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RESUMEN

RESUMEN

A partir de los dafios en puentes por causa de terremotos pasados, la Ingenieria Sismica
actualmente reconoce la necesidad de evaluar la vulnerabilidad de los puentes carreteros
ubicados en regiones sismicas, considerados instrumentos indispensables para mantener en
funcionamiento las redes de emergencia. En presencia de estructuras con capacidad sismica
escasa, los dafios ocasionados por los sismos involucran fundamentalmente a los sistemas de
transporte y la infraestructura de la regidn, dejando como resultado pérdidas econdmicas
millonarias, y un numero inaceptable de victimas mortales, por lo tanto, el comportamiento
adecuado de los puentes es importante para mitigar los efectos de los sismos. En base a lo
mencionado, se deduce la necesidad de evaluar la vulnerabilidad y la capacidad sismica de los
puentes de carretera con el fin de evaluar estrategias de rehabilitacion si fuera necesario.

El objetivo general de este trabajo es adaptar una metodologia de evaluacién de la vulnerabilidad
y de la capacidad sismica, y a partir de esta, generar una guia préactica para la evaluacion de la
vulnerabilidad para aplicarla a los puentes construidos en la Republica Argentina con o sin
prevencion sismica.

En el trabajo se presenta un método de rehabilitacion de puentes de carretera basado en
desempefio de la Federal Highway Administration de los Estados Unidos que consta de tres
partes (Evaluacion Preliminar, Evaluacion Detallada y Rehabilitacion). Se adapta la metodologia
a las condiciones locales, se determinan los espectros de pseudoaceleraciones para los dos
niveles de sismos necesarios y se aplican las dos primeras etapas de la metodologia a 5 (cinco)
puentes ubicados sobre la Avenida Circunvalacion de la Ciudad de San Miguel de Tucuman
construidos en la década del 80, antes de la entrada en vigencia del actual reglamento INPRES -
CIRSOC 103.

En una primera etapa, denominada Evaluacion Preliminar se obtuvieron las vulnerabilidades
relativas de los cinco puentes, en la segunda etapa, Evaluacion Detallada, se evaluaron los cinco
puentes con el método D1 (Método del Espectro de Capacidad), uno de ellos con el método C
(Capacidad / Demanda de componentes). Se identificaron falencias en resistencia, ductilidad y
detalles constructivos propios de la época, que justifican el estudio de una estrategia general de
rehabilitacion para incrementar la capacidad sismica de todos los puentes analizados como
medida preventiva ante futuros terremotos.



ABSTRACT

ABSTRACT

Due to the damage caused to bridges by past earthquakes, Earthquake Engineering currently
recognizes the need to assess the vulnerability of highway bridges located in seismic zones.
These are considered essential tools to keep emergency networks into operation. In the presence
of structures with low seismic capacity, the damage caused by earthquakes mainly involves
transportation systems and infrastructure of the region, with economic losses, and an
unacceptable number of deaths as a result; therefore, an adequate seismic resistant behavior is
very important to mitigate seismic effects. It is clear the need to assess the vulnerability and the
seismic capacity of road bridges in order to evaluate retrofitting strategies if necessary.

The overall objective of this study is to adapt a methodology for vulnerability assessment and
seismic capacity, and then generate a practical guide for the assessment of vulnerability to be
applied to bridges built in Argentina with or without seismic prevention.

The paper presents a performance based method of retrofitting of highway bridges of the Federal
Highway Administration of the United States that includes three parts (Screening, Evaluation and
Retrofitting). The methodology is adapted to local conditions, pseudo accelerations spectra for
the two necessary levels of earthquakes are determined and the first two stages of the
methodology are applied to five (5) bridges located on the Circunvalacion Avenue of San Miguel
de Tucuman city, built in the 80s, prior to the validity of INPRES - CIRSOC 103 standards.

In the first stage, called Screening, vulnerabilities on the five bridges were obtained. In the
second stage, called Evaluation, the five bridges were assessed using D1 method (Capacity
Spectrum Method), and one of them using the C method (Capacity / Demand components).
Weaknesses in strength, ductility and deficient construction details were identified and they justify
the study of a retrofitting strategy in order to improve the seismic capacity of all bridges analyzed
as prevention against future earthquakes.
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SIMBOLOGIA

SIMBOLOGIA

Coeficiente de aceleracion del suelo para el Sismo de Disefio.

Aceleracion pico efectiva del suelo para la cual es probable que ocurra la falla
por licuefaccién.

Aceleracion del suelo considerada en el disefio.

Area de la barra empalmada, en mm2,

Seccidn transversal confinada de columna, en m2.

Area efectiva de corte, igual a 0.8A,.

Seccion transversal de columna, en m2.

Area de la seccion transversal de espirales.

Seccidn transversal de la armadura longitudinal de columnas.
Seccidn transversal de la armadura longitudinal de columnas.
Area transversal del espiral.

Area transversal del tablero del puente, en m2.

Area de la armadura transversal perpendicular a las potenciales fisuras de
separacion o hendiduras. Utilizada en el célculo de la longitud de anclaje.

El &rea minima de la armadura transversal requerida.

Area rayada entre las curvas del hormigdn confinado y no confinado.
Area bajo la curva tensién—deformacion del acero de confinamiento.
Ancho del tablero, en m.

Factores de amortiguamiento.

Constante del modelo de Seong Kim.

Parametros caracteristicos del espectro de pseudoaceleraciones.
Coeficiente de capacidad.

Coeficiente de demanda sismica.



(Cis
(C)q
D(c)
D(d)

SIMBOLOGIA

Pseudoaceleracion para el periodo de 1.0seg correspondiente al estado limite.
Pseudoaceleracion para el periodo de 1.0seg de la demanda sismica.
Capacidad de desplazamientos de estribos.

Demanda de desplazamientos en estribos.

Dimensién del nucleo confinado, medido de centro a centro de los espirales
perimetrales, en mm.

Indice de peligro sismico.

Madulo de elasticidad longitudinal.

Estados de cargas sismicas.

Factor de pértico para calcular el IVC.

Fuerza horizontal total que actua el puente en el método D1.

Fuerza sismica elastica, en kN.

Fuerza correspondiente al frenado de vehiculos en sentido longitudinal, en kN.
Fuerza sismica elastica en sentido longitudinal, en kN.

Fuerza sismica elastica en sentido transversal, en kN.

Fuerza correspondiente al viento en sentido transversal del puente, en kN.
Fuerza del viento para la condicién de puente cargado, en kN.

Fuerza del viento para la condicion de puente vacio, en kN.

Factor de sitio determinado de Tabla A1.5, en funcidn del tipo sitio y el valor de
la pseudoaceleracion para el periodo de 0.2seg de un suelo clasificado como Sg.

Fuerza elastica en el método D1, en kN.
Fuerza elastica en sentido longitudinal.
Fuerza elastica en sentido transversal.

Factor de sitio determinado de tabla A1.6, en funcién del tipo de sitio y el valor
de la pseudoaceleracion para el periodo de 1.0seg de un suelo clasificado como
Sg.



SIMBOLOGIA

Fuerza de fluencia o de plastificacion de la estructura.
Carga de fluencia en sentido longitudinal del puente.
Carga de fluencia en sentido transversal del puente.

Mddulo de elasticidad transversal.

Altura, utilizada en la ecuacion de la longitud soporte recomendada N.
Carga horizontal en apoyo de neopreno armado.

Peligrosidad sismica.

Capacidad de fuerza transversal de cada linea de apoyos.
Altura libre de la columna.

Fuerza horizontal minima a soportar por cada linea de apoyos.
Indice de vulnerabilidad de columnas.

Indice de vulnerabilidad de estribos.

Indice de vulnerabilidad debido al fenémeno de licuefaccion.
Momento de inercia efectivo de la columna, en m4.

Coeficiente de efectividad del confinamiento.

Longitud de apoyo de la superestructura, en mm.

Longitud de la superestructura del puente, utilizada en la ecuacion de la longitud
soporte recomendada N, en m.

Longitud efectiva de anclaje, en mm.

Demanda de longitud efectiva de anclaje, en mm.

Longitud efectiva o altura de columna.

Longitud de apoyo de la superestructura en estribos, en mm.
Tramo de corte o altura efectiva, en m.

Longitud de apoyo de la superestructura en pilas, en m.

Longitud de articulacion plastica, en m.

Xi



SIMBOLOGIA

Longitud de empalme, en mm.

Minima longitud de empalme requerida, en mm.

Momento flector longitudinal, en kNm.

Momento flector elastico resultante, en kNm.

Momento flector transversal, en kNm.

Momento nominal de la seccidn de una columna, en kNm.

Momento de sobrerresistencia flexional, en kNm.

Momento de sobrerresistencia de la rétula inferior de la columna, en kNm.

Momento de sobrerresistencia de la rotula superior de la columna, en kNm.

Longitud soporte recomendada de la superestructura en estribos o pilas, en mm.
Es la longitud de apoyo real, en mm.

Es la longitud de apoyo requerida segun ecuacion (3.2), en mm.

NUmero de golpes en el ensayo de penetracion estandar.

Fuerza axial en columna debida al momento de vuelco generada por el corte
total, en kN.

Indice de prioridad.

Probabilidad de excedencia (expresada en decimal) en el tiempo Y (en afios) del
terremoto considerado.

NUmero que se le descuenta a Q, en el calculo del indice de vulnerabilidad de
columnas.

Periodo medio de retorno de un sismo, en afios.

Carga axial de columna, en kN.

Carga axial de compresion sobre la columna, en kN.
Peso de un diafragma de apoyo, en kN.

Sobrecarga equivalente a la multitud compacta, en kN/m2.

Cuantia geométrica de la armadura principal de la columna, en %.

Xii
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S

Si10/50

SIMBOLOGIA

Peso de una viga dintel, en kN.
Variable utilizada en el calculo del indice de vulnerabilidad de columnas.
Demanda de desplazamiento o fuerza debido a la carga sismica.

Desplazamientos o demandas de fuerza sobre un componente debido a cargas
no sismicas.

Peso de columna por unidad de longitud, en kN/m.
Peso del tablero por unidad de longitud, en kN/m.
Indice de rehabilitacion.

Desplazamiento o fuerza nominal del componente estructural que se esta
evaluando.

Riesgo sismico.
Riesgo sismico especifico.
Clasificacion de los tipos de suelo de fundacion, desde suelo tipo A hasta F.

Solicitaciones en columnas debidas al sismo actuando en sentido longitudinal o
transversal respectivamente.

Ordenada del espectro elastico de pseudoaceleraciones.

Pseudoaceleracion correspondiente al periodo longitudinal de la estructura para
el Sismo Menor.

Pseudoaceleracion correspondiente al periodo transversal de la estructura para
el Sismo Menor.

Desplazamiento espectral.

Superficie de exposicion a la fuerza del viento para la condicién de puente
cargado, en m2,

Superficie de exposicion a la fuerza del viento para la condicion de puente vacio,
en mz2,

Pseudoaceleracion espectral.

Pseudoaceleracion espectral para un sismo con una probabilidad de excedencia
de 10% en 50 afios.
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Ve(d)
Vi(©)

Vi(o)

SIMBOLOGIA

Pseudoaceleracion espectral para un sismo con una probabilidad de excedencia
de 2% en 50 afios.

Superficie del tablero, en m2.

Resistencia al corte no drenada, en kPa.

Pseudoaceleracién espectral para un periodo fundamental T = 0.2seg.
Pseudoaceleracién espectral para un periodo fundamental T = 1.0seg.
Periodo fundamental de vibracion, en segundos.

Periodo elastico en sentido longitudinal, en segundos.

Periodo elastico en sentido transversal, en segundos.

Altura del apoyo.

Periodos caracteristicos del espectro de pseudoaceleraciones, en segundos.
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CAPITULDO 1

INTRODUCCION

1.1. Motivacion de la tesis

En regiones sismicamente activas se reconoce la necesidad de mantener operativas las vias de
comunicaciones frente a movimientos sismicos de importancia. Como consecuencia de ello las
carreteras y por consiguiente los puentes que sobre ellas se emplazan, se transforman en
instrumentos indispensables para mantener en normal funcionamiento las llamadas redes vitales
de emergencia, razon por lo cual se debe prever el riesgo que esto implica. En presencia de
estructuras con capacidad sismica escasa, los dafios ocasionados por los sismos, involucran
fundamentalmente los sistemas de transporte, pero también afectan la infraestructura, la vida
social, y la economia de una region.

Terremotos como el de Northdrige (1994), Kobe (1995), Kocaeli (1999), Taiwan (1999),
Cachemira (2005), L"Aquila (2009), Honduras (2009), Chile (2010), entre otros, produjeron dafios
significativos en importantes puentes, provocando en muchos casos tanto pérdida de vidas
humanas como interrupcion completa y prolongada de las rutas en las que prestaban servicio.
Esto ocurri6 incluso en puentes disefiados bajo las previsiones de las normativas entonces
vigentes, que presentaban algunas falencias hasta ese momento no detectadas.

A partir de estas experiencias es que se not6 la necesidad de actualizar tanto los criterios
empleados en el proyecto de puentes a construirse en zonas sismicas, como la forma de evaluar
la vulnerabilidad sismica de los puentes existentes para realizar la posterior rehabilitacion si
fuese necesario.

En Argentina en particular, la norma vigente para el disefio sismorresistente de puentes
(INPRES, 1980), esta desactualizada respecto a los conocimientos ya incorporados en las
normativas modernas. En consecuencia, existen interrogantes con respecto a la seguridad que
estas estructuras ofrecen para cumplir adecuadamente su funcién en caso de un sismo,
especialmente si se considera que los puentes deben seguir prestando servicio después de la
ocurrencia de un terremoto. Ademas, en el pais, no existe un programa sistematico con el fin de
mitigar el riesgo sismico de las construcciones existentes de la red de emergencia. Mas aun, a
nivel reglamentario tampoco existe ningun lineamiento que permita evaluar la vulnerabilidad de
los puentes ni de las construcciones en general, ni las medidas de readecuacién sismica
consecuentes. Por lo tanto, en una regidn con una determinada peligrosidad sismica, donde las
estructuras de puentes pueden sufrir dafios a causa de movimientos sismicos, se hace
indispensable conocer las medidas que se deben tener en cuenta con el propdsito de mitigar
dafios.



CAPITULDO 1

Las investigaciones sobre vulnerabilidad de estructuras son un paso fundamental en la
evaluacién del riesgo sismico y en la posterior mitigacion de dafios causados por terremotos. La
vulnerabilidad estructural se puede reducir cuando se trata de estructuras nuevas mediante la
aplicacion del estado del arte del disefio sismorresistente. En cambio, cuando se esta en
presencia de una obra ya construida, los estudios de vulnerabilidad sismica son los medios mas
adecuados ya que estos indican los elementos propensos a sufrir dafios, y ademas las
estrategias mas adecuadas de rehabilitacion.

Los avances en la ingenieria sismorresistente han contribuido esencialmente a la mejora de los
codigos de disefio, aunque todavia no han sido del todo aplicados los programas de
rehabilitacion de estructuras existentes. Por lo tanto, aln se deben realizar grandes esfuerzos
para mejorar los procesos de rehabilitacion de estructuras vulnerables a sismos.

1.2. Antecedentes

1.2.1. Conceptos generales

Para evitar confusiones en cuanto a las definiciones que presentan similitud de algunos términos
involucrados en la ingenieria sismica, se considerd oportuno definir: riesgo sismico especifico,
riesgo sismico, vulnerabilidad, peligrosidad sismica y el significado de valor de elementos. Las
definiciones mencionadas y los conceptos generales de vulnerabilidad sismica se encuentran en
las monografias de ingenieria sismica de Caicedo, Barbat y Canas (1994), y Gémez, Barbat y
Oller (2000).

Riesgo sismico especifico: es una funcién que define la probabilidad de que una estructura o
grupo de estructuras en riesgo sufran algin grado de dafio durante un lapso de tiempo de
exposicion. A dicho lapso de tiempo se lo denomina periodo de exposicion o periodo de vida Uil
de la estructura. El riesgo sismico especifico depende de la vulnerabilidad de la estructura en
riesgo y de la peligrosidad del sitio de emplazamiento, es decir, de la probabilidad de ocurrencia
de un sismo de cierto tamafio en un periodo de tiempo y area determinada.

Riesgo sismico: es una funcién que define el grado esperado de pérdidas en una estructura o
grupo de estructuras sometidas a la accion sismica, durante un periodo de exposicion. El riesgo
sismico es funcion del riesgo sismico especifico y del valor de la estructura o elemento en riesgo.
El valor esta referido al valor econdmico, social, financiero, etc.

Vulnerabilidad: se entiende como la predisposicion intrinseca de una estructura o grupo de
estructuras a sufrir dafio ante la ocurrencia de un evento sismico. La vulnerabilidad de las
construcciones depende de las caracteristicas propias de cada estructura, por lo que es una
propiedad intrinseca del sistema, es a la vez dependiente de la forma en como hayan sido
disefiadas las estructuras, pero independiente de la peligrosidad sismica del sitio donde estén
ubicadas.

Peligrosidad sismica: se entiende como la probabilidad de ocurrencia, dentro de un periodo
especifico de tiempo y dentro de un area determinada de un sismo.

Valor de los elementos: es igual a la suma de los costos directos e indirectos. Los costos directos
estan relacionados con el valor de los dafios estructurales y no estructurales, mientras que los
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costos indirectos relacionados con los dafios indirectos pueden ser del tipo sociologico, social, de
comunicacion, de transporte o por pérdida de tiempo en procesos de produccion, ventas y
distribucion.

El riesgo sismico especifico matematicamente se obtiene mediante la operacién de convolucion
entre la peligrosidad sismica y la correspondiente vulnerabilidad de la estructura como indica la
siguiente expresion:

S=H®V (1.1)

Una vez hallado el valor del riesgo sismico especifico, se puede calcular el riesgo sismico
propiamente dicho realizando la convolucion entre el riesgo sismico especifico y el valor de todos
los elementos en riesgo como:

Rs = S® Ve (1.2)

En base a las definiciones anteriores, y a las expresiones (1.1) y (1.2) (1.1)puede interpretarse
que para disminuir el riesgo sismico en una zona es necesario disminuir la peligrosidad sismica,
la vulnerabilidad y por ultimo disminuir el valor de las estructuras.

Se sabe que la peligrosidad 0 amenaza sismica de un sitio determinado no puede modificarse
por ser un fendmeno natural, por lo tanto, si se tratase de proyectos de obras nuevas se puede
buscar mejorar las condiciones del suelo soporte para evitar efectos de amplificacion de ondas
sismicas, 0 la ubicacién de las mismas en sitios dptimos en cuanto sea posible, por ejemplo
alejados de fallas activas, evitar los rellenos, lugares con posibles deslizamientos y los de alto
potencial de licuefaccion. En cuanto a las estructuras existentes, si se desea disminuir el riesgo,
se requiere una intervencion directa sobre la vulnerabilidad estructural (Gémez, Barbat y Oller
2000).

1.2.2. Métodos de evaluacion de la vulnerabilidad.

Como primer paso en un procedimiento de rehabilitacién, es necesario evaluar la vulnerabilidad
de los puentes.

Existen diversos procedimientos para evaluar la vulnerabilidad sismica de los puentes, desde los
métodos de clasificacion, inspeccidon o puntaje (asignacion de valores de cuantificacion a
diferentes caracteristicas), a los que obtienen la vulnerabilidad a partir de determinaciones
analiticas, a partir de estimaciones experimentales, y también se obtiene la vulnerabilidad a partir
de métodos estadisticos. La aplicacién de cada uno de ellos depende del costo general y de los
datos disponibles para poder llevar a cabo la metodologia.

Los procedimientos 0 métodos de evaluacion de la vulnerabilidad en construcciones se clasifican
de distintas maneras segun los autores. Por ejemplo Petrini y Corsanero (Dolce et al. 1994 y
Dolce 1997) clasifican conforme a la técnica empleada, Dolce (Dolce 1997) en cambio, para la
clasificacion de los métodos tiene en cuenta los datos de entrada, la metodologia utilizada y
salida o resultado. A continuacion se describen los dos tipos de clasificacién mencionados.
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1.2.2.1. Conforme a la técnica empleada.

Conforme a la técnica empleada para obtener la vulnerabilidad, las metodologias se agrupan en
técnicas directas, indirectas, convencionales e hibridas.

Técnicas directas: permiten predecir en una sola etapa el dafio causado por un sismo dado.
Dentro de las técnicas directas se destacan los métodos denominados tipologicos y los
mecanicos.

Los métodos tipoldgicos consideran a las construcciones como elementos de clases, definidas
por materiales, técnicas empleadas o por cualquier otro factor que afecte la respuesta sismica de
la estructura. Estos métodos son validos en un sentido estadistico y no pueden ser aplicados a
construcciones individuales, dependen fundamentalmente de las caracteristicas de base de
datos y por informes técnicos pasados del comportamiento estructural. A partir de esta
informacién se seleccionan grados de vulnerabilidad cualitativa como, por ejemplo, dafio
moderado, dafio mayor, colapso. En el caso de los modelos tipoldgicos de obtencion de la
vulnerabilidad de puentes se incluyen como pardmetros a variables tales como: afio de
construccion, longitud de vanos entre pilas, tipo de suelo de soporte, tipo de material de
composicion y/o tipo de cimentacion.

Los métodos mecanicos predicen los efectos de acciones externas por medio de modelos
estructurales. Generalmente se utilizan modelos estructurales muy simples, como por ejemplo,
los sistemas de un grado de libertad con ductilidad limitada. El dafio obtenido con los métodos
mecanicos puede ser expresado mediante un indice, a menudo a través de la relacion entre la
deformacion pléstica desarrollada en el modelo y la capacidad de deformacion maxima, mientras
que la accion sismica es caracterizada por su aceleracion maxima.

Técnicas indirectas: determinan un indice de vulnerabilidad en un primer paso, obteniendo en
un segundo paso la relacién entre dafio y tamafio del sismo.

Técnicas convencionales: introducen un indice de vulnerabilidad independientemente de la
prediccion del dafio. Se usan basicamente para comparar la vulnerabilidad relativa de diferentes
construcciones ubicadas en areas de igual sismicidad. Los indices resultantes de estos métodos
son una medida relativa de la vulnerabilidad en un area.

Técnicas hibridas: combinan elementos de los métodos previos con la opinién de expertos.
1.2.2.2. Conforme a los tipos de entrada, método y salida.

Este tipo de clasificacion examina por separado cada uno de los tres pasos fundamentales que
caracterizan el camino metodoldgico y a partir de esto se califican los métodos de analisis de la
vulnerabilidad. Los tres pasos fundamentales se refieren a la entrada, la metodologia y el tipo de
salida. Los resultados se expresan mediante vulnerabilidad absoluta (funciones de
vulnerabilidad, curvas de fragilidad o matrices de probabilidad de dafio) o relativa (indices de
vulnerabilidad).
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Técnicas tipoldgicas directas: usan como entrada, dafios sismicos, caracteristicas cualitativas
y geométricas de las estructuras, emplean técnicas estadisticas y expresan los resultados en
forma de la vulnerabilidad absoluta.

Técnicas mecanicas directas: requieren como entrada las caracteristicas mecanicas, utilizan
métodos mecanicos y obtienen como resultado la vulnerabilidad absoluta.

Las técnicas convencionales: requieren como dato de entrada las caracteristicas geométrico-
cualitativas, esta basado en la opinion de expertos como método y el resultado obtenido es lo
que se denomina como vulnerabilidad relativa.

Las técnicas indirectas: usan como entrada de datos los dafios sismicos, cualitativos y
geométricos, al igual que los métodos directos; pero, en este caso, las caracteristicas cualitativas
son tratadas para obtener un indice de vulnerabilidad relativa (como en las técnicas
convencionales) y la relacién entre dafio, vulnerabilidad e indice de intensidad. Se obtiene como
resultado la vulnerabilidad absoluta.

1.2.3. Indices de vulnerabilidad.

Considerando la escasa documentacién técnica disponible, que no existen inspecciones después
de la ocurrencia de sismos (permiten obtener correlaciones de dafio para sistemas estructurales
similares), y que los mantenimientos o controles de rutina son escasos o nulos en la mayoria de
los casos de los puentes construidos en el pais; las metodologias que pueden aplicarse para
obtener la vulnerabilidad a los puentes quedan condicionadas por la informacion disponible. En
funcion de la informacién real disponible de los puentes, se estudiaron algunas metodologias
posibles para poder definir la vulnerabilidad relativa de los puentes, con el objeto principal de
identificar de manera rapida las estructuras con mayores deficiencias sismicas y, adoptar
finalmente una de ellas para nuestro pais de modo que pueda adaptarse a las necesidades
propias. Es muy importante que la metodologia adoptada sea practica y de facil implementacion.

Las metodologias para determinar el indice de vulnerabilidad consideran tres grupos de
parametros principales de los que se cuenta con algin tipo de informacién, estos son:
parametros estructurales, importancia del puente en la red de transporte y por Ultimo, las
caracteristicas de cimentaciones y del suelo circundante de los mismos. Las técnicas consisten
en la asignacion subjetiva de factores de peso a diferentes parametros que caracterizan el
comportamiento sismico de las estructuras, para totalizar en un valor global representativo de su
fragilidad. Estos métodos son definidos como técnicas hibridas, que en este caso resulta de una
mezcla de métodos convencionales e indirectos segun las definiciones dadas la seccién 1.2.2.

A continuacion se presentan tres de los métodos analizados para la obtencién del indice de
vulnerabilidad para puentes, los dos primeros se encuentran desarrollados en el trabajo de
Gbmez, Barbat y Oller (2000), mientras que el tercero corresponde al indice de vulnerabilidad
determinado con la metodologia presente el manual FHWA (2006), que coincide en principios
con el procedimiento del ATC-6-2 (1983).
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1.2.3.1. Modelo de Pezeshk et al.

Pezeshk et al. propusieron una metodologia de rehabilitacion o refuerzo sismico de puentes, en
cuya evaluacion preliminar sugieren un modelo indirecto de evaluacion de la vulnerabilidad a
partir de un inventario de las estructuras analizadas.

En el modelo se consideran los tres grupos de parametros (estructurales, importancia, suelo de
fundacion) y cada grupo es dividido en distintos sub-pardmetros que reflejan su influencia en el
comportamiento sismico de la estructura. En el método se otorgan 100 puntos como maximo, de
los cuales 50 se distribuyen en los diferentes parametros estructurales, 20 para la importancia, y
30 para las caracteristicas de cimentacion.

Los parédmetros estructurales consisten en el tipo de superestructura, numero de juntas de
expansion, tipo de apoyos, alineamiento del puente, afio de construccion, clasificacion, altura de
las pilas y la longitud de soporte minima en pilas y en estribos.

En cuanto a la importancia, los parametros considerados consisten en el trafico diario promedio y
la longitud de retorno.

Por Ultimo, las caracteristicas del sitio consideran al perfil del suelo, el potencial de licuefaccion y
la altura de los estribos.

El indice de dafio se obtiene por la suma de todos los puntos concedidos a los parametros de
interés. Un puente con 0 puntos representa un puente estructuralmente perfecto y aquel con 100
puntos, uno sin resistencia sismica alguna. Si la estructura a ser analizada ha sido reforzada por
algun dafio sismico previamente a la aplicacion del método, se le restan 5 puntos a los indicados
anteriormente. Los autores de este método suponen a todas las estructuras analizadas
localizadas dentro de la misma region sismoldgica, y por lo tanto, sometidas a las mismas
categorias de peligrosidad sismicas, por lo que no se estima ningun parametro para este
aspecto.

1.2.3.2. Modelo de Seong Kim.

Al igual que el modelo anterior, la propuesta de Kim considerd que para la aplicaciéon de su
método es necesario solo la informacién proveniente de inventarios e inspecciones de los
puentes. La propuesta de Kim identifica los grados de vulnerabilidad de la estructura mediante
un grupo de 12 parametros generales, dentro de los que se incluyen estimaciones del tamafio
del sismo, condiciones estructurales y evaluacion del suelo soporte.

Los parametros del modelo son: la aceleracion maxima del suelo (X;), especificaciones de
disefio (cddigos de disefio implantados en épocas diversas en los Estados Unidos) (X,), Tipo de
superestructura (X3), forma de la superestructura (X,), articulaciones internas (Xs), tipo de pila
(Xs), tipo de cimentacion (X;), material de la subestructura (Xg), irregularidad estructural (Xg),
condiciones de suelo (Xyo), licuefaccion (X44) y longitud de apoyos (X45).

En el modelo se asignan valores de 1 a 4 a cada uno de los 12 parametros que lo componen. Y
conocidos los valores de los parametros de interés del modelo estadistico, el autor divide a estos
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en dos clases, una clase lineal y la otra no lineal. Para el modelo lineal, se define el grado de
dafio o indice de dafio como:

Y=XBX+C (1.3)
Donde:
Y, Es el indice de dafio o de riesgo;
X Valores de los parametros que definen la vulnerabilidad del puente, y B,y C

constantes del modelo.

Los parametros de mayor importancia en la metodologia, por orden decreciente son: la
aceleracion maxima del suelo, el efecto de licuefaccion, las especificaciones de disefio y las
longitudes soporte minimas. Entre ellos suman el 71% del total, lo que representa practicamente
3/4 partes de la contribucion total de los parametros.

En el segundo modelo propuesto por Kim, el denominado como no lineal, se determina el indice
de riesgo a través de la siguiente ecuacion:

Y, =X1[£, X] (14)

Donde los pardmetros de la ecuacion (1.4) son los mismos definidos para el modelo lineal. De
esta expresion puede notarse que el primer factor es considerado de gran importancia. Y al igual
que en el modelo lineal, son estimados rangos cualitativos de valores. Cinco son las categorias
utilizadas para describir cualitativamente la extension del dafio en la estructura, estas son: sin
dafio, dafio menor (Y; < 1.5), dafio moderado (1.5 <Y; < 2.5), dafio severo (Y; = 2.5) y
colapso.

Para validar su modelo, Kim determin los indices de dafo para el modelo lineal y el no lineal a
20 puentes no considerados en la elaboracion de ambos modelos. Los resultados de este
proceso de calibracién cayeron en el intervalo 76% - 81%, valido conforme al juicio del
modelador. Finalmente, Kim demostré que el modelo no lineal conduce a predicciones del dafio
sustancialmente mejores que las obtenidas en el modelo lineal.

1.2.3.3. Metodologia del FHWA - MCEER

Esta metodologia contina los lineamientos del procedimiento del ATC 6-2, que fue uno de los
primeros procedimientos para definir la vulnerabilidad sismica de puentes que desarrollo el
Applied Technology Council en el afio 1983, con el objetivo de que éste fuera el paso inicial en la
toma de decisiones de las medidas de rehabilitacion en puentes.

Este procedimiento aplica técnicas clasificadas como hibridas, resultado de la combinacion de
técnicas indirectas y convencionales para obtener un indice de vulnerabilidad.

Aunque el comportamiento de un puente esta basado en la interaccion de todos sus
componentes, ciertos componentes son mas vulnerables a sufrir dafios que otros. Estos son:
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- Conexiones, apoyos y anchos de soportes.
- Pilas, columnas y fundaciones.
- Estribos.

- Suelos.

De todos estos, las conexiones, apoyos e inadecuadas longitudes de soporte de la
superestructura son las razones mas comunes de fallas de puentes y ademés las de menor
costo de reparacion. Por esta razon, la vulnerabilidad de esos componentes se calcula de
manera separada del resto de la estructura, obteniéndose un indice V.

La vulnerabilidad de los elementos de la subestructura y suelo de fundacion, se determina a
partir de la suma de tres indices. Se obtiene un indice de vulnerabilidad de columnas IVC, un
indice de vulnerabilidad de los estribos IVE y un indice de vulnerabilidad debido al fenémeno de
licuefaccion IVL, y finalmente se calcula el indice de vulnerabilidad de la subestructura y del
suelo de fundacion como la suma de los tres valores mencionados, V, = IVC + IVE + IVL.

El indice de vulnerabilidad global de la estructura, V, resulta el mayor entre V4 y V.

La determinacion de estos indices requiere considerable juicio ingenieril. El valor hallado del
indice de vulnerabilidad adopta valores entre 0 y 10, en general, un valor nulo significa una
estructura de baja vulnerabilidad, un puente con 5 puntos tiene moderada vulnerabilidad o una
alta posibilidad de pérdida de funcién, y un valor de 10 significa una mayor probabilidad de
colapso.

1.2.3.4. Seleccion de metodologia

Al ser uno de los objetivos de la tesis proponer una metodologia de andlisis preliminar que pueda
llevarse a cabo a nivel nacional, se tuvieron en cuenta algunas de las ventajas y desventajas de
cada método de evaluacion preliminar con respecto a la informacion disponible, y la situacién
actual de los puentes locales en cuanto a deficiencias.

Basicamente, el método propuesto por Pezeshk et al. fue pensado para puentes y procesos de
construccion de los Estados Unidos, y no considera algunas de las deficiencias de los puentes
locales. Por otro lado, el modelo de Kim utiliza unas constantes que no se conoce el
procedimiento de seleccion y, aunque se supone que estos valores estan relacionados con
ajustes estadisticos entre los resultados del modelo e informes de dafios en puentes tomados
como referencias, condiciona su uso a los tipos de puentes de referencia para los cuales se cred
el modelo.

En cuanto a la metodologia del FHWA puede decirse que aunque requiere bastante juicio
ingenieril en la aplicacién, la misma incluye a las deficiencias presentes en los puentes, como por
ejemplo el escaso confinamiento de armadura transversal, empalmes de armadura principal en
zonas de rotulas plasticas, deficiencias de las fundaciones y del suelo soporte. A partir de esto, y
ademas como se enmarca dentro del procedimiento general de rehabilitacion de puentes
existentes basados en el desempefio estructural (Capitulo 2), se consideré oportuno adoptar
como metodologia de estudio.
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1.3. Objetivos generales de la tesis

El objetivo general de esta Tesis de Maestria es adaptar una metodologia de evaluacion de la
vulnerabilidad y de la capacidad sismica de puentes construidos en la Republica Argentina con o
sin prevencion sismica.

Con esta metodologia se pretende cuantificar el nivel de vulnerabilidad y la capacidad de este
tipo de estructuras, identificando cuantitativa y cualitativamente el nivel de dafio que podria
alcanzar ante sismos de diferentes niveles y a partir de alli, formular criterios para disminuir la
vulnerabilidad a través de la rehabilitacion de la estructura existente. El estudio de la
vulnerabilidad estructural, en primer lugar, y la valoracion de la capacidad sismica de puentes
ubicados en regiones sismicamente activas, son las dos etapas fundamentales en un
procedimiento para detectar falencias y posibles estrategias de rehabilitacidn.

1.4. Descripcion de la tesis

En el Capitulo 1, se comenta la motivacién del estudio y elaboracion de la tesis. Se introducen
los conceptos fundamentales en el estudio del riesgo sismico y mitigacién de dafios. También se
presentan algunos criterios y clasificaciones de metodologias para evaluar la vulnerabilidad de
puentes existentes mediante técnicas hibridas, y por ultimo, los objetivos generales de la tesis.

En el Capitulo 2 se describe el procedimiento general de rehabilitacién sismica de puentes de
carretera del FHWA basado en el desempefio estructural, que incluye el analisis preliminar, la
evaluacién detallada, y el estudio de la rehabilitacién propiamente dicha.

En el Capitulo 3 se presenta la metodologia de la primera etapa del estudio de rehabilitacion, es
decir el andlisis preliminar y la priorizacién de los puentes. Se describe paso a paso la obtencion
de los indices de vulnerabilidad, de peligro sismico y de rehabilitacion.

En el Capitulo 4 se describen las caracteristicas de cinco puentes ubicados sobre la Avenida
Circunvalacion de la ciudad de San Miguel de Tucuman, a los que se les aplica la metodologia
de evaluacién preliminar y priorizacion para dos niveles de sismos. Finalmente se escoge al de
mayor vulnerabilidad estructural para llevar a cabo un estudio mas detallado que permita
determinar su capacidad sismica.

En el Capitulo 5 se presentan dos métodos correspondientes a la segunda etapa del
procedimiento de rehabilitacion, esto es, la evaluacion detallada de los puentes. Se presenta el
método denominado como C: Capacidad / Demanda de componentes, y el D1: Método del
espectro de capacidad.

En el Capitulo 6 se evalua sismicamente al puente ubicado sobre las vias del Ferrocarril Mitre
(resultd ser el mas vulnerable sismicamente en la etapa preliminar) con los dos métodos
desarrollados en el Capitulo 5, también se presentan los resultados obtenidos con el método del
espectro de capacidad aplicado a los cuatro puentes restantes. Se determinan elementos
fragiles, deficiencias constructivas y estructurales que justifican una investigacion de la estrategia
de rehabilitacion para mejorar el desempefio sismico de los puentes.

En el Capitulo 7 se presentan las conclusiones y recomendaciones para futuras investigaciones.
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En la parte final de se encuentran tres anexos:

En el Anexo 1 se presentan los resultados de la obtencion de los denominados Sismos Menor y
Mayor, necesarios para el proceso de rehabilitacion basado en desempefio.

El Anexo 2 se presenta un modelo de inventario de puentes para recolectar informacién
pertinente al estudio de vulnerabilidad, se resumen las tablas necesarias para determinar la
Categoria Sismica de Rehabilitacion, y también se presentan unos diagramas que sirven de
ayuda para obtener el indice de Vulnerabilidad total de un puente.

En el Anexo 3 se incluyen los planos generales de los cinco puentes estudiados, y los planos
detallados del par de puentes ubicados sobre el Ferrocarril Mitre.
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2

METODOLOGIA GENERAL DE REHABILITACION

2.1. Introduccion

Los puentes de hormigdn que se construyeron en nuestro pais, se hicieron en base a dos
normativas vigentes hasta la fecha, la primera de ellas es la denominada: Bases para el calculo
de puentes de hormigén armado (Administracion General de Vialidad Nacional, 1951), que tiene
en cuenta solo cargas gravitatorias, y la Norma Antisismica Argentina (INPRES, 1980) que
considera la accion sismica en estructura de puentes. Las dos normativas estan desactualizadas
en cuanto a los conocimientos y técnicas empleadas en el disefio sismico de puentes actuales, y
ninguna hace referencia alguna a la rehabilitacion de estructuras existentes.

