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CAPITULO 1

INTRODUCCION

El andlisis del comportamiento de puentes ante posibles escenarios sismicos es un
tema que ha recibido gran interés recientemente. En los Ultimos afios se han realizado
numerosos estudios para investigar € impacto de la accién sismica en este tipo de
estructuras, con e objetivo de buscar las futuras tendencias en disefio y refuerzo de
estos sistemas que eviten su dafio o colapso. Por gemplo, algunos andlisis tedricos
recientes pueden ser consultados en: Ala-Saadeghvaziri (1996), Amin y Tadros (1997),
Anic y Moric (1994), Aschheim (1997), Augusti y Ciampoli (1994), Billing (1996),
Calvi y Pinto (1994), Calvi y Pinto (1996), Diaz y Hernandez (1997), Elnashai (1996),
Fishman y Richards (1997), Fishmanet al. (1997), Flesch y Klatzer (1994), Garcia et .
(1997), Gentile et al. (1997), Jauregui y Farrar (1996), Kunnath et a. (1997), Mander et
al. (1996), Moghtaderi-Zadeh y Der Kiureghian (1983), Mota y Ayala (1993), Pinto y
Ginannini (1997), y Wagaman et a. (1995). También se han realizado esfuerzos en la
determinacion experimental de prototipos de estructuras reales, algunos de los cuaes
son representados por los trabajos de ELSA (1996), Pinto (1996), Pinto et a. (1995), y
Pinto et al. (1996).

Entre las investigaciones realizadas sobre e comportamiento de puentes, las
tendientes a obtener la fragilidad de éstos ante accion sismica se han desarrollado
ampliamente, en gran medida por |los resultados obtenidos durante sismos pasados y por
la condicién de linea vital que algunos puentes tienen. También, las investigaciones
sobre la vulnerabilidad de estructuras se han extendido porque son un paso necesario en
la determinacion del riesgo sismico y en la posterior mitigacion de dafios causados por
los desastres naturales. La obtencidén de la vulnerabilidad estructural es, asimismo,
fuente de datos para la prevencion y/o proteccion sismica, la planeacion urbana, los
andlisis de seguridad financiera, 1os procesos de refuerzo y las investigaciones sobre
costos del ciclo de vida estructural, como, por gjemplo, serealiza en el trabajo de Chang
et al. (1998).

Los estudios de la vulnerabilidad sismica de puentes estén todavia lgjos de los
logros acanzados en los estudios similares en aificaciones, por 10 que es necesaria
mayor investigacion en este campo. Los andlisis futuros deberan incluir procedimientos
comunes, ser de fécil aplicacién, ser proximos a la readlidad y ser més rigurosos. En
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éstos se debera dirigir atencién especial a la prediccion del dafio, necesario para
determinar la vulnerabilidad estructural, y a las técnicas de evaluacion del
comportamiento de |as construcciones.

La caracterizacion del posible dafio se basa en el conocimiento del comportamiento
de cada tipologia estructural, € cual se nutre, entre otras cosas, del riguroso analisis de
los dafios producidos por sismo en el pasado. Por |o tanto, y antes de proceder a explicar
el marco tedrico de la estimacion de la vulnerabilidad y los actuales modelos de
evauacion en puentes, en este capitulo se hace una somera revision de los dafios
ocasionados por los ultimos terremotos de importancia, incluyendo los devastadores
sismos ocurridos en Turquiay Taiwan en 1999.

1.1 — Comportamiento sismico de puentes durante los Ultimos sismos
importantes

Durante los terremotos de Loma Prieta (1989, M=7.1), Northridge (1994, M=6.7) y
HyogokertNanbu (1995, M=6.9), se reportaron dafios importantes y pérdidas
econdmicas considerables en diferentes sistemas de transporte, a pesar de que estos
sismos son agunas veces designados como de “magnitud moderada’. Entre los dafios
ocasionados por estos tres sismos se incluyen el fallo parcial y colapso de muchos
puentes de autopista (Moehle 1995; Nakgima 1996; O Rourke 1996), considerados
parte del sistema de lineas vitales. En las préximas secciones se comentan los
principal es dafios producidos en puentes para cada uno de estos terremotos.

1.1.1- Loma Prieta

El 17 de octubre de 1989 se produjo una sacudida sismica en la zona de Loma
Prieta, California, la cua presentd una maxima Intensidad Modificada de Mercalli
(IMM) de IX y una duracion de fase intensa de cas 15 segundos. Dicha excitacion
causo €l dafio o colapso de puentes en un radio de 60 millas desde el epicentro,
localizado en las montafias de Santa Cruz. Dentro de la regién afectada, las
aceleraciones maximas del terreno excedieron los 0.6 g cerca de lafuentey 1os 0.26 g a
60 millas de ésta. Durante € sismo se perdieron 62 vidas humanas, de las cuales 41
fueron debidas a colapso del Viaducto de la calle Cypress y una a colapso de una
seccién del puente que une las poblaciones de San Francisco y Oakland (figura 1.1),
conocido como € Bay Bridge.

El impacto del sismo también incluyd significantes pérdidas econdmicas, en parte
debidas a cierre de los puentes dafiados; por ejemplo €l cierre parcia de la seccion
superior del Bay Bridge (figura 1.1) o € cierre a trafico de cinco viaductos del sistema
de Autovias de San Francisco. El gasto econémico producido por € sismo fue de més
de 6000 millones de dblares (Basdz y Kiremidjian 1998; Bastz y Kiremidjian 1995;
EQE International 1989; Miranda 1996), 1800 de los cuales fueron utilizados en €
sistema de transporte. El dafio total en e sistema de puentes estatales totalizo
aproximadamente 300 millones de ddlares, en gran parte por fallos en puentes que
estaban |ocalizados sobre suelo blando.

Aproximadamente 5% de todos los puentes afectados por e sismo sufrieron algun
grado de dafio, la mayoria de los cuales localizados en la Bahia de San Francisco. Entre
los puentes dafiados en la Bahia, 13 de administracion estatal presentaron dafio mayor y
fueron cerrados al tréfico después del sismo. En € sistema de autopistas se report6 el
colapso de tres puentes importantes, cuyas caracteristicas pueden ser observadas en la
tabla 1.1, que totalizaron mas de 2.5 millones de délares en reparaciones.
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Figura 1.1. El colapso de una seccion del Bay Bridge produjo fuertes pérdidas econémicas
(EQE International 1979) .

Tabla 1.1 Principales puentes que colapsar on por la accién del sismo de Loma

Prieta
Caracterigticas Bay Bridge Viaducto dela calle Struve Slough
Cypress
No. 33 0025 330178 36 0088L/R
Ruta 1-80 [-880 SR-1
No. De vanos 42 42 22
Superestructura * STL, STT CB CSC
Estribos * N B A
Subestructura ® H, N H,1,J |
Continuidad Discontinuo Discontinuo Continuo
Afo de disefio 1936 1957 1964
I nclinacion 0 Varidble 30
Tipo de suelo * D D C
Historia de refuerzo”® CR, 1962 CR, 1977 CR, 1984
amax () 0.19 0.06-0.27 0.41
Descripcién del dafio | Agrietamiento de pilas, | Colapso de 48 pilas, Colapso de una
fallo de vanos, dafio en Demolido porcién importante de
pernos de conexién la estructura.
Demolido
7 033 600 250 484 000 6 335 400

Costo dereparacion

estimado (1989 $)

ISTL = armadura de acero continua, STT= armadura de acero, CB= viga cajén de concreto y CSC=bloque de hormigén continuo
2N= tipo muro, B= apoyo, A= diafragma
®H= pilas/gies miltiples, k= pilaleje simple, 1= gje de pilas, N= pilamuro
4C=depdsito aluvial joveny poco denso, D= lodo

® CR= cablesrestrictores
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El Bay Bridge (figura 1.1) fue cerrado al tréfico durante un mes por colapso parcial,
debido al fallo de los pernos que conectaban las pilas y € refuerzo de la seccion
superior. El fallo mas dramético producido por e sismo fue € colapso de 48 pilas de la
estructura de doble cubierta del Viaducto de la calle Cypress (figura 1.2), atribuido a la
falta del conocimiento de practicas sismorresistentes en el momento de construccion del
puente. Ademas, este puente, por e efecto de columnas cortas, present6 el falo de las
juntas superiores que ocasionaron €l colapso de la losa superior de las dos terceras
partes de la seccion norte. Por Ultimo, € puente Struve Slough, sujeto a niveles de
aceleracion maxima del terreno relativamente atos, presentd agrietamiento en la zona
de union de vigas transversales y colapso de 17 vanos. La principal causa del colapso de
esta Ultima estructura se atribuy6 a la carencia de un adecuado confinamiento y a la
escasez del refuerzo a cortante en e extremo superior de pilas.

Figura 1.2. Colapso del Viaducto de la calle Cypress, atribuido a una mala concepcién
sismorresistente. (EQE International 1979)

Ademés de los dafios de los tres puentes comentados anteriormente, diez puentes
fueron cerrados a tréfico por fallos estructurales, cuatro de ellos reportados con dafios
por cortante en exceso en pilas, juntas 0 conectores, figura 1.3. Entre los puentes
danados, 23 tenian cables restrictores en articulaciones (DesRoches y Fenves 1998),
pero sblo dos de ellos falaron durante el sismo: €l puente de la Bahia Richardson y €l
puente del cruce superior en Oakland. En estas estructuras se cree que la fuerza en los
cables restrictores de la superestructura redujo laresistenciaaflexion y ayudo a abrir las
grietas aflexion que se desarrollaron por cargas gravitatorias.

1.1.2- Northridge

Gran parte del sistema de transporte metropolitano de Los Angeles sobrevivié con
dafio minimo o fécilmente reparable a sismo del 17 de enero de 1994 en Cadlifornia,
maxima IMM=IX. Sin embargo, se reportaron falos de consideracién o colapso en
varias estructuras de autopista, disefiadas y construidas entre la segunda mitad de los
afos sesentas y la primera mitad de los setentas. Los puentes dafiados fueron,
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principalmente, puentes estatales de los condados de Los Angeles y Ventura, donde se
registro la maxima aceleracion del suelo. Una simple descripcién de los dafios
producidos por este sismo en |os principal es puentes con fallo se pueden consultar en la
tabla 1.2. En esta tabla se incluyen, en su tercera columna, los estados de dafo
asignados por Basdoz y Kiremidjian (1995, 1998) a cada uno de los puentes,
considerando un criterio subjetivo que sera discutido en € capitulo seis.

Figura 1.3. Fallo delos conectores de rodamiento del vano
(EQE International 1979).

Durante el sismo de Northridge colapsaron seis puentes mayores (los sei's primeros
de latabla 1.2), cuyas caracteristicas estructurales, niveles de aceleracion del terreno en
los sitios de ubicacién y costos de reparacion se muestran en latabla 1.3. A pesar de los
relativamente bajos niveles de sacudida sismica, algunas de las causas por |as que estos
puentes falaron fueron las grandes torsiones, la irregularidad en rigidez de la
subestructura, e inadecuado ancho de apoyos y la presencia de sistemas resistentes
construidos con cddigos vigjos, en este caso €l codigo sismorresistente adoptados en |os
Estados Unidos en 1971. El comportamiento de puentes durante e sismo indica que
gran parte del dafio podria haberse evitado con los actuales criterios de disefio
sismorresistente de puentes.

En los puntos siguientes se describen brevemente los dafios de algunos de los
puentes afectados por € sismo de Northridge, mayores detalles de estos dafios pueden
ser consultados en: DesRoches y Fenves (1998), EQE International (1994), Housner y
Thiel (1995), Moehle (1995), Olshansky (1997), Thomas et al. (1998), y Priestley et al.
(1994).

La autopista Interestatal 5 present6 dafios severos durante este sismo, en parte
debido a que € valle que la rodea modifico la incidencia de ondas y produjo
amplificaciones topogréficas. En la ruta 14 de esta autopista, € puente #53-
1960F sufrid e colapso de dos vanos del poértico 1. La viga de seccion cagjon de
esta estructura se fracturd sobre la pila del gje 3; produciendo la caida de los
vanos adyacentes a la pila, como se observa en las dos fotografias de la figura
1.4. Ademas, dicha viga perdié soporte de apoyo y se movid aproximadamente
1.5 metros a norte de la cara del estribo. También, en este puente, € apoyo del
vano 3, en e portico 1, perdié soporte a la altura de la junta de expansion,
conduciendo a la posterior fractura de los cables de restriccion y pernos de
sujecion. La porcién derrumbada del vano 3 se desplazd al norte de su posicion
original, cayendo parcialmente sobre € portico 2.
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Tabla 1.2 Principales puentes de autopista dafiados durante el sismo de
Northridge
Puente Descripcion del dafio Estado
de dafio
531609 |Muchas de las pilas de laestructura principal se aplastaron. Colapso
Remplazado
532205 | Colapso parcial. 2 pilas aplastadasen €l gje 1, 1 pilaaplastadaen | Colapso
el ge 2. Remplazado
53 1960F | Colapso de 2 vanos en laruta 5. Remplazado Colapso
53 1964F | Caida de dos vanos desde €l estribo 1 al gje 3. Remplazado Colapso
53 1797L | Colapso delosvanos 2y 4 debido a escasa longitud de apoyo Colapso
53 1797R | Colapso delosvanos 2y 4 debido a escasalongitud de apoyo Colapso
53 1960G | Articulaciones severas y estribos dafiados. Remplazado Mayor
531815 |El estribo 1 se desplazo aproximadamente 6" alaizquierdade Mayor
su posicién origina
531604 - Mayor
53 1620 - Mayor
53 1628 - Mayor
53 1623 - Mayor
53 1640 - Mayor
53 1609S | Daro en pilas. Remplazado Mayor
53 2027L | Posible dafio en cables de restriccion y elementos de apoyo Mayor
53 2210G | Estribos dariados. Agrietamiento en muros laterales de estribos Mayor
53 1408 - Mayor
53 1627G | El ge 3 quedd 2" fueradel vano 3 hacia el ge 4. Dafo en cables | Mayor
de restriccion
531615 | Separacion de pernos de placas de ajuste. Separacion en pilas Mayor
531580 |Latorsiénenlaspilasdelosees3y 5 causo lacaidadelos Mayor
vanos 2 y 4. Remplazado
53 1493S | Movimiento menor en pilas. Agrietamiento en estribo 1. Fallo Mayor
en juntas
53 1339F | Dario en e extremo superior de pilas en todos los ges. Dafio en Mayor
apoyos
53 1336R | Laspilasdelosges4, 6y 8 se agrietaron y desplazaron en €l Mayor
extremo superior
531371 |Falo en pernosy dedlizamiento del estribo. Deslizamiento en el Mayor
extremo superior de pilas
53 1442 | Dedlizamiento vertical delosestribos 1y 5. Posible dafio en Mayor
pilotes
53 2328G | Dedlizamiento de estribos. Movimiento de pilas Mayor
532327 |Movimiento de 4" en estribos. Dafio en apoyosy cables de Mayor
restriccion
53 2102G | Dafio en cables de restriccion. Desplazamiento del suelo en la Mayor
cimentacion de pilas
532182 | Agrietamiento cortante en juntas. Desprendimiento en apoyos Mayor
53 2498 | Separacion de muros laterales del diafragma en estribos. Posible | Mayor
dano en pilotes
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Tabla 1.3 Caracteristicas de los puentes colapsados durante € sismo de

Northridge
NUmer o de puente
531609 | 53 1960F |53 1964F | 531797L | 53 1797R | 53 2205
No. De vanos 9 10 10 5 5 4
Superestructura CBC QBC,CBC | CBC,QB QBC, CBC QBC, CBC QBC
1
Estribo’ G CA A A A B
Subestructura’ H J J H H H
Continuidad® D D D D D CcO
Ano de disefio 1964 1971 1971 1967 1967 1973
Inclinacion Variable 0 0 67 67 Variable
Tipo de suelo® SC sC sC sc sC sC
Historial de C, 1978 C, 1974 C, 1975 C, 1974 C, 1974 -
refuerzo®
Amax (0) 0.35 0.95 0.95 0.85 0.85 1.05
IMM VIII IX IX VIII VIII VIII
Costo de 26.99 17.26 30.19 22.05 22.05 13.54
reparacion ($
millones)

T CBC = puente con viga cajén continua de hormigon, QBC = puente con viga cajon continua de
hormigén presforzado en sitio, QB = puente con viga cajén presforzada en sitio

2 A = diafragma, B = apoyo, CA = cantiliver, G = celular

3 H = pilas/ gjesmdiltiples, J= pilas/ jes simples

* D = discontinuos, CO = continuos

® SC = depdsito aluvial joveny poco denso

® C = refuerzo con cables de restriccién

Figura 1.4. Dafio sufrido en €l puente #53-1960F. Colapso del portico 1y acercamiento del ge 3.
(Priestley et al. 1994).

Sobre la misma ruta 14, € puente #53-1964F colapso parcialmente en los vanos
1y 2. La unica pila del gje 2 fue reducida a escombros y e vano 1 perdio
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soporte en el estribo 1y en la junta de expansion en el vano 1, cerca del ge 2.
Los dos pernos, de 3 pulgadas de didmetro, que conectan la superestructura a
estribo 1 presentaron fractura; mientras que laviga del vano 2 fall6 cercadd ge
3y cayo6 a suelo.

El puente denominado "Bull Creek Canyon Channel” presentd dafio severo. El
gje 3 de las estructuras sur y norte de este puente y dos pilas del ge 2 de la
estructura sur reportaron daio severo (figura 1.5), incluyendo fractura del
refuerzo transversal, torsion de las barras longitudinales y pérdida de integridad
del hormigdén confinado. La presencia de articulaciones inelasticas en varias
pilas del puente produjo € falo de éstas. Asimismo, se observé agrietamiento
cortante de consideracion en las pilas del ge 2, acompafiado de agrietamiento
por flexion en las regiones confinadas extremas de las pilas. Por Ultimo,
desplazamientos mayores a dos pulgadas fueron medidos en la direccion norte-
sur entre pilasy suelo adyacente al gje 2 de la estructura sur.

Figura 1.5. Pilasur del gje 2, estructura sur del puente Bull Creek Canyon
(Priestley et a. 1994).

El puente que cruza las calles de Mission y Gothic sufrié e colapso total de una
gran porcion de la estructura derecha y asentamientos entre 0.3 y 0.61 metros en
el ge 3 de la superestructura de la estructura izquierda. Este puente también
present6 fallos por articulaciones plasticas en la zona de inicio de la seccion
variable de pilas y ruptura del refuerzo cortante (figura 1.6, izquierda),
permitiendo € deslizamiento de los cimientos de las pilas. Asimismo, falos de
flexion y cortante combinados (figura 1.6, derecha) fueron reportados en algunas
pilas de este puente. Finalmente, el estribo derecho se desplazd mas de 0.46
metros paralelo a estribo y aproximadamente 0.15 metros paraelo a
alineamiento del puente.

En d puente #53-2329G, € estribo derecho se desplazé aproximadamente 0.15
metros en las direcciones longitudinales y transversales. El aplastamiento fue
evidente en las articulaciones del puente. También, se registraron agrietamientos
diagonales en un ge de pilas. El desplazamiento del suelo en el lado este del ge
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de pilas sugirié que e movimiento del puente fue predominantemente fuera del
estribo derecho.

En la autopista de Santa Mdnica varios puentes sufrieron dafios importantes. En
el puente La Cienega-Venice, en esta autopista, algunas pilas se desintegraron
en sus extremos superior e inferior (como se observa en la figura 1.7), lo que
sugiere falos a flexién o fallos combinados de flexién y cortante. Los problemas
en pilas también incluyeron presencia de articulaciones plasticas y degradacion
de resistencia por escaso refuerzo transversal en la parte central de la pila. En €
puente #53-1580, la torsién en pilas condujo a un desplazamiento de la
superestructura de casi 1.8 metros, con la caida de los vanos 2 y 4 Para este
ultimo puente, se reportaron intactos los cables de restriccion, lo que evidencia
gue estos elementos pudieron haber prevenido la pérdida de soporte de las juntas
de la estructura.

Figura 1.6. Pasoadesnivel Mission-Gothic. Fallo por articulacion pléstica (izquierda) y fall o por efectos
combinados flexion/cortante (derecha).
(Priestley et al 1994).

