lineal considerando la no linealidad de los
materiales, aumenta la precision del célculo de la capacidad de

desplazamiento de los pilares en puentes viales de concreto armado.
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2.7 Variables

Las variables establecidas en esta investigacion son 2, la primera es la

denominada Respuesta simica y la segunda variable es la de desplazamientos.

La variable, Respuesta simica por su naturaleza es una variable cuantitativa

continua, y por su disposicion vendria a ser la variable independiente de la investigacion.

La variable, Desplazamientos por su naturaleza es un variable cuantitativa de

escala nominal, y de acuerdo a su ubicacion es la variable dependiente de la investigacion.

2.7.1 Definicion conceptual de las variables

a) Variable dependiente: Desplazamiento
Cabio de posicion respecto de la vertical de los elementos componentes
de la sub estructura del puente (pilares, viga cabezal, viga de apoyo), tanto en le sentido
longitudinal como en el sentido transversal.
b) Variable independiente: Respuesta sismica
Se define como el comportamiento que tiene una estructura (puente)

durante un evento sismico, esta variable la definimos de acuerdo al tipo de analisis usado.

2.7.2 Definicion operacional de las variables

a) Variable dependiente: Desplazamiento
Por su naturaleza es una variable cualitativa ordinal, por su posicién es
la variable dependiente, de escala ordinal y considera como indicadores los sefialados en
la tabla 15.
b) Variable independiente: Respuesta sismica
La variable independiente respuesta sismica, es un variable cuantitativa
continua, de escala de razén y considera como dimensiones e indicadores los parametros

descritos en la tabla 14

2.7.3 Operacionalizacion de las variables
La variable de estudio ‘’Respuesta sismica’’ es operacionalizada de
acuerdo a sus indicadores, indices e instrumentos tal como muestra la tabla 14. La tabla

15 muestra la operacionalizacion de la variable “Desplazamientos”

56



Tablal4:

Operacionalizacion de variable: Respuesta sismica

Variable Definicion

independiente conceptual Indicadores Indices

Aceleracion de la gravedad.
Amortiguamiento.
Coeficiente de uso.
Analisis  Combinacion cuadrética
sismico  completa (CQC).
Modal Espectro de aceleracion.
Espectral.  Espectro de velocidades.

Se define como el
comportamiento
Respuesta  que tiene una

sismica estructura (puente) Fact(?r de amplificacion
durante un evento sismica.
sismico. Factor de zona.
Analisis Aceleracion de la gravedad.
sismico Amortiguamiento.

Tiempo- Casos de carga.
Historia  Registros sismicos

Fuente: Elaboracion propia

Tablals:

Operacionalizacién de variable: desplazamiento.

Variable Definicion i S
i Indicadores Indices
dependiente conceptual
Cuantia de acero
Masa
Capacidad )
P Periodo
Rigidez
., Aceleracion de la
Relacién entre la
Gravedad.

capacidad sismica de
la estructura respecto
a la demanda sismica.

Desplazamiento. Coeficiente de uso.
Espectro de
Demanda  respuesta.
Factor de zona.
Registros sismicos
Registros sismicos

Tipo de suelo.

Fuente: Elaboracion propia
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Capitulo 111

Marco metodoldgico

3.1 Maétodo de investigacion

El método adoptado es el deductivo; porque se aplica metodologias y teorias ya
establecidas para plantear hipotesis que luego seran contrastadas de acuerdo a los
resultados obtenidos, aceptando o rechazando la hipdtesis de acuerdo al paradigma
positivista. La investigacion es de orientacién aplicada; porque resolveremos el
problema de qué tipo de andlisis usar para obtener los desplazamientos, usando el marco
teodrico establecido para aumentar el conocimiento existente del mismo. Es de enfoque
cuantitativo; porque los resultados obtenidos de la investigacion (demandas, capacidad,
ratios de desplazamiento) son pardmetros que se miden a través de un nimero. En lo
referente a la recoleccion de datos es de carécter retrolectiva; porque para este caso en
particular del analisis Tiempo-Historia se hace uso de registros simicos que ya han sido
obtenidos y medidos por otras fuentes ajenas a la investigacion (Sampieri. R, Fernandez.
C, Baptista. M.D.P, 2014).

3.2 Tipo de investigacion

La investigacion es de caracter Descriptivo; porque los resultados describen que
tipo de analisis da una mejor respuesta sismica basada en desplazamientos. La
investigacion es Correlacional; porque la variable respuesta sismica tiene dependencia
directa con el tipo de analisis que se use para obtenerla, también se busca relacionar la

respuesta sismica (variable independiente) con los desplazamientos (variable
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dependiente), es Explicativo porque la investigacion se centra en medir las demandas
sismicas, la capacidad de desplazamiento de los pilares y los ratios de desplazamiento de
acuerdo a la respuesta sismica obtenida (Sampieri. R, Fernandez. C, Baptista. M.D.P,
2014).

3.2 Nivel de la investigacion

La investigacion es de nivel Descriptivo, puesto que describe y estima
desplazamientos, resultado de correr modelos con caracteristicas especificas en

programas especializados.
3.4 Disefio de la investigacion

De acuerdo al propésito es No Experimental u Observacional; esta
investigacion no se realizard experimento alguno, tampoco se ara la manipulacién
deliberada de las variables, los registros sismicos seran procesados tal cual fueron
obtenidos y medidos. De acuerdo al nUmero de mediciones es Longitudinal, porque
investigacion va hacer una comparacion entre las variables de estudio y tomara los datos
mas de una vez (registros simicos), y esta comparacion se hara en la misma linea de
tiempo. La investigacion de acuerdo a la cronologia es Retrospectivo; porque se tomara
datos de fuentes alteras como son los registros sismicos que se obtendran de la base de
datos del Centro Peruano Japoneés de Investigacion Sismica y Mitigacion de Desastres
(CISMID) (Sampieri. R, Fernandez. C, Baptista. M.D.P, 2014).

3.4.1 Estudio Del Disefo

Esta investigacion presenta el Disefio de Cohortes, puesto que estudia
las causas en el pasado y evalUa los resultados a futuro, el estudio se realiza a un grupo
particular de puentes(muestra) con ciertas caracteristicas comunes (material, geometria,

etc.) para observar los resultados obtenidos a lo largo del tiempo.
3.5 Poblacion y muestra

3.5.1 Poblacién

En el Pert y el mundo existe una gran cantidad de puentes viales con

diferente geometria y diferente sistema estructural, los cuales son construidos con
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diferentes materiales, entonces se define la poblacién no por la cantidad de puentes, sino
por el sistema estructural con el cual han sido concebidos. Entonces para definir la
poblacion tomaremos en cuenta lo criterios de exclusion e inclusion tal y como se define

a continuacioén:

1) Criterio de exclusion: la investigacion excluird los puentes que tengan
diferente eje longitudinal, se excluyen también a los puentes curvos, puentes
atirantados, puentes colgantes, puentes de seccion compuesta, puentes con diferente
luz entre apoyos intermedios, asi como los puentes simplemente apoyados y los
puentes segméntales.

2) Criterio de inclusion: Se tomaréa puentes continuos que mantengan la
misma luz en los vanos exteriores, variando el sistema estructural, asi la investigacién
se centrar en el analisis de los siguientes puentes

e Puente con un sistema estructural de losa y viga T de concreto armado

e Puente con un sistema estructural de viga cajon de concreto armado
3.4.2 Muestra

De los criterios de exclusion e inclusion se toma como muestra a 2
puentes con diferente tablero, es importante resaltar que los puentes contemplan la misma
seccion geométrica para iniciar el analisis, pudiendo cambiar de acuerdo a las exigencias
que demanden los analisis simicos que se pretende realizar, la planta y secciones

geométricas se describiran en los siguientes capitulos.
3.5 Tecnicas e instrumentos de recoleccion de datos

3.5.1 Recoleccion de datos

En lo referente a técnicas de recoleccion de datos, para el caso del andlisis
simico Tiempo-Historia se procede a la recoleccion de informacion a partir de una base
de datos ya existente; esta informacion es referente a los registros simicos ocurridos en el
Per( desde los afios 1960 al 2019, esta informacion la obtendremos del Centro Peruano
Japonés de Investigacion Sismica y Mitigacion de Desastres (CISMID).

Para el caso del andlisis simico Modal Espectral, esta informacion se
obtendra mediante la técnica de recoleccion de datos llamada analisis documental, puesto

que se revisard las directivas y recomendaciones del manual de puentes del MTC (2018)
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y la guia AASHTO LRFD (2017), en donde se describe los pardmetros y procesos para
la elaboracion de los espectros de respuesta para obtener la demanda sismica, asi como

los requerimientos para obtener la capacidad de la estructura.

Para el caso de la geometria y las condiciones de sitio de los puentes a
estudiar se procedera a realizar un analisis documental; donde se revisara el contenido de
expedientes técnicos de puentes de concreto armado, de donde se seleccionara la muestra
y los parametros a estudiar.

