EVALUACION DE LA VULNERABILIDAD
SISMICA DE PUENTES EN CUYO Y EL NOA A
TRAVES DE CURVAS DE FRAGILIDAD

José Anibal Saracho

Ingeniero en Construcciones y Civil
Magister en Ingenieria Estructural

Tesis presentada en parcial cumplimiento para la obtencion del grado de:
Doctor en Ingenieria
Dirigida por:
Dr. Ing. Gustavo Ariel Pérez

Integrantes Comisién de Supervision:

Dr. Ing. Domingo Sfer
Dr. Ing. Gustavo Luis Palazzo

Aprobada por:

Dr. Ing. Dario Rivera Vargas
Dr. Ing. Federico Pinto
Dr. Ing. Juan Carlos Ramallo

Instituto de Estructuras
“Ing. Arturo M. Guzman”
Facultad de Ciencias Exactas y Tecnologia
Universidad Nacional de Tucuman

Julio de 2024.




INDICE

INDICE

RESUMEN
ABSTRACT
AGRADECIMIENTOS
LISTA DE TABLAS
LISTA DE FIGURAS

CAPITULO 1: INTRODUCCION
1.1 Descripcién del problema
1.2 Evaluacion del riesgo sismico
1.3 Introduccion al desarrollo de las curvas de fragilidad
1.4 Revision de estudios previos
1.4.1 Métodos de juicio de expertos
1.4.2 Métodos empiricos
1.4.3 Métodos analiticos
1.5 Objetivo y alcance
1.6 Organizacion del trabajo

CAPITULO 2: CLASIFICACION DE PUENTES PARA ESTUDIOS DE
FRAGILIDAD SISMICA
2.1 Generalidades
2.2 Revision de clasificaciones de puentes en estudios previos
2.3 Analisis del inventario y clasificacién de puentes en Argentina
2.3.1 Numero de tramos
2.3.2 Longitud maxima de tramos
2.3.3 Ancho de Tablero
2.3.4 Altura de Pilas
2.3.5 Angulo de Oblicuidad
2.3.6 Tipo de Superestructura
2.3.7 Ao de construccién
2.4 Puentes de estudio seleccionados

CAPITULO 3: SELECCION DE ACELEROGRAMAS PARA ESTUDIOS
DE FRAGILIDAD

3.1 Generalidades

3.2 Caracteristicas de las fuentes sismogénicas principales en la region
de estudio

3.3 Herramienta utilizada para la seleccion. Definicion de espectros
objetivos

VI
VII
VIl
X1

© o, WEFL PR

11
12
17
17

19
19
20
24
26
29
30
30
31
32
35
35

46

46

47

50



indice

3.4 Criterios adoptados para la busqueda de acelerogramas 56

3.5 Criterios adoptados para la seleccion final del conjunto de
acelerogramas 57
3.6 Resultados y discusién 59
3.7 Comentarios finales 71
CAPITULO 4: MODELOS ANALITICOS 73
4.1 Generalidades 73
4.2 Modelado de los componentes del puente 73
4.2.1 Superestructura 76
4.2.2 Subestructura — Pilas 76
4.2.2.1 Modelos de los materiales 77

4.2.2.2 Modelos analiticos de columnas y vigas de hormigén
armado 81
4.2.2.3 Verificacion del modelo en columnas 82
4.2.3 Fundaciones en pilas 84
4.2.3.1 Fundacion superficial 85
4.2.3.2 Fundacién profunda 88
4.2.4 Estribos 89
4.2.5 Apoyos 93
4.2.6 Tensores 94
4.2.7 Elementos de impacto 95
4.3 Algunas respuestas de los modelos 98
CAPITULO 5: ESTADOS LIMITES DE DANO 110
5.1 Generalidades 110
5.2 Antecedentes 110
5.2.1 Estados limites de dafio por curvatura en columnas 112
5.2.2 Estado limite de dafio por corte en columnas 116
5.2.2.1 Resistencia al corte inicial, Vi 116
5.2.2.2 Resistencia al corte final, Vf 118

5.2.3 Estados limites de dafio por desplazamiento de la
superestructura 118
5.3 Estados Limites de dafio adoptados 119
5.3.1 Ductilidad por curvatura en columnas 119
5.3.2 Capacidad al corte en columnas 123
5.3.3 Capacidad por desplazamiento 125

CAPITULO 6: DESARROLLO DE CURVAS DE FRAGILIDAD Y

ESTIMACION DE PERDIDAS ECONOMICAS 126
6.1 Generalidades 126
6.2 Modelos de demanda sismica probabilistica 126



indice

6.2.1 Seleccion de la medida de intensidad
6.2.2 Modelos de demanda sismica probabilistica para ductilidad por
curvatura
6.2.3 Modelos de demanda sismica probabilistica para el esfuerzo
de corte en columnas
6.2.4 Modelos de demanda sismica probabilistica para el
desplazamiento relativo de la superestructura
6.3 Curvas de Fragilidad
6.3.1 Limites de los Estados de dafio
6.3.2 Generacion de curvas de fragilidad
6.3.3 Curvas de fragilidad para ductilidad por curvatura
6.3.4 Curvas de fragilidad para esfuerzo de corte
6.3.5 Curvas de fragilidad para desplazamiento de Ila
superestructura
6.3.6 Curvas de fragilidad determinantes
6.4 Pérdidas econdmicas
6.5 Calculo del dafio esperado por aplicacion de las curvas de fragilidad

CAPITULO 7: CONCLUSIONES Y RECOMENDACIONES PARA
FUTUROS TRABAJOS

7.1 Resumen

7.2 Conclusiones

7.3 Recomendaciones para futuros trabajos

7.4 Publicaciones del autor relacionadas con la Tesis

APENDICE A: INFLUENCIA DE DISTINTOS PARAMETROS EN LA
VARIACION DEL PERIODO DE LAS ESTRUCTURAS ESTUDIADAS
A.1 Introduccion
A.2 Metodologia
A.2.1 Modelos estructurales
A.2.2 Incremento de la resistencia y rigidez de los materiales
constitutivos
A.2.3 Flexibilidad en fundaciones
A.3 Andlisis de resultados y discusién
A.4 Conclusiones

APENDICE B: MOVIMIENTOS SISMICOS VERTICALES Y SUS
EFECTOS SOBRE LAS ESTRUCTURAS. SU CONSIDERACION EN
PUENTES

B.1 Introduccion

B.2 Componente vertical del movimiento sismico y relacion V/H

B.3 Contenido de frecuencias

130

131

135

137
141
141
142
143
144

146
148
149
151

155
155
155
159
160

163
163
163
163

164
165
168
169

171
171
171
172



indice

B.4 Retraso de tiempo entre los movimientos verticales y horizontales

maximos 174
B.5 Periodo de respuesta vertical 174
B.6 Efecto sobre las estructuras de los puentes 175
B.7 Estudio sobre las disposiciones de codigos 176
B.8 Comentario final 177
REFERENCIAS 178



RESUMEN

Los terremotos devastadores ocurridos en los ultimos tiempos en distintas
partes del mundo revelaron que los puentes son uno de los componentes mas
vulnerables de los sistemas de transporte. Dichos eventos sismicos han
enfatizado la necesidad de mitigar el riesgo derivado de la falla de los puentes.

Una herramienta de decisibn emergente, cuyo uso es cada vez mas popular
en la evaluacion de este riesgo sismico, lo constituyen las curvas de fragilidad.
Dichas curvas representan la probabilidad de que un puente alcance o supere
un nivel de dafio particular para un terremoto de un determinado nivel de
intensidad. Dado que en distintos paises desarrollados se han hecho grandes
esfuerzos en investigacion para la implementacion de curvas de fragilidad en
paquetes de evaluacién de riesgos, ha surgido la necesidad de dar los primeros
pasos en este sentido en Argentina y obtener curvas de fragilidad para puentes
tipicos de nuestra red vial nacional en zonas caracterizadas como de elevada y
muy elevada peligrosidad sismica.

El propésito de este estudio es generar curvas de fragilidad para dos clases
mayoritarias de puentes tipicos de nuestro pais. Los puentes representativos de
cada clase surgieron de un estudio estadistico llevado a cabo sobre datos del
inventario de puentes de las regiones de Cuyo y NOA. Posteriormente, se
seleccionaron registros sismicos representativos de la sismicidad de la region
del centro-oeste argentino que cubren un amplio rango de niveles de peligrosidad
sismica para reproducir la variabilidad de dichos registros en el proceso de
obtencion de las curvas de fragilidad analiticas. Se construyeron modelos
analiticos detallados 3D de cada puente tipico para realizar analisis dinamicos
no lineales. Se definieron umbrales de dafio para diferentes componentes de los
puentes en términos de distintos parametros de demanda ingenieril, tales como
ductilidad por curvatura en columnas, corte en estos elementos vy
desplazamiento longitudinal de la superestructura. Luego, con los valores de las
respuestas maximas conseguidas, se generaron modelos de demanda sismica
probabilistica. En base a estos modelos se construyeron las curvas de fragilidad,
contemplando distintos estados de dafio: leve, moderado, severo y total.

Finalmente, para una determinada condicién de referencia, utilizando las
curvas de fragilidad obtenidas se estimaron las pérdidas econdmicas directas
producidas por el sismo de disefio de 1000 afios de periodo de retorno. Los
resultados muestran que la clase de puentes designada como Vigas cajon de
hormigébn continua de tramos multiples resulta méas vulnerable que la
correspondiente a Vigas de hormigdn simplemente apoyadas de tramos
multiples. La relacion entre las pérdidas econdémicas directas para ambos tipos
de puentes ante la accion de un mismo sismo es cercana al doble.

Palabras Clave: Puentes, Evaluacion, Vulnerabilidad Sismica, Fragilidad.



ABSTRACT

Devastating earthquakes in recent times in different parts of the world
revealed that bridges are one of the most vulnerable components of
transportation systems. These seismic events have emphasized the need to
mitigate the risk derived from the failure of the bridges.

An emerging decision tool, whose use is increasingly popular in the
evaluation of this seismic risk, is the fragility curves. These curves represent the
probability that a bridge reaches or exceeds a particular damage level for an
earthquake of a certain intensity level. Given that in different developed countries
great efforts have been made in research for the implementation of fragility curves
in risk assessment packages, the need has arisen to take the first steps in this
direction in Argentina and to obtain brittleness curves for typical bridges of our
national road network in areas characterized as high and very high seismic
hazard.

The purpose of this study is to generate fragility curves for two major classes
of typical bridges in our country. The representative bridges of each class
emerged from a statistical study carried out on bridge inventory data from the
Cuyo and NOA regions. Subsequently, representative seismic records of the
seismicity of the central-western region of Argentina were selected that cover a
wide range of levels of seismic hazard to reproduce the variability of these
records in the process of obtaining analytical fragility curves. Detailed 3D
analytical models of each typical bridge were constructed to perform non-linear
dynamic analysis. Damage thresholds were defined for different bridge
components in terms of different engineering demand parameters, such as
bending ductility in columns, shear in these elements and longitudinal
displacement of the superstructure. Then, with the values of the maximum
responses achieved, probabilistic seismic demand models were generated.
Based on these models, the fragility curves were constructed, contemplating
different states of damage: slight, moderate, severe and complete.

Finally, for a certain reference condition, using the fragility curves obtained,
the direct economic losses produced by the design earthquake with a 1000-year
return period were estimated. The results show that the class of bridges
designated as multi-span continuous concrete box girders is more vulnerable
than that corresponding to simply supported multi-span concrete beams. The
relationship between the direct economic losses for both types of bridges in the
event of the same earthquake is close to double.

Keywords: Bridges, Evaluation, Seismic Vulnerability, Fragility.
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CAPITULO 1

INTRODUCCION

1.1 Descripcion del problema

La ocurrencia de terremotos fuertes en areas urbanas puede resultar en un
potencial impacto devastador y repentino en la infraestructura de transporte,
donde los puentes representan puntos de vulnerabilidad dentro la red. Cuando
un puente se dafa durante un terremoto, a corto o largo plazo se producen
interrupciones en el flujo del trafico. Esto retrasara la respuesta de emergencia
en las horas posteriores al evento, y también restringird el movimiento de
personas y mercancias durante meses. Por tanto, es importante desarrollar
medidas para ayudar a mitigar los posibles riesgos y consecuencias de los dafios
sismicos en estas obras de infraestructura (Mehary y Dusicka, 2015).

A continuacion, se brindan algunos conceptos béasicos, introductorios a la
tematica desarrollada. La vulnerabilidad sismica de una estructura o grupos de
estructuras de una zona determinada se define como su predisposicion
intrinseca a sufrir dafio ante la ocurrencia de un movimiento sismico y esta
asociada directamente con sus caracteristicas fisicas y estructurales de disefio
(Barbat, 1998). El dafio que puede sufrir una estructura ante la ocurrencia de
eventos de diferente intensidad se presenta en términos de probabilidades
mediante funciones de vulnerabilidad (de las que se generan las curvas de
fragilidad) o mediante arreglos denominados matrices de probabilidad de dafio.
Conviene aclarar aqui, que en muchos trabajos (como en este) se utilizan de
manera equivalente los términos fragilidad y vulnerabilidad; como por ejemplo
en: funciones de vulnerabilidad o funciones de fragilidad, o bien en: curvas de
fragilidad o curvas de vulnerabilidad. En otros, con menor frecuencia, la palabra
fragilidad a secas alude al desempefio sismico, tal como ocurre en Ruiz Gomez
et al. (2020).

El uso de las curvas de fragilidad constituye una herramienta emergente
para la evaluacion del riesgo sismico. Dichas curvas expresan la probabilidad de
gue una estructura alcance o exceda un cierto nivel de dafio para una dada
intensidad del movimiento del terreno. Actualmente, las curvas de fragilidad son
derivadas ya sea usando datos empiricos a partir de sismos pasados, o bien por
opiniones de expertos, o por métodos via analitica. Las curvas de fragilidad
empiricas a menudo carecen de datos adecuados y solo son aplicables a
regiones limitadas. Asimismo, su refinamiento es altamente dependiente del
inventario de puentes de la region afectada sismicamente. Las curvas de
fragilidad basadas en la opinion de expertos son también muy subjetivas en el
sentido de que dependen fuertemente de la pericia de los expertos sismicos
respecto de los puentes bajo consideracion. Previamente, las curvas de
fragilidad analiticas estaban basadas en modelos y metodologias simplificadas,
las cuales por si mismas incluyen significativa incertidumbre y por lo tanto no
representan acabadamente el desempefio de la mayoria de los puentes. Para
representar adecuadamente la fragilidad de los puentes y mejorar la confiabilidad
y efectividad de las herramientas de evaluacion del riesgo sismico se requiere
de curvas de fragilidad de mayor aptitud.
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Las curvas de fragilidad se emplean, a su vez, en otras actividades tales
como la priorizacion para rehabilitacion de puentes y la respuesta a la
emergencia post-sismo. En el Manual de rehabilitacion sismica de puentes
(Buckle et al., 2006), una publicacion patrocinada por la FHWA, se presenta un
procedimiento de evaluacion de la vulnerabilidad sismica mediante el empleo de
curvas de fragilidad. En la actualidad, se tiende hacia un proceso en el cual se
usan dichas curvas obtenidas para puentes en los estados original y rehabilitado,
de manera tal de establecer la prioridad de rehabilitacion mediante la
identificacidén de los tipos de puentes mas vulnerables en una red de carreteras
en particular (Padget, 2007). De esa forma, puede estimarse el impacto de varias
estrategias de rehabilitacion sobre el desempefio de los puentes y la red en la
cual se ubican (Mehary y Dusicka, 2015).

Segun se menciond previamente, las curvas de fragilidad pueden también
usarse en la evaluacion y respuesta post-sismo de las estructuras de los
puentes. Inmediatamente después de un sismo, se requiere de una evaluacion
rapida y asignacion de los niveles de funcionalidad a todos los puentes en una
red afectada. El uso de curvas para ayudar a agilizar los esfuerzos de
reconocimiento ha demostrado su eficacia, reduciendo de manera efectiva la
duracion de la etapa de evaluacion funcional para recuperacion de la red (Ranf
et al., 2007). Esta aplicacion dada para las curvas de fragilidad se plasmo en un
paquete de evaluacién de la respuesta post-sismo para California denominado
ShakeCast (Wald et al., 2004).

Prueba de la utilidad y potencialidad de esta metodologia de evaluacion de
la vulnerabilidad sismica es que en afios recientes se desarrollaron Curvas de
fragilidad analiticas para los puentes de la red vial de distintos paises. Es este
sentido, a continuacion, se destacan los autores de distintos trabajos,
indicAndose el pais y tipo de analisis utilizado.

e (Avsar O. et al.,, 2011), para puentes de Turquia, mediante analisis
dinamico no lineal.

e (Azevedo J. et al., 2010), para Portugal, andlisis estatico no lineal.

e (Banerjee S. y Shinozuka M., 2008), para los Estados Unidos, analisis
dinamico no lineal.

e (Cardone D. et al., 2011), Italia, analisis por método espectral de
capacidad adaptativa inversa.

e (Fardis M.N. et al.,, 2012), para la red europea de caminos, analisis
dinamico no lineal.

e (Franchin P. et al., 2008), Italia, analisis dinamico no lineal.

(Jeong S.H. y Elnashai A.S., 2007), Estados Unidos y Jap6n, andlisis

dinamico no lineal.

(Kappos A. et al., 2006), Grecia, analisis dinamico no lineal.

(Karim K. R. y Yamazaki F., 2003), Japon, analisis dinadmico no lineal.

(Moschonas I. F., 2009), Grecia, andlisis estatico no lineal.

(Nielsony DesRoches, 2007), Estados Unidos, analisis dinamico no lineal.

(YiJ. H. etal., 2007), Estados Unidos, analisis dinAmico no lineal.

En América latina los estudios de vulnerabilidad sismica a través de Curvas
de fragilidad se orientaron mas bien a las edificaciones, tales como edificios
publicos, residenciales, educacionales y hospitalarios.
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Particularmente, con respecto a los puentes existen trabajos aislados,
como el de Olmos y Jara (2011), en el que se propusieron Curvas de fragilidad
para puentes reales e hipotéticos en el estado de Michoacan, México y el estudio
de Gomez Soberdn y Soria Rodriguez (2013), en donde se presentan Curvas de
fragilidad para tres puentes carreteros tipos de este pais. También en México,
se destaca el trabajo llevado a cabo por Rivera (2007), en el cual se desarrollo
una metodologia para construir funciones de vulnerabilidad para puentes, cuya
publicacién fue desarrollada para el Sistema Nacional de Proteccién Civil.

En general, los estudios de vulnerabilidad sismica de puentes se orientaron
preferentemente hacia la adaptacién de metodologias utilizadas en paises
desarrollados. Tal es el caso del trabajo de Atiaga y Demoraes (2003), en donde
se realiza una aplicacion y adaptacion de la metodologia americana HAZUS
(FEMA, 2003) para evaluar los puentes del distrito metropolitano de QUITO,
Ecuador. De gran valor también resultan los trabajos relacionados con el colapso
de los puentes a consecuencia del gran terremoto de Maule, Chile en 2010;
destacamos el trabajo de Evaluacion del desempefio sismico de los puentes
chilenos presentado por Ramiro Bazaez (2021). Alli se analizaron cuatro casos,
obteniéndose las curvas de fragilidad mediante analisis dinamico incremental en
modelos refinados 3D de las estructuras.

En Argentina, son escasos los trabajos en la materia. La vulnerabilidad
sismica de puentes ha sido tratada de manera aislada en algunos trabajos, como
el de Méndez (2012). Alli se aplico y adapto la metodologia americana de la
FHWA (Federal Highway Administration) (Buckle et al., 2006) a unos pocos
puentes ubicados en la ciudad de San Miguel de Tucuman. También se destaca
el trabajo de Danna (2017), donde se propone un método simplificado para
evaluacion de la vulnerabilidad sismica de puentes. En dicho trabajo, también se
utilizaron como casos de estudio los puentes empleados por Méndez (2012)

Por ende, en nuestro pais es de suma necesidad e importancia incrementar
estos estudios y abordarlos a una escala regional, a fin de desarrollar las Curvas
de fragilidad de los tipos de puentes mas frecuentes. De esta manera,
organismos como Vialidad Nacional, Vialidades provinciales, Municipios y
Concesionarios viales contaran con una base de datos para la toma de
decisiones durante los procesos de inspeccién, mantenimiento o rehabilitacién
sismica de estas obras de infraestructura.

1.2 Evaluacién del riesgo sismico

Con la ocurrencia de cada terremoto fuerte se observa un incremento en la
conciencia social sobre la vulnerabilidad sismica de la infraestructura (conciencia
sismica). Como resultado de ello, muchos investigadores han sido impulsados a
ayudar a cuantificar las posibles pérdidas econémicas provocadas por estos
eventos destructivos. Las curvas de fragilidad han ganado terreno, a partir de
este impulso en la investigacién, como componente esencial para la metodologia
de evaluacion del riesgo. Resulta menester, antes de abordar las curvas de
fragilidad sismica, hacer referencia primero a la evaluacién del riesgo sismico de
una red de carreteras.

El riesgo sismico describe los potenciales dafios y pérdidas que una region
es propensa a experimentar luego de un evento sismico. El mismo difiere de la
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peligrosidad sismica, la cual cuantifica las tasas de recurrencia de diferentes
movimientos fuertes del terreno. El riesgo sismico puede también ser definido
como el producto, integrado espacial y temporalmente, entre la peligrosidad
sismica, el valor de los activos (pérdidas sismicas) y la fragilidad de dichos
activos (vulnerabilidad sismica) (Jacob, 1992).

En la Figura 1.1, Basoz y Kiremidjian (1996) presentan una linea de tiempo
gue ilustra las situaciones que toman lugar antes y después del evento sismico.
La primera de estas situaciones consiste en evaluar el riesgo sismico, el cual
estima las pérdidas potenciales que pueden ocurrir como resultado del resto de
los eventos en la linea de tiempo. La evaluacion de estas pérdidas potenciales
se hace a través del uso de herramientas de evaluacion del riesgo sismico, tales
como HAZUS (FEMA, 2003) y REDARS (Werner et al., 2003), la cual puede
realizarse sobre distintas regiones a pequefia 0 gran escala. Los sistemas o
redes de transporte carretero juegan un rol significativo en el impacto global que
un evento sismico puede tener sobre una region dada, puesto que la
infraestructura sirve a la interconexion en dicho territorio.

Evaluacion del Riesgo Respuesta a la Emergencia
Mitigacion (Rehabilitacion) Recuperacion al Corto Plazo
Planificacion Pre-sismo Recuperacion al
l lLargo Plazo
| Hlhe—r— ;
TERREMOTO

Figura 1.1: Linea de tiempo del evento sismico (Basoz y Kiremidjian,1996).

Un sistema, tal como el sistema de transporte carretero, esta conformado
por una red que consiste en un gran numero de vinculos y nodos (Chang y
Nojima, 1998; Kameda, 2000). La disrupcidén de cualquiera de estos vinculos
(carretera) o nodos (puente o tunel) llega a interrumpir una seccién de la red,
cuyo impacto depende de la redundancia del sistema (Rojahn et al., 1992). Asi,
se requiere del andlisis de un sistema de carretera como un todo para poder
relacionar el dafio estructural de un puente, o la afectacion de una carretera, con
el consecuente impacto social y econémico (Chang y Nojima, 1998; Werner y
Taylor, 2002).

1.3 Introduccion al desarrollo de las curvas de fragilidad

La evaluacion de la vulnerabilidad sismica de los puentes carreteros
ubicados en regiones propensas a sismos Yy la determinacién de sus niveles de
desempefio bajo acciones sismicas juega un rol importante para la seguridad de
los sistemas de transporte. Luego, determinando la accién sismica mas
desfavorable a la que los puentes pueden estar expuestos durante su vida util,
mediante uso de métodos deterministicos o bien probabilisticos, puede
realizarse la evaluacion de la vulnerabilidad sismica de los mismos basandose
en las curvas de fragilidad. Empleando esta informacién pueden hacerse
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estimaciones que consideran el grado de dafio sismico, asi como el desempefio
sismico de los puentes, para cierta peligrosidad sismica a que estaran
expuestos. Las curvas de fragilidad suministran una relacion muy util entre la
intensidad del movimiento sismico en el sitio del puente y la probabilidad de
exceder un cierto estado de dafo para una determinada clase de puente. Dichas
curvas son desarrolladas para un cierto grupo de estructuras que tienen similares
caracteristicas estructurales.

La confiabilidad de los resultados de vulnerabilidad sismica es directamente
dependiente de la confiabilidad de las curvas de fragilidad. Por lo tanto, dichas
curvas, que se usaran en el procedimiento de evaluacién, deben representar de
la manera mas realista posible la relacion entre la intensidad del movimiento del
terreno y el dafo esperado en el puente. La variabilidad en los parametros
estructurales de los puentes y las definiciones de los limites de estados de dafio,
asi como las incertidumbres en los parametros del movimiento del suelo, haran
del procedimiento de desarrollo de las curvas de fragilidad una tarea muy
desafiante.

Las curvas de fragilidad son mayormente desarrolladas usando métodos
empiricos o analiticos. En el método empirico, se examina el dafio en el puente
debido a sismos pasados a través de relevamientos de sitio o de reportes de
reconocimiento. Se desarrollan matrices de probabilidad de dafio, las cuales
representan la relacién entre el dafio y la intensidad del movimiento sismico.
Luego, las curvas de fragilidad empiricas se construyen usando los datos de tal
matriz de probabilidad de dafio. Aunque dichas curvas empiricas son obtenidas
a partir de dafos en puentes debido a sismos reales, su confiabilidad resulta
cuestionable debido al nimero limitado de observaciones de dafios provocados
por el evento sismico. Mas aun, tanto la subjetividad involucrada en el desarrollo
de la matriz de probabilidad de dafio a través de investigaciones de sitio, junto
con la desigual distribucion de los estados de dafio para diferentes tipos de
puentes con propiedades diversas, generan dudas sobre su empleo en los
célculos de evaluacion para eventos futuros.

El método analitico es el otro procedimiento para desarrollar curvas de
fragilidad. En este caso, las curvas para ciertas clases de puentes ordinarios son
determinadas usando métodos analiticos por simulacion de las respuestas de
los puentes bajo movimientos sismicos de distintas intensidades. La aplicacion
del método analitico para el desarrollo de curvas de fragilidad se representa
esquematicamente en Figura 1.2. El diagrama de dicha figura esta subdividido
en tres grandes items, cada uno de los cuales tiene su propia variabilidad e
incertidumbres asociadas con la aplicacidén del procedimiento. Estos tres items
importantes, considerados en el desarrollo de curvas, son los siguientes:

- Seleccion y modelado de los puentes caracteristicos.
- Seleccién de los movimientos sismicos.
- Definicion de los estados limites de dafio.

La confiabilidad de las curvas de fragilidad determinadas analiticamente
generalmente depende de los tres items anteriormente mencionados. La
clasificacion de los puentes de acuerdo con diversos atributos estructurales, la
eleccion de un puente caracteristico para cada clase y su modelo analitico, la
seleccion de movimientos sismicos, las definiciones de los estados limites de
dafio con respecto a diferentes pardmetros relacionados con este constituyen las
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distintas fases del método analitico para el desarrollo de las curvas de fragilidad.
Estas curvas estan explicitamente influenciadas por las consideraciones e
hipotesis hechas durante la aplicacion de estas etapas. También conviene
aclarar aqui que el gran numero de simulaciones a realizar sobre los modelos de
puentes, sumado a la complejidad del modelado 3D de la estructura, hace a este
procedimiento computacionalmente exigente. No solo por el tiempo
computacional consumido para obtener los resultados de los analisis, sino
también por la evaluacién de dichos resultados y el post-proceso para
organizarlos, todo lo cual requiere de experticia y gran cantidad de horas de
trabajo.

En la etapa final del procedimiento analitico, se arriba a las curvas de
fragilidad para cada clase de puentes. Unas curvas tipicas para diferentes
estados de dafio se presentan en la Figura 1.3. Segun se introdujo, mediante el
empleo de las curvas de fragilidad, puede determinarse la probabilidad de
exceder un estado de dafio especifico bajo un dado movimiento fuerte del terreno
por consideracion de su medida de intensidad sismica. Con respecto a este
ultimo aspecto, pueden ser usadas diferentes medidas. Algunas de ellas se
obtienen directamente de los registros sismicos, como la aceleracion maxima del
terreno (PGA) y la velocidad méxima (PGV), otras requieren su célculo a través
de ecuaciones. El punto esencial en la seleccion de la medida de intensidad
apropiada es que la misma tenga cierto nivel de correlacion con el dafio sismico
de los puentes. En el eje de las abscisas de la Figura 1.3, también aparece la
medida ASI, que representa la intensidad de aceleracién espectral.
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Figura 1.2: Esquema secuencial del desarrollo de curvas de fragilidad (Avsar,
2009).
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Figura 1.3: Ejemplo de curvas de fragilidad para diferentes estados de dafio.

1.4 Revision de estudios previos

Las curvas de fragilidad, que representan un componente fundamental de
las metodologias de evaluacion del riesgo sismico, es una herramienta
probabilistica usada para evaluar el potencial dafio sismico en los puentes
carreteros para un dado nivel de peligrosidad simica. El sujeto de estudio de la
fragilidad es un area generalizada de la confiabilidad estructural que considera
la vulnerabilidad estructural condicionada a algunos parametros de ingreso,
como lo es la intensidad del movimiento del terreno por acciones sismicas. La
aplicacion de la evaluacion del desempefio sismico en estructuras, mediante el
uso de la teoria de fragilidad, se convirtié en popular a principios de la década
de 1980, comenzando con la evaluacion de la vulnerabilidad de instalaciones
nucleares para estimacion del dafio estructural. La curva de fragilidad
simplemente representa la probabilidad de que la demanda sismica impuesta
sobre la estructura (D) sea mayor o igual a la capacidad de la estructura (C).
Esta afirmacion, en términos de probabilidad, esta condicionada a la seleccion
de la medida de intensidad sismica (IM) que represente el nivel de accion sismica
para un estado limite de dafio especifico (LS). La fragilidad es definida como la
probabilidad condicional de alcanzar o exceder un estado de dafio para una dada
intensidad “x” de excitacién del terreno, segun se muestra en Ecuacion (1.1).
Usando la formulacién brindada en esta ecuacion, puede determinarse el nivel
de dafio en un puente bajo un sismo dado con una medida especifica de
intensidad del movimiento del terreno.

P(fragilidad) = P,g[D = C|IM = x] (1.1)

Segun se comentd, hay diferentes caminos para obtencion de las curvas
de fragilidad en puentes en funcion de los datos de la respuesta de estos, los
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cuales pueden ser obtenidos de las opiniones por juicio de expertos, de las
observaciones de campo post-sismo sobre dafios en puentes, o bien de los
resultados de andlisis avanzados usando modelos analiticos. Las siguientes
secciones proveen un vistazo general de los métodos mencionados.

Segun se introdujo también, conviene remarcar aqui que los términos:
curvas de fragilidad, curvas de vulnerabilidad y funciones de vulnerabilidad,
usados a lo largo de este trabajo representan conceptos similares.

1.4.1 Métodos de juicio de expertos

Uno de los métodos mas simples para la obtencion de las curvas de
fragilidad es el del juicio de expertos, el cual estd basado en los datos de
respuesta de un puente obtenidos de opiniones de especialistas. Esencialmente,
cuando la informacion requerida disponible sobre los datos registrados es
incompleta o insuficiente, resulta una buena eleccion confiar en informacion
subjetiva derivada de opiniones de ingenieros e investigadores expertos. Grupos
de ingenieros estructurales expertos son consultados para hacer estimaciones
de las probables distribuciones de dafio en diferentes tipos de puentes, cuando
los mismos se hallan sujetos a sismos de distintas intensidades. Se ejecuta una
encuesta siguiendo el método Delphi, en la cual son distribuidas diversas rondas
de cuestionarios, para luego revisar y analizar las respuestas correspondientes.
Las funciones de distribucién de probabilidad son ajustadas a las predicciones
de los expertos para representar el rango de las estimaciones del dafio en los
puentes para cada nivel de intensidad del movimiento sismico. La probabilidad
de alcanzar un estado de dafio especificado es derivada usando las
distribuciones resultantes. Dichas probabilidades son relacionadas con el
correspondiente nivel de intensidad del movimiento del terreno para obtener una
serie de curvas de vulnerabilidad para el tipo de puente asociado (Rossetto y
Elnashai, 2003).

El mas amplio estudio sisteméatico, que se desarrollé por empleo de este
método, fue conducido por el Consejo de Tecnologia Aplicada en los Estados
Unidos para la estimacion de dafios sismicos en las infraestructuras de
California, cuyos resultados se presentaron en el reporte del ATC-13 (ATC,
1985). El ATC organizé un panel con méas de 70 expertos en ingenieria sismica
de nivel senior para hacer estimaciones de las probables distribuciones de dafio
en distintos componentes de una estructura de puente tipica de California para
varios niveles de intensidad sismica. No obstante, se recalca que solo 5
personas que proveyeron informacion para estas estructuras eran expertas en
puentes. Los cuestionarios que requirieron la respuesta de parte de los expertos
sobre la probabilidad de que un puente se ubique en uno de los siete estados de
dafio, para una dada medida de intensidad de Mercalli modificada (MMI), fueron
preparados para solo dos clases de puentes. Dichas clases, que se establecieron
de acuerdo con su longitud total, fueron designadas como puentes principales
(longitudes mayores que 150 m) y puentes convencionales (longitudes menores
gue 150 m). Los resultados fueron luego compilados y reportados como matrices
de probabilidad de dafio en el reporte ATC-13. La Tabla 1.1 muestra la forma
general de una matriz de probabilidad de dafio definida en ATC-13 (ATC, 1985).
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Tabla 1.1: Forma general de la matriz de probabilidad de dafio en ATC-13.

Estado de Rango de | Rango de | Probabilidad de Dafio por MMI y
Dafio Factor de | Factor Estado de Dafio
Dafio Central VI (v vie [ IX | XXX
(%) (%)
1- Ninguno 0 0 95 149 | 30 |14 | 3 | 1 |04
2- Despreciable 0-1 0.5 3 13| 40 | 30|10 3 |06
3- Leve 1-10 5 15| 8 16 |24 13010 1
4- Moderado 10-30 20 04| 2 8 16 |30 |30 | 3
5- Intenso 30-60 45 01)15] 3 10 | 18 | 30 | 18
B- Grave 60 — 100 80 - 1 2 4 |10 | 18 | 39
7- Destruido 100 100 - 105 1 2 1 3] 838

A continuacion, se presentan las definiciones de los estados de dafio:

1- Ninguno: Sin dafio.

2- Despreciable: Dafio menor, limitado y localizado, que no requiere
reparacion.

3- Leve: Dafo localizado significativo de algunos componentes, que no
requieren reparacion.

4- Moderado: Dafo localizado significativo de muchos componentes, que
justifica reparacion.

5- Intenso: Dafio extensivo que requiere de reparaciones mayores.

6- Grave: Gran dafio generalizado, que conlleva a que la estructura sea
destruida, demolida o reparada.

7- Destruida: Destruccion total de la mayor parte de la estructura.

La confiabilidad de las curvas basadas en juicio de expertos es
cuestionable debido a su dependencia de la experiencia individual de los
expertos consultados. Adicionalmente, interviene la subjetividad de las opiniones
de dichos expertos, la aleatoriedad de la intensidad de los movimientos del
terreno, la incertidumbre en la respuesta estructural y lo basto de las clases de
puentes que pueden estar involucradas, todo lo cual hace desventajoso a este
procedimiento en comparacién con otros.

Otro trabajo de referencia en la materia es el de Porter et al. (2007). Alli,
mediante el empleo de un formulario provisto al efecto, se solicita el juicio de los
expertos en relacién con un parametro de demanda ingenieril (EDP) especifico
para el cual puede ocurrir un estado de dafio en particular. Usando estos datos,
a través de simples relaciones, se pueden estimar el valor medio del EDP y su
dispersion (desviacion estandar). Si la dispersion es inusualmente baja,
indicando una posible confiabilidad en exceso por parte de los expertos, se
conviene en usar un valor minimo de 0.4 para esta.

10
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1.4.2 Métodos empiricos

Siguiendo otro camino, las curvas de fragilidad para las diferentes clases
de puentes pueden ser determinadas utilizando datos de los dafios relevados, a
partir de observaciones de campo o reportes de reconocimiento post-sismo, que
luego son tratados mediante analisis estadisticos. Se trata de un método mas
realista, porque el estado de los puentes dafiados es evaluado en detalle
después de un sismo real. Aunque también, es valido aclarar que la subjetividad
involucrada en este método es relativamente alta. Durante las inspecciones de
campo post-sismo, la evaluacion de dafios en puentes difiere de un inspector a
otro, dependiendo de su experiencia en referencia a las condiciones
estructurales observadas. Otra dificultad asociada con el desarrollo de curvas de
fragilidad empiricas en puentes es la inconsistencia y discrepancia en las
definiciones de los estados de dafio entre diferentes equipos de inspeccion.
Ademas, el nimero de puentes dafiados y su variabilidad estructural, sismicidad
local del sitio del puente, asi como otros componentes importantes de las curvas
de fragilidad, estan limitados a los datos recogidos de los puentes dafiados en la
region afectada por el sismo. Consecuentemente, las curvas son altamente
especificas para una region en particular. También, los datos observados tienden
a ser insuficientes y mayormente aglomerados en rangos bajos de severidad de
dafio y movimiento sismico. Un namero inadecuado de observaciones de campo
y reportes de reconocimiento no detallados también influencian en un sentido
negativo los resultados del método empirico. En algunos casos, para
incrementar el nimero de datos, pueden agregarse los dafios observados en
puentes debido a multiples sismos y ser atribuidos a un simple evento. Esto lleva
a una mayor dispersion en los datos, lo cual reduce la confiabilidad de las curvas
obtenidas por via empirica. Con ello, su aplicacion resulta muy limitada.

Luego de sismos severos, las curvas de fragilidad empiricas se volvieron
mas comunes como resultado de la mayor cantidad de datos recogidos. Diversos
investigadores usaron métodos empiricos con consideracion de diferentes
sismos 0 combinacién de ellos y los datos asociados a dafios en puentes. Basoz
y Kiremidjian (1997) usaron los sismos de Loma Prieta y Northridge. Shinozuka
et al. (2003) y Elnashai et al. (2004) emplearon los sismos de Northridge y Kobe.
Yamazaki et al. (1999) y Shinozuka et al. (2000a) consideraron solamente el
sismo de Kobe. Todos los investigadores utilizaron procedimientos similares
para la determinacién de las curvas de fragilidad por esta via. Para el desarrollo
de la matriz de dafio en puentes, generalmente se utiliza la aceleracion maxima
del terreno (PGA) como medida de intensidad sismica, la cual es estimada
usando los mapas de sismos. En las Tablas 1.2 y 1.3 se ofrecen las matrices de
dafo para el sismo de Northridge de 1994 (Basoz y Kiremidgian, 1997) y el sismo
de Kobe de 1995 (Yamazaki et al., 1999), respectivamente. Ademas de la
insuficiente cantidad de datos de dafios en puentes para el estado de dafio de
colapso, la desigual distribucion de dafios entre intervalos de peligrosidad
sismica, asi como el nUmero acotado de datos para cada estado de dafio, no
hacen apropiado al método para el desarrollo de funciones de vulnerabilidad
confiables.

11
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Tabla 1.2: Matriz de dafio de Basoz y Kiremidjian (1997) — Sismo de Northridge

de 1994.
PGA (9)
Dafio 0.15- | 0.2- | 0.3- | 0.4- | 0.5- | 0.6- | 0.7- | 0.8- | 0.9- | >1.0 | Total
observado | 0.2 03104, 05|06 |07 |08]09]10
Ninguno 318 | 502 | 234 | 50 34 | 29 24 | 29 16 16 | 1252
Leve 2 10 25 2 6 4 6 1 7 3 66
Moderado 1 15 13 11 10 9 5 4 9 4 81
Severo 0 10 2 6 7 3 2 5 11 1 47
Colapso 0 0 1 0 0 0 0 2 2 1 6

Tabla 1.3: Matriz de dafio de Yamazaki et al. (1999) — Sismo de Kobe de 1995.