Cuando se redactaron ambos reglamentos, se desconocia de los dafios estructurales y las
pérdidas econdmicas ocasionadas por sismos tales como el de Loma Prieta (1989), Northridge
(1994), Kobe (1995), Taiwan (1999), Washington (2000), Chile (2010), entre otros. Los dafios
ocasionados en los puentes en zonas de diferentes peligrosidades sismicas son muy variados.
Para el caso particular del sismo de Northridge, el comportamiento de los puentes durante el
sismo indica que muchos de los dafios ocasionados en las estructuras podrian haberse evitado
siguiendo las normativas actuales del disefio (Lou y Cheng 1996).

Por lo antes mencionado, es posible que los puentes construidos en nuestro pais en regiones
sismicamente activas, teniendo en cuenta previsiones sismicas obsoletas o0 en el peor de los
casos sin consideracion alguna, puedan llegar a ser inadecuados para soportar cargas sismicas,
y por lo tanto, sufrir dafios estructurales e inclusive colapsar ante un sismo futuro. Para evitar
este tipo de problemas en las redes de transporte nacional es preciso disminuir el riesgo sismico
en las estructuras. Para ello es necesario en principio identificar cuales son las mas
comprometidas o susceptibles desde el punto de vista sismorresistente, e iniciar un estudio para
disminuir el riesgo.

La rehabilitacion o refuerzo sismico es el método comiunmente empleado para incrementar la
capacidad y mitigar el riesgo; sin embargo, incrementar la resistencia de una estructura
deficiente es a veces mas complicado e incluso mas caro que proveer adecuada resistencia al
momento de disefiar una estructura nueva. Por lo tanto, el costo de la rehabilitacion se vuelve el
factor principal en el proceso, y puede llegar a ser tan alto que se opte por construir un puente
nuevo o, simplemente aceptar el riesgo y no hacer nada al respecto.

El procedimiento de rehabilitacién sismica, en general, es dividido en tres pasos principales:
evaluacion preliminar, evaluacion detallada y disefio de las medidas de refuerzo.
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Vida util de
Servicio

Peligrosidad
sismica

Importancia

Inventario de
puentes

Objetivos de
desempefio

Si ¢ El puente
esta exento?
Satisfactorio
- Analisis preliminar / Priorizacion
No satisfactorio
Satisfactoria y
- Evaluacion -
No satisfactoria Verificar

\J

Rehabilitacion

\
Puente
siguiente

Figura 2.1. Descripcidn general del proceso de rehabilitacién para puentes carreteros.

La Figura 2.1 muestra esquematicamente el procedimiento general de rehabilitacion sismica de
puentes carreteros que es utilizada en el manual de la FHWA (FHWA, 2006).

La metodologia esta basada en el criterio de disefio por desempefio sismico.
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2.2. Criterio del disefio por desempefio

En los paises donde existe normativa para el diseio de puentes bajo accion sismica,
caracterizan la misma a través del llamado Sismo de Disefio (475 afios de periodo de
recurrencia).

El objetivo principal de la filosofia de disefio para un unico nivel de sismo es evitar el colapso. Es
decir que los puentes y sus componentes que se disefian para resistir las fuerzas sismicas, y
ademas son construidos con detalles de acuerdo a las especificaciones, ante la ocurrencia del
Sismo de Disefio pueden sufrir dafios, pero deben tener una baja probabilidad de colapso.
Ademas, este criterio de disefio supone que los terremotos de pequefia y moderada intensidad
son resistidos por la estructura dentro del rango elastico sin dafios significativos (Gates y Buckle,
1991).

Sin embargo, el colapso y severos dafios que dejaron fuera de servicio numerosos puentes
luego de la ocurrencia de varios terremotos, ponen de manifiesto que las normativas actuales no
garantizan el adecuado funcionamiento de los puentes, ya que sismos mayores al de disefio
pueden causar la inestabilidad e inclusive el colapso del puente, ocasionando pérdidas de vidas
humanas y econémicas muy importantes y, que sismos menores y mas frecuentes al de disefio
pueden producir dafios importantes. De ahi la necesidad de definir otros niveles de sismos tanto
para el disefio de puentes nuevos, como para el estudio de rehabilitacion de puentes existentes.

Con este objetivo se utiliza el criterio de disefio sismico por desempefio para hacer frente a las
necesidades de contar con diferentes comportamientos ante sismos diferentes (Priestley, Calvi y
Kowalsky, 2007).

En los parrafos siguientes se presenta la metodologia de rehabilitacion basada en el desempefio
estructural de los puentes para dos niveles de sismos.

2.3. Procedimiento de rehabilitacion basado en desempefio

Como se indica en la Figura 2.1, para iniciar el procedimiento de rehabilitacién de un conjunto de
puentes se debe tener un inventario de estos con informacién precisa, en los que se indiquen
datos fundamentales como ser: nombre del puente, ubicacién, geometria, tipo de superestructura
y subestructura, apoyos, suelo de fundacion, etc. Con este inventario se pueden conocer por
ejemplo: las caracteristicas estructurales, sismicidad y condiciones de suelo de cada puente.

Un modelo de inventario, con informacién para iniciar el estudio se presenta en el Anexo 2.

Para cada uno de los puentes se deben conocer los requisitos minimos a tener en cuenta en el
proceso de rehabilitacion, es decir: andlisis preliminar, evaluacién detallada y medidas de
rehabilitacion si fuera necesario. Estos requisitos dependen de la Categoria Sismica de
Rehabilitacién (CSR) de cada puente, que se obtiene fijando los niveles de desempefio (a partir
de la vida util de servicio, la importancia de la estructura y el nivel de sismo considerado) y
determinando cual es la peligrosidad sismica del sitio de emplazamiento.

En este procedimiento, los objetivos de desempefio se fijan para dos categorias de importancia
(puente estandar o esencial), tres categorias de vida de servicio y dos niveles de sismos (Sismo
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Menor y Mayor). La peligrosidad sismica en el sitio de emplazamiento se obtiene a partir de la
intensidad del movimiento sismico y factores geotécnicos.

2.3.1. Objetivos de desempeiio
2.3.1.1. Importancia del puente

Hallar un indice de importancia es una practica comun en otros paises con el objeto de priorizar
la utilizacion de recursos en el refuerzo de estructuras deficiente. Las metodologias propuestas
son funcién de la asignacion de un indice de importancia, cuyo parametros de caracterizacion
incluyen por ejemplo al volumen de trafico, la longitud de retorno, la presencia o ausencia de
instalaciones y alguna forma de clasificaciéon funcional (ej. ruta de emergencia y/o ruta de
defensa). Pocas de las metodologias hasta ahora propuestas, consideran aspectos del tipo
socio-economicos que afectan directamente a la importancia (Gémez, Barbat y Oller, 2000). En
la metodologia adoptada, y a los efectos de la rehabilitacion sismica, los puentes se clasifican de
manera subjetiva en dos grandes grupos: puentes esenciales y puente estandares.

Puentes esenciales: son aquellos que deben mantener su funcionalidad después de un
terremoto, es decir que atraviesan rutas cuyo transito debe estar habilitado inmediatamente
después del suceso. Esta clasificacion es netamente subjetiva, pero algunos casos de puentes
que deben clasificarse Esenciales son:

- Puentes que proporciona acceso a los servicios de emergencias.

- Puentes que atraviesan o conducen lineas eléctricas, cafierias de suministro de agua, gas,
etc.

- Puentes cuya pérdida generaria un gran impacto econémico en la region.

Todos los demas puentes que no satisfacen las condiciones anteriores son clasificados como
puentes Estandares.

2.3.1.2. Vida util de servicio

La vida util real de un puente es dificil de cuantificar y depende de muchos factores, pero las
normativas adoptan valores estimados dentro de un amplio rango. El sismo de disefio, por lo
general tiene una probabilidad de un 10% de ser superado en un periodo de 50 afios (valor
estimado de la vida util). Durante el desarrollo de la especificacion AASHTO LRFD a mediados
de los afios noventa, la vida promedio del puente de carretera fue revaluada a 75afios (AASHTO,
1998). Este ultimo valor se utiliza en la metodologia para los puentes carreteros.

En la presente metodologia se consideran tres categorias de vida Util de servicio, dependiendo
de la edad del puente; una categoria que incluye a los puentes antiguos con poca vida Util de
servicio, otra que considera a los puentes nuevos o casi nuevos con una vida Util remanente
grande y, una tercera categoria intermedia.

Rehabilitar un puente viejo con una vida util de servicio inferior a los 15 afios no resulta
conveniente, ya que la estructura esta préxima a cumplir su ciclo de funcionamiento y no se
justifica invertir en procedimientos de rehabilitacion. Por lo tanto a este tipo de estructuras se le
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asigna la menor categoria sismica de rehabilitacién (Categoria Sismica de Rehabilitacion A,
Seccion 2.3.3)

En la Tabla 2.1 se indican las tres categorias mencionadas, desde los puentes mas antiguos con
VUS 1, a los més nuevos con VUS 3.

Tabla 2.1. Categorias de vidas de servicios.

Categoria de vida til Vida util de servicio
VUS 1 0 - 15 afos
VUS 2 16 - 50 afios
VUS 3 Mayor a 50 afios

2.3.1.3. Niveles de sismos
Los objetivos de desempefio estructural se fijan para dos niveles de sismos definidos como:

Sismo Menor: Tiene un 50% de probabilidad de ocurrencia en un periodo de 75 afos, esto
corresponde a un periodo de retorno promedio de unos 100 afios.

Sismo Mayor: Tiene un 7% de probabilidad de ocurrencia en un periodo de 75 afios,
corresponde a un periodo de retorno promedio de unos 1000 afios.

2.3.1.4. Niveles de desempeiio

Conocida la importancia, y la vida Util de servicio, se fijan los niveles de desempefios del puente
para los dos niveles de sismos.

El comportamiento de la estructura depende del nivel de la demanda, por lo tanto los objetivos
de desempefio se fijan en funcion de la demanda. Para puentes, se definen cuatro niveles de
performance o desempefio (estados limites de dafio) como sigue:

Nivel de Desempefio 0 (ND 0): No se recomienda ningun nivel minimo de desempefio.

Nivel de Desemperio 1 (ND 1): Seguridad de vida. Se asegura unicamente la vida, pero el dafio
permanente sufrido por el puente es significativo durante un terremoto y el servicio es
interrumpido. El puente puede necesitar ser reemplazado después de un gran sismo.

Nivel de Desemperio 2 (ND 2): Operacional. Después de ocurrido el sismo, el dafio permanente
es minimo y todo el servicio para los vehiculos de emergencia puede estar disponible después
de una inspeccidn y limpieza de escombros. El puente debe ser reparado con o sin restriccion
del trafico.

Nivel de Desempefio 3 (ND 3): Totalmente operacional. Después del sismo, el dafio permanente
es despreciable. Todo el servicio esta disponible para todos los vehiculos después de la
inspeccion y limpieza de escombros. Cualquier dafio es reparable sin interrupcion del tréfico.

En los criterios de desempefio definidos anteriormente se utilizan tres niveles de dafio:
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Dario despreciable: incluye evidencia de movimientos, y/o dafio menor en componentes no
estructurales, pero no muestra pruebas de respuesta inelastica en miembros estructurales o
deformaciones permanentes de ningun tipo.

Dario minimo: incluye respuesta inelastica menor y pequefias fisuras de flexion en el hormigén.
Las deformaciones permanentes no son evidentes y las reparaciones se pueden llevar a cabo
sin condiciones de emergencia, con la excepcién de las juntas de expansién de la
superestructura que pueden necesitar ser reemplazadas.

Dario significativo: incluye grietas, fisuras permanentes, fluencia de la armadura y grandes
desprendimientos del hormigon, para este nivel de dafo puede ser necesario el cierre del puente
por reparacion. Puede ser necesaria la sustitucion total o parcial de las columnas. Las vigas
pueden descalzarse de sus apoyos pero los tramos no colapsan. De manera similar, las
fundaciones no estan dafiadas excepto para el caso en que se produzcan deslizamientos
laterales por el fendémeno de licuefaccion, en cuyo caso las deformaciones inelasticas en las
pilas pueden ser evidentes.

Hay que tener en cuenta que el nivel de desempefio del puente después de un sismo puede ser
especificado por el propietario. Por ejemplo, para el caso de un puente extremadamente
importante, es necesario que no queden dafios permanentes y todos los servicios estén
disponibles para todo el trafico inmediatamente después del terremoto sin necesidad de
reparacion alguna.

Los niveles minimos de desempefio recomendados de acuerdo al nivel de sismo, la importancia
del puente y la categoria de vida util se dan en la Tabla 2.2.

Tabla 2.2. Niveles minimos de desempefio para puentes rehabilitados.

Importancia y categoria de vida Util de servicio del puente
Sismo Estandar Esencial
VUS 1 VUS 2 VUS 3 VUS 1 VUS 2 VUS 3
Menor ND 0° ND 3 ND 3 ND 0° ND 3 ND 3
Mayor ND 0 ND 1 ND 1 ND 0! ND 1 ND 2

1. Los puentes para los cuales se asigna un nivel de desempefio ND 0 tienen una vida util de 15 afios 0 menos y son candidatos al
reemplazo o rehabilitacion.

2.3.2. Nivel de peligro sismico

El nivel de peligro sismico en el sitio de emplazamiento de un puente se determina a partir de las
ordenadas del espectro elastico de pseudoaceleraciones en los periodosde T = 0.2seg yT =
1.0seg.

2.3.2.1. Clasificacion del sitio de emplazamiento del puente

El sitio de emplazamiento se clasifica en seis categorias segun las caracteristicas de los suelos
comprendidos en una profundidad 30m desde la superficie de terreno natural (INPRES-CIRSOC
103,2008).
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La clasificacion se basa en la velocidad media de la onda de corte V. A los efectos de la
clasificacion del sitio es suficiente la evidencia geologica, la informacién existente de estudios
preliminares o de los realizados con motivo de la construccion en estudio. Es aceptable utilizar la
correlacion entre la velocidad de la onda de corte y el ensayo de penetracidn estandar (SPT) o la
resistencia al corte no drenada.

Tabla 2.3. Clasificacién del sitio de emplazamiento del puente.

© Propiedades promedio del suelo

k3] . -

g 2 Descripcion del perfilde | Velocidad media Ensa][yo de ReS|srttenC|a al
s | ° sueos deondadocorte | ogniar | arenado
= Vem[m/s

= solm/s] Neer] | SyplkPa)

Formacion de roca dura, con
Sh presencia superficial y >1500 - -
escasa meteorizacion.

Formacion de roca dura con
pequefia capa de suelo
denso y/o roca mereorizada
< 3m.

760 a 1500 - -

Formacion de roca blanda o
meteorizada que:

No cumple con Sp y Sg.
Gravas y/o arenas muy

Sc densas. 360 a 760 >50 >100
Suelo cohesivo
preconsolidado, muy duro.
Gravas y/o arenas de
densidad media.

Tipo 1

Suelo cohesivo consistente,
de baja plasticidad. Gravas
ylo arenas de baja
densidad.

180 a 360 15a50 50a 100

Tipo 2
&

Suelo cohesivo blando de

baja plasticidad. <180 <15 <50

Tipo 3
7

Sk Suelos dinamicamente inestables. Requieren estudios especiales.

Los suelos del tipo S que requieren evaluacion especifica son:

- Suelos vulnerables o propensos a falla, pérdida de la capacidad portante o colapso bajo
acciones sismicas.

- Suelos potencialmente licuables.
- Arcillas altamente sensitivas, suelos colapsibles débilmente cementados.

- Turbas o arcillas altamente organicas de méas de 3m de espesor.
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- Arcillas de muy alta plasticidad con espesores mayores a 8m e indice plastico mayor que 75.

- Arcillas de media o baja rigidez de espesores mayores a 15m.

- Suelos expuestos a inestabilidad de taludes, laderas o terraplenes.

2.3.2.2. Espectros de respuesta para Sismos Menor y Mayor

Los espectros de respuesta de las pseudoaceleraciones se establecen para cada zona sismica y
tres tipos diferentes de suelo. El territorio nacional se divide en cinco zonas sismicas de acuerdo
a la peligrosidad sismica de la region. La Tabla 2.4 indica el nivel de peligrosidad sismica
asignado a cada zona y el mapa de la Figura 2.2 indica la zonificacion. La zonificacion sismica
esta definida por su aceleracion efectiva en suelo tipo Sg.

Tabla 2.4. Peligrosidad sismica de la Republica Argentina segun zonas sismicas.

Zona sismica Peligrosidad
0 Muy reducida
1 Reducida
2 Moderada
3 Elevada
4 Muy elevada

En la Tabla 2.5 se encuentran especificados los parametros utilizados para obtener las
pseudoaceleraciones del Sismo Menor, y en la Tabla 2.6 los correspondientes al Sismo Mayor.
El procedimiento de como obtener estos parametros puede consultarse en el Anexo 1 de esta

tesis.

Tabla 2.5. Parametros caracteristicos que definen el espectro elastico de pseudoaceleraciones del Sismo

Menor.
ZONA SISMICA
Tipo 1 2 3

. Espectral as = 0.0226 a, = 0.0647 as = 0.1042 a; = 0.1553

>emo ¢. | ¢ | cloc | c lc | c |
1 0.0271 | 0.0374 | 0.0776 | 0.0997 | 0.1250 | 0.1866 | 0.1864 | 0.3083
2 0.0361 | 0.0528 | 0.1035 | 0.1408 | 0.1658 | 0.2605 | 0.2314 | 0.3898
3 0.0565 | 0.0770 | 0.1617 | 0.2053 | 0.2570 | 0.3831 | 0.3196 | 0.6182
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Tabla 2.6. Parametros caracteristicos que definen el espectro elastico de pseudoaceleraciones del Sismo
Mayor.

ZONA SISMICA

Tipo 1 2 3
Espectral | a3, =0.1142 as = 0.2574 a, = 0.4400 a, = 0.4592

Sismo

Mayor C. | G | C | G | C | C | C | C
1 0.1370 | 0.2140 | 0.2941 | 0.4101 | 0.4400 | 0.7700 | 0.4592 | 0.7595
2 0.1795 | 0.2928 | 0.3308 | 0.4991 | 0.4664 | 0.8884 | 0.4780 | 0.8763
3 0.2725 | 0.4372 | 0.3635 | 0.7839 | 0.3960 | 1.4216 | 0.4133 | 1.4022

REFERENCIAS

Zona
Sismica

Peligrosidad

Muy reducida
Reducida
Moderada
Elevada

Muy elevada

Figura 2.2. Zonificacién sismica de la Republica Argentina.
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En las dos tablas anteriores, a5 es la ordenada al origen del espectro (aceleracion maxima del
suelo tipo Sg correspondiente a cada zona sismica.

Los espectros elasticos corresponden a una relacion de amortiguamiento € = 0.05. A partir de
los parametros de Tabla 2.5, y Tabla 2.6, los periodos caracteristicos del espectro se definen en
funcion de las siguientes expresiones:

T2 = “asc) 2.1)
T, =0.2T, (2.2)
T3 = 25T, (2.3)

Donde:

C. C, Parametros caracteristicos del espectro.

T, Ty, T Periodos caracteristicos del espectro.

Las ordenadas S, del espectro elastico de pseudoaceleraciones para acciones horizontales, se
definen por las siguientes expresiones:

.
S, =C, (1 + 1.5ﬂ) paraT < T, (2.4)
S, =25C,paraTy <T<T, (2.5)
S, = CY/p paraT, < T<T, (2.6)
S, = CvT3/T2 paraT > T, (2.7)

Al valor maximo de la pseudoaceleracion, entre los periodos T, y T, se lo designa como S, = b.
Cuando T = 1seg, S, = Cy.

Ademas, para zona sismica 2: S; = 0.11C,
En las expresiones (2.1) a (2.7) las ordenadas espectrales se expresan como fraccion de la

aceleracion de la gravedad y los periodos en segundos. Los espectros elésticos para zona
sismica 2 se presentan en Figura 2.3y Figura 2.4.
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045 B
Sa[fraccion de g]
—— TIPOESPECTRAL1
= - = TIPOESPECTRAL2
----- TIPOESPECTRAL3
0 Periodo T [seg]
0 02 04 06 08 1 12 14 16 18 2 22 24 26

Figura 2.3. Espectro elastico de pseudoaceleraciones. Sismo Menor, amortiguamiento § = 0.05.

Sa[fraccion de g]

0,9
—— TIPOESPECTRAL1

= - = TIPOESPECTRAL2

08 1N TIPOESPECTRAL3

07

06

05

04

03

02

0.1

0 Periodo T [seg]
32

Figura 2.4. Espectro elastico de pseudoaceleraciones. Sismo Mayor, amortiguamiento ¢ = 0.05.
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2.3.2.3. Determinacion del nivel de peligro sismico

A cada puente se le asigna un Nivel de Peligro Sismico (NPS) a partir de las ordenadas del
espectro de pseudoaceleraciones en los periodos T=0.2seg y T=1.0seg. En la Tabla 2.7 se
indican los cuatro niveles dependiendo de la sismicidad. Como se puede ver, el nivel de peligro
sismico se puede definir a partir del valor maximo de pseudoaceleraciéon (b), o por la
pseudoaceleracion en el periodo T = 1seg, y se debe adoptar siempre el mayor valor del NPS
en caso de que se obtengan distintos valores para el mismo puente.

Tabla 2.7. Nivel de peligro sismico (NPS).

Nivel de Peligro Sismico (NPS) Utilizando b = 2.5C, Utilizando C,
I b <015 C, <015
Il 0.15<b <035 015<C, <025
1] 0.35<b<0.60 025 < C, <040
v 0.60 <b 040 < C,

2.3.3. Categoria sismica de rehabilitacion basada en desempefio

Las Categorias Sismicas de Rehabilitacién (CSR) se utilizan para identificar los minimos
requerimientos para el procedimiento de rehabilitacion de puentes deficientes sismicamente. Se
determinan a partir de los objetivos de desempefio fijados para la estructura, y por la peligrosidad
sismica.

Las categorias son cuatro, desde A hasta D. La categoria A es una categoria por defecto, y los
puentes en esta categoria no necesitan ser estudiados para rehabilitarlos. En cambio, la
categoria D, es la que requiere mayores exigencias en el proceso de rehabilitacion.

Las categorias sismicas de rehabilitacion estan dadas en la Tabla 2.8, donde se determinan a
partir del nivel de desempefio requerido (ND), y el nivel de peligro sismico del sitio (NPS).

Tabla 2.8. Categoria Sismica de Rehabilitacion (CSR).

Nivel de Nivel de desempefio esperado (ND)
peligro sismico Durante Sismo Mayor Durante Sismo Menor
(NPS) ND 0 ND 1 ND 2 ND 0 ND 3
I A A B A C
Il A B B A C
1] A B C A C
\Y A C D A D
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Los minimos requerimientos en funcién a la Categorias Sismicas de Rehabilitacion (CSR) en
cuanto al analisis preliminar, evaluacién detallada y rehabilitacion propiamente dicha se
presentan en la Tabla 2.9.

Tabla 2.9. Minimos requerimientos en el procedimiento de rehabilitacién.

Categoria Sismica de

Rehabilitacion para el Sismo Categoria Sismica de Rehabilitacion para

el Sismo Mayor

Procedimiento Menor
C D B C D
Evaluacién preliminar. Anchos Anchos Anchos Anchos Anchos
Componentes a ser soporte, soporte, soporte, soporte, soporte,
evaluados: conexiones, | conexiones, | conexiones, | conexiones, | conexiones,
columnas, columnas, y licuefaccién | columnas, columnas,
muros, muros, muros, muros,
fundaciones y | fundaciones, fundaciones | fundaciones,
licuefaccion estribos y y estribos y
licuefaccion licuefaccion | licuefaccion
Evaluacion detallada. c c A1A2 | BIC/D1D2 | CID1/D2IE
Métodos a ser utilizados:
Rehabilitacion. Apoy_os y S S Si Si Si
Componentes | conexiones
a rehabilitar si | Columnas, No
son muros, Si Si requerido Si Si
deficientes: fundaciones q
Estribos No requerido Si No. NO. Si
requerido requerido
Licuefaccion Si Si Si Si Si
Notas:

Los puentes con CSR A, o CSR B no se consideran en el procedimiento de evaluacion y/o rehabilitacion para el Sismo Menor.
Los puentes con CSR A no se consideran en el procedimiento de evaluacién y/o rehabilitacion para el Sismo Mayor.

Los métodos de evaluacion denominados A1, A2, B, C, D1, D2, y E se presentan en seccién 2.3.7.2.

Para puentes irregulares, los métodos de evaluacion apropiados son: A, C, D2 y E.

2.3.4. Puentes exentos

Una vez que se cuenta con la CSR del puente, se identifican los puentes que pueden no ser
tenidos en cuenta en el proceso de rehabilitacidn, es decir que no merecen mas estudio, y por lo
tanto, se pasa a analizar al siguiente puente segun lo indica la Figura 2.1.

Un puente puede estar exento del proceso de rehabilitacion para los dos niveles de sismos
(Sismo Menory Sismo Mayor), si:

- La peligrosidad sismica es muy baja.
- Lavida util es menor o igual a 15 afios.
- Se trata de un puente temporario.

- El puente esta cerrado al tréfico y no atraviesa una linea de transporte activa (gj. ruta,
ferrocarril, camino principal).
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Cualquier puente puede estar exento del proceso de rehabilitaciéon para Sismo Menor si tiene
una categoria sismica de rehabilitacion A 6 B (CSR A, 6 CSR B).

Cualquier puente puede estar exento del proceso de rehabilitacion para Sismo Mayor si tiene
una categoria sismica de rehabilitacién A (CSR A).

2.3.5. Proceso de rehabilitacion de puentes para dos niveles de sismos

Los objetivos de desempefio para los diferentes movimientos sismicos son diferentes entre si.
Para el caso del Sismo Menor se espera un comportamiento elastico, mientras que para el
Sismo Mayor un comportamiento inelastico en la mayoria de los puentes. A partir de esto es que
no se puede combinar el procedimiento en un Unico paso y satisfacer ambos requisitos de
comportamiento. Por esta razon, para los puentes no exentos, la metodologia se desarrolla en
dos etapas; la primera para el Sismo Menor y la segunda para el Sismo Mayor. Dentro de cada
etapa se realizan los pasos fundamentales del procedimiento que son: evaluacion preliminar,
evaluacién detallada, y rehabilitacién si fuese necesario. El procedimiento completo de
rehabilitacion para los dos niveles de sismos se presenta en la Figura 2.5.

El procedimiento para el Sismo Menor se presenta en la seccion 2.3.6, y para el Sismo Mayor en
la seccion 2.3.7.

2.3.6. Procedimiento de rehabilitacion para el Sismo Menor

Para el Sismo Menor, en el andlisis preliminar, la metodologia propone comparar la demanda
sismica elastica horizontal, con las cargas de servicio horizontales que se tuvieron en cuenta en
el disefio del puente. Estas cargas de servicio horizontales son: la carga que provoca el frenado
de vehiculos en el sentido longitudinal, y la carga del viento en el sentido transversal del eje del
puente.

La fuerza sismica elastica que se compara con las cargas de servicio (frenado de vehiculos y
viento), en ambos sentidos se obtiene al multiplicar la méxima pseudoaceleracion del espectro
elastico del Sismo Menor por el peso de la superestructura, como se indica en la siguiente
expresion:

F=bW (2.8)

Para la evaluacion detallada, en una primera etapa se aproximan los periodos de la estructura en
los sentidos longitudinal y transversal, y con las ecuaciones (2.4) y (2.7) se calculan los valores
de las pseudoaceleraciones correspondiente a los dos sentidos. Las fuerzas elasticas se
recalculan como:

FL =Sy W (2.9)
Fr =S W (2.10)
Donde:
FL Fuerza sismica elastica en sentido longitudinal.
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Fuerza sismica elastica en sentido transversal.

CAPITULDO 2

Pseudoaceleracion correspondiente al periodo longitudinal de la estructura para

el Sismo Menor.

Pseudoaceleracion correspondiente al periodo transversal de la estructura para

el Sismo Menor.

Si ¢ El puente
esta exento?
No
SISMO MENOR
_ Satisfactorio L ! -
- Anaélisis preliminar
‘ No
_ Satisfactoria E . -
- valuacién -
| No Verifica
Rehabilitacion
SISMO MAYOR
_ Satisfactorio _ —
< Analisis preliminar
No
~ Satisfactoria - _
N Evaluacion -
No Verifica
\ /
Rehabilitacion

Figura 2.5. Procedimiento de rehabilitacion para dos niveles de sismos.

Puente
siguiente
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Si cualquiera de las fuerzas elasticas sismicas superan a las cargas elasticas tenidas en cuenta
en el disefio, se debe realizar una evaluacion mas detallada verificando las relaciones Capacidad
/ Demanda (C/D) con el método C (Seccion 2.3.7.2.).

Por lo tanto es necesario verificar las siguientes desigualdades en esta etapa:

F. > Fg (2.11)
0
Fr > Fy (2.12)
Donde:
Fg Fuerza correspondiente al frenado de vehiculos en sentido longitudinal.
Fw Fuerza correspondiente al viento en sentido transversal del puente.

Si en la evaluacion detallada resultan relaciones C/D menores a la unidad, el paso siguiente
seria corregir las deficiencias para este nivel de movimiento sismico a partir de la rehabilitacion.

Es conveniente en principio, evaluar la estructura para el Sismo Mayor, ya que es posible que el
puente también sea deficiente para el mismo; entonces mientras se solucionan las necesidades
sismicas para el Sismo Mayor, las deficiencias del Sismo Menor pueden ser eliminadas, evitando
rehabilitar para el mismo, verificando Unicamente que se cumplan los criterios de desempefio.

2.3.7. Procedimiento de rehabilitacion para el Sismo Mayor

Segun indica la Figura 2.5, una vez que la evaluacién detallada para el Sismo Menor resulte
satisfactoria, se inicia el procedimiento de rehabilitacion para el Sismo Mayor.

2.3.7.1. Evaluacion preliminar y priorizacion

Todos los puentes del inventario se evaltian de forma preliminar para identificar las estructuras
sismicamente deficientes y priorizarlas en orden de necesidad de rehabilitacion. Este
procedimiento pretende ser rapido, facil de aplicar y conservativo. Los puentes hallados
deficientes en esta etapa estan sujetos a una evaluacién detallada (Seccion 2.3.7.2 y Capitulo 5),
y los puentes satisfactorios se excluyen de mayor analisis.

Para el analisis preliminar y priorizacion se utiliza el método de indices. Este método cuenta con
dos partes: cuantitativa y cualitativa. La parte cuantitativa genera un indice sismico de
rehabilitacion basado en la vulnerabilidad estructural y el peligro sismico del sitio. La parte
cualitativa modifica el indice de rehabilitacion en una sentido subjetivo que considera la
importancia, el area de incidencia del puente, deficiencias no sismicas, vida util de servicio, y
cuestiones similares para llegar a un indice total de prioridad como se indica en la siguiente
expresion:

P = f(R, importancia, cuestiones no sismicas y otras. ) (2.13)
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Donde R es el indice de rehabilitacion basado en la vulnerabilidad estructural y la sismicidad.
Una metodologia para calcular el indice R se presenta en el Capitulo 3.

2.3.7.2. Evaluacion detallada

Los puentes hallados deficientes en el anlisis preliminar se someten a una evaluacién detallada
utilizando uno o mas de los métodos descritos en esta seccion.

La evaluacion sismica de un puente consiste en dos pasos principales: en primer lugar se
estudian las demandas sismicas, y después la capacidad del puente de soportar tales
demandas.

A continuacion se presentan las caracteristicas principales de seis métodos de evaluacion. En el
Capitulo 5 se detallan el C y el D1.

Método A1 / A2: Verificacion de fuerzas en apoyos o conexiones y anchos soporte. No se
requiere un analisis de demanda sismica, pero se verifica la capacidad de las conexiones y los
anchos de apoyo adecuados segun valores minimos. EI método se puede aplicar a todos los
puentes de un solo tramo y otros ubicados en zonas de baja peligrosidad simica. El método se
divide en dos categorias, A1y A2. Si la ordenada maxima del espectro de pseudoaceleraciones
b es menor a 0.10, puede utilizarse el método A1. De otra manera, se debe utilizar el método A2.

Método B: Verificaciones de la capacidad de componentes. No se requiere un analisis de
demanda sismica, pero se verifica la resistencia relativa de miembros y ciertos detalles claves a
partir de valores minimos recomendados. El método es aplicable a los puentes con Categoria
Sismica de Rehabilitacion C (CSR C), siempre que la pseudoaceleracion para un segundo C,
sea menor que 0.3 cos a, donde a es el angulo de oblicuidad o esviaje.

Método C: Método de Capacidad / Demanda de componentes. Las demandas sismicas son
determinadas a partir de un analisis elastico. Las relaciones Capacidad / Demanda se calculan
para todos los elementos relevantes. Este método es aplicable a todos los puentes con CSR C'y
D, pero se obtienen mejores resultados para puentes que se comportan elasticamente o casi
elasticos.

Método D1: Método del espectro de capacidad. Las demandas sismicas se determinan por
modelos simples tales como el método estatico (método de la carga uniforme), y la evaluacion de
la capacidad esta basada en una simplificacion bilineal de la curva de capacidad lateral. Se
utiliza un espectro de capacidad para determinar las relaciones C/D para cada estado limite.
Este método es aplicable a puentes regulares con CSR C y D.

Método D2: Método de Capacidad / Demanda de la estructura. Las demandas sismicas se
determinan por métodos elasticos. La evaluacién de la capacidad esta basada en la capacidad
de desplazamiento de las pilas individuales determinadas por un analisis estatico no lineal
‘pushover’, el cual incluye el comportamiento no lineal de los componentes inelasticos. Se utiliza
un espectro de capacidad para calcular la relacién C/D para cada pila, apoyo y fundacién del
puente, para cada estado limite. Este método puede aplicarse a todos los puentes con CSR C y
D. Es conocido también como el Método Pushover, o alternativamente como el procedimiento No
Lineal Estatico.
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Método E: Procedimiento dindmico no lineal (Analisis en la historia del tiempo). Las demandas
sismicas se determinan por un analisis dinamico no lineal utilizando acelerogramas para evaluar
las demandas de desplazamientos y fuerzas. Las capacidades de los componentes individuales
se modelan explicitamente en el analisis de demanda. Este método es aplicable a puentes
irregulares complejos, o cuando se utilizan movimiento especifico del sitio para un puente de
mayor importancia.

La eleccion del método a utilizar para la evaluacién se determina a partir de los minimos
requerimientos en la Tabla 2.9.

2.3.7.3. Rehabilitacion

En caso en que la evaluacion detallada concluya que un puente es sismicamente deficiente, el
paso siguiente es decidir qué se debe hacer para corregir las deficiencias. Hay que tener en
cuenta las restricciones en el presupuesto y las fuentes limitadas, ya que impiden la
rehabilitacion simultdnea de todos los puentes deficientes de un sistema de la red vial, y los
puentes mas criticos deben ser asistidos en primer lugar. Ademas, la seleccion y priorizacion de
los puentes para la rehabilitacion requiere una apreciacion no solo de los problemas de las
cuestiones de ingenieria sino también las econdmicas, sociales y los aspectos practicos de la
situacion.

En primer lugar se define la estrategia de rehabilitacion, que consiste en el plan completo de las
tareas a realizar, explorando las opciones de rehabilitacion y asociando estas con los costos y
posibilidades.

Se estudian los enfoques de rehabilitacion, que puedan ser utilizados solos o0 en combinacion
para lograr la estrategia definida. Algunos de los enfoques mas comunes son:

- Reforzar.

- Mejorar la capacidad de desplazamiento.

- Limitar fuerzas.

- Modificar la respuesta.

- Mejorar el sitio de emplazamiento.

- Controlar dafio de componentes especificos.
- Reemplazar parcialmente.

Por Ultimo se analizan las medidas de rehabilitacién, que son las modificaciones fisicas de un
componente del puente con el proposito de mejorar el desempefio sismico. Algunos ejemplos de
medidas de rehabilitacion son:

- Refuerzo de diafragmas.

- Brindar continuidad longitudinal en tramos simplemente apoyados.
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Reemplazo de apoyos.

Apoyos sismicos aislantes.

Disipadores de energia.

Incremento del ancho de apoyos.

Barras de restriccion en superestructura.

Reemplazo de columnas.

Encamisado metélico, y con compuestos de fibras en columnas.

Refuerzo en vigas dintel utilizando tesado.
Llaves de corte en estribos.

Reemplazo de fundaciones, etc.

CAPITULDO 2
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CAPITULDO 3

3

ANALISIS PRELIMINAR / PRIORIZACION

3.1. Introduccion

Para disminuir el riesgo sismico de los puentes de una red vial es de fundamental importancia el
proceso de rehabilitacion a los puentes que resultan vulnerables desde el punto de vista sismico.
En el procedimiento de rehabilitacién sismica se introduce una pregunta clave: ;Qué puente
rehabilitar? Con el fin de poder salvar este cuestionamiento se hace necesario realizar un
andlisis preliminar o de priorizacion, en el cual se estudie la prioridad de rehabilitacién de un
inventario de puentes.

Para el caso de estudio del Sismo Mayor, a partir de la obtencién del indice de rehabilitacidn, se
determinan los puentes que resultan mas deficientes en esta etapa inicial de estudio y por lo
tanto requeriran de una evaluacion detallada en un paso siguiente.

En este capitulo se presenta el procedimiento de obtencion del indice de rehabilitacion, R,
mencionado en la Seccién 2.3.7.1 del presente trabajo.

3.2. Indice de rehabilitacion R
3.2.1. Definicion de R

Matematicamente, el indice R se define mediante el producto de la vulnerabilidad estructural del
puente y la peligrosidad sismica de la zona segun la siguiente expresion:

R=VE (3.1)
Donde:
\% Indice de vulnerabilidad.
E Indice de peligro sismico.

3.2.2. Indice de vulnerabilidad V

En esta metodologia se obtiene en primer lugar la vulnerabilidad de las conexiones, apoyos y
anchos de soporte, V.

En segundo lugar se determina un indice de vulnerabilidad de los elementos de la
subestructura, V, a partir de la suma de tres indices principales: indice de vulnerabilidad de
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columnas IVC, indice de vulnerabilidad de los estribos IVE e indice de vulnerabilidad debido al
fendmeno de licuefaccion IVL.

El indice de vulnerabilidad global de la estructura V, resulta del mayor valor entre V,y V, y se
indica en la Figura 3.1.