3.5.2 Instrumentos

La investigacion contempla el analisis de modelos realizados con la
ayuda de computadoras, esto implica el uso de programas especializados que garantizan
el éxito de la investigacion. Entonces definimos como instrumentos a los siguientes

programas:

a. C.S.l. Bridge v.20.02
b. Seismo Signal v. 4.3.0
c. Microsoft excel 2016

3.5.2 Valides de instrumentos

CSI.Bridge es un programa desarrollado por la empresa norteamericana
Computers and Structures Ing, esta empresa es lider en la elaboracion de programas
referentes al analisis estructural y sismico, es el programa mas usado en mas de 160 paises
para el analisis y desefio de obras importantes como el puente atirantado sobre el canal
de Panama. El programa es respaldado por mas de 30 afios de investigacion y desarrollo,

por lo que es la eleccién de confianza de los ingenieros estructurales (CSI CARIBE,2019)
3.6 Descripcién y procesamiento de analisis
3.6.1 Consideraciones generales

Para el procesamiento y andlisis de los datos, se procedera a modelar los
puentes con la ayuda del programa Csi.bidge.v.20.02, para la aplicacion del método

tiempo historia se procedera a corregir y escalar los registros sismicos mediante el uso
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del programa Seismosignal.v.2016.1.1, todas las metodologias se describirdn a

continuacion.
3.6.2 Descripcion geométrica de los puentes

Para la elaboracion de esta investigacion se considerd los puentes de
concreto armado mas convenciones que se pueden encontrar en casi todas las carreteras
del Perq, en esta seccion se muestran las caracteristicas geométricas de los elementos
constituyentes de la super estructura y la sub estructura de cada puente, asi como la

configuracion geométrica en planta y elevacion.
3.6.1.1 Puente viga — losa (puente 1)

La investigacion se realiza con un puente viga- losa de L = 74
m de longitud de estribo a estribo, el puente estd conformado por 2 vanos extremos de
L1=22 mde longitud y un vano central de L2 = 30 m de longitud, el puente costa de vigas
cabezales y vigas de apoyo, asi como vigas diafragma a lo largo de toda su luz, la figura

19 se muestra el esquema de la planta del puente 1.
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Figura 19: Esquema de la planta del puente 1
Fuente: Elaboracion propia

La seccion transversal del puente estd conformada por un
tablero compuesto con 4 vigas prefabricadas AASTHO tipo 1V, una losa de concreto
armado de 0.2 m de espesor. El tablero soporta dos carriles de 3.6m, veredas y barandas

como se muestra en la figura 20.

En lo referente a la geometria del bents (sub estructura) se opt6 por una viga cabezal

de 1 m? de area transversal, misma que transmite las cargas provenientes de la super
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estructura a la cimentacion por medio de 3 pilares circulares de 1m de diametro cada uno,

la figura 21 muestra la configuracion geométrica del bents para cada tramo del puente 1
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Figura 20: Geometria y caracteristicas de tablero P1
Fuente: Elaboracion propia
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Figura 21: Configuracion geométrica de los pilares

Fuente: Elaboracion propia
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3.6.1.2 Puente viga cajon (puente 2)

La segunda etapa de la investigacion, se realiza en un puente de
concreto armado continuo de 60 m de luz, con dos vanos de 30 m cada uno. En la figura
21 se muestra el esquema de la planta del puente, donde se puede identificar la
configuracién de los elementos como son los estribos, el pilar intermedio, las vigas

diafragma, la viga cabezal y las vigas de apoyo.
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Figura 22: Esquema de planta puente 2
Fuente: Elaboracion propia

La seccion transversal del puente 2 es un sistema conocido como

viga cajon, la figura 23 muestra esta seccion y sus parametros geométricos.
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Figura 23: Geometria y caracteristicas de tablero P2
Fuente: Elaboracion propia
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En los pilares, se opt6 por tener un sistema se zapata, tres pilares
circulares de 1 m de didametro separados a 3.19 m de eje a eje, también costa de una viga
cabezal que empotra a los pilares y recibe la carga de la super estructura tal como se

muestra en la figura 24.
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Figura 24: Configuracion geométrica de los pilares P2
Fuente: Elaboracion propia

Es necesario precisar que tanto el tablero del puente 1 como el
tablero del puente 2 tienen una gran rigidez, por lo consiguiente los dos tableros nunca
salen del rango de andlisis lineal, entonces el analisis no lineal se realizara

especificamente a los pilares que componen los bents (sub estructura) de cada puente.
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3.6.3 Registros simicos
3.6.3.1 Correccion de registros

Para la evaluacién Tiempo-Historia, se tomaron como
referencia 5 registros simicos medidos en distintas estaciones en la ciudad de lima entre
los afios 1960 y 2019, estos registros fueron seleccionados de acuerdo al orden de
magnitud en la escala de Richter con las que fueron registradas en cada una de las
estaciones, la tabla 16 muestra el lugar donde ocurri6 el evento sismico, la magnitud con

la que se registro, la estacion donde se registro el evento y las aceleraciones pico.

Tabla 16:
Registros simicos sin corregir

PGA-

Evento sismico Magnitud Estacion de registro CIfn\//\sl2 Pfr':/:;ls
Lima 1966 8.1 Parque de la reserva -180.56 -268.24
Lima 1970 6.6 Parque de la reserva -105.05 -97.81
Lima 1974 6.1 Zarate -138.94 -156.30
Lima 1974 6.6 Parque de la reserva -194.21 180.09
Pisco 2007 7.0 CISMID-FIC-UNI -73.89 46.89

Fuente: Elaboracién propia

Los registros sismicos fueron corregidos utilizando el programa Seismo
Signal v.4.3, se realiz6 la correccion por linea base tipo constante, aplicando filtros de
tipo pasa banda, los resultados de las aceleraciones pico en la base (PGA) para las

componentes EW y NS corregidas se muestran en la tabla 17.

Tabla 17:
Registros simicos corregidos

Evento sismico ~ Magnitud  Estacion de registro PGA-EW  PGA-NS

cm/s? cm/s?
Lima 1966 8.1 Parque de la reserva -175.42 -267.84
Lima 1970 6.6 Parque de la reserva -104.27 -99.50
Lima 1974 6.1 Zarate -142.07 -155.26
Lima 1974 6.6 Parque de la reserva -190.36 169.36
Pisco 2007 7.0 CISMID-FIC-UNI -74.43 45.09

Fuente: Elaboracién propia
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3.6.3.2 Graficas de registros sismicos

La figura 25 muestra el registro de aceleraciones respecto del
tiempo para la componente EW, con un registro méximo de -175.42 cm/s2 a los
21.28segundos con un periodo promedio de T = 0.224 segundos.

Sismo 1966 Componente EW
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Figura 25: Acelerograma Lima 1966 componente EW
Fuente: Elaboracion propia

La figura 26 muestra el registro de aceleraciones respecto del
tiempo para la componente EW, con un registro maximo de -267.84 cm/s2 a los 20.28
segundos con un periodo promedio de T = 0.234 segundos.
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Figura 26: Acelerograma Lima 1966 componente NS
Fuente: Elaboracion propia

La figura 26 muestra el registro de aceleraciones respecto del
tiempo para la componente EW, con un registro maximo de -104.27 cm/s2 a los 8.96
segundos con un periodo promedio de T = 0.259 segundos.
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1970 componente EW
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Figura 27: Acelerograma Lima 1970, componente EW
Fuente: Elaboracién propia

La méxima aceleracion registrada para la componente NS fue
de -99.50 cm/s? a los 4.88 segundos con un periodo promedio de movimiento del suelo

de 0.274 segundos, la figura 28 muestra esta respuesta.
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Figura 28: Acelerograma Lima 1970, componente NS
Fuente: Elaboracion propia

El sismo ocurrido el 5 de enero de 1970 registro una aceracion
pico de -142.07 cm/s? a los 14.02 segundos, con un periodo promedio de 0.136 segundos

de movimiento del suelo, la figura 29 muestra este registro.
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Figura 29: Acelerograma Lima 05/01/1974, componente EW
Fuente: Elaboracion propia

El sismo ocurrido el 5 de enero de 1970 registro una aceracion
pico de -155.26 cm/s? a los 16.06 segundos, con un periodo promedio de 0.144segundos
de movimiento del suelo, la figura 30 muestra este registro.
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Figura 30: Acelerograma Lima 05/01/1974, componente NS
Fuente: Elaboracion propia

La figura 31 muestra el registro de aceleraciones respecto del
tiempo para la componente EW del sismo ocurrido en la ciudad de Lima en el afio 1974,
con un registro maximo de -190.36 cm/s2 a los 19.78 segundos con un periodo promedio
de T = 0.322 segundos
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1974 componente EW
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Figura 31: Acelerograma Lima 03/10/1974, componente EW
Fuente: Elaboracion propia

Aceleracion (cm/fs"2)

El sismo ocurrido el 3 de octubre de 1970 registro una aceracién
pico de 169.36 cm/s? a los 18.42 segundos, con un periodo promedio de 0.28 segundos

de movimiento del suelo, la figura 32 muestra este registro.
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Figura 32: Acelerograma Lima 03/10/1974, componente NS
Fuente: Elaboracion propia

La figura 33 muestra el registro de aceleraciones respecto del
tiempo para la componente EW, con un registro maximo de -74.43 cm/s2 a los 104.4

segundos con un periodo promedio de T = 0.231 segundos
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Pisco 2007 componente EW
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Figura 33: Acelerograma Pisco 15/08/2007, componente EW
Fuente: Elaboracion propia

El sismo ocurrido el 15 de agosto de 2007 registro una
aceracion pico de 45.009 cm/s? a los 109.62 segundos, con un periodo promedio de
0.215segundos de movimiento del suelo para la componente NS, la figura 34 muestra el
registro procesado de 30000 puntos tomados en lecturas de 0.005 segundos hasta el
segundo 150 de los 300 segundos de duracion total que tuvo este evento. Las maximas
aceleraciones fueron registradas precisamente en los primeros 150 segundos, dando la

seguridad que al hacer la evaluacion sismica se pueda obtener la maxima respuesta.
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Figura 34: Acelerograma Pisco 15/08/2007, componente NS
Fuente: Elaboracion propia
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3.6.3.3 Escalamiento de registros simicos

En la figura 35, Se muestran las ordenadas espectrales de los 5
registros simicos seleccionados para la investigacién, se muestra la variacion de la
aceleracion respeto del periodo, la linea roja representa la envolvente de los todos estos

efectos, estos resultados se obtuvieron considerando un amortiguamiento del 5%.

o7 Componente EW
Tt §=5%

—— 17-Oct-1966
31- May-1970
5-Ene-1974
3-Oct-1974
15- Ago- 2007

Aceleracion (g)

Periodo( s)

Figura 35: Espectro de aceleraciones EW, sin escalar
Fuente: Elaboracién propia

El criterio del disefio sismico parara puentes establece que el
analisis se debe realizar para 75afios de vida util con un pedido de retorno de 1000 afios
con una probabilidad de excedencia del 7%. Esta condicion prevalece para cada zona
sismica, esta investigacion se realiza en la zona 4 donde la curva que describe los efectos
combinados de probabilidad acumulativa y PGA dan un coeficiente de zona de 0.52g,
entonces los valores de aceleracion obtenidos de los registros directos corregidos se

escalan(multiplica) por el coeficiente de zona mencionado (Z= 0.52).