PGA (9)
Dafio 0.15- | 0.2- | 0.3- | 0.4- | 0.5- | 0.6- | 0.7- | 0.8- | 0.9- | >1.0 | Total
observado | 0.2 |03 |04 | 05|06 [07[08][09]10
Ninguno 80 34 | 23 | 28 | 12 3 3 1 0 0 184
Leve 0 0 2 1 0 4 0 1 0 0 8
Moderado 0 0 1 3 3 6 0 0 0 0 13
Severo 0 0 0 1 0 5 1 0 0 0 7
Colapso 0 0 0 2 0 2 0 0 0 0 4

Usando las matrices de dafio brindadas, pueden determinarse las matrices
de probabilidad de dafio, como asi también las curvas de fragilidad empiricas
con una apropiada funcioén de distribucion.

Conforme a las limitaciones mencionadas anteriormente en el desarrollo de
curvas de fragilidad por este método, es casi imposible obtener una buena
correlaciéon entre los datos recolectados y dichas curvas de fragilidad usando
distribuciones normales y lognormales, o algunas funciones de interpolacion. Por
lo tanto, es esencial que las funciones de vulnerabilidad empiricas, basadas en
observaciones de campo, sean suplementadas por datos de dafio en puentes
simulados analiticamente. Por otro lado, se requiere de inspectores con alto nivel
de entrenamiento, ya que ello representa un factor esencial para mejorar la
calidad de los datos recabados.

1.4.3 Métodos analiticos

Las curvas de fragilidad analiticas son la Unica opcion para evaluar el
desemperio sismico de los puentes carreteros cuando no se disponen de datos
reales de dafios o bien, de cualquier opinidn de expertos. En este método se
construyen modelos analiticos y se consideran movimientos del terreno con
distintos niveles de intensidad sismica, de manera de poder simular el
comportamiento de la estructura y asi obtener los dafios en los puentes por
ejecucion de numerosos andlisis. Los resultados de dichos andlisis son utilizados
para desarrollar las curvas de fragilidad analiticas, que permitiran la
determinacién de la probabilidad de exceder un estado limite de dafio
especificado bajo una dada intensidad del movimiento del terreno. Los estados
de dafio estan relacionados con la capacidad de la estructura, mientras que las
excitaciones del terreno se vinculan con la demanda sobre la misma. La

12
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magnitud de dichas excitaciones se cuantifica usualmente a través del empleo
de un indicador de la intensidad, tal como la aceleracibn méaxima del terreno
(PGA) o bien la Aceleracion Espectral (Sa), entre otras. La probabilidad de falla
de un puente o componente puede ser descripta como la probabilidad de que la
demanda sismica (D) excedera la capacidad (C) del puente o componente. Esto
usualmente se escribe asi:

p=[5=1] (12)

Para definir la probabilidad de exceder un estado de dafo, generalmente
es empleada una funcién log-normal acumulativa de dos parametros. Una curva
de fragilidad tiene la siguiente forma analitica, conforme a la distribucion log-
normal:

D
Inz _ InD-InC

@ [R2nC (1.3)

JBa*+Bc - JBa2+B

Donde D es el valor de la mediana de la demanda sismica en términos de un
parametro de intensidad, C es el valor de la mediana de la capacidad definido
para un estado de dafo particular, y los términos £ son las desviaciones
logaritmicas estandar para las distribuciones de la demanda (f4) y capacidad
(B). @[] es la funcion de distribucion normal estandar.

Las curvas de fragilidad analiticas son superiores, en términos de
confiabilidad, en comparacién con aquellas procedentes del juicio ingenieril o las
empiricas. Dicha confiabilidad est4 afectada por las hipotesis de modelado,
como asi también por el grado de refinamiento del modelo analitico. Aunque los
métodos analiticos para la generacion de curvas de vulnerabilidad se estan
convirtiendo en ampliamente generalizados, debido a su aplicabilidad para
cualquier tipo de estructura, las limitaciones en las capacidades de modelado y
el esfuerzo computacional requerido para los andlisis los hace muy demandantes
computacionalmente y asi también complicados. Asimismo, las definiciones de
los estados limites de dafio, en términos de magnitudes significativas
representativas del desempefio simico de los puentes carreteros, es otra tarea
importante relacionada a la confiabilidad de las curvas de fragilidad. Una
variedad de procedimientos de analisis se ha seguido para el desarrollo de estas
curvas, desde el andlisis elastico de sistemas equivalentes de un grado de
libertad al andlisis de la respuesta no lineal de modelos 3D. La eleccion del
procedimiento y la idealizacion estructural asociada con los puentes tiene
influencia directa sobre los resultados del andlisis, en términos de los datos
obtenidos del dafio, los cuales son necesarios para el desarrollo de las curvas
analiticas.

El método elastico espectral es el mas simple y el que menor tiempo
consume para la generacion de curvas de fragilidad analiticas. Usando este
método, Hwang et al. (2000) y Jernigan y Hwang (2002) desarrollaron curvas
para los puentes de Memphis. Los componentes del puente, que tienen la
posibilidad de dafiarse durante un sismo, fueron evaluados para determinar sus
relaciones capacidad/demanda (DCR). Para cada componente, fueron
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determinadas las capacidades de acuerdo con lo prescripto en FHWA (1995) y
también la demanda simica, a partir de un andlisis espectral elastico conforme al
método especificado en AASHTO (1996). Después de calcular las demandas y
capacidades de cada componente del puente, se determiné y correlacioné las
DCR con cada estado de dafio para diferentes niveles de intensidades simicas.
Los resultados de todos estos célculos fueron luego puestos conjuntamente en
una matriz de frecuencia de datos, las cuales se usaron para generar las curvas
de fragilidad.

El método estético no lineal es un método alternativo, a menudo referido
como el método del espectro de capacidad. Este método ha sido utilizado para
desarrollar curvas de fragilidad analiticas de puentes por parte de diversos
investigadores (Dutta y Mander, 1998; Mander y Basoz, 1999; Mander, 1999;
Shinozuka et al., 2000b; Monti y Nistico, 2002; Banerjee y Shinozuka, 2007). El
antecedente conceptual de las funciones de dafio en puentes para la generacion
de curvas de fragilidad mediante este procedimiento estd dado en HAZUS
(FEMA, 2003) y es similar al presentado en Mander y Basoz (1999). En todos
estos estudios se consideré una metodologia similar, que usa la interseccion de
un espectro de capacidad, encontrado a través de un andlisis estéatico no lineal
pushover, y un espectro de demanda, encontrado a través de la reduccién del
espectro de respuesta elastico, segun se aprecia en Figura 1.4 (Mander, 1999).
En un analisis deterministico, la interseccién de las curvas capacidad-demanda
resulta en el nivel de desempefio esperado del puente. No obstante, las
distribuciones de probabilidad son representadas también sobre ambas curvas
de capacidad y demanda para indicar la incertidumbre asociada en la evaluacion
del desemperio. La probabilidad de falla es determinada en la interseccion de las
distribuciones de la capacidad y demanda. Para diversos niveles de la medida
de intensidad seleccionada y estados limites de dafio predefinidos se pueden
generar las curvas de fragilidad en puentes usando estos espectros.

A

Mediana de la Demanda

Mediana de la Capacidad

Aceleracion Espectral

Desplazamiento Espectral

Figura 1.4: Interseccion de los espectros capacidad-demanda, aceleracion
espectral - desplazamiento espectral (Mander, 1999).

El andlisis dindmico no lineal (NRHA) es considerado el método mas
riguroso en la estimacion de las demandas sismicas inelasticas de las
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estructuras. Aunque el método NRHA se ha identificado como el que mas tiempo
consume y como el mas demandante computacionalmente, las curvas de
fragilidad desarrolladas usando este procedimiento son consideradas de mayor
confiabilidad en comparacion con las obtenidas mediante los otros
procedimientos analiticos mencionados anteriormente (Shinozuka et al., 2000b).
Este método ha sido utilizado de diferentes maneras por parte de varios
investigadores para desarrollar curvas de fragilidad (Hwang et al., 2001; Karim y
Yamazaki, 2003; Elnashai et al., 2004; Choi et al., 2004; Nateghi and Shahsavar,
2004; Mackie y Stojadinovic, 2004). Luego de encontrar las clases principales
del inventario de puentes se deben considerar ejemplares de dichas clases, los
cuales representen los atributos promedio de estas. Por ejemplo, esta es la forma
en que trabajaron Dusicka y Roberts (2011) para los puentes tipicos del estado
de Oregon (USA).

En cuanto a la estrategia de modelado es posible lograr diferentes niveles
de precisién, desde modelos simples de parametros agrupados a modelos
detallados en elementos finitos. Una vez realizado el modelo del puente con un
aceptable nivel de detallado, se debe seleccionar una serie apropiada de
registros sismicos para el calculo de las respuestas. La confiabilidad de las
curvas de fragilidad analiticas depende de dichos registros seleccionados, los
cuales deben ser representativos de la region de interés. En otras palabras, los
movimientos del terreno seleccionados deben ser consonos con las propiedades
de las fuentes sismicas de los lugares donde se hallan ubicados los puentes.
Asimismo, los citados movimientos del terreno cubrirdn una amplia gama en los
niveles de intensidad sismica. Luego, para cada ejemplar de puente (puente
promedio) se ejecutan andlisis dinamicos no lineales bajo la accion de los sismos
seleccionados. Con posterioridad, se registran las maximas respuestas de los
componentes criticos del puente. Diferentes partes de la estructura del puente
son consideradas como posibles componentes criticos que afectan el
desempefio sismico de la estructura. En la literatura, frecuentemente a las
columnas se les asigna ese rol en los analisis. Por otro lado, se definen los
estados de dafo y los umbrales que los limitan. Las definiciones de dichos
umbrales de dafio para cada componente critico del puente estan basadas en
juicios de expertos, datos experimentales, o bien en modelos analiticos. Esto
tiene una influencia directa sobre el proceso y constituye una de las partes mas
esenciales para el desarrollo de curvas de fragilidad analiticas. Finalmente,
mediante el empleo de herramientas estadisticas, son desarrolladas las curvas
de fragilidad para cada estado de dafio usando los resultados de los analisis
dinamicos no lineales.

En resumen, de los distintos pasos seguidos para el desarrollo de las
curvas de fragilidad, tanto el modelado analitico de los componentes del puente,
como la seleccion de la serie de registros sismicos y la definicion de los estados
limites de dafio son los mas criticos.

Segun se indicé, el método por andlisis dinamico no lineal resulta ser el
mas confiable para el desarrollo de las curvas, a la vez que es el mas costoso
en términos computacionales. En definitiva, este procedimiento fue utilizado en
este estudio y su implementacion sera presentada con detalle a lo largo de la
Tesis. Una ilustracion basica que muestra el proceso se aprecia en Figura 1.5.
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Figura 1.5: Generacion de Curvas de fragilidad analiticas usando Andlisis
Dinamico No Lineal (Dusicka y Roberts, 2011).
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1.5 Objetivo y alcance

Tal como se sefald, las curvas de fragilidad en puentes tienen muy
importantes usos tanto en actividades previas al sismo como en las posteriores.
Para su empleo efectivo en dichas actividades es de gran importancia disponer
de curvas de fragilidad confiables, tal cual se observo. En este sentido, para un
primer abordaje de esta metodologia en nuestro pais, el objetivo principal de este
trabajo es generar curvas de fragilidad analiticas para clases tipicas de puentes
de las regiones de Cuyo y Noroeste argentino (NOA), en zonas de elevada y muy
elevada peligrosidad sismica.

Las tareas especificas que seran llevadas a cabo como parte de esta
investigaciéon son los siguientes:

¢ |dentificar los tipos de puentes mas comunes en las regiones de estudio
y analizar estadisticamente alguno de sus pardmetros estructurales
principales. Las clases de puentes identificadas representaran a la
mayoria de las estructuras inventariadas.

e Seleccionar una serie de registros de movimientos del terreno
cénsonos con la sismicidad de las regiones a analizar.

e Desarrollar modelos analiticos tridimensionales en elementos finitos
de los puentes tipicos de las clases seleccionadas para ejecutar
analisis dinamico no lineales.

e Identificar los parametros de demanda ingenieril determinantes
relacionados con la capacidad de los componentes criticos y definir los
estados limites de dafio correspondientes para los puentes tipicos.

e Generar modelos de demanda sismica probabilistica para los
componentes criticos de cada clase de puentes.

e Desarrollar las curvas de fragilidad para cada clase de puentes.

e Realizar la evaluacion de la vulnerabilidad sismica y la estimacion de
las pérdidas econdmicas directas para un determinado escenario
sismico mediante el empleo de las curvas de fragilidad obtenidas.

1.6 Organizacion del trabajo

La tesis esta compuesta de siete capitulos principales, con los contenidos
resumidos que se brindan a continuacion:

Capitulo 1: Revision general de estudios previos y relevamiento de la literatura
respecto al desarrollo de curvas de fragilidad usando diferentes métodos.
Planteo del objetivo y alcance del trabajo.

Capitulo 2: Investigacion del inventario de los puentes existentes y clasificacion
de acuerdo con sus atributos estructurales primarios. Estudio estadistico para
establecer los puentes tipicos representativos de las clases obtenidas.

Capitulo 3: Abordaje de un procedimiento para la seleccién de una serie de
registros sismicos que resultan representativos de la sismicidad de la regién de
estudio.

Capitulo 4: Generacion de modelos analiticos no lineales 3D de los puentes
tipicos, que incluye la modelacién detallada de sus componentes.

17



Capitulo 1: Introduccién

Capitulo 5: Definicién de los estados limites de dafio para los componentes
criticos de las clases de puentes de estudio.

Capitulo 6: Generacién de modelos de demanda sismica probabilistica obtenidos
a partir de los andlisis dinAmico no lineales llevados a cabo. Desarrollo de las
curvas de fragilidad analiticas para los puentes tipicos estudiados. Aplicacién de
las curvas para el caso de un determinado escenario sismico en la region del
centro oeste argentino, de manera de evaluar el desempefio sismico y efectuar
el célculo de las pérdidas econdémicas directas en los puentes indicados.

Capitulo 7: Se presenta un breve resumen del trabajo junto con las conclusiones.
Asi también se brindan recomendaciones para futuros trabajos.
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CAPITULO 2

CLASIFICACION DE PUENTES PARA ESTUDIOS DE
FRAGILIDAD SISMICA

2.1 Generalidades

Cuando se evalla la vulnerabilidad sismica de puentes de una region
determinada, lo ideal seria contar con los planos y memorias de cada puente y
generar sus respectivas Curvas de fragilidad. No obstante, esto no es posible
porque no se tienen todos los antecedentes y porque, ademas, un procedimiento
asi demandaria la participacion de gran cantidad de personas e insumiria mucho
tiempo. Dado el hecho de que los puentes de una regidn en particular presentan
ciertas similitudes, se pueden definir algunas clases generales de puentes que
los agrupen en determinada tipologia estructural. Luego, la tarea consiste en
generar curvas de fragilidad para las clases tipicas de puentes y no para obras
de arte particulares. Dichas clases son definidas en la hipétesis de que aquellos
puentes asignados a ellas tendran respuestas similares ante la excitacion
sismica.

El nimero de clases depende de la variabilidad del sistema estructural en
el inventario, asi como el nivel de precision requerido para la generacién de las
curvas de fragilidad. Si se toman en consideracion todos los atributos
estructurales a través del procedimiento de clasificacion, la misma resultaria muy
detallada y con una cantidad considerable de clases de puentes. Por lo pronto
se tendra presente que no es posible incluir cada caracteristica estructural de un
puente en dicha clasificacion, pues no resulta practico especificar un gran
namero de clases de puentes. Dicho nimero de clases necesita ser tan pequefio
como sea posible para considerar solamente los atributos estructurales mas
importantes.

Por lo antes expuesto, se debe partir de la premisa de identificar un niumero
manejable de clases tipicas de puentes que representen una porcion significativa
del inventario global. Se decidié enfocar este estudio en las regiones de mayor
peligrosidad sismica de nuestro pais. En tal sentido, para llevar a cabo la
clasificacion resulta esencial realizar un estudio pormenorizado del inventario de
puentes de las regiones de Cuyo y NOA (noroeste argentino) provisto por la base
de datos del Sistema de Gestion SIGMA Puentes, administrado por Vialidad
Nacional, fundamentalmente en zonas caracterizadas como de elevada y muy
elevada peligrosidad sismica del territorio nacional, que comprende los Distritos
de San Juan, Mendoza, La Rioja, Salta y Jujuy. La cantidad total de puentes
inventariados en dichos Distritos es de 827 y constituye el universo muestral
sobre el cual se llevd adelante este trabajo.

Para hacer la clasificacion deben identificarse aquellos parametros
estructurales que tengan influencia predominante en la respuesta sismica de los
puentes.
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2.2 Revision de clasificaciones de puentes en estudios previos

Segun se introdujo, para hacer la clasificacion, los atributos que mejor
describen la respuesta sismica de los puentes y los parametros que afectan su
comportamiento sismico necesitan ser indagados del inventario de puentes.
Diferentes propiedades estructurales se usaron en estudios previos para
clasificar los puentes en grupos. En el reporte ATC 13 (ATC, 1985) se consideran
solo dos clases de puentes de acuerdo con su longitud total. Los puentes que
tienen longitudes mayores a 150 m son clasificados como puentes principales
mientras que aquellos con longitudes menores a dicho valor son catalogados
como convencionales. Los puentes convencionales son a su vez subclasificados
en dos grupos: Tramos multiples simplemente apoyados y continuos monoliticos.
Esta es una clasificacibn muy amplia y desprecia varias caracteristicas
estructurales que afectan el desempefio sismico de un puente, tales como el
material, propiedades de la subestructura, oblicuidad, etc.

En la clasificacion desarrollada por Basoz y Kiremidjian (1996), los puentes
son agrupados de acuerdo con el numero de tramos, tipo de superestructura,
tipo de subestructura y material constitutivo de la misma, tipo de estribos y
continuidad de tramos. Usando esta clasificacion, los puentes dafiados durante
los sismos de Northridge y Loma Prieta fueron agrupados primeramente por el
tipo de superestructura y material de la subestructura. Luego, estos puentes
fueron clasificados adicionalmente en subcategorias basadas en otras
caracteristicas estructurales, tales como namero de tramos, tipo de estribo, tipo
de pila y continuidad de tramos. Para cada una de estas subcategorias de
puentes se desarrollaron matrices de probabilidad de dafio y curvas de fragilidad
empiricas usando los datos de dafios provocados por los sismos de Northridge
y Loma Prieta (Basoz y Kiremidjian, 1997). Las subcategorias de puentes
empleadas en el estudio de Basoz y Kiremidjian (1997) estan dadas en la Tabla
2.1.

Tabla 2.1: Descripcion de las subcategorias de puentes empleadas por Basoz y
Kiremidjian (1997).

Subcategoria Tipo de | Tipo de Pila Continuidad de
de Puente Estribo Tramos
Puentes de un solo tramo
Cls1 Monolitico No aplicable No aplicable
C1S2 No monolitico | No aplicable No aplicable
C1s3 Integridad No aplicable No aplicable
parcial
Puentes de Tramos Mdltiples
CiM1 Monolitico Multiple Continuo
C1lM2 Monolitico Multiple Discontinuo
C1M3 Monolitico Simple Continuo
CiM4 Monolitico Simple Discontinuo
C1M5 Monolitico Pila Continuo
Diafragma
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C1M6 Monolitico Pila Discontinuo
Diafragma
Cim7 No monolitico | Mdltiple Continuo
CimM8 No monolitico | Mdltiple Discontinuo
C1M9 No monolitico | Simple Continuo
CiM10 No monolitico | Simple Discontinuo
CimM11 No monolitico | Pila Continuo
Diafragma
CiM12 No monolitico | Pila Discontinuo
Diafragma
C1M13 Integridad Multiple Continuo
parcial
CimMi14 Integridad Multiple Discontinuo
parcial
CiM15 Integridad Simple Continuo
parcial
Cl1M16 Integridad Simple Discontinuo
parcial
CiM17 Integridad Pila Continuo
parcial Diafragma
C1m18 Integridad Pila Discontinuo
parcial Diafragma

La Guia de Registro de Puentes de la Administracion Federal de Carreteras
de los Estados Unidos (FHWA, 1995) define las tipologias de estas estructuras
conforme al tipo de superestructura, material de construccién y continuidad en
los apoyos. Algunos posibles materiales y tipos de construccion estan listados
en la Tabla 2.2, la cual fue extraida de la Guia referida y se corresponde con lo
establecido en el Inventario Nacional de Construcciones en USA (NBI). La
clasificaciéon de la FHWA fue modificada luego para incluir informacién de las

pilas, segun Hwang et al. (2000).

Tabla 2.2: Algunos materiales y tipos de construccion en NBI (FHWA, 1995).

Material de construccion

Tipo de construccion

-Hormigon
-Hormigdn continuo
-Acero

-Acero continuo

-Hormigon pretensado

-Hormigon pretensado
continuo
-Madera
-Mamposteria, hierro

forjado o hierro fundido

-Losa

-Largueros o vigas
-Vigas y emparrillado
de vigas

-Vigas T

-Vigas cajon de
multiples celdas
-Vigas cajon de
simple celda
-Pérticos
-Ortotrépico
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-Otros -Vigas reticuladas con -Tipos mixtos (aplicable

tablero superior solo a tramos de
aproximacion)

-Vigas reticuladas con -Cajon a base de

tablero inferior dovelas
-Arco con tablero -De vigas canal
superior

En el estudio de Nielson (2005), los puentes son asignhados a cada una de
las once clases establecidas, las cuales estan basadas en su material de
construccion, tipo de construccion y nimero de tramos. Las clases de puentes y
sus designaciones abreviadas correspondientes, definidas por Nielson (2005),
son presentadas en la Tabla 2.3.

Tabla 2.3: Clases de puentes definidas por Nielson (2005).

Nombre de la Clase de Puente Abreviacion

Vigas de Hormigon Continuas de Tramos Multiples MSC Concrete

Vigas de Acero Continuas de Tramos Multiples MSC Steel

Losa Continua de Tramos Multiples MSC Slab

Vigas Cajon de Hormigon Continuas de Tramos Mdltiples | MSC Concrete-
Box

Vigas de Hormigbén Simplemente Apoyadas de Tramos | MSSS Concrete
Multiples
Vigas de Acero Simplemente Apoyadas de Tramos | MSSS Steel
Multiples

Losa Simplemente Apoyada de Tramos Multiples MSSS Slab
Vigas Cajon de Hormigon Simplemente Apoyadas de | MSSS
Tramos Multiples Concrete-Box
Vigas de Hormigon de Simple Tramo SS Concrete
Vigas de Acero de Simple Tramo SS Steel
Otros

Por otro lado, en el paquete de evaluacion de pérdidas por sismos
denominado HAZUS, administrado por FEMA (FEMA, 2003), se cuenta con una
clasificacion de puentes basada en las siguientes caracteristicas estructurales:

- Disefio sismico.

- Numero de tramos: puentes de simple vs. multiples tramos.

- Tipo de estructura: hormigon, acero, otros.

- Tipo de pila: de multiples columnas, de simple columna y de diafragma.

- Tipo de estribo y apoyos: monolitico vs no monolitico; apoyos articulados
metalicos, apoyos moviles metalicos y apoyos elastoméricos.

- Continuidad de tramos: continuos, discontinuos (articulaciones en tramos)
y simplemente apoyados.

El esquema de clasificacion de HAZUS (FEMA, 2003) incorpora varios
parametros que afectan al dafio en el andlisis de fragilidad. En este sentido, un
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total de 28 clases de puentes (HWB1 a HWB28) son definidas segun se ve en la

Tabla 2.4.

Tabla 2.4: Esquema de clasificacion de puentes en HAZUS (FEMA, 2003).

Clase Estado Afio de Disefio Descripcion

construcc
HWB1 Fuera de California | <1990 Convencional Puente Principal — Long. >150 m
HWB1 California <1975 Convencional | Puente Principal — Long. >150 m
HWB2 Fuera de California | >= 1990 Sismico Puente Principal — Long. >150 m
HWB2 California >= 1975 Sismico Puente Principal — Long. >150 m
HWB3 Fuera de California | <1990 Convencional | Tramo Simple
HWB3 California <1975 Convencional | Tramo Simple
HWB4 Fuera de California | >=1990 Sismico Tramo Simple
HWB4 California >= 1975 Sismico Tramo Simple
HWB5 Fuera de California | 1990 Convencional | Mult. Col., Simpl. Ap. — Hormig.
HWB6 California <1975 Convencional Mult. Col., Simpl. Ap. — Hormig.
HWB7 Fuera de California | >=1990 Sismico Mult. Col., Simpl. Ap. — Hormig.
HWB7 California >=1975 Sismico Mult. Col., Simpl. Ap. — Hormig.
HWB8 California <1975 Convencional Simple Col. Viga Cajon - H°Cont.
HWB9 California >=1975 Sismico Simple Col. Viga Cajén - H°Cont.
HWB10 | Fuera de California | <1990 Convencional Hormigdén Continuo
HWB10 | California <1975 Convencional Hormigdén Continuo
HWB11 | Fuera de California | >=1990 Sismico Hormigdén Continuo
HWB11 | California >=1975 Sismico Hormigén Continuo
HWB12 | Fuera de California | <1990 Convencional Mult. Col., Simpl. Ap. — Acero
HWB13 | California <1975 Convencional Mult. Col., Simpl. Ap. — Acero
HWB14 | Fuera de California | >=1990 Sismico Mult. Col., Simpl. Ap. — Acero
HWB14 | California >=1975 Sismico Mult. Col., Simpl. Ap. — Acero
HWB15 | Fuera de California | <1990 Convencional | Acero Continuo
HWB15 | California <1975 Convencional | Acero Continuo
HWB16 | Fuera de California | >=1990 Sismico Acero Continuo
HWB16 | California >=1975 Sismico Acero Continuo
HWB17 | Fuera de California | <1990 Convencional Mult. Col., Simpl. Ap. —H° P°
HWB18 | California <1975 Convencional Mult. Col., Simpl. Ap. —H° P°
HWB19 | Fuera de California | >=1990 Sismico Mult. Col., Simpl. Ap. —H° P°
HWB19 | California >= 1975 Sismico Mult. Col., Simpl. Ap. — H° P°
HWB20 | California <1975 Convencional Simple Col., Viga Cajén - H° P°
HWB21 | California >= 1975 Sismico Simple Col., Viga Cajén - H° P°
HWB22 | Fuera de California | <1990 Convencional Hormig6n Continuo
HWB22 | California <1975 Convencional Hormigdén Continuo
HWB23 | Fuera de California | >= 1990 Sismico Hormig6n Continuo
HWB23 | California >= 1975 Sismico Hormig6n Continuo
HWB24 | Fuera de California | <1990 Convencional | Mult. Col., Simpl. Ap. — Acero
HWB25 | California <1975 Convencional | Mult. Col., Simpl. Ap. — Acero
HWB26 | Fuera de California | <1990 Convencional | Acero Continuo
HWB27 | California <1975 Convencional | Acero Continuo
HWB28 Todos los demas ouentes no clasificados

Otro aspecto para considerar en la clasificacion es la oblicuidad de los
puentes. Dicha oblicuidad se considera que tiene un efecto importante sobre el
desempeiio de estos, siendo las estructuras oblicuas mas vulnerables a los
efectos sismicos. Varios cédigos y estudios de investigacion han considerado
este efecto, tales como el de la FHWA (1995), Basoz y Kiremidjian (1997) y
Pamuk et al. (2005). También, Buckle (1994) describio situaciones de colapso y
dafio en algunos puentes durante el sismo de Northridge asociados a grandes
oblicuidades de estos. Respecto de la fijacion de un valor limite del angulo de
oblicuidad, superado el cual no resulta despreciable el efecto de esta
caracteristica sobre la respuesta sismica de la estructura, tanto en Caltrans
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(2006), FHWA (1995) y en Pezeshk et al. (1993) se define el umbral de 20°. Por
otro lado, en AREMA (1998) y en AASHTO (1996) se especifica un angulo de
30° como limite de la oblicuidad mas alla del cual el puente es catalogado como
irregular por este concepto.

2.3 Andlisis del inventario y clasificacion de puentes en Argentina

De la informacién cargada en la base de datos del Sistema de Gestion
SIGMA Puentes, se indagaron los siguientes parametros para su analisis:

Numero de tramos
Maxima longitud de tramos
Ancho de tablero

Altura de pila

Angulo de oblicuidad

Tipo de superestructura

Esta informacion servird para brindar la configuracion geométrica tipica de
cada clase de puente.

Para casi todos los items mencionados, es suficiente notar su tendencia
general, a través del valor medio, la desviacién estandar y la mediana. Para
otros, es necesario explorar su probabilidad relativa; tal es el caso del Namero
de Tramos y la Altura de Pila. Esta ultima informacion puede ser formulada y
presentada a través de estimaciones surgidas por la aplicacion de las leyes de
probabilidad. Se utilizara un método simple, consistente en la representacién no
paramétrica de la distribucion de probabilidad para la serie de datos provista. En
el caso de los Tipos de superestructura bastard con analizar la distribucion
porcentual de cada configuracion.

Adicionalmente, se presentan datos estadisticos sobre el afio de
construccion de cada clase de puentes con el propésito de inferir, a través de la
antigiiedad de estos, si en su proyecto fue tenido en cuenta algun tipo de
prevision sismorresistente. En este sentido cabe destacar la evolucion de la
normativa sismorresistente en nuestro pais. En 1970 el INPRES elabora el
Reglamento Nacional de construcciones Antisismicas (CONCAR 70, 1970). Ese
reglamento fue actualizado en 1980, convirtiéndose en las Normas Antisismicas
Argentinas (NAA 80, 1980), que contemplan disposiciones especificas para
puentes. Tales disposiciones no fueron actualizadas en los reglamentos
posteriores ((INPRES-CIRSOC 103, 1983) e (INPRES-CIRSOC 103, 2008)) y
siguen teniendo vigencia para el proyecto de puentes en todo el territorio
nacional, por lo que han quedado obsoletas respecto del actual estado del
conocimiento. Recientemente, se publicé el Proyecto de Reglamento INPRES-
CIRSOC 103 (2019), que esta basado en las especificaciones AASHTO para el
disefio sismico de puentes (AASHTO, 2011)

Un primer analisis estadistico consiste en determinar los porcentajes de las
distintas tipologias de puentes existentes. En la Tabla 2.5 se muestra esta
informacion.
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Tabla 2.5: Distribucién porcentual de los tipos de puentes del inventario.

Tipo de Puente Porcentaje
Puentes de Vigas de Hormigén Armado o Pretensado 55.50 %
Puentes Metélicos 3.42 %
Puentes en Arco 2.08 %
Puentes Losa 39.00 %

Dados los bajos porcentajes de los puentes metalicos y en arco, estos tipos
son descartados para la clasificacion.

Otro analisis oportuno lo constituye la distribucién porcentual del esquema
estructural para cada una de las siguientes tipologias: Puentes Losa, Puentes de
Vigas Cajon y Puentes de Vigas Rectangulares, T y Doble T. Estos datos son
presentados en las Tablas 2.6, 2.7y 2.8.

Tabla 2.6: Distribucion porcentual del Esquema estructural para Puentes Losa.

Esquema estructural en Puentes Losa Porcentaje
Simplemente Apoyados 86.21 %
Continuos 13.79 %

Tabla 2.7: Distribucion porcentual del Esquema estructural para Puentes de

Vigas Cajon.
Esquema estructural en Puentes de Vigas Cajon Porcentaje
Simplemente Apoyados 6.67 %
Continuos 93.33 %

Tabla 2.8: Distribucion porcentual del Esquema estructural para Puentes de
Vigas Rectangulares, Ty Doble T.

Esquema estructural en Puentes de Vigas Rectangulares, .
Porcentaje
TyDobleT
Simplemente Apoyados 68.82 %
Continuos 31.18 %

Segun se aprecia en estas Tablas, debido a los bajos porcentajes revelados
de los Puentes de Losa Continuos y de los de Vigas Cajon Simplemente
Apoyados, estos tipos tampoco se tomaran en consideracion para la
clasificacion.

Para el caso de los Puentes Losa y de los Puentes de Vigas se analizan
también la distribucion porcentual para los simplemente apoyados en relacion
con el numero de tramos, tratese de un tramo o de mdltiples tramos. Las Tablas
2.9y 2.10, respectivamente, brindan esta informacion.
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Tabla 2.9: Distribucidén porcentual para Puentes Losa Simplemente Apoyados
en relacion con el Numero de Tramos.

Tramos en Puentes Losa Simplemente Apoyados Porcentaje
Un Tramo 8.00 %
Tramos Multiples 92.00 %

Tabla 2.10: Distribucion porcentual para Puentes de Vigas Simplemente
Apoyados en relacion con el Nimero de Tramos.

Tramos en Puentes de Vigas Simplemente Apoyados Porcentaje
Un Tramo 31.60 %
Tramos Multiples 68.40 %

Puede advertirse el bajo porcentaje de Puentes Losas Simplemente
Apoyados de un tramo, razon por la cual éstos seran ignorados en la
clasificacion.

Partiendo de los estudios previos realizados y de los anteriores
considerandos, se decidi6 adoptar cinco clases de puentes basadas en el
material de construccion, tipologia estructural y nimero de tramos siguiendo el
criterio de Nielson (2005). En la Tabla 2.11 se ofrece un listado de dichas clases
junto con su designacion mediante siglas.

Tabla 2.11: Clases de Puentes y su designacion mediante siglas.

Clase Designacion
Vigas de Hormigén Continuas en Tramos Multiples VH-CTM
Vlgqs de Hormigon Simplemente Apoyadas en Tramos VH-SATM
Multiples
Vigas Cajon de Hormigon Continua en Tramos Multiples VCH-CTM
Losas Simplemente Apoyadas en Tramos Multiples L-SATM
Vigas de Hormigon Simplemente Apoyadas VH-SA

A continuacion, se presentan los resultados y analisis de cada uno de los
datos estudiados del inventario (Saracho et al., 2016Db).

2.3.1 NUmero de tramos

Dado que el numero de tramos toma valores discretos en la forma de
nameros enteros, resulta apropiado adoptar para este parametro una distribucion
discreta. Debido a la propia naturaleza de las distribuciones discretas no es
necesario ajustar los datos a una distribucion conocida, sino mas bien examinar
la frecuencia de los datos de cada valor del nimero de tramos. De esta manera,
en este estudio, se generod la funcion densidad de probabilidad no paramétrica
para el numero de tramos de cada clase de puente. Esto fue logrado por conteo
de la cantidad de puentes con un dado niumero de tramos y dividiéndolos por el
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total de puentes. Las Figuras 2.1 a 2.4 muestran las funciones de densidad de
probabilidad para cada una de las 4 clases de puentes de tramos multiples. La
Tabla 2.12 ofrece algunas de las estadisticas para este parametro en cada una
de las citadas clases de puentes.
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0.3
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0 [ | III - - - - n
4 5 6 7 8 9 10 11 12 13 14 15

N2 de tramos

Figura 2.1: Funcion Densidad de Probabilidad No Paramétrica referida al
numero de tramos para Puentes VH-CTM.
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Figura 2.2: Funcion Densidad de Probabilidad No Paramétrica referida al
namero de tramos para Puentes VH-SATM.
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Figura 2.3: Funcion Densidad de Probabilidad No Paramétrica referida al
namero de tramos para Puentes VCH-CTM.
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Figura 2.4: Funcion Densidad de Probabilidad No Paramétrica referida al
namero de tramos para Puentes L-SATM.

Tabla 2.12: Estadisticas del parametro Numero de Tramos para las cuatro
clases de Tramos Mdltiples.

Clase Promedio Desv. Est. Mediana Moda
VH-CTM 4.26 2.70 3 3
VH-SATM 3.79 2.40 3 3
VCH-CTM 2.36 1.16 2 2
L-SATM 3.22 0.74 3 3
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Hay puntos interesantes a resaltar con respecto a estas estadisticas. El
examen de las funciones de densidad de probabilidad revela que la gran mayoria
de los Puentes de Vigas (mas del 90 %) tiene entre dos y seis tramos. Por su
parte, mas del 82 % de los puentes de seccidn cajon poseen dos tramos. En el
caso de los Puentes Losa, mas del 95 % tienen entre dos y cuatro tramos.

También es importante notar en la Tabla 2.12, que el nimero de tramos mas
probable, para ambas clases de Puentes de Vigas y para los Puentes Losa, es
tres; para el caso de los Puentes de Vigas Cajon, resulta ser dos tramos.

Habida cuenta de la necesidad de simplificar el camino para la construccién
de las Curvas de fragilidad, estas cantidades de tramos seran tenidas en cuenta
para el establecimiento de los puentes tipicos de cada clase con las que se
trabajara a posteriori.

2.3.2 Longitud méaxima de tramos

El inventario no brinda directamente la longitud de cada tramo de un
puente, sino que provee la longitud del méas largo. Aunque esto no da una
descripcion completa de la configuracion del puente, brinda una sélida base a
partir de la cual hacer hipoétesis. En este estudio se asume que dicha
configuracion es simétrica a lo largo del puente.

Algunas estadisticas basicas (media aritmética, mediana y desviacion
estandar) para la longitud maxima de tramo de cada clase de puentes son
presentadas en la Tabla 2.13. Estas estadisticas son utiles al dar una idea de la
tendencia central y dispersion.

Tabla 2.13: Estadisticas del parametro Longitud maxima de Tramos para las
cinco clases de Puentes.

Clase Promedio (m) Desv. Est. (m) Mediana (m)
VH-CTM 18.50 5.38 18.23
VH-SATM 22.32 6.98 22.20
VCH-CTM 31.29 5.66 31.31
L-SATM 19.41 4.36 17.95
VH-SA 24.73 7.93 27.45

Hay unas cuantas tendencias que presenta este parametro que resultan de
valor. En el caso de los Puentes de Vigas, lo previsible era que las longitudes de
tramos continuos sean mayores que las de los simplemente apoyados, cuestion
gue no se da aqui al contar con un promedio de 18.50 m para los primeros y
22.32 m para los segundos. Esto puede atribuirse a que los puentes de vigas
continuas resultan ser los mas antiguos del acervo; los mismos fueron
construidos antes de 1970 (ver Tabla 2.26) y, dadas las técnicas constructivas
utilizadas en aquellos tiempos, para ellos se acostumbraba a emplear ese rango
de luces.

Cuando se compara la clase de puentes de Vigas de Hormigon VH-SATM
con su equivalente en Losa L-SATM, se observa que los primeros tienen
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longitudes algo mayores; en promedio se tienen 22.32 m para el primeroy 19.41
m para el segundo.

2.3.3 Ancho de Tablero

El Ancho de tablero registrado en el Inventario es la distancia medida en
forma perpendicular a la linea central del puente, que incluye calzada, aceras y
vigas de borde. Una vez mas, el promedio, desviacion estandar y mediana para
cada clase de puente son calculados y son presentados en Tabla 2.14.

Tabla 2.14: Estadisticas del parametro Ancho del Tablero para las cinco clases

de Puentes.

Clase Promedio (m) Desv. Est. (m) Mediana (m)
VH-CTM 10.02 2.51 9.72
VH-SATM 11.02 2.08 10.70
VCH-CTM 11.86 2.71 11.20
L-SATM 12.75 4.11 12.11

VH-SA 13.04 4.25 13.33

Puede apreciarse que la clase de puente con menor ancho promedio, 10.02
m, es la de Vigas de Hormigén Continua y de Tramos mdltiples. Las de mayor
ancho son: la de Losas Simplemente Apoyadas con Tramos Multiples junto a la
de Vigas de Hormigdén Simplemente Apoyadas, con 12.75 m y 13.04 m
respectivamente.

2.3.4 Altura de Pilas

La respuesta sismica de un puente es sensible a la altura de las pilas. El
Inventario no registra explicitamente esta magnitud, no obstante, se cuenta con
dos tipos de datos a partir de los cuales puede inferirse la altura maxima de las
pilas. Uno de ellos es el galibo minimo, que es la distancia entre la superficie de
la calzada de la ruta que pasa por debajo del puente y el fondo de vigas de la
superestructura, el cual figura en la planilla de inventario. El otro dato lo
constituye la batimetria del perfil transversal, que se extrae de las Planilla de
relevamiento en el caso de puentes ubicados sobre cursos de agua.