[ Indice de vulnerabilidad total del puente, V ]
Calcular indice de vulnerabilidad de Calcular indice de vulnerabilidad de
conexiones, apoyos y anchos columnas, IVC
soporte, V4 l

Calcular indice de vulnerabilidad de
estribos, IVE

:

Calcular indice de vulnerabilidad de
licuefaccion, IVL

:

V, =IVC + IVE + IVL <10

'

V = Mayor {V4, V,}

Figura 3.1. Obtencion del indice de vulnerabilidad, V

El valor hallado del indice de vulnerabilidad adopta valores entre 0 y 10, en general, un valor nulo
significa una baja vulnerabilidad, un puente con 5 puntos tiene moderada vulnerabilidad o una
alta posibilidad de pérdida de funcién, y un valor de 10 significa una mayor probabilidad de
colapso.

3.2.2.1. Indice de vulnerabilidad de las conexiones, apoyos y anchos soportes de la
superestructura, Vi

Los apoyos se utilizan para transferir las cargas desde la superestructura a la subestructura y
también entre segmentos de la superestructura en el caso de articulaciones dentro del tramo.

En la construccion de puentes, los tipos de apoyos mas empleados son:

- Apoyos de oscilacion (tipo rocker): generalmente construidos con placas de acero enrolladas
en una superficie curva y permiten movimientos de traslacion y rotacion. Este tipo de apoyos
es el mas vulnerable de todos desde el punto de vista de la sismicidad, porque generalmente
tienen grandes dimensiones verticales, es dificil de retener ante movimientos externos y
llegan a ser muy inestables después de un movimiento limite.
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Apoyos de rodillos (tipo roller): son construidos de acero. Son estables durante un terremoto,
pero pueden desalinearse y desplazarse horizontalmente.

Apoyos elastoméricos: construidos de un elastdbmero natural o sintético y reforzado
internamente con laminas de acero. Su funcionamiento es funcién de la deformacion de los
materiales que lo componen. Estos apoyos por lo general son estables durante un terremoto.

Apoyos deslizantes: se basan en el movimiento relativo de dos superficies en la cual una
superficie se desliza sobre la ofra. Pueden consistir de laminas de asbesto entre dos
superficies de hormigdn, o teflon y I&minas de acero inoxidable. Este tipo de apoyos se
consideran los mas confiables para su empleo en puentes sometidos a movimientos
sismicos.

Apoyos multi-rotacionales: son de gran capacidad de carga. Incluyen en su clasificacion a los
apoyos esféricos, discos y apoyos tipo ‘pot. Estos tipos de apoyos tienen adecuada
resistencia ante cargas sismicas, pero al igual que los apoyos elastoméricos, deben
disefiarse bien las fijaciones.

_—SUPERFICIE OSCILANTE
H PLACA SUPERIOR H PLACA SUPERIOR
‘ ‘ PASADOR PARA EVITAR SUPERFICIE OSCILANTE
TOPES PARA EVITAR MOVIMIENTOS
MOVIMIENTOS
i PLACA INFERIOR i 11 PLACA INFERIOR
(a) (b)

PLACA SUPERIOR

PLACA DE MONTAR

e W A A

S A . PLACA TOPE PARA EVITAR
bg EXCESO DE RODADURA
H ‘ H PLACA INFERIOR i ‘
(c) (d)
ELASTOMERO LAMINAS DE ACERO —
M M
‘ L 1l ‘
‘ [\ TEFLON (PTFE)
PLACAS DESLIZANTES
(e) (f)
ACERO INOXIDABLE TEFLON
‘ PLACA DESLIZABLE ‘
LJ‘J‘\ " i \L‘LJ MECANISMO DE RESTRICCION

ELEMENTO DE POLIURETANO A CORTE

‘ || PLACA INFERIOR || ‘

(9)

Figura 3.2. Apoyos para puentes. (a), (b): Apoyos de oscilacion. (c), (d): Apoyos de rodillos. (e): Apoyo
elastomérico. (f): Apoyo deslizante. (g): Apoyo multirrotacional de gran capacidad de carga.
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En la Figura 3.2 se indican algunos de los dispositivos de apoyos utilizados en los puentes.

A partir de un movimiento sismico se pueden dar grandes movimientos transversales o
longitudinales en apoyos, generando de esta manera a una pérdida de apoyo o descalce, que
incluso puede generar el colapso de un tramo del puente. Para evitar este tipo de fallas, la
recomendacién AASHTO (AASHTO, 2002) especifica una longitud soporte minima de la
superestructura, tanto en estribos como en pilas. La minima longitud de apoyo esta dada por:

(141.25C,)
cosa

2
N = {100+ 1.7L + 7.0 H + 50vH 1+(2§)] (3.2)

Donde:

N Longitud soporte recomendada, medida normal a la cara de un estribo 0 una
pila, en metros.

L Es la longitud de la superestructura del puente desde la linea de apoyos hasta la
junta de expansién adyacente, o al extremo del elemento apoyado. Cuando se
estudia el caso de articulaciones o juntas de expansion dentro de un tramo, es la
suma de las distancias a ambos lados la articulacién, en m. Para puentes de
tramo simple, es la longitud del tablero.

H Es la altura. Cuando se verifica la longitud de asiento sobre estribos, es la altura
promedio de pilas o columnas que soportan el puente entre el estribo y la
siguiente junta de expansion, en m. Para el caso de verificacion de la longitud de
asiento sobre pilas, es la altura de la pila propiamente dicha. Para estudiar
apoyos articulados dentro de un tramo, es la altura promedio de dos pilas
adyacentes a la articulacion. Para puentes de tramo simple H = 0.

B Es el ancho del tablero, en m.

C, Pseudoaceleracién del espectro elastico para el periodo T = 1.0seg del Sismo
Mayor.

a Angulo de oblicuidad o esviaje, en grados sexagesimales.
La relacion entre el ancho B'y la longitud L no debe ser mayor a 3/8 (0.375).

En la Figura 3.3 se indican los valores de las variables L y N, mientras que la Figura 3.4
identifica cual es el angulo de esviaje del puente, definido como el angulo existente entre una
normal al eje del puente y el eje de apoyos.
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Figura 3.3. Parametros L y N en el calculo de la longitud soporte.

,EJE DE APOYO

/

a

|
\
\
\
I/
\V/
@ 7
/|
/]
/
77
[/
/ ‘ a: ANGULO DE ESVIAJE
/ o }
/
/ \

/ |

TABLERO

EJE DEL PUENTE

Figura 3.4. Angulo de oblicuidad o esviaje del puente.

A continuacién se presenta un procedimiento para determinar el indice V4:

Paso 1. Determinar si el puente tiene detalles satisfactorios 0 no vulnerables en los apoyos.
Segun el tipo de estribos del puente, un detalle satisfactorio en los apoyos se cumple en el caso

de:

Estructuras continuas con estribos integrales.
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- Estructuras continuas con estribos “tipo asiento”, donde se cumplen todas las condiciones
siguientes:

1. Ya sea: el angulo de esviaje es menor a 20°, o el esviaje es mayor a 20° pero
menor a 40° y la relacion longitud / ancho de tablero es mayor a 1.5.

2. No tiene apoyos de oscilacion.

3. El apoyo en la region del estribo, ubicado debajo del diafragma es continuo en la
direccion transversal, y el puente tiene mas de tres vigas que forman el tablero.

4. Lalongitud de apoyo es mayor o igual a la longitud requerida, esto es: L > N.

Si el puente en estudio tiene detalles satisfactorios en los apoyos, entonces el indice V4 = 0, se
omiten los pasos siguientes y se pasa a analizar el indice V,.

Paso 2. Determinar la vulnerabilidad del colapso estructural o pérdida de acceso al puente
debido al movimiento transversal, V.

En ausencia de calculos que muestren lo contrario, se supone que las restricciones transversales
fallan ante el evento sismico. Cuando sucede esto, las vigas de la superestructura son
vulnerables a la pérdida de apoyo si se cumple cualquiera de las dos condiciones siguientes:

- Vigas individuales estan apoyadas sobre pedestales individuales o columnas.

- La viga exterior en un puente de dos o tres vigas esta apoyada cerca de un canto o borde.
En cualquiera de estos casos, el indice Vy debe ser 10.

Cuando los apoyos son vulnerables a fallas por vuelco pero el colapso de la estructura es
improbable, el indice V1 debe ser 5. De otra manera V; = 0.

Paso 3. Determinar la vulnerabilidad de la estructura al colapso o pérdida de acceso debido a un
excesivo movimiento longitudinal, V.

V. se determina de acuerdo a la longitud de soporte disponible, denominada L. Entonces,
comparando L con la longitud de apoyo minima requerida, N, se obtiene V| como sigue:

SiL = Nentonces V| = 0 sin tener en cuenta el tipo de apoyo.

SiN > L >0.5Ny no se utilizan apoyos de oscilacién, entonces V| = 5.
SiN>L >0.5Ny se utilizan apoyos de oscilacion, entonces V| = 10.
Si 0.5 N > L entonces V| = 10 sin tener en cuenta el tipo de apoyo.

Paso 4. Determinar la vulnerabilidad V4 como el mayor valor entre la vulnerabilidad longitudinal y
transversal.

V1 = Mayor {VT 'VL} (33)
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3.2.2.2. Indice de vulnerabilidad de columnas, estribos y potencial de licuefaccion, V;

El indice de vulnerabilidad de los elementos de la subestructura, y del suelo de fundacién se
determina con la siguiente expresion:

Vo, =IVC+IVE+IVL< 10 (3.4)
Donde:
IVC Indice de vulnerabilidad de columnas.
IVE Indice de vulnerabilidad de estribos.
VL Indice de vulnerabilidad debido al fendmeno de licuefaccion.

Indice de vulnerabilidad de columnas
Procedimiento paso a paso para hallar el IVC:

Paso 1. Asignar un valor del IVC = 0 a los puentes con Categoria Sismica de Rehabilitacion B
(CSR B).

Paso 2. Asignar un valor del IVC = 0 si se puede asegurar que fallen las barras de restriccion o
pernos de anclaje ante la excitacion sismica, eliminando de esta manera la transferencia de
cargas a las columnas, pilas o cimientos.

Paso 3. Si las columnas y bases tienen adecuada armadura transversal como lo requiere la
especificacion AASHTO, asignar a IVC = 0. Las especificaciones de armaduras estan en
funcion de un coeficiente de aceleracion y de la importancia del puente.

Las armaduras se comparan con los requerimientos establecidos en el manual AASHTO del afio
2002. Los requerimientos de armadura transversal dependen de la Categoria Sismica de
Desempefio del puente, que esta en funcion del coeficiente de aceleracion A, definido como la
aceleracion del suelo del Sismo de Disefio (Tiene un 10% de probabilidad de excedencia en 50
anos). En la Tabla 3.1 se presentan los coeficientes de aceleracidn del terreno para el Sismo de
Disefio.

Tabla 3.1. Coeficiente de aceleracion sismica. INPRES-CIRSOC 2008

Zona Sismica
Coeficiente de
Aceleracion 1 2 8 4
A 0.08 0.15 0.25 0.35

Con el coeficiente de aceleracion (Tabla 3.1), y la importancia del puente se obtiene la Categoria
Sismica de Desempefio segun Tabla 3.2.
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Tabla 3.2. Categoria Sismica de Desempefio.

Coeficiente de aceleracion Clasificacién del puente
A Esenciales Estandares
A <0.09 A A
0.09<A<0.19 B B
0.019<A<0.29 C C
0.29<A D C

El manual establece los requisitos de armaduras en: Part D (Reinforcement), Division | — Design,
y en los articulos 6.6. (Reinforced Concrete Design Requirements for Seismic Performance
Category B) y 7.6. (Reinforced Concrete Design Requirements for Seismic Performance
Category C y D), Division | — A Seismic Design.

Paso 4. Vulnerabilidad de la columna debido a falla por corte.

IVC = Q—Pg (3.9)
Le .
Q=13-6 (P - ) (No aplicable a columnas esbeltas) (3.6)
Donde:
L. Longitud efectiva de la columna.
P Cuantia geométrica de la armadura principal de la columna expresada en
porcentaje.
F Factor de pértico.
Para pilas con multiples columnas empotradas en los dos extremos, F = 2.
Para pilas con multiples columnas empotradas en un extremo, F = 1.
Para superestructuras del tipo viga cajon con una pila de columna simple
empotrada en ambos extremos, F = 1.5.
Para superestructuras distintas a vigas del tipo cajon con una pila de columna
simple empotrada en ambos extremos, F = 1.25.
BDrmax Maxima dimension transversal de la columna.
Pr El numero que se le descuenta a Q, a partir de factores que reducen la

susceptibilidad de falla por cortante.

37



CAPITULDO 3

Tabla 3.3. Valores de Pg.

Factor Pr

Coeficiente sismico, C, < 0.5

Esviaje < 20°

Superestructuras continuas, estribos integrales de igual rigidez y 1
relacion longitud / ancho < 4
Armadura con tension de fluencia f, = 276MPa o menor. 1

Paso 5. Vulnerabilidad de la columna debido a falla flexional en empalmes.

Cuando la armadura longitudinal se empalma en la regién de articulacion pléstica, se debe usar
el siguiente IVC para las columnas que soportan superestructuras mas largas que 90m, o para
superestructuras con juntas de expansion:

IVC = 7paraC, < 0.5 (3.7)
IVC = 10 paraC, = 0.5 (3.8)
Paso 6. Vulnerabilidad de la columna debido a deficiencias de fundacién.

Cuando las columnas se fundan sobre pilotes no reforzados o pobremente reforzados a traccion
(levantamiento del elemento), o cuando el confinamiento de los pilote es bajo se deben utilizar
los siguientes valores del IVC. Este paso se aplica solo si C, = 0.5.

IVC =5para0.5 <C,<0.6 (3.9)
IVC =10paraC, > 0.6 (3.10)
Paso 7. EI IVC es el mayor valor calculado en los pasos 4, 5 y 6.
Indice de vulnerabilidad de estribos
Procedimiento paso a paso para hallar el IVE:

Paso 1. Asignar un valor del IVE = 0 a los puentes con Categoria Sismica de Rehabilitacion B
(CSR B).

Paso 2. Determinar la vulnerabilidad de la estructura para el asentamiento del relleno del estribo.
Los asentamientos pueden estimarse como:
1% de la altura del relleno cuando 0.24 < C, < 0.39

2% de la altura del relleno cuando 0.39 < S, < 0.49
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3% de la altura del relleno cuando C, > 0.49

Si el puente atraviesa agua, se deben duplicar los asentamientos anteriores. Cuando los
asentamientos del relleno se estiman mayores que 150mm, se asigna un IVE = 5. De otra
manera, el IVE = 0.

Paso 3. A los puentes con CSR D se le debe asignar un IVE = 5, si se presentan todas las
condiciones siguientes:

- Estribos simples o tipo pantallas en voladizo con fundacién superficial.
- Esviajes mayores a 40°.

- La distancia entre apoyo de la superestructura y el lado inferior de la fundacion del estribo
excede 3m.

De otra manera, asignar un IVE = 0 a menos que el asentamiento del relleno calculado en el
paso 2 es mayor a 150mm, en cuyo caso el IVE = 5.

Indice de vulnerabilidad por licuefaccion
Procedimiento paso a paso para hallar el IVL:
Paso 1. Determinar la susceptibilidad de los suelos de fundacion a licuefaccion.

Una susceptibilidad alta se asocia con las siguientes condiciones:

- El suelo de fundacién consiste generalmente de arenas sueltas saturadas, arenas limosas
saturadas, o limos sin plasticidad.

- Para suelos similares al caso anterior, que se encuentran debajo de los rellenos de estribos o
estan presente como grietas continuas, que puedan producir falla por deslizamiento de
estribos.

Una moderada susceptibilidad a licuefaccion se asocia con suelos de fundacién que son por lo
general suelos medios densos, por ejemplo las arenas compactas.

Una baja susceptibilidad se asocia con suelos generalmente densos.

Paso 2. Usar la Tabla 3.4 para determinar el potencial de dafios relacionados a la licuefaccion
donde existen condiciones de suelos susceptibles.

Para todos los sitios donde C, > 0.49, debe aplicarse el juicio ingenieril para determinar la
posibilidad de dafios mayores.
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Tabla 3.4. Potencial de dafio relacionado a licuefaccion.

Susceptibilidad Coeficiente sismico C,
del suelo a
licuefaccion C, <014 | 014<C, <024 | 024<C, <039 | 039<C, <049 | C,>049
Baja Bajo Bajo Bajo Bajo Bajo
Moderada Bajo Bajo Moderado Importante Severo
Alta Bajo Moderado Importante Severo Severo

Paso 3. En general a los puentes sujetos a dafios severos por licuefaccion se le debe asignar un
IVL = 10. Este indice se puede reducir a 5 para puentes de un solo tramo con esviajes menores
que 20° o para alcantarillas del tipo cajon rigidas.

Paso 4. A los puentes sujetos a dafios importantes por licuefaccion se le debe asignar un
IVL = 10. Este valor se puede reducir entre 5y 9 para el caso de puentes de un solo tramo con
esviajes menores a 40°, para alcantarillas del tipo cajon rigidas y puentes continuos con esviajes
menores a 20° con la condicion de que se cumpla una de las siguientes condiciones:

- Las columnas son integrales con la superestructura, de altura mayor a 8m, con un IVC < 5.

- Columnas de acero (exceptuando las construidas con materiales no ductiles) con alturas
mayores a los 8m.

- Las columnas no son integrales con la superestructura, pero no hay peligro de inestabilidad
por grandes movimientos de la subestructura.

Paso 5. A los puentes sujetos a dafio moderado por licuefaccion se le deben asignar un IVL =
5. Este se debe incrementar de 6 a 10 si el indice de vulnerabilidad de los apoyos V4 > 5.

Paso 6. A los puentes sujetos a bajos dafios por licuefaccion se le asignara un IVL = 0.
3.2.3. Indice de peligro sismico, E

El indice de peligro sismico se obtiene multiplicando por 10 a la pseudoaceleracion para el
periodo de T=1seg del espectro elastico del Sismo Mayor:

E=10C, <10 (3.11)
3.2.4. Indice rehabilitacion, R

Conocidos los valores numéricos de la vulnerabilidad total de la estructura, y del indice de peligro
sismico. Al indice de rehabilitacion se lo obtiene haciendo uso de la ecuacion (3.1).
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4

ANALISIS PRELIMINAR / PRIORIZACION DE
PUENTES SOBRE AVENIDA CIRCUNVALACION

4.1. Introduccion

El presente capitulo presenta los resultados obtenidos aplicando la metodologia de evaluacién
preliminar y priorizacion descrita en el capitulo anterior, a cinco puentes de Hormigdn ubicados
sobre la Avenida Circunvalacion de la Ciudad de San Miguel de Tucuman, con el objetivo de
determinar la prioridad de rehabilitacion de los mismos, segin lo indica el indice de
Rehabilitacién R.

La evaluacion preliminar es diferente para los dos niveles de sismos. Para el caso del Sismo
Menor, se compararon las demandas horizontales de servicio (frenado de vehiculos y viento) con
las correspondientes demandas elasticas del sismo. Para el Sismo Mayor, se aplicé la
metodologia de indices con el objetivo de determinar la vulnerabilidad estructural y el indice de
rehabilitacion de cada uno de los puentes analizados.

4.2. Puentes de estudio

Se eligieron para el estudio los puentes ubicados sobre la Avenida de Circunvalacion de la
Ciudad de San Miguel de Tucuman por la importancia de los mismos en la red vial de la region.
Los puentes poseen un Transito Medio Diario Anual de 8700 vehiculos distribuido entre
automoviles (67.10%), camiones (30.50%) y colectivos (2.40%).

Ademas, atraviesan avenidas importantes y el entorno de los mismos es denominado como
‘Entorno urbano”. Estas caracteristicas permiten clasificar a los mismos como puentes
“‘Esenciales”. En la Figura 4.1 se indica la ubicacién de los 5 (cinco) puentes estudiados con la
siguiente designacion:

P1: Puentes sobre Canal San Cayetano.

P2: Puentes sobre Avenida Benjamin Araoz.

P3: Puentes sobre Avenida Gobernador del Campo.

P4: Puentes sobre Ferrocarril Mitre.
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- P5: Puente sobre Avenida Circunvalacion en Ruta Provincial N°305.
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Figura 4.1. Ubicacion de los puentes de estudio en la ciudad de San Miguel de Tucuman.

4.3. Descripcion de los puentes

Los cinco puentes son de hormigén y fueron disefiados entre los afios 1977 y 1978, y
construidos alrededor del afio 1983. El dimensionamiento de las estructuras se ha efectuado
para el tren de carga A-30 de Vialidad Nacional (Administracion General de Vialidad Nacional,
1951).

La subestructura de los puentes esta resuelta en hormigon armado y las superestructuras en
hormigén pretensado. El coeficiente sismico considerado fue de C, = 0.07 (Direccion Nacional
de Vialidad, 1978). Las caracteristicas geométricas se resumen en la Tabla 4.1. Las
dimensiones generales, en una vista en planta de los cinco puentes se indican en las figuras
siguientes (Figura 4.2 a Figura 4.6).
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Tabla 4.1. Caracteristicas geométricas de los puentes.

| Lo | o | ey | Mowince | e
P1 96.8 3 14.85 14.57 9.30
P2 52.0 2 11.20 0.00 6.50
P3 52.0 2 11.20 0.00 6.50
P4 168.0 7 11.20 0.00 9.60
P5 59.0 2 11.50 8.39 7.00

1. Corresponde a la altura promedio.
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Figura 4.2. Planta del puente derecho ubicado sobre el Canal Cayetano (P1).
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Figura 4.3. Planta del puente derecho ubicado sobre Avenida Benjamin Araoz (P2).
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Figura 4.4. Planta del puente izquierdo ubicado sobre Avenida Gobernador del Campo (P3).
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Figura 4.5. Planta del puente derecho ubicado sobre el Ferrocarril Bartolomé Mitre (P4).
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Figura 4.6. Planta del puente sobre Avenida Circunvalacion en Ruta Provincial N°305 (P5).

En Figura 4.7 y Figura 4.8 se pueden apreciar las fotografias del estado actual de dos de los
puentes en estudio con distinta tipologia estructural. La Figura 4.7 representa a los puentes con

continuidad estructural (P1, P2, P3 y P5), mientras que la Figura 4.8 indica al Unico puente con
superestructura discontinua (P4).

Los puentes P1, P2, P3, y P4 son sistemas compuestos por dos secciones idénticas
estructuralmente separadas, por lo que pueden ser estudiadas de forma independiente. La
evaluacién de la vulnerabilidad y del indice de rehabilitacion se realiza para una de las
secciones. El puente P5 es un sistema compuesto por una unica seccion.

La superestructura de los puentes P1, P2, P3, y P5 es continua y post-tesada en sentido
longitudinal. La seccidn transversal se compone de dos vigas placas de gran rigidez torsional en
la que se encuentran (elasticamente) empotrados voladizos y entrelosa. (Figura 4.9 (a), (b) y

(d)).
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Figura 4.7. Vista longitudinal del puente derecho, sobre Av. Gobernador del Campo (P3).

Figura 4.8. Vista longitudinal de los puentes sobre Ferrocarril Mitre (P4).
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La superestructura del puente P4 es post-tesada en sentido longitudinal, de tramos simplemente
apoyados con diafragmas transversales en cada apoyo. La seccion transversal se compone de
cuatro vigas doble T de seccion constante con macizamiento extremo sin continuidad estructural.
Las alas superiores de las vigas son solidarias con el tablero. (Figura 4.9 (c)).
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Figura 4.9. Seccion transversal de los puentes. (a): P1. (b): P2 y P3. (c): P4. (d): P5.

Las superestructuras de los puentes se disefiaron con hormigones de resistencia a compresion
simple de o, =300 kg/cm?, cordones de tesado con resistencia a fraccion o, =
18000kg/cm? y armadura pasiva de acero conformado y torsionado en frio con of =
4000 kg/cm?. Las infraestructuras o subestructuras se disefiaron con hormigones de resistencia
a compresion simple de o,,, = 210kg/ cm?, y armaduras con oy = 4000 kg/cm?.

Todas las pilas estan formadas por dos columnas de seccion circular, vinculadas inferiormente
por una viga de base, fundada sobre 4 pilotes de 1.2m de diametro, los estribos son del tipo
abierto, también fundados sobre cuatro pilotes de 1.2m de didametro en todos los casos.

Los apoyos que transmiten las cargas desde la superestructura a la subestructura son de
neopreno armado con laminas de acero, tanto en estribos como en pilas. En los estribos, todos
los puentes tienen cuatro apoyos rectangulares discontinuos en el diafragma extremo.

En cuanto a restricciones de movimiento horizontal transversal en estribos, ninguno de los
puentes tiene llaves de corte de hormigon armado.
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En los puentes P1, P2, P3 'y P5, las restricciones en sentido transversal y longitudinal en apoyos
extremos consisten en unos elementos que funcionan como topes de desplazamiento. Los
mismos estan formados por cinco chapas de 24mm de espesor de acero ST 52 soldadas a lo
largo de su longitud para formar una seccién cuadrada maciza de 120x120mm con una
resistencia nominal a flexion de 155.52kNm. Todos los topes se empotran en los estribos
800mm, y en cada estribo hay cuatro (2 transversales y 2 longitudinales). Ver Figura 4.10 y
Figura 4.11.
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Figura 4.10. Seccion transversal en el sector de estribos de los puentes P1, P2, P3y P5.

Figura 4.11. Restricciones longitudinales y transversales en estribos de los puentes P1, P2, P3y P5
(Izquierda: restricciones longitudinales, Derecha: restriccion transversal).
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El puente P4 no tiene topes de desplazamiento en los estribos como los otros puentes. En este
puente se dispone en pilas y estribos con una guia de apoyo, compuesta de placas de
deslizamiento de acero inoxidable y teflon. Estos elementos permiten Unicamente el movimiento
longitudinal de la superestructura (Figura 4.12). En cada pila, la superestructura esta limitada en
cuanto a movimiento horizontal se refiere por las guias de apoyos para el movimiento
longitudinal y las ménsulas de hormigén armado que forma la viga dintel en ambos extremos
para el movimiento transversal.

TG g

Figura 4.12. Guia de apoyo central en estribos y en pilas del puente P4.

4.4. Categoria sismica de rehabilitacion (CSR)

Los 5 puentes tienen la misma importancia, aproximadamente la misma edad, y como se
encuentran en la misma zona, la peligrosidad sismica es la misma. Por lo antes mencionado, los
objetivos de desempefio después de la ocurrencia de un sismo de todos estos puentes deben
ser los mismos.

Para identificar los minimos requerimientos necesarios para poder llevar adelante el
procedimiento de rehabilitacién se debe conocer en primer lugar la Categoria Sismica de
Rehabilitacién (CSR) del conjunto de puentes. Siguiendo la metodologia presentada en la
(Seccion 2.3) del presente trabajo, se obtuvieron las CSR para los dos niveles de sismos. El
procedimiento se presenta a continuacion:

4.41. Importancia de los puentes

A partir del Transito Medio Diario Anual (TMDA), y dado que después de la ocurrencia de un
sismo es fundamental contar con todos los puentes funcionando sin interrupcién del tréfico, se
los clasific6 como “Esenciales” a partir de lo expresado en la (Seccion 2.3.1.1).
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4.4.2. Categoria de vida util de servicio

Todos los puentes se disefiaron en el periodo comprendido entre 1977 y 1978, y construidos
alrededor del afio 1983. Por lo tanto, los puentes tienen una edad de:

2012 — 1983 = 29afios
Considerando una vida total de servicio de de 75 afios, entonces:
Vida util de servicio = 75 — 29 = 46afos

A todos los puentes se los puede considerar jovenes, entonces se justifica el estudio de una
rehabilitacién con el fin de incrementar sus capacidades sismicas en el caso de ser necesario. A
partir de la Tabla 2.1, la categoria de vida util de servicio es:

VUS 2
4.4.3. Niveles de desempefio

A partir de la importancia (Seccién 4.4.1) y de la categoria de vida util de servicio (Seccion 4.4.2),
de Tabla 2.2 se obtuvieron los niveles minimos de desempefio esperados para los puentes
después de ser rehabilitados.

Para el Sismo Menor, los puentes deben permanecer elasticos, con un nivel de desempefio
clasificado como totalmente operacional (ND 3).

Para el Sismo Mayor en cambio, se espera un desempefio muy inferior. Asegurando unicamente
la vida, esto corresponde, segun la clasificacion a un nivel de desempefio 1 (ND1).

4.4.4. Niveles de peligro sismico
La provincia de Tucuman se encuentra en zona sismica 2 (Seccion 2.3.2.2).

En ausencia de estudios de suelos que permitan clasificar al terreno de fundacion, se adopto
para el analisis un suelo de caracteristicas similares a uno tipo Sp, es decir de un tipo espectral 2
segun Tabla 2.3.

De Tabla 2.5, los parametros que definen el espectro elastico para el Sismo Menor son:
C, = 0.1035, C, = 0.1408

Entonces segun ecuacion (2.5), el valor de la ordenada del plafén del espectro o méxima
pseudoaaceleracion es:

b=25C, =25-0.1035 = 0.2588
De Tabla 2.7, con los valores de b,y C,, se obtiene el Nivel de Peligro Sismico: NPS II.

De Tabla 2.6, los parametros que definen el espectro elastico para el Sismo Mayor son:
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C, = 0.3308, C, = 0.4991
Entonces, el valor de la ordenada del plafon es:
b=25C, =25-0.3308 = 0.827
De Tabla 2.7, con los valores de b, y C,, se obtiene el Nivel de Peligro Sismico: NPS IV.
4.4.5. Obtencion de la CSR

A partir de los niveles esperados de desempefio de los puentes (Seccion 4.4.3), y los niveles de
peligro sismico (Seccion 4.4.4), se obtiene la Categoria Sismica de Rehabilitacién para los dos
niveles de movimientos sismicos haciendo uso de la Tabla 2.8:

Para Sismo Menor: con ND 3 (Totalmente operacional), y NPS Il, se obtiene: CSR C.
Para Sismo Mayor: con ND 1 (Seguridad de vida), y NPS IV, se obtiene: CSR C.

Con las CSR conocidas, los minimos requerimientos necesarios en el procedimiento de
rehabilitacion para los dos sismos de interés se presentan en la Tabla 2.9. Segun esta tabla,
para el estudio de la evaluacion preliminar se deben considerar los anchos de apoyo, las
columnas, las fundaciones y el fendmeno de licuefaccion. Y ademas, recomienda el método de
evaluacién detallada para ambos casos. Para el Sismo Menor, el método recomendado para
realizar la evaluaciéon detallada es el método C, mientras que para el Sismo Mayor se
recomiendan los métodos B, C, D1 6 D2.

Una breve descripcion de los métodos de evaluacion detallada se presenta en la seccion 2.3.7.2,
y en el Capitulo 5 de este trabajo se describen los métodos C (Método de C/D de componentes)
y D1 (Método del espectro de capacidad).

4.5. Evaluacion preliminar para el Sismo Menor

Las cargas de servicio horizontales que se tuvieron en cuenta en el disefio del puente son: la
carga que provoca el frenado de vehiculos en el sentido longitudinal, y la carga del viento en el
sentido transversal del eje del puente.

En el proceso de disefio de los puentes, estas cargas se calcularon de acuerdo a lo establecido
en el Capitulo A: Cargas de calculo, seccion lll: fuerzas adicionales (Administracion General de
Vialidad Nacional, 1951).

Para la carga del frenado de vehiculos, se aplica una fuerza horizontal en el plano del tablero de
1/25 la sobrecarga equivalente a la multitud compacta (P, = O.6t/m2) sin impacto, distribuida

sobre todo el largo |; y ancho de la calzada a;. Los valores de las cargas de frenado se presentan
en la Tabla 4.2.
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Tabla 4.2. Fuerzas de frenado de vehiculos.

CAPITULO 4

Puente a[m] [m] $[m?] Prc [/, 2] Fa[kN]
P1 1345 98.6 1326.17 06 312.1
P2 9.80 52.0 509.60 06 1199
P3 9.80 52.0 509.60 06 1199
P4 9.80 167.35 1640.03 06 386.0
P5 83 59.0 489.7 06 115.2

Para el caso de la accion del viento, el reglamento establece dos valores de presiones segun se
trate de puente vacio o puente cargado.

Para puentes vacios establece un valor de presion de: 250 kg/m2

Para los puentes cargados, el valor de la presion es de: 150 kg/m2

Las alturas expuestas a la accion del viento en estructuras con vigas de alma llena, para los
puentes vacios, es igual a la proyeccion vertical de la viga principal exterior, mas la parte del
tablero que sobresale. Para puentes cargados, ademas de la superficie en condicion de vacios,
se considera la proyeccidn vertical de la sobrecarga que sobresale del tablero. La superficie
correspondiente a la sobrecarga movil es considerada en el reglamento como una faja continua
de 2m de altura sobre el nivel de vereda o guardarruedas.

Las fuerzas de viento para los puentes vacios Fy, con una superficie de exposicion S, y para
los mismos cargados Fy, con superficie de exposicidon S, se presentan en la Tabla 4.3. La
fuerza de viento considerada resulta del mayor valor entre Fyy, y Fye.

Tabla 4.3. Fuerzas de viento.

Puente Sev[m?] Fu [KN] Sec[m?] FuelkN] Fu[KN]
P1 197.2 4835 394.4 580.2 580.2
P2 104 254.9 208 306.0 306.0
P3 104 254.9 208 306.0 306.0
P4 326.33 800.0 661.03 972.3 972.3
P5 120.95 296.16 238.95 351.1 351.1

Las fuerzas sismicas elasticas se obtuvieron a partir de la ecuacion (2.8), y se resumen en la

Tabla 4.4.
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Tabla 4.4. Fuerzas sismicas elasticas maximas para el Sismo Menor.

Puente pseudo’;/lt?:lgr]:cién, b superesiii?u?:, WIkN] Fuerza sismica, F[kN]
P1 0.25875 20866.2 5399.1
P2 0.25875 8691.0 2248.8
P3 0.25875 8691.0 2248.8
P4 0.25875 19175.6 4961.7
P5 0.25875 10522.6 27122.7

1. La maxima pseudoaceleracion corresponde al Sismo Menor, en fraccion de la aceleracion de la gravedad.

Para la evaluacién preliminar, los valores maximos de cargas sismicas elasticas de Tabla 4.4
superan ampliamente los valores de las cargas de frenado de la Tabla 4.2 y también las cargas
de viento de Tabla 4.3 que establece el reglamento. Por lo tanto, se debe evaluar de manera
mas detallada a todos los puentes, aproximando los periodos de las estructuras en ambos
sentidos y recalculando las fuerzas sismicas elasticas a partir de las ecuaciones (2.9) y (2.10).

4.6. Evaluacion preliminar para el Sismo Mayor (Indice R)

A continuacién se presentan los resultados obtenidos del anélisis preliminar paso a paso descrito
en el Capitulo 3 aplicado a todos los puentes ubicados sobre la Avenida Circunvalacion.

4.6.1. Puentes sobre Canal San Cayetano (P1)

4.6.1.1. Indice de vulnerabilidad de las conexiones, apoyos y anchos soportes de la
superestructura, Vi

Paso 1. Los estribos son del tipo asiento, la superestructura es continua, y ademas se cumple
que el &ngulo de esviaje a = 14.57° < 20°, y no se utilizan apoyos oscilantes. Al ser los apoyos
discontinuos en los diafragmas extremos, no se puede considerar que posea detalles
satisfactorios de apoyos, por lo tanto es necesario analizar la vulnerabilidad longitudinal y
transversal.

Paso 2. Aunque los topes transversales en estribos pueden fallar ante un movimiento sismico,
es poco probable que se genere el colapso del puente por esta causa. Entonces, se asigna un:

VT = 5
Paso 3. La longitud soporte en los estribos es de: L = (400 + 525)mm = 925mm
Para determinar la longitud soporte recomendada, se debe calcular la altura H. Las alturas de las

columnas se determinan a partir de la CSC (Cota Superior de Columna) y de la CSB (Cota
Superior de Base de columnas).
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Tabla 4.5. Planilla de cotas y alturas de columnas del puente P1.

Pilas Columnas | CSC[m] CSB[m] H.[m]
P, C, 422.165 412.65 9.515
C, 422.020 412.65 9.370

P, Cs 421.968 412.65 9.318
C4 421.725 412.65 9.075

El valor de H es:

= (95154037 + 0318+ 9075 +0-2m) _ ¢ pqgp,

L = 98.6m
B = 14.85m
C, = 0.4991
a = 1457°
18y 0
L~ 986 8

La minima longitud de apoyo requerida en los estribos, dada por la ecuacion (3.3) es:

14.85)2 (1+1.2504991)

N =100+ 1.7 98.6 + 7.0 6.213 + 50/6.213 |1 + (2 986 os(1457) - 740mm

Como L = 925mm > N = 740mm, entonces:
Vi=0
Paso 4. El indice de vulnerabilidad de los apoyos se determina a partir de la ecuacion (3.3):
V, = Mayor {5,0} =5
4.6.1.2. Indice de vulnerabilidad de columnas, estribos y potencial de licuefaccién, V2
Indice de vulnerabilidad de columnas

Las dos pilas interiores estan formadas por dos columnas de 1.2m de diametro, no empotradas
en las vigas de la superestructura.

Paso 1. El puente tiene una CSR C. Paso no aplicable.
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Paso 2. Aunque la parte superior de las columnas no se encuentran empotradas en la
superestructura, no se puede asegurar que ante la excitacion sismica los vinculos entre
columnas y superestructura fallen, y eviten por completo la transferencia de cargas hacia la
columna y fundaciones. Paso no aplicable.

Paso 3. Para un coeficiente de aceleracién sismica A = 0.15 (Tabla 3.1), y la importancia del
puente, de

Tabla 3.2 se determina para el puente una Categoria Sismica de Desempefio B.