Para determinar la zona de periodos cortos( la meseta de la curva
espectral), tomamos la media geometria entre los valores maximos y minimos de los 5
registros de aceleraciones, notece en la figura 36 que para todos los regitros enpiezan en
0.52 como PGA. Los resultados mostrados en las figuras 35 y 36 son los obtenidos en un
suelo categorizado como rigido, la figura 36 muestra los 5 registros corregidos y

escalados a nivel de disefio.
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Figura 36 :Espectro de aceleraciones EW, escalado
Fuente: Elaboracion propia

3.6.4 Modelos matematicos y modelamiento

La figura 37 muestra el modelo 3d del puente 1 realizado en el programa
CSI1.Bridge, en este modelo se toma las direcciones U3, U2, U1 como eje longitudinal,

transversal y de elevacion respectivamente (eje x, Y, z).

Figura 37: Modelo 3d del puente 1, realizado en CSI.Bridge
Fuente: Elaboracién propia

La figura 38 muestra el modelo 3D del puente 2 realizado en el programa

CSI.Bridge, en este modelo se toma las direcciones U3, U2, U1 como eje longitudinal,
transversal y de elevacion respectivamente (eje X, Y, z).

73



Figura 38: Modelo 3d del puente 1, realizado en CSI.Bridge

Fuente: Elaboracion propia

La figura 38 muestra al modelo 3d de la sub estructura conformada por

una viga cabezal, 3pilares, una zapata corrida, y una configuracién matricial de pilotes tal

COmo Se muestra a continuacion.

1T

TTTTT

Figura 39: Modelo 3d sub estructura
puente 1, CSI.Bridge
Fuente: Elaboracion propia

Figura 40: Modelo 3d sub estructura
puente 2, CSI.Bridge
Fuente: Elaboracién propia
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Capitulo IV

Resultados y analisis de resultados

4.1 Resultados

4.1.1 Resultados de la demanda simica

En esta seccion de dan a conocer los resultados de la demanda sismica
obtenidos con el método Modal Espectral y el método Tiempo Historia, tanto para el caso

lineal como para el caso no lineal.
4.1.1.1 Demanda lineal

a) Desplazamientos con el método Modal Espectral

La evaluacion sismica lineal usando el método Modal
Espectral dio como resultados desplazamientos longitudinales y transversales mostrados
en la tabla 18, de los resultados obtenidos del anélisis realizado al puente 1 podemos
resaltar que los desplazamientos longitudinales son de 18.4 cm en cada pilar, asi mismo
los desplazamientos transversales son de 9.1 cm también iguales en cada pilar. En el
puente 2 los desplazamientos longitudinales en cada pilar fueron de 13.76 cm, mientras

que en el sentido transversal fueron de 7.35 cm
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Tabla 18:

Desplazamientos longitudinales y transversales

Desplazamientos en X Desplazamientos en Y
Estructura

(cm) (cm)
pilar 1 pilar 2 pilar 1 pilar 2
Puente 1
20.45 10.21 20.45 10.21
Puente 2 pilar 1 Pilar 1
13.76 7.35

Fuente: Elaboracion propia
b) Participaciéon de masas, periodos y modos de vibracion

La tabla 19 muestra el peso total que interviene de forma
directa en el andlisis simico, en donde se aprecia que a pesar que los puentes tienen
diferente configuracion estructural y geométrica, los resultados finales no tienen una

variacién considerable.

Tabla 19:
Pesos involucrados en el anélisis simico

Estructura Peso propio Asfalto Vereda Barandas Peso total
(Tonf) (Tonf) (Tonf) (Tonf) (Tonf)

Puente 1 1633.90 139.86 82.40 38.03 1894.20

Puente 2 1680.40 113.46 66.81 30.84 1891.46

Fuente: Elaboracién propia

Los resultados muestran que el sentido longitudinal en el tercer modo de
vibracién se acumula un 78.5% de toda la masa del puente obteniendo en este modo un
perdido de vibracién de 0.92 segundos, y en el sentido transversal el modo 5 acumula un
76.1% de toda la masa del puente obteniendo un pedido de 0.58 segundos.

Para el puente 2 en sentido longitudinal en el modo 2 se acumula un
86.4% de toda la masa del puente con un pedido de 0.88 segundos, mientras g en el sentido
transversal el modo 3 es el que acumula el 85.9% de la masa del puente con un periodo

de vibracion de 0.51 segundos, la tabla 20 muestra estos resultados.

76



Tabla 20:

Masa, modo y pedido de vibracion

Estructura Modo de vibracion  %Masa en el modo Periodo
Modo 1 785 % 0.92s
Puente 1
Modo 5 76.1 % 0.64s
Modo 2 86.4 % 0.88s
Puente 2
Modo 4 85.9 % 0.51s

Fuente: Elaboracion propia
c) Desplazamientos con el método Tiempo Historia

Al realizar el andlisis Tiempo Historia lineal se obtuvieron
desplazamientos para cada intervalo de tiempo, los resultados obtenidos para el puente 1
usando de referencia el sismo de Lima (1966) se muestran en las figuras 41, se observa
que el maximo desplazamiento en el sentido longitudinal (x-x) del puente es de 21.01 cm

en los 65 segundos que duracion que tienen el sismo.

Desplazamientos longitudinles P1 T-H Lima 1966
25

20 21.01cm
15
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-10

Desplazamiento( cm)

-15

-20

-25
s} 5 10 15 20 25 30 35 40 45 50 55 60 65

Tiempo(s)
Figura 41: Desplazamientos longitudinales Tiempo Historia, P1 Lima (1966)
Fuente: Elaboracidn propia.
El la figura 42 se muestra los resultados del analisis Tiempo
Historia para el caso lineal con el sismo de 1966, en la direccion transversal(y-y) se
observa que el maximo desplazamiento transversal fue de 11.06 cm en el segundo 24.5,
tanto en la direccién transversal como en la longitudinal la méaxima solicitacion se da

entre los segundos 20 y 25.
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Desplazamientos tranversales P1 T-H Lima 1966
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Figura 42 : Desplazamientos transversales Tiempo Historia, P1 Lima (1966)
Fuente: Elaboracién propia.

Los desplazamientos obtenidos del analisis Tiempo Historia
realizado en el puente 2 usando el registro de sismo de Pisco (2007) en la direccion
longitudinal(x-x) se muestran en la figura 43, el méaximo desplazamiento obtenido es de
5.9 cm en el segundo 140, la duracion total del sismo fue de 300 segundos, pero por hacer

practico el analisis se evaluaron los 150 primeros segundos.

Desplazamientos longitudinles P2 T-H Pisco 2007

Desplazamiento( cm)

-5.9cm

0 20 40 60 80 100 120 140
Tiempo(s)

Figura 43: Desplazamientos longitudinales Tiempo Historia, P2, Pisco (2007)
Fuente: Elaboracién propia.

En la direccion transversal(y-y) el anélisis TH para el puente 2 teniendo como referencia
el registro sismico de Pisco (2007), el maximo desplazamiento que se obtuvo fue de 6.81

cm a los 0.005 segundos.
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De la figura 44 podemos deducir que la en los primeros 5 segundos ocurren las maximas

solicitaciones de desplazamientos, dado que el sismo tiene una duracion de 300 segundos

Desplazamientos tranversales P2 T-H Pisco 2007

Desplazamiento( cm)

-6.81cm

0 s 10 15 20 25 30 35
Tiempo(s)

Figura 44: Desplazamientos transversales Tiempo Historia, P2, Pisco (2007).
Fuente: Elaboracion propia.

Las graficas de los desplazamientos resultantes de los otros
andlisis Tiempo Historia usando los 5 registros sismicos antes mencionados se muestran

en los anexos de la investigacion.