El puente a desnivel de "Gavin Canyon", reforzado con cables de restriccion 'y
pernos en diafragmas en 1974, sufrié colapso parcial por pérdida de soporte de
apoyo. Los porticos extremos de este puente fueron vulnerables a una respuesta
torsional en fase debido a la excentricidad de los centros de masa y rigidez. Los
cables de restriccién proveyeron de una retensiéon minima a desplazamiento
transversal en las articulaciones. Basados en los dafios observados es dificil
definir si los cables de restriccion fallaron antes o después de la pérdida de
soporte de apoyos. En la figura 1.8 se muestran algunas imagenes de los dafios
ocasionados en este puente; en la foto derecha se observan algunos pasos del
proceso de demolicion y en la foto izquierda e falo de uno de los cables de
restriccion.
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Figura 1.7. Dafio en pilas, desintegracion del hormigén por refuerzo cortante transversal escaso. Paso a
desnivel La Cienega-Venice, autopistade SantaMoénica. (Priestley et al. 1994).

Figura 1.8. Paso adesnivel Gavin Canyon. Fase del proceso de demolicion (izquierda) y fallo en los
cables derestriccion (derecha) (Priestley et al. 1994).

En resumen, porciones de cuatro de las mayores autopistas regionaes fueron
cerradas durante varios meses por dafios sismicos. La interrupcion de este sistema
produjo e derrumbe del tréfico de la zona y pérdidas econdmicas de consideracion.
Entre los 1200 puentes de la zona de Northridge, 230 de ellos requirieron reparaciones
moderadas o pequefias, conforme a informe de Housner y Thiel (1995).
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1.1.3- Hyogoken-Nanbu (Kobe)

La ciudad de Kobe sufrié un sismo de intensidad 7, en la escala japonesa, el 17 de
enero de 1995. El sismo fue oficiamente denominado como sismo Hyogo-ken Nambu,
pero también es referido como e terremoto del gran Hanshin o simplemente como €l
sismo de Kobe, como o llamaremos de agui en adelante.

El dafio ocasionado por el sismo de Kobe en € sistema de transporte de la zona
afectada fue severo y muy disperso, causando, entre otras cosas, la ruptura de las
comunicaciones entre las ciudades de Kobe y Osaka; solo restablecidas en condiciones
precarias tres semanas después del 17 de enero. Las causas principales del dafio en
dicho sistema de transporte fueron atribuidas a la vecindad de las estructuras dafadas
con la linea de falla del terreno (con aceleraciones mayores a las proyectadas en €l
disefio), a importantes componentes verticales del movimiento del terreno, a los severos
asentamientos del suelo y a inadecuado detallado de las construcciones (refuerzo
cortante en las zonas de confinamiento de elementos de hormigén armado y conexiones
entre subestructura y superestructura), comparado con la practica actual. La
combinacion de pilas de hormigbn armado y acero, aparentemente sin criterios
especificos, y € uso de ges de pilas smples en secciones de estructuras elevadas
ocasionaron problemas de mezclas de materides y fata de redundancia (EQE
International 1995; Pinto 1999; Sanchez-Sanchez 1996), que contribuyeron a la
propagacion del dafio en puentes.

Todos los sistemas de transporte de autopistas y autovias entre Nishinomiyay Kobe
se dafaron de forma considerable durante el sismo. Las estadisticas de los dafios
reportados contabilizaron 320 puentes con dafio, 27% de los cuaes clasificados con
dafio estructura mayor. Los agrietamientos, deslizamientos y torsion del acero de
refuerzo en pilas de hormigdon armado produjeron deformaciones maximas excesivas y
la caida posterior del sistema de piso. En la zona epicentral, en la autopista Hanshin, se
reportd dafio mayor en cas 28 kilébmetros de sus rutas 3 y 5. En la ruta 3, con
antigiiedad entre los 30 y 20 afios, dos vanos de vigas de acero simplemente soportadas
cayeron del soporte en el extremo superior de las pilas, por |os grandes desplazamientos
en éstas. También, varias pilas de acero no soportaron € nivel de carga muertay fueron
literalmente desplazadas por torsion local. Por otra parte, en la ruta 5, abierta a trafico
en 1994, e puente Nishinomiya colapsd en uno de sus segmentos y tuvo dafios en
algunas de sus pilas. Varios de los fallos méas espectaculares en el sistema de transporte
se muestran en las fotografias de la figura 1.9, cuyo mecanismo de falo es
esqueméticamente ilustrado en la figura 1.10. En ambas figuras se puede observar que
el grado de confinamiento de las pilas circulares de hormigén armado era muy bajo.

Otros tipos de fallos observados después del sismo de Kobe incluyen: dislocaciones
de la cubierta de la superestructura, fallos de apoyos que unen la cubierta con las pilas y
torsiéon del acero de refuerzo en pilas, probablemente causado por las grandes
aceleraciones verticales. En el caso de falo de apoyos, éstos se destruyeron en la
mayoria de los casos y en algunas ocasiones penetraron en las cubiertas de acero del
sistema de piso.

Un resumen de los dafios reportados en puentes por el sismo de Kobe se muestra en
la tabla 1.4 (Nakaima 1996), donde se destacan los niveles de dafio de los elementos
mas importantes. Se desprende de la observacion de esta tabla que se produjo dafio
mayor donde las fuerzas externas pudieron ser transferidas a apoyos y cables de
restriccion longitudinales. En sintesis, la mayor parte del dafio se concentrd en apoyos,
cables de restriccion longitudinales y vigas.
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Figura 1.9. Fotografias obtenidas después del sismo de Kobe en laviade Hanshin. a) vistade parte de
los elementos que fallaron, b) fallo en el extremo inferior de una pila por articulacion
plastica, ¢, d, ey f) dafio en pilas por agrietamiento por cortante, compresion ckl
hormigén, refuerzos cortantes escasos y torsion.

(Architectural Institute of Japan Society of Civil Engineers)
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Figura 10. Representacion esquemdtica del mecanismo de fallo de algunas porciones de la via
rgpida de Hanshin: @) aparecen grietas por flexion en la seccidn critica, b)
agrietamiento de toda la seccion, c) cambio de agrietamiento por flexion a
agrietamiento por cortante, d) desprendimiento de la cubierta de hormigdn, colapso
gradual por efectos P-d, y €) estado final donde se observa la ruptura de las barras
principales de refuerzo.

Tabla 1.4 Por centaj es de dafios en los puentes de autopista japoneses.
Sismo deenero 17 de 1995
Porcién As (%) A (%) B (%) C (%) D (%) Total
(%)
Pilas | Acero 1 3 8 43 45 100
HR 6 7 9 22 57 100
Apoyos - 15 13 21 51 100
Vigas 2 4 14 14 67 100
As =colapso, A = muy severamente dafiado, B = severamente dafiado, C = moderadamente dafiado y
D =sindafio
HR = hormigdn reforzado

1.1.4 — Sismos mas importantes durante 1999

Durante 1999 sucedieron diversos sismos alrededor del mundo. Entre éstos, se
destacaron por los efectos ocasionados o por la magnitud de la excitacién sismica los
dos terremotos de Turquia (en especia €l de Kocaeli), e sismo de Taiwan, la
excitacion producida en Grecia, y € sismo de Oaxaca, en México. Estos sismos, |os dos
ultimos, con magnitudes de 6.7 y 7.6, no ocasionaron dafio destacable en las estructuras
de puentes, por |0 que no se comentara mas sobre ellos en esta seccion.

A diferencia de los sismos de Greciay México, los terremotos de Kocagli y Taiwan
fueron la causa de algunos dafios en e sistema de transporte de las regiones afectadas,
por lo que en adelante se haran algunos comentarios sobre éstos.
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Terremoto de Kocadli

La mafiana de 17 de agosto de 1999 un sismo de magnitud 7.4 se generd alo largo
de lafalla de Anatolia, en Turquia. El sismo tuvo su epicentro en la region de Kocadli
(de ahi & nombre de esta excitacién), a una profundidad focal de 17 kilémetros. La
sacudida sismica dur6 45 segundos y causd mas de 14 000 muertos (Mander 1999 a 'y
1999 b), principalmente por e fallo estructural de edificaciones.

Considerando los movimientos de la zona de fala y la significante sacudida
sismica, ambos en términos de aceleracion y velocidad, las estructuras ingenieriles de
los sistemas de autopista tuvieron un comportamiento general adecuado. El dafio en
puentes se restringio a &rea sureste de la regién de Adapazari, en especia a dos
autopistas principales, la Trans European Motorway (E80, de cuatro lineas) y la E100
(de dos lineas). Varios de los cruces superiores de la E80 sufrieron dafio menor en
forma de torsion de pilas, desprendimiento de la cubierta de hormigén armado en las
juntas de vigas y asentamiento de suelos de relleno. Sin embargo, tales dafios no
impidieron el uso de las carreteras sobre |a autopista.

Uno de los pasos superiores de la EBO, €l paso superior de Arifiye, colapsd debido a
gue la zona de falla pasaba directamente bgjo € puente. Los movimientos de la fala
excedieron el ancho de apoyo disponible en el puente, causando la caida de un vano de
éste (figura 1.11), € cua arrastré en su caida a los tres vanos restantes. Uno de los
vanos colapsados cayd sobre un autobis que pasaba en e momento del sismo, matando
adiez personas.

Figura 1.11. Diferentes vistas del colapso del paso superior de Arifiye. El falo del puente fue
principal mente ocasionada por la presencia de unafalla geolégicaen los apoyos del
puente. (Mander 1999 ay 1999 b)

También & sismo ocasiond algunos problemas en e puente que cruza € rio
de Sakarya. EI mas notable de estos problemas fue €l fallo en varios vanos 'y tres
apoyos de la viga caon pretensada, simplemente soportada y apoyada en
elastomeros laminados, del puente en la E80. La extension del dafio en rellenos
ingenieriles en la E80 supero los 10 kildmetros al oeste y este del area de Adapazari.
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Finalmente, en algunas zonas de dicha autopista se observaron asentamientos del
suelo desde los 100 mm hasta los 500 mm.

Terremoto de Taiwan

El 21 de septiembre de 1999 un sismo de magnitud 7.6 golped la region de
Nantu, en la parte central de Taiwéan. Este sismo, designado como € terremoto 921
0 el sismo “Ji-Ji” 0 “Chi-Chi”, ocasioné sobre 2 000 muertes, casi 4 000 heridosy a
menos 100 000 damnificados.

El dafio en € sistema de transporte de la region afectada fue disperso a través
de los condados de Taichung y Nantou. Debido a la ruptura de la falla, colapsaron
puentes y se ocasionaron deslizamientos, asentamientos y desprendimientos del
suelo. Conforme a informe de Bucle et a (1999), diez dias después del sismo
todavia permanecian cerrados a tréfico 45 kildmetros de caminos y otros 400
kilbmetros, abiertos a tréfico, fueron sujetos a retrasos y restricciones en su
capacidad.

En la region afectada por € sismo 921 se encontraban cientos de puentes, pero
muchos no sufrieron dafio o solo presentaron dafio menor en forma de asentamientos
de rellenos bajo muros posteriores de estribos. Aproximadamente 10% de todos los
puentes sometidos al sismo experimentaron dafio moderado o mayor, los mas
seriamente afectados comprendian estructuras con entre 3 y 28 vanos, incluyendo
superestructuras simplemente soportadas de hormigén reforzado, vigas continuas de
acero y grandes puentes con vigas de soporte.

Cinco puentes de la ruta 3 (entre Taiwan y Taipei) colapsaron parcialmente o
mostraron dafio excesivo, requiriendo su demolicién o reparaciéon. Otros cinco
puentes, en las rutas 129 y 149, experimentaron dafios similares a los cinco primeros
puentes. En la tabla 1.5 se muestran las caracteristicas primordiales de estos diez
puentes danados. Las estructuras dafiadas se localizaban cerca del epicentro del
sismo y fueron expuestas a grandes acel eraciones del terreno, sobre 1 g en direccion
horizontal y 0.4 g en lavertical.

Tabla 1.5 Puentes con dafio importante durante el ssmo de Taiwan
No. | Nombre | No. Fecha de Tipo Vanos Long.
Ruta | construccion Total
/ampliacién (m)
1 Tong-tou | 149 1980 HR 4x40m 160
2 | Ming-tsu 3 1990 HR 28x25m 700
3 | Mao-lio- 3 1999 Acero/HR| Segmento de 8 -
shi vanos
4 Wu-shi 3 1981/83 HP 18x34.7m 624
5 E-jan 129 1972 HR 24x11m 264
6 Tong- 3 1962/88 HR 22x26m 572
gong
7 Shiwei 3 1994 HP 3x25m 75
8 Ji-lu - 1999 Cables | 2x150(?)m | 300(?)
9 Bei-feng No hay datos disponibles
10 Chang- No hay datos disponibles
geng
HR = estructura de hormigdn reforzado; Acero/HR = superestructura de acero / subestructurade
hormigdn reforzado; PC = superestructura de hormigén pretensado
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Primordialmente, e dafio de los diez puentes comentados en la tabla anterior
incluye: desplazamiento de apoyos, fallos cortantes en pilas, fallo de juntas en las
conexiones entre pilas y vigas, pérdida de soporte de vigas continuas y simplemente
soportadas, fractura de cables de restriccién, fallo de muros posteriores de estribos y
falo de cimentaciones por inestabilidad, licuefaccién y ruptura del suelo
circundante. Algunos de estos dafios son g emplificados en las dos fotografias de la
figura1.12.

Las primeras estimaciones de pérdidas econdmicas directas e indirectas
producidas por € sismo 921 totalizaron 7.8 billones de délares americanos, de los
cuales se consideraron 31 millones de ddlares para gastos de reparacion de las
infraestructuras de comunicacion y transporte.

Figura 1.12. Condicion del puente Shi-wei despuésdel sismo. Laaccion sismica produjo latorsion
delapila2y el subsiguiente colapso detresvanos. (Buckle et a. 1999)

1.2 - Objetivos

Los problemas de los sistemas de comunicacion, de infraestructura y de la vida
socia y econdmica después de los sismos de Loma Prieta, Northridge, Kobe, Kocadli y
Taiwéan son gemplos del dafio que puede ser esperado en zonas con peligrosidad
sismica moderada o alta y con presencia de estructuras con capacidad sismica escasa.
Muchas de las causas del dafio observado durante estos sismos eran ya conocidas
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anteriormente, 10 que muestra que los avances en la ingenieria sismorresistente han
contribuido esencialmente a la mejora de los codigos de disefio, aunque todavia no han
sido del todo aplicados alos programas de refuerzo de estructuras existentes, explicando
asi el grado de dafio producido. Por lo tanto, se deben realizar grandes esfuerzos para
mejorar los proceso de refuerzo de estructuras existentes vulnerables a sismo. Estos
avances deben buscar sobre todo la definicion de guias ssmples de evaluaciéon de la
vulnerabilidad sismica de las estructuras, empleando: (1) € juicio de expertos, (2)
andlisis consistentes con los disefios sismicos del sistema, (3) los datos de dafios
asociados con sismos pasados, y/o (4) las simulaciones numéricas de la respuesta de
puentes.

El principal objetivo de este trabajo es mostrar una revision completa del estado del
arte de la vulnerabilidad sismica de puentes de autopista. Este estado del arte incluye,
ademas del informe anterior de los dafios acaecidos en sismos pasados, siete capitulos
mas y las referencias consultadas para su realizacion. En e segundo capitulo se muestra
el marco tedrico de los méodos de evaluacion de la vulnerabilidad sismica de
estructuras. Mediante los capitulos tres a seis se describen en detalle las metodologias
actuales para evaluar la vulnerabilidad sismica de puentes, clasificandolas en (Gomez
Soberdén et a 1999 ay 1999 b): (1) obtencion de indices de vulnerabilidad, (2) andlisis
estructurales, (3) evaluaciones estadisticas de la opinidn de expertos, y (4) evaluaciones
estadisticas de los dafios observados. El trabajo finaliza con los capitulos siete y ocho,
en donde se comentan algunos de los principales métodos para la obtencion de indices
de caracterizacion de la importancia de puentes de autopista y de evaluacion del efecto
de liquefaccidn en las zonas de ubicacion de éstos, respectivamente.






CAPITULO?2

MARCO TEORICO

El riesgo sismico especifico se representa por la probabilidad de que una estructura
0 grupo de estructuras en riesgo sufran uno o varios grados de dafio durante un tiempo
de exposicion dado. Por otra parte, se define como riesgo sismico a grado esperado de
pérdidas en una estructura o grupo de estructuras sometidas a accion sismica, durante un
periodo de exposicion dado. Por lo cual, e riesgo especifico depende tanto de la
vulnerabilidad de la estructura en riesgo, grado de dafio ocasionado por una accion
sismica de tamafio definido, como de la peligrosidad del sitio de emplazamiento; esto
es, la probabilidad de ocurrencia (dentro de un periodo de tiempo y dentro de un érea
dada) de un sismo de cierto tamafio. El riesgo sismico, por su parte, es funcion del
riesgo especifico y del valor (econdmico, financiero, social, etc.) de la estructura o
elemento en riesgo.

Matematicamente, es riesgo sismico especifico, S se obtiene mediante la
convolucion entre las probabilidades de ocurrencia de todos los tamafios posibles del
sismo, la peligrosidad sismica, H, y la correspondiente vulnerabilidad, V, de las
estructuras, como se muestra en la ecuacion 2.1. Asimismo, € riesgo sismico, R
(ecuacion 2.2), se calcula mediante la convolucion entre Sy e valor de todos los
elementos en riesgo, E.

S=HAV (2.1)
R=SAE (2.2)

El valor de los elementos se obtiene evaluando |os costes directos e indirectos. Los
costes directos son funcién de los dafios en elementos estructurales, no estructurales y
contenidos;, mientras que los gastos indirectos, ocasionados por los dafios directos,
pueden ser sociolOgicos, sociales, de comunicacion, de transporte o por pérdida de
tiempo en procesos de produccion, ventas y distribucion.

A partir de la observacién de las ecuaciones 2.1 y 2.2, se concluye que para
disminuir e riesgo sismico, R, es necesario decrementar la peligrosidad, la
vulnerabilidad estructural o € valor ce las estructuras. La peligrosidad sismica de un
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sitio especifico esimposible de modificar, solo se puede buscar la mejora del suelo para
evitar efectos de amplificacién de ondas sismicas o la ubicacion de estructuras en las
&reas més idoness. En cuanto a la vulnerabilidad estructural, ésta se puede reducir
mediante la aplicacion del estado del arte del disefio sismorresistente de estructuras
nuevas, o a través del empleo de estudios de vulnerabilidad sismica que indiquen los
sistemas existentes mas adecuados para €l refuerzo. Por dltimo, €l valor de las
estructuras podria ser disminuido con cédigos sismicos que consideraran la reduccion
de dafio en |los elementos estructural es.

Como se deduce de lo anteriormente comentado, y dejando la descripcion de la
evaluacion de la peligrosidad para otras referencias, la determinacion de la
vulnerabilidad de las estructuras es un paso fundamental en la evaluacion del riesgo
sismico y en la posterior mitigacion del dafio. La vulnerabilidad de las construcciones
depende de las caracteristicas propias de cada estructura, por 1o que es una propiedad
intrinseca del sistema. Esto indica que una estructura puede ser vulnerable sin tener que
estar en riesgo, cuando es inexistente la peligrosidad.

Para las evaluaciones del riesgo sismico y para las caracterizaciones de la
vulnerabilidad de estructuras existentes es necesario predecir el dafio que se presentaria
en los sistemas ante diversos niveles de accion sismica. Existen diversos modelos de
obtencién de la vulnerabilidad para diferentes estructuras. Usualmente, los modelos
simples utilizan estudios estadisticos y los mas complicados emplean andlisis
estructurales y probabilisticas.

En este capitulo se discutiran, primeramente, las fuentes posibles de obtencién de
datos, necesarios para cuaquier modelo de andisis de la vulnerabilidad; para
posteriormente comentar las clasificaciones de los méodos de evaluacion. Finamente,
terminaremos el capitulo destacando las caracteristicas principales de los métodos
analiticos y de las principales formas de representacion de la vulnerabilidad.

2.1. Fuentesde datos

El objetivo general de cualquier procedimiento para determinar la vulnerabilidad de
las estructuras sometidas a excitacion sismica es predecir el dafio fisico de éstas con el
menor nimero de incertidumbres posibles. Un andlisis ideal dispone de suficientes datos
sobre el dafio, obtenidos mediante inspecciones técnicas después de los sismos, que
permitan obtener correlaciones para sistemas estructurales similares. Lamentablemente,
cas nunca se presenta un escenario como el descrito, por |0 que es necesario hacer uso
de toda la informacion disponible, determinada por medio de diferentes tipos de
experimentos pronosticados, para evaluar el dafio producido por sismo.