Para esta Categoria Sismica de Desempefio, el articulo 6.6 de la divisién I-A del manual
AASHTO (AASHTO, 2002) establece para la region de articulaciones plasticas, una relacion
volumétrica entre armadura transversal de confinamiento y nucleo confinado, el mayor valor
entre:

o, =0.45[f\—i—1]:y—; (4.1)
0
%zam% (42)
Donde
Ag Seccion transversal de columna.
A Seccion transversal confinada de columna.
f'e Resistencia caracteristica del hormigon a compresion.
fun Tensidn nominal de fluencia de los espirales.
Ay = n(1'24m)2 = 1.13m?
A, = n(1'1:m)2 — 1.02m2

=210, = 2050MPa

f,, = 420MPa

Entonces, aplicando las ecuaciones (4.1) y (4.2):

— 045 (1'13 1) 2059 _ 1 00238
Ps = 2%\ T02 20
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=0 1220'59 = 0.00588
P = 012755 = 0

La armadura transversal en la region de articulacion plastica consiste en dos capas de espirales
de 8mm de diametro. La capa exterior con un diametro de 1.14m y pasos de 15¢m, y la capa
interior con un diametro de 0.9m con pasos de 30cm.

Volumen aproximado de armadura transversal en una porcion de columna de 30cm de altura:
Ve = - 1.14m - 0.00005m? - 2 + 1r - 0.9m - 0.00005m? = 0.0004995m*

Volumen de una porcion de hormigon confinado:

V, = 1.02m? 0.3m = 0.306m*

Relacion de volumenes:

_ Ve _ 0.0004995
Pse = Ve 0.306

= 0.00163 < p, = 0.00588

Las columnas no cumplen el requisito de armadura transversal minima de confinamiento.

Paso 4. Se calcula el valor de Q de la parte inferior de la columna mas corta, en la zona de
articulacion plastica con la ecuacion (3.6).

L, = 9.075m

En el sector de la articulacion plastica las columnas tienen 60 barras longitudinales de 25mm de
diametro.

1 (0.025m)?

AS=60f=0.0295m2
P. = As 100—0'0295 100 = 2.61%
STaA, 3 T TR

F = 1 (Pilas con maltiples columnas empotradas en el extremo inferior).
Bnax = 1.2m

9.075
) = 439

4= 13_6(2.61 112
La ecuacion (3.6) no identifica vulnerabilidad de la columna a falla por corte.

Paso 5. La mitad de las barras longitudinales se empalman en la region de articulacion plastica,
entonces:

VC =7
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Paso 6. No aplicable.

Paso 7. El indice de vulnerabilidad de las columnas es:
VC =7

Indice de vulnerabilidad de estribos

Paso 1. El puente tiene una CSR C. Paso no aplicable.

Paso 2. La altura del relleno es de 5.75m en la linea de apoyos de los estribos, segun el
coeficiente sismico, los asentamientos pueden estimarse como el 2% de la altura del relleno,
entonces:

Asentamiento: 0.02 - 5750mm = 115mm < 150mm

Entonces, el indice de vulnerabilidad de los estribos es:
IVE =0

Paso 3. No aplicable.

Indice de vulnerabilidad por licuefaccion

Paso 1. El suelo de fundacién del puente es similar al tipo Sp, asociado a una baja
susceptibilidad al efecto de licuefaccién.

Como el suelo de fundacion es poco vulnerable a licuefaccion, se omiten el resto de los pasos y
por lo tanto, el indice de vulnerabilidad referido al efecto de licuefaccion es:

VL =10
Indice de vulnerabilidad de columnas, estribos y potencial de licuefaccion

El valor del indice de vulnerabilidad de la subestructura, y suelo de fundacion se calcula con la
ecuacion (3.4):

Vo=7T+0+0=7
4.6.1.3. Indice de vulnerabilidad general del puente
La vulnerabilidad total del puente es el mayor valor entre V; y V,
V = Mayor{V,, V,} = Mayor{5,7} = 7
4.6.1.4. Indice de peligro sismico
A partir de ecuacién (3.11), el indice de peligro sismico es:

E=10C, =10-0.4991 = 4.991

57



4.6.1.5. Indice de Rehabilitacion

CAPITULO 4

Multiplicando la vulnerabilidad estructural del puente y la peligrosidad sismica de la zona se
obtiene el indice de rehabilitacion a partir de la ecuacion (3.1).

4.6.2. Puentes sobre Avenida Benjamin Araoz (P2)

R=VE=7-4.991 = 34.937

4.6.2.1. Indice de vulnerabilidad de las conexiones, apoyos y anchos soportes de la

superestructura, V4

Paso 1. Los estribos son del tipo asiento, la superestructura es continua, y ademas se cumple
que el angulo de esviaje a = 0° < 20°, y no se utilizan apoyos oscilantes. Al ser los apoyos
discontinuos en los diafragmas extremos, no se puede considerar que posea detalles
satisfactorios de apoyos, por lo tanto es necesario analizar la vulnerabilidad longitudinal y

transversal.

Paso 2. Aunque los topes transversales en estribos pueden fallar ante un movimiento sismico,
es poco probable que se genere el colapso del puente por esta causa. Entonces, se asigna un:

VT=5

Paso 3. La longitud soporte en los estribos es de: L = (400 + 525)mm = 925mm

Para determinar la longitud soporte recomendada, se debe calcular la altura H.

Tabla 4.6. Planilla de cotas y alturas de columnas del puente P2.

Pila Columnas | CSC[m] CSB[m] H.[m]
) C4 432.15 425.6 6.55
1 C, 432.06 425.6 6.46

El valor de H es:

= (655+646+0-2m/,

L =52m

B =11.2m
C, = 0.4991
a=0°

= 3.253m
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B_11.2_022<3
L 520 8

La minima longitud de apoyo requerida en los estribos, dada por la ecuacion (3.3) es:

= 502mm

11.2)2 (1 +1.250.4991)

N = 100 + 1.7 52.0 + 7.0 3.253 + 50,/3.253 1+(252_O — )

Como L = 925mm > N = 502mm, entonces:
V=0
Paso 4. El indice de vulnerabilidad de los apoyos se determina a partir de la ecuacion (3.3):
V, = Mayor {5,0} =5
4.6.2.2. Indice de vulnerabilidad de columnas, estribos y potencial de licuefaccién, V>
Indice de vulnerabilidad de columnas

La pila interior estad formada por dos columnas de 1.0m de didametro, empotradas en ambos
extremos.

Paso 1. El puente tiene una CSR C. Paso no aplicable.

Paso 2. Las columnas estan empotradas en la superestructura, por lo tanto la superestructura
transfiere las cargas hacia las columnas. Paso no aplicable.

Paso 3. Armadura minima transversal de confinamiento segun AASHTO 2002.

1.0m)>
a = {0m)

g T 0.785m?

(0.94m)?

YR 0.694m?

Ac=T1

Entonces, aplicando las ecuaciones (4.1) y (4.2):

— 045 (2785 _ 29 n2eo

Ps =% (0.694_ )420 =7
01222 _ 400588

P =510 =

La armadura transversal en las regiones de articulacion plastica consiste en dos capas de
espirales de 8mm de didmetro. La capa exterior con un didmetro de 0.94m y pasos de 15cm, y la
capa interior con un diametro de 0.86m con pasos de 30cm.
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Volumen aproximado de armadura transversal en una porcion de columna de 30cm de altura:
V, = 1-0.94m - 0.00005m? - 2 + 1r - 0.86m - 0.00005m? = 0.0004304m?

Volumen de una porcion de hormigon confinado:

V, = 0.694m? 0.3m = 0.2082m3

Relacion de volumenes:

Ve __ 0.0004304
Pee = Ve | 0.2082

= 0.002067 < p, = 0.00588

Las columnas no cumplen el requisito de armadura transversal minima de confinamiento.
Paso 4.

Se calcula el valor de Q de la parte inferior de la columna mas corta, en la zona de articulacion
plastica con la ecuacion (3.6).

L, = 6.46m

En el sector de la articulacion plastica las columnas tienen 30 barras longitudinales de 20mm de
diametro.

 (0.020m)2 )

As = 30 ———— = 0.00942m
P, = As 100 = 0.00942 100 = 1.2%
sTaA, o078 7

F = 2 (Pilas con maltiples columnas empotradas en ambos extremos)
Bmax = 1.0m

6.46

Q:13_6(1.2-2- 10

): 315

La ecuacion (3.6) no identifica vulnerabilidad de la columna a falla por corte.

Paso 5. Dos tercios de las barras longitudinales se empalman en la regién de articulacion
plastica, entonces:

VC =7
Paso 6. No aplicable.

Paso 7. El indice de vulnerabilidad de las columnas es:

60



CAPITULO 4

VC =7
Indice de vulnerabilidad de estribos
Paso 1. El puente tiene una CSR C. Paso no aplicable.

Paso 2. La altura del relleno es de 5.55m en la linea de apoyos de los estribos, segun el
coeficiente sismico, los asentamientos pueden estimarse como el 2% de la altura del relleno,
entonces:

Asentamiento: 0.02 - 5550mm = 111mm < 150mm

Entonces, el indice de vulnerabilidad de los estribos es:
IVE =0

Paso 3. No aplicable.

Indice de vulnerabilidad por licuefaccion

Paso 1. El suelo de fundacién del puente es similar al tipo Sp, asociado a una baja
susceptibilidad al efecto de licuefaccion.

Como el suelo de fundacion es poco vulnerable a licuefaccion, se omiten el resto de los pasos y
por lo tanto, el indice de vulnerabilidad referido al efecto de licuefaccion es:

VL =0
Indice de vulnerabilidad de columnas, estribos y potencial de licuefaccion

El valor del indice de vulnerabilidad de la subestructura, y suelo de fundacion se calcula con la
ecuacion (3.4):

Vo=7T+0+0=7
4.6.2.3. Indice de vulnerabilidad general del puente
La vulnerabilidad total del puente es el mayor valor entre V; y V,

V = Mayor{V,,V,} = Mayor{5,7} = 7
4.6.2.4. Indice de peligro sismico
A partir de ecuacion (3.11), el indice de peligro sismico es:
E=10C, = 10-0.4991 = 4.991

4.6.2.5. Indice de Rehabilitacion
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Multiplicando la vulnerabilidad estructural del puente y la peligrosidad sismica de la zona se
obtiene el indice de rehabilitacion a partir de la ecuacion (3.1).

R=VE=7-4.991 = 34.937

4.6.3. Puentes sobre Avenida Gobernador del Campo (P3)

4.6.3.1. Indice de vulnerabilidad de las conexiones, apoyos y anchos soportes de la

superestructura, Vi

Paso 1. Los estribos son del tipo asiento, la superestructura es continua, y ademas se cumple
que el angulo de esviaje a = 0° < 20°, y no se utilizan apoyos oscilantes. Al ser los apoyos
discontinuos en los diafragmas extremos, no se puede considerar que posea detalles
satisfactorios de apoyos, por lo tanto es necesario analizar la vulnerabilidad longitudinal y

transversal.

Paso 2. Aunque los topes transversales en estribos pueden fallar ante un movimiento sismico,
es poco probable que se genere el colapso del puente por esta causa. Entonces, se asigna un:

VT:5

Paso 3. La longitud soporte en los estribos es de: L = (400 + 525)mm = 925mm

Para determinar la longitud soporte recomendada, se debe calcular la altura H.

Tabla 4.7. Planilla de cotas y alturas de columnas del puente P3.

Pila Columnas | CSC[m] CSB[m] H.[m]
P Cy 437121 430.200 6.921
1 C, 437.210 430.200 7.010
El valor de H es:
_ (6921 +7.010+0-2)m; _
H= /4 = 3.483m

L = 52m

B=11.2m

C, = 0.4991

a=0°

E = E =022 < -
L 520

62



CAPITULO 4

La minima longitud de apoyo requerida en los estribos, dada por la ecuacion (3.3) es:

= 511mm

11.2)2 (1 +1.250.4991)

N = 1100 + 1.7 52.0 + 7.0 3.483 + 50+/3.483 |1 + (2 520 c0s(0°)

Como L = 925mm > N = 511mm, entonces:
V=0
Paso 4. El indice de vulnerabilidad de los apoyos se determina a partir de la ecuacion (3.3):
V, = Mayor {5,0} =5
4.6.3.2. Indice de vulnerabilidad de columnas, estribos y potencial de licuefaccién, V>
Indice de vulnerabilidad de columnas

La pila interior esta formada por dos columnas de 1.0m de didmetro, empotradas en ambos
extremos.

Paso 1. El puente tiene una CSR C. Paso no aplicable.

Paso 2. Las columnas estan empotradas en la superestructura, por lo tanto la superestructura
transfiere las cargas hacia las columnas. Paso no aplicable.

Paso 3. Armadura minima transversal de confinamiento segin AASHTO 2002.

(1.0m)?2

Ag = T = 0.785m°
0.94m)?

A = ; )" _ 0.694m?

Entonces, aplicando las ecuaciones (4.1) y (4.2):

045 (0.785 1) 20.59 0.00289
Ps =" \o69d ~ a0 T

- 012222 _ 00588
Py = 01255 =0

La armadura transversal en las regiones de articulacion plastica consiste en dos capas de
espirales de 8mm de didmetro. La capa exterior con un didmetro de 0.94m y pasos de 15cm, y la
capa interior con un didmetro de 0.87m con pasos de 30cm.

Volumen aproximado de armadura transversal en una porcion de columna de 30cm de altura:
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V, = - 0.94m - 0.00005m? - 2 + 1r - 0.87m - 0.00005m? = 0.0004320m®
Volumen de una porcion de hormigon confinado:
V, = 0.694m? 0.3m = 0.2082m*

Relacion de volumenes:

_ Ve __ 0.0004320
Pse = Ve 0.2082

= 0.002075 < p, = 0.00588

Las columnas no cumplen el requisito de armadura transversal minima de confinamiento.
Paso 4.

Se calcula el valor de Q de la parte inferior de la columna mas corta, en la zona de articulacion
plastica con la ecuacién (3.6).

L, = 6.921m

En el sector de la articulacion plastica las columnas tienen 30 barras longitudinales de 20mm de
didmetro.

 (0.020m)? )

A, = 30 — = 0.00942m
P, = As 100 = 0.00942 100 = 1.2%
STaA, o078 7

F = 2 (Pilas con multiples columnas empotradas en ambos extremos)
Bmax = 1.0m

6.921
) = —430

Q= 13_6<1.2-2- 10
La ecuacion (3.6) no identifica vulnerabilidad de la columna a falla por corte.

Paso 5. Dos tercios de las barras longitudinales se empalman en la regién de articulacion
plastica, entonces:

VC =7
Paso 6. No aplicable.
Paso 7. El indice de vulnerabilidad de las columnas es:

VC =7
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Indice de vulnerabilidad de estribos
Paso 1. El puente tiene una CSR C. Paso no aplicable.

Paso 2. La altura del relleno es de 5.55m en la linea de apoyos de los estribos, segun el
coeficiente sismico, los asentamientos pueden estimarse como el 2% de la altura del relleno,
entonces:

Asentamiento: 0.02 - 5550mm = 111mm < 150mm

Entonces, el indice de vulnerabilidad de los estribos es:
IVE =0

Paso 3. No aplicable.

Indice de vulnerabilidad por licuefaccion

Paso 1. El suelo de fundacién del puente es similar al tipo Sp, asociado a una baja
susceptibilidad al efecto de licuefaccion.

Como el suelo de fundacién es poco vulnerable a licuefaccion, se omiten el resto de los pasos y
por lo tanto, el indice de vulnerabilidad referido al efecto de licuefaccion es:

IVL=0
Indice de vulnerabilidad de columnas, estribos y potencial de licuefaccion

El valor del indice de vulnerabilidad de la subestructura, y suelo de fundacioén se calcula con la
ecuacion (3.4):

V,=74+04+0=7
4.6.3.3. Indice de vulnerabilidad general del puente
La vulnerabilidad total del puente es el mayor valor entre V4 y V5

V = Mayor{V,,V,} = Mayor{5,7} = 7
4.6.3.4. Indice de peligro sismico
A partir de ecuacion (3.11), el indice de peligro sismico es:
E=10C, =10-0.4991 = 4.991

4.6.3.5. Indice de Rehabilitacion

Multiplicando la vulnerabilidad estructural del puente y la peligrosidad sismica de la zona se
obtiene el indice de rehabilitacion a partir de la ecuacion (3.1).
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R=VE =7-4.991 = 34.937
4.6.4. Puentes sobre Ferrocarril Bartolomé Mitre (P4)

4.6.4.1. Indice de vulnerabilidad de las conexiones, apoyos y anchos soportes de la
superestructura, Vi

Paso 1. El puente consiste en una estructura formada por tramos simplemente apoyados,
entonces no se puede considerar detalles satisfactorios de apoyos, por lo tanto es necesario
analizar la vulnerabilidad longitudinal y transversal.

Paso 2. No existen topes de desplazamiento en los estribos. Las limitaciones de desplazamiento
son las alas y muro de estribos. Se asigna un:

Vi=5
Paso 3. Como la estructura no es continua, se debe verificar los apoyos en estribos y en pilas.
La longitud soporte en los estribos es: L, = (400 + 300)mm = 700mm
La longitud soporte en las pilas es: L, = (650 — 25)mm = 625mm
Para determinar la longitud soporte recomendada, se debe calcular la altura H.

Tabla 4.8. Planilla de cotas y alturas de columnas del puente P4.

Pila Columnas | CSC[m] CSB[m] H.[m]
C

P ! 44389 | 434.200 9.69
C,
C

P, 44413 434.60 9.53
C,
C

P; 444 .22 434.90 9.32
C,
C

P4 44421 434.90 9.31
C,
C

Ps 444 11 433.50 10.61
C,
C

Ps c 443.83 434.90 8.93

2

El valor de H para los estribos se calcula como:

H, = 08+ 0m/ — 4.845m
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El valor de H para la pila es la altura de la columna mas la altura de la viga dintel.

H, = 10.61m + 1.50m = 12.11m (Se toma la pila mas alta).

L = 24m

B=112m

C, = 0.4991

a=0°

8 = n.2 = 0.467 > >
L 240 8

En la ecuacion (3.3), a la relacion B/L se la introduce igual a 0.375.

La minima longitud de apoyo requerida en los estribos, dada por la ecuacion (3.3) es:

1 4 1.25 0.4991
N, = [100 +1.724.0 + 7.0 4.845 + 50,/4.845\/1 + (2 0.375)2] ( a0 ) _ 507mm

La minima longitud de apoyo requerida en las pilas, dada por la ecuacion (3.3) es:

1+ 1.25 0.4991
N = [100 +1.724.0 + 7.0 1211 + 50V12.11y/1 + (2 0.375)?2 ( o0 ) _ 720mm

Como L > N, pero 0.5 N, = 360mm < L, = 625mm < N, = 720mm, entonces:
Vi=5
Paso 4. El indice de vulnerabilidad de los apoyos se determina a partir de la ecuacién (3.3):
V, = Mayor {5,5} =5
4.6.4.2. Indice de vulnerabilidad de columnas, estribos y potencial de licuefaccion, V;
Indice de vulnerabilidad de columnas

Las seis pilas intermedias estan formadas por dos columnas de 1.10m de diametro, empotradas
en ambos extremos.

Paso 1. El puente tiene una CSR C. Paso no aplicable.

Paso 2. Las columnas estdn empotradas en la viga dintel, por lo tanto la superestructura
transfiere las cargas hacia las columnas. Paso no aplicable.

Paso 3. Armadura minima transversal de confinamiento segun AASHTO 2002.
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(1.1m)?

Ay = 1= = 0.95n"
1.04m)?2

Ac='IT( i ) = 0.85m?

Entonces, aplicando las ecuaciones (4.1) y (4.2):

= 045 (—0'95 1) 2059 _ 1 00260
Ps="M\08s )220
01229 _ 00588
b, = 0127 =0

La armadura transversal en las regiones de articulacién plastica consiste en dos capas de
espirales de 8mm de diametro. La capa exterior con un diametro de 1.04m y pasos de 15¢m, y la
capa interior con un diametro de 0.93m con pasos de 30cm.

Volumen aproximado de armadura transversal en una porcion de columna de 30cm de altura:
Ve = - 1.04m - 0.00005m? - 2 + 1r - 0.93m - 0.00005m? = 0.0004728m?

Volumen de una porcion de hormigon confinado:

V, = 0.85m? 0.3m = 0.255m>

Relacion de volumenes:

_ Ve _ 0.0004728
Pse = Ve 0255

= 0.00187 < p, = 0.00588

Las columnas no cumplen el requisito de armadura transversal minima de confinamiento.

Paso 4. Las pilas 3 y 4 tienen mayor armadura, entonces se calcula el valor de Q de la parte
inferior de la columna de la pila 4 en la zona de articulacién plastica con la ecuacién (3.6).

L, = 9.31m

En el sector de la articulacion plastica las columnas tienen 33 barras longitudinales de 25mm de
didmetro.

1 (0.025m)? )

A =33 ——,—— = 00162m
A, 00162 0
P —A—g 100 =005 100 = 1.7%

F = 2 (Pilas con multiples columnas empotradas en ambos extremos)
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byax = 1.10m

9.31

Q=13_6GJ-21A

):—m4

La ecuacion (3.6) no identifica vulnerabilidad de la columna a falla por corte.

Paso 5. Dos tercios de las barras longitudinales se empalman en la region de articulacion
plastica, entonces:

VC =7

Paso 6. No aplicable.

Paso 7. El indice de vulnerabilidad de las columnas es:
VC =7

Indice de vulnerabilidad de estribos

Paso 1. El puente tiene una CSR C. Paso no aplicable.

Paso 2. La altura del relleno es de 9.67m en la linea de apoyos de los estribos, segun el
coeficiente sismico, los asentamientos pueden estimarse como el 2% de la altura del relleno,
entonces:

Asentamiento: 0.02 - 9670mm = 193.4mm > 150mm

Entonces, el indice de vulnerabilidad de los estribos es:
IVE =5

Paso 3. No aplicable.

Indice de vulnerabilidad por licuefaccion

Paso 1. El suelo de fundacién del puente es similar al tipo Sp, asociado a una baja
susceptibilidad al efecto de licuefaccion.

Como el suelo de fundacion es poco vulnerable a licuefaccion, se omiten el resto de los pasos y
por lo tanto, el indice de vulnerabilidad referido al efecto de licuefaccion es:

IVL=10
Indice de vulnerabilidad de columnas, estribos y potencial de licuefaccion

El valor del indice de vulnerabilidad de la subestructura, y suelo de fundacion se calcula con la
ecuacion (3.4):
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Vo=7+5+0=12>10>V, =10

4.6.4.3. Indice de vulnerabilidad de general del puente

La vulnerabilidad total del puente es el mayor valor entre V4 y V,

4.6.4.4. Indice de peligro sismico

V = Mayor{V4,V,} = Mayor{5,10} = 10

A partir de ecuacion (3.11), el indice de peligro sismico es:

E=10C, =10-0.4991 = 4.991

4.6.4.5. Indice de Rehabilitacion

CAPITULO 4

Multiplicando la vulnerabilidad estructural del puente y la peligrosidad sismica de la zona se
obtiene el indice de rehabilitacién a partir de la ecuacion (3.1).

4.6.5. Puente sobre Avenida Circunvalacion en Ruta Provincial N°305 (P5)

R=VE=10-4.991 = 4991

4.6.5.1. Indice de vulnerabilidad de las conexiones, apoyos y anchos soportes de la

superestructura, Vi

Paso 1. Los estribos son del tipo asiento, la superestructura es continua, y ademas se cumple
que el angulo de esviaje a = 8.39° < 20°, y no se utilizan apoyos oscilantes. Al ser los apoyos
discontinuos en los diafragmas extremos, no se puede considerar que posea detalles
satisfactorios de apoyos, por lo tanto es necesario analizar la vulnerabilidad longitudinal y

transversal.

Paso 2. Aunque los topes transversales en estribos pueden fallar ante un movimiento sismico,
es poco probable que se genere el colapso del puente por esta causa. Entonces, se asigna un:

VT:5

Paso 3. La longitud soporte en los estribos es de: L = (400 + 525)mm = 925mm

Para determinar la longitud soporte recomendada, se debe calcular la altura H.

Tabla 4.9. Planilla de cotas y alturas de columnas del puente P5.

Pilas Columnas | CSC[m] CSB[m] H.[m]
; C, 47211 465.10 7.01
1 C, 472.11 465.10 7.01
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El valor de H es:

H=(@-7010+0- 2)m/4 — 3.505m
L = 59m

B = 11.50m

C, = 0.4991

a = 8.39°

8115

L 590 8

La minima longitud de apoyo requerida en los estribos, dada por la ecuacion (3.3) es:

= 534mm

11.5)2 (1 + 1.250.4991)

N = [100 + 1.7 59.0 + 7.0 3.505 + 50y/3.505 1+(259.o T

Como L = 925mm > N = 534mm, entonces:
V=0
Paso 4. El indice de vulnerabilidad de los apoyos se determina a partir de la ecuacién (3.3):
V, = Mayor {5,0} =5
4.6.5.2. Indice de vulnerabilidad de columnas, estribos y potencial de licuefaccion, V>
Indice de vulnerabilidad de columnas

La pila intermedia esta formada por dos columnas de 1.0m de diametro, empotradas en ambos
extremos.

Paso 1. El puente tiene una CSR C. Paso no aplicable.

Paso 2. Las columnas estan empotradas en la superestructura, por lo tanto la superestructura
transfiere las cargas hacia las columnas. Paso no aplicable.

Paso 3. Armadura minima transversal de confinamiento segun AASHTO 2002.

(1.0m)?2

= 0.785m?

Ag:rr
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(0.94m)?

YR 0.694m?

c =T
Entonces, aplicando las ecuaciones (4.1) y (4.2):

= 0.00289

045 (0.785 1) 20.59
Ps = 5%\ 0.694 420

—0122059—000588
P = 012755 = 0

La armadura transversal en las regiones de articulacion plastica consiste en dos capas de
espirales de 8mm de diametro. La capa exterior con un diametro de 0.94m y pasos de 15cm, y la
capa interior con un didametro de 0.86m con pasos de 30cm.

Volumen aproximado de armadura transversal en una porcion de columna de 30cm de altura:
V, = - 0.94m - 0.00005m? - 2 + 1r - 0.86m - 0.00005m? = 0.0004304m?

Volumen de una porcion de hormigon confinado:

V, = 0.694m? 0.3m = 0.2082m3

Relacion de volumenes:

Ve _ 0.0004304
Pse = Ve 0.2082

= 0.00207 < p, = 0.00588

Las columnas no cumplen el requisito de armadura transversal minima de confinamiento.

Paso 4. Se calcula el valor de Q de la parte inferior de las columnas en la zona de articulacion
plastica con la ecuacion (3.6).

L, = 7.01m

En el sector de la articulacion plastica las columnas tienen 33 barras longitudinales de 20mm de
diametro.

m (0.02m)?
As =33 % = 0.0104m?
p, = 22 400 = 291% 100 — 132
STaA, 0785 P

F = 2 (Pilas con multiples columnas empotradas en ambos extremos).

Bax = 1.0m
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7.01

Q:13_6<1.32-2- 1.0

) — 203

La ecuacion (3.6) no identifica vulnerabilidad de la columna a falla por corte.

Paso 5. Dos tercios de las barras longitudinales se empalman en la region de articulacion
plastica, entonces:

VC =7

Paso 6. No aplicable.

Paso 7. El indice de vulnerabilidad de las columnas es:
VC =7

Indice de vulnerabilidad de estribos

Paso 1. El puente tiene una CSR C. Paso no aplicable.

Paso 2. La altura del relleno es de 6.05m en la linea de apoyos de los estribos, segun el
coeficiente sismico, los asentamientos pueden estimarse como el 2% de la altura del relleno,
entonces:

Asentamiento: 0.02 - 6050mm = 121mm < 150mm

Entonces, el indice de vulnerabilidad de los estribos es:
IVE =0

Paso 3. No aplicable.

Indice de vulnerabilidad por licuefaccion

Paso 1. El suelo de fundacién del puente es similar al tipo Sp, asociado a una baja
susceptibilidad al efecto de licuefaccion.

Como el suelo de fundacion es poco vulnerable a licuefaccion, se omiten el resto de los pasos y
por lo tanto, el indice de vulnerabilidad referido al efecto de licuefaccion es:

IVL=0
Indice de vulnerabilidad de columnas, estribos y potencial de licuefaccion

El valor del indice de vulnerabilidad de la subestructura, y suelo de fundacion se calcula con la
ecuacion (3.4):

V2:7+0+0:7
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4.6.5.3. Indice de vulnerabilidad de general del puente
La vulnerabilidad total del puente es el mayor valor entre V4 y V5
V = Mayor{V,, V,} = Mayor{5,7} = 7
4.6.5.4. Indice de peligro sismico
A partir de ecuacién (3.11), el indice de peligro sismico es:
E=10C, = 10-0.4991 = 4.991
4.6.5.5.

Indice de Rehabilitacion

Multiplicando la vulnerabilidad estructural del puente y la peligrosidad sismica de la zona se
obtiene el indice de rehabilitacion a partir de la ecuacion (3.1).

R=VE =7-4.991 = 34.937
4.7. Resumen de los valores de indices de rehabilitacion

Los resultados de los indices de rehabilitacion para todos los puentes, se presentan en la Tabla
4.10.

Tabla 4.10. Indices de rehabilitacidn de los puentes.

Puente | V1 [ VL [ Vi VC T IVE VLT v, v E R
() | @ | @Myod)@) | @ | 6 | @ | O=@r6+6] | @=Mayorl@] | @ | (10=6)9)
Pl | 5]0 5 71010 7 7 4.991 | 34.937
PR | 5|0 5 71010 7 7 4.991 | 34.937
P3 | 5|0 5 71010 7 7 4.991 | 34.937
P4 | 5|5 5 71510 10 10 4991 | 4991
P5 | 5|0 5 71010 7 7 4.991 | 34.937

V1 Vulnerabilidad al colapso o pérdida de acceso al puente debido al movimiento transversal en apoyos.

V., : Vulnerabilidad al colapso o pérdida de acceso al puente debido a un excesivo movimiento longitudinal en apoyos.
V4: Indice de vulnerabilidad de apoyos.

IVC: Indice de vulnerabilidad de columnas.

IVE: Indice de vulnerabilidad de estribos.

IVL: Indice de vulnerabilidad debido al fenémeno de licuefaccion.

V,: Indice de vulnerabilidad de que agrupa a las columnas, pilas, estribos, fundaciones y al fenémeno de licuefaccion.
V: Indice de vulnerabilidad total del puente.

E: Indice de peligro sismico.

R: Indice de rehabilitacion.

Los indices de rehabilitacion de los puentes con continuidad estructural (P1, P2, P3 y P5) son los
mismos porque estos son similares en cuanto al sistema resistente de la accion sismica. El
puente P4, en cambio, es diferente porque tiene la superestructura discontinua y los estribos
mas altos que el resto de los puentes.
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En relacion al indice de rehabilitacién R, la discontinuidad estructural del puente P4 se manifiesta
en una insuficiencia de apoyo en las pilas para el nivel del Sismo Mayor, representado por el
indice de vulnerabilidad longitudinal de apoyos igual a 5, de todas maneras, este indice no afecta
al indice de vulnerabilidad general del puente. Lo que si marca diferencia en el calculo del indice
de rehabilitacion es la altura de los estribos, porque segun la metodologia, para el Sismo Mayor
se podrian ocasionar asentamientos superiores a los 150mm que generarian una posible
interrupcion momentanea del puente para reparacion del dafo.

Los cinco puentes tienen un indice de vulnerabilidad de columnas alto, igual a 7 / 10 puntos a
causa de que todos los puentes se empalman en la regién de potenciales rétulas plasticas (base
de columnas).
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5

EVALUACION DETALLADA

5.1. Introduccion

A partir de los indices de vulnerabilidad V y de rehabilitacion R de los puentes analizados
(Capitulo 4), se detectan aquellos con necesidades de un estudio mas detallado, a fin de
determinar si es necesario llevar a cabo una estrategia de rehabilitacion.

La evaluacion de un puente por lo general, es un proceso que consta de dos partes. Primero se
requiere un analisis de las demandas para valorar las fuerzas y desplazamientos impuestos.
Luego, en segundo lugar, se estudia la capacidad del puente para soportar tales demandas. Si el
puente tiene suficiente capacidad, no se requiere de rehabilitacién. En cambio si la capacidad es
menor a la demanda, se debe considerar rehabilitar el puente, incrementando de esta manera la
capacidad sismica.

En el presente capitulo se presentan dos metodologias para determinar las relaciones C/D. La
primera de estas consiste en el Método C: Método de Capacidad / Demanda de componentes, y
la segunda, Método D1: Método del espectro de capacidad.

5.2. Método C. Capacidad / Demanda de componentes

El método C calcula las relaciones C/D de componentes del puente que pueden resultar dafiados
durante un sismo. Relaciones mayores que uno indican suficiente capacidad para resistir las
demandas sismicas, relaciones menores que uno indican los componentes con posibilidad de
rehabilitacion. Las relaciones C/D son utilizadas para indicar la necesidad de rehabilitacion y
también pueden ser utilizadas para evaluar la efectividad de varias estrategias de rehabilitacion.

En este método las demandas estan basadas en la respuesta elastica de la estructura. El
método se focaliza en el comportamiento individual de cada componente en lugar de la
respuesta del puente como un conjunto de elementos. En este sentido, brinda una visidn
detallada de las deficiencias de un puente, pero puede sobreestimar la vulnerabilidad total del
mismo y conducir a una mayor necesidad de rehabilitacion de la que realmente se necesita. Esto
es porque el método ignora la respuesta y la capacidad del puente funcionando como un
sistema, es decir, no tiene en cuenta la capacidad de redistribuir cargas de un miembro a otro. El
error en este sentido es pequefio si el puente responde de manera elastica, o aproximadamente
elastica.

Los componentes que deben ser evaluados varian con la Categoria Sismica de Rehabilitacion.

La ecuacion para determinar la relacién C/D de un componente particular es:
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_ Re=X Qs
r= o (5.1)

Donde:

Rc Capacidad de desplazamiento o fuerza nominal del componente estructural que
se esta evaluando.

2 Qusi Suma de las demandas de desplazamientos o de fuerza sobre un componente
debido a cargas no sismicas, las cuales se incluyen en el grupo de cargas
definidas por las ecuaciones 6-1, 6-2, 7-1'y 7-2 de las especificaciones AASHTO
(AASHTO, 2002).

Qeq Demanda de desplazamiento o fuerza debido a la carga sismica.

El uso del método C esta restringido a puentes que se comportaran de manera elastica, para
asegurar que los resultados no resulten muy conservativos. Esto significa que el método es
aplicable principalmente a puentes en regiones de baja a moderada sismicidad. También es
aplicable a puentes en regiones de alta sismicidad, donde se requiere un alto desempefio el cual
solo es satisfecho por una estrategia de disefio casi elastico.

A continuacidn se presenta la metodologia para calcular las relaciones C/D para varios miembros
y estados limites de componentes basado en un combinacion de analisis, ensayos y juicio
ingenieril.

5.2.1. Relaciones C/D de apoyos y juntas de expansion
5.2.1.1. Relaciones C/D de desplazamientos

La relacion C/D de desplazamiento de apoyo es el menor de los valores calculados utilizando los
siguientes dos métodos, excepto en el caso donde existen artefactos que limitan el
desplazamiento como por ejemplo cables de restriccion. En ese caso se debe utilizar el método
2.

Método 1:
N
fog = % (5.2)
Donde:
N(c) Es la longitud de apoyo real.
N(d) Es la longitud de apoyo requerida segun ecuacion (3.2).
Método 2:
As(0)—4i(d)
Mod = —Aceq(d) (5.3)
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Donde:

Ag(C) Capacidad disponible de desplazamiento de la junta de expansion o apoyo. Para
las estructuras con CSR D, el recubrimiento de las armaduras no se debe tener
en cuenta para determinar la capacidad de desplazamiento.

Ai(d) Demanda de desplazamiento méaximo posible debido a temperatura, retraccion y
fluencia lenta.

Agq(d) Demanda de desplazamiento relativo maximo debido a cargas sismicas para el

estado de cargas considerado.

5.2.1.2. Relaciones C/D de fuerzas

fog = xs—g’; (5.4)
Donde:
Vp(€) Capacidad nominal del componente en la direccion considerada.
Vy(d) Fuerza sismica que actla sobre el elemento.

5.2.2. Relaciones C/D de columnas

Se espera que ante un terremoto importante, las columnas, muros e incluso las fundaciones
plastificaran formando articulaciones plasticas. La interaccion entre esos componentes
determinara el probable modo de falla. Para evaluar los componentes, primero es necesario
determinar la ubicacién de las potenciales rétulas plasticas. Las rétulas plasticas se forman en
las regiones de momentos flectores maximos y es probable, por lo tanto, que ocurran en las
regiones extremas de columnas o dentro de la base cerca de la cara de la columna.

Una vez determinadas las regiones de potenciales articulaciones plasticas, es necesario
investigar los modos potenciales de fallas de columnas y/o fundaciones asociados con la
ubicacion y tipo de articulacion plastica.

Se describe a continuacién el procedimiento sistematico para la ubicacion de articulaciones
plasticas, y la evaluacién de la capacidad de las columnas y/o fundaciones.

Paso 1. Determinar la demanda de momentos elésticos en ambos extremos de las columnas o
muros para los estados de cargas considerados. Se deben determinar las demandas para
columnas y fundaciones. La demanda de momento elastico se puede tomar como la suma de los
valores absolutos de los momentos debido al sismo y cargas gravitatorias.

Paso 2. Calcular las capacidades de momento nominal de las columnas y fundaciones con las
cargas axiales iguales a la carga gravitatoria mas o menos la carga axial sismica resultante de
las plastificaciones en columnas, muros o fundaciones segin el articulo 7.2.2 de las
especificaciones AASHTO (AASHTO, 2002).
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Paso 3. Calcular el conjunto de relaciones capacidad de momento nominal / demanda de
momento elastico, para cada combinacidén de capacidad y demanda, suponiendo primero que
plastificara la columna y las fundaciones permaneceran elasticas (r,), y segundo que

plastificaran las fundaciones permaneciendo elasticas las columnas (res).

Paso 4. Calcular las relaciones C/D para el anclaje de la armadura longitudinal, empalmes en la
armadura longitudinal, y/o el confinamiento con armadura transversal en la base de la columna,
ylo rotaciéon de las fundaciones o plastificacion para los casos mas severos posibles de
articulacion plastica. Los siguientes casos describen las relaciones C/D que deben ser
investigados basados en la ubicacion y alcance de las articulaciones plasticas.

Caso I ry. yre exceden 0.8. Puede suponerse que ni las fundaciones ni las columnas
plastificaran lo suficiente como para requerir una evaluacion de su capacidad. En este caso, se
necesitan calcular las relaciones C/D de anclaje de la armadura longitudinal (Seccién 5.2.2.1) y
empalmes de la armadura longitudinal (Seccién 5.2.2.2).