Para que sea posible hacer una inferencia mas soélida sobre la altura
maxima de pilas se optd por combinar los datos de todas las clases de puentes
y a partir de ello pudo estimarse una Funcion de densidad de probabilidad
empirica (Figura 2.5). Se parte entonces de la hipétesis de que todas las clases
de puentes tienen alturas similares de pilas.
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Figura 2.5: Funcién de Densidad de Probabilidad empirica para la Altura
Méaxima de Pilas en todas las clases de Puentes.

El examen del diagrama de frecuencia muestra que los datos tienen un pico
de 4 m y una meseta para alturas en el rango de 5.5 m a 7 m. Otras estadisticas
tales como el promedio y la desviacion estandar resultan menos informativas
para este caso de Distribucién multimodal, ya que éstas son adecuadas para los
casos de distribucién unimodal.

2.3.5 Angulo de Oblicuidad

El Angulo de Oblicuidad es el angulo que forma la linea de una de las pilas
del puente con respecto a la normal al eje central longitudinal del mismo. Cuando
este angulo 6 se hace grande puede alterar significativamente la respuesta de la
estructura. Por esta razon este parametro fue investigado para cada clase de
puente.

En la Tabla 2.15 se presentan: promedio, desviacion estandar y mediana
de este pardmetro para cada una de las clases de puentes. Asimismo, resulta de
interés apreciar los porcentajes de puentes dentro de ciertos rangos del angulo
de oblicuidad para cada una de dichas clases. De esta manera, en la Tabla 2.16
se ofrecen los porcentajes distribuidos en cuatro rangos, a saber: 6 =0°, 1°<6
<15°,15°<0<30°y 6 > 30°.
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Tabla 2.15: Estadisticas del parametro Angulo de Oblicuidad para las cinco
clases de Puentes.

Clase Promedio (°) Desv. Est. (°) Mediana (°)
VH-CTM 89 11.53 90
VH-SATM 87 13.78 90
VCH-CTM 84 13.75 88
L-SATM 88 7.28 90
VH-SA 89 13.98 90

Tabla 2.16: Distribucion porcentual por rangos del Angulo de Oblicuidad para
las cinco clases de Puentes.

Clase Rango del Angulo de Oblicuidad
oo 10— 15° 150 — 30° > 30°
VH-CTM 75.56% 6.67% 13.33% 4.44%
VH-SATM 70.18% 9.65% 12.28% 7.89%
VCH-CTM 21.43% 42.86% 28.57% 7.14%
L-SATM 94.12% 0% 0% 5.88%
VH-SA 70.37% 11.11% 7.41% 11.11%

Es interesante resaltar que, contemplando las cinco clases de puentes, los
angulos de oblicuidad menores a 15° acusan porcentajes de: 64.29% para la
clase VCH-CTM, 79.82% para VH-SATM, 81.48 % para VH-SA, 82.22% para
VH-CTM y 94.12% para L-SATM. Esto implica que la mayoria de los puentes
considerados en este estudio tienen pequefio angulo de oblicuidad, por lo cual
gueda justificado ignorar la influencia de este parametro en el analisis de
fragilidad de estas clases de puentes.

2.3.6 Tipo de Superestructura

Con vistas a dirimir las secciones transversales tipicas de las distintas
clases de puentes, se realiz6 un estudio estadistico que contempla:

- La distribucion porcentual del Numero de Vigas en Puentes de Clase VCH-
CTM (Tabla 2.17), de Clases VH-SATM y VH-SA (Tabla 2.20) y de Clase VH-
CTM (Tabla 2.24).

- La distribucion porcentual del tipo de viga en la conformacion de la seccion
transversal del puente, para Clases VH-SATM y VH-SA (Tabla 2.18) y para VH-
CTM (Tabla 2.23).

- Promedio, Desviacion estandar y Mediana de la Separacion entre Vigas
Rectangulares para las Clases VH-SATM y VH-SA (Tabla 2.21) y entre Vigas
Doble T para las mismas clases (Tabla 2.22).
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Tabla 2.17: Distribucién Porcentual del N° de Vigas en Puentes de Viga Cajon,
clase VCH-CTM.

Clase VCH-CTM

2 4
6.82% 2.27%

N° de Vigas 1
Porcentaje 90.91%

Tabla 2.18: Distribucion Porcentual del Tipo de Viga en Puentes de Vigas de
las clases VH-SATM y VH-SA.

Tipo de Viga Porcentaje
Rectangular 39.44%
T 1.41%
Doble T 59.15%

Tabla 2.19: Distribucién Porcentual del N° de vigas para Puentes de Vigas de
Seccion Rectangular, Clases VH-SATM y VH-SA.

Clases VH-SATM y VH-SA
3 4 5 6 8 12 16
5 12.5 2.5 2.5

N° Vigas 2
% 10 10 52.5 5

Tabla 2.20: Distribucién Porcentual del N° de vigas para Puentes de Vigas de
seccion Doble T, clases VH-SATM y VH-SA.

Clases VH-SATM y VH-SA

N°Vigas | 3 4 5 6 7 8 10 12 16
% 49 136.6 195 ] 244 4.9 4.9 1.2 2.4 1.2

Tabla 2.21: Estadisticas de la Separacion entre Vigas para seccion transversal
de 4 vigas rectangulares en clases VH-SATM y VH-SA.

Separacion entre Vigas Rectangulares (m)
para 4 vigas en total
Promedio 2.30
Desviacion Estandar 0.19
Mediana 2.4
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Tabla 2.22: Estadisticas de la Separacion entre Vigas para seccion transversal

Doble T, en clases VH-SATM y VH-SA.

Separacion Vigas Doble T (m)
N° de Vigas en total 4 Vigas 5 Vigas 6 Vigas
Promedio 2.52 2.39 1.84
Desviacion Estandar 0.21 0.29 0.13
Mediana 2.5 2.4 1.9

Tabla 2.23: Distribucién Porcentual del Tipo de Viga en Puentes de Vigas
Continuos, clases VH-CTM.

Tipo de Viga Porcentaje
Rectangular 100%
Doble T 0%

Tabla 2.24: Distribucién Porcentual del N° de Vigas en Puentes de Vigas
Continuos, clase VH-CTM.

Clase VH-CTM
N° de Vigas 2 3 4 5
Porcentaje 6.67% 4.44% 86.67% 2.22%

Tabla 2.25: Estadisticas de la Separacion entre Vigas para seccion transversal
de 4 vigas rectangulares en clase VH-CTM.

Separacion entre Vigas Rectangulares (m)
para 4 vigas en total

Promedio 2.28
Desviacion Estandar 0.32
Mediana 2.4

En Tabla 2.17 puede verse que mas del 90 % de los puentes de Vigas de
seccion Cajon de la clase VCH-CTM poseen una sola viga de este tipo, por lo
cual esta sera la configuracion elegida para la seleccion del puente tipico de esta
clase. La Tabla 2.18 muestra que, en el caso de los puentes de Vigas de clases
VH-SATM y VH-SA, las secciones mayormente usadas son la Doble T y la
Rectangular, con porcentajes superiores al 59% y 39% respectivamente. La
Tabla 2.19 indica que para los puentes de vigas de seccion rectangular, clases
VH-SATM y VH-SA, la configuracion mayoritaria es la constituida por 4 vigas,
con un porcentaje mayor al 52%. En la misma direccion, la Tabla 2.20 muestra
que para el caso de vigas Doble T, las configuraciones dominantes son las de 4,
5y 6 vigas, representado mas del 80% del total.

En cuanto a las separaciones, la Tabla 2.21 indica que la magnitud
dominante es 2.4 m para la configuracién de 4 vigas rectangulares en puentes
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de clases VH-SATM y VH-SA. Por su parte, para las mismas clases de puentes,
con vigas doble T se tienen: 2.5 m para 4 vigas, 2.4 m para 5 vigas y 1.9 m para
6 vigas.

Para los Puentes de Vigas Continuos de clase VH-CTM, en la totalidad de
los casos se registra la presencia de vigas rectangulares (Tabla 2.23). La Tabla
2.24 deja ver que la configuracion dominante se constituye de 4 vigas, con mas
del 86 % de los casos. Para esta conformacion la separacién mas frecuente es
2.4 m.

2.3.7 Ao de construccion

Como informacién adicional, en la Tabla 2.26 se presentan los valores de
las medianas que corresponden al afio de construccion para cada clase de
puentes.

Tabla 2.26: Mediana del Afio de construccion para cada clase de puentes.

Clase de Puente Mediana (afio)

VH-CTM 1970
Rectangular 1973

VH-SATM Doble T 1986
VCH-CTM 1977
L-SATM 1981
Rectangular 1970

VH-SA Cajon 1977
Doble T 2003

Se observa que los puentes mas viejos del inventario corresponden a las
siguientes clases: los de vigas continuas (VH-CTM), los de vigas rectangulares
simplemente apoyadas en tramos multiples (VH-SATM) y los del mismo tipo de
vigas con un solo tramo (VH-SA). En estos casos, al tratarse de puentes
construidos en su mayoria antes de la década del 70, se considera que los
mismos se proyectaron sin ningun tipo de prevision sismorresistente.

2.4 Puentes de estudio seleccionados

En procura de seleccionar los puentes tipicos estadisticamente
representativos de las distintas clases se visitaron los distritos de San Juan y
Mendoza de Vialidad Nacional en distintas oportunidades. Alli se realizaron
consultas a los jefes de la Seccidén Sigma Puentes, de manera de tener acceso
a planos de puentes para asi poder avanzar con el proceso de seleccion. Segun
los testimonios recogidos de estos ingenieros jefes, Horacio Ferrada de
Mendoza y Rodolfo Pujador de San Juan, por distintas causas, gran parte de los
puentes del inventario carece de documentacién de su proyecto y construccion,
lo cual les genera grandes problemas, entre otros a la hora de tener que realizar
algunos trabajos de rehabilitacion en estructuras afectadas que se hallan
indocumentadas. Finalmente, de la revision de los planos a los que se pudo tener
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acceso, se seleccionaron dos puentes tipicos representativos de dos de las
clases comentadas, los cuales se hallan ubicados en la provincia de Mendoza.
En ambos casos, tanto las luces de tramo, numero de tramos, altura de pilas y
ancho de tablero se corresponden aproximadamente con los valores medios del
estudio estadistico ya presentado. En Figuras 2.6 a 2.13 se ofrecen vistas,
cortes, plantas generales y algunos detalles de los componentes del puente
representativo de la clase VH-SATM, ubicado sobre ruta nacional 40. En Figuras
2.14 a 2.19, se presenta lo propio para el puente tipico de la clase VCH-CTM,
emplazado sobre ruta nacional 7. La longitud total de ambas estructuras es de
aproximadamente 66 m.

Figura 2.6: Vista del Puente tipico de la clase VH-SATM.
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Figura 2.12: Armaduras en Pilas del Puente tipico de la clase VH-SATM.
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Figura 2.15: Vista, Corte y Planta en Puente tipico de la clase VCH-CTM.
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Figura 2.17: Pila en Puente tipico de la clase VCH-CTM.
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Figura 2.18: Estribo en Puente tipico de la clase VCH-CTM.
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Figura 2.19 Tensor en Estribo Puente tipico de la clase VCH-CTM.

El primer puente, construido recientemente en el afio 2014, se halla
ubicado en Ruta Nacional 40 sobre el Arroyo Tierras Blancas; corresponde a la
clase: Puentes de Vigas de Hormigdn Simplemente Apoyado de Tramos
Multiples (VH-SATM) segun el estudio realizado. Se cuenta con losas de
continuidad que proveen el enlace longitudinal entre tramos y asimismo logran
el efecto de diafragma para el comportamiento transversal. Se tienen dos pilas,
formadas cada una por tres columnas con viga cabecera. Los estribos son del
tipo rigido cerrado, con muro frontal, muros laterales y de ala; se hallan fundados
sobre seis pilotes. Los apoyos de las vigas son del tipo placas elastoméricas no
ancladas, las cuales se hallan ubicados sobre dados de hormigdén armado. En
los estribos se tienen 5 elastomeros de dimensiones 25 x 50 x 6 cm, con una
altura neta de 4.8 cm, en tanto que en las pilas se cuenta con 10 elastomeros de
25 x 50 x 3 cm, con una altura neta de 2.4 cm.

El segundo puente fue construido en el afio 1971, se encuentra en el
acceso este a la Ciudad de Mendoza sobre Ruta Nacional 7 y pertenece a la
clase de Vigas Cajon de Hormigén Continua de Tramos Mdltiples (VCH-CTM).
Cabe aclarar que esta designacion se adopt6 conforme a la clasificacion dada
por el Sistema de Gestion de Puentes de la Republica Argentina y que en
realidad se trata de la tipologia conocida como losa aligerada. Se tiene una sola
pila central con una Unica columna. Los estribos son del tipo simple, con viga
cabezal, muro pantalla y muros de ala; la viga cabezal descansa en contrafuertes
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gue transmiten la carga a la fundacion superficial llevada a una cota mas
profunda. En este caso, en los estribos se cuenta con dos apoyos elastoméricos
no anclados de 50 x 30 x 8.8 cm, con una altura neta de 7.2 cm, mientras que en
la pila se cuenta con un elastomero no anclado de 110 cm de diametro por 8.8
cm de altura, con idéntica altura neta. Por otro lado, en los estribos se cuentan
con tensores antisismicos para la sujecion en sentido transversal, constituidos
por barras de acero SAE 4140 de 50 mm de diametro dispuestas en cruz de San
Andrés, tal como se aprecia en Fig. 2.19.

Respecto de los materiales, el hormigén utilizado en la subestructura de
ambas clases de puentes es un H25. En cuanto a las armaduras, en el caso del
puente de la clase VCH-CTM, el mas antiguo, se utilizaron barras de acero de
dureza mecanica ADM 420 (designacion del anterior reglamento), mientras que
en el de la clase VH-SATM, barras de acero dureza natural ADN420. En la
superestructura, para el puente de la clase VCH-CTM se us6 hormigon de clase
H30; en tanto que para la clase VH-SATM, al tratarse de una seccién compuesta,
se tiene un H40 para las vigas doble T prefabricadas y un H30 para el hormigén
in situ que conforma la losa del tablero.
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CAPITULO 3

SELECCION DE ACELEROGRAMAS PARA ESTUDIOS DE
FRAGILIDAD

3.1 Generalidades

Los movimientos del terreno por accién sismica son uno de los componentes
gue tienen mayor influencia sobre el desarrollo de curvas de fragilidad analiticas. La
variabilidad de los parametros estructurales y sus modelos analiticos, las definiciones
de los estados limites de dafio y los parametros de amenaza sismica son las
principales fuentes de incertidumbre consideradas en dichas curvas de Fragilidad
(Avsar, 2009). En relacién con esto, Kwon y Elnashai (2006) indicaron que el efecto
de aleatoriedad en las caracteristicas de los movimientos fuertes del terreno es mucho
mas pronunciado que el efecto de otras incertidumbres involucradas. La incertidumbre
en la amenaza sismica es abordada a través de la consideracion de un conjunto de
movimientos sismicos que sean representativos de la sismicidad de la region donde
los puentes se hallan ubicados. No obstante, no hay un método especifico para la
seleccion apropiada de tal conjunto de movimientos sismicos con los cuales ejecutar
a posteriori analisis dinamicos no lineales en procura de la obtencion de las citadas
curvas de fragilidad. El principal propdsito en la seleccion de movimientos del terreno
es compilar un conjunto que genere un amplio rango de acciones sismicas, de manera
tal de imponer variados grados de dafios sismicos en los puentes. De darse esta
situacion, se puede proveer un numero suficiente de datos con distribucion uniforme
a lo largo de las abscisas de las curvas de fragilidad. Por el contrario, si los sismos
seleccionados imponen dafios similares en los puentes, la variacion en las demandas
sismicas, que se calculan a partir de la respuesta de los analisis dinamicos no lineales
llevados a cabo, sera limitada. En tal caso, los puntos sobre la curva de fragilidad
pueden llegar a amontonarse para ciertos niveles de intensidad sismica (Avsar, 2009).

En este estudio se seleccionan varios registros sismicos en una cantidad
suficiente como para conformar un conjunto de datos de entrada para posteriores
ejecuciones de analisis dinamicos no lineales. Con vistas a representar la variabilidad
registro a registro en las curvas de fragilidad analiticas a construir, se consideran
diferentes movimientos de terreno que cubren un amplio rango de niveles de amenaza
sismica. Las curvas de fragilidad dan informacion sobre el nivel de probabilidad de
dafio sismico con respecto a distintos niveles de amenaza para las estructuras que
pertenecen a una cierta region. No obstante, los movimientos sismicos registrados en
dicha region de estudio pueden no resultar adecuados o bien la variabilidad registro a
registro puede que no esté representada con los datos disponibles. En tales
situaciones, segun Avsar (2009), en estudios previos se utilizaron acelerogramas
sintéticos espectralmente compatibles (Elnashai et al., 2004; Nielson, 2005; Padgett
and DesRoches, 2007). Dichos acelerogramas pueden desarrollarse usando modelos
tedricos de movimientos del terreno que simulan el proceso de ruptura del sismo y la
propagacion de la onda a través de la corteza terrestre desde la fuente al sitio.
Mientras estos registros sintéticos estan forzados a ser compatibles con el espectro
de disefio especifico del sitio de estudio, es altamente posible obtener registros que
tienen contenidos de energia y frecuencia no reales. Naeim y Lew (1995) mencionaron
gue puede haber problemas potenciales significativos asociados con el uso
descontrolado de registros sintéticos provocando una exageracion en el input de la
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demanda de desplazamiento y energia, lo cual podria distorsionar el desempefio
esperado de la estructura cuando se halla expuesta a accién sismica.

Por otro lado, en el aspecto normativo, en el Manual de Rehabilitacion Sismica
de Puentes de la Administracion Federal de Carreteras de los Estados Unidos FHWA
(Buckle et al., 2006) se establece que resultan de preferencia acelerogramas
registrados en sitios con similares caracteristicas tectdnicas, previéndose dos
procedimientos para la seleccion y desarrollo de tales acelerogramas a emplearse en
analisis dinamico no lineal. En el primer caso se trata de registros reales que son
escalados por un factor constante, de manera tal que el espectro de respuesta se
corresponda en promedio con el espectro de disefio en el rango de periodos de
significancia estructural. En el segundo procedimiento, se parte del simple escalado
como en el caso anterior para luego efectuar un ajuste mas acabado del contenido de
frecuencias también en el rango de significancia estructural. Asimismo, en el mismo
Manual se ofrecen los requerimientos de compatibilidad para evaluar el ajuste.

En el estudio llevado a cabo por Huff (2016) se emplearon tres estrategias para
seleccionar y modificar un conjunto de movimientos sismicos: 1) Escalado, 2) Ajuste
en el dominio del tiempo y 3) Ajuste en el dominio de las frecuencias. Los resultados
arrojaron que el ajuste en el dominio de las frecuencias puede tener un efecto
draméatico sobre los parametros de los movimientos del terreno, con valores muy
grandes de la duracién significativa y mayores magnitudes de los desplazamientos
respecto de los obtenidos mediante escalado, produciendo movimientos
potencialmente no realistas. Por el contrario, en el caso de los registros ajustados en
el dominio del tiempo se advierten valores menores de duracion significativa como asi
también en los desplazamientos respecto de los obtenidos por medio del escalado;
asimismo, se advierte una significativa subestimacion del espectro inelastico de
desplazamientos. Por su parte en el método de escalado, los efectos sobre la
duracion, las medidas de intensidad relativa entre las componentes de los registros y
la media geométrica de los espectros son preservados en su totalidad; concluyéndose
por ende que resulta de preferencia como procedimiento de modificacién de
movimientos del terreno.

En atencion a lo indicado, en el presente estudio se aplicara el método de
escalado de registros sismicos reales que representen la sismicidad de la region
investigada. Por ejemplo, este criterio se siguié para la seleccion de registros
apropiados para la realizacion de estudios sismicos en diversas ciudades de Taiwan
(Huang et al., 2017).

3.2 Caracteristicas de las fuentes sismogénicas principales en la region de
estudio

Cabe destacar que los registros obtenidos de sismos pasados en Argentina no
son suficientes para ser usados en el desarrollo de curvas de fragilidad para puentes.
En general se dispone de muy poca informacion de esta clase, especialmente en
regiones como la nuestra donde ocurren pocos terremotos fuertes y es dificil
registrarlos por la baja densidad del instrumental de registro (Castano, 1992). Por lo
tanto, se recurrird a movimientos del terreno registrados en otras regiones que tienen
similares mecanismos de falla y potencial sismico respecto del centro-oeste argentino.

Los grandes terremotos de la regidén de estudio se han caracterizado por estar

47



Capitulo 3: Seleccion de acelerogramas para estudios de fragilidad

asociados a fallas activas que se encuentran proximas a importantes centros urbanos.
La sismicidad esté relacionada con terremotos superficiales intraplaca o corticales que
dan origen a sismos tipo impulsivos o de fuente cercana como los registrados para el
terremoto de Mendoza de 1985 (M=5.9) y San Juan 1977 (M=7.4) (Frau y Saragoni,
2005). Hay un predominio de fallas tipo inversas (Frau y Saragoni, 2005), aunque
también existen fallas de desplazamiento de rumbo, ambas constituyendo fuentes
sismicas potenciales (Castano, 1992). Dichas fuentes potenciales de la actividad
sismica superficial se ubican en Figura 3.1. Puede apreciarse el alineamiento de
importantes fallas con los centros urbanos mas densamente poblados. Nétese la
situacion de la ciudad de San Juan respecto de la falla “Precordillera Oriental” y la
ciudad de Mendoza respecto de la falla “Cerro La Cal’.
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Figura 3.1: Ubicacion de fuentes sismogénicas potenciales del centro-oeste
argentino (Castano, 1992).

En la Tabla 3.1, se resumen las caracteristicas fundamentales de dichas fuentes
sismicas potenciales. Se destacan por su ubicacion, magnitud y recurrencia las fallas
de La Punilla-La Bolsa (Ms=7.6, 900 afios), el Tigre (Ms=7.8, 1250 afos), Precordillera
Oriental (Ms=7.5, 400 afios), Cerro La Cal (Ms=7.0, 1300 afos), Barrancas (Ms=7.0,
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600 afios) y Tupungato (Ms=7.0, 1000 afios). Asimismo, las zonas identificadas como
Sureste San Juan (Ms=6.0, 200 afios) y Noreste Mendoza (Ms=6.0, 200 afos).

Tabla 3.1: Caracteristicas fundamentales de fuentes sismogénicas principales
del centro-oeste argentino (Castano, 1992).

N° Fuente sismica Terremoto Potencial Terremoto Histérico
Méximo estimado Asociado
Fecha/Magnitud
Magnitud | Recurrencia
[Ms] [afios]
Fallas

1 | Punilla-La Bolsa (SJ) 7.6 900 27 Oct. 1894, Ms=7.5
2 | Pismanta (SJ) 7.3 4000 -

3 | El Tigre (SJ) 7.8 1250 -

4 | La Cantera (SJ) 6.9 5000 19 Mar. 1924, Ms=6.2
5 | Maradona-Deheza (SJ) 7.3 8000 11 Jun. 1952, Ms=7.0
6 | Precordillera Oriental (SJ) 7.5 400 15 Ene. 1944, Ms=7.4
7 | Ampacama (SJ) 7.8 4000 23 Nov. 1977, Ms=7.4
8 | Valle Fértil (SJ) 7.0 3000 -

9 | Los Cerrillos MZA) 7.5 5000 -

10 | Cerro La Cal (MZA) 7.0 1300 20 Mar. 1861, Ms=7.0
11 | Cerro de La Gloria (MZA) 6.5 10000 -

12 | Barrancas (MZA) 7.0 600 26 Ene. 1985, Ms=5.9
13 | Melocotén (MZA) 7.0 4000 22 May. 1785, Ms=7.0
14 | Tupungato (MZA) 7.0 1000 -

15 | Cordillera Frontal (MZA) 7.7 5000 -

Zonas

1 | Subduccion 7.5 500 14 Abr. 1927, Ms=7.1
2 | Sureste San Juan 6.0 200 -

3 | Noreste de Mendoza 6.0 200 17 Dic. 1920, Ms=6.0
4 | Chile Central 8.5 100 11 Nov. 1922, Ms=8.4
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3.3 Herramienta utilizada para la seleccion. Definicion de espectros objetivos

Segun Huang et al. (2017), muchos estudios han resaltado la importancia de
alcanzar un espectro objetivo en los procesos de seleccién y modificacion de registros
de movimientos del terreno, por ejemplo, el trabajo de Bommer y Acevedo (2004). Se
entiende por espectro objetivo, aquel al que deben aproximarse cada uno de los
espectros de los registros seleccionados. Estos espectros objetivos se pueden
obtener por medio de analisis de amenaza sismica por la via deterministica,
probabilistica, o bien adoptar los brindados en los cédigos de disefio sismico. Este
ultimo, sera el camino por seguir en este estudio.

Siguiendo a Huang et al. (2017), hay diversos algoritmos de seleccion de
movimientos del terreno disponibles en la literatura (Baker, 2010; Jayaram et al., 2011;
Wang, 2011). Una de las herramientas propuestas mas versatiles lo constituye la
aplicacion web de la base de datos de movimientos del terreno del PEER (Pacific
Earthquake Engineering Research Center’s) - Next Generation Attenuation (NGA). La
misma permite seleccionar una serie de registros modificados (multiplicados por
factores de escala) sobre la base de compatibilizar la forma espectral de cada uno de
los registros respecto del espectro objetivo. En el proceso de seleccién, también se
toman en consideracion parametros tales como la magnitud del sismo, tipo y distancia
a la falla, caracteristicas del sitio, duracion y presencia de pulsos de velocidad en el
caso de registros de fuente cercana (Wang et al., 2015). Esta base de datos, que
contiene 3551 registros en las tres componentes de 173 sismos intraplaca (Chiou and
Youngs, 2008), constituira la fuente para seleccionar los acelerogramas en este
estudio. En la Figura 3.2 se ofrece una vista de esta especie de formulario electrénico
correspondiente a la aplicacion web del PEER - NGA (www.ngawest2.berkeley.edu).
Mayores detalles sobre el uso de esta aplicacion web pueden consultarse en el
correspondiente Manual del Usuario (PEER, 2010a).
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Figura 3.2: Aplicacion web de la base de datos del PEER-NGA.

Mediante la utilizacién de la herramienta presentada se obtendran dos series de
movimientos sismicos. Cada serie se corresponde a dos niveles distintos de amenaza
sismica, expresados como la probabilidad de excedencia del movimiento sismico
durante la vida util promedio de los puentes, considerada de 75 afios segun AASHTO
(2018). Ver Tabla 3.2.

Tabla 3.2. Series de movimientos sismicos.

N° de Probabilidad de excedencia en la Periodo de Retorno
Serie vida util del puente (75 afios) aproximado
[%0] [Afos]
15 500
2 3 2500

Estos dos niveles de amenaza sismica también fueron tomados en
consideracion en otros estudios, de manera de proveer acelerogramas para ulteriores
andlisis estructurales. Por ejemplo, en el estudio llevado a cabo para el area de Seattle
(SAC, 1997). Asimismo, en el correspondiente a la zona central y sudeste de los
Estados Unidos, Ciudades de Memphis, Carbondale y St. Louis (Wen y Wu, 2001).
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También, en aquel realizado para un conjunto de localidades en Canad4, conforme al
espectro de riesgo uniforme dado por el Codigo de disefio de edificaciones (Atkinson,
2009). Igualmente, en el inherente a los movimientos especificos de sitio para
Oakland, California (Baker et al., 2011).

Para cada una de las series de registros, se consideraron también las distintas
clases de sitio fijadas en el Proyecto de Reglamento Argentino para Construcciones
Sismorresistentes, Parte VI Puentes de Hormigén Armado (INPRES-CIRSOC 103,
2019). Alli se establecen, para cada una de dichas clases, los rangos de la velocidad
media de la onda de corte en los 30 metros superiores del terreno (Vs3o), l0s cuales
representan un indicador de la condicion de sitio. Ver Tabla 3.3.

Tabla 3.3: Velocidad media de la onda de corte en los 30 m superiores del terreno.

Sitio | Descripcién del perfil de suelos Velocidad media de la
onda de corte Vs 3o
[m/seq]
Sa | Formacién de roca dura, con presencia > 1500
superficial y escasa meteorizacion
Se | Formacion de roca dura con pequefia capa de 760 - 1500
suelo denso y/o roca meteorizada < 3m
Sc | Formacién de roca blanda o meteorizada que 360 — 760

no cumple con Sa y Se. Gravas y/o arenas muy
densas. Suelo cohesivo pre-consolidado, muy
duro. Gravas y/o arenas de densidad media.

Sp | Suelo cohesivo consistente, de baja plasticidad. 180 - 360
Gravas y/o arenas de baja densidad.
Se | Suelo cohesivo blando de baja plasticidad. <180

El Proyecto de Reglamento anteriormente citado (INPRES-CIRSOC 103, 2019),
gue esta basado en las especificaciones AASHTO para el disefio sismico de puentes
(AASHTO, 2011), ofrece los distintos parametros del espectro de disefio conforme a
las distintas clases de sitio y zonas de peligrosidad sismica. Dicho espectro se
corresponde con el denominado sismo de disefio, para un periodo de retorno de
aproximadamente 1000 afios.

Para la obtencion de los espectros de respuesta de las series 1 y 2, que
constituyen los espectros objetivos para la busqueda de registros, se empleara el
criterio de aplicar factores de reduccion y amplificacién, respectivamente, sobre los
espectros de disefio obtenidos segun lo indicado en el parrafo anterior. En este sentido
se tuvieron en consideracion distintos estudios que se tomaron como referencia. Tal
el caso de “Espectros sismicos de riesgo uniforme para verificar desempefo
estructural en paises latinoamericanos” (Aguiar Falconi, 2004), en el que se presenta
una propuesta para encontrar formas espectrales para los sismos denominados como
frecuente, ocasional, raro y muy raro, segun el comité VISION 2000. Asi, por ejemplo,
las ordenadas espectrales del sismo de 1000 afios de recurrencia, muy raro, se
obtienen de multiplicar por 1.3 las del de 500 afios, raro. Por otro lado, en el Manual
de Evaluacién y Rehabilitacion Sismica de Puentes de la FHWA (Buckle et al., 2006)
se establecen para distintas ciudades de California relaciones entre las ordenadas
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espectrales que corresponden al periodo de retorno de 2500 afios con respecto a las
de 500 afios, para periodo corto (0.2 s) y periodo largo (1 s). En ambos casos estas
relaciones oscilan entre 1.2 y 1.7. Por su parte, en el trabajo sobre “Perfil de Riesgo
de Desastres para Argentina”, elaborado por el Centro Internacional de Métodos
Numéricos en Ingenieria —CIMNE- (Cardona et al., 2016), en el apartado evaluacién
probabilista del riesgo sismico, se brindan espectros de amenaza uniforme para
diferentes periodos de retorno para algunas ciudades ubicadas en zonas la elevada y
muy elevada peligrosidad sismica del territorio nacional, entre ellas Mendoza y San
Juan. Analizando los espectros para dichas ciudades, se obtuvo, en promedio, una
relacion de aproximadamente 1.57 entre las ordenadas espectrales correspondientes
a los dos periodos de retorno, 2500 y 500 afios. Tal relacién esta dentro del rango
establecido en FHWA (Buckle et al., 2006). Finalmente, dada la mayor pertinencia,
operando con resultados del estudio citado del CIMNE (Cardona et al., 2016) se
obtuvieron los coeficientes buscados: 1.24 para la relacibn promedio entre las
ordenadas espectrales correspondientes a 1000 afios de recurrencia respecto de las
de 500 y 1.27 para la relacion entre las ordenadas de 2500 afios respecto de las de
1000. También puede apreciarse la proximidad entre el primer coeficiente, 1.24,
respecto del derivado de la propuesta de Aguiar Falconi, 1.30.

Por ultimo, considerando las zonas sismicas 3 y 4 (elevada y muy elevada
peligrosidad, respectivamente) conforme a lo establecido en la Parte | del Reglamento
Argentino de Construcciones Sismorresistentes (INPRES-CIRSOC 103, 2018), con
las cinco clases de sitio para cada una de ellas segun INPRES-CIRSOC 103 (2019),
se tienen diez espectros para cada uno de los dos niveles de amenaza sismica. Lo
gue hace un total de veinte espectros objetivos que fueron utilizados para la busqueda.
En el mapa de la Figura 3.3 se indica la zonificacion sismica del territorio de la
Republica Argentina. A modo ilustrativo, en Figuras 3.4 y 3.5 se ofrecen los espectros
gue corresponden a la zona sismica 4, para las cinco clases de sitio y con niveles de
amenaza sismica de 500 y 2500 afios respectivamente.
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3.4 Criterios adoptados para la busqueda de acelerogramas

Segun se menciond, ademas de los espectros objetivos, para orientar la
busqueda son requeridos pardmetros sismologicos de entrada, tales como rangos de
Magnitud y Distancia, entre otros. Respecto de ello, es importante destacar que, dada
la ausencia de un estudio de desagregacion de la amenaza sismica para la region de
interés, mediante el cual se determinen las contribuciones predominantes de magnitud
y distancia, se toman en consideracion los resultados de estudios llevados a cabo en
regiones tectonicas similares, con terremotos intraplaca o corticales. Tal el caso de
los estudios para Canada (Atkinson, 2009) y Estados Unidos (Harmsen y Frenkel,
2001). Tanto en estos trabajos, como en el Manual de Rehabilitacion Sismica de
Puentes FHWA (Buckle et al., 2006) y en las disposiciones de FEMA (FEMA P-751,
2012), se establece que sismos cercanos de pequefia a moderada magnitud dominan
en el rango de periodos cortos del espectro, en tanto que sismos distantes y de gran
magnitud prevalecen en el rango de periodos largos.

En el estudio de Atkinson (2009) para lugares del Este de Canada, se toman en
consideracion Magnitudes momento de 6, con rangos de distancia entre 10 y 30 km,
y de 7, con distancias entre 15 y 100 km. En tanto que, para el oeste, una Magnitud
de 6.5 con distancias entre 10 y 30 km y otra magnitud de 7.5, con distancias entre 15
y 100 km.

Asimismo, merece citarse el trabajo de Rix y Fernandez (2004), en el cual se
generaron sismos artificiales para la ciudad de Memphis, Tennessee. Alli se
conformaron duplas de Magnitud momento (Mw) — Distancias (R), mediante la
combinacion de los siguientes valores asumidos para tales pardmetros: Mw: 5.5, 6.5,
7.5y R: 10 km, 20 km, 50 km, 100 km.

En atencion a las caracteristicas fundamentales de las fuentes sismicas
potenciales localizadas en la regién de estudio (ver Figura 3.2 y Tabla 3.1), el rango
de magnitudes para la busqueda de registros serd adoptado entre 6 y 7.8. En tanto
para las distancias, se tomaran los valores entre 1 km y 100 km, rango que cubre las
fuentes cercanas a intermedias. Esto se hizo con motivo de que las distancias
mayores, correspondientes a fuentes lejanas, afectan a las estructuras de periodo
largo, las cuales estan fuera del alcance de este estudio. Esto se constato en el estudio
de Atkinson (2009) donde, para zonas de subduccion en el oeste (Cascadia), se
simuldé un evento de Magnitud 9 con rangos de distancia de 100 a 200 km, dando
como resultado acelerogramas de gran duracién y con rico contenido de energia para
periodos grandes.

Otro parametro para la basqueda lo constituyen los tipos de falla. En este caso
se indicaran fallas inversas y de rumbo, ya que ambas constituyen fuentes sismicas
potenciales segun se sefialo.

En relacién con la velocidad media de la onda de corte en los 30 metros
superiores del terreno (Vs3o), se ingresaran los rangos de valores presentados en
Tabla 3, en funcién de la clase de sitio asumida.

Si bien en el proceso de busqueda es importante considerar también la duracién
significativa, en este caso particularmente no se especificé un rango para ello. No
obstante, conviene aclarar que para la obtencién de la serie final de registros se hizo
una evaluacion de las duraciones significativas conforme a lo establecido en el reporte
técnico referido a la aplicacion web de la base de datos de movimientos sismicos del
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PEER (2010b). En este sentido, se debe comprobar que los valores de la duracién
significativa de los registros hallados se correspondan con los rangos de valores
medios para dicho parametro que figuran en Tabla 1 del citado reporte, basados en el
estudio de Kempton y Stewart (2006), en funcién de la Magnitud, distancia a la fuente
y la velocidad Vs3o.

El factor de escala es otro de los puntos clave en la entrada de datos para la
selecciéon de movimientos del terreno. Diversas investigaciones previas mostraron que
el inapropiado escalado de un registro podia llevar a estimaciones sesgadas de la
respuesta estructural (Luco y Cornell, 2007). Por ejemplo, si se aplica un excesivo
rango de valores para los factores de escala, la serie de registros seleccionados podria
resultar en una distribucion marcadamente sesgada respecto de otras caracteristicas
de los movimientos del terreno, tales como la Duracién y la Intensidad de Arias, las
cuales no pueden ser representadas por el espectro objetivo. Por lo tanto, para el
procedimiento de seleccion, en este trabajo asignamos un rango estrecho para los
factores de escala, entre 0.4y 2.5 segun las recomendaciones de Wang et al. (2015)
(Huang et al., 2017).

Otro aspecto decisivo, es la definicion del rango de periodo de significancia
estructural en el cual se debe verificar el mejor ajuste entre las ordenadas espectrales
de los registros obtenidos respecto del espectro objetivo. La medida cuantitativa usada
en la aplicacion web para este propésito es el error cuadratico medio de la diferencia
entre las citadas ordenadas espectrales. En el siguiente apartado se daran detalles
sobre la obtencion de este rango de periodos.

Para tener un panorama completo, se realizaron dos grandes instancias de
busqueda. En la primera se especificdé como criterio adicional, la condicion de diez
registros del tipo no impulsivo, mientras que, en la segunda, otros diez registros solo
del tipo impulsivo. Este dltimo criterio, se adoptd para disponer en la muestra total de
un numero suficiente de registros con pulsos de velocidad.

Como resultado, se obtuvo una muestra total de 274 registros, de los cuales 116
son del tipo impulsivo. A través de un proceso de seleccion novedoso, que se explicara
en el siguiente apartado, se obtendra un conjunto reducido de registros, objeto de este
estudio.

3.5 Criterios adoptados para la seleccion final del conjunto de acelerogramas

Segun Avsar (2009), la aceleracion maxima a que un puente es expuesto durante
un sismo puede determinarse a partir de la ordenada del espectro elastico de
respuesta que corresponde a su periodo fundamental. La maxima aceleracion es
proporcional a la fuerza sismica impuesta, asi como al dafio sismico que los puentes
pueden experimentar. Por lo tanto, la aceleracion espectral correspondiente al periodo
fundamental del puente puede considerarse como una buena medida de intensidad
para la estimacion del dafio sismico. No obstante, los efectos de los modos més altos
y el aumento del periodo fundamental a consecuencia de la respuesta inelastica de la
estructura ejercen a su vez marcada influencia sobre el nivel de aceleracién en los
puentes. Esto lleva a la hip6tesis de que no es conveniente considerar solamente un
periodo para calcular la aceleracion espectral. Mas aun, las curvas de fragilidad son
desarrolladas para distintas tipologias de puentes cuyos periodos fundamentales
varian dentro de un rango determinado. Por lo tanto, serd mas razonable considerar
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un rango de periodos sobre el espectro de respuesta en lugar de tratar simplemente
con un unico valor de periodo. En tal sentido, se establece una magnitud que tiene en
cuenta este aspecto. Se trata de la Intensidad de Aceleracion Espectral (ASI por sus
siglas en ingles), definida como el area bajo el espectro de respuesta elastico con 5%
de amortiguamiento entre de los periodos limites Tiy T, cuyo valor puede calcularse
usando la Ecuacion (3.1).

ASI = fTTi T SA(T,&)dT (3.1)

donde Tiy Tt son definidos como los periodos inicial y final, respectivamente, a ser
usados en el célculo de ASI. Una representacion grafica de esta magnitud se ofrece
en la Figura 3.6.
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Figura 3.6: Intensidad de Aceleracion Espectral ASI (Avsar, 2009).