Los experimentos gque se pueden realizar para evaluar e dafio en las estructuras
pueden ser reales (Dolce 1997), esto es, en estructuras reales 0 en especimenes, 0
virtuales, basados en andlisis numéricos o en la opinién de expertos. La seleccién de un
tipo determinado de experimento est& en funcién de la descripcion de la accion externa,
del tipo estructural, del nivel de dafio y del costo general, como puede ser observado en
lafigura2.1.

Los experimentos en estructuras reales proporcionan una gran cantidad de
resultados, pero requieren equipo, para € registro de datos, y tienden a ser muy caros.
Los experimentos de laboratorio dan una informacion detallada, aunque en ocasiones
[legan a ser muy caros y no pueden ser repetidos en muchas estructuras, la informacion
es de tipo determinista. Ademés, muchos de los modelos utilizados en los experimentos
son prototipos escalados que no reproducen de manera exacta e comportamiento de
Sistemas reales. Los experimentos numeéricos, por otra parte, son convenientes por su
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bajo costo y por la cantidad de informacion que ellos proporcionan; sin embargo, los
resultados dependen del nivel de exactitud contemplado en los model os de estructuras y
registros sismicos. Los experimentos que se basan en la opinién de expertos (figura 2.1)
son funcion del conocimiento y experiencia de éstos en un area determinada. Este tipo
de experimentos es de muy bajo costo y pueden llegar a ser muy confiables.

EXPERIMENTO
RI?AL VI RTLlJAL
NATURAL EXPERIMENTAL NUMERICO EXPERTO
Descripcion del Detallado/ burdo Detallado Detdlado Burdo
sismo
Descripciondela | Detallado/ burdo Detallado Detallado Detallado / burdo
estructura
Descripcién del dafio | Detallado / burdo Detallado Detdllado Detallado / burdo
Aparente Aparente +Mecanico Mecanico Aparente/
Mecanico
Costo global Bajo/ alto Alto Bajo Muy bgjo

Figura 2.1. Tipos de experimentos que se pueden realizar parala prediccion del dafio.

Para evaluar los dafios se pueden combinar diferentes tipos de experimentos; por
giemplo, los experimentos numéricos son a menudo complementados con calibraciones
o validaciones de laboratorio. En cada caso, al estimar la vulnerabilidad estructural, se
deberan realizar aquellos experimentos que den la meor estimacion con € menor costo
posible.

2.2. Mé&todos de evaluacion de la vulnerabilidad
2.2.1. Conforme a la técnica empleada

En & pasado han sido utilizados varios criterios para clasificar las diferentes
metodologias de evauacién de la vulnerabilidad de construcciones. Una de las
clasificaciones més completas ha sido recientemente propuesta por Petrini y Corsanegro
(descritaen Dolce et a. 1994 y Dolce 1997), en la cual las metodologias se agrupan en
técnicas directas, indirectas, convencionales e hibridas.

a) Técnicasdirectas

Las técnicas directas proporcionan, en un simple paso, la prediccion del dafio
causado por un sismo dado. Dentro de este grupo, los méodos més frecuentemente
utilizados son los tipol égicos y los mecanicos, en general descritos como:

al) Los métodos tipol 6gicos consideran a las construcciones como elementos de
clases, definidas por materiales, técnicas empleadas o por cualquier otro
factor que afecte la respuesta sismica de la estructura. En estos métodos la
vulnerabilidad es expresada mediante la probabilidad condicional de gque
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una estructura de cierto tipo sufra un nivel de dafio dado, considerando
como dato de partida a dafio observado en sismos pasados. Estas técnicas
requieren investigaciones de campo simples, son vdidas en un sentido
estadistico y no pueden ser aplicadas a construcciones individuales.

Los métodos tipoldgicos estan generamente soportados por las
caracteristicas de la base de datos y por informes pasados del
comportamiento estructural. A partir de esta informacion se seleccionan
grados de vulnerabilidad cualitativa como, por gemplo, dafio moderado
para estructuras con reparacion posible o colapso para sistemas devastados.
Los niveles o grados de vulnerabilidad son asignados como intervalos de
valores del indice de dafio, e cual evalla una serie de parametros
cualitativos que, a juicio de los autores, son determinantes en la respuesta
sismica de los sistemas. La seleccion de los pardmetros de cada modelo es
funcién de juicio de los modeladores y del grado de conocimiento del
comportamiento de latipologia estructural de andlisis.

A cada uno de los parametros que afectan a indice de dafio le son
asociadas diferentes categorias de evaluacion; por gemplo, si € pardmetro
seleccionado es el material que compone a la estructura, las categorias de
éste pueden ser acero, hormigén armado, madera, etc. Para cada categoria
son definidos valores de importancia de la vulnerabilidad; asi, una categoria
de acero tendra un mayor valor asignado y una menor vulnerabilidad que
una categoria de madera.

En estos modelos de obtencion de la vulnerabilidad la base de datos
juega un papel muy importante. S la base de datos es escasa o confusa, €l
grado de confiabilidad de los resultados puede ser erréneo. Por esta razon,
es importante realizar un esfuerzo para proporcionar una base de datos
exhaustiva que englobe e marco rea de las estimaciones. En agunas
ocasione, esta base de datos no estd disponible y agunos estudios
adicionales deben ser realizados, mediante estadisticas de regresion o a
través de expresiones simplificadas derivadas de experimentos.

Los métodos tipoldgicos son comunes en la creacion de modelos para
edificaciones, pero muy escasos para otro tipo de estructuras. Para edificios
existen varios tipos de modelos, incluso en contextos de codigos de disefio.
Sin embargo, para puentes solo se han registrado unos pocos informes
sobre este tipo. En general, los modelos tipolégicos de obtencién de la
vulnerabilidad de puentes incluyen como parametros a variables tales como:
ano de construccién, longitud de vanos entre pilas, tipo de suelo de soporte,
tipo de material de composicidn y/o tipo de cimentacion.

a2) Los métodos mecanicos de estimacion de la vulnerabilidad sismica predicen
los efectos de acciones externas por medio de modelos estructurales.
Usuamente, son utilizados modelos estructurales muy simples, como los
sistemas de un grado de libertad con ductilidad limitada. El dafio obtenido
con los métodos mecéanicos puede ser expresado mediante un indice, a
menudo a través de la relacién entre la deformacion pléstica desarrollada en
el modelo y la capacidad de deformacién maxima; mientras que la accion
sismica es caracterizada por su aceleracion maxima. Este tipo de métodos
son similares a la aproximacion ingenieril usual para la evaluacion de la
seguridad estructural de sistemas particulares. La efectividad de estas
técnicas esta limitada a construcciones cuyo comportamiento sismico pueda
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b)

d)

ser fécilmente descrito con modelos simples, ya que los modelos
complicados conducen a andlisis tediosos y con demasiada informacion.

Cuando la base de datos para la region de estudio es escasa 0 no
confiable, o cuando se analizan zonas de baga sismicidad, los métodos
mecanicos son la mejor herramienta. Como contraparte, éstos métodos son
mas caros que los estadisticos y tan confiables como 1o sea e modelo
estructural, la definicion de los indices de dafio y la seleccion de la
excitacion sismica.

Ejemplos de aplicaciones de méodos mecénicos en edificaciones se
pueden consultar en Gulkan et a. 1996, y Singha y Kiremidjian 1997;
donde se determinan la vulnerabilidad de edificios por medio de indices que
son funcién de porcentgje de la seccién transversal de muros 'y columnas en
un nivel de entrepiso dado. La mayor parte de los modelos para evaluar la
vulnerabilidad de puentes, comentados con detalle en capitulos préximos, se
incluyen en los méodos mecanicos.

Técnicasindirectas

Las técnicas indirectas determinan un indice de vulnerabilidad en un primer
paso, obteniendo en un segundo paso la relacion entre dafio y tamafio del sismo.
Esta técnica de evaluacion es de utilidad en los andlisis sismicos de grandes grupos
estructurales.

Técnicas convencionales

Las técnicas convencionales son esencialmente heuristicas e introducen €
indice de vulnerabilidad independientemente de la prediccion del dafio. Estos
métodos son empleados para comparar diferentes construcciones de una misma area
(Dolce et a. 1994; Dolce 1997; Y épez et a. 1995; Y épez 1996) a través de algunos
factores cuya contribucion a la resistencia sismica es calibrada por expertos. Los
indices resultantes de estos métodos son una medida relativa de la vulnerabilidad en
un area. Son, ademas, dificiles de comparar para diferentes tipos de construcciones
(por gjemplo, mamposteria versus estructuras de hormigoén reforzado), debido a los
distintos factores considerados en cada eval uacion.

La confiabilidad de los resultados obtenidos en los métodos convencionales
esta relacionada con la calidad de la estimacion de las caracteristicas fisicas, ademés
de la eficacia de los model os capacidad / demanda que sean utilizados. Los model os
menos confiables definen la capacidad a través de ecuaciones empiricas y la
demanda mediante andlisis dindmicos o estadisticos simplificados.

Técnicas hibridas
Estas técnicas combinan elementos de los métodos previos con la opinién de

expertos. Las técnicas hibridas son desarrolladas tomando aquellos aspectos de las
otras técnicas que son Utiles para resolver cada problema particular.

2.2.2. Conforme al lostipos de entrada, método y salida

Un méodo diferente de clasificacion, propuesto por Dolce (1997), examina por

separado cada uno de los tres pasos fundamentales que caracterizan e camino
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metodoldgico y caifican los andlisis de la vulnerabilidad, esto es: entrada, método y
salida. Dolce propone cinco clases de entrada, tres clases de método y dos clases de
salida. La modificacion de la clasificacion propuesta por Dolce sdlo requiere de la
adicion de nuevas clases a cada uno de |os tres pasos gque se consideren incompletos. En
adelante, se comentan las clases asignadas por Dolce en su clasificacion.

a) Entrada

Indica € tipo de datos disponibles para desarrollar el método. Los tipos
posibles de entrada son:

al) Datos de darfios colectados después de los sismos u obtenidos mediante pruebas
de laboratorio en elementos simples o componentes de éstos

a2) Caracteristicas geométricas o cualitativas, tales como altura, configuraciones en
planta y elevacion, edad, tipo de estructuracion vertical y horizonta, tipo de
cmentacion y techumbre, eventual reparacion, estado de preservacion,
materiales, etc., en el caso de edificaciones. En el caso de sistemas de lineas
vitales, los datos podrian ser la longitud de éstas, tipo de conexiones de la red,
los material es adoptados, etc.

a3) Caracteristicas mecanicas, tales como masa, rigidez, resistencia, tensiones
sismicas, ductilidad intrinseca, estados de tensiones, desplazamientos sismicos,
parametros de laley congtitutiva, etc.

a4) Caracteriticas sismicas, tales como intensidad macrosismica, aceleracion
maxima del suelo, velocidad o acelerogramas

ab) Datos geoldgicos y geotécnicos, como tipo y caracteristicas mecanicas del suelo
de cimentacion, comportamiento sismico de los perfiles geol 6gicos, etc.

b) Método

Técnica empleada para determinar € grado de vulnerabilidad, ésta puede ser de
las siguientes clases:

bl) Métodos estadisticos: técnicas estadistica desarrolladas en las construcciones y
sistemas de lineas vitales que tienen definidas las caracteristicas de Entrada 1y 2

b2) Méodos mecanicos, en los cuales se estudian en modelos estructurales los
valores de los parametros mecanicos que gobiernan e comportamiento de las
estructuras.

b3) Métodos basados en € juicio de expertos. Evauaciones cuantitativas o
cualitativas de los factores que gobiernan la respuesta sismica de las
construcciones, basados en el conocimiento de expertos.
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c) Salida

Los resultados son generamente descritos mediante cualquiera de las dos
clases siguientes:

cl) Vulnerabilidad absoluta. Célculo de las funciones de vulnerabilidad (curvas de
fragilidad) que representan el dafio promedio como una funcién del tamafio de
sismo (aceleracion méxima o intensidad sismica); o, aternativamente,
probabilidades condicionales del dafio, dado el tamafio del sismo (matrices de
probabilidad de dafio). Debido a la gran aplicacion y utilidad que estos
conceptos tienen en los procesos de evaluacion de la vulnerabilidad sismica de
estructuras, en proximos parrafos se describiréan con mayor detalle.

c2) Vulnerabilidad relativa. Evaluaciones heuristicas / empiricas o pruebas
experimentales para obtener los indices de vulnerabilidad, para los cuales no se
indicala correlacion entre €l dafio y €l tamafio del sismo. Esta clase solo permite
clasificar alas construcciones conforme a su vulnerabilidad sismica.

Conforme a la clasificacion anterior, los métodos para evaluar la vulnerabilidad
sismica comentados en secciones previas son reclasificados por Dolce et al. (1997)
como se indica en la tabla 2.1. Como puede ser observado en esta tabla, |os métodos
directos usan los datos sismicos, cudlitativos y geométricos, emplean técnicas
estadisticas y expresan los resultados en forma de la vulnerabilidad absoluta. Los
métodos mecanicos requieren como entrada las caracteristicas mecénicas, utilizan
métodos mecanicos y obtienen como resultado a la vulnerabilidad absoluta. En €l caso
de las técnicas convencionales, €l proceso de cdlculo inicia con las caracteristicas
geométrico-cualitativas, esta basado en la opinion de expertos 'y el resultado obtenido es
la vulnerabilidad relativa. Finalmente, los métodos indirectos emplean el mismo camino
gue los métodos directos; pero, en este caso, las caracteristicas cualitativas son tratadas
para obtener el indice de vulnerabilidad relativa (como en las técnicas convencionales) y
larelacion entre dafio, vulnerabilidad e indice de intensidad.

Tabla 2.1 Diferentes caminos metodol 6gicos para la estimacion de la
vulnerabilidad sismica

Entrada | Método | Sdlida
Técnicastipolégicas directas
1) Dafio 1) Estadistico 1) Vulnerabilidad absoluta

2) Datos geométricos/cuaitativos - -

3) Caracterizacion sismoldgica - -
T écnicas mecanicas dir ectas
3) Caracteristicas mecanicas 2) Mecanico 1) Vulnerabilidad absoluta

4) Caracterizacion sismolégica - 2) Vulnerabilidad relativa
T écnicas convencionales
2) Datos geométricos/cualitativos | 3) Juicio de expertos | 2) Vulnerabilidad relativa
Técnicasindirectas
1) Dafio 1) Estadistico 1) Vulnerabilidad absoluta

2) Datos geométrico/cualitativos, - -
vulnerabilidad relativa

4) Caracterizacion sismolégica - -
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Independientemente del camino seguido para obtener la vulnerabilidad de las
construcciones, la estimacion de ésta depende de la calidad de los datos disponibles, de
laexactitud del método y de la confiabilidad de la prediccion del dafio.

2.3. Métodos analiticos

Conforme a las descripciones anteriores, los procedimientos para evauar la
vulnerabilidad de las estructuras son los métodos de clasificacion, inspeccién o puntaje
(asignacion de valores de cuantificacion a diferentes caracteristicas), las
determinaciones andliticas y las estimaciones experimentales. Los métodos analiticos
obtienen la llamada vulnerabilidad tedrica, mientras que los valores determinados con
otros métodos son designados como la vulnerabilidad empirica.

De especial interés son los métodos analiticos, paralos cuales la entrada consiste de
los datos mecanicos del problema y la evaluacion se logra mediante modelos
estructurales. Los métodos analiticos son generamente mas caros que los otros
métodos, pero su aplicacion es extensa por la detallada informacion que de ellos se
obtiene. Usualmente, estos métodos son utilizados para evaluar € comportamiento de
sistemas particulares. En muchos casos, es conveniente realizar un andlisis combinado
de vulnerabilidad, tedricay estadistica, tipicamente a través de proyectos de campo que
establecen las caracteristicas dinamicas de las estructuras o el sistema de interaccion
suel o-estructura.

Entre los pasos bésicos del proceso de evaluacion de la vulnerabilidad con métodos
analiticos seincluyen (Di Pascualey Cakmak 1990):

1) Determinacion de los parametros de la excitaciéon sismica de entrada, generalmente
intensidad macrosismica o0 aceleracién maxima del terreno. En muchos proyectos las
incertidumbres de entrada son consideradas a través de la aplicacion de técnicas de
simulacion.

2) Construccion del modelo estructural apropiado, dependiendo del tipo de estructura'y
nivel de dafio. Creciendo en complgjidad, € modelo a ser utilizado esta entre €
modelo de un grado de libertad y los detallados model os de elemento finito.

3) Andlisis estructural con la herramienta apropiada.

4) Descripcion del estado de dafio mediante el andlisis de los resultados. Generalmente,
esta descripcion se alcanza mediante |os indices de dafio que pueden usar uno 0 mas
parametros. Independientemente del nivel de definicion, los indices de dafio
usuamente se basan en la respuesta maxima, en la respuesta acumulativa o en
ambas.

5) Correlacion entre las pérdidas estimadas por dafio y las pérdidas econdémicas
asociadas, para la evaluacion de la llamada vulnerabilidad secundaria. En este
proceso de correlacién deben ser estimadas las pérdidas de elementos no
estructurales o los dafios producidos en los contenidos, por lo cua esta etapa es
quizés la més dificil por la fata de informacion. Existen varias aproximaciones para
describir los resultados obtenidos en la correlacién, principalmente a través de la
relacién entre los costos de reparacion y reemplazo. Para calcular esta relacion son
usados | os datos experimentales o la opinién de los expertos.
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2.4. Matricesde probabilidad de dafio y curvas de fragilidad

Como se comento previamente, la vulnerabilidad absoluta puede ser definida
utilizando dos conceptos: las matrices de probabilidad de dafio y las curvas de
fragilidad. Las matrices de probabilidad de dafio (MPD) son las expresiones discretas de
las probabilidades condicionales P[D=j/i], las cuales se entienden como la probabilidad
de obtener un dafio igual a j, debido a una excitacion de tamarfio igual ai. Por g emplo, a
partir de los métodos estadisticos puede ser obtenida la probabilidad de dafio medio (j)
para diferentes tipologias estructurales y para una intensidad sismica (i). Las MPD
pueden ser calculadas mediante cualquiera de las técnicas descritas en las secciones
previas, considerando las incertidumbres inherentes a cada evaluacion. Para
edificaciones hay gran cantidad de investigaciones que obtienen la vulnerabilidad de los
sistemas a través del calculo de las MPD. Ejemplos de evaluaciones de las MPD
pueden ser consultados en € ATC-13 (1985), no solo para edificaciones, sino para
muchas tipologias estructurales.

Otra forma de representar el dafio por accion sismica es mediante la utilizacion de
las curvas de fragilidad, las cuales son relaciones graficas o funciones que expresan en
forma continua la vulnerabilidad de las estructuras en funcion del tamafio del sismo.
Varios proyectos han demostrado que las funciones de vulnerabilidad incorporan un
factor relacionado con el sitio para el que son calculadas, este factor debe ser adaptado
para el caso de aplicaciones a sitios diferentes a original. Algunas curvas de fragilidad
y MPD evaluadas para puentes serdn mostradas en |os proximos capitul os.

Durante € calculo de las matrices de probabilidad de dafio o de las curvas de
fragilidad es fundamental |a seleccion de los pardmetros que expresan € tamafio de la
excitacion sismica. En forma general, es comin caracterizar e movimiento del suelo
por medio de la escala de intensidad macrosismica, principalmente debido a la fata de
disponibilidad de otro tipo de datos. El uso de la intensidad sismica como medida de la
peligrosidad tiene, en algunas ocasiones, un caracter subjetivo, por lo que en su lugar es
recomendado el uso de medidas instrumentales, como la aceleracion o velocidad
méxima del suelo.