Caso Il:ry es menor a 0.8 y ry supera 0.8 o es superior a rg por 25%. Las fundaciones
requieren una evaluacion de su capacidad para rotar y/o plastificar a menos que ocurra una falla
de anclaje o empalme que evite la rotacion de la fundacion. Se puede asumir que ocurren fallas
de anclajes o empalmes, cuando la relacion C/D para anclaje de la armadura longitudinal
(Seccion 5.2.2.1), o para empalmes de la armadura longitudinal (Seccion 5.2.2.2) es menor que
el 80% de r. Cuando este no es el caso, debe calcularse solo la relacién C/D para rotacion y/o
plastificacién de la fundacion.

Caso IlI: ro, es menor que 0.8 y res supera a 0.8 0 es superior a re, por 25%. Se puede suponer
que solo las columnas plastificaran lo suficiente como para requerir una evaluacion de su
capacidad. En este caso, las relaciones C/D se deben calcular para el anclaje de la armadura
longitudinal (Seccién 5.2.2.1), empalmes en la armadura longitudinal (Seccién 5.2.2.2), y el
confinamiento transversal de columnas (Seccion 5.2.2.3).

Caso IV: ry. y res SON menores a 0.8 y con una diferencia entre ambos dentro del 25%. Se puede
suponer que las columnas y las fundaciones tienen el potencial para plastificar lo suficiente como
para requerir mas evaluacion. En este caso se deben calcular las relaciones C/D de anclajes de
la armadura longitudinal (Seccién 5.2.2.1), empalmes de la armadura longitudinal (Seccion
5.2.2.2), y el confinamiento de la armadura transversal (Seccion 5.2.2.3) en columnas. Si las
relaciones C/D calculadas antes superan el 80% de rg, se debe calcular también la relacion C/D
para la rotacion y/o plastificacion de la fundacion (Seccion 5.2.2.5).

Paso 5. Calcular las relaciones C/D para anclajes de la armadura longitudinal (Seccién 5.2.2.1) y
empalmes en la armadura longitudinal (Seccion 5.2.2.2) en la parte superior de la columna. Si la
relacion de momento r.; de la columna es menor a 0.8, la relacién C/D para el confinamiento
transversal de la columna (Secci6n 5.2.2.3) también debe ser calculada.

Paso 6. Calcular las relaciones C/D para el corte de columnas (Seccion 5.2.2.4).
5.2.2.1. Anclaje de la armadura longitudinal

Para anclaje recto, la longitud efectiva de anclaje, en mm esta dada por:
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Donde:

ktr

Ar(©)

fut

S
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_ 2626ksdp
L(d) = RN > 30d, (mm, kPa) (5.5)

Constante del acero con tension de fluencia f, en kPa , ks = (fy h 75845)/ 33.1-

Diametro nominal de la barra, en mm.

Menor valor entre el recubrimiento de la barra y la mitad del espacio entre barras
adyacentes.

. . Ay (O,
Confinamiento dado por la armadura transversal, ki, = H < 2.5 (mm, kPa)
b

Resistencia caracteristica a compresion del hormigén, en kPa.

Area de la armadura transversal perpendicular a las potenciales fisuras de
separacion. Se calcula teniendo en cuenta el area total de acero transversal que
atraviesa las potenciales fisuras de separacion, dividido por el nimero de barras
longitudinales. Ver Figura 5..

En el caso de columnas circulares, las fisuras de separacion pueden ocurrir
entre barras adyacente, generando de esta manera una falla de arrancamiento
grupal de las barras longitudinales. Para este caso, la cantidad de acero
transversal A, (c) se puede calcular como dos veces el area de la barra
transversal dividido por la mitad del nimero de barras ancladas (Apéndice D del
manual FHWA, 2006).

Tension de fluencia de la armadura transversal, en kPa.

Paso, 0 separacion de la armadura transversal, en mm.

La relacion C/db no debe tomarse mayor a 2.5.

Barra longitudinal

Espacio entre barras

\Tensiones radiales

Potenciales fisuras
de separacion

\ Superficie de la seccion

Recubrimiento

Figura 5.1. Fisuras y tensiones desarrolladas debido al anclaje de barras.
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Para ganchos normales (escuadras), la longitud efectiva de anclaje, en mm esta dada por:

L,(d) = 1200k, db% > 15d, (mm, kPa) (5.6)
Donde ki, es 0.7 para barras #11 (35.81mm de diametro) o menores, cuando el recubrimiento
lateral (normal al plano del gancho) es mayor a 63mm, y el recubrimiento en la extension de la
barra mas alla del gancho es mayor a 50mm, y 1.0 para todos los otros casos.

Los métodos para calcular la relacion C/D de anclaje r.,, dependeran de la longitud de anclaje
provista y los detalles de armadura en los anclajes. Estos métodos se describen en los dos
€as0s como sigue:

Caso A: Sila longitud de anclaje es insuficiente (L,(c) < La(d)), entonces la relacion C/D para
el anclaje de la armadura longitudinal esta dado por:

Ly(0)
lca = L:Wrec (5-7)

Caso B: Si la longitud de anclaje es suficiente (Ly(c) = L,(d)), la relacion C/D dependera de
los detalles de armado en el anclaje. Los posibles detalles y correspondientes ecuaciones para
calcular las relaciones C/D se dan en la Tabla 5.1.

Tabla 5.1. Relaciones C/D para distintos detalles de anclajes.

Detalle Ubicacién Tipo de anclaje Armgdura en part_g Relacion C/D
superior de fundacion

1 Fundacion Recto No ra =g < 1.0
L Ganchos a 90° hacia _

2 Fundacion afuera de sje de columna No rea = 1.3r4 < 1.0
- Ganchos a 90° hacia eje _

3 Fundacion de columna No ra = 2l < 1.0

4 Fundacion Recto Si ra = 1.51¢ < 1.0

5 Fundacion Ganchos a 90° Si 1.0

6 Viga dintel - - 1.0

5.2.2.2. Empalmes en la armadura longitudinal

El area minima de la armadura transversal requerida para evitar una falla brusca o fragil en el
empalme debido a cargas ciclicas esta dada por la siguiente expresion:

f,
M@=%% (5.8)

Donde:

L Longitud de empalme, en mm.
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A, Area de la barra empalmada, en mmz2,

Si la separacion C, entre barras empalmadas (Figura 5.2), es mayor o igual a 4d,, A (c) sera el
area transversal de los estribos o espirales que confinan el nicleo. Si la separacién es menor a
4dy, entonces Ay (c) sera el area de las barras transversales que atraviesan las fisuras de
hendiduras a lo largo de una hilera de barras empalmadas dividido por el nUmero de empalmes.

Cp para empalmes
(todas las barras empalmadas)

oo O OO CO

Ls

Cp para empalmes
] alternados

2Cp

Solape <Ls /2 ‘ ‘
I

Figura 5.2. Definicion de separacion o espaciamiento libre para empalmes (Llopiz, 2007).

La minima longitud de empalme es:

4885 d,
(@) == (5.9)

Se presentan dos casos particulares.

Caso A: Cuando son inadecuados la longitud de empalme, la cantidad de armadura transversal,
o el paso de la armadura transversal, la relacién C/D para el empalme esta dada por:

150
_ A© (T)LS Ar(©)
RRO) [ feo < 5 (g fec(mm, kPa) (5.10)

C

Donde la reIaC|on 0 no debe ser tomado mayor que 1,y ( ) dp, no debe tomarse menor a 30.

o

Ademas r no puede ser menor a 0.75r, cuando se dispone la minima longitud de empalme.

Caso B: Cuando se cumple que Lg(c) > Ls(d), Ay (c) > Ay (d),y s < 150, la relacion C/D para
los empalmes esta dado por:

r Atr(c)
o Atr ()

Foc < 2rge (5.11)
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5.2.2.3. Confinamiento transversal

Para verificar el confinamiento transversal en la region de articulaciones plésticas, se utiliza la
siguiente expresion:

foc = M lec (5.12)
Donde:
ky+k
=2+4(22)k (5.13)
p(©)
1= T2y = 1 (5.14)
p()(05+32 . )
ky El menor valor entre: 6db/s <106 O'me"‘/s <1
k3 Efectividad del anclaje de las barras transversales. Este valor sera 1 a menos
que las barras transversales tengan deficiencias de anclaje, en cuyo caso se
debe utilizar la Figura 5.3 para determinar k3 (Cuando este es el caso se
requiere de una solucién iterativa para la ecuacion (5.13)).
p(c) Cuantia volumétrica de la armadura transversal existente.
p(d) Cuantia volumétrica requerida de armadura transversal de acuerdo al articulo
7.6 de las especificaciones estandar AASHTO (AASHTO, 2002).
_ N\ fe
o(d) = 045 ( x 1) : (5.15)
6
p(d) = 0.12: (5.16)
yh
P, Carga axial de compresion sobre la columna.
f'e Resistencia caracteristica a compresion del hormigén.
A Seccidn transversal de la columna.
A, Area de la seccion transversal confinada de la columna.
fun Tensidn nominal de fluencia de la armadura transversal.
Brmin Minima dimension de la columna, para el caso de columnas circulares es igual al

diametro.
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10
© 2
_g% 75 =
C £ o
E O X
Lh
c g !
©
Sog -
© O
S e
5]
52
= !
.gg 25 =
w =
o T T T Y

4] 1 2 3 4

Indicador de ductilidad - p

Figura 5.3. Efectividad del anclaje de las barras transversales en funcion del indicador de ductilidad

5.2.24. Corte

(Apéndice D de manual FHWA, 2006).

Los términos siguientes se utilizan para definir la relacion C/D de corte en columnas:

Vy(d)

Ve(d)
Vi(©)

Vi(©)

Esfuerzo de corte méaximo en la columna resultante de las articulaciones
plasticas en columna o fundacion, o debido a una falla de anclaje o empalme en
la columna, cualquiera que ocurra primero. El procedimiento para calcular las
fuerzas de corte resultantes de las articulaciones plasticas estan dados en el
articulo 7.2.2 de las especificaciones AASHTO (AASHTO, 2002).

Maxima fuerza de corte elastica calculada.

Resistencia inicial de corte de la columna no dafiada (incluye resistencia de la
seccion transversal de hormigén y la que provee la armadura transversal).

Resistencia final de corte de la columna dafiada (incluye la resistencia del nlcleo
confinado de hormigon y solo la armadura transversal efectivamente anclada).
Cuando la tensién axial es mayor o igual a 0.10f;, se puede suponer una
tension de corte admisible de 5.2,/f; kPa para el nlcleo confinado de hormigon,
de otra manera se debe usar un valor nulo.

Cuando las columnas no plastifican (re. = 1.0), la relacién C/D se calcula a partir la resistencia
inicial de corte V;(c), y la demanda elastica V. (d) como:

Vi(©)
"= (5.17)

Cuando las columnas plastifican (r,; < 1.0) se presentan tres casos posibles:
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Caso A: Si la resistencia inicial de corte no es suficiente para soportar la fuerza de corte debido a
las rotulaciones plasticas (V;(c) < V,(d)), puede ocurrir una falla fragil antes de la formacién de
las rétulas plasticas y la relacion C/D se debe calcular utilizando la demanda elastica como:

Vi(e)
fo = V—(Z) < Ty (5.18)
Caso B: Si la resistencia inicial de corte es suficiente para soportar la fuerza de corte debido a
las rotulaciones plasticas, pero no asi la resistencia final (V;(c) = V,(d) > V;(c)), entonces la
relacion C/D dependera del nivel de plastificacion por flexion, que causara una degradacion en la
capacidad de corte desde V;(c) hasta V;(c).

fov = M lgc (5.19)
Donde:
_ Lo Vi(©)-Vy(d)
=2+ (075 bc) e (5.20)
L. Altura de columna.
be Dimension de la columna en la direccion de la fuerza de corte.

La relacion L /b, no debe tomarse mayor a 4.

Caso C: Si la resistencia final de corte de la columna es suficiente para soportar la maxima
fuerza de corte debido a las rotulaciones plasticas (Vi(c) > V,(d)), la relacién C/D esta dada
por:

o = (24075 t—) fo (5.21)

Los términos son los mismos definidos para el caso B, y la relacién L. /b, tampoco debe tomarse
superior a 4.

Los tres casos se presentan esquematicamente en la Figura 5.4.

| Va(d) F Demanda | |

Vi(c) Capacidad Vi(e) Capacidad

| Vi(c) Capacidad

Vi(c)

M Demanda

M Demanda

Fuerza de corte
|

Fuerza de corte

Fuerza de corte
|

| V(o) _ Vi(e) .

R R R

Indicador de ductilidad - p Indicador de ductilidad - p Indicador de ductilidad - p

Caso A Caso B Caso C

Figura 5.4. Modelo idealizado de capacidad y demanda de corte en columnas.
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El método propuesto para evaluar las relaciones C/D utilizado, esta basado en observaciones del
comportamiento de columnas a partir de investigaciones experimentales y terremotos pasados.
Se pudo observar cualitativamente que tanto la demanda como la capacidad de corte son
dependientes del nivel de plastificacion de las columnas (medidos por la ductilidad). La
cuantificacion de esta relacion esté basada en gran medida acerca del juicio de especialistas en
el comportamiento de columnas de hormigdn armado.

Debido a las cargas ciclicas que genera un sismo en las columnas, mas alla del limite elastico,
los mecanismos resistentes al corte comienzan a perder efectividad. Por motivos de simplicidad
se supone que la degradacion de la capacidad de corte sera lineal entre valores de ductilidad de
2 hasta 5. Ademas se supone que la capacidad inicial al corte no sera afectada
significativamente antes del comienzo del desprendimiento del recubrimiento de hormigén, por lo
tanto sera constante para un indicador de ductilidad menor o igual a 2. En cuanto a la resistencia
final al corte, mas alla de una ductilidad de 5, muchos investigadores han sugerido que la

resistencia sea ignorada en columnas con una tensién axial promedio inferior a 0.10,/f'..

La relacién entre la demanda de corte y el indicador de ductilidad esta basado en observaciones
del comportamiento de columnas que indican que la demanda sera lineal elastica para un
indicador de ductilidad menor o igual a 1. Para valores superiores de ductilidad, la demanda se
supone constante. Ver Figura 5.4.

5.2.2.5. Rotacion y/o plastificacion de fundaciones

Las fundaciones pueden rotar y/o plastificar antes que las columnas. La cantidad de rotacion y/o
plastificacion en la fundacién dependera del modo de falla. La relacion C/D para esos tipos de
fallas de fundacion se calculan con:

Mr = I Fef (5.22)

Donde p es el indicador de ductilidad tomado de Tabla 5.2 y depende del tipo de fundacion y
modo de falla.

Tabla 5.2. Indicadores de ductilidad de las fundaciones.

Tipo de fundacién Modo de falla
Falla del suelo soporte
Bases individuales Fluencia de la armadura de flexion en la base

Falla de corte o traccion en el hormigon de la base
Sobrecarga en pilotes (compresion o traccion)
Fluencia de la armadura en cabezal de pilotes
Arrancamiento de los pilotes del cabezal

Falla de corte o traccion en el hormigon de cabezales
Falla de flexion en pilotes

Falla de corte en pilotes

Bases con pilotes

SN NG O P IC) N N N =

Los modos de falla se presentan esquematicamente en la Figura 5.5 para dos tipos de bases
utilizados en la construccion de bases de columnas.
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R =

Falla de suelo soporte Fluencia de la armadura de flexion

]

Falla de corte en hormigon Falla de anclaie

alf i

Fluencia de la armadura
de flexion

mm

Arrancamiento de pilotes  Fgji3 de anclaie  Falla de flexion y/o corte
en pilotes

Sobrecarga en pilotes  Falla de corte en hormigén

(b)

Figura 5.5. Modos de fallas de fundaciones. (a): Fallas en bases individuales. (b): Fallas en bases con
pilotes (Apéndice D de manual FHWA, 2006).

5.2.3. Relaciones C/D de estribos

Las relaciones C/D de estribos estan basadas en el desplazamiento horizontal de los mismos.
Las demandas de desplazamientos, D(d), son los desplazamientos elasticos. La capacidad de
desplazamiento, D(c), es 75mm en la direccidn trasversal y 150mm en la direccién longitudinal,
a menos que sean determinados por una evaluacion mas detallada. Entonces:

D
fag = % (5.23)
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5.2.4. Relaciones C/D debido a licuefaccion del suelo

Se debe calcular un indice C/D cuando el analisis preliminar indica que el dafio relacionado a la
licuefaccion es importante o severo. El indice C/D se obtiene de la siguiente relacion:

szg (5.24)
Donde:
A () Aceleracion pico efectiva del suelo para la cual la falla por licuefaccion es
probable que ocurra.
A (d) Aceleracion del suelo considerada en el disefio.

5.3. Método D1. Método del Espectro de Capacidad

El método del espectro de capacidad se puede aplicar tanto en el proceso de disefio de un
puente nuevo, como para el estudio de la rehabilitacién de puentes existentes. En este ultimo
caso se puede utilizar para hacer una estimacion rapida de la capacidad del puente y determinar
el punto de desempefio ante una excitacion sismica.

La metodologia se restringe a los puentes que vibran como sistemas de un grado de libertad
(puentes con geometria regular y distribucion uniforme del peso y rigidez), y a aquellos donde los
desplazamientos en los extremos superiores de todas las pilas son los mismos, o
aproximadamente los mismos, en ambas direcciones. Esta segunda condicion limita la
aplicabilidad del método a los puentes con superestructuras que se comporten como rigidas, de
geometria y peso uniforme, que los apoyos en estribos sean deslizantes o de neopreno, ser lo
suficientemente largas como para que los estribos tengas poca influencia en la respuesta y
ademas estar apoyada sobre subestructuras de rigidez uniforme.

5.3.1. Capacidad del puente

La capacidad de un puente para resistir cargas horizontales se puede representar a partir de la
denominada curva de capacidad o ‘pushover’. Estas curvas indican el desplazamiento del centro
de masas de la estructura versus la carga lateral total que actua sobre el puente en el eje de las
ordenadas.

En la Figura 5.6 se representa la curva real y la aproximacion bilineal de la curva de capacidad
de un puente de comportamiento ductil. En el caso de estructuras con comportamiento fragil, la
caida de resistencia es mas pronunciada y las deformaciones Ultimas son inferiores.
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F
A

Curva de capacidad
Fu— N

Fy— J \Aproxmamon bi - lineal

de la curva de capacidad

ki1

! \
4y A

Figura 5.6. Curva de capacidad.

Para un desplazamiento del centro de masas A, se define el coeficiente de capacidad a través
de la siguiente expresion:

Co=r (5.25)
Donde:
F Fuerza horizontal total que actla el puente, igual a
F =k A para A< A, (5.26)
F=F,+k (A—A)), paraA> A, (5.27)
Fy Fuerza de fluencia de la estructura. Se obtiene sumando las resistencias
individuales de columnas (V,;) en la direccién considerada como:
Fp=YVy=Y (“:—)l (5.28)
M, Momento nominal de la seccion de una columna i. En una primera aproximacion,
el valor del momento nominal se puede hallar considerando solo la carga
gravitatoria.
H. Altura libre de la columna i.
Ay Desplazamiento correspondiente a Fy, igual a:
=g (5.29)
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(¢ Rigidez elastica en la direccion considerada. Para considerar a la seccion
fisurada, en el calculo del momento de inercia de las columnas, se debe utilizar
un momento de inercia efectivo.

ko Rigidez equivalente post-fluencia utilizada para aproximar el comportamiento
real en esta parte de la curva de capacidad. Si se estima un comportamiento
perfectamente pléstico en la articulacion de las columnas, entonces k, = 0. De
otra manera se debe adoptar un valor considerando la pendiente real de la curva
de capacidad de las columnas, o en la ausencia de analisis rigurosos, k, puede
tomarse igual a un porcentaje de la rigidez elastica. Un valor aconsejado es del
5%.

W Peso de la masa sismica. Por lo general se toma igual al peso de la
superestructura.

Notas:

En el célculo de la fuerza de fluencia, la sumatoria se hace sobre todas las columnas que
soportan la superestructura excluyendo los estribos y columnas con apoyos que no restringen el
desplazamiento en la direccidn considerada.

Los puentes que tienen columnas esbeltas y las mismas soportan gran carga axial, son
susceptibles a inestabilidad debido a los efectos denominados P — A. Tales efectos reducen la
rigidez de los elementos y debe ser considerados.

5.3.2. Demanda sismica

La demanda de un sismo se representa a través de los espectros de respuesta, estos espectros
suponen un cinco por ciento de amortiguamiento viscoso respecto del amortiguamiento critico
(Figura 2.3 y Figura 2.4) y deben ser modificados para otros valores de amortiguamiento.

Un valor del cinco por ciento es apropiado para un comportamiento esencialmente elastico. Una
vez que los elementos plastifican y se deterioran, la rigidez general decrece, por lo tanto, los
niveles de amortiguamiento aumentan en funcion de la ductilidad de desplazamientos definida
como:

h=3 (5.30)
Donde:
A Desplazamiento para el cual se calcula la ductilidad.
A, Desplazamiento de fluencia.

Se introduce de esta manera el llamado amortiguamiento viscoso efectivo &, igual a la suma del
amortiguamiento elastico mas el amortiguamiento histerético de la estructura.
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Un amortiguamiento superior al 5% reduce las ordenadas del espectro elastico de
pseudoaceleraciones. Para esta reduccién de ordenadas del espectro por el aumento del
amortiguamiento se consideran los factores de amortiguamiento, Bs y B, que modifican al
espectro de respuesta en los distintos rangos de periodos. Los factores de amortiguamiento para
los rangos de periodos cortos, B, y periodos largos, B;, se indican en la Tabla 5.3. Estos
factores dependen de la ductilidad de desplazamientos.

Tabla 5.3. Relaciones de amortiguamientos efectivos y factores de amortiguamiento, B y B, .

. .Relacllon de. Factor de Factor de
Tipo de subestructura | amortiguamiento viscoso amortiquamiento. B amortiquamiento. B
efectivo, & g oS g L
No ductil, columnas
convencionalmente 0.05+0.16(1 —1/w)
disefiadas 05 03
Ductil, columnas Eef / Eef /
disefiadas 0.05 + 0.24(1 — 1/4) 0.05 0.05
sismicamente
Apoyos deslizantes 0.20

A partir del espectro de pseudoaceleraciones, se define al coeficiente de demanda sismica, Cg,
como:

Cy= % (5.31)
Donde:
S, Pseudoaceleracion espectral.
g Aceleracién de la gravedad.

Para puentes con periodos cortos, el coeficiente de demanda, incluyendo el factor de
amortiguamiento Bg, se expresa por:

_25C,

Cq B

= B_Z ,paraT < T, (5.32)

Para el caso de puentes con periodos T > T,, el coeficiente de demanda, incluyendo el factor de
amortiguamiento B, , se expresa por:

Gy
Despejando el periodo:
Gy
=8 (5.34)
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Para expresar el coeficiente de demanda Cy en términos de los desplazamientos espectrales
Sy, se utiliza la expresion que relaciona los espectros elasticos de aceleraciones y

desplazamientos (Hudson, 1956):

=@

Entonces, el desplazamiento espectral se puede escribir como:

2 c, T
Sq =S| /y2| = 9753m
Despejando el periodo:
_ 4848
N Cv ¢
Igualando las expresiones (5.34) y (5.37):
G _4rseB
CaBL - Cv ¢

Finalmente, el coeficiente de demanda se expresa como:

Y
d ™ g, IB2m

2
] ,paraT=>T,

(5.35)

(5.36)

(5.37)

(5.38)

(5.39)

En la Figura 5.7 se representa el espectro de demandas para valores determinados de

amortiguamiento Bg y B, .

2
Co= 9 O
Si |2mBL

Figura 5.7. Espectro de demanda para un determinado valor de ductilidad.
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5.3.3. Espectro de Capacidad / Demanda

Como el puente se modela como una estructura de un grado de libertad, la curva de capacidad
expresada por la ecuacion (5.25) es coincidente con el espectro de capacidad (Galindez et al.,
2000). Por lo tanto, se pueden representar en un mismo dibujo, el espectro de capacidad y el
espectro de demanda. A esta representacion se la denomina el espectro de Capacidad /
Demanda. En la Figura 5.8 se presenta un espectro de Capacidad / Demanda para distintos
valores de amortiguamiento efectivo calculados de acuerdo a Tabla 5.3.

Cd,Cc
A

Espectros de demanda
para distintos valores de
amortiguamiento

/_Espectro de capacidad

1

Eef 1
E;ef 2

Eef 3

>Sd, A

|

| |

o |

] |

AY A1 AZ An Au
Figura 5.8. Espectro de Capacidad / Demanda.

El método D1 utiliza el espectro de Capacidad / Demanda para determinar relaciones C/D del
puente sujeto a un terremoto, y el punto de desempefio (punto de interseccidn del espectro de
demanda y el espectro de capacidad).

5.3.4. Procedimiento del método D1

El procedimiento del método para obtener relaciones C/D para distintos estados limites y la
respuesta del puente consta de tres partes:

Parte A: Inicializacion y célculo de la capacidad del puente.
Parte B: Célculo de los indices C/D.

Parte C: Calculo de la respuesta del puente (F, A).

Parte A: Inicializacion y calculo de la capacidad del puente.

Paso A1. Obtener las ordenadas espectrales de pseudoaceleraciones para los periodos de 0.2 y
1.0seg, es decirb y C,. (Anexo 1).

Paso A2. Calcular el periodo de transicion T, con la ecuacion (2.1).
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Paso A3. Calcular el peso de la superestructura (W) y la rigidez elastica (k;) en ambas
direcciones (longitudinal y transversal). Estimar la rigidez post-fluencia (k).

Paso A4. Calcular el periodo elastico (T) de la estructura en cada direccion (longitudinal y
transversal) y comparar con T, (Paso A2).

Paso AS5. Si el puente tiene un periodo T < T, (Paso A4), calcular la respuesta elastica como:
Fo=DbW (5.40)

Fe
Bo= 12 (5.41)

Si el puente tiene un periodo T > T, (Paso A4), calcular la respuesta eléstica como:

Cy W
Fo = T (5.42)
I:el
Ag PN (5.43)
Paso A6. Calcular F, a partir de la ecuacion (5.28) en las dos direcciones.
Paso A7. Calcular A, con:
FY
A= (5.44)

Yy ke

Paso A8. Comparar Ay (Paso A5) con A, (Paso A7). Si Ag> A,, significa que el puente
plastificara. Entonces, ir al Paso B1.

Si Ag< A, significa que el puente permanece elastico para el sismo estudiado en el Paso A1.

Ademas, todos los indices C/D son mayores que 1.0, y la respuesta del puente (Parte C) es la
misma que la calculada en el Paso A5.

Seleccionar A= A, F = Fg eir al Paso C6.
Parte B: Verificacion de las relaciones Capacidad / Demanda.

Paso B1. Determinar los estados limites para los cuales se quiere conocer las relaciones C/D, y
estimar o calcular los correspondientes desplazamientos A s. Estos pueden ser por ejemplo:
desplazamiento de plastificacion de la estructura, desplazamiento para una dada rotacion
plastica de las columnas, un desplazamiento igual al ancho disponible de apoyos en pilas o
estribos, etc.

Paso B2. Calcular el coeficiente de capacidad C, para cada estado limite con la ecuacion (5.25).

Paso B3. A partir del periodo de vibracion T (Paso A4), calcular el factor de amortiguamiento
correspondiente Bg 0 B, de Tabla 5.3 para cada uno de los desplazamientos o estados limites.
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CAPITULD 5

Paso B4. Calcular el tamafio del sismo correspondiente a cada estado limite, utilizando las
siguientes expresiones:

(b)LS = CCLS BS para T< T2 (545)
(CV)LS = 21TB|_ CCLS AQLS para T> T2 (546)

Paso B5. Calcular las relaciones C/D para cada estado limite usando las siguientes ecuaciones:

RO

flsg=——=paraT < T, (5.47)
(b)g
Mg = G paraT > T, (5.48)
(Cv)d
Donde:
(b)g Es la ordenada maxima del espectro de pseudoaceleracion de la demanda
sismica.
(Cqg Es la pseudoaceleracion para el periodo de 1.0seg de la demanda sismica.

Paso B6. Analizar las relaciones C/D.
Sirnsi = 1.5, el estado limite es poco probable de ser alcanzado.

Si 1.0 < rg < 1.5, el estado limite puede ser alcanzado y se debe pensar en una estrategia de
mejora.

Sirg < 1, el estado limite es muy probable de ser alcanzado, y en este caso se deben pensar
estrategias de rehabilitacién que por ejemplo incrementen la capacidad de deformacién, rigidez,
etc.

Parte C: Respuesta del puente

Como el punto de desempefio no se conoce de antemano, se debe utilizar un procedimiento
iterativo ya que los factores de amortiguamiento dependen de la ductilidad de desplazamiento.
Los pasos basicos para determinar la respuesta del puente para un sismo dado se listan a
continuacion:

Paso C1. Iniciar la iteracion seleccionando un desplazamiento A igual al desplazamiento del
puente suponiendo comportamiento elastico (A de Paso AS), y calcular la ductilidad p a partir
de la ecuacion (5.30).

Paso C2. Con el valor de la ductilidad (Paso C1), calcular el factor de amortiguamiento utilizando
la Tabla 5.3.

Paso C3. Calcular el coeficiente de capacidad C, usando la ecuacion (5.25).
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CAPITULD 5

Paso C4. Calcular el desplazamiento espectral Sy utilizando cualquiera de las siguientes

ecuaciones segun corresponda:

ADb
Sd —C—CgparaT<T2

c, 12
Sq = c%[ﬁ] paraT > T,

(5.49)

(5.50)

Paso C5. Comparar el desplazamiento espectral Sy calculado en el Paso C4 con el valor
supuesto de desplazamiento A (Paso C1 o del Paso C5 anterior) y si coinciden, ir al Paso C6, de
lo contrario, seleccionar A= S, recalcular la ductilidad p, e ir al Paso C2 para continuar con el

método iterativo hasta llegar a la solucion.

Paso C6. Calcular las fuerzas en las pilas individuales, en apoyos y fundaciones utilizando el

desplazamiento A.

Por ultimo, comparar la suma total con la fuerza lateral total sobre el puente (corte basal),

utilizando la ecuacion (5.25).
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CAPITULO 6

6

EVALUACION DETALLADA DE PUENTES SOBRE
AVENIDA CIRCUNVALACION

6.1. Introduccion

A partir del analisis de los indices de rehabilitacion (Capitulo 4), se determind que el puente mas
comprometido desde el punto de vista sismico es el P4, entonces, a este se lo evalu6 con las
dos metodologias presentadas en el Capitulo 5, mientras que al resto de los puentes (P1, P2, P3
y P5) se le aplicd unicamente el método del espectro de capacidad. La evaluacion detallada,
como segunda etapa del procedimiento general de rehabilitacion se llevo a cabo con el fin de
decidir si es necesario un estudio de la estrategia de rehabilitacion para mejorar la capacidad
sismica de los puentes.

En este capitulo se presentan los resultados de dos metodologias de evaluacion detallada,
basadas en relaciones de Capacidad / Demanda aplicadas sobre el puente P4. También se
presentan los resultados de los espectros de Capacidad / Demanda de los puentes P1, P2, P3y
P5.

6.2. Materiales

En los planos de disefio (Direccién Nacional de Vialidad, 1978) se especifican los materiales
utilizados en el proyecto de los puentes, como ser, el tipo de hormigén y de acero para cada
elemento con sus respectivas resistencias nominales minimas. A falta de valores
experimentales, se utilizaron los valores nominales minimos para definir las curvas tensién -
deformacion de ambos materiales.

6.2.1. Acero

En base a resultados experimentales llevados a cabo en el laboratorio del Instituto de estructuras
“Arturo M. Guzman” sobre barras de acero ADN — 420 de diferentes diametros (6, 8, 12 'y 16mm),
las especificaciones técnicas de las empresas que fabrican acero en el pais, se utilizd un
modeld de curva tension — deformacidn con tres regiones (Computer and Structures, Inc., 2008).
Estas son: una regién elastica, una region perfectamente plastica, y una regién de
endurecimiento por deformacion.
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Tension, f
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€  Esh

Deformacion especifica, €

Figura 6.1. Pardmetros que definen la Curva Tension — Deformacion del acero ADN-420.

En la Figura 6.1 se indica la porcion traccionada de la curva, para la parte comprimida se
consideran las mismas ecuaciones.

Las tres regiones de la curva se definen por las siguientes ecuaciones:
Para ¢ < ¢, (Region elastica)

f=Ee (6.1)
Parag, <€ < &, (Region perfectamente plastica)

f=f, (6.2)

Para g, < ¢ < ¢, (Region de endurecimiento por deformacién)

f=f,+(f,—1,) ;‘j;:h (6.3)
Donde:
€ Deformacion especifica.
f Tensién.
E Mddulo de elasticidad.
f, Tension de fluencia.
fy Tension ultima.
Esh Deformacion en el inicio del endurecimiento por deformacién.
€y Deformacion especifica ultima.
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CAPITULO 6

Para el acero utilizado en el puente, ADN — 420, los valores de los parametros son:

E = 200000MPa

f, = 420MPa

f, = 1.5f, = 630MPa
£ = 0.01

e, = 0.09

6.2.2. Hormigén

Para la ley constitutiva del hormigdn se utilizé el modelo propuesto por Mander, Priestley y Park,
1998. Esta ley es aplicable a todas las formas de secciones y todos los niveles de confinamiento,
y esta definida por las siguientes ecuaciones, referidas a la nomenclatura de la Figura 6.2:

Tensién de compresion, fc

Figura 6.2. Modelo tensién — deformacion del hormigdn en compresion.

—h

Q
o

—h

o

A

Hormigon confinado

Hormigon no confinado

G \
Esec } |

\
\
\
|
€ 2€'c Eu 'cc Ecu

Deformacion de compresion, €c

_ feexr
C T 4x

o =1, (2.254 1412020 1.254)
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Donde

fs Tension de compresion.

€ Deformacion de compresion.

f'ec Resistencia a la compresion del hormigon confinado, este valor depende del
confinamiento provisto por la armadura de transversal.

fe Resistencia a la compresion del hormigdn no confinado.

€ Deformacion del hormigdn no confinado para la tension f'.

€, Capacidad de deformacién ultima del hormigén no confinado y deformacién en el
inicio del desprendimiento del recubrimiento para el caso de hormigén confinado.

€ Capacidad de deformacién Ultima del hormigon confinado.

€ o Deformacion del hormigén confinado para la tension f'..

fL Tension lateral efectiva de confinamiento provista por el acero de confinamiento.

Suponiendo que los espirales aplican una presion aproximadamente uniforme, la presion de
confinamiento puede calcularse a partir de la tension desarrollada en los espirales (Park y
Paulay, 1975). La presion lateral sobre el hormigon f, alcanza un valor maximo cuando los
espirales alcanzan la tension de fluencia f,,. Si ds es el diametro del espiral medido eje a eje del
mismo, A, es el area transversal del espiral y s es el paso. El equilibrio de fuerzas referido al
diagrama de cuerpo libre de media seccidn requiere que:

fLsdy=2fpA, = f =0 (6.10)

s dg

Ver Figura 6 3:

Figura 6 3. Confinamiento del hormigén. (a) Presiones sobre espirales. (b) Diagrama de cuerpo libre de
fuerzas. (c) Confinamiento del nucleo de hormigon por espirales, regién no rayada.

La tensién lateral efectiva de confinamiento f', esta relacionada a la tensién promedio de
confinamiento f,, por la expresién:
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fl =KefL (6.11)
Donde:

Ke Coeficiente de efectividad del confinamiento. Relaciona el area minima del
nucleo efectivamente confinado con el area nominal del nucleo confinado
limitado por los ejes de los espirales perimetrales. Un valor tipico para seccion
circular es de 0.95 (Priestley, Seible y Calvi, 1996).

Cuando el valor de f es nulo, la ecuacion (6.5) se vuelve apropiada para hormigdn no
confinado. En este caso, la porcion lineal de la curva del hormigon no confinado (2¢'; < g, <
g,) esta definida por:

= () (25) o1

La capacidad de deformacién ultima del hormigon confinado, €, €s una funcién del acero de
confinamiento. El area rayada de la Figura 6.2 representa la capacidad adicional para almacenar
energia de deformacion provista por el acero de confinamiento. Dicha area esta limitada a la
capacidad de energia de deformacion disponible debajo de la curva tensién — deformacion del
acero de confinamiento cuando se deforma hasta su valor ultimo.

El valor g, puede estimarse igualando la capacidad de energia de deformacién del acero
transversal cuando se deforma hasta alcanzar un valor de tension fy, con el valor de la
capacidad adicional de energia absorbida por el hormigén resultante del confinamiento (area
rayada). Suponiendo que A es el area rayada entre las curvas del hormigdn confinado y no
confinado, y A, es el area bajo la curva tension — deformacion del acero de confinamiento y que
p, es la relacion volumétrica del acero de confinamiento, igualando energias, el valor apropiado

de &, se determina cuando se verifica la igualdad A; = p_A,.

Para el hormigdn utilizado en la subestructura, los valores de los parametros del hormigdn no
confinado son:

100 K9 _ paog KO OB0BEEN _ KN
V= T T s kg 1000~ Y s

f, = 20.59MPa

E = 4730,/f, = 21463MPa

,2f,
o = = = 0.001919
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CAPITULO 6

Modelo del puente P4

Hipotesis

Para estudiar las solicitaciones y deformaciones, se utilizd un modelo simple del puente con la
ayuda del programa computacional SAP2000. (Computers & Structures, 1999). Algunas de las
hipdtesis hechas en el analisis son:

a.

h.

Para el caso de las acciones sismicas, no se consideraron las fuerzas inerciales
correspondientes a las sobrecargas de uso, porque los puentes no estan ubicados en areas
metropolitanas, por lo tanto, la probabilidad de congestion de trafico es baja.

Se evaluaron las demandas elésticas (sin considerar el factor de reduccién de fuerzas) para
los dos niveles de sismos: Sismo Menory Sismo Mayor.

A la superestructura (tablero, vigas y diafragmas), se la tuvo en cuenta en el analisis
Unicamente por su masa sismica.

El sistema resistente a las acciones sismicas son las pilas, que estan formadas por dos
columnas de 1.10m de didmetro, vinculadas superiormente por una viga dintel de 1.3m de
ancho y 1.5m de alto. En el sector inferior cuentan con cabezales de pilotes rigidos.