Se pretende avanzar sobre el desarrollo de las curvas de fragilidad para dos
clases de puentes identificadas como de “Vigas de Hormigon Simplemente Apoyado
y de Tramos Multiples” y “Vigas Cajon de Hormigon Continua de Tramos Multiples”,
segun lo establecido en Capitulo 2 (Saracho et al., 2016b). Los andlisis modales
realizados en puentes tipicos de estas dos clases, ubicados en la provincia de
Mendoza, dieron como resultado periodos fundamentales de 0.78 s y 1.25 s,
respectivamente. Por otro lado, segun prescripciones de ASCE/SEI 7-10 (2010), el
rango de periodos a considerar para realizar el escalado de acelerogramas va desde
0.2T a 1.5T, donde T es el periodo del primer modo de vibracion de la estructura. Tal
como se sefald, el limite superior de 1.5T toma en consideracién el aumento del
periodo por accion inelastica, mientras que el umbral inferior (0.2T) trata de capturar
los efectos de los modos superiores. Para el calculo de Ti, Ecuacion (2), se empleara
el periodo citado de menor valor: 0.78 s, en tanto que para Tt, Ecuacion (3), el mayor:
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1.25s.
T,= 02+0.785=0.16s (3.2)
Tr=15%x1255=187s (3.3)

Siguiendo a Avsar (2009), de acuerdo con Dhakal et al. (2006), usando un gran
ndmero de registros seguramente se incrementard notablemente la cantidad de
analisis a ejecutar antes de llegar a alguna conclusion importante y, asimismo, no
necesariamente se lograré enriquecer el resultado final. Otro problema aparejado al
hecho de utilizar numerosos registros sin haber pasado por algun criterio racional de
seleccién, lo constituye la muy probable desigual distribucién de las medidas de
intensidad sismica (PGA). Con ello, los puntos de las curvas de fragilidad obtenidos
de los resultados de los analisis estructurales pueden llegar a acumularse para ciertas
medidas de intensidad sismica (PGA), lo cual afectara la confiabilidad de las curvas
de fragilidad en un sentido negativo. Con esta premisa en mente, en el presente
trabajo se arribara a un conjunto selecto de registros, surgidos de entre los 274
obtenidos en principio.

En virtud de la correlacion existente entre el dafio sismico provocado en puentes
y la magnitud ASI, una primera consigna para la seleccion de los registros seria la de
descartar aquellos con mas pequefios niveles de ASI para valores de PGA del mismo
orden. Ademas de esto, el criterio que primé fue el hecho de tener una cantidad
relativamente uniforme de registros en los distintos rangos de PGA y, asimismo, contar
con cierto niamero de sismos de tipo impulsivo, o de fuente cercana. Esto ultimo surge
de las recomendaciones efectuadas en NEHRP Consultants Joint Venture (2011) para
el disefio de edificaciones en cercania de fallas activas, como las existentes en la
region de estudio. Todo lo sefialado se dirimi6 por inspeccién visual de los registros
volcados en un grafico PGA versus ASI, como el ofrecido en figura 13 del siguiente
apartado, tal como se hizo en Avsar (2009). En figura 14 se indican los registros
seleccionados por aplicacion de las pautas sefialadas. De esta manera, en un primer
proceso de seleccion, se consiguié un conjunto reducido de 39 registros considerando
diferentes niveles de PGA con valores relativamente altos de ASI.

3.6 Resultados y discusién

En primer lugar, para aclarar mas el proceso, se mostrara uno de los resultados
obtenidos en oportunidad de la busqueda de registros. En Figura 3.7 se ofrece un
gréfico en el que estan representados los espectros escalados de cada uno de los 10
registros obtenidos para un espectro objetivo que corresponde a la zona sismica 4 -
segun INPRES-CIRSOC 103 (2018)-, clase de sitio SD -INPRES-CIRSOC 103 (2019)-
y nivel de amenaza sismica de 2500 afios de recurrencia.
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Figura 3.7: Espectros elasticos de los registros obtenidos para zona sismica 4, clase
de sitio SD y nivel de amenaza sismica de 2500 afios de recurrencia.

Puede observarse el buen grado de aproximacion del promedio de la serie
respecto del espectro objetivo en el rango de periodos de significancia estructural.

A continuacion, en figura 3.8, se presentan las historias de aceleracion y
velocidad de una de las componentes horizontales de uno de estos registros,
compatible con el espectro objetivo ya referido, que corresponde al sismo de Gazli,
USSR, de 1976, registrado en la estacion Karakyr. Este registro se representa
escalado por su correspondiente factor, 0.844, con una aceleracion maxima de 0.73

g.
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Figura 3.8: Componente horizontal del sismo de Gazli, USSR. PGA: 0.73 g.

En Figura 3.9 se halla representado el espectro de respuesta del mencionado
sismo. Obsérvese el buen grado de ajuste respecto del espectro objetivo.
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Figura 3.9. Espectro elastico del registro del sismo de Gazli, USSR.

Para apreciar la diferencia, seguidamente se presenta en Figura 3.10 un registro
de tipo impulsivo. Se trata de las historias de aceleracién y velocidad de una de las
componentes horizontales del sismo de Parkfield, California, de 2004, registrado en la
estacion de Parkfield — Cholame, también compatible con el espectro objetivo
anteriormente citado. Asimismo, este registro se representa afectado por su
correspondiente factor de escala, 1.502, con una aceleracion maxima de 0.661 g.
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Figura 3.10: Componente horizontal del sismo de Parkfield. PGA: 0.661 g.

idem al caso anterior, en Figura 3.11 se ofrece el espectro de respuesta de este
registro sismico, verificAndose también el buen grado de ajuste.
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Figura 3.11: Espectro elastico del registro del sismo de Parkfield.

En Figura 3.12 se muestra el histograma de frecuencias de las aceleraciones
méaximas del terreno de los 274 sismos encontrados. Puede observarse la
concentracion hacia la izquierda, con énfasis en las aceleraciones menores que 0.5
g, lo cual se debe obviamente a que, para mayores valores de la aceleracion maxima
del terreno, los registros son cada vez mas escasos.
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Figura 3.12: Histograma de frecuencias de PGA para los 274 sismos
encontrados.

En la Figura 3.13 se muestra la distribucién de ASI versus PGA de los 274 sismos
obtenidos en la basqueda.
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Figura 3.13: Distribucion ASI versus PGA para los 274 sismos hallados.

Se observa que no hay una distribucién uniforme para estas dos medidas de
intensidad entre los sismos encontrados. El nimero de registros es mayor en
correspondencia con bajos valores de ASI y PGA, para los cuales el dafio sismico
impuesto en los puentes resultaria limitado. Por lo tanto, segun se consigné no es
practico considerar todos estos sismos para efectuar los analisis dindmicos no lineales
para la obtencion de las curvas de fragilidad.

Aplicando los criterios antes sefalados en el apartado anterior, en Figura 3.14
se aprecian los 39 sismos seleccionados en una primera instancia, de los cuales 17
son del tipo impulsivo.
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Figura 3.14: Distribucion ASI versus PGA para los 39 sismos de primera
seleccion.

Segun puede apreciarse, la seleccion de los registros apunté a los mayores
valores de ASI, buscando dentro de lo posible contar con una cantidad relativamente
uniforme de éstos en los distintos rangos de PGA. Asimismo, se procuré tener una
buena cantidad de registros de tipo impulsivo.

Tal como se sefialara en el apartado sobre criterios adoptados para la busqueda,
los valores de duracion significativa de la serie de registros seleccionados en esta
primera instancia se evaluaron por comparacion con aquellos establecidos en el
reporte técnico del PEER (2010b). Para ello, los registros se agruparon conforme a
las distancias a la falla y a la velocidad Vsso, parametros que juntamente con la
magnitud constituyen los datos de entrada a la Tabla 3.1 del citado reporte. En Tabla
3.4 se presenta un resumen de los resultados, en donde se hallan remarcados tanto
los valores de duracién significativa que difieren notablemente, como asi también
aguellos que se hallan por debajo de los establecidos en dicha Tabla 3.1. Los registros
asociados a esas duraciones, 12 en total, fueron eliminados de esta primera serie.
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Tabla 3.4: Valores de duracién significativa de los registros de primera seleccion.

Rango de | Magnitud Vs30 Duracion Significativa | Duracion Significativa
distancias | (valor [m/seq] Registros (Tabla 1 reporte
[km] medio) | (promedio) seleccionados PEER)
(Mediana)
0-5 ~ 6 ~ 250 7.1 5.6
~ 6.5 ~ 250 7 7.9
~7 >760 9.05 10
~71.5 ~ 250 19.2 17
5-15 6.5 ~ 250 11.2 10.5
6.5 ~ 520 8.2 9
~7 ~ 250 25.6 14.7
15 - 30 ~ 6.5 ~ 250 51.4 13.7
~7 ~ 250 38.15 18.5
~7 ~ 520 10.9 17.4
~ 7.5 ~ 250 28.3 26
40 - 50 ~ 6.5 ~ 250 30.8 18.2
~7 ~ 250 17.45 23
~ 7.5 ~ 250 42 30.5
70 - 100 ~ ~ 250 5.8 30.5
~7 >760 10.6 28.4
7.5 < 250 28.5 38

Con el propésito de conservar un numero adecuado de registros y para
reemplazar aquellos descartados, se afiadieron otros 9 en los distintos rangos de PGA
correspondientes. Se buscé mantener la distribucién uniforme en dichos rangos, con
los mayores valores de ASI posibles y asimismo cumplir con el requisito de duracion
significativa. En Figura 3.15 pueden apreciarse conjuntamente los registros
remanentes de la primera seleccion, los eliminados y aquellos incorporados en dltima

instancia.
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Figura 3.15: Registros remanentes de la primera seleccion mas los eliminados
e incorporados.

En Figura 3.16 se muestra el conjunto de los registros seleccionados segun los
considerandos indicados, en este caso 36 en total. Por su parte, en Tabla 3.5 se
brindan los valores de duracion significativa de estos ultimos registros, donde puede
apreciarse que, para esta nueva serie, dichos valores se hallan mas préximos a los
del PEER (2010b) en comparacion con los del primer conjunto seleccionado.

66



Capitulo 3: Seleccion de acelerogramas para estudios de fragilidad
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Figura 3.16: Registros seleccionados por consideracion de la duracion significativa.

Tabla 3.5: Valores de duracion significativa de los registros seleccionados.

Rango de | Magnitud Vs30 Duracion Significativa | Duracion Significativa
distancias | (valor [m/seq] Registros (Tabla 1 reporte
[km] medio) | (promedio) seleccionados PEER)
(Mediana)
0-5 ~ 6 ~ 250 7.1 5.6
~ 6.5 ~ 250 7.92 7.9
~7 >760 9.05 10
~ 7.5 ~ 250 19.2 17
5-15 ~ 6.5 ~ 250 11.2 10.5
~ 6.5 ~ 520 8.2 9
~ 7 ~ 250 25.6 14.7
15-30 ~7 ~ 250 25.2 20
~7.5 ~ 250 28.3 26
40 - 50 ~ 6.5 ~ 250 24.3 18.2
~7.5 ~ 250 30.5 40.9
70 - 100 ~7.5 ~ 250 37.2 33.2
~7.5 ~ 760 34.6 30
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Para la ultima etapa en el proceso de seleccién de la serie de registros optima
para el desarrollo de las curvas de fragilidad resulta menester identificar el nivel de
dafio sismico experimentado por los puentes bajo el efecto de los movimientos
sismicos. En tal sentido, se realizaron diversos analisis de sensibilidad sobre los
modelos de los puentes tipicos que seran descriptos en el siguiente capitulo.
Conforme a los resultados de dichos andlisis se investigan los niveles de dafio para
comparar los efectos de cada uno de los 36 registros antes citados. Los niveles de
dafo son especificados por consideracién de diversos parametros de respuesta tales
como las demandas por curvatura y desplazamiento relativo de la superestructura, lo
cual se explicara con mayor detalle en el capitulo 5. Se identificaron aquellos registros
gque provocan un dafio muy bajo conforme al esperado, dada la magnitud de PGA, o
bien dafios similares a aquellos de menores PGA. Se tratd de 11 registros, los cuales
fueron eliminados por este concepto, quedando un total de 25. En la Figura 3.17, se
identifica el conjunto finalmente seleccionado.
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Registros impulsivos - 2500 anos
Otros registros - 500 arios
Otros registros - 2500 afnos
5 @ Registros remanentes de la primera seleccion
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Figura 3.17: Conjunto de sismos finalmente seleccionados.

Algunos de los aspectos importantes de los sismos seleccionados y los diversos
parametros sismicos de los registros son mostrados en la Tabla 3.6. A su vez, los
espectros de respuesta de dichos sismos, junto con el promedio y desviacion estandar
se ofrecen en Figura 3.18.
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Tabla 3.6: Algunos parametros importantes de los 25 sismos seleccionados.

Numero
de Factor | Periodo | Duracién Intensidad Mecanismo Distancia Vs30
secuencia| de del Pulso | 5-95% . Nombre del sismo Afo | Nombre de la estacion . desde la
del escala| - Tp (s) ) de Arias Magnitud de falla falla (km) (m/s)
: (m/s)
registro
Reverse
1228 2.4432 - 42 0.3 "Chi-Chi_ Taiwan" 1999 "CHYO076" 7.62 Oblique 42.15 169.84
"Parkfield - Fault Zone
334 1.6978 - 30.8 0.7 "Coalinga-01" 1983 1" 6.36 Reverse 41.04 178.27
Reverse
759 0.9196 - 23.1 1.8 "Loma Prieta" 1989 | "Foster City - APEEL 1" 6.93 Oblique 43.77 116.35
Reverse
1481 1.4337| 9.576 28.3 1 "Chi-Chi_ Taiwan" 1999 "TCU038" 7.62 Obligue 25.42 297.86
"Parkfield - Fault Zone
334 2 |2.3624 - 30.8 0.7 "Coalinga-01" 1983 1" 6.36 Reverse 41.04 178.27
Reverse
811 1.0311 - 11 6.3 "Loma Prieta" 1989 "WAHQO" 6.93 Obligue 11.03 388.33
183 1.2279 - 6.8 1.6 "Imperial Valley-06" 1979 "El Centro Array #8" 6.53 strike slip 3.86 206.08
"Pleasant Valley P.P. -
368 0.8047 - 9.1 4.1 "Coalinga-01" 1983 yard" 6.36 Reverse 7.69 257.38
461 1.8544 - 15.3 0.9 "Morgan Hill" 1984 "Halls Valley" 6.19 strike slip 3.45 281.61
"Christchurch Resthaven Reverse
8123 0.764 1.554 11.2 3.6 "Christchurch  New Zealand" | 2011 " 6.2 Obligue 5.11 141
180 1.0717] 4.3 9.6 1.7 "Imperial Valley-06" 1979 "El Centro Array #5" 6.53 strike slip 1.76 205.63
1044 0.5994| 1.372 5.9 5.7 "Northridge-01" 1994 "Newhall - Fire Sta" 6.69 Reverse 3.16 269.14
Reverse
1481 2.2584| 9.576 28.3 1 "Chi-Chi_ Taiwan" 1999 "TCU038" 7.62 Oblique 25.42 297.86
4098 1.502 1.33 7.1 0.6 "Parkfield-02_ CA" 2004 | "Parkfield - Cholame 1E" 6 strike slip 1.66 326.64
3965 1.1006 1.54 18.5 1.8 "Tottori_ Japan" 2000 "TTRO08" 6.61 strike slip 6.86 139.21
"Parkfield - Cholame
4100 1.0396| 1.078 7 1.6 "Parkfield-02 CA" 2004 2WA" 6 strike slip 1.63 173.02
"Christchurch Resthaven Reverse
8123 0.8507| 1.554 11.2 3.6 "Christchurch_ New Zealand" | 2011 " 6.2 Obligue 5.11 141
Reverse
1587 2.3949 - 34.6 0.1 "Chi-Chi_ Taiwan" 1999 "TTNO42" 7.62 Obligue 62.11 845.34
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"Parkfield - Cholame

326 1.7227 - 17.8 0.2 "Coalinga-01" 1983 2WA" 6.36 Reverse 43.83 173.02
Reverse

1212 2.4086 - 39.8 0.4 "Chi-Chi_ Taiwan" 1999 "CHY054" 7.62 Oblique 48.49 172.1
Reverse

1481 1.118 | 9.576 28.3 1 "Chi-Chi_ Taiwan" 1999 "TCU038" 7.62 Oblique 25.42 297.86

3934 2.1863 - 15.6 0.6 "Tottori_ Japan" 2000 "SMNO002" 6.61 strike slip 16.6 138.76

1147 1.5881 - 37.2 1.2 "Kocaeli  Turkey" 1999 "Ambarli" 7.51 strike slip 68.09 175

5271 2.1733 - 25.2 0.7 "Chuetsu-oki_ Japan” 2007 "NIG025" 6.8 Reverse 28.3 134.5

"El Centro Differential
184 1.0867| 6.265 7 2.1 "Imperial Valley-06" 1979 Array" 6.53 strike slip 5.09 202.26
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Figura 3.18: Espectros de respuesta para los 25 sismos seleccionados.

Merecen destacarse ciertos aspectos novedosos dentro del procedimiento
empleado para seleccion de registros sismicos reales escalados. Por un lado, la
consideracion de la Intensidad de Aceleracion Espectral (ASI) para la obtencion
de un primer conjunto de seleccion y por el otro, la contemplacion de la duracién
significativa para llegar al elenco final de registros.

3.7 Comentarios finales

Se presentdé un procedimiento para seleccionar registros sismicos
compatibles con espectros correspondientes a distintos niveles de amenaza
sismica, con periodos de recurrencia de 500 y 2500 afios, para zonas de elevada
y muy elevada peligrosidad sismica de la region del centro-oeste argentino. Un
primer desafio abordado fue la obtencion de los espectros correspondientes a
estos niveles de amenaza sismica, de 500 y 2500 afios de periodo de retorno, a
partir de los brindados por el Codigo de disefio que corresponden a 1000 afios
de recurrencia. Para ello se recurrié a antecedentes de normativa internacional
actualizada sobre evaluacion y rehabilitacion sismica de edificios y puentes vy,
asimismo, a un estudio reciente de evaluacién probabilista del riesgo sismico
para nuestro pais. De esa manera, se obtuvieron los coeficientes que relacionan
los espectros de respuesta de las recurrencias indicadas. Luego, mediante la
utilizacion de la aplicacion web de la base de datos del PEER-NGA vy
considerando distintos parametros sismolégicos inherentes a la regién de
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estudio, se arrib6 a un total de 274 registros reales escalados, de los cuales 116
son del tipo impulsivo. Posteriormente, mediante la aplicacion de un criterio
novedoso, en el cual se contempla la Intensidad de Aceleracién Espectral (ASI),
se selecciond a partir del elenco anterior un conjunto reducido de 39 sismos.
Posteriormente, siendo otro aspecto novedoso, por consideracion de la duracion
significativa de los registros se eliminaron algunos de esta primera seleccion y
se incorporaron otros, de manera de conservar un numero suficiente de ellos. Se
arribé asi a un elenco de 36 registros. Finalmente, a través de un analisis de
sensibilidad realizado sobre modelos de los puentes tipicos se indagaron los
niveles de dafio generados por los sismos sefalados, lo cual permiti6é arribar a
la serie definitiva de registros, con un total de 25.

Se remarca lo novedoso del criterio de utilizacion de la magnitud ASl en el
proceso de seleccion en virtud de no estar establecido en ninguna
recomendacion por normativa. Como se vio, el hecho de volcar los registros en
un gréafico ASI vs PGA resulta de gran utilidad para hacer un cribado importante
de los registros. Por otro lado, en cuanto a la duracién, si bien en normativas
como la ASCE/SEI 7-05 se menciona tener en cuenta dicho parametro, no se
dan pautas precisas para ello. Ademas, se advirtio que distintos trabajos en la
literatura, donde se seleccionan conjuntos de registros sismicos, no toman en
consideracion este parametro.

A través del proceso de seleccién utilizado se cumple con la consigna de
gue el conjunto de acelerogramas obtenido toma en consideracion la variabilidad
o aleatoriedad natural de las caracteristicas de los movimientos del terreno
producidos bajo los posibles escenarios sismicos en la region de estudio. Con el
empleo de esta serie de registros representativos de la sismicidad de dicha
region podran obtenerse curvas de fragilidad de mayor confiabilidad para las
clases de puentes tipicos indicadas.
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CAPITULO 4

MODELOS ANALITICOS

4.1 Generalidades

En los dltimos tiempos los avances en las capacidades de modelado,
junto al hecho de la falta de datos sobre dafios por eventos de sismos pasados
para la construccion de curvas de fragilidad, han propiciado el desarrollo de
estas a través del uso de métodos analiticos. Las curvas de fragilidad
derivadas analiticamente a menudo difieren entre si, dependiendo
fundamentalmente del nivel de detalle y sofisticacion logrados en los modelos
analiticos, del enfoque para simular las cargas sismicas y de la evaluacion de
la respuesta estructural. En este estudio se utilizan modelos analiticos
tridimensionales de alta fidelidad, que consideran las no linealidades
geométricas y materiales, para la generacion de curvas de fragilidad mediante
Andlisis Dinamico No Lineal (ADNL). Los modelos se crean en la plataforma de
elementos finitos OpenSees (McKenna et al., 2013). Los resultados de los
ADNL se utilizan luego para desarrollar modelos predictivos de demanda; con
lo cual, resulta evidente que la capacidad para capturar el comportamiento de
los distintos componentes esté dictada por la fidelidad y robustez del modelo.

Este capitulo presenta una descripcion detallada de las estrategias de
modelado a nivel de componente y su integracion a nivel de sistema del
puente. Los detalles necesarios para la construccibn de los modelos se
basaron en los planos de los puentes tipicos, de los cuales se proporcionaron
algunos extractos en el capitulo 2. También se ofrecen los analisis de valores
propios y algunas respuestas deterministicas de los componentes, con el
objeto de brindar una mayor ilustracion acerca del desempefio sismico de los
mismos y del puente en su conjunto. Asimismo, esto sirve para identificar las
respuestas maximas que posteriormente son utilizadas en el desarrollo de los
modelos de demanda sismica probabilistica, uno de los pasos previos a la
obtencion de las curvas de fragilidad.

4.2 Modelado de los componentes de los puentes

El modelado analitico 3D de los puentes se basa en la construccion de los
modelos de los componentes estructurales. ElI desempefio sismico de los
puentes depende fuertemente del comportamiento de tales componentes, de la
conectividad entre los mismos y la interaccion suelo estructura. En general, los
componentes estructurales de los puentes se agrupan en superestructura y
subestructura. Considerando los dos puentes tipicos analizados en este
estudio, la superestructura esta constituida en un caso por vigas prefabricadas
pretensadas conectadas transversalmente por la losa del tablero de hormigon
armado in situ y en el otro caso, por una placa multicelda de hormigén in situ
con orificios circulares. La subestructura esta compuesta de estribos y pilas. Se
disponen de apoyos elastoméricos entre la superestructura y la subestructura
gque cumplen el rol de unidades de aislacion. Tal como se indico, se
desarrollardn modelos analiticos exhaustivos para cada uno de estos
componentes del puente en la plataforma OpenSees segun se muestra
esquematicamente en la Figura 4.1, que corresponde al caso del puente de la
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clase Vigas de hormigon simplemente apoyada y de tramos multiples (VH-
SATM).
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Figura 4.1: Vista del modelo analitico 3D y de sus detalles para el puente de
la clase VH-SATM.

En los extremos de los tramos de la superestructura se emplean
elementos rigidos, que sirven para conexion con los resortes colocados sobre
los estribos y asi también con los ubicados sobre las vigas cabeceras en las
pilas. Estos resortes se representan por elementos de longitud nula
(zeroLength Element), segin OpenSees, a los cuales se le asignan materiales
gue responden a distintas leyes constitutivas, representativas de los
elastomeros, sistema suelo-estribos e impacto. A su vez, aqui se pone en
relieve la necesidad de adjudicar un valor adecuado para la rigidez de los
citados elementos rigidos. Si se especifican valores bajos para ésta, dichos
elementos no cumpliran su funcién en los modelos analiticos. Por otro lado, si
se emplea una gran rigidez elastica, la convergencia numérica del elemento
rigido puede ser muy baja o hasta el analisis puede no llegar a converger. De
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acuerdo con lo establecido por Wilson (2002), para minimizar problemas
numeéricos, el valor de dicha rigidez no superara de 100 veces el de los
elementos adyacentes al rigido.

Para la interaccion suelo estructura en la base de las pilas se utilizaron
resortes rotacionales y traslacionales a través de una matriz de rigideces
desacoplada. Para la conformacién de dichos resortes se emplearon elementos
de longitud nula asignandose un material uniaxial elastico, segun OpenSees.

Para los elementos de hormigdn armado de la subestructura se utiliza
hormigon de clase H25, con resistencia caracteristica de 25 MPa, mientras que
para la armadura se considera un acero ADN 420, con 420 MPa de resistencia
caracteristica, para el caso del puente construido mas recientemente, en tanto
gue para el méas antiguo le corresponde un ADM 420 (Acero Dureza Mecanica)
segun la designacion del anterior reglamento. Para definir las leyes
constitutivas de estos materiales se utilizaron los valores de resistencia
caracteristica correspondientes. No obstante, conviene aclarar que es posible
encontrar barras de armadura que tienen mas alta resistencia que sus valores
caracteristicos, como asi también que la resistencia a la compresion del
hormigon pueda ser mas alta debido al envejecimiento del material. En este
sentido, de acuerdo con Priestley et al. (1996), conforme al hecho de que el
hormigon continla ganando resistencia con la edad, la resistencia real del
mismo al momento de ocurrencia del evento sismico muy probablemente
excedera la resistencia a los 28 dias. Por ejemplo, ensayos realizados en
California sobre testigos de hormigén tomados de puentes construidos en las
décadas de 1950 y 1960 mostraron valores entre 1.5y 2.7 veces la resistencia
especificada, lo cual ejercerd una considerable influencia sobre el desempefio
sismico de esos puentes mas antiguos. En este estudio, dicho incremento no
es tomado en consideracion. Por otro lado, en el modelado de los componentes
de hormigon armado, la contribuciébn de la resistencia a la traccion del
hormigén en la consideracion de la capacidad de los elementos bajo accion
sismica es ignorada a causa de su naturaleza variable y la posible influencia de
la fisuracion inducida por retraccion (Priestley, 1996).

La masa y el peso que intervienen en los modelos surgen de considerar
principalmente el peso unitario del hormigon armado de los componentes de
los puentes; en el caso de la superestructura se toma en cuenta también el
peso de los elementos no estructurales (carpeta de rodamiento y veredas). Las
cargas de transito no son tomadas en consideracién en los calculos de la
respuesta sismica de los puentes (AASHTO LRFD, 2007).

En lo concerniente al amortiguamiento viscoso del sistema estructural
bajo las acciones sismicas, dicho fenédmeno fue representado usando el
amortiguamiento de Rayleigh. Dichos coeficientes de amortiguamiento de
Rayleigh son determinados para el andlisis dinamico no lineal de los puentes,
considerando los dos primeros periodos modales y suponiendo una relacion de
amortiguamiento viscoso del 5%.

Los efectos P-A son tenidos en cuenta en los andlisis para capturar el
incremento en las demandas sismicas en las columnas debido al
desplazamiento relativo entre el extremo superior y el inferior de estas.
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4.2.1 Superestructura

En este estudio, los elementos de la superestructura son modelados
mediante el empleo de elementos de barra elasticos. Esto obedece a que se
espera que los mismos acusen comportamiento elastico, sin experimentar
ningun dafo sismico (Caltrans, 2006). Los aspectos mas importantes en el
modelado analitico de los elementos de la superestructura lo constituyen el
célculo correcto de sus propiedades elasticas, masa y peso.

Para el caso de la clase de puentes Vigas de hormigdn simplemente
apoyada y de tramos multiples (VH-SATM), la superestructura esta formada por
una losa de tablero de hormigdn in situ sobre vigas prefabricadas pretensadas
gue trabajan como una seccion compuesta. El modulo de elasticidad para el
hormigén se calcula usando la ecuacién 4.1 (AASHTO, 2011). Conforme a ello,
el médulo de elasticidad Ec del hormigon del tablero, de clase H30, es 28220
MPa; en tanto que el de las vigas de hormigén pretensado, de clase H40, es
30168 MPa. Dado que la superestructura es modelada usando elementos de
barra elasticos que tienen una seccion compuesta, se requiere una
homogeneizacion de la seccién de la superestructura; lo cual se consigue a
través del estrechamiento del ancho y del espesor de la losa del tablero,
utiizando para ello un factor de reduccion de 28220/30168=0.93. Dicho
estrechamiento se aplica al ancho de la losa cuando se calcula el momento de
inercia respecto al eje principal horizontal y, por otro lado, al espesor de dicha
losa para el calculo del momento de inercia respecto al eje vertical. De esa
manera, en la definicibn del modulo de elasticidad se emplea un Unico valor:
30168 MPa. Por otra parte, el moédulo de corte, G. , se calcula usando la
ecuacion (4.2), considerando un coeficiente de Poisson v = 0.2.

E. =4700,/fc (4.2)
_ _E
Ge = 2.(1+9) (4.2)

En el modelo analitico, la superestructura es dividida en pequefios
segmentos para representar la distribucion de la masa en la longitud total del
elemento (diez elementos por cada tramo). Siendo asi, la masa de cada
elemento se concentra en los nodos extremos considerando su area tributaria
sobre la superestructura.

4.2.2 Subestructura — Pilas

En los casos de estudio se tienen dos configuraciones de pilas. Para la
clase Vigas de hormigén simplemente apoyada de tramos multiples (VH-SATM)
se tiene una pila portico con tres columnas circulares y para la clase Vigas
cajon de hormigdén continua de tramos multiples, una pila de Gnica columna
circular. Para la pila del primer caso, el modelado en OpenSees utiliza una
combinacion de elementos de barra: de desplazamiento viga-columna
(displacement beam-column) para las vigas cabecera, elementos con
plasticidad concentrada en los extremos (beamWithHinges) para las columnas
y por ultimo vinculos rigidos (rigid links) entre las vigas y el extremo superior de
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las columnas. La discretizacién representativa de la pila se muestra en la
Figura 4.2.

Nodo

N A

b~ Vinculo rigido 'S Elemento de -

desplazamiento
viga-columna

2 Q.

0

Elemento con plasticidad
concentrada en los
extremos

Figura 4.2: Discretizacion de pilas de multiples columnas en puente de la clase
VH-SATM.

Las propiedades de las secciones para las columnas y vigas cabecera
son creadas usando elementos de fibras con modelos constitutivos apropiados,
tanto para el hormigdbn como para el acero de las armaduras. En los siguientes
apartados se presentaran los modelos de los materiales y secciones para
columnas y vigas.

4.2.2.1 Modelos de los materiales

Dado que el comportamiento no lineal de los elementos de hormigén
armado se halla vinculado directamente con las relaciones no lineales tension-
deformacion adoptadas para las fibras de acero y hormigén, reviste gran
importancia la precision de los modelos utilizados para los materiales
constitutivos. Las secciones de hormigén armado estan compuestas de tres
materiales: hormigdn no confinado para el recubrimiento, hormigon confinado
para el nicleo central y acero para las armaduras.

Las barras de armaduras son representadas utilizando el modelo de
material Steel01 de OpenSees. Se trata de un modelo constitutivo para el acero
de tipo bilineal con endurecimiento cinematico. Algunos de los parametros
empleados para conformar este modelo son mostrados en la Figura 4.3. Para
el acero ADN 420 se asume una tension de fluencia o,, de 420 MPa con un
modulo de elasticidad de 200 GPa. La resistencia ultima ( o5, ) VY la
deformacion especifica Ultima ( €g,) valen 550 MPa y 0.10, respectivamente. La
relacion de endurecimiento por deformacién es tomada como 0.0066.

El hormigén del nucleo, el cual esta confinado por las barras de armadura
transversal, tiene una relacion tension-deformacion diferente en comparacion
con el hormigbén no confinado del recubrimiento. Como es conocido, el
confinamiento mejora tanto la resistencia como la ductilidad del hormigon. Por
esta razon, se emplearan diferentes modelos de materiales para el hormigén

77



Capitulo 4: Modelos analiticos.

confinado y el no confinado. Para definirlos, se utiliza el modelo de material de
OpenSees concrete01 con diferentes parametros. Este modelo para el
hormigon tiene buen balance entre simplicidad y precision. Segun lo
mencionado previamente, las tensiones de traccion en los elementos de
hormigon son despreciadas. Para el hormigdn no confinado no se considera
ninguna tension residual y la resistencia se anula para un valor de deformacion
de 0.005. La resistencia a la compresion pico del hormigén no confinado ( f',, )
para la clase H25 se toma como 25 MPa, con una deformacién unitaria
correspondiente de €., = 0.002. La relacion tensién-deformacion del hormigén
no confinado se presenta en la Figura 4.4.

Para obtener los parametros correspondientes al hormigén confinado se
utilizé el modelo de Mander (1988). Dicho modelo esta basado en las
siguientes expresiones:

_ fecxT

fc T or—14x7 (4'3)
Donde:
fcc = resistencia a la compresion del hormigén confinado.

&c
X = S_cc (4-4)
Con & = deformacion longitudinal a compresién en el hormigon.

— fee _

€cc = €co |1+ 5 ke 1)| (4.5)

Donde fco Y &o = resistencia del hormigon confinado y su correspondiente
deformacion, respectivamente (se asume &o = 0.002), y

Ec
"= Ec—Esec (46)
Donde
E. =5000,/f;,, MPa 4.7)
Es el modulo de elasticidad tangente
Esec = fee (4.8)

€cc

Es el médulo secante

)

La resistencia a la compresién del hormigén confinado, f.. , esta dada por:

flo=f! (1.254 +2.254 |1+ 79}%’7 - 2]’:—1> (4.9)

En la cual f est4 dada por:
1

fi = Py ke ps fyh (4.10)

En donde ps = relacion entre el volumen de la armadura transversal de
confinamiento con respecto al del nucleo de hormigon confinado, fyn = tension
de fluencia de la armadura transversal, ke = coeficiente de confinamiento.
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Para estribos circulares:

s/ 2
(1-7i)
2 ddS

1-pcc

k, = (4.12)
Donde pcc = relacién entre el area de la armadura longitudinal con respecto al
area del ndcleo de la seccion, s’ = distancia entre los estribos, ds = diametro de
los estribos.

La deformacién especifica altima por compresion del hormigon confinado se
corresponde con la ocurrencia de fractura de la armadura transversal de
confinamiento del nudcleo. Segun Priesley, Calvi y Kowalsky (2007), dicha
deformacion se determina mediante la siguiente expresion:

£, = 0.004 + 1.4% (4.12)
En esta ecuacion, su se define como la deformacién ultima en el acero del
refuerzo transversal, la cual se especifica con el valor de 0.1 para el ADN420.

En la Figura 4.4, se aprecia también la relacion tensién-deformacion del
hormigon confinado.

—Esu —Esy

Py Esu
Deformacion

Figura 4.3: Modelo material para el acero de la armadura.

Deformacién Defermacion

—Ecu —Eco —Ecu —Ece
! i i
| 1 1
| | |
| I 1
| 1 1 —
| c | 1 el
! 10 ' ! 2
I ‘0 ! ! ©
, 5 1 1 =
I — ! ! "
Xl e ============= = == = —fcu
| 1
| 1

_____ f,co , == ————fic:c
Y Li
HORMIGON NO CONFINADO HORMIGON CONFINADO

Figura 4.4: Modelos de materiales para el hormigon confinado y no confinado.
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A continuacion, en figuras 4.5, 4.6 y 4.7, se ofrecen los diagramas de
testeo obtenidos para los materiales utilizados: acero, hormigdn no confinado y
hormigon confinado, respectivamente. Para ello se utilizé el programa STKO
basado en OpenSees (Scientific ToolKits for OpenSees) (Petracca M. et al.,
2017) mediante aplicacion de ciclos de deformaciones con incremento de

variacion lineal.

cda T T
400 .
200 I I i |

-200 pdef : SO O
-400 L | : | | -
—&00 -

Stress
f]
L
1

-0.1 -0.05 a 0.05 0.1

Strain

Figura 4.5: Historia de deformaciones para el material Steel01, representativo
del acero ADN 420.

] ! 1
n -5 f
o -10
k-15
W o—20
-25 i i
—0.01 -0.008 -0, Dﬂc -0, 004 —iJ.002 a
Strain

Figura 4.6: Historia de deformaciones para el material Concrete0O1,
representativo del hormigén no confinado.

-25 -
T

-0.01 -0.002 -0.00€ -0.004 -0
Strain

.00z a

Figura 4.7: Historia de deformaciones para el material ConcreteO1,
representativo del hormigén confinado.

Seguidamente, en Tablas 4.1 a 4.3 se presentan los valores de los
pardmetros que definen cada uno de los modelos para los materiales, los

cuales fueron cargados en el programa.
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Tabla 4.1: Valores de los parametros usados para definicion del material
Steel01 representativo del acero ADN420.

Parametro Descripcién Valor

Fy Tension de fluencia 420 [MPa]

b Relacion de endurecimiento (relacién entre la 0.0066
pendiente post-fluencia y la inicial elastica)

Eo Modulo de elasticidad 210000 [MPa]

Tabla 4.2: Valores de los pardmetros usados para definicion del material
Concrete01 representativo del hormigdn no confinado.

Pardmetro Descripcion Valor
fpc Resistencia a la compresién en el hormigén 25 [MPa]
a 28 dias

epscO Deformacion unitaria en el hormigon 0.002
correspondiente a la maxima resistencia

fpcu Resistencia a la rotura del hormigon 0 [MPa]

epsU Deformacion unitaria en el hormigon 0.005
correspondiente a la resistencia de rotura

Tabla 4.3: Valores de los parametros usados para definicion del material
Concrete01 representativo del hormigon confinado.

Pardmetro Descripcion Valor
fpc Resistencia a la compresién en el hormigén 29.14 [MPa]
a 28 dias

epscO Deformacion unitaria en el hormigon 0.00365
correspondiente a la maxima resistencia

fpcu Resistencia a la rotura del hormigén 24.14 [MPa]

epsuU Deformacion unitaria en el hormigon 0.0108
correspondiente a la resistencia de rotura

4.2.2.2 Modelos analiticos de columnas y vigas de hormigén armado

Segun se comento, para la generacién de los modelos de las pilas se
utilizaron elementos de desplazamiento viga-columna en el caso de las vigas
como asi también elementos con plasticidad concentrada en los extremos para
las columnas. Las secciones de dichos elementos estan representadas por
fibras asociadas a los materiales constitutivos que las componen. Tales fibras
permiten la modelacion de una seccidbn compuesta constituida por diferentes
materiales localizados en distintas ubicaciones de esta. Para propésitos de
ilustracibn se presentan en Figuras 4.8 y 4.9, respectivamente, las
discretizaciones de la columna circular y viga cabecera del puente de la clase
Vigas de hormigon simplemente apoyadas de tramos multiples (VH-SATM).
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Armadura Horwﬂgﬁn
ne confinade

longitudinal ﬁ
_.fﬁilﬁ ;J;;-._

Hormigan
confinado

Figura 4.8: Discretizacién con fibras en columna circular de hormigén armado
en puente de la clase VH-SATM.
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Figura 4.9: Discretizacion con fibras en viga cabecera de hormigdn armado en
puente de la clase VH-SATM.

4.2.2.3 Verificacion del modelo en columnas

Para verificar el uso apropiado de estos modelos de materiales,
asumidos para el hormigon y el acero, se realizé6 un ensayo numérico de
verificacion. A estos efectos se utilizaron los resultados de los ensayos
experimentales realizados por Kunnath, El-Bahi, Taylor y Stone (Kunnath et al.,
1997) en la Universidad de Florida y el NIST (National Institute of Standards
and Technology), los cuales estuvieron patrocinados por la FHWA (Federal
Highway Administration). En dichos experimentos, los modelos empleados
fueron columnas de seccidn circular que representan un prototipo de las pilas
utilizadas en puentes, realizadas a escala 1:4. Las dimensiones del prototipo
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son proximas a las del puente de la clase VH-SATM del presente trabajo. El
modelo experimental se constituye de una columna de hormigén armado de
0.305 m de diametro y una altura de 1.525 m, posee una armadura longitudinal
de 21 barras de 9.5 mm y estribos en espiral de 4.5 mm de diametro con una
separacion de 19 mm.