La tabla 21 muestra los desplazamientos longitudinales
obtenidos del analisis Tiempo Historia del puente 1y el puente 2 con da uno de los sismos
mencionados anteriormente, asi mismo la tabla 22 muestra los desplazamientos
obtenidos de andlisis del puente 1 y puente 2 en el sentido transversal. También se

muestran los nombres de los eventos sismicos y la magnitud con la que fueron registrados.
4.1.1.2 Demanda no lineal

En esta seccion se muestran los resultados de los analisis
obtenidos con la condicion de no linealidad, para el método Modal Espectral se
obtuvieron resultados semejantes a los que se obtuvieron en el analisis lineal, el pilar 1y
2 del puente 1 se desplazan 20.45 cm en la longitudinal y 10.21 cm en sentido transversal,
el pilar de puente 2 tiene un desplazamiento de 13.76 cm en sentido longitudinal y 7.35

cm en la transversal, estos resultados se muestran en la tabla 18.
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Tabla 21:
Desplazamientos longitudinales Tiempo Historia - lineal

Evento sismico Magnitud Desplazamiento Desplazamiento

Puente 1 Puente 2
Lima 1966 8.1 21.02 cm 14.61 cm
Lima 1970 6.6 21.27 cm 13.7 cm
Lima 1974 6.1 24.09 cm 17.03 cm
Lima 1974 6.6 25.00 cm 14.09 cm
Pisco 2007 7.0 10.99 cm 6cm

Fuente: Elaboracion propia

Tabla 22:
Desplazamientos transversales Tiempo Historia - lineal

Desplazamiento  Desplazamiento

Evento sismico Magnitud Puente 1 Puente 2
Lima 1966 8.1 11.06 cm 7.6cm
Lima 1970 6.6 8.99 cm 7.25¢cm
Lima 1974 6.1 10.46 cm 7.55¢cm
Lima 1974 6.6 8.42 cm 6.81 cm
Pisco 2007 7.0 11.07 cm 6.8 cm

Fuente: Elaboracion propia

La figura 45 y 46 muestran los resultados de los

desplazamientos Tiempo Historia no lineales, en ambas direcciones.

Desplazamientos longitudinles P2T-H N.L05/01/1974
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Figura 45: Desplazamientos (X-X) T.H, no lineal P2, Lima (05/01/1974)
Fuente: Elaboracién propia.
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Desplazamientos tranversales P2 T.H N.L 05/01/1974
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Figura 46: Desplazamientos (Y-Y) T.H, no lineal P2, Lima (05/01/1974)
Fuente: Elaboracion propia.

Por una cuestién practica no se puede mostrar graficamente
todos los desplazamientos obtenidos con el anélisis Tiempo Historia para la condicion de
no linealidad, en la tabla 23 y 24 se muestran dichos resultados para el puntel y puente

2, en la direccion longitudinal (X-X) y transversal(Y-Y) respectivamente.

Tabla 23:
Desplazamientos longitudinales Tiempo Historia — no lineal

Evento sismico Magnitud Desplazamiento Desplazamiento

Puente 1 Puente 2
Lima 1966 8.1 24.56 cm 19.23 cm
Lima 1970 6.6 25.03 cm 17.23cm
Lima 1974 6.1 28.03 cm 17.89 cm
Lima 1974 6.6 30.83 cm 20 cm
Pisco 2007 7.0 13.32cm 18.52 cm

Fuente: Elaboracion propia

Los resultados obtenidos van desde los 13.32 cm hasta los
30.82 cm y de 18.52 cm hasta los 20 cm en el sentido longitudinal tanto para el
puente 1 como para el puente 2 respectivamente, mientras en el sentido
transversal va de 11.07 cm a 14.06 cm y de 11.21 cm hasta los 14.22 cm

respectivamente.
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Tabla 24:

Desplazamientos transversales Tiempo Historia - no lineal

Evento sismico Magnitud Desplazamiento Desplazamiento

Puente 1 Puente 2
Lima 1966 8.1 13.2cm 14.18 cm
Lima 1970 6.6 12.2cm 13.00 cm
Lima 1974 6.1 14.06 cm 14.22 cm
Lima 1974 6.6 12.03 cm 11.21 cm
Pisco 2007 7.0 11.07 cm 22.02 cm

Fuente: Elaboracién propia

4.1.2 Resultados obtenidos de la condicion de no linealidad geométrica
4.1.2.1 Curvas de capacidad de los pilares

A. Sentido longitudinal (x-x)

Los 3 pilares circulares de 1m de didmetro que componen el
bents tienen una capacidad maxima de desplazamiento que depende directamente de las
condiciones de ductilidad impuestos en los codigos de disefio de puentes, para este caso
en particular el factor de reduccion fue de R= 3.5, la figura 47 muestra la curva de
capacidad de desplazamiento en el sentido longitudinal para el puente 1, muestra también
el valor de cedencia Fy =270 Tonf y el valor ultimo de ruptura Fu =286 Tonf/cm2

Curva de capacidad de desplazamiento longitudinal P1
350
Fu
300

Fy
250 \

200

Curva de capacidad
150

Fuerza(Tnf)

Maximo desplazamiento
100

50

0
0 3 o6 9 12 15 18 21 24 27 30 33 36 39 42 45 48 51 4

Desplazamiento(cm)

Figura 47: Curva de capacidad de desplazamiento longitudinal P1
Fuente: Elaboracion propia
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Para el caso del puente 2 el bents esta conformado por 3 pilares

circulares con 1.5 m de diamtro cada uno, la capacidad a desplazamiento que tiene el

puente en el sentido longitudinal es de 18 cm, la figura 48 muestra los resultados

obtenidos del analisis estatico no lineal realizado.

Fuerza(Tnf)

(=]

Curva de capacidad de desplazamiento longitudinal P2

Fu
Fy
Curva de capacidad
Maximo desplazamiento
6 12 18 24 30 36 42 48 54

Desplazamiento(cm)

Figura 48: Curva de capacidad de desplazamiento longitudinal P2
Fuente: Elaboracién propia

B. Sentido transversal (Y-Y)

La maxima capacidad de desplazamiento del puente 1 en el

sentido tranversal es de 18 cm, mientras que para el puente 2 es de 15cm, resultados

obtenidos del anlisis estatico no lineal, la figura 49 y 50 muestran estos resultados.

Fuerza(Tnf)

0

Curva de capacidad de desplazamiento transversalP1

Fu

Seriesl

Maximo desplazamiento

3 6 9 12 15 18 21 24 27 30 33 36 39 42 45 48 51 54

Desplazamiento(cm)

Figura 49:Curva de capacidad de desplazamiento transversal P1
Fuente: Elaboracion propia

83



Curva de capacidad de desplazamiento transversal P2
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Figura 50: Curva de capacidad de desplazamiento transversal P2
Fuente: Elaboracién propia

4.1.2.3 Anadlisis de rotulas pléasticas

En el caso del puente 1 se asignaron las rotulas a los 6 pilares
que conforman los 2 bents, en caso del puente 2 se asignaron a los 3 pilares que conforman
el bents. De la ecuacion 17 se obtuvieron las longitudes de plastificacion de los pilares,
ubicando las rotulas a 1% y un 85% de la altura del pilar, las rotulas son evaluadas bajo
la combinacion 1.25(DD+B+V) + 1.5DW +Sx y 0.9(DD+B+V) + 0.65DW +Sx, donde
DD es la carga por peso propio, B es la carga de la baranda, V es la carga de la vereda y
Sx es el sismo reducido(R=3.5) en la direccion x. la figura 47 muestra los resultados de
esta combinacion el los pilares del puente 1 en direccion longitudinal, mientras que la

figura 48 muestra la ubicacion de las rotulas en el sentido transversal.

La primera combinacion es la que comprime mas el pilar, esta
condicion hace que los pilares reduzcan su capacidad de desplazamiento de los pilares,
mientras que la segunda combinacion es la menos exigida; esta condicion hace que el
pilar tenga que tener la capacidad de soportar grandes desplazamientos. La  asignacion
de las rotulas en el puente 2 seran del mimo modo que muestran las figuras 51 y 52 para
cada direccion respectivamente.
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Figura 51: Rotulas plasticas, U1-P1
Fuente: Elaboracion propia
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Figura 52: Rotulas plasticas, U2-P1
Fuente: Elaboracion propia.
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4.1.2.4 Diagramas Momento Rotacién

a) Rotulas- puente 1, el diagrama momento rotacion mostrado en
la figura 53, se establece que del punto A hacia el punto B es la zona elastica, de B hacia
C es la zona plastica, en el punto C es donde se produce la rotura y la de carga de la rétula
y del punto D hacia E se tiene la zona de sobre resistencia.
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Figura 53: Diagrama Momento Rotacion, U1- P1
Fuente: Elaboracién propia

En lafigura 54 el punto B representa la cedencia de la estructura,
entre B y C se sitla la zona de ocupacién inmediata (Ol), entre C y D zona de seguridad
de vida (LS), entre D y E se prevé el colapso (CP) y el punto E es el colapso del puente.

Hinge Results
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Figura 54: Diagrama Momento Rotacion, U2- P1
Fuente: Elaboracién propia
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La interpretacion de la figura 53 y 54 se muestran en las tablas
25 y 26 respectivamente, en estas tablas se muestran el nombre de la rétula, el caso de
carga analizado, los pasos en los que se realizo el analisis inelastico, la fuerza vertical P,
los momentos en la direccion 2 y 3, la rotacion que se obtuvo en cada paso de analisis
inelastico, la direccién en la que se hiso el andlisis, asi como el estado del puente en cada

paso del Analis.