En el sentido longitudinal del puente, las columnas se consideraron empotradas
elasticamente en las bases (cabezales de pilotes).

Para el sentido transversal, el comportamiento de las columnas es diferente, ya que se
consideraron elasticamente empotradas en la parte inferior (cabezales de pilotes) y en la
parte superior (viga dintel). Las vigas de dintel poseen suficiente rigidez como para generar
tal restriccion.

No se consideraron los efectos P — A de las columnas.
No se considero la rigidez de estribos en la respuesta del puente.
Los apoyos de estribos restringen Unicamente desplazamiento vertical (apoyos deslizantes).

En la Figura 6.4 se indican las dimensiones adoptadas para modelar el puente en el programa
computacional. Como se puede notar hay dos alturas diferentes de pilas, las pilas exteriores (1,
2, 5y 6) estan formadas por columnas de 9.69m de altura, mientras que las dos pilas internas (3
y 4) se componen por dos columnas de 9.315m de alto. Todas las columnas se modelaron con
armaduras longitudinales y transversales variables a lo largo de la altura segun se indican en los
planos de disefio (Anexo 3). En la figura, también se indican los centros de masas, lugares
donde se supone actuan las acciones sismicas.

En la Figura 6.5 se indica una vista del modelo de elementos finitos utilizado en el analisis.
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Centro de masas,
superestructura
) 11.20 P

| 4 Corte total
DD S S Sy
SITLaS 280 2.80 2.80
! ' ! ' Viga dintel
gl
10.50 Pilas 1,2, 5y 6: 12.51metros
. Pilas 3 y 4: 12.14metros
Pilas 1, 2, 5y 6: 9.69metros

Pilas 3 y 4: 9.315metros

Figura 6.4. Dimensiones del tablero, viga dintel y altura de pilas del modelo del puente P4

y\/x

Figura 6.5. Modelo de elementos finitos (SAP2000, 1999).
6.3.2. Propiedades

Las masas consideradas en el analisis sismico corresponden al peso de elementos dividido por
la aceleracion de la gravedad g = 9.80665 ™ /se92 :
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Peso del tablero por unidad de longitud: Qu, = A, y = 4.6m? 23.54 kN/m3 =108.28 KN/,
Peso de la viga dintel: P,y = 1.3m 1.5m 10.5m 23.54 kN/m3 = 481.98kN
Peso de un diafragma: Py = 0.30m 1.10m 9.70m 23.54 kN/ms = 75.35kN

Peso de columna por unidad de longitud: Qg = A, y = 0.95m? 23.54 kN/ms =22.36KN/

Ante la excitacion sismica, se espera que las columnas del puente respondan inelasticamente,
por lo tanto, se adoptaron para el modelo las rigideces efectivas de la seccion, que reflejan el
grado de fisuracion del hormigén y la fluencia de la armadura.

El momento de inercia efectivo,l,, depende de la relacion Paxia|/(Ag f'c) y de la cuantia
geométrica de la armadura longitudinal p; = Ag;/A,. Los momentos de inercia efectivos se
presentan en la Figura 6.6 en funcion de las relaciones mencionadas anteriormente. Puede
notarse que para cuantias tipicas del 1 al 3% y para relaciones de cargas axiales entre 10 y
30%, corresponde un momento de inercia efectivo entre el 35 y 60% del momento de inercia de
la seccion bruta (Priestley, Seible y Calvi, 1996).

En nuestro caso, se adoptd un valor del 47% del momento de inercia de la seccion bruta como
valor efectivo, considerando la variacidén de cargas axiales que existe en el analisis para todos
los estados de carga, y la variacion de cuantias geométricas entre columnas y secciones de la
misma columna del 1.1 al 1.7%.

Para el analisis elastico se utilizd una relacion de amortiguamiento § = 0.05.

) 0.80
. 0.70 — AglAg =04
0-60 — Ag/Ag =03

0.50 mng =.02
' 0D.40 mAg =.01

0.30

0.20
0.00 0.05 010 0.15 020 025 030 035

Relacion de rigideces elasticas le/lg

Relacién de carga axial P/fcAq

Figura 6.6. Rigidez efectiva de secciones circulares fisuradas de hormigon armado (Priestley, Seible y
Calvi 1996)
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CAPITULO 6

A partir de las caracteristicas dinamicas del puente, con el analisis modal se determinaron los
principales modos de vibracion con sus periodos correspondientes, los factores de participacion
de masas de traslacion y de rotacion en el sentido longitudinal (X), transversal (Y) y vertical (Z),
resumidos en la Tabla 6.1. Las primeras cuatro formas modales se indican en Figura 6.7 a

Figura 6.10.

Tabla 6.1. Periodos de vibracion y factores de participacién de masas de traslacion y rotacion.

Modo Periodo T UX uY uz RX RY RZ
1 2.163 0.954 0 0 0 0 0
2 1.215 0 0.001 0 0 0 0.247
3 1.178 0 0.499 0 0.020 0 0.361
4 0.856 0 0.471 0 0.013 0 0.357
S 0.561 0 0 0 0 0 0.008
6 0.347 0 0.001 0 0.006 0 0.001
7 0.308 0 0 0.217 0 0.165 0
8 0.250 0 0 0 0 0 0
9 0.243 0 0 0 0 0.078 0
10 0.232 0 0 0.055 0 0.041 0
11 0.227 0 0 0 0 0.023 0
12 0.225 0 0 0.019 0 0.015 0
13 0.224 0 0 0 0 0.035 0
14 0.224 0 00 0.032 0 0.020 0
15 0.214 0 0 0 0.030 0 0
Sumatoria 0.954 0.972 0.323 0.069 0.377 0.974
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Figura 6.7. Forma modal 1 (Longitudinal).

Figura 6.8. Forma modal 2 (Torsional).
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Figura 6.9. Forma modal 3 (Transversal).

Figura 6.10. Forma modal 4 (Transversal).
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6.4. Método C: Capacidad / Demanda de componentes del Puente P4
6.4.1. Relaciones C/D de apoyos
Relaciones C/D de desplazamientos

Teniendo en cuenta que el comportamiento dindmico de los apoyos es generalmente no lineal, y
que por lo tanto las técnicas lineales elasticas no son del todo efectivas para determinar
desplazamientos, movimientos fuera de fase de los distintos elementos, deformaciones por
contraccion, fluencia, golpes entre superestructura cuando vibra el puente con las ondas
sismicas, entre otros, hacen dificultoso determinar los desplazamientos relativos reales entre
superestructura y subestructura.

Por lo antes mencionado, para obtener una aproximacién mas real habria que incluir en el
andlisis los efectos de la flexibilidad de la fundacién y la interaccion suelo-estructura. Como
tampoco se conocen realmente las propiedades del suelo, se opt6 por utilizar como indicador de
la demanda de desplazamientos la ecuacion (3.2) tanto en pilas como en los estribos.

En la Tabla 6.2 se presentan los valores calculados de las relaciones C/D para desplazamientos
en estribos y en pilas, calculados con los siguientes valores de variables:

L = 24m

B=112m

H = 4.845m (Estribos)

H = 12.11m (Pilas)

a=0°

C, = 0.1408, y 0.4991, para el Sismo Menor y Mayor respectivamente.

Tabla 6.2. Relaciones C/D de desplazamientos en apoyos de estribos y pilas.

5 Estribos Pilas
ismo

N(c) [mm] | N(d) [mm] Tad N(c) [mm] | N(d) [mm] Thd
Menor 700 367 1.91 625 521 1.20
Mayor 700 507 1.38 625 720 0.87

Relaciones C/D de fuerzas
Demandas

Para obtener las demandas de fuerzas elasticas transversales en cada linea de apoyos, se
utilizé un criterio conservador (con resultados aproximados a los obtenidos con la modelacion
numérica computacional), multiplicando un porcentaje del peso de un tramo de superestructura
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por la maxima pseudoaceleracion del espectro elastico para cada nivel de sismo. El porcentaje
es de 75% para los estribos, y del 50% para las pilas como indica la Figura 6.11.

Estribo ‘ Pila

/ @
/]

0.75Ws

| - |
Z NE

| 050 Ws 050Ws |

Figura 6.11. Pesos de superestructura considerados para hallar las demandas de fuerzas horizontales en
los apoyos. (a) Estribos. (b) Pilas.

Peso de superestructura por tramo:

W, = 108.28 KN/ - 24m + 75.35kN - 2 diafragmas = 2749.4kN
Sismo Menor:

Estribos: H(d) = 0.75 Wy b = 0.75 - 2749.4kN - 0.259 = 534.1kN
Pilas: H(d) = 0.5 Wsb = 0.5 - 2749.4kN - 0.259 = 356.1kN
Sismo Mayor:

Estribos: H(d) = 0.75 Wy b = 0.75 - 2749.4kN - 0.827 = 1705.3kN
Pilas: H(d) = 0.5 Wsb = 0.5- 2749.4kN - 0.827 = 1136.9kN

En el caso de las pilas, las lineas de apoyo son dos, por lo tanto el valor total de la demanda es
el doble de H(d).

En el apéndice D.2 (FHWA, 2006) se indica la fuerza horizontal minima a soportar por cada linea
de apoyos para regiones de poca a mediana intensidad como una fraccion de la carga tributaria

vertical de la superestructura, este valor corresponde con el 25%. La carga minima en cada linea
de apoyos es:

i = 025 (WS/Q) =025 (21494/)) = 3437k
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Capacidad

En los planos de disefio (Direccion Nacional de Vialidad, 1978), se indican dos tipos de apoyos
utilizados segun la ubicacion. Los apoyos en estribos y pilas exteriores (1 y 6) son del tipo
deslizantes compuestos de neopreno armado, los apoyos de las pilas interiores (2, 3, 4, y 5) son
apoyos armados de neopreno de dureza Shore 60. En el mismo documento se indican las
cargas maximas horizontales y verticales de los apoyos deslizantes.

Capacidad de carga de apoyos deslizantes:

Carga maxima horizontal en cada apoyo: 10ton = 98.1kN, por lo tanto, para cada linea de
apoyos suponiendo idealmente que todos soportan la misma carga, la capacidad de fuerza
transversal es:

Hap = 4+ 98.1 = 392.4kN (Estribos, pilas 1y 6)
Capacidad de carga de apoyos de neopreno armado:

Para hallar las capacidades de carga de los apoyos de las pilas 2, 3, 4, y 5, se utilizaron las
recomendaciones de apoyos de puentes de neopreno (Ministerio de Obras Publicas, Transportes
y Medio Ambiente, 1995). El Valor estimado de la capacidad de carga horizontal se obtuvo a
partir de la limitacion de distorsion transversal, suponiendo ademas un comportamiento lineal de
los mismos.

Y

Figura 6.12. Deformacion y distorsion en apoyo de neopreno armado debido a la fuerza horizontal H.

Distorsién admisible total por cargas dinamicas:

gy =<1 (6.13)
Donde:
u Deformacién horizontal.
Tap Altura del apoyo.

Para lograr la distorsién admisible, es necesario que se aplique una carga horizontal H tal que:

H=tab (6.14)
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En donde la tensidon tangencial puede expresarse como el producto entre el mddulo de
elasticidad transversal G y la distorsion tgy, entonces la carga horizontal para cada uno de los
apoyos puede obtenerse como:

20%9/  acm 15cm 60cm
cm

u
H=Gtgyab=GT—apab= o = 18000kg = 176.5kN

. , , . 4nkK k
Para acciones instantaneas: 16 g/sz <G<24 g/sz

Entonces, para cada linea de apoyos, suponiendo distribucion uniforme de carga en los cuatro
apoyos:

Hap = 4-176.5 = 706kN (Pilas 2, 3, 4,y 5)
Capacidad de carga de las ménsulas de hormigon armado:

En cada pila, la superestructura esta limitada a movimiento horizontal por las ménsulas de
hormigén armado que forma la viga dintel en ambos extremos. Ver Figura 6.13.

h=0.40
g MENSULA v
o /Qf}
(<o)
< s g
8 /o :
o
/%.85& }
-~ N
c iT
Lz VIGA DINTEL
d

(b)
Figura 6.13. Restricciones de movimiento horizontal. Ménsulas de hormigén en pilas.

El ancho de las restricciones transversales de hormigdn en la region de apoyos es de 1.3m, igual
al ancho de la viga dintel, de manera simplificada y con el objeto de determinar un valor
aproximado de su capacidad soporte se las estudid como ménsulas a partir de las
recomendaciones del Reglamento Argentino de estructuras de hormigén (CIRSOC 201, 2005).

En el caso de una carga transversal generada por el sismo que supere la capacidad resistente
de los apoyos de neopreno, se generaria un desplazamiento transversal de la superestructura,
las ménsulas restringen dicho movimiento en cuanto los diafragmas hacen contacto con tal
elemento estructural, por esta razén es necesario conocer el valor del esfuerzo transversal que
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son capaces de sostener las mismas en ambos extremos de la viga dintel. En reglamento indica
que las ménsulas cortas, con relacion luz de corte, a, y altura util, d, sea menor que 2, se pueden
disefiar con el modelo de puntal para el caso de construccidn monolitica entre ménsula y
soporte.

Considerando el equilibrio y adoptando un brazo de palanca z = 0.85 d (Park y Paulay, 1975), el
esfuerzo de corte que puede soportar la ménsula es de:

v, = P2l (6.15)

Donde A; es el area de la armadura longitudinal (10 barras de 16mm de diametro). El valor del
factor de reduccion de resistencia ¢ para este caso es 0.75.

El menor valor del esfuerzo de corte se tiene en la ménsula mas larga de la viga dintel (luz de
corte a = 0.65m).

_0.75-0.00201 m? - 0.85 - 0.36m - 420MPa

m 0.65m = 0.3MN = 300kN

Entonces, en las pilas se pueden sumar los valores de las capacidades de carga de la ménsula
mas la de las dos lineas de apoyos para obtener la capacidad de fuerza transversal horizontal
total:

H(c) =V + 2H,, = (300 + 2- 706)kN = 1712kN

En la Tabla 6.3 se presentan los valores calculados de las relaciones capacidad / demanda para
fuerzas en el sector de apoyos de estribos y en pilas.

Tabla 6.3. Relaciones C/D de fuerzas de apoyos en estribos y pilas.

) Estribos Pilas
Sismo
H(c) [kN] | H(d) [kN] Tt H(c) kN] | H(d) [kN] Tt
Menor 3924 534.1 0.73 1712 712.2 1.65
Mayor 3924 1705.3 0.23 1712 2273.8 0.75

6.4.2. Relaciones C/D de columnas

Paso 1. Demanda de momentos elasticos en ambos extremos de las columnas.
Cargas gravitatorias

Las solicitaciones elasticas debido a las cargas gravitatorias, en ambos extremos de las
columnas se presentan en la Tabla 6.4.
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Tabla 6.4. Solicitaciones en columnas debidas a cargas gravitatorias.

_ L Carga Axial Direccion longitudinal Direccion transversal
Pila Posicion
(kN] V [kN] M [kN-m] V [kN] M [kN-m]

, Superior -1620.21 12.92 -19.89 2.05 -12.74
Inferior -1835.80 12.92 -145.11 2.05 7.10

5 Superior -1657.53 8.85 -1.29 1.77 -10.99
Inferior -1873.13 8.85 -87.05 1.77 6.13

3 Superior -1657.25 3.37 7.18 1.91 -11.37
Inferior -1864.50 3.37 -24.23 1.91 6.37

Demandas sismicas

Los valores de solicitaciones elasticas de las columnas del puente para los dos niveles de
sismos actuando en direccion longitudinal se indican en Tabla 6.5, para los sismos actuando en
direccion transversal se indican en la Tabla 6.6.

Como el puente tiene simetria en los dos sentidos, las solicitaciones elasticas son las mismas
para la pila 1y la 6, parala2yla 5,y también para las pilas 3 y 4, por este motivo en la tablas
aparecen unicamente tres pilas en lugar de seis, ademas las solicitaciones de las columnas de
una misma pila son idénticas en valor absoluto.

Tabla 6.5. Solicitaciones elasticas de columnas. Sismos en sentido longitudinal.

, , L Carga Direccién longitudinal Direccion transversal
Sismo Pila Posicién .
Axial [kN] | V[kN] M [kN-m] VIKN] | M [kN-m]
1 Superior 7.85 121.54 171.23 0.01 0.07
Inferior 7.94 127.57 1368.50 0.02 0.07
Superior 5.27 121.77 171.57 0.01 0.03
Menor 2 :
Inferior 5.31 125.88 1370.99 0.01 0.04
3 Superior 4.58 134.72 191.28 0.00 0.02
Inferior 4.66 138.46 1464.01 0.01 0.03
1 Superior 24.37 430.69 605.97 0.03 0.22
Inferior 24.64 444,31 4850.37 0.07 0.21
Superior 15.95 431.53 607.01 0.02 0.10
Mayor 2 .
Inferior 16.22 445.33 4859.12 0.04 0.13
3 Superior 13.86 47747 677.12 0.01 0.07
Inferior 14.10 490.13 5189.05 0.03 0.09

La posicion superior se refiere a la cara en contacto con la viga dintel, y la inferior a la cara de la
columna en contacto con el cabezal de pilotes.
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Las direcciones longitudinal o transversal, se refieren a los valores en los ejes globales x e y del
puente respectivamente.

Tabla 6.6. Solicitaciones elasticas de columnas. Sismos en sentido transversal.

Si , L Carga Direccion longitudinal Direccion transversal
ismo Pila Posicion .
Axial [kN] V [kN] M [kN-m] V [kN] M [kN-m]
, Superior 743.46 28.71 130.13 273.81 1269.26
Inferior 743.55 29.92 155.58 282.59 1438.12
Menor 2 Superior 494.85 17.77 80.13 193.73 907.38
Inferior 494.96 18.57 96.96 204.09 1033.76
3 Superior 667.76 6.65 28.59 266.93 1197.66
Inferior 667.90 6.91 34.81 280.58 1369.35
, Superior 2635.33 101.78 461.26 970.58 4499.19
Inferior 2635.66 106.07 551.47 1001.70 5097.74
Mayor 2 Superior 1754.09 62.98 284.04 686.72 3216.40
Inferior 1754.46 65.81 343.70 723.44 3664.35
3 Superior 2367.03 23.56 101.66 946.31 4245.41
Inferior 2367.54 24.50 123.37 994.59 4854.02

Para las cargas sismicas en sentido longitudinal, el diagrama de momentos tiene un Unico signo
a lo largo de la altura de columna. Para el sentido transversal, el diagrama de momentos
flectores tiene distintos signos en ambos extremos. En ambas tablas los momentos estan en
valor absoluto.

Combinacioén de acciones:

Para tener en cuenta las incertidumbres direccionales y la ocurrencia simultanea de las fuerzas
sismicas en dos direcciones perpendiculares, se utilizaron dos combinaciones o estados de
carga de las mismas, que consisten en sumar al 100% del valor absoluto de la respuesta o
solicitacion elastica (normal, flector o corte), resultante del andlisis en un sentido (longitudinal o
transversal), el 30% de la respuesta correspondientes al analisis en el otro sentido perpendicular
(AASHTO, 2002).

Estado de carga 1: 100% del valor absoluto de las solicitaciones en columnas debidas al sismo
(Menor o Mayor) actuando en sentido longitudinal mas el 30% del valor absoluto de las
solicitaciones en las columnas debidas al sismo en sentido transversal.

E1 = SEL +0.3 SET (616)

Las solicitaciones combinadas de las columnas para el estado de carga numero uno se
presentan en la Tabla 6.7.
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Tabla 6.7. Solicitaciones elasticas de columnas. Estado de carga 1.

_ , L Carga Direccién longitudinal Direccién transversal
Sismo Pila Posicion .
Axial [kN] |V [kN] MN-m] | VI[kN] | MI[kN-m]
, Superior 230.89 130.15 210.26 82.15 380.85
Inferior 231.01 134.55 141517 84.80 431.50
Menor 5 Superior 153.73 127.10 195.61 58.12 272.25
Inferior 153.80 131.45 1400.08 61.24 31017
3 Superior 204.91 136.71 199.85 80.09 359.32
Inferior 205.03 140.53 1474.46 84.19 410.84
1 Superior 814.96 461.23 744.35 291.20 1349.98
Inferior 815.34 476.13 5015.81 300.58 1529.53
Mayor 5 Superior 542.18 450.43 692.22 206.03 965.02
Inferior 542.56 465.07 4962.23 217.07 1099.43
Superior 723.96 484.53 707.62 283.90 1273.70
3 Inferior 724.36 479.48 5226.06 298.41 1456.30

Estado de carga 2: 100% del valor absoluto de las solicitaciones en columnas debidas al sismo
(Menor o Mayor), actuando en sentido transversal mas el 30% del valor absoluto de las

solicitaciones en las columnas debidas al sismo en sentido longitudinal.

E2 = SET + 0.3 SEL

(6.17)

Las solicitaciones combinadas de las columnas para el estado de carga numero dos se
presentan en la Tabla 6.8.
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Tabla 6.8. Solicitaciones elasticas de columnas. Estado de carga 2.

Si , L Carga Direccion longitudinal Direccion transversal
ismo Pila Posicion .
Axial [kN] V [kN] M [kN-m] V [kN] M [kN-m]
1 Superior 745.81 65.17 181.49 273.81 1269.28
Inferior 745.94 67.59 566.13 282.59 1438.14
Menor 5 Superior 496.43 54.30 131.60 193.73 907.39
Inferior 496.55 56.33 508.26 204.10 1033.77
3 Superior 669.13 47.06 85.97 266.96 1197.67
Inferior 669.30 48.45 474.02 280.58 1369.36
1 Superior 2642.64 230.99 643.05 970.59 4499.25
Inferior 2643.05 239.36 2006.58 1001.72 5097.80
Mayor 5 Superior 1758.88 192.44 466.14 686.72 3216.43
Inferior 1759.32 199.40 1801.44 723.45 3664.39
3 Superior 2371.18 166.80 304.79 946.31 424543
Inferior 23711.77 171.54 1680.09 994.60 4854.05

Comparando los valores puede notarse que los sismos actuando en direccidn transversal al eje
del puente generan valores mas elevados en la mayoria de los casos, por lo tanto los valores de
el estado de cargas numero dos se consideraron para combinar con el estado de cargas
gravitatorias con el fin de obtener los valores finales para hallar las relaciones Capacidad /
Demanda.

Demanda de Momentos elasticos

El valor del momento flector eléstico resultante se calculo teniendo en cuenta los momentos
flectores del estado de cargas numero dos de las demandas sismicas elasticas en columnas,
mas los valores correspondientes a las cargas gravitatorias con la siguiente expresion:

Mg = v (MD?+(Mr)? (6.18)

Donde:
M. Momento flector longitudinal, en kNm.
My Momento flector transversal, en kNm.

El momento longitudinal, y el transversal tienen dos componentes, una debida al sismo (E), y
otra debida a las cargas gravitatorias (D). Los valores del momento flector resultante Mg en los
dos extremos de las columnas se presentan en la Tabla 6.9. Los valores de Mg son usados con
las cargas axiales maximas positivas 0 negativas para evaluar la columna.
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Tabla 6.9. Demanda de momentos flectores elasticos maximos resultantes en columnas.

) , . Direccion longitudinal | Direccién transversal Momento Mg
Sismo Pila Posicion
D [kN] E [kN-m] D [kN] M [KN-m] [kN-m]
1 Superior 19.89 181.49 12.74 1269.28 1297.74
Inferior 145.11 566.13 7.10 1438.14 1610.77
Superior 1.29 131.60 10.99 907.39 927.94
Menor 2 -
Inferior 87.05 508.26 6.13 1033.77 1198.24
3 Superior 7.18 85.97 11.37 1197.67 1212.62
Inferior 24.23 474.02 6.37 1369.36 1463.18
1 Superior 19.89 643.05 12.74 4499.25 4560.44
Inferior 145.11 2006.58 7.10 5097.80 5539.84
M 5 Superior 1.29 466.14 10.99 3216.43 3261.09
ayor
y Inferior 87.05 1801.44 6.13 3664.39 4127.84
3 Superior 7.18 304.79 11.37 424543 4268.22
Inferior 24.23 1680.09 6.37 4854.05 5150.57

Paso 2. Momentos nominales de columnas

Los momentos nominales de las columnas, basados en las dimensiones geométricas y en las
resistencias nominales de los materiales se obtuvieron en las regiones extremas de las
columnas, es decir las zonas de potenciales formacion de rétulas plasticas a partir de un analisis
seccional con el SAP2000.

Las armaduras longitudinales y transversales en las pilas de las columnas son variables a lo
largo de su altura, en la Figura 6.14 se indican las secciones de columnas en las regiones
extremas. Se indican las armaduras longitudinales y transversales, incluyendo la relacién de
areas o cuantia geométrica longitudinal y la relacién de volumen de armadura transversal
respecto del volumen del nucleo confinado de hormigon.
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Ast=22 3 25
p =Ast/ Ag=0.011
At=@8,S=7.5cm
pt=0.00258

Ast=330 25
p =Ast/ Ag=0.017

At=@8, S =7.5cm, 30cm
pt=0.00316

‘ Columnas de pilas 1,2,5y 6 Columnas de pilas 3y 4
—Columnas —| ‘

DSOS
O] osesd

—Pilotes —| ‘

Ast=330 25
p =Ast/ Ag=0.017
At=@8, S =15cm, 30cm
pt=0.00187

Ast=33025
p = Ast/ Ag= 0.017

Secciones
inferiores

At=@8, S =15cm, 30cm
pt=0.00187

Figura 6.14. Secciones transversales de columnas.

Las combinaciones de carga axial versus momento nominal en las secciones se indican en los
diagramas de interaccién de la Figura 6.15. El diagrama en linea de trazo corresponde a la
seccion superior de las columnas de pilas 1, 2, 5y 6, el diagrama con linea continua corresponde
a las secciones inferiores de las columnas de pilas 1, 2, 5 y 6 que coincide con el de las
columnas de las pilas 3 y 4 en ambas secciones.

-Pn [kN] ******* Seccion superior columnas
A de pilas 1,2, 5y 6.
-18440 [ ——— Seccion inferior columnas
-16701 e T T T depilas 1,2, 5y 6.
-15000 - ™~ Columnas de pilas 3 y 4.
™
-10000 -
-5000
500 1000 1500
0 | L | L |
— - - -
4537 - —
6805
\ 4
Py [kN]

Figura 6.15. Diagramas de interaccion de las secciones de columnas.
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Los momentos nominales de las columnas en el plano de las pilas, se calcularon para los
esfuerzos axiales debido a las cargas gravitatorias (Tabla 6.4), sumando o restando la carga
axial sismica resultante de la articulacion plastica en las columnas como se explica en el articulo
7.2.2 de la especificacion AASHTO 2002.

Paso 2.1. Momentos de sobrerresistencia de columnas. Cargas axiales gravitatorias.

El momento de sobrerresistencia M,, toma en cuenta todos los factores posibles que pueden
contribuir a un incremento en el momento resistente por encima del valor nominal. Estos factores
incluyen pero no limitado a:

- Tension de fluencia del acero mayor que la tension de fluencia especificada.

- Resistencia adicional del acero debido al endurecimiento por deformacion para grandes
deformaciones del mismo.

- Resistencia del hormigon mayor al valor especificado.
- Dimensiones de las secciones mayores que las supuestas.
- Compresion axial en miembros flexionados debido a las restricciones laterales.

- Armadura adicional colocada por propositos constructivos que no se tienen en cuenta para el
disefio.

- Hipotesis conservativas en la derivacion de las ecuaciones para obtener la resistencia
nominal.

El momento de sobrerresistencia se relaciona con el momento nominal a partir de la siguiente
expresion:

My = @, M, (6.19)
Donde:

Do Factor de sobrerresistencia mayor que la unidad. Para las columnas se adopto
un valor de 1.4 segun recomendaciones del la Federal Highway Administration
(FHWA, 2006).

Los resultados del andlisis seccional con las cargas gravitatorias aplicadas en las secciones
superior e inferior de las columnas se resumen en la Tabla 6.10.
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Tabla 6.10. Momentos nominales y de sobrerresistencia de columnas en sus extremos.

Pila Posicion qurza laxial Momento Momento
gravitatoria [kN] M, [kNm] M, = 1.4M, [KNm]

1 Superior -1620.21 2415.0 3381.0
Inferior -1835.80 3152.0 4412.8
5 Superior -1657.53 2424.0 3393.6
Inferior -1873.13 3161.0 44254
3 Superior -1657.25 3125.0 4375.0
Inferior -1864.5 3159.0 4422.6

Los esfuerzos de corte en columnas se calcularon con los valores de los momentos M, en cada
extremo dividido por la luz libre existente entre viga dintel y cabezal como:

Paso 2.2. Esfuerzos de corte en columnas.

V, = ®0(MrLsc+Mni) _ (MosL':Moi) (6.20)
Donde:
V, Esfuerzo de corte en columna debido al momento de sobrerresistencia.
Pila 1:
Esfuerzo de corte en una columna: V, = W = 804.3kN

Esfuerzo de corte total en la pila: Vyr =2V, = 2 - 804.3kN = 1608.6kN
Pila 2:

_ (3393.6+4425.4)kNm

Esfuerzo de corte en una columna: V, = By e 806.91kN

Esfuerzo de corte total en la pila: Vyr =2V, = 2-806.91kN = 1613.82kN
Pila 3:

_ (4375+4422.6)kNm

Esfuerzo de corte en una columna: V, = BT 944 .5kN

Esfuerzo de corte total en la pila: Vor =2V, = 2 - 944.5kN = 1889.0kN

Paso 2.3. Fuerzas axiales en columnas debidas al momento de vuelco generado por el corte
total.
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El valor del corte total en cada pila aplicado en el centro de masas de la superestructura,
multiplicado por la distancia que existe entre el centro de masas y la base de las columnas da el
momento de vuelco (ver Figura 6.4). El valor del esfuerzo axial es igual al momento de vuelco
dividido la distancia entre ejes de columnas. El momento de vuelco sobrecarga a una columna y
descarga la otra columna de una misma pila.

Pila 1: N, = 1608.6kN-1251m/. . — +3503 50kN
Pila 2: N, = 1613.82kN -12.51m/ - — +3605.16kN

Pila 3: N, = 1889KN - 12.14m/ - = +4095.10kN

Paso 2.4. Momentos de sobrerresistencia de columnas revisados. Cargas axiales gravitatorias +
cargas axiales debidas al momento del vuelco.

En este paso, se combinaron los esfuerzos axiales de las cargas gravitatorias y los
correspondientes al momento de vuelco, se obtuvieron nuevamente los momentos nominales y
de sobrerresistencia de ambos extremos de las columnas.

Los valores de momentos de sobrerresistencia de la Tabla 6.11 se utilizan para calcular los
esfuerzos de corte revisados en las pilas.

Tabla 6.11. Momentos nominales y de sobrerresistencia de columnas en sus extremos combinando las
cargas axiales gravitatorias y las generadas por el momento de vuelco.

Pila Posicion Zﬁ:ﬁgg;gl af(lijaeirsgr AXi[ak',j]c’ta' ,\'\/’I'Or['i‘(%”;o] ,\'\A"m[“k‘f\l“r;o]
[kN] vuelco [kN] n 0
_ +3593.50 | +1973.29 1287.0 1801.8
Superior -1620.21
1 -3593.50 -5213.71 3211.0 44954
, +3593.50 | +1757.70 2172.0 3040.8
Inferior -1835.80
-3593.50 -5429.30 3811.0 5335.4
, +3605.16 | +1947.63 1311.0 1835.4
Superior -1657.53
5 -3605.16 -5262.69 3220.0 4508.0
, +3605.16 | +1732.03 2179.0 3050.6
Inferior -1873.13
-3605.16 -5478.29 3817.0 5343.8
_ +4095.10 | +2437.85 1958.0 2741.2
Superior -1657.25
3 -4095.10 -5752.35 3889.0 5444 .6
, +4095.10 | +2230.60 2005.0 2807.0
Inferior -1864.50
-4095.10 -5959.60 3873.0 5422.2
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Pila 1:
Esfuerzo de corte en columna traccionada: Vy = W = 499.75kN
Esfuerzo de corte en columna comprimida: V,, = W = 1014.53kN

Esfuerzo de corte total en la pila: Vo1 = Vg + Voo = 1514.28kN

Pila 2:
Esfuerzo de corte en columna traccionada: V = W = 504.23kN
Esfuerzo de corte en columna comprimida: V. = W = 1016.7kN

Esfuerzo de corte total en la pila: Vo1 = Vg + Vo = 1520.93kN

Pila 3:
Esfuerzo de corte en columna traccionada: V; = W = 595.62kN
Esfuerzo de corte en columna comprimida: V,, = W = 1166.59kN

Esfuerzo de corte total en la pila: Vo1 = Vg + Vo = 1762.21kN

La diferencia entre estos valores totales de corte calculados en el paso actual (Paso 2.4) difieren
en un valor menor al 10% del valor calculado en el Paso 2.2 para las tres pilas, por lo tanto no se
necesito iterar.

Paso 3. Relaciones capacidad de momento nominal / demanda de momento elastico

Se supuso que plastificaran Unicamente las columnas y las fundaciones permaneceran elésticas.
En la Tabla 6.12 se presentan las relaciones C/D para los dos niveles de sismos.
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Tabla 6.12. Relaciones capacidad de momento nominal / demanda de momento elastico en las columnas
para los dos niveles de sismos.

, . Sismo Menor Sismo Mayor
. - Axial Capacidad

Pila | Posicion kN M. kN Demanda Demanda
[kN] n [KNm] lec fo

Mg [kNm] Mg [kNm]
o | #1973.29 | 1287.0 0.99 0.28

Superior 1297.74 4560.44
1 -5213.71 3211.0 2.47 0.70
_ +1757.70 | 2172.0 1.35 0.39

Inferior 1610.77 5539.84
-5429.30 | 3811.0 2.37 0.69
o | +1947.63 | 1311.0 1.41 0.40

Superior 927.94 3261.09
) -5262.69 | 3220.0 3.47 0.99
_ +1732.03 | 2179.0 1.82 0.53

Inferior 1198.24 4127.84
-5478.29 | 3817.0 3.19 0.92
.| +2437.85 | 1958.0 1.61 0.46

Superior 1212.62 4268.22
3 -5752.35 | 3889.0 3.21 0.91
_ +2230.60 | 2005.0 1.37 0.39

Inferior 1463.18 5150.57
-5959.60 | 3873.0 2.65 0.75

Paso 4. Relaciones C/D de anclajes, empalmes y confinamiento transversal en base de
columnas

Como se supuso que las fundaciones permanecen elasticas, estamos en presencia del caso I
(Seccion 5.2.2), entonces se verifican los anclajes de la armadura longitudinal, los empalmes de
la armadura longitudinal y el confinamiento transversal de las columnas.

Paso 4.1. Anclajes.

En la parte inferior, en todas las columnas de las pilas se anclan 33 barras de 25mm de diametro
en el cabezal de pilotes con una profundidad de 1500mm. 22 de las 33 barras poseen ganchos a
90° pero no corresponden tratarlos como ganchos normales segun el CIRSOC 201, 2005,
entonces se estudiaron los requerimientos de longitud de anclaje para barras rectas segun la
ecuacion (5.5).

_ 420000 — 75845

ks = 331 = 10397.43

¢ = Menor{rucubrimiento 38mm, mitad de dist. entre barras 60mm} = 38mm

No se tuvo en cuenta el confinamiento que brinda la armadura transversal, entonces k; = 0.

_38/
%g, = %8/ =152<25
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Entonces, la longitud de anclaje necesaria es:

L,(d) = 2626103974325 _ 91 0m > 30+ 25 = 750mm
: (1 + 2.5 1.52)1/20590

Como L,(c) = 1500mm > L,(d) = 991mm, significa que las longitudes de anclaje son
suficientes en las pilas de los puentes.

Paso 4.2. Empalmes.

Todas las columnas tienen empalmes en la zona de articulaciones plasticas, por esta razon
pueden perder rapidamente la resistencia a flexiéon, a menos que se tenga suficiente armadura
transversal. El area minima de la armadura transversal requerida para evitar una falla rapida en
el empalme debido a cargas ciclicas esta dada por la expresion (5.8):

Pilas 1,2,5y6.

En estas pilas se tienen empalmadas 22 barras de 25mm de diametro de manera escalonada
con una longitud de empalme de 1700mm. Los espirales tienen un paso de 150mm, entonces el
area necesaria (demanda) de armadura transversal es:

A (D) = 20 491 = 43.3mm2
wl@) = J70p*0" T o-0mm

La armadura transversal consiste en espirales de 8mm de diametro, entonces:
Ay (c) = 50.3mm?

La minima longitud de empalme dada por la ecuacion (5.9) es:

Ls(c) = 1700mm > Ls(d), ademasA,(c) > A, (d),y s = 150mm, entonces el indice C/D se
calcula con la expresion (5.11):

50.3
fes = mfec = 1161y

Pilas 3y 4.

En estas pilas se tienen empalmadas 22 barras de 25mm de diametro de manera escalonada
con una longitud de empalme de 1700mm en la cara exterior de la columna, y 11 barras de
25mm de didmetro de manera escalonada en el interior (tienen mayor recubrimiento). Los
espirales exteriores tienen un paso de 150mm, los interiores de 300. Entonces el area necesaria
(demanda) de armadura transversal es:

Paso de 150mm: Ay (d) = 1491 = 43.3mm’
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Paso de 300mm: A;(d) = %491 = 86.6mm?

En ambos casos, la armadura transversal consiste en espirales de 8mm de didametro, entonces:
Ay () = 50.3mm?

Para los espirales exteriores se cumple Lg(c) = 1700mm > Ls(d) ,A.(c) > Ay(d),ys =
150mm, entonces el indice C/D se calcula con la expresién (5.11):

50.3

fes = mrec = 1.16rg

Para los espirales interiores Lg(c) = 1700mm > Lg(d) , Ay(c) < Ay(d),ys > 150mm,
entonces la relacion C/D se determina a partir de la expresion (5.10):

150
503 (m) 1700

s = 36,6 ( 4885 )25
V20590

En el apéndice D.5.2. del manual FHWA, 2006 se indica que r, no puede ser menor a 0.75r,
por lo tanto para los espirales inferiores se tiene que re = 0.75rc.

rec = 0.98rg¢

Por lo tanto para las columnas de las pilas 3 y 4, y haciendo un promedio ponderado de las 33
barras resulta una relacion C/D aproximadamente de:

les = lec

En la Tabla 6.13 se resumen los valores calculados de r. para los dos niveles de sismos. Para
cada pila se indican dos valores del indice, el valor superior corresponde a la columna con carga
axial positiva, el valor inferior a la columna con carga axial de compresién, ambas al considerar
las cargas gravitatorias y de sobrerresistencia de las rétulas plasticas (cargas axiales por
vuelco).