Para la realizacion del modelo numérico se utilizé el programa STKO
(Petracca M. et al., 2017), que permite realizar el pre-proceso y el postproceso.
En Figuras 4.10 y 4.11 se ofrecen los ciclos histeréticos registrados de manera
experimental y los obtenidos mediante simulacion numérica, respectivamente.
Por su parte, en Figura 4.12 se muestra un mapeo superficial de los
desplazamientos registrados en la corrida numérica.

100

80 EXPERIMENT
60

SHEAR FORCE (kN)
o

-80 -60 -40 -20 0 20 40 60 80
DISPLACEMENT (mm)

Figura 4.10: Comportamiento histerético del ensayo experimental del
modelo de columna (Kunnath et al., 1997).
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Figura 4.11: Comportamiento histerético de la simulacion numérica del
modelo de columna en OpenSees, Fuerza en [N] vs Desplazamiento [mm)].
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Displacement
Magnitude

795
69.5
596
-149.7
] 39.7

1298

19.

993

0

Figura 4.12: Mapeo superficial de desplazamientos en [mm].

Un analisis comparativo permite argumentar que el modelo en OpenSees
representa de modo razonable el comportamiento verificado por la via
experimental.

4.2.3 Fundaciones en pilas

Tradicionalmente, no se tomaban en cuenta en los modelos analiticos los
efectos de la fundacion sobre la respuesta sismica de los puentes, pero se ha
reconocido como un aspecto que contribuye significativamente a la respuesta
de todo el sistema (Ma y Deng, 2000). Los modelos analiticos que se han
desarrollado desde entonces van desde aquellos muy complejos, basados en
elementos finitos que tratan explicitamente la interaccion suelo-estructura
(método directo), a un enfoque mas simplificado que considera los efectos del
suelo con un conjunto de simples resortes rotacionales y traslacionales
(método de la subestructura) (Wolf, 1985). EI método directo puede llegar a ser
computacionalmente costoso en el sentido de que estos modelos generalmente
contienen un nimero muy grande de grados de libertad y, por lo tanto, no son
adecuados para la gran cantidad de simulaciones requeridas por este estudio.
El método de la subestructura es un enfoque mas simple, que permite tiempos
de andlisis mas econdémicos sin dejar de considerar los efectos de la
interaccion suelo-estructura. Por lo tanto, este método simplificado es el que se
utiliza a lo largo de este estudio.

Para describir el comportamiento de las fundaciones se consideran
modelos con resorte lineal en las direcciones horizontal y rotacional tal como se
indica en Figura 4.13. El movimiento vertical se restringe, dado que en este
estudio no se considera dicha componente del sismo.
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Figura 4.13: Modelos de las fundaciones.

En cuanto a la citada interaccién suelo-estructura en la base de las pilas,
se presentan situaciones diferentes en ambas clases de puentes estudiadas.
Por un lado, el puente de la clase Vigas cajén de hormigdn continua de tramos
multiples (VCH-CTM) presenta fundacién superficial, en tanto que el puente de
la clase Vigas de hormigén simplemente apoyada de tramos multiples
(VHSATM), fundacion profunda mediante pilotes.

4.2.3.1 Fundacién superficial

Para este tipo de fundacién los parametros de los resortes ubicados al pie
de la columna se definen segun lo establecido en Buckle et al. (2006). Alli se
brindan expresiones obtenidas de soluciones tedricas para una placa rigida
apoyada sobre un medio semi-infinito, homogéneo y elastico, las cuales
proceden del estudio de Gazetas (1991).

El modulo de corte inicial o de baja deformacidén durante cargas ciclicas, Go,
esta dado por:

Gy =~ V2 (4.13)

Q IR

Donde Vs es la velocidad de la onda de corte a pequefias deformaciones, y es
la densidad del suelo y g es la aceleracién debido a la gravedad.

El modulo de corte efectivo del suelo para grandes deformaciones, G, utilizado
para hallar los valores de las distintas rigideces, se obtiene a partir del médulo
Go. Para tomar en cuenta la degradacion, dicho modulo efectivo G (modulo
secante) resulta de aplicar un factor de reduccion al Go segun el siguiente
criterio establecido en Buckle et al. (2006):

Para regiones de sismicidad baja a moderada: G = 0.5 Go, mientras que, para
regiones de sismicidad moderada a alta, se recomienda G = 0,25 Go. Esta
ultima relacién fue la que se utilizé en este trabajo

En las Tablas 4.4 y 4.5 se ofrecen las expresiones utilizadas para el
célculo de las rigideces. La primera brinda los valores de dichas rigideces para
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una placa rigida sobre la superficie de un medio elastico semi-infinito. La

segunda, presenta coeficientes de ajuste a aplicar a los anteriores valores para
tomar en consideracion el efecto de la tapada o profundidad de desplante.

Tabla 4.4: Rigideces sobre superficie para una placa rigida sobre un medio
elastico homogéneo y semi-infinito (Gazetas, 1991).

Pardmetro de rigidez

Rigidez en placa sobre superficie

Traslacion vertical, K7’

o7 vasa(3)

Traslacion horizontal, Ky’
(hacia el lado largo)

s [2+2.5 (g)‘”’j

Traslacion horizontal, Ky
(hacia el lado corto)

(;L B 0.85
s [z r25(2) ]
GL B
~ (0.75 —v) [0'1 (1 B f)]

Rotacion, Kex
(alrededor del eje x)

G ors (L)“S( B)
LAY 24+057

Rotacion, Key’
(alrededor del eje y)

(1 f v) L I3 (é)o.lsl

L
Longitud
Y

Ancho

PLANTA

z
d D
EspescaI Praf.

Propiedades suelo
homogeneo
G, v

CORTE

1. Determinar la rigidez total, Kj,

asumiendo una placa de fundacién
rigida apoyada sobre la superficie de
un medio elastico semi-infinito.

2. Ajustar el valor de la rigidez, K, debido

al efecto de la profundidad de la
fundacion, multiplicando por factores
de soterramiento (ver Tabla 4.2), e,
obteniendo asi la rigidez total
soterrada, Ki.

Ki = ei K

Nota: Ix e ly son los momentos de inercia de la base alrededor de los ejes x e

y, respectivamente.
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Tabla 4.5: Factores de correccidn por soterramiento para rigideces obtenidas
en placa rigida sobre un medio semi-infinito elastico y homogéneo (Gazetas,

1991).
Parametro de rigidez Factor de soterramiento, ei
Traslacion vertical, e; D B L +2B) 1°¢
Traslacion horizontal, ey 05
(hacia el lado largo) [1 + 045 (2_D> ' l 1
' B
0.4
(p- %) 16(L + B)d
+ 0.52 BIZ
Traslacién horizontal, ex 05
(hacia el lado corto) ll 015 (Q) ' l 1
' L
0.4
(p- %) 16(L + B)d
+ 0.52 B2
Rotacién, eex d 2d rd\"%%° /By %50
(alrededor del eje x) 1+252211+— (5) <Z)
(alrededor del eje y) 1+0.92 (T) 1.5+ (T) (5)

Los valores que toman las variables que intervienen en las expresiones
presentadas tienen que ver con datos de las propiedades del suelo de
fundacién y las dimensiones de la base aislada, correspondientes al puente de
la clase VCH-CTM. Estos valores se ofrecen en Tabla 4.6.

Tabla 4.6: Valores de las variables usadas para la determinacion de las
rigideces en la base aislada.

Variable (datos en expresiones) Valor
Densidad suelo fundacioén (y) [t/m3] 1.8
Velocidad superficial de la onda de corte (Vs) [m/s] 230
Modulo de corte inicial del suelo (Go) [KN/m?] 95123
Médulo de corte del suelo (G) [KN/m?] 23781
Longitud de la base (L) [m] 5.5
Ancho de la base (B) [m] 5.5
Relacion de Poisson (v) 0.35
Momento de inercia de la base alrededor del eje x (Ix) [m?] 76.25
Momento de inercia de la base alrededor del eje y (ly) [m?] 76.25
Profundidad de fundacién (D) [m] 2
Altura de la zapata (d) [m] 0.80
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Por aplicacidén de las expresiones expuestas se obtuvieron los valores de
las rigideces de la base, los cuales se ofrecen en Tabla 4.7.

Tabla 4.7: Célculo de los valores de las rigideces en la base aislada.

Rigideces en superficie
Ky [KN/m] 269724
Kx' [KN/m] 269724
Kex' [KNm/rad] 2070219
Key' [KNmM/rad] 2141606
Coeficientes por soterramiento
ey’ 1.67
ex 1.67
eox’ 1.49
eoy’ 1.72
Rigideces en la base
Ky [KN/m] 451002
Kx [KN/m] 451002
Kex [KNm/rad] 3079372
Key [KNmM/rad] 4901615

4.2.3.2 Fundacion profunda

En el caso de las fundaciones mediante pilotes, también se usaran
resortes lineales tanto en las direcciones horizontal como en la rotacional. Para
la determinacion de los valores de las rigideces se aplicara el método ofrecido
en el trabajo de Choi (2002), donde para tal propdsito se presentan las
expresiones de Fang (1999).

En la mayoria de las situaciones practicas, la respuesta de los pilotes
cargados lateralmente (por fuerzas horizontales y momento) es independiente
de su longitud. Solo el extremo superior del pilote experimenta un
desplazamiento apreciable. Es a lo largo de esta longitud activa, lc, que la carga
impuesta es trasmitida al suelo de soporte. Dicha longitud Ic, es del orden de 5
a 10 veces el diametro del pilote. Fang (1999) presenta la expresion para
determinar Ic:

o =2d (;—’:)022 (4.14)

Donde E; es el mddulo de Young del suelo a una profundidad z=d y d es el
diametro del pilote.

Fang (1999) también presenta formulas para calcular las rigideces
horizontal y rotacional de un pilote, validas para longitudes L>Lc:

K, =0.8dE, (’f—l")o'28 (4.15)
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N 0.77
K, = 08d3E, (i—”) (4.16)
Donde:
Knh = Rigidez horizontal del pilote

r = Rigidez rotacional del pilote

d = Diametro del pilote

El modulo de referencia en suelos arenosos varia entre 34.5 Mpa a 68.9 Mpa.
En este estudio, siguiendo a Choi (2002), se adopta 34.5 Mpa. El médulo Ep, de
los pilotes, construidos con H25, es Ep = 25743 Mpa, el diametrod = 1.50 m y
la longitud de 12.6 m. Con estos datos se calculan la longitud activa y las
rigideces horizontal y rotacional, cuyos valores se indican en Tabla 4.8.

Tabla 4.8: Longitud activa y rigideces horizontal y rotacional de pilotes.

Longitud activa, lc [m] 12.86
Rigidez horizontal, Kn [KN/m] 263873
Rigidez rotacional, Kr [KNm/rad] 2846233

4.2 .4 Estribos

Los estribos son uno de los componentes claves de los puentes que
afectan su respuesta sismica. Ellos proveen soporte vertical y asimismo
restricciones horizontales a la superestructura, dependiendo de la direccién de
la carga en los extremos del puente. Los estribos con muros de ala son
estructuras masivas e interactian con el suelo de relleno mas alla del muro
pantalla. Por lo tanto, resulta importante la consideracion de la interaccion
suelo-estructura en el modelado de dicho componente. Respecto de ello,
existen diversos estudios de investigacion disponibles que toman en cuenta las
propiedades geométricas basicas del componente y datos reales sobre la
respuesta sismica. Ventura et al. (1995) han realizado investigaciones sobre la
determinacion de la rigidez del estribo a través de ensayos de vibracion sobre
los puentes. Goel y Chopra (1997) consideraron un modelo bilineal, obteniendo
la capacidad y la rigidez para el sistema suelo-estribo de un puente existente a
partir de registros de los movimientos del terreno y mediciones en la estructura
durante los sismos. Ellos investigaron la variacién de la rigidez del estribo
durante los eventos sismicos tomando en cuenta los diferentes
desplazamientos de este. Por otro lado, en cuanto al modelado, Nielson (2005)
utilizé una representacion multilineal para la relacion fuerza-deformacion.

Segun lo establecido en Shamsabadi et al. (2007), el comportamiento
gueda representado adecuadamente por una curva; no obstante, resulta valida
la simplificacion a través de un modelo bilineal equivalente. En Caltrans (2013)
se presenta un modelo elastoplastico que se basa en modelos analiticos
calibrados por resultados experimentales, utilizandose material de relleno con
una compactacion relativa de al menos el 95 %. Alli se propone para la rigidez
del relleno del terraplén un valor de Ki = 11.5 KN/mm/m. Este valor de rigidez
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estd basado en ensayos de presion pasiva del suelo y en los resultados fuerza-
deformacion de los ensayos de estribos a escala real realizados en la
Universidad de California, en Davis (Romstad et al., 1995). La rigidez del
estribo se ajusta de manera proporcional a la altura del muro pantalla (Fig. 4.8)
usando la Ecuacion 4.17:

Kestr = K w (%) (4.17)

donde:
w = ancho del muro pantalla del estribo (Fig.4.14).
h = altura del muro pantalla del estribo.

Figura 4.14: Ancho y altura del muro pantalla que intervienen en el calculo de la
rigidez del estribo.

La resistencia ultima para el modelo analitico del terraplén de relleno esta
relacionada con la presién pasiva maxima de 239 kPa brindada por Caltrans
(2013), la cual esta basada en la fuerza estatica ultima obtenida en el ensayo a
escala real realizado en UC Dauvis. La fuerza de fluencia del modelo analitico se
calcula usando la Ecuacion 4.18, para lo cual es tomado en consideracion el
factor de proporcionalidad por la altura.

h
Fy= A.239KPa (=) ; Ac = hw (4.18)

Los estribos contribuyen a la rigidez en ambas direcciones del puente,
longitudinal y transversal. En la direccién longitudinal, es diferente la respuesta
sismica en los sentidos activo y pasivo (Figura 4.15). En el sentido pasivo, la
resistencia esta provista por la presion pasiva del terraplén de relleno y también
por los pilotes, en el caso del puente de la clase Vigas de hormigon
simplemente apoyada y de tramos mdltiples. En el sentido activo, la
contribucion de la presion activa del suelo no es tomada en consideracion en la
resistencia del estribo, cuando este es solicitado hacia afuera del suelo de
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relleno. Por lo tanto, los pilotes son considerados los Unicos componentes del
puente que resisten en la direccion activa. En la situacion del puente de clase
Vigas cajon de hormigon continua y de tramos mdltiples, con fundacion
superficial, solo se considera la resistencia del terraplén en el sentido pasivo.
En Figura 4.16 se representa el modelo analitico de la contribucion del suelo
del terraplén, para cuya definicion se utiliza el material elastico perfectamente
plastico de OpenSees (uniaxial Material Elastic PP Gap).

7 {‘_ ‘V./\‘i?‘?"
R P

NN
- \(.{f+¢+¢.

SEMTIDD CE LA PRESICN
ACTIVA DEL TERRAPLEMN

-

SENTIDO DE L& PRESICM
PASIVA CEL TERRAPLEMN

I

Figura 4.15: Tipos de presion en el suelo y su direcciéon en el estribo.
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Figura 4.16: Modelo analitico para los resortes ubicados en los estribos.
Contribucion suelo del terraplén.

En cuanto a los pilotes, que actian en los sentidos activo y pasivo,
conforme a la recomendacién de Caltrans (2013), se adopta una rigidez de 7
kN/mm/pilote y una resistencia ultima de 119 kN/pilote, de idéntica manera a lo
realizado en el estudio de Nielson (2005). En Figura 4.17 se muestra la relacion
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bilineal fuerza-deformacion adoptada para los mismos. Los resortes que
representan los modelos analiticos de la contribucion del suelo del terraplén y
de los pilotes son conectados en paralelo en la direccion longitudinal del
puente.

Fuerzao

T

l"::F"llute

Defarmacisdn

HF‘iIute

Figura 4.17: Modelo analitico para los resortes ubicados en los estribos.
Contribucion de los pilotes.

En la direccion transversal se utiliza un criterio conservativo, despreciando
la contribucion de los muros de ala, con lo que la respuesta del estribo es
caracterizada solo por los pilotes (Caltrans, 2013).

A modo de ilustracién, en la Tabla 4.9 se ofrecen los valores de rigideces
y fuerzas de fluencia para terraplén y pilotes en estribos, en el caso del puente
de la clase Vigas de hormigon simplemente apoyadas de tramos multiples (VH-
SATM). En Tabla 4.10, los valores correspondientes para terraplén, en el caso
del puente de la clase Vigas cajon de hormigon continua de tramos multiples
(VCH-CTM).

Tabla 4.9: Valores de rigideces y fuerzas de fluencia para terraplén sobre muro
pantalla y pilotes en estribos del Puente de clase VH-SATM.

Direcc. | Terraplén (en todo el ancho) Pilotes (para cada uno)
Rigidez Resistencia Rigidez Resistencia
Kestribo [KN/m] Fy [KN] Kpilote [KN/m] Fy [KN]
Long. 146050 5160 7000 119
Transv. - - 7000 119

Tabla 4.10: Valores de rigideces y fuerzas de fluencia para terraplén sobre
muro pantalla en estribos del Puente de clase VCH-CTM.

Direccion Terraplén (en todo el ancho)
Rigidez Resistencia
Kestribo [KN/m] Fy [KN]
Longitudinal 97750 3454
Transversal - -
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4.2.5 Apoyos

En cuanto a los apoyos elastoméricos, los mismos estan interpuestos
simplemente entre los componentes de la superestructura y la subestructura
sin ningun dispositivo de conexion. Por lo tanto, no se considera ninguna
fijacion en el modelado de dichos dispositivos y la Unica fuerza que soporta el
elastbmero a cargas laterales es la de friccion entre el apoyo y las superficies
de contacto con el hormigén. Siendo asi, la fuerza horizontal sobre el
dispositivo se incrementa en forma proporcional con el desplazamiento debido
a la carga sismica hasta que dicha fuerza de friccion es alcanzada, después de
lo cual las deformaciones se producen a fuerza constante. EI comportamiento
de estos elementos es caracterizado por un modelo elastico perfectamente
plastico, tal como se muestra en Figura 4.18.

Fuerzag
Froeetan |-————
K Elastomera
Deforrmacién
K Elastome
------ —F Friceion

Figura 4.18: Modelo analitico para los apoyos elastoméricos.

La rigidez inicial del apoyo se calcula usando la Ecuacion (4.19).

GA
Kapoyo = N (4.19)

Donde:

G = Modulo de corte del apoyo elastomérico.
A = Area del apoyo elastomérico.

hn = Altura neta del elastémero.

El médulo de corte de los elastbmeros se especifica de acuerdo con su
dureza. En el caso del puente de la clase Vigas de hormigon simplemente
apoyadas de tramos multiples, de las memorias de calculo pudieron extraerse
los siguientes datos:

- Dureza Shore 60
- Goo = 800 kN/m?2
- G0 = 1200 kN/m?
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Se adopta para ambas clases de puentes, G = 1000 kN/m?, el cual
representa un valor medio del rango recomendado por AASHTO (2012).

La capacidad de corte tltima (Friccisn) depende del valor de la carga axial
sobre los apoyos y del coeficiente de friccion dindmico entre la superficie de
contacto entre el hormigén y los elastomeros, el cual segun Caltrans (2013) es
fijado en 0.40. La fuerza axial de cada apoyo se calcula como la reaccion
obtenida para el estado de cargas gravitatorias permanentes. Finalmente, la
capacidad ultima de corte (Friccion) de los apoyos resulta de multiplicar la fuerza
axial por el coeficiente de friccién dinamico.

La rigidez vertical de los apoyos elastoméricos es muy alta cuando estan
bajo compresion, por lo cual los mismos transmiten las cargas verticales en el
sentido gravitacional como un elemento rigido a los componentes de la
subestructura. Sin embargo, carece de rigidez en el sentido hacia arriba,
debido a la ausencia de conexién entre la superestructura y la subestructura.
Por lo tanto, cuando la fuerza axial sobre el apoyo debida a la carga
gravitacional es superada por las cargas sismicas dirigidas hacia arriba puede
tener lugar un levantamiento de la superestructura. EI modelado analitico del
fendmeno de levantamiento o la pérdida de contacto entre los elementos es
dificil de simular debido a problemas numéricos y, comunmente, la
convergencia no se puede satisfacer durante el andlisis (Avsar, 2009). Este
fendbmeno no es tenido en cuenta en el modelo analitico.

En la Tabla 4.11 se ofrecen los valores de rigidez y fuerza de fluencia en
direccion longitudinal para cada uno de los elastbmeros ubicados en los
estribos de los puentes de cada clase.

Tabla 4.11: Valores de rigidez y fuerza de fluencia para elastbmeros en estribos
en direccion longitudinal.

Puente de la clase Kelastomero [KN/m] Ferriccion [KN]
VH-SATM 3062 122.5
VCH-CTM 2042 174

4.2.6 Tensores

En DesRoches et al. (2012) se hace referencia a elementos de sujecion
constituidos por cables, placas o barras, los cuales son utlizados en la
rehabilitacion de aquellos puentes sismicamente deficientes debido a los
insuficientes anchos de apoyo disponibles para soportar con seguridad a la
superestructura. Fundamentalmente, se disefian para limitar el movimiento
longitudinal de dicha superestructura.

En el presente estudio, en el caso del puente més antiguo, de la clase
Vigas cajon de hormigén continua de tramos multiples (VCH-CTM), se cuenta
con tensores antisismicos dispuestos en cruz de San Andrés sobre ambos
estribos para sujetar la superestructura en la direccion transversal. Los mismos
estan constituidos por barras de acero SAE 4140 de 50 mm de diametro.

La Figura 4.19 muestra el diagrama tension deformacion adoptado para
los tensores. Para una cierta longitud, el desplazamiento de fluencia se calcula
por medio de la ecuacion (4.20). Se utilizan elementos de longitud nula
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caracterizados por el comportamiento elastico perfectamente plastico. Para tal
proposito, dado que solo trabajan a traccion, se emplea el modelo elastico
perfectamente plastico con un gap igual a cero.

A Fuerza

K Tensor

-

% Deformacién

Figura 4.19: Respuesta Fuerza-deformacion de los tensores.

_ Bt
5, = A F (4.20)
Donde Fy es la fuerza de fluencia; L, la longitud del tensor; As, la seccion
transversal; E: modulo de elasticidad.

En la Tabla 4.12 se presentan los parametros que definen el modelo. La
fuerza de fluencia se obtiene de lo que figura en planos, mientras que el
modulo de elasticidad, de catalogo.

Tabla 4.12: Valores de rigidez, fuerza de fluencia y desplazamiento de fluencia
para los tensores.

Puente de la clase Rigidez Fuerza de Desplazamiento
K Tensor [KN/m] fluencia de fluencia
Fy [kN] Sy [m]
VCH-CTM 74575 1346 0.018

4.2.7 Elementos de impacto

Los componentes de la superestructura y subestructura de los puentes no
estan unidos monoliticamente, ni en la direccion longitudinal ni en la
transversal, existiendo juntas con un cierto espacio en medio. La apertura y
cierre de juntas de dilataciébn entre los componentes del puente introducen
discontinuidades y no linealidades que afectan el recorrido de las cargas y
consecuentemente la respuesta dindmica de estas estructuras. Al cerrarse las
juntas, tiene lugar el fenbmeno de martilleo entre los componentes contiguos, lo
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cual se modela por medio de elementos de impacto. Dicho elemento
representa el efecto del impacto entre la superestructura y el muro pantalla del
estribo en la direccion longitudinal, mientras que en la direccién transversal
simula el martilleo entre la superestructura y las llaves de corte, tanto en pilas
como en estribos. En las Figuras 4.20 y 4.21 se indica la ubicaciéon de estos
elementos. Tanto las llaves de corte como el muro pantalla del estribo se
consideran elementos de sacrificio en el puente, los cuales son disefiados para
actuar como un fusible estructural en el sistema para proteger los componentes
de la subestructura y de la fundacién bajo la accién de terremotos severos. De
esa manera, se disipa la energia en tales elementos, con lo cual la demanda
sismica sobre dichos componentes disminuye. Asimismo, es mucho mas facil y
rentable reparar la parte superior de la subestructura que los pilotes o su
cabezal en caso de afectacién, por ejemplo.

Direccion longitudinal

Ke 8

gSupePes‘tr‘uc-tur“Q J\N\N\_‘ }‘

Estriko

|

Figura 4.20: Ubicacién de elemento de impacto en muro pantalla.

Direccion transwversal

\ Llaves de cor“te/

internos

/\/ Estribo /\/

Figura 4.21: Ubicacién de elementos de impacto en llaves de corte.
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En el modelo analitico se contempla el cierre del espacio entre los
elementos (gap). Una vez que estos toman contacto comienza a manifestarse
la rigidez, que lo hace hasta un cierto valor de fuerza para el cual el elemento
de sacrificio ha llegado a su maxima capacidad, en cuyo caso ya no atraen
ninguna fuerza adicional y se supone que elemento sostiene una fuerza
constante conforme al aumento de desplazamiento. Esta es la forma
considerada por Avsar (2009) para estos modelos analiticos, la cual significd
una modelacion mas realista respecto de los criterios seguidos por Kim y
Shinozuka (2003) y Banerjee y Shinozuka (2007), donde no se consideraba la
fluencia y se asumia un comportamiento elastico lineal de estos elementos
luego del cierre del gap. Muthukumar (2003) para el caso de elementos de
impacto y Megally et al. (2002) en materia de las llaves de corte han propuesto
modelos mas complejos para representar la respuesta de estos dispositivos.
Aqui, nuevamente en este trabajo, con el propdsito de evitar problemas de
convergencia y de tener menor costo computacional, se seguiran lineamientos
simplificados.

El efecto de martilleo es representado por la relacion fuerza-deformacion
mostrada esquematicamente en la Fig. 4.22, utilizandose un elemento de
longitud nula con material elastico perfectamente plastico con gap (apertura).
Para este estudio se adoptaron los parametros tipicos hallados para este tipo
de elementos en cuanto a los valores de rigidez y fuerza de fluencia, los cuales
fueron extractados del trabajo de Avsar (2009). Para las distancias de apertura,
tanto en la direccién longitudinal como transversal, se adoptd 30 mm, valor
tomado de los planos. En Tabla 4.13 se ofrecen dichos valores de los
parametros referidos.

4 Fuerza

Deformacion

_Fj.-

Figura 4.22: Modelo analitico de las llaves de corte.
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Tabla 4.13: Parametros del modelo analitico de elementos de impacto.

Elementos de impacto entre componentes del puente

Superestructura-Muro

Superestructura-Llaves de

pantalla estribo corte
Direccion Longitudinal Transversal
dg [mm] 30 30
Kg [KN/m] Rigidez por corte y flexion Rigidez por corte y flexion
del muro pantalla del estribo de llaves de corte
150000 3400000
Fy [kN] Capacidad ultima por corte | Capacidad ultima por corte

y flexiébn del muro pantalla
del estribo
250

y flexiéon de las llaves de
corte
1600

4.3 Algunas respuestas de los modelos

Para el caso del puente de la clase Vigas cajon de hormigdn continua de
tramos multiples (VCH-CTM), el andlisis de valores propios arrojé un periodo
fundamental “T,” de 1.25 segundos y forma modal con desplazamientos en el
sentido longitudinal, segin se ve en Figura 4.23. El periodo del segundo modo
de vibracion “T>” resulta en 0.91 segundos y forma modal transversal (Figura
4.24). Para el puente de Vigas de hormigon simplemente apoyadas y de tramos
multiples (VH-SATM), “T:” resulta en 0.78 segundos con forma modal
longitudinal (Figura 4.25) y “T,” igual a 0.37 segundos con forma modal

transversal (Figura 4.26).
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-
—

~ <

Figura 4.23: Primer modo de vibracion en puente de la clase VCH-CTM.
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Figura 4.24: Segundo modo de vibracion en puente de la clase VCH-CTM.
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Figura 4.25: Primer modo de vibracion en puente de la clase VH-SATM.
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Figura 4.26: Segundo modo de vibracion en puente de la clase VH-SATM.

Con el propésito de brindar ilustracion y de fomentar la comprension del
desempefio sismico, a continuacidn, se presentan las respuestas de distintos
componentes bajo la accion de uno de los sismos del conjunto establecido para
el estudio. Se trata del sismo identificado como 334_2 designado como
“Coalinga-01”, ocurrido en 1983, registrado en la estacién “zona de falla 1 de
Parkfield”, de magnitud 6.36, tipo de falla inversa, medido a 41 km de esta.
Para visualizar las respuestas, se muestran seguidamente distintos diagramas
que resultan de la accién de la componente H1 del sismo (designada como
COWO000).
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Para ambos puentes se ofrecen en primer lugar los diagramas momento-
curvatura, resultantes de aplicar esta componente del sismo en direccién
longitudinal y transversal. Las Figuras 4.27 y 4.28 corresponden al puente de la
clase Vigas cajon continua de tramos multiples, mientras que las 4.34 y 4.35, a
la clase Vigas de hormigon simplemente apoyada de tramos mdltiples.

En Figuras 4.29 y 4.36 se presentan los desplazamientos longitudinales
registrados en la superestructura, para las clases VCH-CTM y VH-SATM,
respectivamente. Por su parte, siguiendo el mismo orden, en las Figuras 4.30 y
4.37 estan representadas respuestas longitudinales de los estribos. Igualmente,
en Figuras 4.31 y 4.38 se muestran los diagramas que representan el
comportamiento de los elastomeros, también en sentido longitudinal. Las
Figuras 4.33 y 4.39, ofrecen las respuestas por impacto en sentido longitudinal
del puente. La Figura 4.32 muestra el diagrama del tensor transversal para el
caso del puente de la clase VCH-CTM. En tanto que la Figura 4.40 exhibe el
diagrama representativo del comportamiento de las llaves de corte
transversales para el caso del puente de la clase VH-SATM.
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Figura 4.27: Diagrama Momento-Curvatura en direccion longitudinal para
columna de pila en puente de la clase VCH-CTM.
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Figura 4.28: Diagrama Momento-Curvatura en direccion transversal para
columna de pila en puente de la clase VCH-CTM.
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Figura 4.29: Desplazamientos de la superestructura en direccién longitudinal
para puente de la clase VCH-CTM.
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Figura 4.30: Respuesta del estribo en puente de la clase VCH-CTM.
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Figura 4.31: Respuesta de elastomero en estribo de puente de la clase VCH-
CTM.
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Fuerza [kN]

Deformicién [m]

-0.15 -0.1

0.05

0.1

0.15

Figura 4.32: Respuesta del tensor en estribo en la direccién transversal para
clase VCH-CTM.
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Figura 4.33: Respuesta de elemento de impacto en estribo en direccion
longitudinal en puente de la clase VCH-CTM.
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Figura 4.34: Diagrama Momento-Curvatura en direccion longitudinal para
columna de pila en puente de la clase VH-SATM.
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Figura 4.35: Diagrama Momento-Curvatura en direccion transversal para
columna de pila en puente de la clase VH-SATM.
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Figura 4.36: Desplazamientos de la superestructura en direccién longitudinal
para puente de la clase VH-SATM.
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Figura 4.37: Respuesta del estribo en puente de la clase VH-SATM.
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Figura 4.38: Respuesta de elastomero en estribo de puente de la clase VH-

SATM.
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Figura 4.39: Respuesta de elemento de impacto en estribo en direccion
longitudinal en puente de la clase VH-SATM.
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Figura 4.40: Respuesta de llaves de corte en estribo en direccion transversal en
puente de la clase VH-SATM.

Estas respuestas deterministicas de los modelos muestran a las claras
la incursion en el comportamiento no lineal de los distintos componentes. En un
primer andlisis de dichas respuestas, obtenidas en particular para el registro
sefialado, se aprecia que se tienen valores de curvatura en columna y de
desplazamiento en superestructura, en el sentido longitudinal, del orden del
triple para el puente de la clase VCH-CTM en comparacion con el otro. Esto
tiene que ver con distintos factores:

e La conformacién estructural mas endeble en el caso del puente
de la clase VCH-CTM, una sola pila con unica columna.

e La mayor rigidez del sistema suelo de relleno pilotes en el puente
de la clase VH-SATM.

e Otro hecho desfavorable para la respuesta del puente de la clase
VCH-CTM lo constituye el mayor peso propio de la
superestructura, superior en aproximadamente un 34 %.

En Saracho et al. (2019), donde se presentd una metodologia
deterministica de evaluacion de la vulnerabilidad sismica aplicada a los mismos
puentes tipicos, fueron sefialados estos analisis de resultados.

Con el propésito de presentar un respaldo a los estudios realizados se
presentan dos Apéndices mas al cuerpo de la Tesis. En primer lugar, con vistas
a indagar la influencia de distintos parametros en la variacién del periodo de las
estructuras estudiadas, se ofrece en Apéndice A un estudio paramétrico llevado
a cabo sobre los modelos estructurales. Los aspectos investigados son los
siguientes:

e Consideracion del incremento de la resistencia y rigidez en los
materiales constitutivos de la subestructura.
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e Influencia de la flexibilidad en las fundaciones. Modelacion de
pilotes y utilizaciéon de curvas p-y.

Por otro lado, en Apéndice B, se presenta una discusion sobre la
influencia de la componente vertical del sismo y sus efectos sobre las
estructuras de los puentes.
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CAPITULO 5

ESTADOS LIMITES DE DANO

5.1 Generalidades

La determinacion de los parametros de dafio y sus correspondientes
estados limites es uno de los pasos significativos en el desarrollo de las curvas
de fragilidad analiticas. Los estados limites de dafio en puentes tienen una
influencia directa sobre la confiabilidad de las curvas de fragilidad, las cuales
representan la probabilidad de alcanzar o exceder un estado de dafio especifico
bajo un sismo determinado y permiten indagar sobre el nivel de desempefio de
los puentes. Por lo tanto, se necesitan especificar estados limites realistas para
obtener curvas de fragilidad confiables y asi llegar a una estimacion razonable
de su nivel de desempefio sismico. Un estado limite puede definirse como el
punto de desempefio més alla del cual la estructura no logra satisfacer el nivel
de performance especificado. Con mayor detalle, se puede decir que cada
estado limite de dafio tiene también una interpretacion funcional y operacional.
Varias definiciones cualitativas y cuantitativas de limites para diferentes estados
de dafio en puentes estan disponibles en estudios previos. Fundamentalmente,
el dafo estructural esta relacionado a la deformacién del puente y sus
componentes. La mayoria de las definiciones de estados de dafio son
especificadas en términos de las respuesta locales y globales, las cuales pueden
ser expresadas como parametros de demanda ingenieril (PDI). Los PDI locales
son utilizados para ciertos componentes estructurales, mientras que los globales
son considerados para la estimacién de la respuesta estructural global. Se debe
poner atencidén especial en la seleccién de los PDI apropiados para definir los
estados limites de dafio, de manera de obtener curvas de fragilidad confiables.
La premisa es que los mismos deberan tener buena correlacion con los dafios
sismicos de los puentes. Dichos dafios son representados por la respuesta
sismica en términos del PDI seleccionado, el cual es usado tanto en el calculo
de la capacidad como de la demanda de los componentes del puente.

El dafio fisico de los puentes debido a las acciones sismicas sera
representado con un numero suficiente de estados limites de dafio, los cuales
seran cuantificados por los PDI adoptados. Aunque las definiciones cualitativas
de dichos estados limites para puentes estan disponibles en diferentes codigos
y estudios, no ocurre lo mismo con las definiciones cuantitativas. La definicion
de tales estados limites de dafio para los diversos componentes de los puentes
o del sistema como conjunto no constituye una tarea trivial. Dichas definiciones
representan una de las principales fuentes de incertidumbre involucradas en la
obtencion de las curvas de fragilidad debido a la subjetividad puesta en juego en
el proceso.

5.2 Parametros de dafio

La mayor parte de los trabajos refieren a los estados de dafio sismico
empleados en el paquete de evaluacion de pérdidas HAZUS de la Administracion
Federal del Manejo de Emergencias de los Estados Unidos (FEMA, 2003).
Dichos estados, que son descriptos cualitativamente alli y se presentan en Tabla
5.1, son los siguientes: leve, moderado, significativo y completo.
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Tabla 5.1: Definiciones de estados de dafio segun HAZUS (FEMA, 2003).

Fisuracibn menor y desconchamiento en estribos, fisuras en
llaves de corte en estribos, desconchamiento menor y fisuras
Leve/Menor | en articulaciones, desconchamiento menor en las columnas
(dafios que requieren solamente de reparaciones menores) 0
fisuracion menor en el tablero.

Situacion en la que cualquier columna experimenta fisuracion
(fisuras por corte) y desconchamiento moderados (la columna
todavia se presenta estructuralmente sana), movimiento
moderado del estribo (menor de 27), fisuracion vy
desconchamiento extensos de las llaves de corte,
asentamiento moderado de la losa de aproximacion.

Moderado

Cualquier degradacion en columnas sin colapso -falla por
corte- (las columnas se presentan estructuralmente
inseguras), movimiento residual significativo en las
Severo conexiones, asentamientos importantes en la aproximacion,
inclinaciéon  vertical de los estribos, asentamientos
diferenciales en las conexiones, falla en las llaves de corte en
los estribos.

Situacién en la que cualquier columna colapsa y acontece una
pérdida de soporte que puede llevar al inminente colapso de
la superestructura; inclinacion de la subestructura debido a la
falla de la fundacion.

Completo

Para la generacion de las curvas de fragilidad se requieren definir umbrales
para cada estado de dafio, los cuales estan asociados a la capacidad. Para ello
se consideran distintos parametros de demanda ingenieril (PDI): Curvatura o
desplazamiento en columnas de las pilas, corte en estos elementos y
desplazamiento relativo del tablero para evaluacién del posible desbancado o
caida.

En un trabajo patrocinado por CALTRANS (DesRoches et al., 2012), se
consideran dos de los mencionados PDI: Ductilidad por Curvatura en columnas
de las pilas y desplazamiento relativo del tablero. Alli se brindan las siguientes
definiciones generales de los limites de estados de dafio, designandose como
Umbrales de Dafio en Componentes (UDC):

UDC-0 (Darios estéticos): Umbral tomado como parametro de desempefio, mas
alla del cual ocurren dafios estéticos de los componentes. La reparacion
asociada esta principalmente destinada a la restauracion estética.

UDC-1 (Dafio funcional reparable menor): Umbral mas alla del cual se requieren
reparaciones significativas para restaurar la funcionalidad del componente.

UDC-2 (Dafio funcional reparable mayor): Umbral mas alla del cual se requieren
reparaciones extensas para restaurar la funcionalidad del componente.

UDC-3 (Reemplazo del componente): Umbral méas alla del cual el reemplazo del
componente resulta probablemente més rentable que restaurar la funcionalidad
de este.
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En Tabla 5.2 se presentan los distintos umbrales que limitan los estados de
dafio en componentes.

Tabla 5.2: Umbrales que limitan los distintos estados de dafio.

Umbrales de UDC-0 UDC-1 UDC-2 uDC-3
dafio
Ningun Dafos Dafo Dafio Reemplazo
Estados de dafio estéticos | funcional funcional | del
dafio en reparable |reparable | componente
componentes menor mayor
LEVE MODERADO | SEVERO COMPLETO

Las demandas sismicas sobre los componentes del puente para el
parametro de dafio de interés son obtenidas a partir de los analisis dinamicos no
lineales llevados a cabo. Los valores de la demanda junto con las respectivas
capacidades especificadas para cada limite de dafio seran usados
posteriormente en el desarrollo de las curvas de fragilidad analiticas. Por lo tanto,
los limites de dafio cuantitativos se especificaran en detalle para cada parametro
de dafno considerado. En este estudio resultaron determinantes los siguientes:

- Curvatura en columnas.

- Corte en columnas.

- Desplazamiento relativo de la superestructura para evaluar su pérdida
de apoyo.

5.2.1 Estados limites de dafio por curvatura en columnas

Tal como se sefialo, en el trabajo de Desroches et al. (2012) uno de los PDI
utilizados es la ductilidad por curvatura. La misma se determina segun la
ecuacion 5.1.