Tabla 25:

Rotula plastica, analisis no lineal en direccién longitudinal, P1

e SRS vwo oo M2 S e
113H1 ANL X-X 0 -253.82 -2.32 0 Aa<=B Aa<=IO
113H1 ANL X-X 1 -252.08 244.70 0 Aa<=B Aa<=IO
113H1 ANL X-X 2 -251.19 371.35 0 Ba<=C Aa<=IO
113H1 ANL X-X 3 -251.12 381.93 0.0063 Ba<=C 10 a<=LS
113H1 ANL X-X 4 -250.90 392.29 0.0126 Ba<=C 10 a<=LS
113H1 ANL X-X 5 -250.12 401.50 0.018 Ba<=C 10 a<=LS
113H1 ANL X-X 6 -250.16 406.23 0.022 Ca<=D >CP
113H1 ANL X-X 7 -251.01 385.11 0.0292 Ca<=D >CP
113H1 ANL X-X 8 -251.15 364.06 0.0364 Ca<=D >CP
113H1 ANL X-X 9 -251.29 343.00 0.0435 Ca<=D >CP
113H1 ANL X-X 10 -251.44 321.94 0.0507 Ca<=D >CP
113H1 ANL X-X 11 -251.59 301.188 0.0577 Ca<=D >CP

Fuente: Elaboracion propia

a) Rotulas- puente 2, para la direccion longitudinal se muestra un
diagrama momento rotacion en donde se observan los tramos lineales (A a B) y
no lineales (B a C), asi como la zona donde de descarga de la rétula (C a D), la
figura 55 muestra los resultados de la rotula 5H2 en sentido longitudinal, asi
mismo la figura 56 muestra los resultados de la rotula 5H2 en el sentido

transversal
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Tabla 26:

Rotula plastica, analisis no lineal en direccion transversal, P1

Caso de M3 R3PI Estado Estado en
Rotula analisis Paso P(Tonf) Tonf-m radianes en U2 U2
114H1 ANL Y-Y 0 -251.03 -2.58 0 Aa<=B Aa<=I0
114H1 ANL Y-Y 1 485.63 316.25 0 Aa<=B Aa<=IO
114H1 ANL Y-Y 2 -523.21 377.96 0 Aa<=B Aa<=IO
114H1 ANL Y-Y 3 -539.68 419.47 0.000013 Ba<=C Aa<=10
114H1 ANL Y-Y 4 -547.49 421.35 0.000574 B a<=C A a<=I10
114H1 ANLY-Y 5 560.11 425.41 0.002244 Ba<=C Aa<=IO
114H1 ANL Y-Y 6 565.69 444.58 0.010694 Ba<=C 10 a<=LS
114H1 ANL Y-Y 7 571.62 458.51 0.017446 Ca<=D >CP
114H1 ANLY-Y 8 576.01 450.30 0.019914 Ca<=D >CP
114H1 ANL Y-Y 9 576.01 445.05 0.021387 Ca<=D >CP
114H1 ANLY-Y 10 575.27 443.01 0.021871 Ca<=D >CP
114H1 ANLY-Y 11 540.65 385.86 0.03577 Ca<=D >CP
Fuente: Elaboracién propia
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Figura 55: Diagrama Momento Rotacion, Ul- P2
Fuente: Elaboracion propia
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Figura 56: Diagrama Momento Rotacion, U2- P2
Fuente: Elaboracion propia
Tabla 27:
Rotula plastica, analisis no lineal en direccién longitudinal, P2
Caso de M2 R2PI Estado Estado
Rotula analisis Paso  P(Tonf) Tonf-m radianes en Ul en Ul
5H2 ANL X-X 0  -589.2852 125947.202 0 Aa<=B  Aa<=IO
5H2 ANL X-X 1 -589.2816  129074.174 0 Aa<=B  Aa<=I0
5H2 ANL X-X 2 -589.2798 133394.763 0 Ba<=C Aa<=I0
5H2 ANL X-X 3 -586.1911 138202.542 0.006428 Ba<=C 10a<=LS
5H2 ANL X-X 4  -586.7985 143124.387 0.012877 Ba<=C I|0a<=LS
5H2 ANL X-X 5 -586.8211 144958.976 0.015288 Ba<=C [0a<=LS
5H2 ANL X-X 6 -586.8155  145112.428 0.015493 Ca<=D >CP
5H2 ANL X-X 7 -589.0546 134022.148 0.022808 Ca<=D >CP
5H2 ANL X-X 8 -589.1011 122962.317 0.030104 Ca<=D >CP
5H2 ANL X-X 9 -589.1052  111902.484 0.037399 Ca<=D >CP
5H2 ANLX-X 10  -589.1213 100842.651 0.044694 Ca<=D >CP
5H2 ANLX-X 11  -589.1323  89782.818  0.05199 Ca<=D >CP
5H2 ANLX-X 12 -589.1464  78722.985 0.059285 Ca<=D >CP
5H2 ANL X-X 13 -589.1526 72782.78 0.063203 Ca<=D >CP
5H2 ANL X-X 14 -589.2852  125947.202 0 Aa<=B Aa<=I0

Fuente: Elaboracién propia
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Tabla 28:

Rotula plastica, analisis no lineal en direccion transversal, P2

T e
6H2 ANLY-Y 0 674.31 -107444.0 0.008192 Ba<=C >CP
6H2 ANLY-Y 1 -407.12 89065.36  0.008192 Ba<=C >CP
6H2 ANLY-Y 2 -928.18 183747.04 0.008192 Ba<=C >CP
6H2 ANLY-Y -1007.4 201960.1 0.008192 Ba<=C >CP
6H2 ANLY-Y 4 -1110.3 201960.18 0.008192 Ba<=C >CP
6H2 ANLY-Y 5 -1117.4 201960.1 0.008192 Ba<=C >CP
6H2 ANLY-Y 6 -1101.4 201960.2 0.008192 Ba<=C >CP
6H2 ANLY-Y 7 -857.09 159711.7 0.008539 Ba<=C >CP
6H2 ANLY-Y 8 -941.58 163963.2 0.012891 Ba<=C >CP
6H2 ANLY-Y 9 -960.50 165433.9 0.014396 Ba<=C >CP
6H2 ANLY-Y 10 -966.07 166172.5 0.014937 Ba<=C >CP
6H2 ANLY-Y 11 -969.71 167143.1 0.015494 Ca<=D >CP
6H2 ANLY-Y 12 -977.12 164464.3 0.017125 Ca<=D >CP
6H2 ANLY-Y 13 -898.88 142901.8 0.029989 Ca<=D >CP
6H2 ANLY-Y 14 -787.83 125478.2 0.039285 Ca<=D >CP
6H2 ANLY-Y 15 -693.26 108803.3 0.04862 Ca<=D >CP
6H2 ANLY-Y 16 -598.16 92616.7 0.057926 Ca<=D >CP
6H2 ANLY-Y 17 -504.86 76932.9 0.067211 Ca<=D >CP
6H2 ANLY-Y 18 -412.99 61735.1 0.076477 Ca<=D >CP
6H2 ANLY-Y 19 -353.67 51730.3 0.082707 Ca<=D >CP

Fuente: Elaboracién propia

4.1.2.5 Diagramas de histéresis

Los diagramas momento rotacion mostrados en a las figuras

anteriores son obtenidos del analisis sismico no lineal por el método Modal Espectral,

ahora se mostraran los resultados del analisis simico no lineal Tiempo Historia que

resultan ser curvas de histéresis para el puente 1y puente 2 en cada direccion de analisis.
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La figura 57 muestra el resultado del analisis TH realizado con

el sismo del 17/10/1966, la grafica muestra la carga y descarga de la rotula 112H1 desde
el punto “A” hasta el punto “C”.
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Figura 57: Diagrama de histéresis longitudinal P1
Fuente: Elaboracion propia

La figura 58 muestra los resultados del analisis no lineal TH en
la direccion tranversal de puente 1, estos datos se obtubieron en base al sismo del 1966

que tubo una magnitud de 8.1 y una duracion de 42.9 segundos
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Figura 58: Diagrama de histéresis transversal P1
Fuente: Elaboracion propia
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La figura 59 muestra los resultados de la rotula 4H1 analizada
con el sismo del 17/10/1966 en la direccién longitudinal, en 20.1 segundos y 20.36
segundos se alcanza el punto de cedencia” B”, mientras en el 27.78 se llega al punto “C”
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Figura 59: Diagrama de histéresis longitudinal P2
Fuente: Elaboracién propia

La figura 60 muestra los resultados del analisis Tiempo Historia
realizados con el sismo del 05/01/1974 para la direccién transversal del puente 2, el
registro con 1640 puntos con una duracion de 32.8 segundos, en el segundo 14.26 los
pilares llegan al punto de cedencia “B”.
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Figura 60: Diagrama de histéresis transversal P2
Fuente: Elaboracion propia
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4.1.3 Resultados obtenidos de la condicién de no linealidad del material

Existen varias formas de no linelaidad del material, para esta
investigacion tomaremos el caso de seccion fisurada, este analisis se realiza con el con la

seccion de concreto confinado y no confinado
4.1.3.1 Condicion del concreto

La seccidn transversal de los pilares es de 1 m de didmetro con
un recubrimiento de 6 cm, la seccién esta confinada con un anillo que garantiza que no
se presente falla por corte, dentro del confinamiento el concreto que inicialmente de
definio con un f. = 350 kg/cm? en si llega a un valor de fe. = 386.17 kg/cm? con un fo, =
297.31 kg/cm? con deformacion de 0.0032 y 0.0088 respectivamente, la figura 61

muestra las caracteristicas del concreto confinado.
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0
0 0.002 0.004 0.006 0.008 0.01
Deformacion

Figura 61: Concreto confinado P1
Fuente: Elaboracién propia

La figura 62 muestra la condicion de confinamiento para los
3 pilares de 1.5 m de didmetro que componen el bents del puente 2, las condiciones
iniciales del concreto fueron de f. = 350 kg/cm?, pero debido al confinamiento el valor
maximo del concreto es de fec = 374.16 kg/cm?, con un a perdida de resistencia hasta aun
valor de fc, = 282.27 kg/cm?, con deformacion es de 0.00314 y 0.0074 respectivamente.
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Concreto confinado
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Figura 62: Concreto confinado P2
Fuente: Elaboracion propia

En cambio en la condiicon de no confiamiento el concreto que
inicialmente se definio con un fc= 350 kg/cm? no cambia sus caracteristicas, teniendo que
fee = fo= 350 kg/cm?, mientras que el valor de feu = 261.3 kg/cm? con deformaciones de

0.0022 y 0.0055 respectivamente, en la figura 63 se muestran graficamente estos valores.