Tabla 6.13. Relaciones C/D de empalmes en region inferior de columnas.

, Sismo Menor Sismo Mayor
Pila
Fec e Fec fes
1 1.35 1.57 0.39 0.45
2.37 2.75 0.69 0.80
5 1.82 2.1 0.53 0.61
3.19 3.70 0.92 1.07
5 1.37 1.37 0.39 0.39
2.65 2.65 0.75 0.75
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Paso 4.3. Confinamiento transversal.

Para verificar el confinamiento transversal en la region de articulaciones plésticas, se utiliza la
expresion (5.12):

Todas las columnas tienen la misma relacion volumétrica de armadura transversal en la region
inferior de rétulas plasticas , p(c) = 0.00187. La relacion volumétrica necesaria esta dada por el
mayor valor entre las dos expresiones siguientes:

p(d) = 045 (=2 — 1) T = 0.00260 (De acuerdo a (5.15))
o(d) = 0.1222 = 0,00588 (De acuerdo a (5.16))

420

Las relaciones maximas P /f:Aq para las tres pilas son:

.. 54203
Pila 1: 005 0.28
. 547829
Pila 2: 00T 0.28
. 59506
Pila 3: 0005 0.31

Valores aproximadamente iguales, se adopto un valor de 0.3 para hallar el factor k; dado por la
ecuacion (5.14).

0.00187

Kt = 0.00588(05 + 1.25 0.3)

= 0.363

Como en las regiones de estudio hay dos capas de armadura transversal con separaciones de
150 y 300mm, por esto se adopt6 un valor promedio para hallar el factor k.

ko = Menor {6 25/, = 0.67; 021100/, = 0.98} = 0.67

Por lo tanto el indicador de ductilidad es:

0.363 + 0.67
—) = 4.1

=244

El valor mas pequefio de r,. es 0.39, para el Sismo Mayor en la pila numero uno, pero el indice
de ductilidad es igual 4.1, por lo tanto el minimo valor de r,, = 4.1 0.39 = 1.6 > 1. Por lo tanto
el confinamiento transversal en las columnas segun el indice es suficiente.

Paso 5. Relaciones C/D de anclajes, empalmes y confinamiento transversal en la parte superior
de columnas

Paso 5.1. Anclajes.
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En la parte superior de las columnas, todas las barras se anclan una longitud de 1200mm en la
viga dintel, y la longitud de anclaje requerida, al igual que en la parte inferior es:

L,(d) = 991mm

Como L,(c) = 1200mm > L,(d) = 991mm, se puede decir que las longitudes de anclaje son
suficientes en las pilas de los puentes.

Paso 5.2. Empalmes.
En la region de rétulas plasticas superiores no existen empalmes.
Paso 5.3. Confinamiento transversal.

En la parte superior las columnas cuentan con una densificacion de armadura transversal, con
valores superiores a los de la region inferior. Como en la region inferior el confinamiento es
suficiente, significa que en la parte superior también lo sera.

Paso 6. Relacion C/D de corte en columnas
Paso 6.1. Demanda.

La demanda corresponde al corte que se genera en la columna cuando en las regiones de
articulacion plastica se llega al valor del momento de sobrerresistencia, los mayores valores de
corte se obtienen considerando la maxima carga de compresion en la columna. Como las
columnas de las pilas indican una deficiencia en los empalmes, entonces para obtener las
demandas se considero el indice r.s como factor reductor del momento de sobrerresistencia para
el caso del Sismo Mayor, los valores de r,s se pueden ver en la Tabla 6.13. Los valores de la
demanda de corte se obtienen a partir de:

Vy(d) = w (6.21)
Donde:
Mo, sup Momento de sobrerresistencia de la rétula superior de la columna.
Mo nf Momento de sobrerresistencia de la rétula inferior de la columna.
fes Relaciones C/D de empalmes en regién inferior de columnas (Tabla 6.13).
L¢ Luz libre de columnas.
Entonces, las demandas son:
Pila 1: V() = S22 = 904.41kN
Pila 2: V,(d) = “50 = 1016.7kN
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5444.6+0.75-5422.2

315 = 1021.1kN

Pila 3: V,(d) =
Paso 6.2. Capacidad.

La capacidad al corte de las columnas se calculé a partir de la propuesta hecha por Priestley,
Verma y Xiao (1994), sin considerar la componente de puntal que se genera en la diagonal
comprimida de las columnas ya que las mismas son muy esbeltas.

La resistencia inicial al corte de la columna no dafiada, se obtiene como la suma de la resistencia
que provee el hormigdn y la resistencia que provee el acero segun la siguiente expresion:

Vi(c) = Vg + Vs (6.22)
Donde:
Vi Resistencia inicial que provee el hormigon calculada como:
Vg = k/fs A (6.23)
K Factor que depende de la ductilidad de desplazamientos, dentro de la regién de
articulacion plastica, para bajos niveles de ductilidad es igual a 0.29.
Ae Area efectiva de corte, igual a 0.8A, siendo A, el area de la seccion transversal
de la columna.
V, Resistencia que provee el acero calculada como:
V, = Emcotg 6 (6.24)
A, Area de la seccidn transversal de espirales.
fun Tensién nominal de fluencia de la armadura transversal.
D’ Dimensién del nucleo confinado, medido de centro a centro de los espirales
perimetrales.
S Separacion o paso de la armadura transversal.
0 Angulo de la fisura critica de corte. Ver Figura 6.16.
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Figura 6.16. Angulo de la fisura de corte utilizado en el célculo de la resistencia que provee el acero al
corte (Priestley, Seible y Calvi 1996)

Para el andlisis de secciones de columnas la bibliografia recomienda un valor de 8 = 30°, para
disefio un valor de 6 = 35° Se adoptd de todas maneras para el andlisis, de manera
conservativa el valor superior del angulo de fisuras.

Resistencias iniciales al corte de columnas:

Pilas 1y 2:

A, = 0.8 0.95m? = 0.76m?

A, = 50.3mm?

f,n = 420MPa
D = (1100 — 60 — 8)mm = 1032mm
s = 150mm

Contribucion del hormigon: V; = 0.29 v20.59 - 0.76 = 1.0MN = 1000kN

Contribucién del acero: V, = 2 =221 cotg 35 = 326158N = 326.16kN

Entonces: V;(c) = (1000 + 326.16)kN = 1326.16kN

Pila 3: Tiene dos capas de armadura transversal.

D = (1100 — 60 — 8)mm = 1032mm; D, = (1100 — 170 — 8)mm = 922mm
s1 = 150mm; s, = 300mm

Contribucion del hormigon: V; = 0.29 v20.59 - 0.76 = 1.0MN = 1000kN

ST cotg 35 + 5 = cotg 35 = 471860N = 471.86kN

Contribucion del acero: Vg = 0
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Entonces: V;(c) = (1000 + 471.86)kN = 1471.86kN

Con respecto a la resistencia final del corte, los valores de cargas normales son muy variables e
incluso se dan valores positivos, entonces se considera nula la resistencia final de corte.

Paso 6.3. Relaciones capacidad / demanda.

Vi(c) Capacidad
% |
E B Vu(d)
g \—— Demanda
|_|:_ —
| Vi(c)
1 2 3 4 5

Indicador de ductilidad - p
Figura 6.17. Modelo idealizado de capacidad y demanda de corte en columnas. Caso B.

En todas las columnas se presenta la condicion de que la resistencia inicial al corte supera la
demanda, es decir que V;(c) > V,(d), correspondiente al caso B (Seccidén 5.2.2.4). En este
caso, las relaciones C/D son calculadas multiplicando el indice r,. que indica el grado de
plastificacion de las columnas, por el indicador de ductilidad segun la ecuacién (5.19):

Los indicadores de ductilidad para cada pila se calcularon con la ecuacion (5.20).

1326.16—904.41
———— =295

Pila 1: jt = 2 + (0.754) =22

1326.16-1016.7
——— =270

Pila 2: jt = 2 + (0.754) ==

1471.86—1021.1

Pila 3: jt = 2 + (0.754) 52 = 2.92

En la Tabla 6.14 se presentan las relaciones C/D de corte en las columnas para el sismo mayor
aplicando la metodologia antes mencionada.

Tabla 6.14. Relaciones capacidad / demanda de corte en las columnas para el Sismo Mayor.

, Sismo Mayor
Pila
rec rCV
1 0.69 2.04
0.92 248
0.75 2.19
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6.5. Método D1: Método del espectro de capacidad (Puente P4)

A continuacion se presentan los resultados obtenidos aplicando la metodologia presentada en la
Seccion 5.3.4.

Parte A: Inicializacion y calculo de la capacidad del puente
Paso A1.

Los parametros caracteristicos que definen el espectro elastico de pseudoaceleraciones se
obtuvieron de Tabla 2.6, y el valor de la pseudoaceleracion maxima de la ecuacion (2.5):

Sismo Menor: b = 0.259; C, = 0.1408
Sismo Mayor: b = 0.827; C, = 0.4991
Paso A2.

El periodo de transicion T, se determina con la ecuacion (2.1):

Sismo Menor: T, = CV/b = 0-1408/0_259 = 0.54seg

Sismo Mayor: T, = CV/b = 0.4991 /o.807 = 0-60seg

Paso A3.

Peso del tablero por unidad de longitud: Qi = Ay ¥ = 4.6m? - 23.54 kN/m3 = 108.28 kN/ m

Entonces el peso total del tablero es: Wi, = 108.28 kN/m - 167.35m = 18120.66kN
Peso de un diafragma: Py = 0.30m - 1.10m - 9.70m - 23.54 I<N/m3 = 75.35kN

Entonces el peso total de todos los diafragmas es: Wy = 75.35kN - 14 = 1054.9kN
Peso total del puente: W = Wy, + Wy = 19175.56kN

Rigidez longitudinal del puente:
Pilas 1y 6: ky = 4230.3 KN/
Pilas 2 y 5: k; = 3956.6 KN/
Pilas 3y 4: k; = 4276.0KN/

Entonces el valor total de la rigidez en sentido longitudinal es:
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k. = 2(4230.3 + 3956.6 + 4276.0) KN/, = 249258 KN/
Rigidez transversal del puente:

Pilas 1y 6: k; = 15985.25 KN/,

Pilas 2 y 5: k; = 15969.61 KN/,

Pilas 3y 4: k; = 17843.61 KN/,

Entonces el valor total de la rigidez en sentido transversal es:

kir = 2(15985.25 + 15969.61 + 17843.61) KN/ = 99506.94 KN/

En todos los casos se adopto k, = 0

Paso A4.

Los periodos elasticos calculados con las secciones efectivas (Ver Tabla 6.1) son:
Sentido longitudinal: T, = 2.16seg

Sentido transversal: T = 0.856seg (modo 4)

En ambos sentidos los periodos superan a T».

Paso AS.

La fuerza elastica se calculo con la expresion (5.42), mientras que el desplazamiento eléstico
con la (5.43).

Sismo Menor:

Fuerza elastica longitudinal: Fg ) = 0.1408 - 19175'56/2.16 = 1249.96kN

Desplazamiento elastico longitudinal: Ag,= 1249-96kN /24925 g/ = 0.050m
8%/ m

Fuerza elastica transversal: F¢my = 0.1408 - 19175-56/0 856 = 3154.11kN

Desplazamiento elastico transversal: Agpy= 3194-11kN /99596 o4k = 0.032m
94 m

Sismo Mayor:

Fuerza elastica longitudinal: Fyqy = 04991+ 19175.96/, - = 4430.8kN
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Desplazamiento elastico longitudinal: Agy= 4430.8kN /24925 gkN / = 0.178m
- m

Fuerza elastica transversal: Fgry = 0.4991 19175'56/0.856 = 11180.52kN

Desplazamiento elastico transversal: Ay = 11180.52kN /99596 oa kN / = 0.112m
- m

Paso A6.

Los momentos nominales calculados con las cargas gravitatorias corresponden a los de Tabla
6.10.

Sentido longitudinal:
Pilas 1y 6:

Momento nominal de rétula inferior; M, = 3152kNm

_ 3152kNm

Esfuerzo de corte de una columna: Vo) = T 325.28kN

Esfuerzo de corte de pila: Vypia 1) = Vyepias) = 2 - 325.28kN = 650.56kN
Pilas 2y 5:

Momento nominal de rétula inferior: M, = 3161kNm

_ 3161kNm

Esfuerzo de corte de una columna: Vo = T 326.21kN

Esfuerzo de corte de pila: Vypia2) = Viepias) = 2 - 326.21kN = 652.42kN
Pilas 3y 4:

Momento nominal de rétula inferior: M, = 3159kNm

3159kNm

Esfuerzo de corte de una columna: Vo =

Esfuerzo de corte de pila: Vpia3) = Vypiaay = 2 - 339.13kN = 678.26kN
Carga de plastificacion en sentido longitudinal:
Fy. = 2(650.56 + 652.42 + 678.26)kN = 3962.48kN

Sentido transversal:

Pilas 1y 6:
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Momento nominal de rétula superior: M, = 2415kNm

Momento nominal de rétula inferior; M, = 3152kNm

Esfuerzo de corte de una columna: Vo) = W = 574.51kN

Esfuerzo de corte de pila: Vypia 1) = Vyepiag) = 2 - 574.51kN = 1149.02kN
Pilas 2y 5:
Momento nominal de rétula superior: M, = 2424kNm

Momento nominal de rétula inferior: M, = 3161kNm

Esfuerzo de corte de una columna: Vo = % = 576.367kN

Esfuerzo de corte de pila: Vypia2) = Vyepias) = 2 - 576.367kN = 1152.73kN
Pilas 3y 4:
Momento nominal de rétula superior: M, = 3125kNm

Momento nominal de rétula inferior: M, = 3159kNm

(3125+3159)kNm
9.315m

Esfuerzo de corte de pila: Vypia3z) = Vyepias) = 2+ 674.61kN = 1349.22kN

Esfuerzo de corte de una columna: Vo) = = 674.61kN

Carga de fluencia en sentido transversal:
Fyr = 2(1149.02 + 1152.73 + 1349.22)kN = 7301.94kN
Paso AT7.

Al desplazamiento de fluencia o plastificacion, se lo obtuvo a partir de (5.44):

F
Sentido longitudinal: A, = VL/ = 3962-48kN/ = 0.160m
: AT 249258 KN/

Sentido transversal: Ayr= FyT/k =7301-94kN/ kN = 0.073m
17 99596.94 KN/

Paso AS8.

Para el Sismo Menor:

CAPITULO 6
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Ae|(|_)= 0.050m < AyLZ 0.16m
Ae|('|')= 0.032m < AyTz 0.073m

El puente permanecera elastico para el Sismo Menor. Todos los indices C/D son mayores que
uno.

Para el Sismo Mayor:
Agy= 0.178m > A, = 0.16m
Agry= 0.112m > A= 0.073m
El puente plastificara en las columnas para el Sismo Mayor.
Parte B: Verificacion de las relaciones capacidad / demanda.
Paso B1.
Se considero unicamente el punto de fluencia del puente para el Sismo Mayor.
Paso B2.

El coeficiente de capacidad C., para el punto de plastificacién, a partir de (5.25) en cada
direccion es:

Fy  3962.48KkN
W~ 19175.56kN

Sentido longitudinal: Cy. = = 0.2066

Fy _ 7301.94kN

Sentido transversal: C;y = W = TomeseN

= 0.3808

Paso B3.
Para este estado limite el factor de amortiguamiento es igual a uno.
Paso B4.

El tamafio del sismo correspondiente al estado limite de plastificacion se encontré utilizando la
expresion (5.46) en las dos direcciones:

, e _ / 16
Sentido longitudinal: (C,),. = 2m_[0.2066 05 0.36

, _ _ / 73
Sentido transversal: (C,),r = 2m_[0.3808 B0 0.33

Paso B5.

Con (5.48) se determinaron las relaciones C/D en ambas direcciones para el Sismo Mayor.
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0.36

Cociente C/D en sentido longitudinal: r,, = i = 0.72
- - R U
Cociente C/D en sentido transversal: r,r = a0l = 0.66

Paso B6.

Las relaciones C/D son inferiores a la unidad, entonces el estado limite de plastificacion es

alcanzado y se deben considerar, segun la

Parte C: Respuesta del puente

metodologia medidas de rehabilitacion.

Interesa conocer el punto de desempefio para los dos niveles de sismos. Mediante el proceso
iterativo, se llega al punto tedrico de desempefio para el Sismo Mayor. El punto tedrico de
desempefio para el Sismo Menor coincide con la respuesta elastica hallada en el Paso AS.

Tabla 6.15. Valores caracteristicos del punto de fluencia y de desempefio para el Sismo Mayor, sentido

longitudinal.
Ay [em] | Sy [cm] Ce H Eer [%] Bs B, A, [cm]
16.0 21.2 0.2066 1.32 8.9 1.33 1.19 30.0
09 A sa [fraccion de g]
——Capacidad Longitudinal

- - = Sismo Mayor Elastico
- - - Sismo Mayor Inelastico
--------- Sismo Menor Elastico

P.D. Sismo Mavor

0 2 4 6 8 10 12 14 16 18 20 22 24 26 28 30 32 34 36 38 40 42 44

P4 - Sentido longitudinal

Sd [cm]

Figura 6.18. Espectro de Capacidad / Demanda del puente P4 en sentido longitudinal.
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Tabla 6.16. Valores caracteristicos del punto de fluencia y de desempefio para el Sismo Mayor, sentido

transversal.
Ay[em] | Sy [cm] Ce H €t [%] Bs BL A, [cm]
7.3 10.7 0.3808 1.46 10.1 142 1.23 19.3

09

\  Saf[fraccionde g]

08 |. —— Capacidad Transversal

- - = Sismo Mayor Elastico
or - - - Sismo Mayor Inelastico

--------- Sismo Menor Elastico
06 |
05 P.D. Sismo Mavor

04

03

02

01

P4 - Sentido transversal

Figura 6.19. Espectro de Capacidad / Demanda del puente P4 en sentido transversal.

Para obtener la capacidad de desplazamiento ultimo del puente en ambas direcciones se
consideraron las reducciones de longitudes de articulaciones pléasticas debidas a una falla
prematura de empalmes en la armadura longitudinal de columnas. La longitud de articulacidn
plastica considerando este tipo de falla esta dado por el menor valor entre:

L, = Menor{8800¢,d,; 0.08L,, + 4400¢,d, } (6.25)
Donde:
€ Deformacion especifica de fluencia de la armadura longitudinal.
dp Didmetro de la armadura longitudinal.
Le Tramo de corte, o altura efectiva.

A la curvatura plastica se la limité de acuerdo a las recomendaciones del manual FHWA, de la
siguiente manera:
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¢y =7y (6.26)
Donde:

by Curvatura de fluencia de una seccion.

Para secciones circulares dominadas por flexion, la curvatura de fluencia se puede hallar a partir
de un programa que realice analisis seccional, o bien de forma aproximada como:

2¢,

Py == (6.27)

Donde:
D Distancia de eje a eje de espirales de columna.
Utilizando la ecuacién (6.27):

2-0.0021

Entonces, segun (6.26):

¢, = 7-0.004 = 0.028

En el sentido transversal, la longitud de articulacion plastica dada por (6.25) es:
L, = Menor{8800 - 0.0021 - 25; 0.08 - 4800 + 4400 - 0.0021 - 25}

= Menor{462; 615} = 462mm

Dominada por la primera parte de la ecuacién, es decir que no depende de la altura efectiva en
este caso. Por lo tanto para los dos sentidos es la misma longitud.
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Le

o0
Dy | dr

Figura 6.20. Esquema de altura efectiva, curvaturas y longitud plastica de una columna.

La altura efectiva es igual a la altura de la columna mas la viga dintel para el sentido longitudinal.
Para el sentido transversal, se adoptd6 de manera aproximada la mitad de la altura de las
columnas.

Despreciando las deformaciones de los apoyos y la influencia del suelo, el desplazamiento
plastico se puede obtener calculando el momento del diagrama de curvaturas representado en
Figura 6.20 (Park y Paulay, 1975):

8= by (Lo — Z) (6.28)

Desplazamiento plastico en sentido longitudinal:

0.462
8= 00280462 (1.1 = =) = 0.14m

Desplazamiento plastico en sentido transversal:

0.462
By=2-0028-0462 (48— ——) = 0t2m

Por lo tanto los desplazamientos totales son:
A=Ay + A= 0.16m + 0.14m = 0.3m
Ar= Ay + A= 0.073 + .12 = 0.193m

Estos son justamente los desplazamientos ultimos graficados en Figura 6.18 y Figura 6.19.
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6.6. Método D1: Método del espectro de capacidad aplicado a puentes P1,
P2, P3y P5

Se determinaron los puntos tedricos de desemperio del resto de los puentes, los resultados se

presentan en jError! No se encuentra el origen de la referencia., y en Figura 6.21 a Figura

24.

Tabla 6.17. Valores del punto de fluencia, de desempefio y ultimo, de los puentes P1, P2, P3 y P5. Sismo

Mayor.

Puente | Ay[cm] | Sy [cm] C. 1 &t [%] Bs B A, [em]
P1 12.97 29.8 0.1116 2.3 14.0 1.68 1.36 26.1
P2 3.36 21.2 0.1331 6.3 18.5 1.92 1.48 1.5
P3 3.86 22.9 0.1242 59 18.3 1.91 1.48 12.8
P5 3.99 23.2 0.1224 58 18.3 1.91 1.47 13.3

09 /\  Saflfraccion de g]
Wi |'\‘ —— Capacidad

\ - - - Sismo Mayor Elastico
0.7 \'\ - - - Sismo Mayor Ineléstico

--------- Sismo Menor Elastico

06

> Sd[cm]
0 2 4 6 8 10 12 14 16 18 20 22 24 26 28 30 32 34 36 38 40 42 44

Figura 6.21. Espectro de Capacidad / Demanda del puente P1.
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09 Safraccion de g]

........... .
08 : \ —— Capacidad

, \ - - = Sismo Mayor Elastico
07 | ‘.\ - - - Sismo Mayor Inelastico

: N e Sismo Menor Elastico

o \
00§ "

N
AY
05 \
N

F==-=====-= N
04 " ',\ \.\

{ \ N,

( N N
03 : \\ * S

\\ ~ -
02 BN - Tl R
04 . Tl
..... P.D. Sismo Menor TN me—aaall

w/l T sdfem]

0 2 4 6 8 0 12 14 16 18 20 22 24 26 28 30 32 34 36 38 40 42 44

Figura 6.22. Espectro de Capacidad / Demanda del puente P2.
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Figura 6.23. Espectro de Capacidad / Demanda del puente P3.

141



CAPITULO 6
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Figura 6.24. Espectro de Capacidad / Demanda del puente P5.

De las figuras anteriores, puede notarse que para el puente P4 se obtiene un punto de
desempefio en ambos sentidos de analisis, cosa que no sucede con el resto de los puentes. Los
puentes P1, P2, P3 y P5 para lograr un punto de desempefio durante el Sismo Mayor tendrian
que poder deformarse mas allad de su capacidad actual de deformacién con la capacidad que
poseen.

Los puentes P1, P2, P3 y P4 no alcanzan un punto de desempefio para el Sismo Mayor, peso si
alcanzan un punto de desempefio para el Sismo de Disefio. En Tabla 6.18 se presentan los
resultados de los puntos teoricos de desempefio para los puentes P1, P2, P3 y P5 para el Sismo
de Disefio.

Tabla 6.18. Valores del punto de fluencia, de desemperio y ultimo, de los puentes P1, P2, P3 y P5. Sismo

de Disefio
Puente | Ay [cm] | S4[cm] Ce n Eef [%0] Bs B A, [cm]
P1 12.97 16.6 0.1116 1.3 8.5 1.30 1.17 26.1
P2 3.36 9.7 0.1331 29 15.5 1.76 1.40 115
P3 3.86 10.5 0.1242 2.7 15.1 1.74 1.39 12.8
P5 3.99 10.7 0.1224 2.7 15.0 1.73 1.39 13.3
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CAPITULO 7

CONCLUSIONES Y RECOMENDACIONES

71.

Conclusiones

El trabajo presenta una metodologia general de rehabilitacién de puentes carreteros, basada en
la filosofia del disefio por desempefio estructural. Esta metodologia, dividida en tres pasos
fundamentales se aplica de manera diferente para dos niveles de sismos, uno con una alta
probabilidad de ocurrencia durante la vida atil del puente (Sismo Menor, 50%PE en 75afios), y
otro con una probabilidad de ocurrencia menor (Sismo Mayor, 7%PE en 75afios).

En el trabajo se desarrollaron las dos primeras etapas del procedimiento. Posteriormente se
aplicaron a cinco puentes ubicados sobre la Avenida Circunvalacion de la Ciudad de San Miguel
de Tucuman.

En cuanto a la metodologia general, el trabajo realizado permite concluir lo siguiente:

a.

Para aplicar el procedimiento general se requiere unicamente de informacién proveniente de
un inventario de los puentes.

La dificultad para poder desarrollar la metodologia estd dada por la escasa informacion
técnica - grafica disponible de los puentes. En el caso de no contar con detalles de la
estructura a ser estudiada, como ser materiales y armaduras de los elementos se deberia
relevar geométricamente y caracterizar los materiales, por ejemplo con ensayos no
destructivos.

En nuestro pais se cuenta Unicamente con el espectro para el Sismo de Disefio (10%PE en
50 afios), por lo tanto se tuvieron que determinar los espectros de pseudoaceleraciones
elasticas para sismos con recurrencias de 100 y 1000 afios para poder aplicar la filosofia
basada en desempefio.

El método esta planteado en etapas de diferentes grados de complejidad, es racional y
simple de implementar, pero se requiere de un alto grado de juicio del evaluador.

La etapa preliminar es subjetiva y conservadora, por esta razon los resultados dependen del
juicio del profesional a cargo de la evaluacion. Aun asi se destaca la importancia de la
evaluacién preliminar, ya que brinda una primera informacion de las falencias de los
puentes y/o elementos vulnerables propensos a ser dafiados durante un movimiento
sismico.

El método Capacidad / Demanda de Componentes es aplicable a zonas de baja y mediana
intensidad sismica. Los resultados son menos conservadores cuando la estructura se
comporta de manera cuasi-elastica.
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El Método del Espectro de Capacidad es una herramienta util para determinar la respuesta
de un puente ante una demanda sismica. Para poder utilizarlo es necesario contar con una
herramienta que determine la curva momento-curvatura o la curva pushover de los
elementos de la subestructura.

El estudio de las dos primeras etapas del procedimiento general de rehabilitacion aplicado a los
puentes sobre la Avenida Circunvalacién permitié identificar lo siguiente:

a.

7.2.

Insuficiencia de longitud de apoyo de la superestructura en las pilas del puente ubicado
sobre las vias del ferrocarril Mitre para el Sismo Mayor.

Falta de restricciones transversales eficientes en estribos, como ser llaves de corte, en
todos los puentes.

Los cinco puentes cuentan con empalmes de la armadura longitudinal en la base de las
columnas (region de potencial formacidn de rotulas plasticas), esto es identificado en la
etapa preliminar por un valor importante del indice de vulnerabilidad de columnas de 7/10
puntos. Como se conoce, los empalmes de la armadura longitudinal en la base de columnas
reducen la longitud de rétulas plasticas, reduciendo la capacidad de deformacién de las
columnas.

En el método capacidad / demanda de elementos, una relacion inferior a uno indica
necesidad de atencion y posible rehabilitacidn, pero se debe tener en cuenta el elemento
que se analiza y el tipo de solicitacién predominante. Una relacién C/D menor a uno en
elementos de comportamiento ductil es menos grave que una relacién C/D menor a uno en
elementos de comportamiento fragil.

A pesar que el puente P4 resultd ser el mas vulnerable en la etapa preliminar, aplicando el
método del espectro de capacidad se obtiene el punto de desempefio para el Sismo Mayor,
cosa que no sucede con el resto de los puentes para el mismo nivel de sismo.

Los puentes P1, P2, P3 y P5 no alcanzan un punto de desempefio para el Sismo Mayor. Sin
embargo lo alcanzan para el Sismo de Disefio vigente en el CIRSOC-103.

Finalmente, de lo anterior se concluye que seria necesario realizar estudios de estrategias
de rehabilitacion para incrementar la capacidad sismica de todos los puentes.

Recomendaciones para futuras investigaciones
Estudiar las condiciones locales del suelo, fundamentalmente para determinar la
vulnerabilidad a licuefaccion, sobre todo cuando se trata de puentes que atraviesan agua.

Para obtener una mejor aproximacion en el modelado de los puentes, habria que incluir en
el analisis los efectos de la flexibilidad de la fundacién y la interaccién suelo-estructura.

Estudiar diferentes técnicas de rehabilitacion para los distintos tipos de deficiencias
detectadas, como ser, longitud de apoyo, restricciones transversales en estribos y ductilidad
en pilas.
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ANEXO 1

A1

SISMO MENOR Y SISMO MAYOR

A1.1. Introduccion

En el presente anexo se presentan los criterios tenidos en cuenta para fijar las ordenadas
espectrales para la Republica Argentina de los sismos Menor y Mayor necesarios en el
procedimiento de rehabilitacion con objetivos de desempefio.

La normativa vigente en la Republica Argentina para construcciones sismorresistentes, establece
el espectro de pseudoaceleraciones de disefio para un sismo que tiene una probabilidad de
excedencia de 10% en 50 afios, o dicho de otra manera, un periodo de retorno de 475 afos.

Tomando como base el espectro del sismo de disefio de nuestro cddigo (INPRES - CIRSOC,
2008), se obtendran a partir de la expresiones y tablas del manual FEMA 356 (FEMA, 2000), las
ordenadas espectrales para el Sismo Menor, con una probabilidad de excedencia de 50% en 75
afios (periodo de retorno aproximadamente de 100 afios), y para el Sismo Mayor, con una
probabilidad de excedencia del 7% en 75 afos (periodo de retorno aproximadamente de 1000
afnos).

A1.2. Pseudoaceleraciones de Argentina y Estados Unidos

Se compararon los valores de pseudoaceleraciones espectrales para periodos T=0seg,
T=0.2seg, y T=1.0seg de los mapas de riesgo sismico uniforme que presenta el United States
Geological Survey (USGS) para suelo tipo Sg, con los correspondientes a nuestro espectro
elastico de disefio para tipo espectral uno, dado que los parametros considerados en la
clasificacion de suelos de fundacion para estructuras es la misma.

Se consideraron las pseudoaceleraciones espectrales de ciudades y pueblos de los Estados
Unidos ubicados en distintas regiones, como ser: Centro, Este, Intermontafia, Pacifico Noreste y
la region de California, con el objetivo de comparar con nuestros valores espectrales, y poder
utilizar las féormulas y coeficientes que presenta el FEMA 356 para determinar las ordenadas
espectrales de sismos de recurrencias distintas a 475 afios.

Los valores de pseudoaceleraciones espectrales para los periodos: T=0seg, T=0.2seg, y
T=1.0seg para cada zona sismica de nuestro pais se presentan en |la Tabla A1.1.
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Tabla A1.1. Parametros caracteristicos del espectro de disefio de Argentina para tipo espectral 1. (10%

PE en 50 afios).

Zona sismica Cy [% 9] b [% g] C, [% 9]
Zona 1 9.0 22.5 13.0
Zona 2 18.0 45.0 25.0
Zona 3 29.0 72.5 46.8
Zona 4 37 92.5 61.2

En la Tabla A1.2 se presentan los 20 lugares que se tomaron para el estudio, y las
pseudoaceleraciones espectrales para los periodos: T=0seg, T=0.2seg, y T=1.0seg.

Tabla A1.2. Parametros caracteristicos del espectro de pseudoaceleraciones para un sismo con 10% PE
en 50 afios en lugares de Estados Unidos. Suelo tipo B.

Lugar Ca [% 9] b[%g] Cy [% gl

Atlanta - Georgia 43 10.3 41
Boston - Massachusetts 49 10.9 2.9
Chicago - lllinois 2.6 5.9 2.0
Fort Peck - Montana 2.7 6.0 1.3
Memphis - Tennessee 14.4 28.0 6.6
New York - New York 6.3 12.5 2.8
Oklahoma - Oklahoma 4.4 9.3 25
Saint Louis - Misuri 11.1 234 59
Albuquerque - Nuevo México 1.7 26.9 7.2
Eugene - Oregon 26.6 62.5 28.0
Helena - Montana 23.0 53.3 17.0
Neah Bay - Washington 21.2 48.2 19.2
Portland - Oregon 19.0 42.9 17.1
Salt Lake - Utah 27.5 62.3 20.9
Seattle - Washington 33.8 75.5 22.2
Spokane - Washington 6.1 13.3 4.1
Eureka - California 814 178.5 704
Sacramento - California 13.9 33.1 13.9
Los Angeles - California 46.9 171 40.5
Oakland - California 62.5 139.8 61.3
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De los 20 lugares de la Tabla A1.2, se escogieron los lugares cuyos pardmetros caracteristicos
se asemejen mas a los correspondientes a las distintas zonas sismicas de nuestro pais. Para
cada zona sismica, los lugares de referencia son:

Zona sismica 1

Ciudad de Saint Louis, estado Misuri, region Central.

Ciudad de Albuquerque, estado Nuevo México, region Intermontafiosa.
Zona sismica 2

Lugar Neah Bay, estado de Washington, regién Noroeste Pacifico.
Ciudad de Portland, estado de Oregdn, regién Noroeste Pacifico.
Zona sismica 3

Ciudad de Eugene, estado de Oregon, region Noroeste Pacifico.
Ciudad de Seattle, estado de Washington, region Noroeste Pacifico.
Zona sismica 4

Ciudad de Eureka, estado de California, regién de California.
Ciudad de Los Angeles, estado de California, region de California.
Ciudad de Oakland, estado de California, regién de California.

La Tabla A1.3 presenta los valores de pseudoaceleraciones espectrales para cada lugar de
referencia, y para los sismos: Sismo Menor, Sismo de Disefio, Sismo Mayor, y el Maximo
Terremoto Considerado (MCE) con un 2% de probabilidad de excedencia en 50 afios (2500 afios
de periodo de retorno). En la primera columna de la tabla se indica la zona sismica de nuestro
pais que mas se asemeja a los valores de pseudoaceleraciones espectrales.

Para las ciudades semejantes a la zona sismica 4 de nuestro pais, los valores de
pseudoaceleraciones de la region de California son bastante superiores a las ordenadas
espectrales de nuestro codigo sismico. De todas maneras nos interesa conocer la relacion de las
ordenadas espectrales de un sismo con una recurrencia dada, respecto al sismo que
denominamos como sismo de disefio (475 afios de recurrencia).
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Tabla A1.3. Pseudoaceleraciones espectrales para sismos con periodos de retorno de 100, 475, 1000 y
2500 afios de los Estados Unidos. Suelo tipo B

Pseudoaceleraciones espectrales, en porcentajes de la aceleracion de la gravedad g

Zona Periodo Tiempo de recurrencia, en afios
- Lugar
Sismica T [sed] 100 475 1000 2500
0.0 2.751 1.1 18.7 33.6
Saint Louis 0.2 6.478 23.4 38.1 63.6
Zona 1 1.0 1.419 5.9 10.5 20.0
0.0 4.440 1.7 174 27.2
Albuquerque 0.2 10.139 26.9 39.8 61.9
1.0 2.556 7.2 11.0 18.4
0.0 5.102 212 40.5 68.8
Neah Bay 0.2 10.860 48.2 101.1 165.5
Zona 2 1.0 3.553 19.2 41.3 75.5
0.0 7.323 19.0 26.7 38.7
Portland 0.2 17.287 429 61.6 104.4
1.0 5.265 171 23.9 34.0
0.0 2978 26.6 50.8 77.0
Eugene 0.2 7.082 62.5 121.1 187.4
Zona 3 1.0 2.643 28.0 54.0 93.9
0.0 14.146 33.8 48.7 76.6
Seattle 0.2 30.715 75.5 113.8 161.6
1.0 9.050 222 324 56.2
0.0 34.632 81.4 103.8 136.2
Eureka 0.2 76.632 178.5 230.6 285.2
1.0 26.587 70.4 96.8 132.8
0.0 24176 46.9 55.8 73.7
Zona 4 Los Angeles 0.2 56.043 117.1 129.3 177.7
1.0 20.257 40.5 48.4 67.8
0.0 29.823 62.5 77.6 97.5
Oakland 0.2 64.685 139.8 175.9 230.8
1.0 27.882 61.3 78.0 102.3
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A1.3. Sismo Mayor

Para sismos con probabilidades de excedencia entre 2% en 50 afios y 10% en 50 afios, el FEMA
356 presenta formulas para determinar los valores espectrales para T=0.2seg, y para T=1.0seg,
que corresponden en nuestro caso a los coeficientes by C, respectivamente.

Cuando la pseudoaceleracion espectral para el periodo de 0.2seg de un sismo con un 2% de
probabilidad de excedencia en 50 afios es menor a 1.5g, la formula a utilizar es la del FEMA 356:

|n(Si) = In(Si 10/50) + [In(Si2/50) — In(Si 10/50)][0.606 |n(PR) — 373] (A11)
Donde:
In(S,) Logaritmo natural de la pseudoaceleracion espectral.

In(SHo/so) Logaritmo natural de la pseudoaceleracion espectral para un sismo con una
probabilidad de excedencia de 10% en 50 afios.

In(S; Logaritmo natural de la pseudoaceleracion espectral para un sismo con una
i2/50 g p p p
probabilidad de excedencia de 2% en 50 afios.

In(PRr) Logaritmo natural del periodo medio de retorno del sismo considerado.

En la ecuacion (A1.1), cuando i = 0.2 se calcula la ordenada del plafon del espectro, b, cuando
i = 1.0 se calcula la ordenada para T = 1.0seg, es decir la ordenada C,.

El periodo de retorno, Pr, para una determinada probabilidad de excedencia se calcula a partir
de la ecuacion:

-y
R In(1-Pgy)

(A12)

Donde:

Pey Es la probabilidad de excedencia (expresada en decimal) en el tiempo Y (en
afios) del terremoto considerado.