CAPITULO 3

MODELOSDE EVALUACION DE LA
VULNERABILIDAD SISMICA DE PUENTES
INDICE DE VULNERABILIDAD

En edificaciones los modelos de evaluacion de la vulnerabilidad son muy
completos, incluso en contextos de codigos de disefio. Para puentes, a pesar de las
recientes investigaciones sobre su comportamiento sismico y de la gran cantidad de
estas estructuras disefladas con codigos sismicos obsoletos (como o demuestran los
dafos ocasionados en los Ultimos sismos, capitulo 1), sdlo algunos estudios han buscado
la determinacion de modelos genéricos de obtencion de vulnerabilidad. Entre estos
trabgjos, en este capitulo describiremos aguellos que caracterizan la fragilidad
edtructural a través de la asignacion de un indice de vulnerabilidad. Entonces, los
métodos que se comentaran aqui son definidos como técnicas hibridas, mezcla de
métodos convencionales y indirectos (descritas en el capitulo anterior), para las cuaes
se parte de datos geométricos, de dafios y sismicos, se utiliza €l juicio de expertosy los
analisis estadisticos y se obtiene una vulnerabilidad relativa.

Los procedimientos convencionales que obtienen € indice de vulnerabilidad se
basan en la asignacién subjetiva ce pesos a diferentes pardmetros que caracterizan €l
comportamiento sismico de las estructuras, para totalizar un valor global representativo
de su fragilidad. La seleccion de los pardmetros componentes de cada modelo es
funcién de la experiencia adquirida, 1a cual se basa en el cuidadoso analisis de |os dafios
producidos por sismos pasados y en la experiencia profesional de los disefiadores del
modelo.

Para puentes, |os pardmetros de este tipo de modelos se engloban, normamente, en
tres grupos principales, a saber: parametros estructurales, importancia de la estructura'y
caracterigticas de cimentacion y suelo circundante. El primer grupo de parametros
distingue los aspectos estructurales que marcan sistemas mas 0 menos vulnerables;
mientras que la definicién de la estructura como linea vital (cuya operaciéon es
primordial después de un sismo) es considerada a través de los pardmetros incluidos en
el grupo de importancia. Finalmente, el dltimo grupo de parametros evala los
diferentes efectos de la geometriay caracteristicas de la cimentacion y la influencia de
lasismicidad del &rea.
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Cada uno de los pardmetros que componen a los modelos de evaluacion es dividido
en una o mas categorias, que definen condiciones de mayor o menor fragilidad de cada
pardmetro. Asi, S uno de los parametros estructurales del modelo es el materia que
compone la superestructura, sus categorias pueden ser acero, hormigén reforzado y
madera. Los puentes de madera han demostrado ser mas vulnerables y los de acero més
resistentes que éstos; entonces, para € parametro material de la superestructura, la
categoria de madera es mas castigada que la categoria de acero. Resumiendo, a mayor
peso asignado a la categoria, y por lo tanto a parametro, mas fragiles son considerados.
Las edtructuras con valores globales del indice de vulnerabilidad atos son las mas
vulnerables.

Actualmente, existen algunos modelos de evaluacion de la vulnerabilidad de
puentes por asignacion del un indice de vulnerabilidad. Como regla general, los
modelos propuestos se distinguen por €l tipo de parametros empleados, las categorias
utilizadas, la asignacion de los valores de las categorias y la formulacion del indice
globa. En lo que resta de este capitulo se comentarén estos modelos, distinguiendo, en
especial, los criterios y procedimientos aplicados para la seleccion de los pardmetros y
la asignacién de sus valores de fragilidad.

3.1. Procedimientodel ATC 6-2

Uno de los primeros procedimientos para definir la vulnerabilidad sismica de
puentes fue desarrollado por e Applied Technology Council (ATC-6 1981 y ATC-6-2
1983), con € objetivo de que éste fuera €l paso inicia en latoma de decisiones de las
medidas de refuerzo necesarias en puentes.

El ATC 6-2 aplica técnicas hibridas, una combinacion de méodos indirectos y
convencionales. La evaluacion de la vulnerabilidad del ATC esta basada en tres los
grupos principales comentados anteriormente; esto es, caracteristicas estructurales
necesarias para la obtencion de un indice de dafio sismico, sismicidad en € sitio de
ubicacién de la estructura y la importancia de ésta como linea vital de transportaciéon. El
valor global de vulnerabilidad sismica de cada puente es alcanzado estimando el
comportamiento independiente de cada estructura en € &rea de estudio, conforme al
procedimiento siguiente.

1. indice de wulnerabilidad — La asignacion de puntos por vulnerabilidad asume
valores entre 0 y 10. En genera, un valor nulo significa una estructura de baja
vulnerabilidad, un puente con 5 puntos tiene moderada vulnerabilidad o una ata
posibilidad de pérdida de funcion, y un vaor de 10 significa una mayor
probabilidad de colapso.

Aunque € comportamiento de un puente esta basado en la interaccién de todos
sus componentes, en sismos pasados se ha observado que ciertos el ementos de éste
son més vulnerables a dafio. Conforme a ATC, los componentes mas vulnerables
son apoyos, pilas 'y cimientos, y estribos y cimentaciones. Entre estos, 1os apoyos
parecen ser |os elementos de repuesto méas econdmicos, por |o que buena parte de la
asignacion de puntos de este procedimiento esta determinada por € examen aislado
de estos dispositivos. La caracterizacion de la vulnerabilidad de los elementos
restantes es marcada por €l valor del elemento més fragil, esto es, la vulnerabilidad
se asigna conforme a elemento con mayor posibilidad de sufrir fallo por accién
sismica. Los procedimientos de definicién de la vulnerabilidad sismica en cada
elemento particular de puentes son:
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a) Apoyos. La definicién de la fragilidad en apoyos reflgja la susceptibilidad del
puente al fallo de éstos. Basicamente existen cuatro tipos de apoyos empleados
en estructuras de puentes. El apoyo tipo “rocker” esta generalmente compuesto
de placas de acero enrolladas en una superficie curva. Este tipo de aislador es €l
més susceptible a dafio sismico porque usualmente tiene grandes dimensiones
verticales, es dificil de retener ante movimiento externo y llega a ser muy
inestable después de un movimiento limite. Otro tipo de apoyo, € apoyo por
rolado (normalmente de acero) es estable durante accion sismica, pero puede
sufrir desalineamiento y desplazamiento horizontal. El tercer tipo de apoyo
empleado en puentes es e elastdmero, construido de caucho natura o sintético
y acero. Los elastémeros, cuyo funcionamiento es funcion de la deformacion de
los materiales que lo componen, son muy estables durante sismos, aunque han
sido conocidos como elementos "walk out" bajo sacudida sismica severa. El
ultimo tipo de apoyo de puentes, los apoyos dedizantes, se basa en €
movimiento relativo de dos superficies de asbesto conectadas a elementos
estructurales con diferente desplazamiento. Los apoyos dedlizantes son
considerados |os mas confiables para su empleo en puentes sometidos a sismo.

En estructuras de puentes vulnerables, €l fallo es usualmente asociado a la
pérdida de soporte, resultante de grandes movimientos relativos, transversales o
longitudinales, en gpoyos. EI movimiento esperado en un apoyo depende de
muchos factores, por 1o que no es de fécil andisis. Debido a la dificultad de
predecir el movimiento relativo en apoyos, para €l calculo de su vulnerabilidad
el ATC emplea &l andlisis cuditativo de tres puntos, los cuales se basan en un
valor de referencia de la longitud minima de soporte (proporcionada en los
codigos sismicos), en las caracteristicas de continuidad de la estructura, en sus
dimensiones y arreglo estructural y en €l tipo de apoyos utilizados. EI método
paso a paso propuesto por e ATC para evaluar el comportamiento de apoyos
considera:

Determinacion de puentes con detalles no vulnerables. Tales puentes pueden
incluir: (1) estructuras continuas con estribos integrales; (2) estructuras
continuas con inclinacion menor a 20°, o inclinacion mayor a 20° y menor a
40° y sistema del piso con relacion longitud-ancho menor a 1.5; (3) sustento
continuo de apoyos en estribos en la direccion transversal y puentes con mas
de tres vigas; y (4) lalongitud de soporte es igual 0 mayor que un medio de
la longitud de soporte minima de referencia. Si estos detalles de apoyos son
no vulnerables, al puente de estudio le son asociados O puntos de
vulnerabilidad y los puntos restantes de este apartado deben ser omitidos.

Determinacion del colapso o pérdida de acceso por movimiento transversal.
Cuando los cables de restriccion transversales fallan, es posible el colapso de
vigas en un puente s se presentan las condiciones siguientes: (1) las vigas
individual es estan soportadas en pedestales o pilas individuales, y (2) laviga
exterior, en un puente de dos o tres vigas, estd proxima d extremo de un
soporte de apoyo continuo. En cualquiera de estos casos, se asigna un nivel
de vulnerabilidad de 10. Cuando los apoyos son vulnerables a fallo por
vuelco, pero no es posible e colapso de la estructura, € nivel de
vulnerabilidad debe ser de 5.
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Determinacion del colapso o pérdida de accesibilidad por movimientos
longitudinales excesivos. Si la longitud de soporte longitudinal, medida en la
direccion perpendicular a soporte, es menor que uno, pero mayor que la
mitad de la longitud de soporte minima de referencia, & nivel de
vulnerabilidad asignado es de 5. Cuando los apoyos tipo rocker son
vulnerables a vuelco, el nivel de vulnerabilidad es entonces modificado hasta
alcanzar el valor de 10. Si la longitud de soporte longitudinal es menor a la
mitad de la longitud de soporte longitudinal requerida, también es asignado
un nivel de vulnerabilidad de 10.

b) Pilasy cimentacion. Las pilas de puentes han fallado en sismos pasados, entre
otras cosas, por refuerzos transversales escasos y malos detallados estructurales.
Este tipo de problemas produce demandas de ductilidad excesivas, que a su vez
son €l origen de la degradacion de resistencia a cortante y flexién en pilas.
Ademés, las pilas pueden sufrir fuerzas cortantes excesivas que ocasionan
asentamientos verticales severos o desintegracion total de la pila. Todas las
anteriores formas de fallo en pilas y cimientos fueron consideradas por el ATC.
Su procedimiento de evaluacion, paso a paso, de la vulnerabilidad de pilas 'y
cimientos se basaen €l andlisis de los cuatro puntos siguientes.

Asignacion de un nivel de vulnerabilidad nulo a pilas y cimientos para
puentes localizados en zonas con coeficientes de aceleracion pequefios, en
este caso, €l de los Estados Unidos, este valor de referencia debe ser menor a
0.29.

Asignacion de un nivel de vulnerabilidad nulo si placas de apoyo o pernos de
anclaje son susceptibles a fallo, eliminando la transferencia de cargas a pilas
0 cimientos.

Asignacién de un nivel de vulnerabilidad nulo en pilas y cimientos, si éstos
tienen un porcentgje de acero transversa adecuado, mayor a minimo
requerido por cédigos.

Calcul6 del Nivel de Vulnerabilidad Base (NVB), € cua es un indicador de
la vulnerabilidad de una pila con fallo cortante stbito. EI NVB se calcula
mediante;

NVB =13- 6ae L. 8 (3.1
FsFD ey g

donde: L, es lalongitud efectiva de la pila, en pies; P, es el porcentaje de
acero de refuerzo principal; F es el factor de pértico (1 para ges de pilas
multiples empotradas en un extremo; 2 para ges de pilas multiples
empotradas en los dos extremos; 1.5 para ges de pila Unica empotrada en €
extremo superior y puente de vigas cgon; y 1.25 para ge de pila Unico
empotradas en ambos extremos y viga de puente de seccion transversa
diferentes a la seccidn cajon); y b, esladimension transversal delapila, en

pies.
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El nivel de vulnerabilidad general de pilas, NVG, entre 0 y 10, se
tomara como el valor de NVB menos los puntos considerados en las
condiciones siguientes:

1. Aceleracion méximadel suelo ana < 0.4, 3 puntos

2. Estructurarecta. Inclinacién < 20°, 2 puntos

3. Estructuras continuas con estribos diafragma de rigidez similar, en €
cua la relacion longitud-ancho del sistema de piso es menor a cuatro,
1 punto

4. Refuerzo de grado 40, o menor, 1 punto

El valor maximo que puede ser restado al NVB es de cuatro puntos, a
menos que grandes valores de NVG sean determinados en los puntos
siguientes:

A valores de NVG menores a 0 0 mayores a 10 se deberén
asignar valoresde 0y 10, respectivamente.

Los siguientes valores de los NVG deben ser calculados para
gjes de pila Unica soportados por pilotes no reforzados para
levantamiento del elemento, 0 para cimentaciones restringidas
pobremente reforzadas. Este punto solo se aplicara para valores
de aceleracion méximadel terreno (amay) mayores a 40.

1. 0.4 <ax<0.50 NVG =5
2. amax>0.50 NVG =10

c) Estribos. El falo en estribos durante accion simica usualmente no conduce al
colapso total del puente. A pesar de lo cual, se estima el nivel de vulnerabilidad
de estribos en funcion al dafio que pueda evitar temporamente €l acceso a la
estructura. Uno de los mayores problemas causados en estribos por sismos ha
sido el asentamiento de éstos, principalmente por la accién de rellenos o de la
construccion superior, la ausencia de agua 'y € uso de aproximaciones a puente
cada vez més anchas y mejores. Ademés, los asentamientos de rellenos de
estribos son posibles en € caso de su fallo por presién de tierras excesivas 0
transferencia de fuerzas sismicas desde la superestructura. Ciertos tipos de
estribos son més vulnerables a dafio descrito anteriormente que otros, € ATC
propone marcar esta distincion mediante e siguiente procedimiento paso a
paso:

Excepto los casos inusuaes, e nivel méximo de vulnerabilidad de estribos
serddeb.

Determinacion del nivel de vulnerabilidad de la estructura a asentamientos
de estribos. Cuando |os asentamientos de rellenos de estribos son mayores a
seis pulgadas, se asigna un nivel de vulnerabilidad de 5.

Para puentes con estribos de retencion de tierras, con inclinaciones mayores
a 40° y donde la distancia entre apoyo de vigas y cimentacion de pilas
excede alos 3 metros, se asignaun nivel de vulnerabilidad de 5.
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d) Licuefaccién. Aunque existen varios tipos posibles de inestabilidad de tierras
gue pueden causar dafios en puentes después de un sismo, la inestabilidad del
suelo por licuefaccion es la mas significante. El nivel de vulnerabilidad en
suelos de cimentacion se basa en: (1) la determinacion cuantitativa de la
susceptibilidad de licuefaccion; (2) laasignacion del coeficiente de aceleracion;
y (3) laevaluacion del dafio estructural por licuefaccion inducida por € terreno.

El proceso de célculo propuesto por € ATC para obtener e nivel de
vulnerabilidad por licuefaccion se basa en |os puntos siguientes.

Asignacién de la susceptibilidad por licuefacciéon de suelos. EI ATC asocia
una alta susceptibilidad por licuefaccion a arenas flojas con saturacion media
como suelos de soporte lateral de pilas o soporte vertical de cimientos; o a
suelos similares como rellenos de estribos. Una moderada susceptibilidad a
licuefaccidn es considerada para suelos similares cuyas propiedades medias
pueden ser descritas a través de la densidad media. Por dltimo, los suelos
densos son considerados como de baja susceptibilidad alalicuefaccion.

Determinacion del potencial de extension de la licuefaccion que produce
dafio donde existen suelos susceptibles. Para sitios donde ag.x > 0.4 se
debera juzgar la posibilidad de dafio considerable.

En generd, los puentes sujetos a dafio severo por licuefaccion tendran un
nivel de vulnerabilidad de 10. Este valor puede ser reducido a5 para puentes
de vano Unico con sesgo menor a 20° o acantarillas rigidas de piso.

Puentes sujetos a dafio mayor por licuefaccion tendran un nivel de
vulnerabilidad de 10. Este valor puede ser reducido a entre 5 y 9 para
puentes de vano simple con sesgo menor a 40°, alcantarillas rigidas de piso o
puentes de vanos multiples con sesgo menor a 20°. Para la reduccion del
nivel de vulnerabilidad por licuefaccion se considera la ocurrencia de las
condiciones siguientes:

1. Pilas de hormigon armado continuas con la superestructura, con un NVG
menor a5y alturas mayores alos 7.6 metros

2. Pilas de acero con alturas mayores alos 7.6 metros

3. Pilas discontinuas con la superestructura

Los puentes sujetos a dafio moderado por licuefaccion tendran un nivel de
vulnerabilidad de 5. Este valor se debera incrementar hasta 10 puntos s €l
nivel de vulnerabilidad de los apoyos es mayor o igual ab.

2. Laevaluacion de la sismicidad local proporcionara valores entre 0 y 10 para esta
caracteristica, obtenida de analisis ssmolgicos de la zona de estudio.

3. En este Ultimo grupo de parametros organiza a los puentes en dos clases. La primer
clase incluye atodas las estructuras esenciaes, las cuales cumplen los requisitos de
ser sistemas primordiales en la actividad social o de seguridad y defensa. La
segunda clase engloba a todos los puentes no considerados en la primera. Los
puentes asumidos como esenciales tendran un nivel de vulnerabilidad por
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importancia entre 6 y 10, mientras que a los puentes restante se les asigna un nivel
de vulnerabilidad entre 0 y 5. La evaluacién de esta vulnerabilidad es subjetiva,
basada en €l trafico del puente, la presencia de otras instalaciones, la cantidad de
personas afectadas por el fallo de la estructura y la relacién y conexion con otras
estructuras.

El modelo del ATC estima la vulnerabilidad total de la estructura mediante la
adicién de los valores de cada una de las tres caracteristicas principales, afectadas por
un factor de peso. Dichos pesos, en porcentagje, pueden ser iguales para cada grupo de
pardmetros (33.3%), o diferentes en funcion de su significancia. Por gemplo, s las
estructuras a analizar estan dentro de una region de similar sismicidad, € peso de esta
caracteristica es nulo y los pesos restantes son modificados para alcanzar € 100%. Si las
dos caracteristicas restantes son consideradas de igual importancia, los pesos seran del
50% para la vulnerabilidad de la estructuray 50% para su importancia. Asi, €l resultado
fina del modelo del ATC es e vaor de un indice, entre 0 y 10, de la vulnerabilidad
global.

Hasta aqui, € procedimiento anteriormente descrito del ATC es entendido como un
método estadistico. Para estructuras mas complegjas o para evaluaciones més detalladas
de las actuales condiciones de puentes existentes, el ATC propone calcular su fragilidad
mediante una técnica hibrida, combinacion entre los estudios estaticos previos y la
aplicacién de técnicas convencionales. El procedimiento de evaluacion detallado utiliza
la determinacion de las relaciones Capacidad / Demanda (C/D) de las construcciones,
las cuales indican la asociacion entre la capacidad disponible de la estructura antes de
un sismo y la demanda exigida por la excitacion externa. La capacidad disponible es
calculada, en forma global o para elementos particulares, a través de andlisis elasticos o
no lineales. La ecuacion basica para determinar las relaciones C/D es.

R-aQ

EQ

C/D= (3.2)

donde: R. es la capacidad nominal (en desplazamiento o fuerza) del elemento; é Q

son las demandas totales (desplazamiento o fuerza) para casos con cargas sismica
diferentes y Qg, es la demanda (desplazamiento o fuerza) para cargas sismicas de
disefio.

Las relaciones C/D son calculadas utilizando la capacidad nominal, sin factores de
seguridad que consideran las incertidumbres en resistencia y dimensiones. Este calculo
busca evaluar 10 mejor posible e falo que pudiera sufrir el elemento por accion
sismica. Elementos con relaciones C/D menores a uno indican posbles fallos
estructural es antes de | os futuros sismos.

El ATC considera que las relaciones C/D deben sblo ser calculadas en aguellos
elementos que tienen mayores posibilidades de dafio, como juntas de expansion (por
desplazamiento excesivo), apoyos, pilas o cimentaciones, estribosy suelo de soporte.

3.2. Modelo de Pezeshk et al.

Conforme a Pezeshk et d. (Chang et al. 1995 y Pezeshk et al. 1993), el proceso de
refuerzo sismico es, en genera, dividido en tres pasos principales. evauacion
preliminar, evaluacion detallada y disefio de las medidas de refuerzo. Como un proceso
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de evauacion preliminar, Pezeshk et a. proponen un modelo indirecto de evaluacién de
la vulnerabilidad sismica de puentes, €l cua requiere de un inventario exhaustivo (a ser
posible) de datos de todas las estructuras a ser analizadas.