Concreto no confinado
400

fee=350

350

300 Peu=2613

2)

g/cm-

250
200
150

Fe(k

100

50
ecc =0.0022 € <0.0055

0 0.001 0.002 0.003 0.004 0.005
Deformacion

Figura 63: Concreto no confinado P1
Fuente: Elaboracién propia

El concreto no confinado es el mismo tanto para el puente 1
como para el puente 2, la gréfica 64 muestra el concreto las caracteristicas del concreto

no confinado en los pilares del puente 2.
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Figura 64: Concreto no confinado P2
Fuente: Elaboracion propia

4.1.3.2 Momento Curvatura
En la figura 63 se muestra el diagrama momento curvatura del

pilar de 1 m de diametro que componen los bents del puente 1, en la grafica se observa la

curva real (rojo) y la curva idealizada (verde) por CALTRANS.

Curvature
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Figura 65: Diagrama momento curvatura P1 (CALTRANS)
Fuente: Elaboracion propia

Del andlisis de las inercia fisurada e inercia sin fisuras se obtuvo un
indice de fisuramiento (Icrack) de 0.22, valor con el cual se realiza en analisis en ambas

direcciones para obtener las respuestas no lineales.
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El bents del puente 2 estan conformados por 3 pilares de 1.5 m de diametro, la figura 66

muestra los valores reales y los idealizados por CALTRANS.
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Figura 66: Diagrama momento curvatura P2 (CALTRANS)
Fuente: Elaboracién propia

4.1.3.3 Ratios de desplazamiento

Del analisis sismico considerando la no linealidad del material
en la direccion longitudinal( U1) se obtubo demandas de 25.97 cm en el pilar 1y 25.98
en el pilar 2 con capacidades de 36.01 cm y 35.67 cm para cada pilar respectivamente,
los ratios de desplazmiento son de 0.721 y 0.725 siendo menor que 1, la tabla 29 muestra

estos resultados.

Tabla 29:
Ratios de desplazamiento U1-P1

Categoria  Direccion Demanda Capacidad Ratio de )
o ) Tolerancia
P1 longitudinal (cm) (cm) desplazamietno
D Pilar 1 25.97 36.01 0.721 <1
D Pilar 2 25.98 35.67 0.725 <1

Fuente: Elaboracién propia

En la direccion tranversal (U2) se obtubtubieron demandas de
12.67 cmy 12.90 cm con capacidades de 23.36 cm y 23.13 cm y ratios de desplaxamiento
de 0.542 y 0.558 para cada pilar respectivamente, en la figura 30 se muestran estos

resultados
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Tabla 30:
Ratios de desplazamiento U2-P1

Categoria Direccion Demanda Capacidad Ratio de )
] Tolerancia
P1 transversal (cm) (cm) desplazamietno
D Pilar 1 12.67 23.36 0.542 <1
D Pilar 2 12.90 23.13 0.558 <1

Fuente: Elaboracién propia

El analisis para el puente 2 en la direccion longitudinal da como
resultado una demnada de 17.19 cm, mientras que la capcidad obtenida es de 19.9 cm,
dando 0.86 como ratio de desplazamiento siendo este valor inferior al de 1 que es la
tolerancia para este tipo de analisis. La tabla 31 muestra la categoria de analisis del puente

asi como los reslultados mensiondos.

Tabla 31:
Ratios de desplazamiento U1-P2

Categoria  Direccion Demanda Capacidad Ratio de )
o ) Tolerancia
P2 longitudinal (cm) (cm) desplazamietno
D Pilar 17.19 19.9 0.86 <1

Fuente: Elaboracion propia

La figura 32 mustra los resultados obtenidos en la direccion
tranversal del puente 2, la demanda sismica es de 8 cm , mientras que la capacidad de
desplazamiento de los pilares es de 14.90 cm, de estos dos resultados se obtubo 0.558

como ratio de desplazamiento

Tabla 32:
Ratios de desplazamiento U2-P1

Categoria Direccion Demanda Capacidad Ratio de .
. Tolerancia
P1 transversal (cm) (cm) desplazamietno
D Pilar 8.00 14.90 0.558 <1

Fuente: Elaboracién propia
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4.2 Analisis o discusion de resultados
4.2.1 Analisis o discusion resultados de la demanda simica

La demanda sismica se obtiene del andlisis tomando en cuenta la
condicion de linealidad y no linealidad de la estructura, en el primer caso usando el
método Modal Espectral se obtienen demandas de 20.45 cm y 13.76cm en sentido
longitudinal para el puente 1 y puente 2 respectivamente, mientras que en la transversal
se obtuvieron 10.21 cm y 7.35 cm respectivamente tal como se muestra en la tabla 18. La
aplicacion del método Tiempo Historia arroja resultados diferentes para cada registro
sismico, teniendo un desplazamiento longitudinal promedio de 20.47 cm y 13.08 cm,
mientras que en la transversal se tiene 10 cm y 7.20 cm para el puente 1 y puente 2
respectivamente. La demanda obtenida bajo un analisis lineal es practicamente la misma,
puesto que los resultados del método Modal Espectral y los resultados del método Tiempo

Historia no difieren de forma significativa.

Para la condicion de no linealidad el analisis realizado con el método TH
se obtienen demandas mucho mas grandes, siendo para el puente 1 de 24.35 cmy 12.51
cmy para el puente 2 de 18 cm y 14.92 cm tanto para la longitudinal con la transversal

respectivamente.

El autor Michan Pajares, Miguel, en su investigacion realizada el afio
2016 obtuvo resultados de desplazamientos con el método modal espectral del orden de
10 cm para la longitudinal y 8 cm para la transversal, también realizo un andlisis Tiempo
Historia donde obtuvo resultados que van de 3 cm en la longitudinal y 4 cm para la
transversal. Otra investigacion es la del autor Chancha. J. (2018), donde obtiene
resultados para el primer método de 11.73 cm y 5.53 cm para la longitudinal como para
la transversal, y con el método Tiempo Historia obtuvo resultados promedios de 12.90
cm en la longitudinal y 4.79 cm en la transversal. La razon por la cual los resultados
obtenidos en esta investigacion difieren tanto de las otras investigaciones es porque cada
investigacion fue realizada con otra categoria de disefio simico, diferente configuracion
geométrica, asi como diferentes condiciones de sitio que hacen que cada puente tenga un

analisis muy particular.
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4.2.2 Analisis o discusion resultados de la no linealidad geométrica

En el caso de andlisis no lineal se obtuvieron curvas de capacidad que
son los méximo desplazamientos que los pilares pueden tener antes de colapsar, para el
caso del puente 1, la capacidad en la direccién longitudinal es de 27 cm con una demanda
de 24.35 cm y de 18 cm en el sentido transversal con una demanda de 12.51 cm, mientras
que para el puente 2 en la longitudinal se obtuvo una capacidad de 19 cm con una
demanda de 18.57 cm y 15 cm en el sentido transversal con una demanda de 14.92 cm,
estos resultados dan a conocer que los pilares del puente son capaces de soportar las

méaximas demandas sismicas.

La no linealidad geométrica implica la formacion de zonas de
plastificacion, las cuales son representadas por el diagrama momento rotacion o momento
curvatura, en la figura 53, 54, 55 y 55 se muestras los resultados de las rotulas plasticas,
representadas por un diagrama momento curvatura, se establece que del punto A hacia el
punto B representa el punto donde la estructura empieza la cedencia, entre B y C se sitla
la zona de ocupacién inmediata (Ol), entre C y D zona de seguridad de vida (LS), entre
Dy E es la zona de sobre resistencia y se preve el colapso (CP) y el punto E se da el

colapso del puente.

La evaluacion de la no linealidad geométrica mediante el método Tiempo
Historia produce una respuesta histérica, la figura 57,58,59 y 60 muestran la carga y
descarga de las rotulas analizadas para cada registro de aceleraciones, con este analisis se
logra conocer el tiempo (en segundos) en que la estructura empieza la cedencia y llega al

colapso
4.2.2 Analisis o discusion resultados de la no linealidad del material

La no linealidad del material es en base a la fisuracion de la seccion, esto
se locro confinando y no confinando el concreto, el concreto es de f. = 350 kg/cm?, pero
cuando se confina la resistencia sube hasta fcc = 386.17 kg/cm? y para el puente 2 este
sube hasta fcc = 374.16 kg/cm? con deformaciones de 0.0032 y 0.00314 respectivamente.

Se realizo el diagrama y se idealizé la curva momento curvatura de
acuerdo a las especificaciones de CALTRANS, las graficas 65 y 66 muestran esta

idealizacion, de estas curvas se obtienen los momentos Gltimos, asi como las curvaturas
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méaximas de la seccion conforme esta se va plastificando hasta llegar al colapso, este
diagrama se obtiene el coeficiente de agrietamiento (Icrack) de 0.22 para el puente 1y de
0.36 para el puente 2, este coeficiente tiene incidencia directa en el calculo de la capacidad

de los pilares.

El anélisis no lineal con la condicion de no linealidad del material da
como resultado la obtencion de demandas y capacidades en las dos direcciones de
andlisis, para al puente 1 se obtuvo una demanda de 25.97 cm y capacidad de 25.98 cm
con una ratio de 0.721 siendo la tolerancia maxima de 1, entonces el pilar agrietado es
capaz de atender las demandas sismicas, se cumple la condicion en los dos puentes y en
las dos direcciones de andlisis. La demanda en este analisis cambia con respecto a la
obtenida de los dos casos anteriores, esto se debe a que al momento de fisurar la seccion
la inercia bruta se reduce, haciendo que la seccion tenga la capacidad de desplazarse ain
mas.