Cuando la pseudoaceleracion espectral para el periodo de 0.2seg de un sismo con un 2% de
probabilidad de excedencia en 50 afios es mayor o igual a 1.5g, la férmula a utilizar para hallar
las ordenadas espectrales es:

Si = S0y () (A13)

Donde:

n Exponente que depende de la regién (Tabla A1.4).
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Tabla A1.4. Valores del exponente n para determinar espectros de pseudoaceleraciones para sismos con
recurrencias entre 475y 2500 afios de los Estados Unidos. Sy 5 2500 = 1.59.

Valores del exponente n para
Regidn T=0.2seg T=1.0seg
California 0.29 0.29
Noroeste Pacifico 0.56 0.67
Intermontafia 0.50 0.60
Centro 0.98 1.09
Este 0.93 1.05

En nuestro pais no se cuenta con espectros de pseudoaceleraciones para sismos con 2% de
probabilidad de excedencia en 50 afios. Por lo tanto, para saber si se utiliza la ecuacion (A1.1) o
la (A1.3), se adopta el promedio de los cocientes que existe entre las ordenadas méximas de los
sismos de 2500 y 475 afios de recurrencia de la Tabla A1.3, luego se multiplica ese valor por la
ordenada maxima del sismo de disefio.

La relacion de pseudoaceleraciones maximas para los dos niveles de sismos (periodo T =
0.2seg) es:

S0.22/50 (A1.4)

S0.210/50

La relacion de pseudoaceleraciones para los dos niveles de sismos, y para el periodo T =
1.0seg es:

S1.02/50 (A15)

81010750

A continuacion, para cada zona sismica y tipo espectral se determinaran las ordenadas
espectrales para el sismo Mayor.

Zona Sismica 1
Tipo espectral 1

Aplicando la ecuacion (A1.4) para las ciudades de Saint Louis, y Albuquerque:

Ciudad de Saint Louis: 2225 — 836 _ 9 748
S0.210/50 T 234

Ciudad de Albuquerque: 8“2/50 2 = 2.301
0.2 10/50

Promediando los valores anteriores:

150



ANEXO 1

S022/50 2.718 + 2.301

(Promedio) = ——— = 2.51

S0210/50 2

De manera aproximada se puede decir que en nuestro pais se cumple la misma relacion,
entonces:

So22/50 = 251 Sgz 10750 = 2.51 - 0.225g = 0.565g < 1.5
Entonces, utilizando la ecuacion (A1.1):

In(6) = In(brg/s0) + [IN(bzs0) — IN(bro/s0)][0.606 In(Pg) — 3.73]
El término [In(by/s0) — In(b10/50)] = IN(2.51), entonces:

In(6) = In(bsg/s0) + IN(2.51) [0.606 In(Pg) — 3.73] =

In(b) = In(0.225) + In(2.51) [0.606 In(1000) — 3.73] = —1.071914

Entonces, la ordenada maxima del espectro de pseudoaceleraciones es:

b =e """ = 0.34259

Entonces, a partir de la ecuacion (2.5), despejando Cy:

b
Ca = 5 = 0.137g

Aplicando la ecuacion (A1.5) para las ciudades de Saint Louis, y Albuquerque:

Ciudad de Saint Louis: 225 — 220 _ 3 390

S1.010/50 59

Ciudad de Albuquerque: ¢ Swym _ 184 _ 5 geg

S$1.010/50 7.2
Promediando los valores anteriores:

S 3.39 + 2.556
102/50 (Promedio) = 5 = 2.97

S1.010/50

Utilizando la ecuacion (A1.1):
In(C,) = In(C, 1050) + In(2.97) [0.606 In(Pr) — 3.73] =
In(C,) =In(0.13) + In(2.97) [0.606 In(1000) — 3.73] = —1.543728

Entonces, la ordenada del espectro de pseudoaceleraciones para el periodo T = 1seg es:
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Tipo espectral 2

C, = o~ 1543728 _ 0.214g

ANEXO 1

Para determinar los espectros de pseudoaceleraciones para los tipos espectrales 2 y 3, se
utilizaron las tablas de los coeficientes de sitio para periodos cortos (T = 0.2seg) y periodo de
T = 1seg del FEMA 356.

Las ecuaciones para hallar las pseudoaceleraciones de los tipos espectrales 2 y 3, a partir de un
suelo clasificado como Sg son:

b = Fa 80_2 (A16)
Cv = Fv 81_0 (A17)
Donde:
Fa Factor de sitio determinado de Tabla A1.5, en funcidn del tipo sitio y el valor de
la pseudoaceleracion para el periodo de 0.2seg de un suelo clasificado como Sg.
F. Factor de sitio determinado de Tabla A1.6, en funcién del tipo de sitio y el valor
de la pseudoaceleracion para el periodo de 1.0seg de un suelo clasificado como
Sg.
Tabla A1.5. Valores del factor de sitio F,.
Pseudoaceleraciones para T = 0.2seg
Tipo de siio | Spp <025 | Spp =050 | Spp; =075 | Spp =10 | Spp =125
Sa 0.8 0.8 0.8 0.8 0.8
S 1.0 1.0 1.0 1.0 1.0
Sc 1.2 1.2 1.1 1.0 1.0
Sp 1.6 1.4 1.2 1.1 1.0
Se 2.5 1.7 1.2 0.9 0.9
SF * * * * *
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Tabla A1.6. Valores del factor de sitio F,.

ANEXO 1

Pseudoaceleraciones para T=1.0seg
Tipo de sitio S1 <01 S =02 S1 =03 Sy =04 S1 =05

Sa 0.8 0.8 0.8 0.8 0.8
S 1.0 1.0 1.0 1.0 1.0
Sc 1.7 1.6 1.5 14 1.3
Sp 24 2.0 1.8 1.6 1.5
SE 3.5 3.2 2.8 24 24
St * * * * *

*Los suelos clasificados como Sg son dinamicamente inestables. Requieren estudios especiales.

En nuestro codigo sismico, el tipo espectral 1 comprende los tipos de sitio Sy, Sg,y Sc. Los
espectros de disefio se establecen para cada zona sismica en funcién de la identificacion del
sitio. La zonificacion sismica esta definida por su aceleracion efectiva ag en suelo tipo Sg.

Los parametros que definen los espectros de pseudoaceleraciones para el Sismo de Disefio en
el CIRSOC 103 son los coeficientes C, y C,, multiplicados por los factores de sitio de Tabla A1.5
y Tabla A1.6. Para tipo espectral 1 se multiplican las ordenadas as por los factores
correspondientes al tipo de sitio S¢, para tipo espectral 2 por los factores correspondientes al tipo
de sitio Sp, y para tipo espectral 3 por los factores correspondientes al tipo de sitio Sg.

Esto significa que utilizando las ecuaciones (A1.1) y (A1.3) se obtienen los espectros de
pseudoaceleraciones para el tipo de sitio S, y es necesario para poder utilizar los factores de
sitio (Tabla A1.5, y Tabla A1.6) determinar la aceleracion del suelo ag para suelo tipo Sg.

En primer lugar hay que hallar el valor de la ordenada b para tipo de suelo B, esto se hace
interpolando los valores de la Tabla A1.5.

Tabla A1.7. Tabla auxiliar de interpolacién.

Sop < So2 =
0.25 X, 05
1.2 Y, 1.2
0.3 0.3425 0.6

La segunda fila de la tabla de interpolacion (Tabla A1.7), contiene los valores de
pseudoaceleraciones para tipo de suelo Sg, con X; = S, la variable a determinar. La tercera fila
contiene los valores de los factores de sitio, con Y; = F, como variable. Y la cuarta fila es el
resultado del producto de los valores de la segunda y tercera fila.
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En valor de Y; = 1.2 sin necesidad de interpolar, ya que los factores de sitio son 1.2 tanto para
So2 = 0.25 como para Sy, = 0.5 respectivamente.

El valor de la pseudoaceleracion para T = 0.2seg, suelo tipo Sg es:

03425 0.3425

=y =g - 028

Con el valor de X;, se determinan los factores de sitio restantes interpolando en Tabla A1.5. De
esta manera:

Facy =12 — Fapy =15717 —  Fae) = 23867

De la misma manera, el valor de C, para tipo de suelo Sg, se obtiene interpolando los valores de
la Tabla A1.6.

Tabla A1.8. Tabla auxiliar de interpolacion.

S < S =
0.10 P 0.2
17 Q 16
0.7 0.214 0.32

La segunda fila de la tabla de interpolacién (Tabla A1.8), contiene los valores de
pseudoaceleraciones para tipo de suelo Sg, con P; = S; la variable a determinar. La tercera fila
contiene los valores de los factores de sitio, con Q; = F, como variable. Y la cuarta fila es el
resultado del producto de los valores de la segunda y tercera fila.

Para P, Q; = 0.214, y con una primera iteracion, se halla Py = 0.129, y con este valor, de Tabla
A1.6 se obtiene interpolando linealmente Q; = 1.671.

Ahora hay que verificar que el producto P; Q; = 0.214, si no se cumple se vuelve a iterar.

P, Q; = 0.2156 # 0.214

0214

Entonces: P, = i 0.1281, de Tabla A1.6 se obtiene Q, = 1.6719.

Nuevamente hay que verificar que el producto P; Q; = 0.214, si no se cumple se vuelve a iterar
hasta hallar un valor préximo.

P, Q, = 0.2142 = 0.214

Con el valor de P,, se determinan los factores de sitio restantes interpolando en Tabla A1.6. De
esta manera:

FV(C) =16719 - FV(D) = 22876 — FV(E) = 2.3867
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ANEXO 1

Con los factores de sitio F, y F, para los tipos de suelo Sp y Sg, dividiendo respecto a los del
suelo tipo S¢, los pardmetros C,yC, para los tipos espectrales 2 y 3 se determinan
multiplicando los parametros de C, y C, del tipo espectral 1 por el cociente entre factores de sitio
segun corresponda, esto es:

Fa) 15717
C, = =20137 = ——0.137 = 0.1795
F 12
a(C)
C, = 1@ g ogg = 22876 514 — 02028
TR 16719
Tipo espectral 3
Fa® 2.3867
C, = 280137 = =5 0.137 = 0.2725
F 12
a(C) .
G, = 1® g o1q = 34157 514 = 04372
TR 16719

Zona Sismica 2

Tipo espectral 1

Ciudad de Neah Bay: 3022/50 = =13434
0.2 10/50 .

022/50 1044
Ciudad de Portland: Soorm e = = 2434

S 3434 +2.34
0.22/50 (Promedio) = — 5 - 2.934

S0210/50

80'2 2/50 = 2.934 So_z 10/50 = 2.934 - O45g = 132039 < 159
In(b) = In(bro/s0) + IN(2.934) [0.606 In(Pg) — 3.73] =
In(b) = In(0.45) + In(2.934) [0.606 In(1000) — 3.73] = —0.307577

b = e 377" = 0.7353g

b
Ca = 5 = 0.2041g

Ciudad de Neah Bay: ;1;120/5; =10 303
/ .
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Ciudad de Portland: —02%. — 3

ANEXO 1

Siois0 171 = 1988
S 3.932 + 1.988
102/% (Promedio) = —————=2.96
S1.010/50 2

IN(C,) = In(Cy 10/50) + I(2.96) [0.606 In(Pg) — 3.73] =

In(C,) = In(0.25) + In(2.96) [0.606 In(1000) — 3.73] = —0.89134

Entonces:

Tipo espectral 2

C, = e ¥ = 041019

Con el mismo procedimiento para zona sismica 1, se obtienen los siguientes factores de sitio:

Facy = 1.14244  —

Fyc) = 15323 —

Fay = 1.2849

Fyo) = 1.8646 —

Entonces:
F
C, = =2 02041 =
Fac)
F
C, = =2 04101 =
Fve
Tipo espectral 3
F
C, = =2 (2041 =
Fac)
F
C, = =2 04101 =
Fve
Zona Sismica 3
Tipo espectral 1
Ciudad de Eugene: 2225 — 74 _ 5 998
S0.210/50 625
So22/50 _ 1618
Ciudad de Seattle: Soom 75 =214

Fagy = 14122

Fue) = 2.9292

12649 0.2941 = 0.3308
1.14244
18046 0.4101 = 0.4991
15323
14122 0.2941 = 0.3635
1.14244

%2 0.4101 = 0.7839
15323 5323
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S 2.998 + 2.14
022/ promedio) = ——— " = 2.569
S0210/50 2

80_2 2/50 = 2.569 80_210/50 = 2.569 07259 = 1869 > 159

El coeficiente n = 0.56 (Tabla A1.4) corresponde a la region Noroeste-Pacifico. Entonces:

0.56

b—0725(100) — 11
=N\ s) TS
c. =2 o4
a =55 44

Para T = 1.0seg, el coeficiente n = 0.67 (Tabla A1.4). Entonces:
1000y %
C, = 0468 <ﬁ) — 0.77g

Tipo espectral 2

Con el mismo procedimiento para zona sismica 1, se obtienen los siguientes factores de sitio:

Facy =10 — Fapy =106 — Fpe =09
Fu =13 — Fupy =15 — Fye =24
Entonces:
F 1.06
C, = =2 044 = —— 0.44 = 0.4664
Fao) 10
F 15
C, = =2 077 = = 0.77 = 0.8884
Fro) 13
Tipo espectral 3
F 0.9
Cy = =2 044 = — 0.44 = 0.396
Fao) 10
F 24
C, = —2 077 = == 0.77 = 1.4216
Fro) 13

Zona Sismica 4

Tipo espectral 1
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Para T = 1.0segq, el coeficiente n = 0.29 (Tabla A1.4) corresponde a la regién de California.

Entonces:
029
b = 0.925 (ﬁ) — 1148
C,= L = 0.4592g
25
029
C, = 0612 (ﬁ) — 07595
Tipo espectral 2

Con el mismo procedimiento para zona sismica 1, se obtienen los siguientes factores de sitio:

Facy =10 — Fypy=1041 — F,e =09
Floy=13 — F@ =15 — Fyg =24
Entonces:
Fa) 1.041
C, = 0.4592 = ——0.4592 = 0.478
Fac) 1.0

F 15
C, = = 0.7595 = -~ 0.7595 = 0.8763
F 13
v(C) :

Tipo espectral 3

F 0.9
C, = =2 04592 = — 0.4592 = 0.4133

Fao 1.0

F 24
C, = 20,7595 = =0.7595 = 1.4022
F 13
v(C) :

En Tabla A1.9 se resumen los valores de los parametros caracteristicos que definen el espectro
elastico para el nivel de Sismo Mayor, en las 4 zonas sismicas de la Republica Argentina y para

los tres tipos de suelos representados por el tipo espectral.

158



ANEXO 1

Tabla A1.9. Parametros caracteristicos que definen el espectro elastico del Sismo Mayor a partir de las
ecuaciones (2.1) a (2.7).

ZONA SISMICA
| Espectral [ 5, = 0.1142 a, = 0.2574 2, = 0.4400 2, = 0.4592
Sismo . | ¢ | c | ¢ | c | c | c | c

Mayor
1 0.1370 | 0.2140 | 0.2941 | 0.4101 | 0.4400 | 0.7700 | 0.4592 | 0.7595

2 0.1795 | 0.2928 | 0.3308 | 0.4991 | 0.4664 | 0.8884 | 0.4780 | 0.8763
0.2725 | 0.4372 | 0.3635 | 0.7839 | 0.3960 | 1.4216 | 0.4133 | 1.4022

08 ”
/\ Salfraccion de g]
07 —— TIPOESPECTRAL 1
! \ - - = TIPOESPECTRAL2
\
----- TIPOESPECTRAL3

06

05

04 |}

03 1.

02

01

> Periodo T [seg]
32

0
18 2 22 24 26 28 3

0 02 04 06 038 1 12 14 16

Espectro elastico de pseudoaceleraciones, zona sismica 1 -§= 5% - Sismo Mayor

Figura A1.1. Espectro elastico de pseudoaceleraciones de zona sismica 1 para el Sismo Mayor.
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0,9

08

0,7

0,6

0,5

04

0,3

0,2

0,1

Sa(fraccion de g]

\

TIPOESPECTRAL1
TIPOESPECTRAL2
TIPOESPECTRAL3

0,2 04 06 038 1 1.2 24 26 28 3

Espectro elastico de pseudoaceleraciones, zona sismica 2 - ¢ = 5% - Sismo Mayor

) Periodo T [seg]

Figura A1.2. Espectro elastico de pseudoaceleraciones de zona sismica 2 para el Sismo Mayor.

0,3

0,2

0,1

Sa(fraccion de g]

—— TIPOESPECTRAL1

- TIPOESPECTRAL3

TIPOESPECTRAL2

0,2 04 06 038 1 1.2 14 16 18 2 22 24 26 28 3

Espectro elastico de pseudoaceleraciones, zona sismica 3 - {= 5% - Sismo Mayor

) Periodo T [seg]

Figura A1.3. Espectro elastico de pseudoaceleraciones de zona sismica 3 para el Sismo Mayor.
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09

08

0,7

0,6

0,5

0.4

0,3

0,2

0,1

Sa(fraccion de g]

\ —— TIPOESPECTRAL1
\ =+ = TIPOESPECTRAL2

TIPOESPECTRAL3

Periodo T [seg]
0,2 04 06 08 1 12 14 16 18 2 22 24 26 28 3 2

Espectro elastico de pseudoaceleraciones, zona sismica 4 - ¢ = 5% - Sismo Mayor

Figura A1.4. Espectro elastico de pseudoaceleraciones de zona sismica 4 para el Sismo Mayor.
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A1.4. Sismo Menor

Para sismos con probabilidades de excedencia mayores a 10% en 50 afios, el FEMA 356 utiliza
la ecuacion (A1.3) para determinar los valores espectrales a partir del sismo de disefio. El
coeficiente n se obtiene de las siguientes tablas, en funcién del sismo con un periodo promedio
de recurrencia de 2500afios.

Tabla A1.10. Valores del exponente n para determinar espectros de pseudoaceleraciones para sismos
con recurrencias mayores a 475 afios de los Estados Unidos. Sg 5 2509 < 1.5g.

Valores del exponente n para
Regidn T=0.2seg T=1.0seg
California 0.44 0.44
NO Pacifico e Intermontafia 0.54 0.59
Centro y Este 0.77 0.80

Tabla A1.11. Valores del exponente n para determinar espectros de pseudoaceleraciones para sismos
con recurrencias mayores a 475 afios de los Estados Unidos. Sg 5 2509 = 1.5g.

Valores del exponente n para
Region T=0.2seg T=1.0seg
California 0.44 0.44
Noroeste Pacifico 0.89 0.96
Intermontafia 0.54 0.59
Centro 0.89 0.89
Este 1.25 1.25

A continuacion, para cada zona sismica y tipo espectral se determinaran las ordenadas
espectrales para el Sismo Menor.

Zona Sismica 1
Tipo espectral 1
Para T = 0.2seg, de Tabla A1.10 para region Centro y Este, n = 0.77

Utilizando la ecuacion (A1.3):
1007077

b = 0.225 (ﬁ) — 0.0678g

b
Ca = 5 = 0.0271g
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Para T = 1.0seg, de Tabla A1.10 para region Centro y Este, n = 0.8

Utilizando la ecuacién (A1.3):

100\ %
C, = 0.13 (ﬁ) — 0.0374g
Tipo espectral 2
Parab < 0.25, de Tabla A1.5.
Fay =12 — Fapy=16 — Fae =25
Para C, < 0.1, de Tabla A1.6.
Fuy =17 — Fupy =24 — Fyg =35
Entonces:
F 16
C, = =2 00271 = -~ 0.0271 = 0.0361
Fao) 12
Fuoy 24
C, = —2 00374 = =2 0.0374 = 0.0528
Fuo 17
Tipo espectral 3
F 25
C, = =2 00271 = == 0.0271 = 0.0565
Fao) 12

Fuoy 35
Cy = =2 0,0374 = —0.0374 = 0.0770
Fuc 17

Zona Sismica 2
Tipo espectral 1

Para T = 0.2seg, de Tabla A1.10 para las regiones del Noroeste Pacifico e Intermontafia,
n=0.54

0.54

b = 045 (ﬁ) — 0194

b
Ca = 55 = 0.0776g
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Para T = 1.0seg, de Tabla A1.10 para las regiones del Noroeste Pacifico e Intermontafia,
n = 0.59

0.59
=) =00997g

DeC, = 0.25(
Tipo espectral 2

Parab < 0.25, de Tabla A1.5.

Facy=12 — Fup =16 — Fag =25

Para C, < 0.1, de Tabla A1.6.

Fio =17 — Fuopy =24 — Fug =235
Entonces:
F 16
C, = =2 00776 = — 0.0776 = 0.1035
Fao) 12
F 24
C, = = 0,0997 = 20,0997 = 0.1408
Fro 17
Tipo espectral 3
F 25
C, = =2 00776 = == 0.0776 = 0.1617
Fao) 12

F 35
C, = —© 00997 = >=0.0997 = 0.2053
Fro 17

Zona Sismica 3
Tipo espectral 1

Para T = 0.2seg, de Tabla A1.10 para las regiones del Noroeste Pacifico e Intermontafia,
n=0.54

0.54
b =0.725 (ﬁ) — 0.3125g
C, = - = 0.125
a=o5 " o

Para T = 1.0seg, de Tabla A1.10 para las regiones del Noroeste Pacifico e Intermontania,
n=0.59
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100 0.59
C, = 0.468 (ﬁ) — 0.1866g

Tipo espectral 2

Con el mismo procedimiento para zona sismica 1, se obtienen los siguientes factores de sitio:

Fac) =12 —  Fapy = 15917 —  Foe = 24667
Fyo) = 16896 — Fyp =23584 — Fe = 3.4688
Entonces:
F 15917
C, =D 0125 =~ 0.125 = 0.1658
F 12
a(C) .
C. = @ 1866 = 2308 (1866 — 02605
VTR Y T 16896 o
©
Tipo espectral 3
Fa) 24667
C, = =2 0125 = =" 0.125 = 0.2570
F 12
a(C) .
C, = @ 1855 = S8 1 1a56 — 0.3831
T Reo o 168%

Zona Sismica 4
Tipo espectral 1

Para T = 0.2seg, de Tabla A1.11 para la region de California, n = 0.44

0.44

b—0925<100) — 0.4660
=098 \g75) T U0

b
Ca = 5 = 0.1864g

Para T = 1.0seg, de Tabla A1.11 para la regién de California, n = 0.44

C, = 0.612 (ﬁ) — 0.3083g

Tipo espectral 2

Con el mismo procedimiento para zona sismica 1, se obtienen los siguientes factores de sitio:

165



ANEXO 1

Fac) = 12 Fapy = 14894 — o) = 2.0574
Fyo) = 16083 — Fyp) =20332 — Fye = 3.2249
Entonces:
Fa) 1.4894
C, = 0.1864 = ———0.1864 = 0.2314
Fa) 12
C. = @ §30gy = 20392 2003 03808
"R T T 16083 T
Tipo espectral 3
Fa) 20574
C, = =2 01864 = ———0.1864 = 0.2314
Fa 12
C, = @ 3083 = 32249 20as 06182
" Fye 16083 T T

En Tabla A1.12 se resumen los valores de los parametros caracteristicos que definen el
espectro elastico para el nivel de Sismo Menor, en las 4 zonas sismicas de la Republica

Argentina y para los tres tipos de suelos representados por el tipo espectral.

Tabla A1.12. Parametros caracteristicos que definen el espectro elastico del Sismo Menor a partir de las
ecuaciones (2.1) a (2.7).

ZONA SISMICA
Tipo 1 2 3 4
. Espectral as = 0.0226 a, = 0.0647 as = 0.1042 a; = 0.1553
>emo ¢. | ¢ | c | c [ c [ ¢ | c | o
1 0.0271 | 0.0374 | 0.0776 | 0.0997 | 0.1250 | 0.1866 | 0.1864 | 0.3083
2 0.0361 | 0.0528 | 0.1035 | 0.1408 | 0.1658 | 0.2605 | 0.2314 | 0.3898
3 0.0565 | 0.0770 | 0.1617 | 0.2053 | 0.2570 | 0.3831 | 0.3196 | 0.6182
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0,15 Sa(fraccion de g]

—— TIPOESPECTRAL1
=+ = TIPOESPECTRAL2
TIPOESPECTRAL3

Periodo T [seg]

22 24 26

04 06

Espectro elastico de pseudoaceleraciones, zona sismica 1 - §= 5% - Sismo Menor

038 1

Figura A1.5. Espectro elastico de pseudoaceleraciones de zona sismica 1 para el Sismo Menor.

0,4
° Sa(fraccion de g]

04 !

0,35

—— TIPOESPECTRAL1
= - = TIPOESPECTRAL2
TIPOESPECTRAL3

Periodo T [seg]
24 6

22

Espectro elastico de pseudoaceleraciones, zona sismica 2 - {= 5% - Sismo Menor

Figura A1.6. Espectro elastico de pseudoaceleraciones de zona sismica 2 para el Sismo Menor.
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o7 Sa [fraccion de g]
065 e, )
0 ,," ‘\‘ —— TIPOESPECTRAL 1
' i \ - - = TIPOESPECTRAL2
L TIPOESPECTRAL3
005
0 Periodo T [seg]
0 02 04 06 08 1 12 14 16 18 2 22 24 6
Espectro elstico de pseudoaceleraciones, zona sismica 3 - §=5% - Sismo Menor
Figura A1.7. Espectro elastico de pseudoaceleraciones de zona sismica 3 para el Sismo Menor.
08 Saf(fraccion de g]
08 S .
075 ‘\‘ —— TIPOESPECTRAL 1
N - - = TIPOESPECTRAL2
----- TIPOESPECTRAL3

0,7

0,1

0,05

Periodo T [seg]
2 22 24 6

1 12 14 16 18

0,6 08

0 02 04
Espectro elastico de pseudoaceleraciones, zona sismica 4 - §= 5% - Sismo Menor

Figura A1.8. Espectro elastico de pseudoaceleraciones de zona sismica 4 para el Sismo Menor.
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ANEXO 2

A2

INVENTARIO, TABLAS Y DIAGRAMAS GUIAS

A2.1. Introduccion

En el presente anexo, se presenta un modelo de inventario de puentes con los datos necesarios
minimos para poder determinar la Categoria Sismica de Rehabilitacion y el indice de
vulnerabilidad de la estructura.

Se resumen las tablas para hallar la Categoria Sismica de Rehabilitacién.

Se incluyen ademas diagramas de flujo que sirven de ayuda para obtener el indice de
vulnerabilidad total de un puente en una regidn sismica.
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A2.2. Modelo de inventario

Datos generales

Nombre del puente...........cccvevvviiiiiiiiiiii,
UDICACION. ...

ANO de CoNSITUCCION. ... e

Caracteristicas del cruce:

Geometria

Longitud total...........c.cccvvenee. Ancho total................

Tramos iguales: si / no
Alineacion: recto / curvo / esviado

Geometria: regular / irregular

Superestructura

Tipologia del tablero o seccion transversal..................
Material...........vveviiiii
N° juntas de expansion............ Longitudes entre juntas

Apoyo cerca de un borde: si/ no

Longitudes de apoyo: Estribos..................
Apoyos

Tipo de apoyos: Estribos.................
Restricciones de desplazamientos...................cccevee.

Apoyo del diafragma extremo continuo: si / no

Pilas

NUmero de columnas enlapila.................cccvvvnnneee.

Columnas

Material y tip0........ooveieeieeee

Longitudes de tramos

ANEXO 2

Dispositivos de amortig.: si/ no

Viga dintel: si/ no
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Altura libre de columnas. ......ooovveeveeeeee e

Empotramientos extremos: superior: si/ no

Columnas integrales con superestructura: si/ no

Armadura longitudinal: Nobarras........cccccceeen.
Tipo de armadura transversal............ccoooeeviiieeiiiiiiiiiiinnn,
Didmetro............cccvvee Separacion..................

Empalmes en regiones extremas: si / no

Estribos

inferior: s

Diametro

ANEXO 2

i/no

Tipo y material de eStrD0S..........oiiiiiii e

Altura de eStriboS. . ....veee e

Llaves de corte

Restricciones: Longitudinal: si/ no

Tipo de restriCCioNeS..........uvvviiiiiiieeeeeiiiie

Fundaciones

Material. .. ...

Transversal: si/ no

Tipo de fundacion de PilaS............evvviiiiiiiiiieii e

Tipo de fundacion de eStrD0S. ..........iiiieeieee e

Pilotes: si/ no Longitud...........cvvveeeen.

Zapatas: si/ no DIMENSIONES. ... .uvviiiii e

DefiCIENCIAS BN FUNAACIONES. . ... et e

Suelo
Tipo de suelo de fundacion:S,/Sg/Sc/Sp/Se/Sk

Susceptibilidad a licuefaccién: si/ no
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A2.3. Tablas para hallar CSR

Tabla A2.1. Categorias de vidas de servicios.

Categoria de vida til

Vida util de servicio

VUS 1 0 - 15 afios
VUS 2 16 — 50 afios
VUS 3 Mayor a 50 afios

Tabla A2.2. Niveles minimos de desempefio para puentes rehabilitados.

ANEXO 2

Importancia y categoria de vida util de servicio del puente

Sismo Estandar Esencial

VUS 1 VUS 2 VUS 3 VUS 1 VUS 2 VUS 3
Menor ND 0° ND 3 ND 3 ND 0° ND 3 ND 3
Mayor ND 0° ND 1 ND 1 ND 0! ND 1 ND 2

1. Los puentes para los cuales se asigna un nivel de desempefio ND 0 tienen una vida util de 15 afios 0 menos y son candidatos al
reemplazo o rehabilitacion.

Tabla A2.3. Parametros caracteristicos que definen el espectro elastico de pseudoaceleraciones del

Sismo Menor.
ZONA SISMICA
Tipo 1 2 3 4

. Espectral a, = 0.0226 a, = 0.0647 a, = 0.1042 a, = 0.1553

>emo ¢. | ¢ | c | c | c [ ¢ | c | o
1 0.0271 | 0.0374 | 0.0776 | 0.0997 | 0.1250 | 0.1866 | 0.1864 | 0.3083
2 0.0361 | 0.0528 | 0.1035 | 0.1408 | 0.1658 | 0.2605 | 0.2314 | 0.3898
0.0565 | 0.0770 | 0.1617 | 0.2053 | 0.2570 | 0.3831 | 0.3196 | 0.6182

Tabla A2.4. Parametros caracteristicos que definen el espectro elastico de pseudoaceleraciones del

Sismo Mayor.
ZONA SISMICA
Tipo 1 2 3 4

_ Espectral | a, = 0.1142 a, = 0.2574 as = 0.4400 as = 0.4592

oo . | ¢ | ¢ | ¢ | ¢ | ¢ | ¢ | G
1 0.1370 | 0.2140 | 0.2941 | 0.4101 | 0.4400 | 0.7700 | 0.4592 | 0.7595
2 0.1795 | 0.2928 | 0.3308 | 0.4991 | 0.4664 | 0.8884 | 0.4780 | 0.8763
0.2725 | 0.4372 | 0.3635 | 0.7839 | 0.3960 | 1.4216 | 0.4133 | 1.4022
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Tabla A2.5. Nivel de peligro sismico (NPS).

ANEXO 2

Nivel de Peligro Sismico (NPS) Utilizando b = 2.5C, Utilizando C,
I b <0.15 C, <015
Il 0.15<b<0.35 0.15<C, <025
1l 0.35 <b < 0.60 025<C, <040
v 0.60 <b 040 < C,
Tabla A2.6. Categoria Sismica de Rehabilitacion (CSR).
Nivel de Nivel de desempefio esperado (ND)
peligro sismico Durante Sismo Mayor Durante Sismo Menor
(NPS) ND 0 ND 1 ND 2 ND 0 ND 3
I A A B A C
Il A B B A C
1] A B C A C
\Y A C D A D
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A2.4. Diagramas para hallar el indice de vulnerabilidad V

[ INDICE DE VULNERABILIDAD TOTAL DEL PUENTE, V ]

!

Calcular indice de vulnerabilidad de
conexiones, apoyos y anchos
soporte, V4

'

Calcular indice de vulnerabilidad de

columnas, IVC

'

Calcular indice de vulnerabilidad de

estribos, IVE

'

Calcular indice de vulnerabilidad de

licuefaccion, IVL

'

V, =IVC + IVE + IVL <10

:

V = Mayor {V4, V5}

Figura A2.1. Obtencion del indice de vulnerabilidad V.
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[ VULNERABILIDAD DE CONEXIONES, APOYOS Y ANCHOS SOPORTE, V; ]

[ Paso 1. Detalles de apoyos satisfactorios o no vulnerables. ]

l No
¢ Estructura continua?

Si

Si !
¢ Estribos integrales?

No

a < 20°

No

A\
20° < a < 40°y No
ademas L/B >15

> Si
A\ S|
¢ Apoyos de oscilacion? >

No

Y

¢ Puente con mas de tres vigas y No
Los apoyos en diafragmas >
de estribos son continuos?

Si

SI \
- (L=N?

No [+

Y

Paso 2. Verificar comportamiento transversal.

No l
¢ Fallan restricciones?

Si

\i

¢ Puente de dos o tres vigas, viga
apoyada en un borde?

No

Si

y

¢ Vigas apoyadas en pedestales o
columnas individuales?

ofo o) ®

No
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VT=0

No

¢ Apoyos de oscilacion?

Si

A\

No

¢ El'vuelco de los apoyos es
posible?

Si e

A\

¢ El colapso del puente es
posible?

Si

()

» No
v

ANEXO 2

Y

Paso 3. Verificar comportamiento longitudinal.

Si

No

(L>N?

! No

No

iN/2 <L <N?

Si

Y

¢ Apoyos de oscilacion?

Si

\

¢ El'vuelco de los apoyos es
posible?

Si

»| No

V|_=5

A

Paso 4. Determinar V.

Figura A2.2. Obtencion del indice de vulnerabilidad V.

!

V4 = Mayor {V;,V, }
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[ INDICE DE VULNERABILIDAD DE COLUMNAS, IVC
/
[ Paso 1. Categoria sismica de rehabilitacion. ]
s 1
(A0B?
No
\
[ Paso 2. Verificar transferencia de cargas a columnas. ]
Si ¢ Fallan barras de restriccion o

- pernos de anclaje, evitando
transferencia de cargas?

No

\i

Paso 3. Verificar armadura transversal segun AASHTO.

|

Verificar que la armadura cumpla con los
Armadura requisitos establecidos en la parte D
B satisfactoria. | (Reinforcement) Division | — Design, y con
los articulos 6.6 y 7.6 de Division | — A
Seismic Design del manual AASHTO
2002.

Armadura no
! satisfactoria.

Paso 4.Vulnerabilidad de columnas debido a fallas por corte.

:

NC = Q—Pg
Q=13—6<

AT
P F bra

/

Paso 5.Vulnerabilidad de columnas debido a fallas flexionales
en empalmes.

/

¢ Empalmes en regiones de
articulaciones plasticas?

Si

No

ofo

ANEXO 2
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No

¢ Superestructura con juntas de
expansion (incluso de estribos)?

Si

No

\

¢Longitud de superestructura que

soportan las columnas es > 90m?

Si [«

Y

ParaC, <05, IVC =7

ParaC, = 0.5, IVC =10

Y

Paso 6.Vulnerabilidad de columnas debido a deficiencias de

fundaciones.

!

No iC, = 057

No

Si

A\

¢ Columnas fundadas sobre pilotes
armados sin tener en cuenta
arrancamiento?

Si

No

A

confinamiento transversal?

¢ Fundaciones excavadas con poco

Si |«

Y

Para0.5<C, <06, IVC=5

ParaC, > 0.6, IVC =10

IVC =0

\i

Paso 7. Determinar IVC.

!

IVC = Mayor {P4, P5, 6 P6}

ANEXO 2

Figura A2.3. Obtencion del indice de vulnerabilidad de columnas IVC.
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INDICE DE VULNERABILIDAD DE ESTRIBOS, IVE

[ Paso 1. Categoria sismica de rehabilitacion. ]

si 1

(A0B?
No

Y

[ Paso 2. Estimar asentamientos del relleno de los estribos. ]

Y

Si0.24 < C, <0.39, A, = 1%Hgjieno
Si0.39 < C, < 0.49, A = 2%H elieno
Si0.49 < C,, Ay = 3%H elieno

Nota: los asentamientos deben multiplicarse
por dos si el puente atraviesa agua.

Y

Paso 3. Verificar condiciones desfavorables para estribos.

S|
A > 150mm?
No
N \i
- ° ¢ Categoria sismica de
rehabilitacion D?
Si
NO \/
< ¢ Estribos cantiléver?
Si
No \ i
- a > 40°
Si
\J
No

¢ Distancia entre linea de apoyos

IVE=0

en estribos y base de zapata >3m?

Si [«

\/

IVE=5

Figura A2.4. Obtencion del indice de vulnerabilidad de estribos IVE.

ANEXO 2
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ANEXO 2

[ INDICE DE VULNERABILIDAD DE LICUEFACCION, IVL ]

!

[ Paso 1. Determinar la susceptibilidad del suelo de fundacién a J

licuefaccion (alta, moderada, o baija).

S ¢ Suelo con baja susceptibilidad a

licuefaccion?

No

\i

[ Paso 2. Determinar el potencial de dafio relacionado con J

licuefaccion (Tabla 3.4), v obtener el indice IVL

No l
¢ Dafo severo?
Si
Y
¢ Puente de tramo simple con Si
a < 20°?
No
y Sl
¢ Alcantarilla rectangular rigida? >
No
Y
IVL =10 VL =5
\ '
0 ¢ Dafio muy grande?
; | si
¢ Puente de tramo simple con Si
a < 40°7?
v
No ¢ Columnas integrales con Si
A |
_ : — Si superestructura, H; > 8m, y
¢Alcantarilla rectangular rigida? el IVC < 57 _1
g No | No VL=5-9
;Puente continuo con o < 20°7 | T
¢, Columnas no integrales con
superestructura, y grandes
No movimientos de subestructura |
no resultan en inestabilidad? | S
| - | No
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\

ANEXO 2

Dafio moderado

Si

VL =10

Y
vy =57
No
Y
IVL=5

A

IVL=6-10

Figura A2.5. Obtencion del indice de vulnerabilidad de licuefaccién IVL.
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ANEXOD 3

PuENTE P4: SUPERESTRUGTURA
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ANEXO 3
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ANEXD 3
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