En su méodo, Pezeshk et a. redizan una egstimacion preliminar de la
vulnerabilidad de puentes mediante € andisis detalado de los tres grupos de
pardmetros comentados a inicio de este capitulo, aqui reconocidos como: a)
caracteristicas estructurales, b) importancia del puente como linea vita de
transportacion, y ) caracteristicas de cimentacion y sitio de ubicacion. Cada uno de
estos grupos es dividido en diferentes parametros que reflggan su influencia en €
comportamiento sismico de la estructura por accion de un sismo de magnitud moderada.
En e método de Pezeshk et al. se conceden 100 puntos méaximos, 50 distribuidos entre
los diferentes parametros estructurales, 20 para la importancia estructural y 30 para las
caracteristicas de cimentacién y sitio de ubicacion. Asimismo, Pezeshk € a. consideran
gue los elementos del puente con mayor probabilidad de sufrir dafio son: apoyos, pilas,
cimientos, estribos, y cimentaciones, por lo que buena parte de los parametros
analizados en el primer grupo se asocian a estos elementos.

Los parametros y los procedimientos de asignacion de la fragilidad de cada grupo
de pardmetros de este modelo son:

a) Caracteristicas estructurales

Superestructuras, 5 puntos. Se asignan los cinco puntos disponibles a este
parametro S la superestructura no es continua y cero si 1o es. Los puentes con
superestructuras continuas (con dos 0 menos juntas de expansién) y soportes que
sobrelleven grandes deformaciones trasdacionales usualmente permanecen en
Servicio con reparaciones menores, cuando son sometidos a sismos moderados.
Sin embargo, los puentes con estructuras discontinuas y/o miembros de soporte
fragiles generalmente sufren dafio severo causado por licuefaccion.

NUmero de juntas de expansion, 5 puntos. Las discontinuidades de la
superestructura, tales como las juntas de expansion, afectardn la estabilidad
globa del puente. Entonces, si € puente tiene cuatro 0 mas juntas de expansion
se asignan 5 puntos; un valor de 4 es asociado a este pardmetro para puentes con
dos o tres juntas de expansion, y se consideran 3 puntos s las estructuras no
tienen o tienen una junta de expansion.

Tipo de apoyo, 5 puntos. Los cuatro tipos basicos de apoyos utilizados en
puentes son rocker, de rolado, elastoméricos y dedlizantes, descritos
someramente en e modelo anterior. Atendiendo a la gran cantidad de
informacién publicada sobre e comportamiento de estos mecanismos, Pezeshk
et a. consideran que este pardmetro serd de 5 para apoyos tipo rocker, 4 para
apoyos de rolado, 3 para elastomeros y el minimo valor de O puntos para apoyos
dedlizantes.

Alineamiento del puente, 5 puntos. El alineamiento de un puente tiene su mayor
efecto en € comportamiento de sus apoyos. El sesgo es definido como € angulo
entre € centro de lineas de los soportes y una linea perpendicular a centro de
lineas del puente. Dependiendo de este angulo, una estructura puede ser
penalizada con valores entre 1 y 5 puntos. A mayor angulo de sesgo, mayor
valor del parametro y mayor fragilidad.
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Afio de construccién, 10 puntos. Muchos de |os defectos del comportamiento de
puentes son localizados en estructuras vigjas, mas que en aguellas que reflgjan €l
estado del arte en @ disefio sismorresistente. Aunque un puente construido con
los actuales codigos de disefio no es garantia de un comportamiento sismico
adecuado, es seguro que una estructura vigja tiene mayor probabilidad de dafios
severos. Para este modelo de obtencion de la vulnerabilidad, un valor méximo de
10 puntos es propuesto para estructuras construidas antes de la adopcion de
codigos sismorresistentes. Valores de este pardmetro distintos al maximo se
podrén asignar a las estructuras conforme a la confiabilidad de codigo aplicado
para su disefio y construccion.

Clasificacion, 5 puntos. Los puentes de estudio son clasificados como regulares
o irregulares, con valores de asignacion de 0 y 5 puntos, respectivamente. Un
puente es irregular s tiene diferencias en rigidez, alturas de pilas o cambios
importantes en elevacion.

Altura de pilas, 5 puntos. Los autores de este modelo consideran que S un
puente tiene pilas con aturas mayores a los 15 pies (aproximadamente 5
metros), éste serd mas susceptible a sufrir dafio durante un sismo, comparado
con una estructura con pilas més cortas. Entonces, s un puente tiene pilas con
alturas mayores alos 15 pies se penaliza con 5 puntos.

Longitud de soporte minima, 10 puntos. La longitud de soporte minima para
sustento de apoyos debe ser mayor que la actual longitud de soporte del puente.
S un puente tiene una longitud de soporte escasa existe € riesgo de que €
apoyo pierda sustento, resultando en un fallo importante de la superestructura.
Para este método, la longitud de soporte minima de referencia,Nd, es
determinada mediante la expresién 3.3. Si la actua longitud de soporte del
sistema de andlisis es mayor a valor deNd , éste es penalizado con O puntos, y
con 10 en caso contrario.

Nd =12+ 0.03L +0.12H (3.3)

donde: L eslalongitud del sistema de piso del puente entre juntas de expansiéon
adyacentes o0 entre los extremos de dicho sistema de piso, en pies. L eslasuma
de L y L,, lasdistancias a cadalado de laarticulacion. H eslaaltura promedio
de las pilas de soporte hasta la proxima junta de expansién (H = 0 para puentes
de vanos simples). Para otros casos, H es la atura promedio de dos pilas
adyacentes, en pies.

b) Importancia del puente como elemento de transportacion vital

Trafico diario promedio (TDP), 10 puntos. Las consecuencias catastréficas
inmediatas del colapso de un puente son: (1) la pérdida de vidas humanas en o
bajo € puente durante un sismo y (2) la pardlisis total o parcial del tréficoy las
comunicaciones en una region. El impacto de esta Ultima consecuencia
depende, entre otras cosas, de la cantidad de tréfico que cruza un puente durante
un periodo de tiempo; por ejemplo, € trafico dario promedio. El trafico diario
promedio (TDP) puede ser obtenido de las estadisticas realizadas por
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organizaciones gubernamentales. Para € modelo de Pezeshk et a., un TDP
menor a los 2000 vehiculos se asocia a los 0 puntos, entre 2000 y 10000
vehiculos alos 5 puntos y mas de 10000 vehiculos alos 10 puntos.

Longitud de retorno, 10 puntos. Este y e anterior parametro procuran
determinar la importancia de la estructura como linea vital y las causas de su
falo. La longitud de retorno se relaciona con el valor de la longitud necesaria
para llegar a puente més cercano a la estructura de andlisis, evaluando asi la
posibilidad de rutas alternas cuando se presenta el fallo de la estructura. Pezeshk
et a. consderan que longitudes de retorno mayores a las cuatro millas dan 10
puntos, entre dos 'y cuatro millas marcan 5 puntos y se asignan a este parametro
0 puntos para longitudes menores a cuatro millas.

c) Caracteristicas de sitio y cimentacion

Perfil del suelo, 10 puntos. Cuando este parametro es evaluado se consideran
los estudios geoldgicos y topograficos que proporcionan los perfiles del suelo de
ubicacion del puente. El tipo de suelo tiene su mayor influencia en las
amplitudes y duraciones de la accién sismica, y por lo tanto en e dafio
estructural. Suelos mas profundos y menos densos tienen una mayor
penalizacion.

Potencial de licuefaccion, 10 puntos. Este parametro determina e tipo més
significante de inestabilidad del suelo, aunque otros tipos de problemas, como
asentamientos y deslizamientos, pueden también resultar en dafios de puentes
durante un sismo. La asignacion de la vulnerabilidad para los suelos de cimiento
en este método esta basada en una estimacion cualitativa de la susceptibilidad de
licuefacciéon. En las investigaciones de Chang et al. (1995) y Pezeshk et al.
(1993), 0 puntos han sido considerados para suelos con nula susceptibilidad a la
licuefaccion, 5 para moderada susceptibilidad y 10 para suelo con gran
probabilidad de inestabilidad.

Altura de estribos, 10 puntos. El falo més significante de los estribos es
principalmente debido a torsion, asentamiento y cortante. Una viga que colisiona
violentamente contra un estribo puede causar dafio local de consideracion en el
estribo, tal como agrietamiento de los muros de retencion o desprendimiento del
hormigon en los apoyos de vigas. La asignacion de valores a este parametro es
funcién de la altura del estribo; asi, una altura entre cero y 4.6 metros da O
puntos, entre 4.6 y 9.1 metros da 5 puntosy mayor alos 9.1 metros, 10 puntos.

Si la estructura a ser analizada ha sido reforzada por dafio sismico previamente ala
aplicacion del método, Pezeshk et al. restan 5 puntos adicionales a los 100 indicados
anteriormente.

El indice de dafio propuesto por Pezeshk et a. es la simple adicién de todos los
puntos concedidos a los parametros de interés. Un puente con O puntos representa un
puente estructuralmente perfecto y aquel con 100 puntos, uno Sin resistencia sismica
alguna. Ademés, los autores de este método estiman que todas las estructuras analizadas
estan localizadas dentro de la misma region sismoldgica, y por lo tanto, estdn sometidas
a las mismas categorias de peligrosidad sismicas, por o que no se estima ningln
pardmetro para este aspecto.
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La metodologia definida por Pezeshk et a. fue aplicada en una evauacion
preliminar por Cany Y Uzlgullt (1995), para la caracterizacion del proceso de refuerzo
de puentes en Turquia. En dicha aplicacion se estudio € estado actual de 72 puentes en
las autopistas perimetrales 01 y 02 en Estambul. Entre estos 72 puentes se obtuvo un
indice de vulnerabilidad medio de 56 puntos, con un valor minimo de 24 puntos y uno
maximo de 74 puntos; lo que demuestra la necesidad de refuerzo de algunos el ementos.
Can y YulzlUgulli recomendaron incluir, en la evauacién preliminar de la
vulnerabilidad, aspectos administrativos, sociales, econdmicos y de seguridad que
pudieran complementar e método.

El modelo de Pezeshk et a. representa una buena evaluacion preliminar de la
vulnerabilidad de puentes englobados en wa regién. Sin embargo, no hay que olvidar
gue los pardmetros del método propuesto por Pezeshk et a. y sus vaores fueron
esencialmente pensados para puentes y procesos de construccion tipicos en Los Estados
Unidos.

3.3. Modelo de Seong Kim

El modelo propuesto por Kim (Ren y Gaus 1996) comparte con €l anterior modelo
muchos de los pardmetros que caracterizan € comportamiento sismico de puentes.
Ademas, e modelo de Kim también se desarroll6 considerando que sdlo la informacién
proveniente de inventarios e inspecciones eran suficientes para construir e modelo. A
diferencia del modelo de Pezeshk et al., la propuesta de Kim identifica los grados de
vulnerabilidad de la estructura mediante un grupo compacto de 12 parametros generales,
dentro de los que se incluyen estimaciones de la sismicidad (tamafio del sismo),
condiciones estructurales y evaluaciones del suelo de sustento. Una pequefia descripcion
de los pardmetros seleccionados se destaca en los puntos siguientes, mas adelante se
comentara sobre la asignacion de sus valores de fragilidad.

Aceleracién maxima del suelo (X1). Este parametro toma en cuenta el valor de la
aceleracion méxima del suelo en e sitio de ubicacién de la estructura. El valor de
X1 se obtiene de un sismo particular y de las leyes de atenuacion del movimiento en
la zona. Las leyes de atenuacion son definidas mediante codigos de disefio o a traves
de la opinion de expertos.

Especificaciones de disefio (X2). Kim propone para este pardmetro cuatro pesos,
asociados a diferentes Cadigos de Disefio implantados en épocas diversas en los
Estados Unidos. A especificaciones més recientes, mayor confiabilidad tendra la
estructuray menor peso sera asignado a este parametro.

Tipo de superestructura (X3). Con este parametro se evalUa la importancia del tipo
de superestructura en la conducta del sistema, considerando tres aspectos. material
gue la compone, su tipologia y la relacion de los dos anteriores con e vano que
salva dicha superestructura.

Forma de la superestructura (X4). El pardmetro X4 es usado paratomar en cuenta
secciones transversales no rectangulares de superestructuras de puentes y los efectos
gue éstas pueden tener en la vulnerabilidad sismica de las construcciones. Este
pardmetro es expresado como un factor de forma, calculado a través de las
siguientes relaciones:
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QA oqigjado — A - A

L (3.4)
Y. =

P
cur
R

donde:a .4, € & angulo de sesgo; a; y a; sonlosangulos de sesgo a principio
y fina de la estructurg; Y, ese angulo de curvaturg; L, eslalongitud del puente

y R es € radio de curvatura. Dependiendo del valor de estos dos angulos se
modificalavulnerabilidad de la estructura.

Articulaciones internas (X5). Este factor describe la existencia de articulaciones
internas en € puente. El calculo de este parametro requiere del conocimiento del
nimero de articulaciones y de la longitud de apoyo de los vanos del puente. El

nimero de articulaciones (N_,,) puede ser indirectamente obtenido calculando €
nimero de vanos (N,.,) Y € namero total de pilas (N ), acorde a la expresion
siguiente:

vano pila

Nart = Nvano - I\Ipila -1 (35)

A partir de la anterior informacion, Kim usa una aproximacion indirecta para
estimar la longitud de apoyo, mediante correlaciones estadisticas basadas en datos
como: afio de construccion de puente, tipo de puente y reglamento utilizado en €
disefio del puente. A mayor nimero de articulaciones en € puente y menor afio de

construccion de éste, mayor valor tendra el parametro.

Tipo de pila (X6). Kim considerd 17 diferentes tipos de pilas, tomando en cuenta el
material que las compone, laforma de su seccion transversal y € tipo de conexion
de sus extremos con otros elementos estructurales.

Tipo de cimentacién (X7). Los pesos asignados a este pardmetro son determinados a
partir del tipo de cimentacion de las pilas del puente (tipo de suelo colindante y
continuidad de los elementos) y € tipo de materia que las compone, esto es,
material y forma de la seccién transversal.

Material de la subestructura (X8). Aqui se evallialaimportancia del material usado
en la subestructura. Kim formé categorias de vulnerabilidad de los materiaes, los
cuales, en orden de resistencia decreciente son acero, hormigén ductil, hormigon no
ductil y madera, mamposteriay otros materiales.

Irregularidad estructural (X9). Este factor identificalairregularidad del puente, en
funcion de la altura de las pilas de soporte. Puentes con pilas de alturas muy
diferentes son mas irregulares y mas vulnerables ante accién sismica.

Condiciones de suelo (X10). Muchas estructuras han falado a pesar de tener una
adecuada concepcion sismorresistente, principalmente debido a que € suelo que las
sustenta es de mala calidad. El pardmetro X 10 estima €l efecto del tipo de suelo en
el comportamiento sismico del sistema. La asignacion de los valores de este
parametro depende de la disponibilidad de informacién sobre € tipo de suelo;
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aunque en muchas ocasiones dichos vaores sdlo se asignan conociendo si la
cimentacion es suelo o roca, sin consideraciones sobre las leyes de atenuacion o los
efectos de sitio, como las amplificaciones.

Licuefaccion (X11). El parametro X11 caracteriza el efecto de licuefaccion. En
particular, e modelo obtiene este parametro indirectamente, siguiendo las
investigaciones de Y oud y Perkingsy el método de Iwasaki et al.

Longitud de apoyo (X12). El parametro X12 toma en cuenta una longitud de apoyo
apropiada (longitud de apoyo minima de referencia) en e comportamiento del
sistema estructural. Cuando no existe informacion al respecto, Kim propone €
calculo de lalongitud de soporte minima por medio de las expresiones siguientes:

N =8+0.02L + 0.08H A, £0.19¢
N=12+003L+0.12H A, >0.199
S=aN

a =.[A,/10.19

donde: N es la longitud de soporte minima de referencia; L es la longitud de la
cubierta del puente ala junta de expansion adyacente; H eslaalturade pila; Ayesla
aceleracion maxima del suelo (como porcentgje de la gravedad), y Seslalongitud
de soporte mi nima continua.

(3.6)

El modelo de Kim asigna cuatro valores de fragilidad, entre 1y 4, a cada uno de los
12 parametros que lo componen. Conocidos los valores de los pardmetros de interés del
modelo estadistico, Kim divide a éste en dos clases, una linea y otro no lineal. Para el
modelo lineal de Kim define e grado de dafio o indice de dafio, aunque rigurosamente
hablando representa un indice de riesgo (porque considera la peligrosidad, -X1-), de la
estructura como:

Y =4 b*X+C (37)

donde: Y; es el indice de dafio o indice de riesgo, X; son los valores de los parametros
gue definen la vulnerabilidad del puentey b; y C son constantes.

En latabla 3.1 se muestran los pardmetros seleccionados por Kim para su modelo.
Asimismo, en dicha tabla se indican los posibles valores de los pardmetros del modelo
lineal y la razén de contribucioén de cada parametro. En el informe que describe €
modelo de Kim (Ren y Gaus 1996) no se hace referencia a procedimiento de seleccién
de los valores de las constantes de los parametros, aunque se supone gue estos valores
estan relacionados con ajustes estadisticos entre los resultados del modelo e informes de
darios en puentes de referencia.

En e primer renglén de la tabla 3.1 se observa que el indice descrito por la
ecuacion 3.7 es agrupado en cinco categorias, utilizadas para describir cualitativamente
laextension del dafio en la estructura. Las cinco categorias de Y, se definen como:
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Tabla 3.1 Par&metros, valoresy tasas de contribucién del modelo de Kim

Variables Clasficacion b Razén de
contribucion
(%)

Y Grado | 0O; no, 1; menor, 2; moderado, 3; severo,
dedafio |[4: colapso delasuperestructura

X1 1} 83ax<0.1G, 2; 0.1G< apex <0.2G, 0.141 314
3; 0.2G< @pax <0.3G, 4; 0.3G< 8ppax

X2 1; después de 1981 0.456 10.4
2;1972-1980
3;1940- 1971
4; antes de 1940

X3 1; puentes colgantes, en suspension o de vano Unico 0.114 55
2; arcos o vigas monoliticas y pilas 0 armaduras

3; vigas continuay armaduras

4; vigas simplemente soportadas y armaduras— vanos
multiples 0 2 0 mas estructuras elevadas

X4 1; recto 0.437 7.3
2; 20-45° de sesgo 0 45-90° de curvatura

3; 45-60° de sesgo 0 90-180° de curvatura

4; mas de 60° de sesgo 0 mas de 180° de curvatura

X5 1; ninguna 0.089 5.6
2; si, con retensores o longitud de apoyo >12 pulgadas
3; si, con 6 pulgadas < longitud de apoyo < 12 pulgadas
4; si, con longitud de apoyo < 6 pulgadas

X6 1; multiples g es de pilas monoliticos o sdlidos 0.029 0.4
2; multiples gjes de pilas articulados
3; gje Unico de pilamonoalitica

4; gle Unico de pilaarticulada

X7 1; zapataaidada -0.024 2.2
2; cimentacion dispersa
3; pilotes de cimentacién
4; ejesde pilotes

X8 1; acero 0.034 0.2
2; hormigdn ddctil

3; hormigdn no ductil

4; madera, mamposteria u otros materiales

X9 1; ninguna 0.278 3.4
2; aturas de 2 pilas cualesquieradifieren por mas de 1.25
veces

3; alturas de pilas adyacentes cualesquiera difieren por
més de 1.25 veces

4; dturas de pilas adyacentes difieren por masde 1.5

Veces

X10 1,2,3, 0 4 paralos diferentestipos de suel os marcados en 0.188 4.4
el cadigo de los Estados Unidos

X11 1; LSI<5, 5<LSI<25, 0.932 20.5
3; 25<L SI<100, 4; 100<L Sl

X12 1; bueno, 2; malo, 0.511 8.7

3; pobre, 4; extremadamente pobre

C=-3.84

G= aceleracion de lagravedad, a,, = aceleracion maximadel sueloy LS| = factor que caracteriza el
efecto de liquefaccion del suelo de Youd y Perkins
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Sin dafo,

Dafio menor. El dafio producido no deteriora directamente la capacidad de apoyo
del puente. Este tipo de dafio incluye a la deformacion de miembros secundarios en
estructuras de acero, pequefios agrietamientos en elementos de hormigon reforzado
o ligeros asentamientos y agrietamientos en muros de retencion.

Dafio moderado. La accion del sismo produce deterioro directo de la capacidad de
apoyo del puente. El dafio producido puede ser: torsion de elementos principales en
estructuras de acero, agrietamiento mayor a 1 mm en miembros de hormigén
reforzado, fallo de apoyos de soporte o movimientos moderados de la subestructura.
En caso de dafio moderado es posible una reparacién tempora o permanente.