Chancha. J. (2018), en su investigacion obtiene ratios de desplazamiento
de 1.64 para un periodo de retorno de 1000 afios con una probabilidad de excedencia del
7%, siendo el maximo el valor de 1, Michan Pajares, Miguel, (2016), en su investigacion
obtienen ratios de desplazamiento que van desde 0.40 hasta el valor de 0.95 siendo estos
resultados menores a 1 que es la maxima tolerancia que este tipo de analisis permite
obtener. Las capacidades y demandas varian de acuerdo a los parametros de sitio y de
disefio que cada puente requiere para su proyeccion, sin embargo, se deben cumplir con

los parametros de control establecidos en los cddigos y normas a los que nos cefiimos.

100



Conclusiones y recomendaciones
Conclusiones

1. En la condicion de linealidad, la demanda obtenida mediante el método modal
espectral es practicamente igual al obtenido con el método Tiempo Historia
(promedio), en la condicidn de no lineal es donde se aprecia una gran diferencia
para sismo de analisis, siendo el método Tiempo Historia el que da valores mas
altos, estos resultados se muestran en las figuras 45, 46 y en las tablas 23,24 para
los dos puentes en las dos direcciones de analisis. La capacidad de
desplazamiento de los pilares obtenidos del andlisis no lineal con condicion de
no linealidad geométrica es de 17,18,18,15 cm, estos resultados se muestran en
las figuras 47,48,49,50. Asi como el andlisis no lineal con la condicion de no
linealidad del material arroja ratios de desplazamientos menores a 1 para todos

los casos de andlisis.

2. En el caso del método tiempo historia se obtuvo resultados diferentes bajo cada
enfoque de analisis utilizado, la demanda sismica TH obtenida con la condicién

de linealidad nos da resultados que van de 10.99 cm a los 21.02 cm en la
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longitudinal mientras que en la trasversal van de 8.42 cm all.07 cm para el
puente 1,y para el puente 2 los desplazamiento van de 6 cma 17.03 cm en la
longitudinal y de 6.8 cma 7.6 cm en la transversal, mientras que el TH analizado
bajo condiciones de no linealidad dio resultados en la longitudinal del P1 de
13.32cm a 30.83 cm y en la transversal 11.07 cm 14.06 cmy para el P2 en la
longitudinal de 17.23 cma 20.0cmy en la transversal de 11.21cm a 22.02 cm.
El andlisis no lineal TH dio resultados de demanda superiores para todos los

registros de aceleraciones con que fue evaluado.

3. En lo referente al analisis no lineal considerando la no linealidad geomeétrica, se
obtuvieron curvas de capacidad de donde se obtuvieron 27 cm y 18 cm como
valores maximos para el puente 1y de ,18 cm,15 cm para el puente 2 en direccion
longitudinal y transversal respectivamente, de las demandas obtenidas mediante
el método Tiempo Historia solo el analizado con el sismo de Lima 1974 supera
estas capacidades obtenidas, es para esta condicion que se analiza la formacion
de rotulas plasticas, mostradas en los diagramas de momento rotacién en las
figuras 53,54,55,56 y las curvas de histéresis mostradas en las figuras 57,58,59

y 60 aumentando la ductilidad de los pilares hasta llegar al colapso.

4. Para la condicién de no linealidad del material se analiz6 la seccién fisurada y sin
fisurar dando como resultado desplazamientos y capacidades diferentes que los
obtenidos de la condicion de no linealidad geométrica, en el puente 1 la capacidad
en el sentido longitudinal aumento de 27 cm a 36.01 cm y en la transversal de 18
cm a 23.36¢cm, para el puente 2 de 18 cm a 19.9 cm en la longitudinal y 15 cm a
14.90 cm en la transversal. Las ratios de desplazamiento obtenidos fueron de 0.72,
0.725y 0.542, 0.558 para el pilar 1y pilar 2 del puente 1 en sentido longitudinal
y transversal, mientras para el puente 2 fueron de 0.86 en la longitudinal y 0.558
en la transversal. Las ratios obtenidas en todos los casos de anélisis son menores
a 1 que es el maximo valor recomendado por los codigos de disefio, concluyendo
que al fisurar la seccién la capacidad aumenta; atendiendo de manera satisfactoria

a las demandas sismicas
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Recomendaciones

1. En lo referente a las demandas sismicas, se recomienda que el célculo se realice
con el método Tiempo Historia bajo condiciones no lineales, ya que la
investigacion realizada demuestra que los resultados obtenidos con este método
con mas precisos y reales que los obtenidos con el método Modal Espectral, en
laactualidad existe en el pais una red de acelerogramas de monitoreo permanente
de sismos, creando asi una base de datos con registros sismos adecuados para
cada lugar donde se requiera hacer el estudio, garantizando asi la elaboracién y
aplicacion correcta del método.

2. Los ingenieros proyectistas afines al analisis, calculo y disefio de puentes de
concreto armado tienen la gran responsabilidad de hacer que estas estructuras
sean cada vez mas seguras, bajo esta premisa se recomienda que se realice el
analisis no lineal bajo la condicion de no linealidad geométrica a fin de conocer
la maxima capacidad de los pilares y asi evaluar su desempefio frente a eventos
sismicos de gran magnitud, garantizando la formacion de rotulas plasticas para
un adecuado mecanismo de colapso en caso de que la demanda sismica supere

la capacidad de los pilares.

3. En el Peru existen muchos puentes de concreto armado que tienen mas de 30
afios de tiempo de servicio, estas estructuras estan expuestas constantemente a
distintas solicitaciones simicas que podrian dafarlas de forma permanente, se
recomienda realizar evaluaciones post sismo haciendo el uso del analisis no
lineal bajo la condicidn de no linealidad del material afin de fisurar la seccion de
los pilares para a si aumentar su capacidad de desplazamiento y poder atender
de forma satisfactoria las demandas sismicas que se llegue a producir.

4. Lainvestigacion se realiz6 para un caso particular de suelo con sus respectivos
parametros ya establecidos, se sugiere entonces que se realice futuras
investigaciones de andlisis no lineal tomando en cuenta la interaccion suelo
estructura que contemple estratos de suelo que presenten alto potencial licuable,
a fin de evaluar la formacion de las rotulas plasticas en cada cambio de estrato
para asi poder evaluar el desempefio total de la estructura frente a eventos

simicos de gran magnitud.
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ANEXO 1: Matriz de consistencia

Titulo Problema Objetivos Hipotesis Variables Metodologia
Problema general Objetivo general Hipotesis general Método de la
_ o _ _ o o _ _ investigacion
¢En qué medida el analisis no lineal es mas Determinar las respuestas sismicas linealesy EIl uso del analisis no lineal aplicando > Métod
étodo
eficiente que un anélisis lineal para la no lineales para obtener desplazamientos en metodologias de andlisis modal )
- i : . L Variable 1 = Deductivo
obtencion de respuestas simicas basadas en puentes viales de concreto armado, usando la espectral y el tiempo historia, da una > Orientaci
rientacion
desplazamientos en puentes viales de no linealidad geométrica y la no linealidad respuesta  sismica basada  en Aolicad
: : ] - . . = Aplicada
concreto armado? material y aplicando metodologias de analisis desplazamientos mas real que la que se
. L . e Variable Dependiente: » Enfoque
Modal Espectral y el Tiempo-Historia. obtendria con el uso del analisis lineal. cualitati
= Cualitativo

Respuesta sismica no lineal de
puentes de concreto armado
para la obtencién y control de

desplazamientos

Problemas especificos

¢En qué medida mejora la obtencion de la
demanda sismica el uso de un analisis
dinamico Tiempo-Historia en relacion al
anélisis Modal Espectral en puentes viales

de concreto armado?

¢En qué medida afecta la condicion de no
linealidad geometria a la obtencién de la
capacidad de desplazamiento de los pilares

en puentes viales de concreto armado?

¢En qué medida afecta la condicion de no
linealidad de los materiales a la capacidad
de desplazamiento de los pilares en puentes

viales de concreto armado?

Objetivos especificos

Realizar el anélisis modal espectral y el
Tiempo-Historia para la determinacion de las
demandas sismicas en puentes viales de

concreto armado.

Realizar el andlisis simico no lineal
considerando la no linealidad geométrica
para la determinacion de la capacidad de
desplazamiento de los pilares y aumentar la

ductilidad formado adecuados mecanismos

de colapso.
Realizar el andlisis sismico no lineal
considerando la no linealidad de los

materiales para la determinacion de
capacidad de los pilares en puentes viales de

concreto armado.

Hipotesis especificas

El uso del analisis sismico no lineal
Tiempo Historia aumenta la precision del
calculo de la demanda sismica que el uso

del anlisis sismico Modal Espectral.

El uso de un analisis no lineal
considerando la no linealidad geométrica
mejora la obtencion de la capacidad de
desplazamiento de  los  pilares
aumentando la ductilidad y formando

adecuados mecanismos de colapso.