.u(p — Pmax (5 1)

PFluencia

Donde:
Uy = Ductilidad por curvatura.
¢pmax = Curvatura maxima alcanzada durante la respuesta.

¢oriuencia = Curvatura correspondiente a la primera fluencia de las barras de
armadura longitudinal.

A modo ilustrativo, para aclarar conceptos y visualizar la relacién entre la
ductilidad por curvatura y la de desplazamiento (también muy utilizada como
PDI), se presentan a continuacion una serie de expresiones e ilustracion
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correspondiente.

La ductilidad por curvatura en las columnas puede ser calculada usando
como parametros: la ductilidad de desplazamiento, la altura de la columna y
asimismo la longitud de la rétula plastica, mediante el empleo de las
formulaciones derivadas de las Ecuaciones (5.2) a (5.9) (Priestley et al., 1996).
Los parametros empleados en las Ecuaciones (5.2), (5.3) y (5.4) se muestran
esquematicamente en Figura 5.1 para una columna Cantilever. La formulacién
propuesta por Priestley et al. (1996) para la determinacion de la longitud de la
articulacion plastica, Ecuacion (5.9), es utilizada en los calculos.

Ay _ Dp*ly Sp
Ha = 3,7 7o, _1+Ay (5.2)
D, L2
A= (5.3)
A, = (@, —®y).L,.(L—05.L,) (5.4)
@y —Dy).Ly,.(L—0.5.L
py = 1+ =Dl 050) (5.5)
3
1= (2% 3 (1 _ocle
Ua 1_< o ).L.(1 052) (5.6)
3L L
ua—1= (ua—1).22. (1 ~05 T”) (5.7)
— 1 + M—A_l 58
T R &9
L, = 0.08L + 0.022f,cd),; > 0.044f,cdy, (fye[MPal) (5.9)

Donde:

1 = ductilidad de desplazamiento.

Ay = desplazamiento dltimo.

Ay = desplazamiento de fluencia.

@,= curvatura ultima.

@y= curvatura de fluencia.

Mo = ductilidad por curvatura.

L, = longitud de rétula plastica.

do = diametro de la armadura longitudinal.

fye = tension de fluencia de disefio para la armadura longitudinal.

L = distancia desde la seccion critica de la articulacion plastica al punto de
inflexion.

L se toma como la altura de la columna para el caso de pila constituida por
columna simple. En tal situacion, dado que se trata de un sistema estructural
cantiléver, el desarrollo de la articulacion plastica toma lugar solo en el extremo
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inferior de la columna. Esto también resulta valido para las columnas alrededor
de su eje débil, como en las pilas constituidas por multiples columnas (direccion
longitudinal del puente). No obstante, en este Ultimo caso con respecto del eje
fuerte, en direccion transversal al puente recto, las columnas y vigas cabeceras
conforman un sistema aporticado. En este sistema las articulaciones plasticas se
pueden desarrollar en ambos extremos de las columnas, superior e inferior.
Debido a la flexibilidad de las vigas cabeceras, las articulaciones plasticas se
desarrollaran primero en el extremo inferior de las columnas con el punto de
inflexidbn que se ubicard mas cerca del nudo superior de las mismas. Por
simplicidad, dicho punto de inflexiébn se asume que se producird a mitad de altura

de la columna para su eje fuerte; en tal caso, la distancia L a usar en la Ecuacién
(5.9) se toma como la mitad de la altura de la columna.

Figura 5.1: Distribucion de curvaturas y desplazamientos en una columna
Cantilever.

Segun se indico, los umbrales para cada estado de dafio estan asociados

a la capacidad, mas precisamente a la mediana de la capacidad. Esta variable
estadistica, designada como (Cm), intervendra en las expresiones a desarrollarse
en el siguiente capitulo.

Se destaca el trabajo llevado a cabo por Hwang et al. (2001), el cual es
tomado como marco referencial en la mayoria de las publicaciones sobre
fragilidad sismica de puentes. En el mismo, se propusieron umbrales para los
distintos estados de dafio que se corresponden con los descriptos
cualitativamente por HAZUS para puentes tipicos de la zona sismica de New
Madrid (valle del Mississippi), centro-este de los Estados Unidos. Asi, para el
caso de los valores de las medianas de las ductilidades de desplazamiento, se
tiene: 1.0, 1.2, 1.76 y 4.76, que corresponden a los estados de fluencia,
fisuracion, desconchamiento y pandeo de la armadura longitudinal,
respectivamente. Por otro lado, Nielson (2005) empledé en sus estudios las

ductilidades por curvatura equivalentes a las adoptadas por Hwang et al. (2001),
con valores: 1.0, 1.58, 3.22 y 6.84, respectivamente.

En la Figura 5.2 se muestra la relacion Momento-Curvatura en columnas,
indicandose la aproximacion bilineal elasto-plastica y los distintos umbrales de
dafio referidos.
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Figura 5.2: Diagrama Momento-Curvatura en columnas. Umbrales de dafo.

A continuacion, se brinda una mayor precision sobre dichos umbrales o
estados limites de dafio en columnas:

- Primera fluencia de armadura longitudinal (UDC-0): ox.

- Limite de serviciabilidad (UDC-1): curvatura de fluencia, gy.

- Limite de control de dafio (UDC-2): ¢2, curvatura correspondiente a una
deformacion especifica de la fibra externa del hormigon de 0.002 para el caso de
la presencia de empalmes por yuxtaposicion de armaduras longitudinales en la
zona de formacion de rétulas plasticas. Curvatura ¢as, idem, para la situacion
donde no se presentan dichos empalmes, con una deformacién especifica de
0.004.

- Limite de prevencion de colapso (UDC-3): o@u, curvatura asociada a valores de
la deformacién especifica Ultima, ya sea de la armadura longitudinal o de la fibra
extrema del hormigdon confinado, o también la curvatura correspondiente al
momento que acusa una disminucion del 20 % del méximo alcanzado (Priestley
et al., 2007).

Una vez disponibles las medianas de la capacidad (Cn), luego se necesita
estimar la variabilidad o dispersion de la distribucién de esta. El coeficiente de
variacion (COV), cuando se trabaja con una variable simple, se define como la
relacion entre la desviacion estandar y la media de la distribucion. Generalmente,
los valores mas bajos del COV se corresponden con una baja dispersion de la
variable. Dado que dicho COV es desconocido para la distribuciéon de la
capacidad, se lo adopta por contemplacién de ciertas hipétesis. Asi, Nielson
(2005) asumio que para los estados de dafio ligero y moderado se tome un valor
de COV de 0.25, que corresponde a una variacion relativamente baja. Para el
caso de los estados de dafio severo y completo se tomo un valor de 0.5, que
corresponde a un nivel alto de variacion. Por otro lado, Dusicka y Roberts (2011),
en lugar de un salto abrupto en los valores usaron un incremento gradual de la

115



Capitulo 5: Limites de los estados de dafio

variabilidad de manera tal que dicho COV para los estados de dafo leve,
moderado, severo y completo fue de: 0.25, 0.33, 0.42 y 0.5, respectivamente. Se
asume que el incremento en la dispersion para los estados de dafio mas
marcados se corresponde con el mas acentuado comportamiento no lineal de
los componentes del puente, lo cual esta asociado, por ende, con el hecho de
gue resulta mas dificil modelar el verdadero comportamiento para los mas altos
niveles de dafio.

5.2.2 Estado limite de dafio por corte en columnas

El esfuerzo de corte en las columnas se considera otro parametro para la
cuantificacion de los estados limites de dafio. La falla por corte representa un
modo de ruptura de tipo fragil, resultando en un colapso repentino de los
elementos de hormigén armado. En tal situacién de modo de falla fragil, dado
gue el colapso total ocurre cuando la capacidad de corte es excedida por la
demanda de corte sismico, solo se define el estado limite de prevencion de
colapso (UDC-3) para este tipo de solicitacion en las columnas.

Segun Buckle et al. (2006), la resistencia a cortante de elementos
estructurales de hormigdén armado que han sufrido agrietamiento se reduce por
la actuaciéon de cargas ciclicas y el incremento de las curvaturas en las
articulaciones plasticas. En consecuencia, se definen dos estados de resistencia
al corte:

1. Vi, resistencia al corte inicial, y
2. Vs, resistencia al corte final.

La diferencia entre los dos estados se debe al deterioro del hormigén a medida
gue la carga ciclica progresa, con una reduccion de la capacidad al corte por la
contribucion del hormigén, V.. Dicha contribuciéon disminuye debido a la
presencia de grietas de traccion y a la fluencia de las barras longitudinales. Las
expresiones para las resistencias al corte inicial y final, respectivamente, se dan
en las siguientes secciones.

5.2.2.1 Resistencia al corte inicial, Vi
La resistencia al corte inicial, Vi, esta dada por:
Vi=Ve+V, +Vy (5.10)
Donde:

Vs = contribucién a la resistencia por corte provista por la accion de reticulado
de la armadura,

Vp = contribucién provista por accion de arco (puntal), y
Vci = contribucién provista por campo de traccion diagonal en el hormigon.
Cada una de estas contribuciones se detalla a continuacion.

La resistencia al corte suministrada por la accion de reticulado en la armadura
esta dada por:

Vy = Ayfyn = cOtO (5.11)

donde:
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Av = Area de corte provista por la armadura transversal:
= 7 Aph / 2 para columnas circulares

Auh = Area de la barra que conforma el estribo

fyh = tension de fluencia de las barras de estribos

D” = Diametro de los estribos o del espiral (medido entre centros de las
barras),

s = distancia longitudinal entre estribos,
® = Angulo del plano principal de rotura (Kim y Mander, 1999), dado por:

1.6ppA¢

tan® = (
AptAg

0.25
) > tana (5.12)

A = Factor de condicién de apoyo:
= 2 para condicion empotrado-empotrado, y
=1 para condicion empotrado articulado.
Ae = Area de corte efectiva (asumida como el 80 % del area bruta, Ag),

pt = relacion del area total de armadura longitudinal al area neta de la seccion
de la columna

= Ast/ Ag
pv = relacion volumétrica de armadura transversal
=ps/ 2 =2 Abn/ sD” para columnas circulares
tan o = angulo biela:
=jd/L

jd = brazo de palanca interno del elemento de compresién de hormigon, y

L = longitud de la columna.

La resistencia al corte aportada por la accién de arco esta dada por:

V, = % Ptana (5.13)

Donde A es el factor de condicion de apoyo definido anteriormente, P es la

carga axial sobre el elemento (solo compresion) y tan a es el angulo de la biela
ya comentado.

La resistencia al corte aportada por campo de traccion diagonal en el hormigon

es:
Vi = 0.3 f cede (5.14)

Donde Ae es el &rea efectiva igual a 0.8Ag.
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5.2.2.2 Resistencia al corte final, V¢
La resistencia final al corte est4 dada por:
Ve=Ve+V, +V (5.15)

En esta ecuacion, Vs y Vp son los mismos términos que se definieron
anteriormente, mientras que Vs es la resistencia final al corte aportada por el
hormigoén, la cual es reducida por contemplacion de la plastificacion, el
agrietamiento y los efectos de carga ciclica acontecidos. La misma esta dada
por:

Ver = 0.05\F oAe (5.16)

5.2.3 Estados limites de dafio por desplazamiento de la superestructura

El desplazamiento de la superestructura en ambos ejes ortogonales del
puente es considerado otros de los pardmetros para la cuantificacion de los
estados limites de dafio. Debido al movimiento de la superestructura, el puente
puede experimentar distintos niveles de dafio sismico. El asentamiento y el
desfasaje vertical de un tramo debido al desbancado puede ser un problema
menor, resultando solo en una pérdida temporal de acceso hasta que pueda ser
restaurado. El colapso puede ocurrir debido a la pérdida de soporte como
resultado de un gran movimiento relativo transversal o longitudinal en el caso de
estructuras vulnerables. Con mayor especificidad, se establece que el fendbmeno
de caida puede ocurrir bajo sismos severos debido a la inadecuada sujecién de
las vigas sobre los apoyos, como asi también a la insuficiente longitud de apoyo
disponible para la superestructura sobre los estribos y pilas.

Segun el trabajo de Desroches et al. (2012), los valores de los
desplazamientos que corresponden a los umbrales de dafio en componentes
para los apoyos en estribos dependen de dos factores: anchos de sustentacion
disponibles y apertura en las juntas. En el primer caso se toma en consideracion
el potencial desbancado o caida y en el segundo, el dafio potencial por martilleo.
Los umbrales superiores UDC-2 y UDC-3 estaran relacionados con los anchos
de sustentacion disponibles, mientras que los inferiores, UDC-0 y UDC-1, por la
apertura de las juntas. Para el umbral UDC-0 se adopta el ancho de la junta, que
corresponde a la iniciacién del dafio por martilleo. Segun estudios de Caltrans
(DesRoches et al., 2012), para el umbral UDC-1 se toman valores del orden del
300 % del correspondiente al ancho de juntas antes indicado, lo cual se
corresponde con niveles significativos de martilleo y que marcara el limite de
serviciabilidad.

Por otro lado, se indica que los pedestales son construidos sobre las vigas
cabeceras y estribos con diferente altura para materializar altimétricamente el
perfil transversal de la superestructura. Bajo eventos sismicos extremos, las
vigas de la superestructura pueden experimentar grandes desplazamientos
horizontales y asi caer de los pedestales directamente sobre la viga cabecera.
Esto podria causar excesivo dafio sobre la calzada, perturbando el flujo del
tréfico y afectando asi la funcionalidad del puente. Entonces, el estado limite de
control de dafio se especifica para cuando el desplazamiento es de tal magnitud
gue la superestructura cae de los pedestales sobre la viga cabecera, lo cual se
corresponde con el umbral UDC-2, indicado en Fig. 5.3, tanto para las pilas como
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para los estribos. Finalmente, cuando el desplazamiento de la superestructura
excede la longitud de apoyo disponible provista por la viga cabecera, la misma
caera al vacio y sobrevendra el colapso total. Por lo tanto, este estado limite es
definido como de prevencién del colapso UDC-3 (ver Figura 5.3), méas alla del
cual el puente no resulta mas estable. Para UDC-2 y UDC-3 se adoptaran los
valores extraidos de los planos de ambos puentes tipicos.

Direccién longitudinal

y) Su perestruct{}rae ] ]

fﬂ] rﬂl\ Pedestal i

|, UDC-3 | LUDC-2, g Vlga cabecera - Pila Ew/ UDC-2
UDC-3

Figura 5.3: Longitudes de apoyo disponibles para la superestructura en Pilas y
Estribos, segun definicién de los distintos Umbrales de Dafio en Componentes.

5.3 Estados Limites de dafio adoptados
5.3.1 Ductilidad por curvatura en columnas

Se trabajé con el Section Designer del SAP2000 (Computers and
Structures Inc., 2010) para modelar la seccién transversal de las columnas de
las pilas de ambos puentes tipicos, con lo cual se pudieron obtener los valores
de ductilidad por curvatura representativos de la mediana de la capacidad para
los distintos estados limites de dafo. En la Figura 5.4 puede apreciarse la
herramienta usada para definicion de las propiedades de la seccion,
particularmente para el caso de la columna del puente de la clase Vigas cajon
de hormigoén continua de tramos multiples (VCH-CTM). Se visualizan las zonas
donde se ubican las fibras de los distintos materiales constitutivos: Hormigon
confinado en el nucleo central, hormigdn no confinado en el revestimiento y acero
para las armaduras.
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Figura 5.4: Definicion de las propiedades de la seccion en puente de la clase
VCH-CTM.

En la Figura 5.5 se observa el grafico Momento-Curvatura junto con el
diagrama de deformaciones de la seccion transversal asociado a una
deformacion especifica de la fibra extrema del hormigon confinado de 0.004, la
cual se corresponde con la curvatura ¢4 (8.506 E-03) que es representativa del
estado limite de control de dafio. Asimismo, pueden apreciarse: la curvatura
correspondiente a la primera fluencia de la armadura longitudinal, ¢1 (0.003063),
la de fluencia (idealizada) ¢y (0.003579) que marca el estado limite de
serviciabilidad y por altimo la curvatura asociada al estado limite de prevencién
del colapso, ¢, (0.01963).

Por su parte, en la Figura 5.6 se presenta lo mismo para la situacion de la
columna de la pila del puente de la clase Vigas de hormigdon simplemente
apoyada de tramos multiples (VH-SATM). Como se notara, a diferencia del caso
anterior, aqui se adopto la curvatura ¢, para definir el limite de control de dafio,
en lugar de ¢s. Esto tiene que ver con la presencia de empalmes por
yuxtaposicion en la zona del pie de columna, de potencial formacion de rotulas
plasticas segun se indic6 en Apartado 5.2.1. Llama la atencion que el puente de
mayor antigiiedad posea un detallado de armaduras que evita esta situacion, en
contraposicion a la practica corriente utilizada actualmente en nuestro medio,
segun se pudo saber a partir de los testimonios de los referentes de puentes de
los distritos de San Juan y Mendoza. En Seminarios de extension universitaria
dictados de manera presencial por el autor al personal de Vialidad Nacional
afectado a la ingenieria de puentes de dichos Distritos se puso en relieve tal
hecho, remarcando la importancia de erradicar esta practica a través de la
utilizacién de jaulas de armaduras para cubrir la altura total de las columnas
(Saracho, 2017, 2018).

En la Tabla 5.3 se ofrecen las curvaturas representativas de los distintos
estados limites de dafio.
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Figura 5.5: Momento-Curvatura y diagrama de deformaciones asociado a una
deformacion especifica de la fibra extrema del hormigon confinado de 0.004.
Puente de la clase VCH-CTM.
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Figura 5.6: Momento-Curvatura y diagrama de deformaciones asociado a una
deformacion especifica de la fibra extrema del hormigén confinado de 0.002.
Puente de la clase VH-SATM.

Tabla 5.3: Valores de curvaturas representativas de los distintos estados
limites de dafo.

Clase de Primera Limite de Limite de Limite de
Puente fluencia de la | serviciabilidad control de prevencion
armadura dafio del colapso

longitudinal
0
(o) () (¢2) 0 (¢) (o)
VCHCTM 0.003063 0.003579 @2 = 0.008506 0.01963
VHSATM 0.002575 0.003468 ¢ = 0.006656 0.02488
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Para obtener las ductilidades que ofician de limites de los estados de dafio
se divide cada uno de los valores de curvatura indicados sobre el
correspondiente a la primera fluencia de la armadura longitudinal. Dichos valores
de ductilidad por curvatura representan la mediana de la capacidad. En cuanto
a los coeficientes de variacibn a emplear en la obtencion de las curvas de
fragilidad se adoptaron los propuestos por Dusicka y Roberts (2011). En la Tabla
5.4 se presentan los valores referidos, que segun se indicé estan relacionados
con la capacidad.

Tabla 5.4: Valores de umbrales de dafio en componente por ductilidad por

curvatura.
Mediana de la Capacidad. Ductilidad de Coeficiente
Umbral de Curvatura de Variacion
dafo en
componente Puente de clase Puente de clase
VH-SATM VCH-CTM

UDC-0 1.00 1.00 0.25
uUDC-1 1.35 1.17 0.33
UDC-2 2.58 2.76 0.42
UDC-3 7.17 6.41 0.50

Las investigaciones han demostrado que los procesos fisicos naturales se
los representa con frecuencia utilizando distribuciones lognormales. Los valores
tipicos de la desviacion estandar, s *, de estos procesos naturales pueden oscilar
entre s*=1,2y 3,0 (Limpert et al., 2001). A los fines de hacer una comparacion
se puede usar la siguiente Ecuacion (5.17), que relaciona el coeficiente de
variacion y la desviacion estandar lognormal:

s*=e In(1+cov?2) (517)

Utilizando las magnitudes indicadas para la desviacion estandar (s*), el
COV se ubica en el rango que va desde 0.18 a 1.53. Los valores del COV
empleados en este estudio caen en la porcién inferior de este rango.

5.3.2 Capacidad al corte en columnas

En la siguiente Tabla 5-5 se presentan las variables y los célculos necesarios
para obtencion de la capacidad al corte en las columnas de las clases de puentes
de estudio por aplicacién de las expresiones vistas en subapartados 5.2.2.1 y
5.2.2.2. En Tabla 5.6 se ofrecen los valores del umbral de dafio para este
parametro.
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Tabla 5-5: Célculo de la capacidad al corte de las columnas de las clases de
puentes de estudio.

Variable Clase de puente

VCH-CTM VH-SATM
P [kN] 7275 1262
Abh [M?] 7.85398E-05 7.85398E-05
Av [m?] 0.00012337 0.00012337
fyn [KN/m?] 420000 420000
D” [m?] 1.25 1.15
s [m] 0.08 0.17
Ppv 0.001570796 0.000803476
Ag [m?] 1.327322896 1.130973355
Ast [m?] 0.010799225 0.010308351
pt 0.008136095 0.009114583
tan © 0.705063875 0.579577565
D’ [m] 1.215 1.115
L [m] 6.54 7.32
tan a 0.185779817 0.152322404
fce [KN/M?] 25000 25000
Vs [KN] 1125.32 592.68
Vp [kN] 675.78 96.11
Vet [KN] 265.468 226.19
Vei [KN] 1592.79 1357.17
Vs [KN] 2066.56 914.99

Tabla 5.6: Valores de umbrales de dafio en componente por Corte.

Parametro de Umbral de dafio en componente
D da | ieril Puente de clase
emanda Ingenieri uUDC-3
Corte en columnas VCH-CTM 2067
[kN] VH-SATM 915

En cuanto al coeficiente de variacion (COV), su valor es 0.50 para el UDC-3,
idéntico al de ductilidad por curvatura.
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5.3.3 Capacidad por desplazamiento

Por otra parte, en cuanto a los umbrales de dafio en componentes por
desplazamiento de la superestructura, los mismos se obtienen de los planos de
los puentes conforme a las indicaciones brindadas en apartado 5.2.3; intervienen
la apertura de juntas y las longitudes de apoyo que se sefalaron en Figura 5.3.
Dichos valores se presentan en Tabla 5.7.

Tabla 5.7: Valores de umbrales de dafio en componente por desplazamiento de
la superestructura.

Pardmetro de Umbral de dafio en componente
Puente de
Demanda clase
|ngenieri| UDC'O UDC'l UDC'2 UDC'3
Desplazamiento | VCH-CTM 0.030 0.090 0.350 0.450
superestructura
[m] VH-SATM 0.030 0.090 0.475 0.750

En cuanto a los coeficientes de variacion (COV), sus valores para cada umbral
de dafio son idénticos a los de ductilidad por curvatura.
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CAPITULO 6

DESARROLLO DE CURVAS DE FRAGILIDAD Y ESTIMACION
DE PERDIDAS ECONOMICAS

6.1 Generalidades

Las curvas de fragilidad son uno de los componentes mas importantes en
la estimacion de pérdidas sismicas de las estructuras. Estas curvas son
herramientas de gran valor en la estimacion del dafio que sufrird el puente
durante el evento sismico. Segun se indicé en el capitulo 1, la fragilidad es
descripta como la probabilidad de exceder un nivel de dafio particular bajo un
cierto nivel de peligrosidad sismica designado por una medida de intensidad
relevante. La expresion matematica de una funcién de fragilidad para un limite
de estado de dafio especifico estad dada en la Ecuacién (1.1). En el desarrollo de
las curvas de fragilidad analiticas, las respuestas sismicas de los componentes
criticos del puente, en los cuales se espera cierto nivel de dafio sismico, son
estimadas en términos de ciertos pardmetros de demanda ingenieril (PDI). Para
decidir acerca del estado de dafio del puente, las demandas sismicas de los
componentes son comparadas con los limites de dafio especificados de acuerdo
con los correspondientes PDI. Si la demanda sismica es mayor o igual que el
limite de dafio especificado, entonces se considera que el puente incursiona en
ese estado de dafio correspondiente. Por repeticion del mismo procedimiento
para las diferentes acciones sismicas se determina el estado de dafio generado
por cada una de ellas. De esa manera, se realizan numerosos analisis dinamicos
no lineales para determinar la respuesta sismica de los componentes del puente.
Las maximas demandas sismicas de los componentes criticos de los puentes
tipicos son registradas para cada uno de los sismos considerados, las cuales
seran usadas para el desarrollo de las funciones de fragilidad.

6.2 Modelos de demanda sismica probabilistica

En el marco de la necesidad de predecir el riesgo por dafios en los puentes
de nuestro pais resulta menester poder cuantificar la demanda sismica sobre
estas estructuras, para lo cual es fundamental definir las curvas de fragilidad. Se
proporciona una descripcion matematica simple de esta estimacion de pérdidas
a traves de la siguiente Ecuacion (Ellingwood et al., 2005):

P[Pérdidas] = ¥s¥,sYqP[Perdidas |D =d] P[D =d |LS] P[LS|IM =s] P[IM =s] (6.1)

En donde las “Pérdidas” tienen que ver con distintas métricas apropiadas, tales
como el nimero de muertos o heridos, costos por dafios o por pérdida de
oportunidad. El dltimo término P [ IM = s] representa una medida relevante de la
peligrosidad sismica (IM: Medida de Intensidad), tal como aceleracibn maxima
del terreno (PGA) o la aceleracion espectral (Sa). Dado que la estructura esta
sujeta a una peligrosidad de intensidad s, el tercer término P [LS | IM = s]
representa la probabilidad de que dicha estructura exceda un estado limite de
dafio particular dada una cierta Medida de Intensidad. Si un estado limite
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especificado es excedido, el segundo término P [D = d | LS] representa la
probabilidad de que la estructura sufrird un estado de dafio d. A su vez, si la
estructura sufre un estado de dafio d, el primer término P [Pérdida| D =d]
representa la probabilidad de que tal estructura soportard un dado nivel de
pérdidas. El producto de todos estos factores individuales resulta ser la
probabilidad que la estructura sufra un determinado nivel de pérdidas. El término
P LS | IM = s] en la ecuacion (6.1) permite definir la demanda sismica y es
representativo de la fragilidad puesto que tiene que ver con cuan apta es la
estructura para soportar movimientos del suelo de una intensidad especificada.
LS representa un estado limite de dafio especificado, el cual se relaciona con
una medida de la respuesta estructural (por ejemplo, la ductilidad de curvatura o
de desplazamiento) que es tomada como parametro de demanda ingenieril.

Las dos partes del concepto de fragilidad son la capacidad y la demanda,
donde los estados de dafo sufridos por una estructura pueden considerarse
relacionados con la capacidad estructural (C), mientras que la intensidad del
movimiento sismico es una representacion de la demanda (D). La probabilidad
de falla, Ps, puede escribirse como:

Pf=P[S <1 6.2)

La cual da la probabilidad de que la demanda excedera la capacidad estructural.

Dado que para ambas se asume una distribucion lognormal de probabilidad
(Wen et al., 2003), Ps puede ser expresada usando la funcion de distribucion
normal estandar @( ) (Melchers, 1999):

Pf = q)(—ﬁ)
—ln(uc 1+V,%>
Pf _ q) Up 1+V%~

JmlGsv2)a+v)]

by o —nlow)
=
JmlGsr2)a+v3)]

(6.3)

n(Bm
Pr= o n(cm)
\/m(1+v§)+m(1+v,§)

Donde uc y up son la media de las distribuciones de capacidad y demanda
respectivamente, Vc y Vp son los coeficientes de variacion (COV) de las
distribuciones citadas, y Cm y Dm son los valores de la mediana de las mismas
distribuciones. Usando el hecho de que para una distribucién lognormal resulta
valido que:
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ofx = In(1+V2)

La Ecuacion (6.3) puede ser simplificada:

In(2m
b= o )

ln(1+V§)+alan

Donde oinp es la desviacion estandar de la distribucion lognormal de la demanda.

(6.4)

La mediana de la demanda puede representarse por un modelo
exponencial (Cornell et al., 2002) tal que:

Dy, = a(IM)? (6.5)

Donde (IM) representa la medida de intensidad sismica.

Transformando la Ecuacioén (6.5) en el espacio lognormal se tiene:

InD,,=b -InIM +Ina (6.6)

En la Figura 6.1 se ofrece una ilustracion de Padgett (2007) que muestra la
transformacion en el espacio lognormal.

=
=..
)]
=
1

= Infa)+ b*In(IM):  +" ¢

e

In(D)

1
M

In(IM)

Figura 6.1: llustracion del Modelo de Demanda Sismica Probabilistica en el
espacio lognormal (Padgett, 2007).
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En dicha figura se muestran los datos procedentes de los analisis
dindmicos no lineales, los cuales se hallan representados en el espacio In (D) vs.
In (IM). Adicionalmente, también se representan la recta de regresion lineal junto
con la desviacién estandar de los datos transformados; esta Ultima es designada
con la magnitud onp presente en la Ecuacion (6.4).

Usando la Ecuacion (6.6) en la (6.4), puede derivarse otra expresion para
la probabilidad de falla Ps :

D

P.= @ l”(c:nn) — ¢ 1nPm=inCm
f ,ln(1+Vg)+012nD ln(1+Vg)+glan
Pr= & In(a IMP)—InCp | _ Ina+bInIM— lnCm

InIM (ln Cm-In a)
bp=2 7 (6.7)
Reescribiendo la Ecuacion (6.7):

lnCm—lna)
InIM—- lne b (6 8)

ln(1+V )+"ln

Puesto que la forma de esta ecuacion es tal que representa una funcion de
distribucion lognormal acumulativa, en el segundo término del numerador como

InCyp -Ina

argumento de esta se tiene: e” b , que representa el valor de la mediana de
la distribucion lognormal de IM, la cual designaremos como A. Por su parte, el

_ /ln(1+VC2)+alan _ _ _
denominador: ——————esuna medida de la dispersion, que llamaremos &.
Simplificando entonces, la ecuacion (6.8) se transforma en:

Pf — [lnIM—lnA]

g (6.9)

Para obtener la desviacion estdndar de la demanda (oinp), que interviene
en el calculo de la dispersion ¢, se utilizara la siguiente expresion:

o = \/Z[ln(di)—ln(a IMP)] (6.10)

N-2

Donde d; representa el valor de la demanda obtenida para el acelerograma i
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considerado, IM el valor de la media geométrica de PGA asociada al registro y
N es el numero total de acelerogramas utilizados en los analisis.

A continuacién, se construiran los modelos de demanda sismica
probabilistica contemplando cada uno de los tres parametros de dafio
analizados: ductilidad por curvatura en columnas, corte en columnas y
desplazamiento relativo de la superestructura.

Se utilizaran como insumo los resultados de los multiples analisis
dinamicos no lineales llevados a cabo con los sismos presentados en el capitulo
3 usando los modelos descriptos en el capitulo 4. Las dos componentes
horizontales ortogonales de los registros, H1 y H2, fueron orientadas segun los
ejes longitudinal y transversal del puente. Con cada par de registros se hicieron
dos grupos de corridas, una con la orientacion de la componente H1 en sentido
longitudinal (L) y H2 en el transversal (T) y otra donde los registros fueron
invertidos, considerando la componente H2 en el sentido longitudinal (L) y H1 en
el transversal (T). Asi, por cada registro se tienen 4 corridas sobre el modelo,
simbolicamente representadas de la siguiente manera: H1L - H2T, para la
denominada orientacion 1 y H2L - H1T, para la orientacién 2. Para el conjunto
de los 25 sismos seleccionados, esto resultd en un total de 100 corridas para los
modelos de cada una de las clases de puentes.

6.2.1 Seleccion de la medida de intensidad.

Una cuestion que surge frecuentemente cuando se trata de predecir la
demanda estructural como funcion de la medida de intensidad (IM), es decidir
cudl de ellas utilizar. En el programa de evaluacion de pérdidas HAZUS (FEMA,
1997) se usé la aceleracion maxima del terreno (PGA). En la Ultima versiéon de
dicho programa se ha cambiado hacia el empleo de la aceleracion espectral para
el periodo de un segundo (Sa-1s).

Queda claro que no existe una unica medida de intensidad que resulte
apropiada para todos los casos. En un intento por tratar este aspecto, Mackie y
Stojadinovic (2003) identificaron 23 medidas de intensidad que podrian
emplearse en modelos de demanda sismica probabilistica (MDSP) en puentes.
Establecieron que para que un parametro se considere optimo, el mismo debe
ser eficiente. La eficiencia es una medida de la desviacion estandar del logaritmo
del modelo de la demanda, la cual representa la variabilidad en el parametro de
demanda para una dada medida de intensidad en el espacio lognormal. En su
estudio, Mackie y Stojadinovic (2003) encontraron que aquellas medidas de
intensidad relacionadas con las cantidades espectrales basadas en el periodo
fundamental del puente tienden a ser mas eficientes, como por ejemplo la
aceleracion espectral (Sa) y el desplazamiento espectral (Sq).

No obstante, se reconoce frecuentemente que no resulta practico usar
medidas de intensidad basadas en el comportamiento estructural para catdlogos
de puentes o edificios. Esto se considera el motivo por el cual HAZUS emplea la
aceleracion espectral para un segundo (Sa1s) como la medida de intensidad
adoptada. En el trabajo de Nielson (2005) se consideraron diferentes medidas
de intensidad para efectuar analisis comparativos:

e PGA: Aceleracion méaxima del terreno.
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e Sao.2s: Aceleracion espectral a 0.2 segundo.
e Sais: Aceleracion espectral a 1 segundo.

e Sagm: Aceleracion espectral correspondiente a la media geométrica de los
periodos fundamentales en ambas direcciones, longitudinal y transversal

(Tgm).
La media geométrica de los periodos se calcula como: Ty, =
\/Tl(,ng1 Ttrans1,» donde Tiongt ¥ Twanst SON los periodos fundamentales en las

direcciones longitudinal y transversal, respectivamente. Esto sigue las
recomendaciones de Baker y Cornell (2006). Por contemplacién de las dos
componentes horizontales de los registros, los valores de aceleracion a emplear
son calculados como la media geométrica de la aceleracion de cada componente

en el periodo de interés: S; = \/Sgx - Sqy -

Tal como se procedid en otros trabajos, como por ejemplo en Dusicka y
Roberts (2011), en el presente estudio se adoptd como Unica medida de
intensidad la PGA. Segun estos autores, pese a la menor dispersion lograda en
los MDSP con el empleo de aceleraciones espectrales, las mismas se
consideran un parametro estructural y no estan relacionadas directamente con
el movimiento del terreno, mientras que PGA se deriva facilmente de los registros
sismicos. Puesto que se utilizaron en las simulaciones las dos componentes
horizontales de un sismo, se trabaja con la media geométrica de los PGA de
cada uno de los acelerogramas:

PGApg = /[PGA; * PGA, (6.11)

6.2.2 Modelos de demanda sismica probabilistica para ductilidad por
curvatura

Respecto a este parametro de demanda ingenieril, los estados limites de
dafio se hallan dominados por la curvatura en columnas. La ductilidad por
curvatura, usada para evaluar la demanda sobre dichos elementos, se define
como:

— P result 6.12
,Ll(p P fluencia ( ' )

Donde ¢ resut €S €l valor de la curvatura resultante maxima, que se obtiene de
la suma vectorial de las curvaturas longitudinales y transversales segun la
ecuacion:

PRresult = \/(pLong2 + Orrans” (6.13)

Conviene aclarar que los valores maximos resultantes obtenidos surgen de la
combinacion de las magnitudes de ambas componentes horizontales para un
mismo instante de tiempo.

Por su parte, ¢ fuencia €S la curvatura correspondiente a la primera fluencia de
la armadura longitudinal.
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Los resultados se muestran en las Tablas 6.1 y 6.2 para cada clase de
puentes. Alli estan representados los valores de la media geométrica de PGA
(PGA mg), curvatura resultante (¢ resut) y ductilidad por curvatura (u, ), para cada
uno de los sismos de entrada considerando las orientaciones 1y 2.

Tabla 6.1: Ductilidades por Curvatura en Puente de la clase VCH-CTM.

Sismo | Factor | PGA PGA | PGAmg | Curvat. Curvat. | Ductilidad | Ductilidad
de Dir. Dir. Result. Result. curvatura | curvatura
escala H1 H2 (9) Presult @result Ho Ho
(9) (9) (1/m) (1/m)

Orient. 1 | Orient. 2 | Orient. 1 | Orient. 2
180 1.072 | 0.567 | 0.411 | 0.482 | 0.01849 | 0.01365 6.037 4.457
183 1.228 | 0.749 | 0.572 | 0.655 | 0.01392 | 0.02252 4.545 7.353
184 1.087 | 0.383 | 0.523 | 0.448 | 0.01816 | 0.02245 5.929 7.330
326 1.723 | 0.189 | 0.195 | 0.192 | 0.00429 | 0.00361 1.401 1.179
334 1.698 | 0.243 | 0.189 | 0.214 | 0.00948 | 0.01697 3.095 5.541
334_2 | 2.362 | 0.338 | 0.263 | 0.298 | 0.02331 | 0.02905 7.612 9.483
368 0.805 | 0.485 | 0.423 | 0.453 | 0.01680 | 0.02496 5.485 8.149
461 1.854 | 0.289 | 0.579 | 0.409 | 0.03215 | 0.01511 10.497 4,933
759 0.920 | 0.237 | 0.262 | 0.249 | 0.01447 | 0.01183 4,724 3.862
811 1.031 | 0.385 | 0.674 | 0.509 | 0.01219 | 0.01861 3.980 6.076
1044 | 0.599 | 0.349 | 0.354 | 0.352 | 0.03501 | 0.01625 11.431 5.306
1147 1.588 | 0.401 | 0.295 | 0.344 | 0.03116 | 0.02118 10.174 6.915
1212 | 2.409 | 0.229 | 0.230 | 0.229 | 0.00966 | 0.00423 3.154 1.381
1228 | 2.443 | 0.171 | 0.177 | 0.174 | 0.00345 | 0.00349 1.126 1.139
1481 1.434 | 0.208 | 0.207 | 0.207 | 0.00474 | 0.00741 1.548 2.419
1481 2 | 2.258 | 0.327 | 0.326 | 0.326 | 0.02394 | 0.01847 7.816 6.030
1481 3| 1.118 | 0.162 | 0.161 | 0.162 | 0.00313 | 0.00537 1.022 1.753
1587 | 2.395 | 0.137 | 0.140 | 0.139 | 0.00148 | 0.00460 0.483 1.502
3934 | 2.186 | 0.392 | 0.336 | 0.363 | 0.01537 | 0.03131 5.018 10.223
3965 1.101 | 0.431 | 0.352 | 0.389 | 0.03575 | 0.02631 11.672 8.590
4098 1.502 | 0.661 | 0.543 | 0.599 | 0.01528 | 0.01709 4,989 5.580
4100 | 1.040 | 0.648 | 0.388 | 0.501 | 0.02144 | 0.02901 7.000 9.472
5271 | 2.173 | 0.496 | 0.421 | 0.457 | 0.02475 | 0.04379 8.081 14.297
8123 | 0.764 | 0.284 | 0.547 | 0.394 | 0.04277 | 0.03035 13.964 9.909
8123 2 | 0.851 | 0.316 | 0.609 | 0.438 | 0.04888 | 0.05094 15.959 16.632
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Tabla 6.2: Ductilidades por Curvatura en Puente de la clase VH-SATM.