Dafo severo. El dafio severo puede producir el colapso de la superestructura por
falos en los elementos de la subestructura. Los tipos de fallos comprenden:
desprendimiento extenso del hormigén y ruptura del refuerzo en elementos de
hormigbn armado, fallos importantes de los elementos de soporte (apoyos) o
movimiento extenso de la subestructura, incluyendo asentamientos vy
desplazamientos laterales. En caso de dafio severo es imposible un proceso de
reparacion permanente o temporal.

Colapso. Colapso del puente.

Conforme a la tabla 3.1, algunos pardmetros del modelo lineal son més dominantes
gue otros. Los parametros mas importantes, por orden decreciente, son: aceleracion
maxima del suelo, efecto de licuefaccion, especificaciones de disefio y longitud de
soporte minima. La suma de estos factores totaliza e 71%, o cua representa ¥ partes
de la contribucion total de los pardmetros.

En & segundo modelo propuesto por Kim, € denominado como no lined, se
determina el indice de riesgo a través de la ecuacion 3.8, en lacua Y es el indice de
riesgo; X; son los valores de los parametros del modelo; X1 es el valor del primer

pardmetroy b. esuna constante.
Y = X1*( b * X)) (3.8)
De la ecuacion 3.8 se concluye que € primer factor, X1, es considerado de gran
importancia. Al igual que en e modelo lineal, para € indice del modelo no lineal son
estimados rangos cualitativos de val ores, definidos como:
Se considera dafio menor s € indice esmenor al1.5
S Y, estaentre 1.5 (inclusive) y 2.5 el dafio es moderado
Si Y; esmayor o igua a 2.5 la estructura presentard un dafio mayor
Para validar su modelo, Kim determind los indices de las ecuaciones 3.7 y 3.8 a 20
puentes, no considerados en la construccion de los modelos, para los cuales se disponia

de los informes de dafio. Los resultados de este proceso de calibracion cayeron en el
intervalo 76%- 81%, vaido conforme a juicio del modelador. Finamente, Kim
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demostr6 que & modelo no lineal no conduce a predicciones del dafio sustancialmente
mejores gque las obtenidas en el modelo lineal, por 1o que la aplicacion de las ecuaciones
3.7y 3.8 esindistinta.

3.4 Método de evaluacion en puentes de acero de Dicleli y Bruneau

Para identificar puentes de acero de vanos, Unicos o multiples, simplemente
apoyados o puentes de vanos multiples continuos con necesidad de refuerzo, Dicleli y
Bruneau (1996, Dicldi 1996, Maldonado 1998) proponen una metodologia de
evauacion rgpida. Dicha metodologia se basa en la obtencion del indice de
clasificacion, g, de cada estructura, €l cua a su vez es € resultado de la interaccion
entre € indice de importancia, 1;, y € indice de dafio total, |4. El indice de clasificacion,
entre 0y 1, sefidla el impacto econdmico y socia de la estructura, representados por |;, y
las consecuencias econdmicas directas de su falo. Este méodo se diferencia de los
anteriormente comentados en este capitulo en que en la priorizacion de las estructuras se
incluye la evaluacion del indice de dafio por célculos de relaciones capacidad/demanda
de los elementos mas vulnerables y no por asignaciones subjetivas de caracterizacion de
pardmetros.

El procedimiento de calculo del indice de importancia aplicado en este método es €l
definido por Catrans en 1992. Este procedimiento considera subjetivamente las
consecuencias del daio en e sistema de autopistas y en la comunidad local, su habilidad
para proporcionar servicios de emergencia, las redes de seguridad y todas las
actividades post-sismo afectadas en € &ea. En resumen, los puentes con falos
aceptables, que no produzcan riesgo de pérdida de vidas o sean € origen de grandes
costos indirectos, tienen un indice de importancia nulo. Asimismo, e método asigna un
indice de importancia maximo, de valor unitario, a las estructuras con condiciones de
fallos inaceptables que requieran su reparacion o demolicion inmediata.

Lavulnerabilidad de puentes por si misma es reflegjada por € indice de dafio, €l cual
es funcion de los indices de dafio en los principales elementos estructurales. Dichos
indices de dafio especificos son expresados como relaciones capacidad/demanda de los
componentes, por |o cual denotan la posibilidad de fallo cuando su valor supera la
unidad. Partiendo de la tipologia de puentes de acero destacada anteriormente, Dicléli y
Bruneau proponen que los indices de dafio especificos considerados sean: (1) de ancho
de apoyo, |, (2) de dafio de apoyo, Ing Yy (3) de dafio de pilas, |. El méodo no hace
referencia a la evaluacion del comportamiento de estribos, cimentaciones o suelos
circundantes, aunque estos pueden ser incluidos posteriormente con la definicién de
otros indices. En los apartados siguientes se comentaran con detale las expresiones
utilizadas para evaluar cada uno de los indices de dafio considerados en e método de
Dicldi y Bruneau.

3.4.1 indice de ancho de apoyo

Para e calculo de este indice se distingue entre los puentes de vano Unico
smplemente apoyados y puentes continuos y las estructuras de vanos multiples
simplemente apoyadas, por |o que € indice de ancho de apoyo en cada condicién es:

1. Puentes de vano Unico simplemente apoyado y puentes antinuos. Para este
tipo de puentes e indice de ancho de apoyo se define para las direcciones
longitudinal y transversal de la estructura. Parala direccién transversal, € indice
de ancho de apoyo se expresa como:
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= U:*50 (3.9)

SANT
donde: us es el desplazamiento transversal de la estructura, en mm, y SAT es el
ancho de apoyo, en mm, medido en la direccidn transversal entre el extremo del
apoyo externo y €l extremo del estribo. El desplazamiento us es obtenido através
de lafigura 3.1, en la cua se presenta la relacion entre este desplazamiento y la
aceleracion méxima del terreno en e sitio de interés (ans, %0), versus €
periodo fundamental de la estructura. Cada linea de la figura 3.1 corresponde a
larelacion adimensional, y , entre laresistencia al deslizamiento de la estructura,
Fs, y € producto de su masa moda efectiva, M, por la aceleracion méxima del
terreno, Ap. Para puentes de vano Unico simplemente apoyado y estructuras
continuas, y Se obtiene por:

W,

(3.10)

3

en la cua: F, =W, m, ;W es el porcentaje de peso de la estructura que es

transferido a los soportes donde existe la resistencia a friccion y m es €
coeficiente de friccion. La figura 3.1 es védlida para niveles de aceleracion
maxima del sitio mayores a aguella aceleracion minima que produce €
deslizamiento de la estructura. Expresiones simplificadas de calculo de la
aceleracion pico minima de dedlizamiento y del periodo fundamental de las
tipologias de puentes estudiadas se pueden consultar en Dicleli y Bruneau
(1996ay 1996h).

0.203

— — — =0.405

200

0.811

150

U/Ap (mm)

50

Periodo (s)

Figura 3.1 Desplazamiento por deslizamiento parala aceleracion maximadel suelo (%g) en funcién del
periodo fundamental y paradiferentesvaloresdey Dicleli y Bruneau (1996).

Para la direccién longitudinal, € indice de ancho de apoyo se expresa
mediante la ecuacion 3.11. En ésta se observa que se restringe €l valor del indice
por considerar que los estribos permanecen indeformables, por lo cual, €
dedlizamiento del puente no puede ser mayor que e ancho de la junta de
expansion.
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_u, +50 _ 0.84L; +50

|
QAL SAML

(3.11)

para la cua: SM. es e ancho de apoyo en mm, medido en la direccién
longitudinal de la linea central de los apoyos a extremo del estriboy Ly esla
longitud total del puente en metros. El término 0.84 Lt representa a ancho de la
junta de expansion, asumiendo conservadoramente un diferencial de temperatura

de 70 °C.

2. Puentes de vanos multiples simplemente apoyados. Para estas estructuras el
indice de ancho de apoyo de obtiene mediante:

_®SW 8

R ET

(3.12)

donde: SAL; es el ancho del apoyo asociado a soporte con expansion restringida
en e extremo, medida entre e centro del apoyo y el extremo del soporte de la
junta de expansiéon i,y SW es el ancho de apoyo minimo requerido. Dicldi y
Bruneau obtienen a S, como e valor minimo ¢k las ecuaciones 3.13 y 3.14.
Como se observa en la ecuacion 3.14, la relacion entre SV y SAML; se calcula
para cada junta de expansion, definiendo como indice de ancho de apoyo a
maximo valor determinado.

SW, =50+0.84(L, +L,) (3.13)
sw =50+084L, +&0- - bl L Bo. LrLnG (314
e 10 g™ e 10 o

donde: hq eslaaturadelacolumnaiy Ly Li+; son las longitudes de los dos
vanos adyacentes apoyados por una pila.

3.4.2. Indice de dafio de apoyo

Al igua que con € indice de ancho de apoyo, € indice de dafio de apoyo se
caracteriza para puentes de vano Unico ssimplemente apoyados o puentes continuos y
para estructuras de vano multiple simplemente apoyadas. En el calculo de este indice se
considera:

1. Puentes de vano Unico simplemente apoyados o puentes continuos. En este
caso € indice de dafio en apoyos, |y, se define como la relacion entre la
demanda de la fuerza del apoyo, B, y la capacidad ultima, B, de éste. El método
considera que € fallo de los tipos de apoyo que normalmente se usan en estos
puentes se origina por problemas cortantes en los pernos de anclaje en éstos, por
lo que B, se define en funcion de las propiedades y dimensiones de estos
elementos. Si otros modos de fallo son probables en apoyos se debera modificar
el indice de la ecuacién 3.15 paraincluirlos.
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ly = BB:C (3.15)

donde:
B, =./(C,b,)? +(Cjb,, +C,b,,)? (3.16)
B, = NwAul , (3.17)

paralas cuales:

C1, C, son los factores que consideran la ocurrencia simultanea de
la excitacion sismica en direcciones ortogonaes y la
incertidumbre en e movimiento del sismo. Para considerar a
las excitaciones sismicas bidireccionales, los codigos
americanos asumen dos casos de carga accidental, 100% en
unadireccion y 30% en laotray viceversa. La condicion que
produzca el mayor valor es usada para obtener el indice de
dafio en apoyos

bry Y bryy son las fuerzas de los apoyos, transversal y longitudinal,
producidas por la excitacion en la direcciéon transversal.
Expresiones simplificadas de estas variables, paralostipos de
puentes considerados, pueden ser consultadas en el trabajo de
Dicleli y Bruneau (1996ay 1996b)

b« es lafuerza en e apoyo en la direccién longitudinal producida
por una excitacion en la misma direccion

A Y Nap SON €l @rea’y nimero de pernos anclados

t, eslaresistencia acorte de |os pernos

2. Puentes de vanos multiples simplemente apoyados. En estas construcciones,
debido ala no linealidad resultante de la colision de componentes adyacentes de
la superestructura en la direccion longitudinal, ain en la ausencia de falo de
apoyos, no £ pueden obtener expresiones ssmples de la demanda de fuerzas en
los apoyos. En su lugar, € indice de dafio en apoyos se obtiene,
conservadoramente, por medio de larelacion 3.18. En ésta, A, eslaaceleracion
maxima del suelo requerida para producir el fallo de las pilas fijadas a sistema
de piso (ecuacion 3.19) y Ay es la aceleracion méaxima en e sitio de ubicacion
de la estructura.

l, =—2= (3.18)

_nckcLEJWa(:eL P, 0

- ¥ (3.19)
bm,g Ky .

PpC

donde: ky eslarigidez en la direccion longitudinal de la pila, h, es su atura, Pp
es lafuerza axia delapila por carga muerta, n. es el niumero de pilas por gje, mp
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es la masa de |la superestructura asociada a la pila de estudio, g esla aceleracion
de la gravedad, EWJ es € ancho de la junta de expansion y b es un coeficiente,
funcién del periodo de cada pila.

3.4.3. Indice de dafio en pilas

A partir de experiencias pasadas, Dicleli y Bruneau consideran que € fallo
cortante en las pilas de los puentes de acero de estudio es muy poco probable,
contrariamente a lo que se ha observado en elementos de hormigdn armado.
Conservadoramente, para evaluar € dafio en pilas solo se consideran los efectos de
flexion biaxial, despreciando el efecto axial. Asi, € indice de dafio en pilas se reduce a
la suma de las relaciones entre demandas de momentos sismicos de las pilas y sus
capacidades a flexion en ambas direcciones ortogonal es, esto es:

. _CMg +CMy,  CM,, +CM.,
cd T M M

ay ax

(3.20)

en la cua: M, y Mgy son las capacidades a flexion transversal y longitudinal
(considerando |a carga axial por el peso de la estructura); Mgy y Mgy, Son las demandas
de momento sismico transversal magnificadas, incluyendo efectos de segundo orden,
por excitaciéon en las direcciones transversal y longitudinal, respectivamente. También,
Mex Y Mgy son las demandas de momento sismico longitudinal magnificadas por
excitacion sismica en las direcciones longitudinal y transversal, respectivamente. Se
tomara e mayor de los dos indices de dafio para dos condiciones de carga, como en €l
caso de la ecuacion 3.16. En € trabajo de Dicleli y Bruneau (1996b), se indican las
expresiones necesarias para el caculo de todas las demandas en momento requeridas
por la expresiéon 3.20 para puentes continuos y para aguellos de vanos mdltiples
simplemente soportados.

3.4.4 ndice de dafio general del puente

La definicion del indice de dafio general del puente se obtiene, diferenciando entre
puentes simplemente soportados de vano Unico, puentes continuos y puentes de vanos
multiples simplemente soportados, conforme a:

1. Puentes de vano unico simplemente soportados. Los elementos mas
vulnerables de estos puentes son los apoyos. Afortunadamente, el dafio de éstos
no siempre resulta en e falo de las estructuras si pueden permanecer estables
mientras se produce & dedizamiento. De cualquier forma, € dafio general del
puente, 14, Se obtiene a partir de los dos casos siguientes:

Si los apoyos no estén dafados (g < 1.0), 14 es e menor valor de los
indices de dafio en apoyos, g, y de ancho de apoyos, | s,.

Si los apoyos estén dafiados (1,q > 1.0), 14 esigual alg,
2. Puentes continuos. Los componentes méas vulnerables de la subestructura de

estas construcciones son los apoyos y las pilas. El dafio en pilas puede ser €l
detonador del fallo total de la estructura, en tanto que el dafio de los apoyos solo
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es importante cuando se presentan desiizamientos excesivos. En casos de
grandes deslizamientos, la estructura puede sufrir pérdida de soporte si no existe
un ancho de apoyo adecuado, o las pilas se pueden degradar por importantes
desplazamientos. Acorde alo anterior, €l indice de dafio del puente se determina
considerando | os tres casos posibles siguientes:

Si log < 10y log < lcq, ENtONCES I3 =l g

S lpg < 1.0 e lpg > |, Se debe investigar la consecuencia del dafio en
apoyos. Asumiendo que los apoyos estan dafiados, los indices de ancho
de apoyo y de dafio de pilas, | gy € I g SoN recaculados y e mayor de
estos es seleccionado como el indice de dafio general temporal, 1.
Posteriormente, € indice de dafio definitivo se obtiene a partir de los
casos siguientes:

a) Si I*d> lbg, ENtONCES |4 = l g
b) Silcd<| d <lpg, entoncesly=1 ¢4
<) Sil g<lgy entoncesly=lgy

Si lpg > 1.0, entonces 14 es el mayor delosvaloresde g e lgy

3. Puentes de vanos multiples simplemente soportados. Para estas construcciones,
el dafio de apoyos puede crear estructuras inestables que terminen en colapso.
Los responsables de los fallos de estos puentes son los anchos de apoyos
inadecuados y la capacidad reducida de pilas. Por lo tanto, €l indice de dafio de
puentes es e mayor de los tres indices definidos, indice de ancho de apoyo,
indice de dafio en apoyos e indice de dafio en pilas.

Un procedimiento mas rdpido y conservador para obtener |4 en cualquier puente
particular es tomar e mayor valor entre |4 e lg,. ESte procedimiento asume que los
apoyos siempre se daflaran después de sismos severos. Ademés, s los apoyos son
incapaces de sufrir dafio de una manera estable, 14 esigual a méximo valor entre todos
los indices calculados, considerando que |os apoyos no sufren dafio.

3.4.5. indice de clasificacion sismica

Como se comentd anteriormente, el indice de clasificacion, I, esla herramienta
empleada por Dicleli y Bruneau para la toma de decisiones del futuro refuerzo de
puentes. Dado que Ir = |; X 14, los puentes con indices de clasificacion mayores seran
mas vulnerables y tendran mayor prioridad de refuerzo.






CAPITULO 4

MODELOSDE EVALUACION DE LA
VULNERABILIDAD SISMICA DE PUENTES
A TRAVESDE ANALISISESTRUCTURALES

Como es sabido, existe una amplia variedad de modelos estructurales que se
emplean para evaluar e comportamiento de las diversas tipologias. Estos modelos,
desde € més simple de un grado de libertad hasta los més complejos, pueden también
ser utilizados como herramientas de calculo para obtener la vulnerabilidad sismica de
las construcciones. Si este es € caso, la técnica utilizada se define como método
mecanico directo (capitulo 2) y se caracteriza por datos mecanicos y sismicos Yy
resultados representados por las matrices de probabilidad de dafio y las curvas de
fragilidad.

En este capitulo se comentardn los procedimientos que, mediante andlisis
estructurales, estiman de la vulnerabilidad sismica de puentes. En general, los trabajos
que aqui se destacaran son funcién de los datos y herramientas accesibles, de la
disponibilidad econémicay de la calidad de los resultados a obtener. También y como
se vera mas adelante, los distintos métodos utilizados van desde € modelo de un grado
de libertad que proporciona respuestas globales, a los modelos simplificados de varios
grados de libertad que dan resultados confiables y hasta los complejos modelos de
elemento finito que requieren importantes esfuerzos computacionales en tiempo y

espacio.
4.1. M étodo del sistema equivalente de un grado de libertad

Uno de los caminos méas simples para estimar el comportamiento de las estructuras
es a través de su modelacion como sistemas de un grado de libertad (S1GDL),
considerando que éstos tienen respuestas generales equivalentes a las de las estructuras
reales. Existen varias propuestas enfocadas a desarrollar sistemas simplificados
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equivalentes de andlisis, una de las cuales es aplicada por Miranda (1993 y 1996) parala
evauacion sismica de edificaciones. La metodologia general de Miranda puede ser
adaptada a estudio del comportamiento sismico de puentes, siempre y cuando se
considere que la respuesta de la estructura real se debe principalmente a su modo
fundamenta de vibracion.

En su investigacion, Miranda considera que la fragilidad de las estructuras se define
comparando las demandas estructurales, en desplazamientos laterales maximos y en
ductilidad, con sus capacidades correspondientes. Esta comparacion entre demanda y
capacidad es primordial parala determinacién del dafio ocasionado por accién sismica.

En términos generales, la metodologia simplificada de evaluacién propuesta por
Miranda y adoptada para puentes consta de |0s pasos siguientes:

a) Construccién y calibracion de modelos estructurales lineales o no lineades de las
estructuras reales

b) Andlisis estaticos no lineales tipo “push over” para estimar las capacidades
estructurales

c) Con los resultados de los pasos previos, obtencion de la ductilidad y distorsion de
entrepiso globales para diferentes niveles de deformacion, a través de las expresiones
siguientes:

m; _ dr,max
Gy (4.1)

- dr max

Js _T

donde: € desplazamiento maximo que sufre la estructura, d, .., y € desplazamiento

de fluencia maximo, d, ,, son utilizados para calcular la ductilidad global, m;. A su

ry!?
vez, la distorsion de entrepiso, g, Se obtiene mediante la alturatotal de la estructura,
H , y @ desplazamiento maximo.

d) Elaboracion de modelos equivaentes simplificados de un grado de libertad. Ademéas
de la equivalencia en caracteristicas dinamicas, estos model os deberan reproducir 1os
resultados de los modelos lineales y no lineales, y por tanto también las respuestas de
las estructuras reales.