El uso del andlisis no lineal considerando

la no linealidad de los materiales,
aumenta la precision del célculo de la
capacidad de desplazamiento de los
pilares en puentes viales de concreto

armado

Desplazamiento.
» Recoleccion de

datos
= Retrolectiva
Tipo de Investigacion

= Descriptivo

Variable 2 = Correlacional
= Explicativo
Variable Independiente: .
Nivel de

Respuesta sismica. o
Investigacion

= Descriptivo
Disefio de
Investigacion
= No Experimental
= Longitudinal
= Prospectivo
» Estudio del disefio
= Disefio de
Cohortes




ANEXO 2: Declaracién de autenticidad
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DECLARACION DE AUTENTICIDAD Y NO PLAGIO

DECLARACION DEL GRADUANDO

Por el presente, el graduando: (Apellidos y nombres)

7

/
CESPENDES  REVNAGA HIRBIN FELIX

en condicién de egresado del Programa de Posgrado:

MNMAESTRIA €N INGEMIERIA V/AL CON MENCION €N
CARRETENAS ; PUENTES Y TUNELES.

deja constancia que ha elaborado la tesis intitulada:

Y ResPUESTA S/SN/CA NO LINEAL De PUENTES DE CONCRETO
ARMADO DARA LA OBTENCION Y CONTROL D€ DESPIAZAMIENTOS

Declara que el presente trabajo de tesis ha sido elaborado por el mismo y no existe
plagio/copia de ninguna naturaleza, en especial de otro documento de investigacién
(tesis, revista, texto, congreso, o similar) presentado por cualquier persona natural o
juridica ante cualquier institucién académica, de investigacion, profesional o similar.

Deja constancia que las citas de otros autores han sido debidamente identificadas en
el trabajo de investigacion, por lo que no ha asumido como suyas las opiniones
vertidas por terceros, ya sea de fuentes encontradas en medios escritos, digitales o
de la Internet.

Asimismo, ratifica que es plenamente consciente de todo el contenido de la tesis y
asume la responsabilidad de cualquier error u omisién en el documento y es
consciente de las connotaciones éticas y legales involucradas.

En caso de incumplimiento de esta declaracidn, el graduando se somete a lo dispuesto
en las normas de la Universidad Ricardo Palma y los dispositivos legales vigentes.

/9 [o% /20/7

ﬁrma del graduando Fecha




ANEXO 3: Registros simicos

TUPAC AMARU AVENUE 115@ - LIMA 25 - PERU Postal Code 31-25@ Lima 31
Telephone Numbers (51-1) 482-8777, 482-08790 FAX 481-0170
e-mail: f lazares@uni.edu.pe http://www.cismid-uni.org

1. INFORMATION ABOUT THE SEISMIC STATION

STATION NAME : Parque de la Reserva

STATION CODE i PRQ

STATION LOCATION : Parque de la Reserva, Cercado de Lima, Lima
LATITUDE o -12.07

LONGITUDE v -77.e4

ALTITUDE (m) ;130

ACCELEROMETER MODEL : Acelerografo Analogico

SAMPLING FREQUENCY (Hz) : 5@

2. INFORMATION ABOUT THE EARTHQUAKﬂ

DATE :  May 31, 1970
ORIGIN TIME (Local) : 15:23:00
LATITUDE : -9.36
LONGITUDE : -78.87

DEPTH (km) : 64.00
MAGNITUDE : 6.6 Mb
INFORMATION SOURCE :  IGP

3. INFORMATION ABOUT THE RECORD

RECORD TIME (Local) v 15:23:00

NUMBER OF SAMPLES : 2255

MAXIMUM ACCELERATION : -185.85 -97.81 74.83
DATA UNITS i cm/s2

Obtenidos de la pagina web:
https://www.cismid-uni.org/contacte-con-cismid



NATIONAL UNIVERSITY OF ENGINEERING
FACULTY OF CIVIL ENGINEERING
JAPAN-PERU CENTER FOR EARTHQUAKE ENGINEERING RESEARCH AND DISASTER MITIGATION (CISMID)
TUPAC AMARU AVENUE 1150 - LIMA 25 - PERU Postal Code 31-25@ Lima 31
Telephone Numbers (51-1) 482-0777, 482-079@ FAX 481-0170
e-mail: f lazares@uni.edu.pe http://www.cismid-uni.org

1. INFORMATION ABOUT THE SEISMIC STATION

STATION NAME : Parque de la Reserva

STATION CODE ' PRQ

STATION LOCATION : Parque de la Reserva, Cercado de Lima, Lima
LATITUDE o -12.87

LONGITUDE 1 -77.84

ALTITUDE (m) ;130

ACCELEROMETER MODEL : Acelerdgrafo Analogico

SAMPLING FREQUENCY (Hz) : 50

2. INFORMATION ABOUT THE EARTHQUAKE

DATE : October 17, 1966
ORIGIN TIME (Local) i le:41:00
LATITUDE 1 -1e.7@

LONGITUDE . -78.78@

DEPTH (km) ;. 24.00

MAGNITUDE 1 8.1 Mw
INFORMATION SOURCE . IGP

3. INFORMATION ABOUT THE RECORD

RECORD TIME (Local) o 16:41:08

NUMBER OF SAMPLES H 3283

MAXIMUM ACCELERATION H -18@.56 -268.24 94.29
DATA UNITS 1 cm/s2

Obtenido de la pagina webﬂ
https://www.cismid-uni.org/contacte-con-cismid



NATIONAL UNIVERSITY OF ENGIMEERING

FACULTY OF CIVIL ENGINEERING

JAPAN-PERU CENTER FOR EARTHQUAKE ENGINEERING RESEARCH AND DISASTER MITIGATION (CISMID)
TUPAC AMARU AVENUE 1150 - LIMA 25 - PERU Postal Code 31-25@ Lima 31

Telephone Numbers (51-1) 482-0777, 482-0790 FAX 481-8170

e-mail: f lazares@uni.edu.pe http://www.cismid-uni.org

1. INFORMATION ABOUT THE SEISMIC STATION

STATION NAME i Jorge Alva Hurtado

STATION CODE i LIMeel

STATION LOCATION : CISMID-FIC-UNI, Rimac, Lima City
LATITUDE v -12.e13

LONGITUDE v -77.050

ALTITUDE (m) ;115

ACCELEROMETER MODEL i Etna Kinemetrics

SAMPLING FREQUENCY (Hz) 1 200

2. INFORMATION ABOUT THE EARTHQUAKE

DATE ! September 25, 2005
ORIGIN TIME (Local) 1 20:55:41

LATITUDE 1 -5.80

LONGITUDE 1 -76.20

DEPTH (km) : 115.00

MAGNITUDE 7.8 ML

INFORMATION SOURCE v IGP

3. INFORMATION ABOUT THE RECORD

RECORD TIME (Local) . 20:58:00

NUMBER OF SAMPLES H 13600

MAXIMUM ACCELERATION H 13.95 14.66 -5.88
DATA UNITS : cm/s2

4, COMMENTS

BASELINE CORRECTED. TRAPEZOIDAL BANDPASS (©.05/0.10-20/50) FILTERED.

Obtenido de la pagina web:
https://www.cismid-uni.org/contacte-con-cismid



NATIONAL UNIVERSITY OF ENGINEERING

FACULTY OF CIVIL ENGINEERING

JAPAN-PERU CENTER FOR EARTHQUAKE ENGINEERING RESEARCH AND DISASTER MITIGATION (CISMID)
TUPAC AMARU AVENUE 1150 - LIMA 25 - PERU Postal Code 31-25@ Lima 31

Telephone Numbers (51-1) 482-0777, 482-0790 FAX 481-0170

e-mail: f lazaresf@uni.edu.pe http://www.cismid-uni.org

1. INFORMATION ABOUT THE SEISMIC STATION

STATION NAME : Casa Dr. Piqué

STATION CODE : LIMee4

STATION LOCATION ! House of Dr. Javier Piqué, La Molina, Lima
LATITUDE 1 -12.889

LONGITUDE 1 -76.896

ALTITUDE (m) : 145

ACCELEROMETER MODEL :  Etna Kinemetrics

SAMPLING FREQUENCY (Hz) T 208

2. INFORMATION ABOUT THE EARTHQUAKE

DATE :  August 15, 2007
ORIGIN TIME (Local) ¢ 18:40:58
LATITUDE v -13.67
LONGITUDE v -76.76

DEPTH (km) : 40.00

MAGNITUDE v 7.8 ML
INFORMATION SOURCE i IGP

3. INFORMATION ABOUT THE RECORD

RECORD TIME (Local) . 18:48:58

NUMBER OF SAMPLES H 64400

MAXIMUM ACCELERATION H 78.73 -69.85 -57.89
DATA UNITS : cm/s2

4, COMMENTS

BASELINE CORRECTEd
Obtenido de la pagina web:
https://www.cismid-uni.org/contacte-con-cismid



1. INFORMATION ABOUT THE SEISMIC STATION

STATION NAME : Parque de la Reserva

STATION CODE ¢ PRQ

STATION LOCATION : Parque de la Reserva, Cercado de Lima, Lima
LATITUDE 12,07

LONGITUDE o -77.04

ALTITUDE (m) : 130

ACCELEROMETER MODEL : Acelerografo Analogico

SAMPLING FREQUENCY (Hz) : 50

2, INFORMATION ABOUT THE EARTHQUAKE

DATE :  October 03, 1974
ORIGIN TIME (Local) v 89:21:00
LATITUDE v -12.58

LONGITUDE v -77.98

DEPTH (km) : 13.00

MAGNITUDE i 6.6 mb
INFORMATION SOURCE v IGP

3. INFORMATION ABOUT THE RECORD

RECORD TIME (Local) : 09:21:00

NUMBER OF SAMPLES : 4899

MAXIMUM ACCELERATION :  -194.21  180.09  100.30
DATA UNITS :oam/s2 |

4. COMMENTS

BASELINE CORRECTED

5. ACCELERATION DATA