Sismo | Factor | PGA PGA | PGAng | Curvat. Curvat. | Ductilidad | Ductilidad
de Dir. Dir. Result. Result. | curvatura | curvatura
escala H1 H2 (9) Presult @result Ho Ho
(9) (9) (1/m) (1/m)

Orient. 1 | Orient. 2 | Orient. 1 | Orient. 2
180 1.072 | 0.567 | 0.411 | 0.482 | 0.01107 | 0.00878 3.614 2.867
183 1.228 | 0.749 | 0.572 | 0.655 | 0.00791 | 0.00848 2.583 2.769
184 1.087 | 0.383 | 0.523 | 0.448 | 0.00781 | 0.00591 2.550 1.930
326 1.723 | 0.189 | 0.195 | 0.192 | 0.00372 | 0.00531 1.215 1.734
334 1.698 | 0.243 | 0.189 | 0.214 | 0.00801 | 0.00547 2.615 1.786
334 2 | 2.362 | 0.338 | 0.263 | 0.298 | 0.00760 | 0.00733 2.480 2.394
368 0.805 | 0.485 | 0.423 | 0.453 | 0.01385 | 0.00979 4,522 3.196
461 1.854 | 0.289 | 0.579 | 0.409 | 0.00703 | 0.02280 2.295 7.444
759 0.920 | 0.237 | 0.262 | 0.249 | 0.01008 | 0.00606 3.291 1.979
811 1.031 | 0.385 | 0.674 | 0.509 | 0.00564 | 0.00627 1.841 2.047
1044 | 0.599 | 0.349 | 0.354 | 0.352 | 0.00699 | 0.00981 2.282 3.203
1147 | 1.588 | 0.401 | 0.295 | 0.344 | 0.00869 | 0.00836 2.837 2.730
1212 | 2.409 | 0.229 | 0.230 | 0.229 | 0.00760 | 0.00625 2.481 2.041
1228 | 2.443 | 0.171 | 0.177 | 0.174 | 0.00401 | 0.00431 1.309 1.407
1481 | 1.434 | 0.208 | 0.207 | 0.207 | 0.00562 | 0.00664 1.835 2.168
1481 2 | 2.258 | 0.327 | 0.326 | 0.326 | 0.00759 | 0.01319 2.478 4.307
1481 3| 1.118 | 0.162 | 0.161 | 0.162 | 0.00484 | 0.00574 1.580 1.874
1587 | 2.395 | 0.137 | 0.140 | 0.139 | 0.00393 | 0.00360 1.283 1.175
3934 | 2.186 | 0.392 | 0.336 | 0.363 | 0.00594 | 0.00574 1.939 1.874
3965 | 1.101 | 0.431 | 0.352 | 0.389 | 0.00933 | 0.00620 3.046 2.024
4098 | 1502 | 0.661 | 0.543 | 0.599 | 0.01153 | 0.01523 3.765 4.973
4100 | 1.040 | 0.648 | 0.388 | 0.501 | 0.01485 | 0.00912 4.848 2.978
5271 | 2.173 | 0.496 | 0.421 | 0.457 | 0.01934 | 0.01900 6.314 6.203
8123 | 0.764 | 0.284 | 0.547 | 0.394 | 0.00595 | 0.01412 1.943 4.610
8123 2| 0.851 | 0.316 | 0.609 | 0.438 | 0.00621 | 0.01373 2.028 4.483

Usando la metodologia descripta en el Apartado anterior, se logré arribar a
los Modelos de Demanda Sismica Probabilistica, también para los dos puentes
tipo. En Figura 6.2 se presenta el correspondiente al de la clase Vigas cajon
continua de tramos multiples (VCH-CTM) y en Figura 6.3, el de Vigas de
hormigén continua de tramos mudltiples (VH-SATM). Los pardmetros que los
definen estan provistos en la Tabla 6.3.
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Figura 6.2: Modelo de Demanda Sismica Probabilistica para Ductilidad por
Curvatura en Puente de la clase VCH-CTM.
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Figura 6.3: Modelo de Demanda Sismica Probabilistica para Ductilidad por
Curvatura en Puente de la clase VH-SATM.

Tabla 6.3: Modelos de Demanda Sismica Probabilistica para Ductilidad por
Curvatura en las dos clases de Puentes.

Dispersion
CPIase de MDSP p
uente Gin (Dm)
VCH-CTM InD,, = 1.474 - InIM + 3.209 0.553
VH-SATM InD,, = 0.781 - InIM + 1.851 0.311
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6.2.3 Modelos de demanda sismica probabilistica para el esfuerzo de corte
en columnas

Tal como se operd anteriormente, aqui también se trabajé con la suma
vectorial de los esfuerzos de corte obtenidos en cada direccién para conseguir
el valor maximo resultante, contemplando las orientaciones 1y 2. Luego, dichos
valores de esfuerzos maximos resultantes se normalizaron respecto del valor de
la capacidad por corte, que representa el umbral de dafio en componente UDC-
3. En las siguientes Tablas 6.4 y 6.5 se presentan los resultados obtenidos para
ambas clases de puentes.

Tabla 6.4: Valores de esfuerzos de corte normalizados en columnas para
puente de la clase VH-SATM.

Registro PGA PGA Orientacion 1 Orientacion 2

Dir. Dir. Corte Corte Corte Corte

H1 H2 Resultante | Normalizado | Resultante | Normalizado
(9) (9) (kN) (kN) (kN) (kN)
180 0.567 | 0.411 458.43 0.501 621.75 0.679
183 0.749 | 0.572 646.27 0.706 629.04 0.687
184 0.383 | 0.523 671.01 0.733 455.8 0.498
326 0.189 | 0.195 478.37 0.523 472.71 0.517
334 0.243 | 0.189 478.16 0.522 630.92 0.689
334 2 0.338 | 0.263 626.89 0.685 649.17 0.709
368 0.485 | 0.423 574.06 0.627 679.65 0.743
461 0.289 | 0.579 581.47 0.635 658.03 0.719
759 0.237 | 0.262 604.84 0.661 594,79 0.650
811 0.385 | 0.674 467.37 0.511 619.95 0.677
1044 0.349 | 0.354 887.67 0.970 730.69 0.798
1147 0.401 | 0.295 579.25 0.633 465.86 0.509
1212 0.229 | 0.230 514.91 0.563 466.46 0.509
1228 0.171 | 0.177 376.59 0.411 284.76 0.311
1481 0.208 | 0.207 453.31 0.495 186.56 0.204
1481 2 | 0.327 | 0.326 670.18 0.732 466 0.509
1481 3 | 0.162 | 0.161 405.53 0.443 580.96 0.635
1587 0.137 | 0.137 119.75 0.131 145.81 0.159
3934 0.392 | 0.336 630 0.688 680.49 0.744
3965 0.431 | 0.352 649.34 0.709 623.25 0.681
4098 0.661 | 0.543 491.55 0.537 480.92 0.525
4100 0.648 | 0.388 432.24 0.472 447.88 0.489
5271 0.496 | 0.421 591.21 0.646 664.83 0.726
8123 0.284 | 0.546 539.49 0.589 651.06 0.711
8123 2 | 0.316 | 0.608 655.91 0.717 665.28 0.727
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Tabla 6.5: Valores de esfuerzos de corte normalizados en columnas para
puente de la clase VCH-CTM.

Registro PGA PGA Orientacion 1 Orientacion 2

Dir. Dir. Corte Corte Corte Corte

H1 H2 Resultante Normalizado | Resultante | Normalizado
(9) (9) (kN) (kN) (kN) (kN)
180 0.567 0.411 1312.99 0.635 1528.16 0.739
183 0.749 0.572 989.54 0.479 1066.14 0.516
184 0.383 | 0.523 1067.83 0.517 1375.90 0.666
326 0.189 0.195 848.55 0.411 1001.83 0.485
334 0.243 | 0.189 1531.89 0.741 1229.49 0.595
334 2 0.338 | 0.263 1642.55 0.795 1349.57 0.653
368 0.485 | 0.423 1500.05 0.726 1316.63 0.637
461 0.289 0.579 1079.02 0.522 1470.04 0.711
759 0.237 0.262 939.09 0.454 1084.11 0.525
811 0.385 | 0.674 1166.62 0.565 1406.33 0.681
1044 0.349 0.354 1449.87 0.702 1615.53 0.782
1147 0.401 0.295 1506.19 0.729 1683.17 0.814
1212 0.229 0.230 1050.93 0.509 1016.35 0.492
1228 0.171 0.177 866.97 0.420 778.40 0.377
1481 0.208 | 0.207 1049.49 0.508 1420.06 0.687
1481 2 | 0.327 0.326 1220.13 0.590 1498.28 0.725
1481 3 | 0.162 0.161 869.55 0.421 1301.76 0.630
1587 0.137 0.137 172.67 0.084 381.13 0.184
3934 0.392 0.336 1538.76 0.745 1344.86 0.651
3965 0.431 0.352 1680.34 0.813 1433.35 0.694
4098 0.661 0.543 1588.56 0.769 1640.81 0.794
4100 0.648 | 0.388 1555.27 0.753 1370.87 0.663
5271 0.496 0.421 1542.94 0.747 1059.71 0.513
8123 0.284 | 0.546 1415.81 0.685 1555.11 0.753
8123 2 | 0.316 | 0.608 1473.62 0.713 1595.35 0.772

Siguiendo la metodologia empleada con anterioridad, se arrib6 a los Modelos
de Demanda Sismica Probabilistica. En Figura 6.4 se presenta el
correspondiente a la clase Vigas cajon de hormigon continua de tramos multiples
(VCH-CTM) y en Figura 6.5, el de Vigas de hormigon continua de tramos
multiples (VH-SATM). Los parametros que los definen estan provistos en la Tabla
6.6.
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Figura 6.4: Modelo de Demanda Sismica Probabilistica para esfuerzo de corte
en columnas, Puente de la clase VCH-CTM.
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Figura 6.5: Modelo de Demanda Sismica Probabilistica para esfuerzo de
corte en columnas, Puente de la clase VH-SATM.

Tabla 6.6 Modelos de Demanda Sismica Probabilistica para esfuerzo de
corte en columnas de las dos clases de Puentes.

Dispersion
F():Ias<ta de MDSP p
uente Gin (Dm)
VCH-CTM InD,, = 0.529 - InIM + 0.047 0.319
VH-SATM InD,, = 0.496 - InIM + 0.028 0.322

6.2.4 Modelos de demanda sismica probabilistica para el desplazamiento
relativo de la superestructura

De los andlisis llevados a cabo sobre los modelos de ambos puentes se
obtuvieron los valores de los desplazamientos longitudinales maximos para las
dos componentes del sismo que se hicieron actuar en este sentido. Tal como se
operd para obtener la ductilidad por curvatura en columnas, en este caso, dichos
desplazamientos se normalizaron respecto del valor del umbral de dafio en
componente UDC-0. En las siguientes tablas 6.7 y 6.8 se presentan los
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resultados para ambas clases de puentes.

Tabla 6.7: Desplazamiento longitudinal normalizado en Puente de la clase

VCH-CTM.
Sismo | Factor | PGA Desplaz. Desplaz. Desplaz. Desplaz.
de Longitudinal Longitudinal Longitud. Longitud.
escala | (Q) A [m] A [m] Normalizado | Normalizado
Orientacion 1 | Orientacién 2 | Orientacion 1 | Orientacion 2
180 1.072 | 0.482 0.117 0.191 3.915 6.384
183 1.228 | 0.655 0.083 0.079 2.765 2.645
184 1.087 | 0.448 0.090 0.131 3.017 4.382
326 1.723 | 0.192 0.073 0.093 2.434 3.089
334 1.698 | 0.214 0.174 0.099 5.801 3.329
334 2 | 2.362 | 0.298 0.254 0.119 8.469 3.999
368 0.805 | 0.453 0.201 0.110 6.707 3.698
461 1.854 | 0.409 0.087 0.196 2.889 6.545
759 0.920 | 0.249 0.085 0.091 2.840 3.025
811 1.031 | 0.509 0.109 0.129 3.664 4.300
1044 0.599 | 0.352 0.119 0.197 3.974 6.577
1147 1.588 | 0.344 0.154 0.226 5.1327 7.526
1212 2.409 | 0.229 0.100 0.113 3.347 3.770
1228 2.443 | 0.174 0.091 0.096 3.035 3.210
1481 1.434 | 0.207 0.116 0.123 3.876 4.093
1481 2 | 2.258 | 0.326 0.132 0.144 4.410 4.804
1481_3 | 1.118 | 0.162 0.085 0.112 2.839 3.746
1587 2.395 | 0.139 0.0745 0.071 2.484 2.354
3934 2.186 | 0.363 0.158 0.153 5.271 5.091
3965 1.101 | 0.389 0.2989 0.118 9.940 3.942
4098 1.502 | 0.599 0.200 0.180 6.683 6.008
4100 1.040 | 0.501 0.221 0.121 7.369 4.031
5271 2.173 | 0.457 0.239 0.107 7.964 3.556
8123 0.764 | 0.394 0.137 0.278 4.562 9.265
8123 2 | 0.851 | 0.438 0.146 0.334 4.880 11.144
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Tabla 6.8: Desplazamiento longitudinal normalizado en Puente de la clase VH-

SATM.
Sismo | Factor | PGA Desplaz. Desplaz. Desplaz. Desplaz.
de Longitudinal Longitudinal Longitud. Longitud.
escala | (Q) A [m] A [m] Normalizado normalizado
Orientacion 1 | Orientaciéon 2 | Orientacion 1 | Orientacion 2
180 1.072 | 0.482 0.053 0.078 1.779 2.611
183 1.228 | 0.655 0.072 0.053 2.397 1.772
184 1.087 | 0.448 0.047 0.066 1.565 2.216
326 1.723 | 0.192 0.035 0.031 1.154 1.038
334 1.698 | 0.214 0.058 0.045 1.928 1.487
334_2 | 2.362 | 0.298 0.089 0.055 2.977 1.848
368 0.805 | 0.453 0.122 0.066 4.047 2.201
461 1.854 | 0.409 0.048 0.178 1.607 5.949
759 0.920 | 0.249 0.054 0.068 1.816 2.285
811 1.031 | 0.509 0.063 0.043 2.077 1.437
1044 0.599 | 0.352 0.022 0.093 0.749 3.10
1147 1.588 | 0.344 0.059 0.056 1.971 1.875
1212 2.409 | 0.229 0.029 0.043 0.963 1.450
1228 2.443 | 0.174 0.036 0.039 1.212 1.310
1481 1.434 | 0.207 0.059 0.054 1.961 1.789
1481_2 | 2.258 | 0.326 0.057 0.090 1911 3.005
1481_3 | 1.118 | 0.162 0.038 0.039 1.257 1.304
1587 2.395 | 0.139 0.026 0.027 0.884 0.909
3934 2.186 | 0.363 0.038 0.052 1.286 1.739
3965 1.101 | 0.389 0.074 0.065 2.455 2.184
4098 1.502 | 0.599 0.104 0.127 3.483 4.252
4100 | 1.040 | 0.501 0.131 0.089 4.364 2.955
5271 2.173 | 0.457 0.143 0.156 4.769 5.192
8123 0.764 | 0.394 0.054 0.117 1.819 3.921
8123 2 | 0.851 | 0.438 0.059 0.123 1.996 4.089

Usando la misma metodologia ya comentada, se logro6 arribar a los Modelos
de Demanda Sismica Probabilistica por consideracion de este PDI para las dos
clases de puentes tipo. En Figura 6.6 se presenta el correspondiente al de la
clase Vigas cajon de hormigdn continua de tramos multiples (VCH-CTM) y en
Figura 6.7, el de Vigas de hormigdn simplemente apoyada de tramos multiples
(VH-SATM). Los parametros que los definen estan provistos en la Tabla 6.9.
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Figura 6.6: Modelo de Demanda Sismica Probabilistica pada Desplazamiento
relativo de la superestructura, Puente de la clase VCH-CTM.
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Figura 6.7: Modelo de Demanda Sismica Probabilistica para Desplazamiento
relativo de la superestructura, Puente de la clase VH-SATM.

Tabla 6.9: Modelos de Demanda Sismica Probabilistica para
Desplazamiento relativo de la superestructura en las dos clases de Puentes.

Dispersion
Clase de MDSP
Puente
Gin (Dm)
VCH-CTM InD,, = 0.395 - InIM + 1.920 0.361
VH-SATM InD,, = 0.712 - InIM + 1.494 0.367
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6.3 Curvas de Fragilidad
6.3.1 Limites de los Estados de dafio

Los limites de los estados de dafio se hallan representados por los valores
de la mediana de la capacidad (Cm), los cuales intervienen en la ecuacion (6.8)
y conceptualmente se corresponden con lo establecido en el paquete de
evaluacion de pérdidas de FEMA, denominado HAZUS-MH MR3 (FEMA, 2003).
Los valores de los parametros usados para definir los modelos de capacidad de
los puentes tipicos estudiados, que fueron obtenidos en el Capitulo 5 tanto para
ductilidad por curvatura, esfuerzo de corte y desplazamiento relativo de la
superestructura, se ofrecen nuevamente en las Tablas 6.10, 6.11 y 6.12,
respectivamente.

Tabla 6.10: Parametros del modelo de capacidad para Ductilidad por

curvatura.

Mediana de la Capacidad (Cn). Coeficiente

Estado de Ductilidad por Curvatura ( ) de Variacion
dafio (Cov)

Puente VH-SATM Puente VCH-CTM

Leve 1.00 1.00 0.25
Moderado 1.35 1.17 0.33
Extensivo 2.58 2.76 0.42
Completo 7.17 6.41 0.50

Tabla 6.11: Parametros del modelo de capacidad para Esfuerzo de Corte.

4 Umbral de daio en componente
Parametro de. . | Puente de clase P
Demanda Ingenieril UDC-3
Corte en columnas VCH-CTM 2067
[kN] VH-SATM 915
Coeficiente de Variacion 0.50
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Tabla 6.12: Parametros del modelo de capacidad para Desplazamiento
relativo superestructura.

Mediana de la Capacidad (Cm).
EsgadP de Desplazamiento relativo superestructura [m] | Coeficiente
ano de Variacion
Puente VH-SATM Puente VCH-CTM
Leve 0.030 0.030 0.25
Moderado 0.090 0.090 0.33
Extensivo 0.475 0.350 0.42
Completo 0.750 0.450 0.50

6.3.2 Generacion de curvas de fragilidad

Hasta aqui, todos los elementos necesarios para calcular las curvas de

fragilidad estan disponibles. Se tiene lo siguiente:

Un método para predecir la mediana de la distribucion lognormal de la
demanda (Dm) en términos de la medida de intensidad elegida, en este
caso PGA. Se hace referencia al modelo de demanda sismica
probabilistica.

Valores cuantitativos de la mediana de la distribucién lognormal de la
capacidad, Cm. Se indicaron en Tabla 6.10 (ductilidad por curvatura),
Tabla 6.11 (Esfuerzo de corte) y Tabla 6.12 (desplazamiento relativo de
la superestructura.

Una estimacion de la dispersion de la distribucion de la capacidad. El
coeficiente de variacion (COV) es usado para estimar dicha dispersion,
Be =+/In (1 + cov?2).

Una estimacién de la dispersion de la distribucién de la demanda. La
desviacién estandar de los valores de ductilidad por curvatura, esfuerzo
de corte y desplazamiento relativo de la superestructura representados en
el espacio lognormal se tomaron como una medida de dicha dispersién
(oin ©m)).

Un modelo matematico que vincula los anteriores elementos. Esta funcion
se halla representada por la ecuacion (6.8).

Una vez conocidos todos estos valores, se programa en Microsoft Excel

para obtener graficamente las curvas de fragilidad asociadas con la mediana de
la demanda (1) y la dispersion (¢) para cada uno de los pardmetros de demanda
ingenieril referidos.
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6.3.3 Curvas de fragilidad para ductilidad por curvatura

Segun se indico, usando la Ecuacion (6.8) se encontraron los valores de la
mediana de la demanda (1) y dispersion (¢) que permiten construir las curvas de
fragilidad correspondientes a cada uno de los estados de dafio para ambos
puentes tipicos. Los resultados se presentan en la Tabla 6.13 y las curvas de

fragilidad se ofrecen en las Figuras 6.8y 6.9.

Tabla 6.13: Parametros de las Curvas de Fragilidad para Ductilidad por
Curvatura en las dos clases de puentes.

Puente VCH-CTM Puente VH-SATM
Estado de dafno Mediana Dispersion Mediana Dispersion
@) (£) (A (£)
Leve 0.113 0.411 0.093 0.508
Moderado 0.126 0.434 0.137 0.573
Extensivo 0.226 0.464 0.315 0.652
Completo 0.400 0.493 1.166 0.724
1
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Figura 6.8: Curvas de Fragilidad por ductilidad por curvatura para Puente de la

clase VCH-CTM.
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Los mayores valores de la mediana observados para el puente de la clase
VH-SATM (curvas mas desplazadas hacia la derecha), salvo para el estado de
dafio leve, indican que esta clase de puentes resulta menos vulnerable para los
demas estados. En Figura 6.10 pueden notarse estas observaciones.
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Figura 6.10: Comparacién de curvas de fragilidad en ambos puentes tipicos.

6.3.4 Curvas de fragilidad para esfuerzo de corte

De manera idéntica al apartado anterior, para este parametro de demanda
ingenieril, se encontraron los valores de la mediana de la demanda (1) y
dispersion (¢) que permiten construir las curvas de fragilidad correspondientes
al estado de dafio completo para ambos puentes tipicos. Los resultados se
presentan en la Tabla 6.14 y las curvas de fragilidad se representan en las
Figuras 6.11y 6.12.
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Tabla 6.14: Parametros de las Curvas de Fragilidad para esfuerzo de corte

en las dos clases de puentes.

Puente VCH-CTM

Puente VH-SATM

Estado de dafio Mediana Dispersion Mediana Dispersion
(A (£) (A (£)
Completo 0.915 1.076 0.944 1.153

1
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Figura 6.11: Curva de Fragilidad para esfuerzo de corte en columna en Puente

de la clase VCH-CTM.
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Figura 6.12: Curva de Fragilidad para esfuerzo de corte en columna en Puente
de la clase VH-SATM.

Al comparar estas curvas de dafio completo para esfuerzo de corte con
respecto a las de ductilidad por curvatura se hacen dos observaciones. Por un
lado, para el caso del puente de la clase VCH-CTM, la curva para esfuerzo de
corte se halla desplazada hacia la derecha frente a la homologa por ductilidad
por curvatura, acusandose por tanto una menor fragilidad. En este caso, los
valores de las medianas son: 0.915 g para esfuerzo de corte vs 0.400 g para
ductilidad por curvatura, respectivamente. En tanto que para el puente de la clase
VH-SATM la situacibn es practicamente semejante, con un ligero
desplazamiento a la izquierda de la curva correspondiente a esfuerzo de corte
(mediana: 0.944 g) con respecto a la de ductilidad por curvatura (mediana: 1.166

9)-

6.3.5 Curvas de fragilidad para desplazamiento de la superestructura

De igual modo que antes, para este parametro de demanda ingenieril, se
hallaron los valores de la mediana de la demanda (1) y dispersion (¢) que
permiten construir las curvas de fragilidad correspondientes a los distintos
estados de dafio para ambos puentes tipicos. Los resultados se muestran en la
Tabla 6.15 y las curvas de fragilidad se representan en las Figuras 6.13 y 6.14.
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Tabla 6.15: Parametros de las Curvas de Fragilidad para desplazamiento de
la superestructura en las dos clases de puentes.

Puente VCH-CTM Puente VH-SATM
Estado de dafio Mediana Dispersion Mediana Dispersion
(A (£) (1) (£)
Leve 0.008 1.104 0.123 0.620
Moderado 0.164 1.221 0.666 0.685
Extensivo 3.877 1.367 5.938 0.765
Completo 7.318 1.502 11.279 0.840
1
0.9
0.8
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8 0.6
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Figura 6.13: Curvas de Fragilidad para desplazamiento de la superestructura
en Puente de la clase VCH-CTM.
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Figura 6.14. Curvas de Fragilidad para desplazamiento de la superestructura
en Puente de la clase VH-SATM.

Al comparar estas curvas con respecto a las de ductilidad por curvatura se
advierte que en general se hallan mas desplazadas hacia la derecha, con lo cual
resulta que el PDI desplazamiento de la superestructura acusa menor fragilidad.
La Unica excepcion se da para la curva que representa el dafio leve en la clase
VCH-CTM. En este caso el valor de la mediana de la curva para desplazamiento
es marcadamente menor que su correspondiente a ductilidad por curvatura,
0.0078 gvs 0.113 g.

6.3.6 Curvas de fragilidad determinantes

De lo establecido en subapartados anteriores, surge que el parametro
ductilidad por curvatura resulta determinante para casi la totalidad de los estados
de dafo en las clases de puentes consideradas. Se evidenciaron solo dos
excepciones:

e Para el estado de dafio de Colapso en la clase VH-SATM, en donde
por una ligera diferencia se impone la curva por esfuerzo de corte.
e Para el estado de dafio Leve en la clase VCH-CTM, en el cual se

impone por una gran diferencia la curva por desplazamiento relativo de
la superestructura.
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Figura 6.15. Curvas de Fragilidad determinantes para Puente de la clase VCH-
CTM.
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Figura 6.16. Curvas de Fragilidad determinantes para Puente de la clase VH-
SATM.

6.4 Pérdidas econdmicas

Segun el manual de rehabilitacion sismica de puentes (Bukcle et al., 2006),
las pérdidas econOmicas pueden resultar de los efectos combinados de pérdidas
directas debido al dafio estructural en el puente (D pemidas) Y las pérdidas
indirectas que resultan de una variedad de causas tales como pérdidas de vidas,
heridos, interrupciéon de la actividad econdmica, congestion del trafico y acceso
denegado (I perdidas). La pérdida econdmica total (T perdida) S€ puede expresar
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como.

Tperdida = Dperdida + Iperdida (6.15)

La cuantificacion de esta pérdida econdémica total es una tarea dificultosa,
principalmente por la incertidumbre en la determinacion de las pérdidas
indirectas. No obstante, las pérdidas directas pueden encontrarse con cierto
grado de confianza usando el costo para reparar 0 reemplazar un puente
danado. Esto no incluye otros costos directos como las desviaciones temporales.

Las estimaciones de estas pérdidas directas pueden obtenerse usando las
relaciones de costo de reparacion dadas en Tabla 6.16 (Basoz y Mander, 1999).
Estas relaciones (también conocidas como relaciones de dafio) expresan los
costos de reparacion como una proporcion de los costos de reemplazo del
puente. La media de la relacion de costo de reparacion para “colapso” (RCR i=s
para el estado de dafio 5) puede ser expresada como una funcién del nimero de
tramos. Dado que en este estado puede colapsar mas de un tramo, se asume la
hipotesis de que en ocasion de cualquier evento sismico no colapsaran mas que
dos de ellos. Luego la RCRs se expresa segun Ecuacion (6.16):

RCRi—s = = (6.16)
Donde n es el numero de tramos del puente.

Tabla 6.16: Relacion de costos de reparacion.

Estado de dafio. | Rango de Relacié_r'] de Media de la Relaci_(?n
’ Costo de Reparacion de Costo de reparacion

1: Ningun dafio 0 0

2: Dafio leve 0.01 a 0.03 0.02

3: Dafio moderado 0.02a0.15 0.08

4: Dafo Extensivo 0.10a0.40 0.25

5: Colapso 0.1a1.0 Ecuacion (6.16)

La pérdida econémica directa en doélares puede ser obtenida por
multiplicacion de la relacidn de costo de reparacion por el costo de reemplazo
del puente, luego:

Dperdgiaa = U - RCRy (6.17)
donde:
U = Costo de reemplazo del puente

RCRr = relaciéon del costo de reparacion total, que es la proporcion esperada
del costo de reemplazo total del puente como consecuencia del dafio sismico, o
la probabilidad de pérdida directa, que se define como sigue:

RCR; = Y3 ,(RCR, P[DS;|PGA]) < 1.0 (6.18)
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donde:

P[DS;|PGA] = probabilidad de alcanzar un estado de dafio DS; para una dada
aceleracion maxima (PGA), usando los datos de la curva de fragilidad para un
determinado puente en particular de cierta clase y estado de dafio, DS; .

RCR; = relacion de costo de reparacion para el estado de dafio i

En cuanto al costo de reemplazo del puente U, se indagaron varias
referencias para establecerlo. En Buckle et. al. (2006), el valor adoptado en los
ejemplos alli desarrollados es de 1100 US$/m?. En el trabajo de Mehary y
Dusicka (2015) se toma un valor de base de aproximadamente 1800 US$/m?.
Asimismo, otra fuente consultada fue la base de datos de la Administracién
Federal de Carreteras de los Estados Unidos (FHWA, 2019), donde el valor
promedio de los datos de costos para reemplazo de puentes de los 52 estados
de la unién, recolectados durante el afio 2019, es de 2650 US$/m?. En nuestro
pais, el valor buscado se obtuvo a través de entrevistas realizadas a dos
referentes en Ingenieria de Puentes de nuestro medio, el Ing. Adolfo Rodriguez,
Jefe de la Division Estructuras de la Direccion Provincial de Vialidad Tucuman 'y
el Ing. Eduardo Alberto Castelli, Jefe de la Seccién Sigma Puentes del Distrito
Tucuman de Vialidad Nacional. Segun coincidieron, durante muchos afios se
manejé un valor de referencia de 2000 US$/m? para la construccién de un puente
estandar nuevo. Segun el Ing. Castelli, en afios recientes se llegé a tomar un
valor de 2500 US$/m?, incremento motivado por las incertidumbres econémicas.
Para este estudio, conservativamente se adoptara el valor promedio de 2650
US$/m? aportado por la FHWA.

6.5 Calculo del dafio esperado por aplicacién de las curvas de fragilidad

De conformidad con lo establecido en el Manual de Rehabilitacion Sismica
de Puentes (Buckle et al., 2006), el proceso de monitoreo y priorizacién a través
del dafo esperado se realiza teniendo en cuenta el denominado sismo mayor,
de 1000 afios de recurrencia. Por su parte, conviene aclarar también que, en
nuestro pais, el Reglamento Argentino para Construcciones Sismorresistentes —
Parte VI Puentes de Hormigén Armado (INPRES-CIRSOC, 2019) brinda los
espectros para el llamado terremoto de disefio de 1000 afios de periodo de
retorno.

Para el célculo del dafio esperado por aplicacion de las curvas de fragilidad
obtenidas, en primer lugar, se debe encontrar el valor de PGA con el cual operar,
correspondiente a la recurrencia de 1000 afios. Dicho valor de PGA se puede
obtener de distintas maneras. La mas directa consiste en utilizar el espectro de
disefio brindado por el codigo ya mencionado (INPRES-CIRSOC, 2019). Otras
formas, tienen que ver con el empleo ya sea de la curva de amenaza sismica o
bien del espectro de amenaza uniforme brindados para la ciudad de Mendoza
en el trabajo sobre perfil de riesgos de desastres para Argentina (Cardona et al.,
2016). Los valores son préximos, siendo mayor el que corresponde al cédigo de
disefio (INPRES-CIRSOC, 2019), por ende, éste es el que se adopta en
consecuencia. Para zona sismica 4 y sitio tipo D, condicion de referencia, dicho
valor de PGA es de 0.47 (g).

El proceso de célculo para cada uno de los puentes tipicos esta resumido
en las Tablas 6.17 y 6.18. Los valores de la columna (2) de dichas tablas
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representan la probabilidad de alcanzar un estado de dafio (D) que resulta mayor
o igual que el estado de dafio i (DSi). Los mismos se leen de las curvas de
fragilidad correspondientes al puente tipo analizado para los respectivos estados
de dafio, considerando el valor de PGA de 0.47 g. Dichas magnitudes estan
representadas por las ordenadas indicadas en la Figura 6.17 para el caso del
puente de la clase VH-SATM. A su vez, los valores de la columna (3) constituyen
la probabilidad de alcanzar el estado de dafio i y se calculan por la resta de filas
en la columna (2). Por ejemplo, para la fila 1 se tiene: col (3) = (fila 1, col (2)) —
(fil 2, col (2)). La excepcion esta dada para la ultima fila, ingresdandose el mismo
valor de tal fila y columna (2). En la Figura 6.18 se indican estas cantidades,
también para el puente de la clase VH-SATM, las cuales representan los
segmentos acotados entre cada estado de dafio. Asimismo, en las mismas tablas
se presentan las relaciones de costos de reparacion, extraidos de la Tabla 6.16,
a partir de las cuales se determinan las relaciones de pérdidas esperadas en
términos del costo total de reemplazo del puente.

Tabla 6.17: Calculo de la Relacion de Costos de Reparacion en Puente de la
clase VCH-CTM.

Estadode | P[D > DS;|PGA] | P[DS;|PGA] RCRi Producto
dano, | (2) 3) (4) (3)* @) = (5)

1)

1 1.000 0.000 0.000 0.00000
2 1.000 0.001 0.020 0.00002
3 0.999 0.056 0.080 0.00446
4 0.943 0.314 0.250 0.07860
5 0.629 0.629 1.000 0.62868
Total Probabilidades: 1.000 RCRt 0.71176

Tabla 6.18: Célculo de la Relacion de Costos de Reparacion en Puente de la
clase VH-SATM.

Estado de | P[D > DS;|PGA] | P[DS;|PGA] RCR; Producto
dano, | (2) 3) @ | *@=0
1)
1 1.000 0.001 0.000 0.00000
2 0.999 0.015 0.020 0.00030
3 0.984 0.254 0.080 0.02035
4 0.730 0.457 0.250 0.11435
5 0.273 0.273 0.667 0.18172
Total Probabilidades: 1.000 RCRy 0.31671
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Figura 6.17: Valores de ordenadas representadas en columna 2 de la Tabla
6.18. Puente de clase VH-SATM.
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Figura 6.18: Valores de segmentos representados en columna 3 de la Tabla
6.18. Puente de clase VH-SATM.
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Seilustré el proceso de céalculo de las pérdidas esperadas para dos puentes
de diferentes tipologias, con aproximadamente la misma longitud, suelo de
fundacién y sujeto a similares sismos. Las pérdidas son expresadas, primero
como relacién de costo de reparacion (fraccion del costo de reemplazo), y luego
como costo de reparacion asumiendo un costo de reemplazo real.

Los resultados se presentan en la Tabla 6.19, donde se evidencia la mayor
vulnerabilidad del puente de la clase Vigas cajén de hormigon continua de tramos
multiples, la cual esta representada por la mas elevada relacion de pérdidas
(0.71 contra 0.32) y el mayor costo de reparacion obtenidos para este puente. La
razén entre ambas pérdidas econémicas directas es de 1.72.

Tabla 6.19: Pérdidas econdmicas directas esperadas por sismo en ambos
puentes tipicos.

Clase | Long. | Ancho | Area Costo U RCRr Dpérdida
de > reempl.
Puente (m] (m] (7] [US$/m?] [USS] [USS]
1) (2) 3) (4) (3)*(4)=(5) (6) (5)*(6)=(7)
VCH- 66 10.4 686.4 2650 1818960 | 0.71176 | 1294669
CTM
VH- 67.7 13.25 897 2650 2377116 | 0.31671 752867
SATM
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CAPITULO 7

CONCLUSIONES Y RECOMENDACIONES PARA FUTUROS
TRABAJOS

7.1 Resumen

En esta Tesis se desarrollaron curvas de fragilidad para dos clases
mayoritarias de puentes tipicos de Argentina, las cuales luego fueron usadas
para evaluacion de la vulnerabilidad sismica y estimacion de las pérdidas
econdémicas. Los puentes representativos de cada clase surgieron de un estudio
estadistico llevado a cabo sobre datos del inventario de puentes de las regiones
de Cuyo y NOA en zonas caracterizadas como de elevada y muy elevada
peligrosidad sismica del territorio nacional. Se seleccionaron dos puentes tipicos
representativos de dos de las clases comentadas. En ambos casos, las luces de
tramo, numero de tramos, altura de pilas y ancho de tablero se corresponden
con los valores medios del estudio estadistico citado. Posteriormente, se
seleccionaron registros sismicos representativos de la sismicidad de la region
del centro-oeste argentino que cubren un amplio rango de niveles de peligrosidad
sismica para reproducir la variabilidad de dichos registros en el proceso de
obtencion de las curvas de fragilidad analiticas. Se construyeron modelos
analiticos detallados 3D de cada puente para posteriormente realizar analisis
dinamicos no lineales. Las dos componentes horizontales de los registros
sismicos se aplicaron en ambas direcciones ortogonales del puente,
determinandose luego la respuesta maxima en cada una de ellas.

A continuacién, se definieron limites de estados de dafo para diferentes
componentes de los puentes en términos de parametros de demanda ingenieril,
tales como ductilidad por curvatura en columnas, esfuerzo de corte en dichos
elementos y desplazamiento longitudinal de la superestructura.

Luego, con las respuestas maximas conseguidas, se construyen modelos
de demanda sismica probabilistica por medio de la representacién de dichos
valores en el espacio lognormal (In Demanda vs. In Intensidad sismica). A través
de un analisis de regresion lineal se pudieron obtener los parametros de los
citados modelos de demanda sismica probabilistica.

Utilizando los parametros mencionados, se encontraron los valores de la
mediana y dispersion para construir las curvas de fragilidad en ambos puentes
tipicos para cada uno de los estados de dafio considerados: leve, moderado,
severo y completo.

Finalmente, para una determinada condicion de referencia, utilizando las
curvas de fragilidad obtenidas, se estimaron las pérdidas economicas directas
producidas por el sismo de disefio de 1000 afos de periodo de retorno.

7.2 Conclusiones

La contribucion mas significativa de este estudio es el desarrollo de curvas
de fragilidad para dos clases de puentes tipicos de nuestro pais. Estas curvas
son herramientas muy valiosas para evaluacion de la vulnerabilidad sismica de
puentes de dichas clases, como asi también en los estudios de estimacién de
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pérdidas, para definir los planes de preparacion previos al terremoto y asimismo
la planificacion de respuesta a las emergencias posteriores al evento sismico.
Pueden utilizarse para determinar el riesgo sismico asociado con los puentes
carreteros tipicos existentes en el pais. Esto servira de base para establecer una
metodologia de priorizacion para la rehabilitacion, de manera tal que aquellos
puentes mas criticos sean rehabilitados primero.

Para alcanzar el objetivo de la obtencion de las curvas, merecen destacarse

las siguientes contribuciones particulares realizadas por el autor en referencia a
los aspectos criticos que hacen al desarrollo de estas:

Se presentd una metodologia que permitio identificar las clases tipicas
de puentes en las regiones de elevada y muy elevada peligrosidad
sismica del territorio de la Republica Argentina para el abordaje de
estudios de fragilidad sismica. Se trata de un estudio estadistico inédito
realizado sobre el inventario provisto por la base de datos del sistema de
gestion de puentes administrado por Vialidad Nacional, SIGMA Puentes
(Saracho et al., 2016b). El grupo de estudio estuvo constituido por 827
puentes ubicados en los distritos de Mendoza, San Juan, La Rioja, Salta

y Jujuy.

Se identificaron 5 clases de Puentes, a saber: 1) Vigas de Hormigon
Continuas en Tramos Multiples, 2) Vigas de Hormigén Simplemente
Apoyadas en Tramos Multiples, 3) Vigas Cajén de Hormigon Continua en
Tramos Multiples, 4) Losas Simplemente Apoyadas en Tramos Multiples
y 5) Vigas de Hormigdn Simplemente Apoyadas de un Tramo.

En base a dicho estudio estadistico se llegaron a establecer las
magnitudes de los parametros caracteristicos de cada una de las clases:
Numero de tramos, Maxima longitud de tramos, Ancho de tablero, Altura
de pilas, Tipo de superestructura y Tipo de pila. Dado el pequefio a nulo
angulo de oblicuidad acusado por la gran mayoria de los puentes, se
justificé no tomar en consideracion este parametro.

Estos resultados son de suma utilidad, ya que constituyeron la base a
partir de la cual se eligieron los puentes “promedio” representativos de
dos de las clases mayoritarias: 2) Vigas de Hormigdbn Simplemente
Apoyadas en Tramos Multiples y 3) Vigas Cajon de Hormigdén Continua
en Tramos Multiples.

Se propuso un procedimiento para seleccionar registros sismicos
compatibles con espectros correspondientes a distintos niveles de
amenaza sismica, con periodos de recurrencia de 500 y 2500 anos, para
zonas de elevada y muy elevada peligrosidad sismica de la regién del
centro-oeste argentino (Saracho et al., 2021c). Un primer desafio
abordado fue la obtencion de los espectros correspondientes a estos
niveles de amenaza sismica, de 500 y 2500 afos de periodo de retorno,
a partir de los brindados por el Cddigo de disefio que corresponden a
1000 afos de recurrencia. Para ello se recurri6 a antecedentes de
normativa internacional actualizada sobre evaluacion y rehabilitacion
sismica de edificios y puentes y, asimismo, a un estudio reciente de
evaluacion probabilista del riesgo sismico para nuestro pais. De esa
manera, se obtuvieron los coeficientes que relacionan las ordenadas de
los espectros de respuesta para las recurrencias indicadas. Luego,
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mediante la utilizacion de la aplicacion web de la base de datos del
PEER-NGAy considerando distintos parametros sismoldgicos inherentes
a la region de estudio, se arribd a un total de 274 registros reales
escalados, de los cuales 116 son del tipo impulsivo. Posteriormente,
mediante la aplicacion de un criterio novedoso, en el cual se contempla
la Intensidad de Aceleracion Espectral (ASI), se selecciond a partir del
elenco anterior un conjunto reducido de 39 sismos. Finalmente, siendo
otro aspecto novedoso en el proceso, por consideracion de la duracion
significativa de los registros se eliminaron algunos de esta primera
seleccion y se incorporaron otros, de manera de conservar un numero
suficiente de ellos. Se arribé asi al elenco final de registros, que hace un
total de 36.