€) Realizacién de andlisis no lineales en la historia del tiempo con la ayuda de modelos
simplificados equivalentes y con el empleo de registros sismicos reales o simulados.
De estos andlisis se desprenden las demandas en desplazamiento de entrepiso y
ductilidad. En lugar de analisis no lineales se pueden usar estudios espectrales de
esfuerzos inel asticos deterministas o probabilistas

f) Caracterizacion de la fragilidad estructural mediante la definicion del indice de dafio
expresado por la ecuacién 4.2
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® 00
DI =1.0- exptg‘ln(O.S)gﬂii 4.2
b g

enlaque: DI ese indice de dafio propuesto por Miranda, €l cua variaentre O (sin
dafio) y e vaor maximo de 8; a y b son pardmetros Yy gg.., €S la méxima

distorsion de entrepiso. Los parametros de la ecuaciéon anterior dependen de las
relaciones entre capacidad y demanda que marcan € inicio del dafio y su maximo
valor.

Con la caracterizacion del dafio ocasionado por diversos tamafios de la accién
sismica (definidos por la aceleracion maxima de los registros empleados) es posible
determinar matrices de probabilidad de dafio o curvas de fragilidad de los sistemas
equivalentes simplificados.

4.2. Propuesta de Hristovski y Ristic

En e trabgo de Hristovski y Ristic (1996) se propone una metodologia de
evaluacion de puentes, asi como un procedimiento de monitoreo y mantenimiento de
este tipo de estructuras. El objetivo principal de la investigacion de Hristovski y Ristic
es la elaboracion de listas de prioridades paralarehabilitacion de puentesy el andlisisy
localizacion de posibles conductas estructurales inadecuadas, antes de la ocurrencia de
los sismos. Para alcanzar este propodsito, se sugirieron tres tipos de indices de
evaluacion, a saber: indice critico, indice de vulnerabilidad sismica e indice de utilidad,
con los cuaes se valora e comportamiento de sistemas particulares en una zona. El
indice critico evalGa la importancia de la estructura como sistema de emergencia y
como linea vital de comunicacion durante un fuerte sismo. El indice de vulnerabilidad
caracteriza la fragilidad estructural antes del fallo por sismo, mientras que los estados
tensién-deformacion y ruptura bajo cargas de servicio son reflgjados por e indice de
utilidad estructural. Los dos Ultimos indices son determinados por medio de andlisis
estaticos o dindmicos no lineales, en tanto que € indice critico es normalmente definido
a través de evaluaciones subjetivas, con procesos similares a los descritos en los
métodos del capitulo anterior.

Durante €l cédlculo del indice de vulnerabilidad se analiza el estado actual de las
estructuras por medio de la evaluacion de los pardmetros que caracterizan su
comportamiento. Entre muchos de los parametros de diagnéstico que se pueden emplear
se encuentran: las caracteristicas reoldgicas de los materiales (hormigdn o acero,
normalmente), los efectos de interaccion suelo-estructura, los perfiles geotécnicos, las
caracteristicas de resistencia de los materiales, los estados de tension o las
caracteristicas dindmicas del sistema. Para cada estructura de estudio, Hristovski y
Ristic seleccionan los parametros de diagnéstico adecuados, basandose en |os resultados
obtenidos de posibles inspecciones de campo, pruebas experimentales y andlisis
dindmicos. En las inspecciones de campo se deben establecer todas las irregularidades y
estados generales de los elementos que componen a sistema; en tanto que las pruebas
experimentales no destructivas permiten obtener las propiedades de los materiaes
empleados. En algunos de los puentes analizados por Hristovski y Ristic se emplearon,
también, pruebas de refraccion estdndar y métodos de dispersiéon sismica para obtener
diferentes propiedades, como médulo de easticidad, coeficiente de Poisson y mddulo
cortante del suelo. Asimismo, las caracteristicas dindmicas, como periodos, modos de
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vibracion y amortiguamientos, fueron determinadas utilizando andlisis de vibracion
ambiental.

Todos los parametros compilados en los estudios de campo y en las pruebas
experimentales son usados para definir model os mateméticos de andlisis y, entonces, de
manera iterativa, son obtenidos los parametros restantes y e estado actual de cada
estructura. Entre los andlisis dindmicos a ser realizados se encuentran los andlisis
lineales de simulacion de estados de tensi on-deformacion bajo condiciones de servicio y
los andlisis no lineales para el calculo de lafragilidad estructural.

Un paso adiciona de la propuesta de Hristovski y Ristic (1996) es e estudio de la
variacion de los parametros de diagnodstico seleccionados, a través de funciones y
mediciones de los gradientes de deterioracién en intervalos de tiempo fijos. Si se
presenta un incremento permanente de los valores de los parametros de diagndstico,
positivo 0 negativo, es posible definir funciones continuas de cada uno de ellos. Por
gemplo, si el parametro de andlisis es e amortiguamiento, relacionado a la variable C,
en funcion del tiempo C=C(t), entonces su gradiente de deterioracion se define como:

GD(t) = ‘Z—f (4.3)

donde: GD(t) es @ gradiente de deterioracion en un instante de tiempo y d/dt es el
operador diferencial delafuncion C(t).

Las funciones de los pardmetros y su gradiente de deterioracion, como €
giemplificado en la ecuacion 4.3, proporcionan una herramienta adecuada de monitoreo
de la estructura, cuya consecuencia inmediata es la deteccion de estados de degradacion
e incremento de la vulnerabilidad. Asi, con e método propuesto por Hristovski y Ristic
se obtiene la presente fragilidad de cada estructura y se abre e camino para €
seguimiento futuro de su comportamiento; por lo cua este método podria ser una linea
abierta en la prevencion y mitigacion del dafio.

4.3. EstudiodelLouy Cheng

Lou y Cheng (1996) investigaron los mecanismos de dafio, bajo accién sismica
tridimensional, de dos puentes de California, usando andlisis no lineales en la historia
del tiempo. Estos andlisis incluyen modelos de masa concentrada tridimensionales
(figura 4.1) y elementos tipo viga, lineales para la superestructura y tridimensionaes no
lineales para cada pila. Las zonas potenciales de articulaciones pléasticas en pilas se
concentran en los extremos de los tres elementos en que se dividieron a éstas. Es comin
en muchos andlisis de puentes considerar que el comportamiento no lineal se concentra
en los elementos de la subestructura, debido a que € sistema de piso normalmente se
disefia con gran resistencia. En los andlisis propuestos por Lou y Cheng, se desprecia e
efecto de interaccidn suelo-estructura, debido a la escasez de la informacidn necesaria
paraformarse un juicio sobre e tema.

La evaluacion de la vulnerabilidad de puentes propuesta por Lou y Cheng, esta
principalmente asociada a comportamiento de las pilas del puente, uno de los
elementos en los que se han reportado mayores dafios por sismo en los Ultimos afios. La
capacidad cortante de estos elementos se determiné conforme a los preceptos marcados
en el cdédigo de disefio del ACI, considerando que la conducta de las pilas se caracteriza
por la localizacion y ocurrencia de articulaciones plésticas. La investigacion de Lou y
Cheng concluye que la localizacion de articulaciones plasticas y la definicion de los
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posibles mecanismos de fallo dan una descripcion satisfactoria del dafio en puentes, por
lo que no estiman su vulnerabilidad sismica como tal.

NN
N

a) Puente Bull Creek Canyon Channel b) Puente Mission-Gothic
Figura 4.1 Model os estructural es empl eados por L ou y Cheng parala estimacion del dafio en dos puentes
de Cdlifornia.

4.4. Estimacion de la capacidad sismica de pilas de puentes

Para evaluar las diferentes técnicas de refuerzo de puentes de hormigdn armado con
vanos multiples y con capacidad sismica reducida, Ciampoli (1994) andliza el
comportamiento no lineal de las estructuras. La comparacién de las curvas de fragilidad
de las construcciones existentes y de aquellas con la adicién de algun tipo de refuerzo es
basica en los futuros procesos de decision de su renovacion.

La metodologia propuesta por Ciampoli considera que las pilas son los Unicos
elementos susceptibles de sufrir dafio y asume gue €l fallo de una sola pila determina e
falo de todo € sistema. La obtencién del dafio que caracteriza la vulnerabilidad de las
pilas de puentes se desprende de los resultados de ssmulaciones de Monte Carlo, en las
cuales Ciampoli considera:

Modelos estructurales con dos tipos de sistemas de piso de hormigdn armado,
smplemente reforzado y continuo

Modelos con tres diferentes alturas de pilas, con valores comprendidos entre |os
10y 40 metros

Modelos con elementos pila y de aislamiento no lineales y elementos lineales
gue representan, en rigidez, e comportamiento del suelo circundante a la
cimentacion

Andlisis no lineales en la historia del tiempo, cuya excitacion sismica de entrada
esta definida por una aceleracién méxima del suelo comprendida entre 0.1g y
0.45 g, con una duracion maxima de 27 segundos. En tota estos andisis
emplearon tres acelerogramas artificiales

Evauacion del dafio mediante € indice de dafio de Park y Ang, € cua
representa la suma ponderada de las relaciones entre ductilidad méxima en las
zonas de articulaciones plasticas y la energia disipada. El indice de Park y Ang
Se expresa como:
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AMd
D:qmax +| dVI q

(4.4
q u M yq u

donde: q,, €s la curvatura méaxima, q, es la curvatura Ultima, M es €l
momento de la seccion, M, es é momento de fluenciay | es e parametro

empirico del indice, cuyo valor medio puede ser calibrado en funcion del grado
de confinamiento del corazén de hormigén de la pila

Parédmetros estructurales aleatorios, con distribucion de probabilidad normal,
caracterizada por lamediay € coeficiente de variacion de éstos. En particular se
asumieron como variables aleatorias a: (1) larigidez rotacional y traslacional de
los resortes que simulan al suelo; (2) larigidez a flexion elastica de pilas; (3) la
longitud de la zona de articulacion pléstica de pilas; (4) e momento de fluencia
y la curvatura Ultima de articulaciones plasticas; (5) € parametro empirico del
indice de dafio (ecuacion 4.4); y (6) larigidez elésticay € desplazamiento de
fluencia de los mecanismos de aislamiento.

Dos diferentes técnicas de refuerzo, la primera con €l objetivo de incrementar la
capacidad a flexion y resistencia cortante de pilas y la segunda para buscar
modificar la respuesta global del sistema. La primera técnica de refuerzo
consiste en e empleo de encamisados de acero de pilas e incremento del acero
de refuerzo, planteandose dos casos posibles. Por su parte, la segunda técnica
utiliza lainclusién de mecanismos de aislamiento sismico en lugar de los apoyos
existentes. Cuando se utilizaron mecanismos de aidamiento se asumieron seis
casos posibles, considerando en el disefio de los elementos a

1. La fuerza horizontal que aplicada a extremo superior de pilas genera un
momento de flexion igual a momento de fluencia de la seccion transversal

2. Lasumade las fuerzas de frenado, de las fuerzas de reaccion por friccion en
aisladoresy de las fuerzas sismicas estéticas equivalentes a 0.1g

A grandes rasgos, Ciampoli calcula la vulnerabilidad de las pilas mediante €l
andlisis estadistico del dafio ocasionado en los diversos model os estructurales formados.
Cuando € indice de dafio C=1.0 (el maximo valor), se presume €l colapso de lapilade
andlisis, y por tanto e colapso de la estructura completa. Si, por otra parte, se determina
gque C = 04, € puente tendria un ato grado de dafio que compromete su USO,
requiriéndose trabajo de reparacion extenso. Los valores limites de los estados de dafio
definidos por e indice de la ecuacion 4.4 son €l resultado de estadisticas de pruebas de
laboratorio en columnas tipicas de edificaciones.

Si se considera que €l fallo en una pila es independiente del fallo en las restantes
pilas del puente, la probabilidad de fallo de toda la estructura se eval Gla mediante:

P=1- O(l' P:) (4.5)
i=1Ln

donde: P esla probabilidad de fallo de la estructura, P; es la probabilidad de fallo dela
i -ésmapiladd sistemay n ese nimero de pilas que lo componen.
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Como gemplo de los resultados obtenidos, en la figura 4.2 se muestran las curvas
de fragilidad, aceleracion normalizada de la gravedad versus la probabilidad de fallo,
correspondientes a los modelos original y reforzado. En este caso, e modelo original es
la variante de los model os con vigas simplemente soportadas y aturas de pilas de 10, 20
y 30 metros. Las letras O, |, a, b, ¢, d y f, en esta figura, representan a la estructura
original (O), la estructura reforzada con encamisado de acero (1) y los diferentes tipos
de mecanismos de aislamiento. Como se puede observar en la figura 4.2, la
incorporacion del encamisado de acero no modifica sustancialmente las probabilidades
de fallo de la estructura original; mientras que €l uso de aisladores puede mejorar de
maneraimportante el comportamiento estructural, reduciendo dichas probabilidades.
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Figura 4.2 Probabilidad defallo. Vigas simplemente soportadasy pilasde 10, 20 y 30 metros. Excitacion
longitudinal del suelo.

4.5. Cuantificacion de coeficientes de conducta de puentes curvos de
hor migon refor zado

En su trabgo Vaz y Bairrao (Vaz y Barrao 1996 y Vaz 1994) comentan la
metodologia por ellos utilizada para estimar os coeficientes de conducta adoptados en
el disefio portugués de puentes de hormigén armado. Estos coeficientes de conducta son
utilizados normalmente para corregir efectos de comportamientos no lineales que no son
considerados en los disefios elasticos. En general, los valores maximos de los
coeficientes de conducta son prescritos por los cédigos, después de un proceso de
calibracion de estructuras, no siempre reales, regulares y simétricas. Asi, Vaz y Bairrao
proponen un método més confiable de definicion de los coeficientes de conducta en
estructuras complejas, utilizando e concepto de probabilidad de fallo del sistema
(funciones de vulnerabilidad) como herramienta fundamental .

El procedimiento de Vaz y Bairrao se basa en la teoria de la confiabilidad de
estructuras, mediante la cual se estiman a las fuerzas S que actlan en la estructura 'y la
resistencia R que ésta tiene. La intensidad de las fuerzas se mide por medio de la
variablereal X, lacua indicael fallo cuando su valor acanza el valor de la resistencia
R. Asumiendo que Sy R son variables aleatorias independientes, es posible calcular la
probabilidad de fallo como:
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P = d),fs(x) fr(X)dSAR = z‘j:R(x) f5(X)dx (4.6)
0, de forma equivalente,
P = ¥(‘11- F.(X)) fr(X)dx 4.7)

donde: f5(X) y fr(X) son las funciones de distribucion de probabilidad de fuerzas y
resistencias, respectivamente, y Fs(X) y Fgr(X) son sus funciones de distribucion
acumulativas.

En este contexto, la caracterizacion de las probabilidades de fallo de las variables S
Yy R es desconocida. Sin embargo, la probabilidad de fallo de toda la estructura se puede
basar, como en los trabajos anteriores, en la probabilidad de fallo de sus elementos o en
los valores de |os parametros de diagnéstico.

4.5.1. Funciones de vulnerabilidad

Para la estimacién de las funciones de vulnerabilidad de puentes, Vaz y Bairrao
asumieron que €l fallo de la estructura depende del fallo de sus elementos, obtenido a
través de | os pasos siguientes:

1. Definicidon de las variables de control o diagnostico, como las variables que
describen los efectos sismicos en estructuras. La seleccion del tipo y nimero de
variables de control depende de los mecanismos definidos para la estimacion del
fallo en pilas

2. Cdlculo de las variables de control por medio de andlisis lineales, considerando
los valores caracteristicos de la accién sismica

3. Disefio de la estructura, usando los resultados de los andlisis lineales corregidos
con los coeficientes de conducta a ser estimados

4. Evaluacion de las funciones de vulnerabilidad, definidas como funciones no
lineales que relacionan los valores de | os parametros que describen ala carga (h)
con los valores de las variables de control (c), esto es, las relaciones entre
tamafo del movimiento sismico y dafio. Este paso es el més dificil del proceso,
debido a que se requiere un gran esfuerzo computaciona en los andisis no
linedles. Vaz y Bairrap estiman estas funciones de vulnerabilidad en las
secciones criticas de los elementos estructurales

El método descrito en los pasos anteriores realiza simulaciones de Monte Carlo con
andlisis no lineales para cada nivel de aceleracién sismica considerada. Los valores de
las funciones de vulnerabilidad se estiman, para cada nivel de movimiento sismico,
como los valores medios de los valores maximos de las variables de control, obtenidos
para varios acelerogramas de entrada.

El trasladar los resultados numéricos de los analisis no lineales a funciones simples
gue indiquen la resistencia global de la estructura es un proceso muy dificil, para
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lograrlo Vaz y Bairrao evaluaron €l cuarto paso anterior a través de los siguientes
puntos:

Asignacion de distribuciones de probabilidad a las variables de control de las
secciones criticas. Normalmente, se acepta la adopcién de la distribucion lognormal,
representada por la ecuacion 4.8

1 i-Inf(e/b)d

P(e) = @de eXp% TE

(4.8)

en la cua: b y dson los pardmetros de la distribucién, esto es, la mediay €
coeficiente de variacion

Para un tamafio de sismo dado (parametro h) es calculada, para cada seccion critica,
la probabilidad local de fallo P;,.. Este fallo es evaluado tomando |a ordenada de la
funcién cumulativa correspondiente a la funcion de densidad de la ecuacion 4.8. La
probabilidad global de fallo (Pg), se evalla considerando independencia en €l
comportamiento de cada seccion critica, esto es:

P, =1- O - P, (4.9)

i=1

donde: Pi;, representa la probabilidad local de fallo de cada seccion criticay para el
valor actual del parametro hy n es el nimero de secciones criticas

El procedimiento puede ser ampliado a estructuras compuestas de més de un
material. En este caso, la probabilidad Py, se estimara para todos los materiales y se
podra calcular una probabilidad generalizada de fallo Pg,, tomando en cuenta €l
comportamiento independiente de varias secciones criticas y varios materiales.
Entonces, |a probabilidad generalizada de fallo es:

o
%h =1- O(l' Pi)m (4.10)
m=1

en lacual: nmes el nimero de materiales considerados

Repitiendo e procedimiento para todos los valores del pardmetro h, se obtienen: (1)
la funcion de vulnerabilidad generdizada y (2) la funcion de distribucion
acumulativa correspondiente, F.. La probabilidad de fallo se determina mediante:

¥

P = Ofn(MF:(V (h)dh (4.11)

donde: fi(h) es la funcion de distribucién de probabilidad del movimiento del suelo
(la peligrosidad) y F(V(h)) es la distribucién acumulativa de probabilidad de la
resistencia estructural



Capitulo 4 66

4.5.2. Ejemplo de aplicacion

Para aplicar el procedimiento de obtencion de la vulnerabilidad de puentes, Vaz y
Bairrao propusieron modelos regulares, con tres y cinco pilas de seccion transversa
circular hueca y dturas entre los 14 y 28 metros. En estos modelos se consideraron
variaciones del radio de curvatura del sistema de piso, con valores de 250 m, 500 m e
infinito, puente recto.

Considerando todas las hipotesis de andlisis y la variacion de los coeficientes de
conducta, se disefiaron y anaizaron un total de 36 diferentes estructuras. En estos
andlisis se asumié: (1) el procedimiento de disefio elastico del Codigo Portugués para
Estructuras de Hormigdn Reforzado o Pretensado, (2) una aceleracion maxima del
terreno de 150 cm/s%, (3) un valor uniforme del amortiguamiento moda de z=5%, (4)
dos coeficientes de conductade 1.5y 3, (5) un coeficiente de seguridad g==1.0, y (6) un
arreglo similar del refuerzo longitudinal y transversal de las secciones criticas, para
todos |os elementos.

Después de la evaluacion de las caracteristicas dinamicas de los puentes, las
estructuras fueron idealizadas por modelos espaciadles con elementos vigas de seis
grados de libertad por nodo. Estos elementos vigas se consideraron elasticos, con
asignacion de masa distribuida. Los mecanismos de disipacion de energia se
condituyeron por articulaciones histeréticas en e extremo inferior de pilas,
representadas por elementos vigafinitos, no linealesy con longitud de 1.5 metros.

Normalmente, cualquiera de las cantidades que describen la respuesta de la
estructura puede ser empleada como variable de control. En & caso particular del
trabgjo de Vaz y Bairrao, los valores maximos de las deformaciones en cada seccion
critica del puente fueron asignados como variables de control, principalmente debido a
las caracteristicas intuitivas de estas cantidades. Por lo tanto, los Unicos resultados
retenidos de los andlisis no lineales fueron la deformacion a compresion méaxima en €l
hormigdén y la deformacion a traccion méxima del acero de refuerzo en cada seccién
critica, tomando en cuenta que solo estos dos materiales definen las condiciones de fallo
local.