Se remarca lo novedoso del criterio de utilizacién de la magnitud ASI en
el proceso de seleccion en virtud de no estar establecido en ninguna
recomendacion por normativa. Como se vio, el hecho de volcar los
registros en un grafico ASI vs PGA resulta de gran utilidad para hacer un
cribado importante de los registros. Por otro lado, en cuanto a la duracion,
si bien en normativas como la ASCE/SEI 7-05 se menciona tener en
cuenta dicho parametro, no se dan pautas precisas para ello. Ademas,
se advirtio que distintos trabajos en la literatura donde se seleccionan
conjuntos de registros sismicos no toman en consideracién este
parametro.

Con posterioridad, se realizdé un analisis de sensibilidad que permitié
identificar el nivel de dafio experimentado por las estructuras para cada
uno de los citados 36 registros. Se identificaron aquellos que provocan
un dafo muy bajo conforme al esperado, segun la magnitud dada de
PGA, o bien que generan dafios similares a aquellos de menores PGA.
Se traté de 11 registros, los cuales fueron eliminados por este concepto,
guedando un total de 25.

A través del proceso de seleccion utilizado se cumple con la consigna de
que el conjunto de acelerogramas obtenido toma en consideracion la
variabilidad o aleatoriedad natural de las caracteristicas de los
movimientos del terreno producidos bajo los posibles escenarios
sismicos en la region de estudio. Con el empleo de esta serie de registros
representativos de la sismicidad de dicha region se pueden obtener
curvas de fragilidad de mayor confiabilidad para las distintas clases de
puentes tipicos.

e Se desarrollaron modelos analiticos 3D de los puentes de estudio usando
la plataforma de elementos finitos OpenSees. Dichos modelos detallados
presentan un alto grado de refinamiento conforme al actual estado del
arte (Saracho et., 2019b). Los mismos se utilizaron luego para la
realizacion de andlisis dinamicos no lineales, método considerado como
el de mayor rigurosidad y complejidad a costa de un mayor esfuerzo
computacional y de competencias para la interpretacion de los resultados
obtenidos. Para generar estos modelos se tomaron en consideracion los
detalles de los distintos componentes, los cuales fueron obtenidos de los
planos de los puentes. La superestructura de cada puente fue modelada
usando elementos de barra prismaticos elasticos, asumiendo que
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permanecen en el rango elastico. Para las pilas se adoptaron elementos
de barra no lineales con plasticidad concentrada en los extremos, donde
se formaran las rotulas plasticas. En este caso, las secciones son
discretizadas con fibras longitudinales de acero para las armaduras
longitudinales, hormigon confinado para el nucleo central y hormigén no
confinado para el recubrimiento.

Asimismo, la interaccion suelo-estructura en los estribos se modeld
disponiendo resortes en los extremos del modelo con adecuadas
relaciones no lineales de fuerza-deformacion, reproduciendo el empuje
pasivo del suelo de relleno sobre el muro pantalla y la accion activa y
pasiva de los pilotes.

También se dispusieron en los extremos, resortes que representan el
martilleo entre la superestructura y el muro pantalla, como asi también el
de la superestructura sobre los topes antisismicos, capturando de este
modo el impacto y la disipacion de energia.

En cuanto a la interaccidon suelo-estructura en las pilas, se colocaron
resortes rotacionales y traslacionales en la base de las columnas
mediante una matriz desacoplada de rigideces.

Asi también, sobre estribos y pilas, se dispusieron resortes que
representan el comportamiento de los elastdmeros alli interpuestos.

e Se definieron los umbrales que limitan los distintos estados de dafio o
niveles de desempefio, para lo cual se tuvieron en consideracion las
caracteristicas propias de los componentes de los puentes tipicos
(Saracho et al., 2021a).

En este estudio resulté determinante el parametro de demanda ingenieril
ductilidad por curvatura en columnas. Se trabajo con el Section Designer
del SAP2000 para modelar la seccion transversal de las columnas de las
pilas de ambos puentes tipicos, para lo cual se tuvieron en cuenta la
configuracion geométrica de dichas secciones y las leyes constitutivas no
lineales de los materiales. Con ello, a través del diagrama momento-
curvatura, se pudieron obtener los valores de ductilidad por curvatura
representativos de la mediana de la capacidad para los distintos limites
de estados de dafio. Un aspecto particular, tomado en cuenta en la
definicion de uno de los umbrales de dafio, lo constituye el hecho de
haber considerado la presencia o no de empalmes por yuxtaposicién de
la armadura longitudinal en la base de las columnas.

Se recalca el impacto de lo indicado en este apartado, puesto que la
mayoria de las publicaciones sobre fragilidad sismica de puentes toman
como marco referencial el trabajo llevado a cabo por Hwang et al. (2001).
En el mismo, se propusieron umbrales para los distintos estados de dafio,
gque se corresponden con los descriptos cualitativamente por HAZUS,
para puentes tipicos de la zona sismica de New Madrid (valle del
Mississippi), centro-este de los Estados Unidos. Asi, para el caso de los
valores de las medianas de las ductilidades de desplazamiento, se tiene:
1.0, 1.2, 1.76 y 4.76, que marcan los limites de dafio antes referidos:
primera fluencia, fisuracion, desconchamiento y pandeo de la armadura
longitudinal de las columnas, respectivamente. Ejemplos de trabajos en
los cuales se adoptaron estos umbrales son los siguientes: Nielson
(2005), para distintas clases de puentes en zonas de moderada
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peligrosidad sismica de USA, Dusicka y Roberts (2011), para puentes del
estado de Oregon -USA- y Avsar (2009), para puentes de Turquia.
Curiosamente, para la definicion de estos limites, en el trabajo de Huang
(2001), tomado como base por los anteriores, se utilizé un solo puente
representativo del inventario.

Respecto del segundo parametro considerado, esfuerzo de corte en
columnas, se determind la capacidad de estas frente a dicho esfuerzo.
En cuanto al otro parametro, desplazamiento de la superestructura,
también se consideraron las dimensiones propias de los elementos
intervinientes: apertura de juntas, medidas de los pedestales y anchos de
sustentacion disponibles en vigas cabeceras de pilas y bases de apoyos
en estribos.

De esta manera, a diferencia de los citados trabajos, se considera que la
definiciébn de los limites de dafio realizada en esta tesis resulta mas
apropiada en virtud de ser representativa de los puentes tipicos de cada
una de las dos clases estudiadas. Como en los aspectos anteriores
sefalados, éste igualmente resulta crucial para el desarrollo de las curvas
de fragilidad. Siendo asi, para futuros trabajos se aconseja seguir el
procedimiento aqui expuesto.

Por otro lado, utilizando las curvas obtenidas, se presenté un método para
determinar las potenciales pérdidas econdémicas directas que resultan del sismo
de disefio de 1000 afios de recurrencia, lo cual constituye una base para
establecer prioridades de rehabilitacion (Saracho et al., 2021a). Los resultados
muestran que la clase de puentes designada como Vigas cajén de hormigon
continua de tramos multiples (VCH-CTM) resulta mas vulnerable que la otra,
Vigas de hormigdn simplemente apoyadas de tramos mdultiples (VH-SATM). La
relacion entre las pérdidas economicas directas para ambos tipos de puentes
ante la accion de un mismo sismo es cercana al doble.

7.3 Recomendaciones para futuros trabajos

Conforme a los estudios realizados en esta Tesis surgen las siguientes
recomendaciones para futuras investigaciones sobre el tema:

e Debera continuarse con los estudios de fragilidad para las restantes tres
clases de puentes. Por otro lado, para mayor representatividad, se
sugiere trabajar con subclases dentro de las clases principales definidas,
de manera tal de tomar en consideracion otras caracteristicas. Por
ejemplo, los casos de pilas con simple y multiples columnas, como asi
también las de tipo diafragma.

e Para mayor profundizacion, debera investigarse el efecto de oblicuidad
sobre la fragilidad de cada clase de puente. Pudo observarse que en la
metodologia de HAZUS-MH (FEMA, 2003) se tiene una ecuaciéon que
modifica el valor de las medianas de las curvas para tomar en
consideracion la oblicuidad. Dicha ecuacion se desarroll6 a partir de
analisis estaticos, lo cual justifica una investigacion mas minuciosa y la
validacion por medio de analisis dinamicos.

e Se deberan investigar los efectos de considerar el nUmero de tramos
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sobre la fragilidad sismica. En el presente estudio se focaliz6 sobre
puentes de dos y tres tramos, los de mayor repeticion en el inventario
segun pudo constatarse estadisticamente. No obstante, se tiene una
cantidad significativa de puentes con otro nimero de tramos. En la
metodologia de HAZUS-MH se provee también de ecuaciones para
modificar los valores de la mediana, pero igualmente necesitan
verificacion usando métodos dinamicos.

e Considerar otras medidas de intensidad para definir los modelos de
demanda sismica probabilistica, tales como la Aceleracion espectral a 1
segundo (Sa-1s) Y la Aceleracion espectral a la media geométrica de los
periodos fundamentales en ambas direcciones, longitudinal y transversal
(Sa-gm).

e Tomar en cuenta, a través de modelos analiticos apropiados, el efecto de
levantamiento de la superestructura debido a la componente vertical de
los sismos. En un sentido desfavorable, por la combinacién de los efectos
verticales con los de las componentes horizontales, especialmente para
excitaciones de campo cercano, puede sobrevenir el desbancado o caida
de la superestructura.

e Ampliar los estudios tomando en consideracién los efectos de la
componente vertical del sismo sobre las columnas y vigas cabeceras de
pilas, como asi también sobre las vigas principales de la superestructura,
segun lo planteado en el Apéndice C.

e Por otro lado, continuar los estudios de fragilidad sobre los puentes
sujetos a distintas medidas de rehabilitacién. De esa manera, a través del
calculo de las pérdidas economicas en situacion de los estados original y
rehabilitado, por empleo de las curvas de fragilidad respectivas, se podra
calcular finalmente la relacion costo-beneficio. Dicha relacion permitira
establecer las prioridades de rehabilitacion para un determinado tramo
de la red vial. Asimismo, por aplicacion de esta metodologia surgira la
técnica de rehabilitacion que resulte 6ptima.
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APENDICE A

INFLUENCIA DE DISTINTOS PARAMETROS EN LA
VARIACION DEL PERIODO DE LAS ESTRUCTURAS
ESTUDIADAS

A.1 Introduccidén

Con vistas a indagar la influencia de distintos parametros en la variacion del
periodo de las estructuras analizadas se presenta a continuacion el estudio
llevado a cabo al respecto sobre los modelos estructurales. Los aspectos
investigados son los siguientes:

- Consideracion del incremento de la resistencia y rigidez en los materiales
constitutivos de la subestructura.

- Influencia de la flexibilidad en las fundaciones. Modelacion de pilotes y
utilizacion de curvas p-y.

Para llevar adelante esta tarea se utilizé el software MSBridge, desarrollado
recientemente por investigadores de la Universidad de California para Caltrans
(Almutairi et al., 2019). Se trata de una version educacional de este programa
(pre y post-proceso) que permite realizar modelos en elementos finitos para
analisis dinamico no lineal de puentes convencionales con multiples tramos.
Resulta de gran interés su empleo, ya que est4 basado en OpenSees conforme
a desarrollos que fueron seguidos en la presente Tesis.

A.2 Metodologia
A.2.1 Modelos estructurales

Se construyeron distintos modelos para cada estructura. Para el caso del puente
de la clase Vigas de hormigdén simplemente apoyadas de tramos mdltiples (VH-
SATM) se tienen los modelos que contemplan:

- Fundaciones con Empotramiento perfecto
- Fundaciones con discretizacion de los pilotes.

Para el puente de la clase Vigas cajon de hormigdn continua de tramos multiples
(VCH-CTM):

- Fundaciones con Empotramiento perfecto
- Fundaciones en pilas con Matriz de rigideces desacopladas

Respecto de las caracteristicas del suelo de fundacion para el puente sobre base
aislada (VCH-CTM), segun lo indicado en capitulo 4, estas corresponden a un
suelo de sitio tipo D del reglamento INPRES CIRSOC 103, Parte VI: Puentes.
Para el caso del puente fundado sobre pilotes (VH-SATM), se considerd un suelo
arenoso; a los fines de hacer un analisis comparativo, en el modelo se tomaron
tres subtipos de terreno que corresponden a densidades alta, media y baja.
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Por otra parte, para visualizar la influencia del incremento de resistencia y rigidez
en el hormigodn, se consideraron los modelos estructurales de ambas clases de
puentes en la condicion de empotramiento perfecto.

A.2.2 Incremento de laresistenciay rigidez de los materiales constitutivos.

En el trabajo de Mander et al. (1988b) se establece que el hormigon exhibe un
aumento significativo tanto en resistencia como en rigidez cuando el proceso de
carga se hace a una velocidad de deformacion mayor que la seudo estética. Por
otro lado, al respecto, Priestley y Calvi (1996) establecen que, bajo las
velocidades de deformacion por accién sismica, el hormigon exhibe una
significativa mejora en la resistencia a la compresion, resistencia a la traccion y
modulo de elasticidad.

Por su parte, codigos como SDC (2019) y AASHTO (2018) proveen factores de
sobrerresistencia para tomar en cuenta una serie de causas que podrian llevar
a los elementos estructurales a ser mas resistentes de lo esperado. Estos
incluyen: resistencias reales de los materiales que son superiores a los valores
nominales o esperados, endurecimiento por deformacion del acero de las
armaduras, efectos de confinamiento que aumentan la resistencia del elemento
a desplazamientos inelasticos relativamente altos, y las incertidumbres en los
métodos de evaluacion que puedan conducir a una subestimacién de fuerzas
internas. Siendo asi, la evaluacion de sobrerresistencia es tratada a menudo con
la aplicacion de simples factores de mayoracion. Siguiendo las recomendaciones
de AASHTO (2018), se adopta un coeficiente de mayoracion de 1.3 para la
resistencia del hormigén y de 1.15 para la del acero.

Para el hormigdn se emplea el material Concrete 01 de OpenSees, confinado
para el nucleo central de las columnas y no confinado para el revestimiento. A
modo ilustrativo, en la Tabla A-1 se ofrecen los valores de los parametros del
modelo de Mander utilizados en los modelos estructurales para definir las dos
subcategorias: Sin Factor de Amplificacion y Con Factor Amplificacion.
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Tabla A-1: Pardmetros del modelo de Mander representados en los modelos
estructurales

Parametro Sin Factor de Con Factor de
Amplificacion Amplificacion
Hormigén | Hormigoén Hormigén no | Hormigén
no confinado confinado confinado
confinado
Resistencia a la feo 25000 29141 32500 36697
compresién [kN/m?]
Deformacion £c0 0.002 0.00365 0.002 0.00329

especifica para la
maxima resistencia

Resistencia a rotura feu 0 25669 0 30618
[KN/m?]
Deformacion Scu 0.005 0.00749 0.005 0.00783

especifica para
resistencia a rotura

A.2.3 Flexibilidad en fundaciones

Para modelar la interaccion del suelo con la estructura y poder comparar la
influencia de su incorporacion en el modelo, se utilizo, por un lado, un modelo
con base empotrada y, por otro, uno que considera dicha interaccion a través de
una discretizacion de los pilotes por medio de elementos de barra con resortes
en los nodos.

Siguiendo a Meneses et al. (2022), la modelacion del suelo y su interaccion con
las estructuras y sus fundaciones es muy importante en el estudio de su
desempeiio sismico (Xie et al., 2017). Numerosas investigaciones, como asi
también observaciones de campo, muestran que la respuesta sismica de los
puentes esta fundamentalmente asociada a la caracterizacion estructural, al
comportamiento no lineal, a las caracteristicas del movimiento del suelo y a los
efectos de la interaccion suelo — estructura (ISE). Por ello, hay diversas
metodologias que permiten un acercamiento mas o menos preciso del
comportamiento real del suelo, dependiendo del grado de interaccion entre el
suelo y la estructura que se desea reflejar y del costo computacional que se esta
dispuesto a afrontar. Segun Xie et al. (2017), existe una gran brecha entre los
enfoques de disefio considerablemente simplificados y aquellas modelaciones
gue son realistas, pero a la vez computacionalmente eficientes. En otras
palabras, por un lado, se tiene la modelacion con base empotrada que implica
suponer que el suelo es completamente rigido y no interactla con la estructura
analizada, lo cual claramente no es real; sin embargo, corresponde a una
simplificacion muy usada en la mayoria de las practicas habituales de los disefios
y andlisis, sobre todo en el andlisis de puentes carreteros. Otra interaccion
simplificada muy utilizada es suponer las fundaciones apoyadas en varios
resortes a partir del modelo de Winkler, en que los resortes tienen un
comportamiento lineal dado por un coeficiente de balasto k, cuyo valor depende
de las caracteristicas del suelo. Esta metodologia incorpora la ISE; sin embargo,
supone un comportamiento lineal sin disipacion de energia. En el otro extremo
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se tienen métodos numéricos complejos que consideran la estructura, o una
parte de ella, suponiendo un sistema tridimensional acoplado con el suelo semi
infinito; aqui, se toman en cuenta las caracteristicas no lineales del suelo, pero
con costosos recursos computacionales (Xie et al., 2017).

En el rango intermedio, se han desarrollado varios métodos simplificados que
incorporan el comportamiento del suelo y su interaccién con la estructura, y que
tiene costos computacionales mas reducidos. Uno muy atractivo y usado por
varios investigadores es considerar el comportamiento no lineal de los resortes
del modelo de Winkler, también conocido como resortes P-y, que equilibra de
buena manera una precision aceptable y la eficiencia computacional. Esta
metodologia consiste en distribuir a lo largo del pilote resortes que tienen una
relacion fuerza - deformacion lateral (P-y) que considera el comportamiento no
lineal del suelo. En la literatura se han propuesto varias relaciones para estimar
los resortes P-y en base a pruebas de laboratorio, las cuales dependen del tipo
de suelo y del nivel de confinamiento principalmente. Boulanger et al. (1999)
desarroll6 curvas constitutivas y las implementé en un modelo de OpenSees.
Otros autores han formulado distintas expresiones para las curvas P-y
incorporando los efectos de la licuacion del suelo (Brandenberg et al., 2012), el
roce del suelo con el pilote mediante la relacibn de fuerzas axiales con
desplazamientos verticales (curvas T-z) y, asimismo, el efecto ejercido por la
punta del pilote sobre el suelo (curvas Q-z). En tal sentido, en el programa MS
Bridge se utilizan modelaciones de la ISE con resortes P-y para la resistencia
lateral, T-z para la resistencia axial de fuste, y resortes Q-z para la resistencia en
la punta del pilote, siendo esta configuracion usada por muchos autores. En la
Figura A-1 se muestra un esquema que simboliza la modelacién de la resistencia
e interaccion lateral del suelo con el pilote, resortes P-y, y el esquema para las
curvas T-z y Q-z referidas.
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Figura A-1: Representacion de resortes P-y, T-z, Q-z (Ma 'y Deng, 2014)

En el presente trabajo, para la definicion de las curvas P-y, se emplea el método
de Reese et al. (1974) para arenas; esta es una de las opciones disponibles en
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el programa MS Bridge a tal efecto. El valor del modulo de reaccion lateral del

suelo Kpy para distintas densidades se extrajo de la obra de Ma y Deng (2014) y
se presenta a modo ilustrativo en Tabla A-2, al igual que el valor adoptado de

fricciéon interna.

Tabla A-2: Valores del modulo de reaccion lateral del suelo y angulo de friccion
interna en fundacion para modelo del puente de clase VH-SATM.

Tipo de suelo de fundacién

Moddulo de reaccién
del suelo Kp.y

Angulo de friccion
interna ¢ [°]

alta

[KN/m3]
Arena sumergida de densidad 5430 30
baja
Arena sumergida de densidad 16292 30
media
Arena sumergida de densidad 33942 30

En Figura A-2 se aprecian las curvas P-y para fundacién en arena sumergida de

baja densidad en el modelo del puente de clase VH-SATM.

4000

3000 9,144

= 10.668
- 12,192

p (kN/m)

2000

1000

0.04 0.06
y (m)

Figura A-2: Curvas P-y para fundacién en arena sumergida de baja densidad
en el modelo del puente de clase VH-SATM para distintas profundidades de los

pilotes en [m].
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En Figura A-3 se ofrece una vista del modelo del puente de la clase VH-SATM.

Figura A-3: Modelo estructural del puente clase VH-SATM

A.3 Andlisis de resultados y discusién

En Tabla A-3 se presentan los periodos obtenidos para los modelos estructurales
con distintas condiciones impuestas en la fundacion para el puente de la clase
Vigas de Hormigon simplemente apoyada y tramos multiples (VH-SATM). Lo
propio se presenta en Tabla A-4 para el caso del puente de la clase VCH-CTM.

Tabla A-3: Periodo para distintas condiciones impuestas en la fundacion de
modelos del puente de clase VH-SATM.

Condicién impuesta en fundacion Periodo T (s)
Empotrado sin amplificar 0.72022
Empotrado con amplificacion 0.6954

Fundacion con pilotes modelados con resortes P-y para arena | 0.9545
sumergida de baja densidad (Kpy = 5430 KN/m?)
Fundacién con pilotes modelados con resortes P-y para arena | 0.8895
sumergida de mediana densidad (Kpy = 16292 KN/m?)
Fundacién con pilotes modelados con resortes P-y para arena | 0.8534
sumergida de alta densidad (Kpy = 33942 KN/m?)
Empotrado con union monolitica entre superestructura y | 0.611
subestructura
Fundacién con matriz de rigideces desacoplada en arena de | 0.78
baja densidad (Modelo desarrollado por el autor en Tesis)
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Tabla A-4: Periodo para distintas condiciones impuestas en la fundacion de
modelos del puente de clase VCH-CTM

Condicion impuesta en fundacion Periodo T (s)
Empotrado sin amplificar 1.3871
Empotrado con amplificacion 1.3818

Empotrado con union monolitica entre superestructura y | 0.64
subestructura
Fundacion con matriz de rigideces desacoplada (Modelo | 1.25
desarrollado por el autor en Tesis)

Con respecto a la consideracion de sobreresistencia de los materiales, para el
caso de la clase VCH-CTM hay una exigua diferencia en los valores de los
periodos, practicamente despreciable. Para la clase VH-SATM se detecta una
ligera disminucién de dicho periodo conforme a la mayor rigidez de los materiales
por sobrerresistencia, del orden del 3.6 %. En relacion con la flexibilidad de las
fundaciones, para la clase VH-SATM se aprecia el aumento del periodo conforme
a la mayor flexibilidad de estas, en el orden de un 18 % para el caso de arena
sumergida de alta densidad y del 32 % para la misma arena de baja densidad,
con respecto a la condicién de empotramiento perfecto. Por otro lado, se advierte
la influencia preponderante que tiene la disposicion de los elastdmeros entre la
superestructura y la subestructura en el incremento del periodo estructural.
Noétese la diferencia de los valores de dicho periodo con respecto a los obtenidos
de modelos con uniébn monolitica entre superestructura y subestructura
(aproximadamente 18 % para la clase VH-SATM), tipologia muy utilizada en
Estados Unidos.

Por otro lado, al comparar los periodos obtenidos de los modelos desarrollados
en MSBridge con respecto a los desarrollados por el autor en el trabajo de Tesis
se advierte que estos ultimos resultaron menores, con diferencias del orden del
22 % para la clase VH-SATM (en caso de fundacién en arena sumergida de baja
densidad) y del 11 % para VCH-CTM.

A.4 Conclusiones

La investigacion llevada a cabo sobre modelos estructurales, en los cuales se
discretiz6 la fundacién con distinto grado de refinamiento, permitié establecer la
influencia que tiene este aspecto del modelado sobre el periodo estructural en
los casos analizados. En primer lugar, se vio que dicho periodo no se ve
mayormente afectado por la consideracion de sobreresistencia de los materiales.
A su vez, como era de esperar, se aprecian variaciones importantes del mismo
conforme a la mayor flexibilidad de las fundaciones. También se advierte la
influencia preponderante en el incremento del periodo que ocasiona la
disposicion de los elastomeros entre la superestructura y la subestructura. Tal
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diferencia se explica debido a que dichos apoyos elastoméricos se comportan
como aisladores de bajo amortiguamiento.

En la comparacion de los valores obtenidos, se comprob6 que los periodos de
los modelos desarrollados por el autor resultaron menores, lo cual implica que
los resultados de los analisis llevados a cabo son conservadores.

A pesar del alto grado de refinamiento alcanzado en el modelado a través del
programa MS Bridge, y también de su facilidad de uso, se pudo comprobar que
en varias oportunidades se dificultaron las corridas numéricas por problemas de
convergencia, no obteniéndose las respuestas para varios sismos de entrada.
Por esa razon, se pone en valor el empleo de modelos tales como los
desarrollados en la Tesis para su utilizacién en este tipo de trabajos, en los que
se requiere efectuar de una gran cantidad de analisis.
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APENDICE B

MOVIMIENTOS SiSMICOS VERTICALES Y SUS EFECTOS
SOBRE LAS ESTRUCTURAS. SU CONSIDERACION EN
PUENTES

B.1 Introduccién

Este Apéndice estd basado integramente en el trabajo realizado por
Shrestha B. (2009). Es bien conocido que las estructuras estan expuestas a
movimientos sismicos que se manifiestan en las tres dimensiones. Pero solo el
movimiento horizontal es el que ha sido estudiado extensamente y considerado
en los procesos de disefio, mientras que la componente vertical ha sido
generalmente despreciada y apenas estudiada desde el punto de vista del
riesgo. Asimismo, la mayoria de los cddigos a nivel mundial asumen para la
componente vertical del movimiento sismico el valor de 1/2 a 2/3 de la horizontal.
No obstante, en sismos destructivos como el de Loma Prieta de 1989, Northridge
1994, Kobe 1995 y Chi-Chi 1999, se encontré que la componente vertical del
sismo puede igualar o aun exceder a la horizontal. Por tales situaciones, la
mayoria de las especificaciones de los cédigos existentes debe ser considerada
no conservativa. En afos recientes, muchos autores han resaltado este hecho y
han realizado investigaciones significativas para identificar y cuantificar el dafio
potencial de la componente vertical del movimiento sismico. Diversos estudios
reportaron datos que muestran que la aceleracion maxima vertical puede ser aln
mas alta que el valor de la horizontal. Otros han atribuido, en diferentes casos,
gue las fallas observadas en las estructuras de hormigén armado luego de los
eventos sismicos se deben fundamentalmente a la reduccion de la resistencia al
corte ocasionada por los efectos de la componente vertical del movimiento.
Segun Kunath et al. (2008), el movimiento vertical puede amplificar y
potencialmente crear momentos flectores inversos en las vigas principales
longitudinales de los puentes. Los fendmenos extendidos de falla y descalce en
los apoyos, observados en sismos recientes, fueron parcialmente atribuidos al
efecto destructivo de los movimientos verticales. Basados en la gran cantidad de
estudios disponibles es posible concluir que las sacudidas verticales pueden
escalar las fuerzas axiales en las columnas, causar un incremento en las
demandas de momento y corte, amplificar la deformacion plastica, extender la
formacion de articulaciones plasticas y finalmente disminuir la capacidad por
ductilidad de los componentes estructurales. Para incluir los efectos de los
movimientos verticales en el disefio, recientes trabajos han considerado el
desarrollo de espectros de movimientos verticales focalizando mayormente en
acelerogramas de sismos de fuente cercana (Elnashai y Papazoglou, 1997;
Bozorgnia y Campbell, 2004; Kalkan y Gulkan, 2004). Estos estudios han
desarrollado espectros de movimiento sismico vertical para usarse en paralelo
con los espectros de movimiento horizontal. En algunos cddigos existentes,
como por ejemplo el Euro cddigo 8, se presta mucha mas atencion a las
incertidumbres de la relacién espectral en las zonas de falla cercana.

B.2 Componente vertical del movimiento sismico y relacion V/H
Una percepcion comun entre los profesionales de la ingenieria civil es que
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la componente vertical del sismo es més baja que la horizontal; por consiguiente,
la relacion V/H (relacion de la aceleracion maxima vertical con respecto a la
horizontal) se asume menor que la unidad. Muchos cédigos sugieren el escalado
de una sola forma espectral, originalmente derivada de las componentes
horizontales, usando una relacion V/H promedio de 2/3, tal como lo propuso
originalmente Newmark et al. (1973). Como resultado de ello, todas las
componentes del movimiento del suelo tienen el mismo contenido de
frecuencias. Dicho contenido de frecuencias, sin embargo, se demuestra que es
diferente (Figura B-1). Ademas, la regla de 2/3 para V/H no es conservativa en
el campo cercano y es demasiado conservadora para grandes distancias
epicentrales. La Tabla B-1 muestra datos de algunos de los terremotos
emblematicos con importantes relaciones V/H. Asimismo, segun los estudios
realizados por Collier y Elnashai (2001), se corroboré que las relaciones V/H
resultaron ser mayores a 1,0 dentro de un radio de 5 km desde la fuente del
terremoto, mayores a 2/3 dentro de un radio de 25 km y también dependientes
de la magnitud del terremoto,

Tabla B-1: Movimientos sismicos con relaciones V/H importantes.

Evento Estacion (Mw) Horl | Hor2 | Ver VIH

(9) (@) (@)
Gazli, Uzbeksitan 1976 Karakyr (6.8) 0.71 0.63 1.34 |1.89

Imperial Valley, USA 1979 | El centro array 6 (6.5) | 0.41 0.44 1.66 | 3.77

Nahhani, Canada 1985 Sitel (6.8) 0.98 1.10 2.09 | 1.90

Morgan Hill, USA 1984 Gilroy array #7 (6.2) 0.11 0.19 0.43 | 2.25

Loma-prieta, USA 1989 LGPC (6.9) 0.56 0.61 0.89 | 1.47
Northridge, USA 1994 Arleta fire station (6.7) | 0.34 0.31 0.55 | 1.61
Kobe, Japan 1995 Port Island (6.9) 0.31 0.28 0.56 | 1.79
Chi Chi, Taiwan 1999 TCU 076 (6.3) 0.11 0.12 0.26 | 2.07

B.3 Contenido de frecuencias

La componente vertical del movimiento del suelo est4 asociada con la
propagacion vertical de las ondas P, mientras que las componentes horizontales
estan mas vinculadas con las ondas S. La longitud de las ondas P es mas corta
que la de las ondas S, es decir, el contenido de frecuencias de la componente
vertical del movimiento del suelo es mayor que el de las horizontales. La Figura
B-1 muestra las componentes horizontal y vertical del Terremoto de EI-Centro de
1940. Por su parte, la Figura B-2 ofrece los espectros de Fourier y la curva de
intensidad de Arias de dichas componentes. En los espectros de Fourier se
advierte que las mayores amplitudes verticales se dan para los contenidos de
frecuencia altos, o sea para el rango de periodos cortos. Lo mismo se ve en los
espectros de respuesta de aceleracion mostrados en la Figura B-3, en donde las
méaximas ordenadas espectrales se corresponden con dicho rango de periodos.
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De esa manera, alli es donde se tiene una mayor relacion de aceleraciéon
espectral vertical respecto a la horizontal. Por lo tanto, tal contenido de alta
frecuencia conduce a la respuesta mas grande en un rango de periodos cortos,

gue a menudo puede coincidir con el periodo vertical de la estructura de
hormigbn armado,

respuesta.

lo cual provocar4d una amplificacion significativa de la
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Figura B-3: Espectros de respuesta y comparacion de la relacion
espectral en periodos cortos para sismo El-Centro con respecto a la del cédigo.

B.4 Retraso de tiempo entre los movimientos verticales y horizontales
maximos

Una de las caracteristicas importantes del movimiento del terreno es la
relacion entre los tiempos de llegada del movimiento vertical maximo con
respecto al horizontal maximo. En general, el movimiento vertical maximo del
suelo ocurre antes que el horizontal maximo, tal como se muestra en la Figura
B-1 (la aceleracion maxima vertical ocurre 1 segundo antes que la maxima
horizontal), mientras que, en otros casos, casi hay coincidencia temporal. En
caso de que el pico vertical ocurra significativamente antes del horizontal
méaximo, puede resultar valido el empleo de un procedimiento para el disefio de
la estructura en el que se consideren por separado los efectos del movimiento
vertical y horizontal; pero cuando estas dos componentes casi coinciden,
entonces sera necesario considerar la combinacion de los efectos en el disefio.
Elnashai y Collier (2001) investigaron este intervalo de tiempo usando registros
de los terremotos de Imperial Valley (1979) y Morgan Hill (1984). Ellos analizaron
32 registros, con varias distancias a la falla y condiciones de sitio similares. El
estudio concluy6 que el intervalo de tiempo aumenta con la distancia a la fuente
y debe tomarse como nulo para cuando dicha distancia es de 5 km. Sin embargo,
la amplia variedad de movimientos del terreno exhibe diversos resultados,
concluyéndose que tanto el efecto local del sitio, el camino recorrido por las
ondas sismicas y la profundidad de la fuente contribuyen significativamente con
el tiempo de llegada del pico para las componentes.

B.5 Periodo de respuesta vertical

Queda bastante claro a partir de lo observado en Figura B-3, que la relacién
de aceleracion espectral vertical respecto a la horizontal en el rango inicial de
periodos excede significativamente a la recomendaba por los codigos (en el caso
del movimiento sismico de EI-Centro, corresponde al rango comprendido entre
0.05 - 0.15 segundos). Asimismo, se aprecia en dicha Figura B-3, que la
disposicion reglamentaria es demasiado conservadora para los periodos
mayores. Entonces, surge la inquietud de saber si esta relacion espectral, mas
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alta en el rango inicial de los espectros de respuesta, tendra algun efecto sobre
la estructura. Segun el estudio llevado a cabo por Papadopoulou (1989), el
periodo vertical fundamental de un edificio de hormigén armado de 8 plantas se
encuentra dentro de este rango efectivo (0.05 seg-0.15 seg). Su hallazgo sugiere
gue el periodo natural de la estructura se encuentra dentro del rango de
amplificacion para los registros verticales de movimiento fuerte. Con la severidad
comprobada del movimiento fuerte vertical de campo cercano, en términos de la
aceleracion maxima del suelo, concluye que se produciran grandes fuerzas
axiales dindmicas que actuan tanto hacia arriba como hacia abajo en tal situacion
de campo cercano. Kim y Elanshai (2008) realizaron un estudio paramétrico de
puentes de hormigén armado con diferente configuracion geométrica (2 vanos y
pila Unica). También aqui, para la mayoria de los casos, el periodo fundamental
de vibracion vertical estuvo cerca de 0.15 seg.

Se vuelve a subrayar que el aspecto mas preocupante de la respuesta
vertical es la correspondencia de los periodos fundamentales verticales de las
estructuras con los periodos predominantes de los registros verticales de
movimiento fuerte. Esta correspondencia de periodos conduce a la amplificacion
significativa de las fuerzas, particularmente aquellas manifestadas en las
columnas.

B.6 Efecto sobre las estructuras de los puentes

Uno de los primeros estudios sobre el efecto de la componente vertical del
movimiento del terreno fue realizada por Saadeghvaziri y Foutch (1991), quienes
reportaron las siguientes afectaciones: variacion en la fuerza axial debido al
movimiento vertical, reduccion de la capacidad de disipacion de energia de las
columnas de los puentes estudiados y también de la capacidad al esfuerzo de
corte de estas. Este hallazgo fue respaldado por Papazoglou y Elanshai (1996),
quienes incluyeron en su documento tanto la evidencia de campo como la
verificacion analitica del efecto dafiino del movimiento vertical en la estructura.
Mas recientemente, Kunnath et al. (2008) examinaron un puente carretero de
dos tramos con una pila de doble columna, considerando seis configuraciones
estructurales diferentes. Descubrieron que la componente vertical del
movimiento del suelo causa una amplificacion significativa en la demanda de
fuerza axial en las columnas y también demandas aumentadas de momento
flector tanto en las vigas principales en el centro del tramo como en la viga
cabecera de las pilas. El aumento en el momento flector de las vigas principales
debido al movimiento vertical provoca que la demanda exceda la capacidad, con
lo cual se esperaria la falla. En Figura B-4 se ofrecen los resultados comparativos
tanto por consideracion de la accidon horizontal solamente, como asi también por
la combinacién de esta més vertical. En primer lugar, se considera el momento
flector de las vigas principales de la superestructura, luego el momento flector de
las vigas cabecera de pilas y finalmente la fuerza axial sobre las columnas.
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Figura B-4: Historial de respuesta de los parametros seleccionados bajo
movimiento del suelo horizontal solamente y por la combinacion entre los
movimientos horizontal y vertical (Kunnath et al., 2008)

B.7 Estudio sobre las disposiciones de codigos

En el estudio ya referido, llevado a cabo por Kunnath et al. (2008), se
evaluaron las disposiciones de los Criterios de disefio sismico de CALTRANS
(SDC, 2006) en relacion con la consideracion de los efectos verticales de los
movimientos del suelo tanto en la evaluacion sismica como en el disefio de
puentes carreteros ordinarios. En este contexto, se determind que la
amplificacion de los momentos en la seccion media del vano de las vigas
principales resulta ser el problema principal que debe abordarse. En particular,
el requisito actual de que los movimientos verticales del suelo se consideren solo
para sitios donde la aceleracion maxima esperada en roca es de al menos 0,6 g
no resulta ser una base adecuada para evaluar la importancia de los efectos
verticales. Un segundo criterio en SDC (2006) que necesita ser reexaminado es
la especificacion de disefio por la cual se consideran los efectos verticales a
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través de una carga estética equivalente al 25% de la carga muerta, aplicada
verticalmente tanto hacia arriba como hacia abajo, respectivamente. Las
armaduras de refuerzo que resultan por aplicacion de este requisito se
consideran inadecuadas para un namero significativo de casos examinados en
dicho estudio. También se demuestra que el andlisis por medio del espectro de
respuesta elastico vertical resulta ser una herramienta eficaz para determinar los
efectos de los movimientos verticales del suelo en la superestructura del puente.
Se desarrollaron un conjunto de espectros de disefio vertical junto con un
procedimiento de disefio simplificado que utiliza dichos espectros elasticos
propuestos.

Por otro lado, en el trabajo de Bhanu et al. (2018) se aborda la evaluacion
de las relaciones de aceleracion espectral vertical respecto de la horizontal (V/H),
proporcionadas por la consideracion de diferentes enfoques, a saber: (1)
ecuaciones de prediccion del movimiento del suelo (GMPE) publicadas en
trabajos recientes, (2) especificaciones basadas en los cddigos proporcionadas
por el Eurocode 8 (2004), y (3) observaciones de registros de terremotos. Estas
Ultimas se hallan incluidas en una base de datos de registros de movimientos
fuertes del terreno, con una magnitud de momento que varia entre 5y 7,3 y una
distancia epicentral inferior a 35 km. Las relaciones V/H muestran dependencia
de la magnitud, clase de sitio y distancia epicentral, aspectos que no son
considerados adecuadamente por los cédigos sismicos actuales en todo el
mundo. Se observd que las disposiciones basadas en el Eurocode 8 (2004)
subestiman la componente vertical de la accion sismica, especialmente en las
regiones cercanas a la fuente.

B.8 Comentario final

A partir de la revision de distintos trabajos realizados en diferentes partes
del mundo, se concluye que el hecho de ignorar el efecto de la componente
vertical del movimiento del terreno puede conducir a una grave subestimacion
de la demanda y a una sobreestimacion de la capacidad; con lo cual, puede
verse peligrosamente afectada la seguridad estructural.

Se recomienda, tanto para el disefio como para la evaluacion de las
estructuras en general y los puentes en particular, considerar el efecto
combinado de los movimientos del terreno vertical y horizontal, sobre todo en
sitios ubicados dentro de los 20 Km de distancia a la falla activa principal
(situacién de campo cercano).
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