Los sismos fueron representados por las funciones de distribucién de probabilidad
de la aceleracion maxima del suelo, representada por la distribucion extrema tipo |I.
Considerando un periodo de retorno de referencia de 50 afos, la probabilidad de
ocurrencia de un sisSmo se expreso como:

p =exp}- exp|- 15.92(a, - 0.1733)} (4.12)

La peligrosidad representada por esta distribucién corresponde a zonas con
sismicidad media a ata. En los andlisis no lineales se utilizaron 15 valores de la
aceleracion méxima del suelo, los cuales, en cm/s?, son: 50, 100, 200, 300, 400, 450,
500, 550, 600, 650, 700, 800, 900 y 1000. Ademas, para €l calculo de la probabilidad de
fallo local, los valores de los pardmetros de la distribucion lognormal de las variables de
control fueron b=0.01y d=0.12 para & hormigbn y b=0.01y d=0.12 para el acero de
refuerzo.

La probabilidad de fallo de los puentes estudiados por Vaz y Bairrao se presenta en
lafigura 4.3 para un periodo de retorno de 50 afios. En esta figura se puede observar que
el efecto de la curvatura del sistema de piso es mas remarcable en los puentes de 300
metros de longitud, indicando posiblemente que, para una curvatura dada, la
vulnerabilidad se incrementa con la longitud del puente. También, en esta figura se
muestra que las estructuras con bagjas frecuencias transversales son mas vulnerables.
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Finalmente, en algunos casos la curvatura del sistema de piso parece tener poca
influencia en la probabilidad de fallo, la maxima diferencia en las estructuras analizadas
esta cerca de un orden de magnitud, entre los puentes con radios de curvatura de R=250
y R=¥.

Para puentes rectos, las curvas de fragilidad despendidas de las probabilidades de
fallo son graficadas, versus las frecuencias fundamentales transversaes, en lafigura 4.4
para los dos valores de los coeficientes de comportamiento. En esta figura se observa
gue la vulnerabilidad estructural se incrementa cuando las frecuencias naturales en la
direccion transversal decrecen.

Vaz y Bairrao concluyen que son necesarias mayores investigaciones que incluyan
tipologias estructurales més complejas, comportamientos reales del sistema de piso,
apoyos gue soporten cargas verticales, mayores valores de la aceleraciéon maxima del
suelo, mejora de los model os numéricos (aunque conduzcan al incremento de los costos
informaticos) y € estudio de estructuras sometidas a accion simultanea de todas las
componentes sismicas.

4.6 Obtencion de curvas de fragilidad de puentes, nueva formulacién
de pilas como elementos finitos 3D con posibilidad de dafno

El procedimiento de céalculo de las curvas de fragilidad adoptadas por Mullen y
Cakmak (1997) se basa en la obtencion, mediante experimentos numéricos, de las
relaciones entre dafio e intensidad sismica. La naturaleza aleatoria de tales relaciones se
estima mediante un nimero finito de variaciones del sistema estructural y de la entrada
sismica. El dafio es definido por medio de los resultados de andlisis dinamicos no
lineales en la historia del tiempo, los cuales emplean modelos estructurales con una
nueva formulacion 3D de la degradacion de las pilas.
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Figura 4.3. Probabilidad de fallo de | os puentes cal culados por Vaz y Bairrao.
Coeficiente de conducta de 1.5.
D= diametro de pilas, L= longitud de pilas.
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Figura 4.4. Curvas de fragilidad de puentes rectos.

En las secciones proximas se describira el procedimiento desarrollado por Mullen'y
Cakmak para obtener la fragilidad ce puentes, destacando los principal es aspectos del
elemento con posibilidad de dafio 3D de pilas y las hipétesis de andlisis. Para una
informacion més detallada sobre la formulacion del modelo de pila 3D con posibilidad
de dafio, consultar €l informe de Mullen y Cakmak.

4.6.1. Hipétesisde andlisis

a) Elemento 3D con posibilidad de dafio. Uno de los aspectos méas importantes,
inherentes a la evaluacion de la vulnerabilidad de puentes, es la prediccién del
dafio por accion sismica, principamente para los elementos pilas. Los
procedimientos de disefio y andlisis comunes para puentes de autopista han
ignorado la naturaleza tridimensional de la respuesta y sus efectos en la
estimacion del dafio, normalmente por la complejidad que éstos introducen al
problema. Desdichadamente, las aproximaciones bidimensionales no siempre
reproducen € comportamiento real y andlisis mas detallados son requeridos.
Atendiendo a este aspecto, Mullen y Cakmak desarrollaron una aproximacion
tridimensional para determinar €l dafio de pilas de hormigon armado de puentes
de autopista, sometidas a estados de flexién pura. La formulacion propuesta es
consistente con los principios basicos de la mecanica de los medios continuos,
ofreciendo una aproximacion de modelacion de pilas de hormigon armado por
fibras.

La formulacion de Mullen y Cakmak se basa en la creacion de un nuevo
elemento, e cua considera agrietamiento a traccion del hormigdn,
ablandamiento y desprendimiento del hormigon y la plasticidad del refuerzo
longitudina después de la deformacion de fractura. Ademés, e modelo incluye
los efectos de confinamiento del refuerzo transversa en la resistencia y
ductilidad del hormigén. El modelo propuesto también incorpora las leyes
congtitutivas de los materiales, donde se desprecia el acoplamiento entre
tensiones normales y cortantes y las componentes de deformaciones. Con este
modelo, se puede definir una relacion simple unidimensional tension
deformacion (siguiendo leyes intuitivas de agrietamiento y plasticidad) e
incluir comportamientos a grandes deformaciones.
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b)

El elemento formulado considera el dafio a través de la variacion de la
rigidez secante de un elemento de dos nodos. Este elemento se basa en las
suposiciones sin alabeo de Bernoulli-Euler para la cinemética de las secciones
transversales, durante deformaciones de flexion axial y biaxia combinadas. La
rigidez de este elemento, en funcién de sistemas de referencia locales, se
integra por medio de una aproximacion de fibras, considerando &reas de
secciones discretas con caracteristicas constantes. Para el proceso de calculo de
larigidez del elemento, sobre cada una de estas éreas se evalla la variacién en
los gjes principales (traslacion y rotacion) de la seccion transversal.

Leyes constitutivas. La rigidez tangente del elemento se deriva de la
implementacion de leyes congtitutivas de los materiales que componen a cada
punto del elemento. Mullen y Cakmak seleccionaron dos relaciones tension
deformacién para € hormigon (confinado y no confinado) y una para las fibras
de acero, las cuales se observan en lafigura 4.5. Los valores de las variables k
de estas leyes constitutivas son considerados parametros libres que se definen a
través de la deformacion a fluencia para hormigones confinados y no
confinados. Se usaron un total de cinco puntos, a igua incremento de
deformacion, para expresar las curvas de las secciones de hormigén (figura 4.5
a), tres de €ellos caracterizados para la rama descendiente a compresion. Los
cinco puntos de la figura 4.5-a se definen como:

(€S o)

(€y,S ;) parahormigon no confinadoy (e,,k, > ,) parael confinado
(3%€,,k, %8 o)

(e0.2>s0 0.2>8 o)

(e,.0)

Hy

Smétrico s

- No confinado 2
Confinado

a) Hormigon b) Acero
Figura 4.5. Leyes constitutivas.

Para las secciones de acero se empled una curva trilineal, cuyos puntos
clave se definen por los tres pares de valores de la figura 4.5-b. El primer punto
se determina a través de curvas monotonicas tipicas y los dos restantes se
fijaron buscando una mejor representacion del comportamiento del material.
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4.6.2. Curvas de fragilidad

Mullen y Cakmak (1997) representaron €l dafio estructura a través de un indice de
dafio que es funcion de la méxima distorson de entrepiso, debido a que ésta ha
mostrado ser uno de los parametros més confiables en la estimacion del dafio en
edificaciones. La maxima distorsién de entrepiso se define como e desplazamiento
relativo méximo de los extremos ¢k pilas, normalizado con respecto a la atura de las
edificaciones. Para el caso de puentes, se considera una estructura de un solo piso. Si D
es el desplazamiento extremo de pilas, € indice de distorsién maxima se define como:

d =d, = Pw/ (4.13)

donde: D,, = Max{D(t)}, tT {0t}, t esla duracién de la accién externay L es la
longitud de la pilamés dta.

Por otra parte, las variables aleatorias consideradas en €l calculo de la fragilidad
estructural son (ver figura4.5):

E. = mddulo de elasticidad del hormigdn

Es = médulo de elasticidad de la curvatrilinea del acero

So = tensién a compresion no dafiada del hormigén no confinado

ki, ko,= parametros libres de | as leyes constitutivas del hormigén

€%( 0.2s)€e*°= deformacion a compresion no dafiada de hormigon no confinado

La seleccion de las variables anteriores se basa en la confiabilidad de la prediccion
gue éstas hacen de la respuesta de pilas de puentes, incluyendo la rigidez de hormigén y
acero, la resistencia maxima de hormigones y la resistencia y rigidez post fluencia de
hormigones confinados. Por conveniencia, todas las variables se consideraron no
correlacionadas. Las distribuciones de probabilidad de |as variables aleatorias E, Eg, So°
se asumieron normamente distribuidas y positivas, con una media obtenida de procesos
de calibracién de modelos de pilas y un coeficiente de variacion de 0.1. Las variables
restantes, ki, k, y €°(0.2s,), se consideraron uniformemente distribuidas con rango de
valores prescritos.

Los resultados del indice de dafio se agruparon en estados de dafio. Para cada uno

de estos estados limite i, €l valor de la fragilidad, P!, se define como la probabilidad

condicional de exceder e estado de dafio, d', dada una aceleracion méxima del suelo,
|}, como se expresaen 4.14.

pi = Pld 3 d%: | J=1- Fin (4.14)

donde: F' es lafuncién de distribucién acumulativa de d' a una tamafio del sismoj.

La clasificacion de los valores extremos de los estados de dafio, propuesta por
Mullen y Cakmak y sustentada en e comportamiento de los materiaes, se indica en la
tabla 4.1. El valor del dafio severo de d, =0.016 esta proximo a una distorsion de
entrepiso de 0.02, la cual es considerada como un limite de dafio severo en
edificaciones.
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Tabla 4.1 Clasificacion de los estados limite de dafio
No. | dp(%) Clasificacion Conducta del material daiiado
1 04 Ligero Degradaci n moderada del hormigén no
confinado
2 0.8 Menor Degradacion moderada del hormigon confinado
3 1.2 Moderado Degradacion severa del hormigon confinado
4 31.6 Severo Trituracién del hormigdn confinado, fractura
del acero derefuerzo

4.6.3. - Ejemplo

La formulacion discutida en apartados anteriores se utiliza para modelar la pila de
un puente simple, para la cua es evaluado € dafio por accién sismica. El puente
modelado es e cruce a desnivel del camino de Meloland, localizado en ElI Centro,
California. Este puente se escogio porque tenia:

Unaforma de las mas smples y comunes en los Estados Unidos

Arreglos instrumental es capaces de capturar modos de vibracion fundamental es

Un grupo disponible de registros de la respuesta de la estructura ante sismos
moderados (M=6.4) de localizacién préxima

Un pila tnica (localizacion del dafo)

Un sistema de piso continuo

Conexiones integrales entre pilas y cubierta y entre cubierta y estribos, eliminando
localizaciones alternativas del daiio

Un informe considerable de respuestas pasadas de la estructura

El puente MRO es de hormigdn armado, con dos vanos continuos y una sola pila en
mitad del sistema de piso. Los elementos de la superestructura son vigas cajén de tres
celdas, con conexion integral a extremo superior de la pila sdliday a los extremos de
los muros de hormigdn armado de | os estribos.

Antes del la ocurrencia del sismo del Valle Imperial (1979), se colocd en €l puente
un arreglo de acelerogramas de movimiento intenso. En este arreglo se incluyeron
aparatos que capturardn la naturaleza tridimensional de la respuesta del puente y la
influencia del efecto de interaccion suelo-estructura. Los registros mas intensos
capturados por este arreglo son precisamente |os movimientos producidos por € sismo
del Valle Imperia, cuya componente transversal indica que los grandes ciclos de la
excitacion contribuyen a dafio de la pila.

El puente MRO se modelo usando elementos finitos y la formulacion de elemento
pila con dafo. El modelo de elemento finito incluye elementos viga lineales,
homogéneas e isotrépicas y modelos de fibra de pilas con detallado del refuerzo en
espira y las condiciones de confinamiento que este proporciona. El efecto del suelo
circundante en estribos y cimentaciones de pilas se estima por medio de elementos masa
y rigidez. Las dimensiones y propiedades ce los elementos del puente, obtenidas con
procedimientos de identificacion de sistemas, se muestraen latabla 4.2.

La aleatoriedad de la accion sismica se involucra mediante un modelo univariable
no estacionario, con una amplitud de la funcién de modulacién representada por un
modelo ARMA, dada una amplitud y frecuencia. Las funciones de modulacion de los
registros artificiales se basaron en andlisis directos de los acel erogramas capturados en
el puente durante & sismo del Vale Imperia, especificamente la componente
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transversal del movimiento. Con el procedimiento anterior se generaron un grupo de 30
realizaciones, las cuales fueron aplicadas al modelo del puente. Primero se utilizaron 10
de los registros, luego se emplearon 10 més uniformemente escalados por un factor de
dosy, los ultimos 10 registros se escalaron por un factor de 3.

A partir de los modelos estructurales, considerando las variables aleatorias con los
pardmetros de la distribucion de la tabla 4.3, se determind el indice de dafio por accién
sismica. Se realizaron dos tipos de simulaciones, la primera incluyd muestreo aleatorio
de las variables del modelo de fibra para un registro en el sitio del puente con tres
diferentes aceleraciones maximas del suelo. El otro caso consideréd que la estructura
estaba sujeta a movimiento aleatorio de envolventes escaladas de la desviacion estandar.
Los resultados obtenidos muestran una pequefia correlacion entre dafio y las variables
de los modelos de fibra, y gran correlacion entre dafio y tamafio de la excitacion.

Tabla 4.2 Dimensionesy propiedades de la pila ddl puente

Variable| Valor | Variable | Valor | Variable | Valor | Variable | valor
Seccion
Longitud| 6.36 | Diametro| 1.52 - | - ] - | -
Hormigon
n 0.17 i 35.9 Mpa K’ 0.3 K 0.5
E. |283MPa| K; 11 | (28 | 002 | (2, | 0.06
= 0.03 = 0.15 & 0.0001 &, |0.002
Acero
Ns 0.33 fy 312 Es 189 H; 2.76
H, 1.38 e 0.0019 e, 0.056 - -

Hormigén: n= coeficiente de Poisson; E.=md&dulo elastico; f c=esfuerzo acompresiéon simple;
k,=primer parametro; k,°, k,” =segundo pardmetro del hormigén confinado y no confinado; €°(.2s,) y
€%(.28)=deformacion para un esfuerzo de (.2s,) para hormigén confinado y no confinado; €%, y

€™ = deformacion ultima parael hormigén no confinado y confinado; e',=deformacion no dafiadaen
tensién; y €' ,=deformacion Gltimaen tension.

Acero: ng=coeficiente de Poisson; f,= esfuerzo de fluencia; E~modulo elastico; H;=mddulo del ciclo
de endurecimiento; H,=mddul o del tercer ciclo; e,*=deformacién alaprimerafluencia; e,°*=deformacion
del punto que define el tercer ciclo.

A partir de los resultados de los andlisis aeatorios, Mullen y Cakmak realizaron
regresiones lineales de minimos cuadrados, de las cuales se determinaron relaciones
como las de la ecuacion 4.15, entre la distorsion de dafio y € tamarfio del sismo.

m, = A+B(m,) (4.15)

donde: m, es el valor medio del indice de dafio, m es el valor medio del tamafio del
sismo, y Ay B son los pardmetros de la correlacion.

La figura 4.6 muestra gréficamente una de las curvas de fragilidad predichas
mediante la ecuacion 4.15. Como se observa en esta figura, por ejemplo, para obtener
P’ = 0.5, son necesarias aceleraciones maximas del suelo de 0.4, 0.55, 0.7, y 1.0g para
producir estados limites de dafio ligero, menor, moderado y severo, respectivamente.
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Tabla 4.3 Parametros aleatorios del modelo defibra
Pardmetros | Unidades Parametro 1 Parametro 2
Variables normales Media Desv. Estandar
E. Mpa 28338 2833.8
Es Mpa 189190 18919.
s¢ Mpa 35.854 3.5854
Variables uniformes Limiteinferior Limite superior
k1 - 11 15
Ky - 0.75 0.98
e*(0.2>s ) - 0.04 0.1
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Figura 4.6. Curvadefragilidad dd puente MRO. Longitud de vano de 50 pies.

Ademés de los célculos anteriores, para estudiar € efecto de la pila central en la
longitud del vano del puente, Mullen y Cakmak realizaron un andlisis paramétrico a
partir de las curvas de fragilidad calculadas. Este estudio condujo a agunos cambios en
dimensiones, en particular se siguieron las recomendaciones en este aspecto de Caltrans
(Cdlifornia Department of Transportation); esto es:

Relacién profundidad sistema de piso vs. longitud de vano, R;=0.055
Relacion profundidad sistema de piso vs. longitud de la pila, R.=0.95

Para |los modelos adicionales se escogieron longitudes de vanos de 50, 75, 125, y
150 pies. Cada uno de estos modelos fue sujeto a 20 aceleraciones simuladas, los
registros denominados 11 a 30 en los estudios anteriores. Se calculd el indice de dafio
definido en la ecuacion 4.14 y se determinaron regresiones de la forma de la ecuacion
4.15 para las 20 simulaciones. De estos andlisis se obtuvieron relaciones dafio versus
intensidad para cada longitud de vano propuesta. Los parametros resultantes de estas
regresiones se muestran, de maneraresumida, en latabla4.4.
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Tabla 4.4 Par ametros de la regresion dafo-intensidad
Vano (ft) A (%) B (%) S 4(%)
50 0.02309 1.0345 0.20534
75 -0.25810 1.9158 0.44660
100 -0.77569 3.3971 0.80755
125 -1.01450 4.0860 0.97722
150 -2.09470 5.8004 1.40590

Para las diferentes variaciones de la longitud de vano se obtuvieron curvas de
fragilidad, cuyos valores extremos para € rango definido se pueden observar en la
figura4.7.
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Figura 4.7. Curvas de fragilidad para diferentes longitudes de vanos del puente.

Asi, si por ejemplo P{'= 0.5, se puede observar que son recesarias aceleraciones
maximas del suelo de 1.14, 0.76, 0.57, 0.53 y 0.56g para acanzar un estado limite de
dafio moderado, cuando la longitud del vano es de 50, 75, 100, 125 y 150 pies,
respectivamente. Los 0.57g necesarios para producir un estado de dafio moderado en €l
modelo con vano de 100 pies de longitud no son iguales a los 0.7g obtenidos para €
modelo del puente MRO (con la misma longitud de vano), esta diferencia se debe a que
las primeras simulaciones solo utilizaron 20 registros.

Un examen de latabla 4.3 y de la figura 4.6 para una simulacién especifica muestra
gue e dafo se incrementa monoliticamente con & incremento de la longitud del vano
(como también es indicado por la desviacién estandar, -columna cuatro de latabla4.3-),
con sblo pocas excepciones. La medida de variabilidad evaluada, en valores de
aceleracion méxima del suelo de 0.8g, muestra incrementos de 0.24 hasta 0.55, cuando
se va desde lalongitud de vano més pequefia hasta la més grande.



CAPITULOS

MODELO ATC-25DE EVALUACION DE LA
VULNERABILIDAD SISMICA DE PUENTES

En este capitulo se discutira la metodologia aplicada por e Applied Technology
Council (ATC —13 1985y ATC — 25 1991) para determinar la vulnerabilidad sismica,
en el ambito nacional, de los tipos comunes de lineas vitales empleados en los Estados
Unidos. En la ingenieria sismica, se denota como lineas vitales a todos aguellos
sistemas que son necesarios para la vida humana y la funcién urbana, cuyo dafio
impediria € funcionamiento de grandes regiones metropolitanas; y cuyo extenso falo
produciria grandes pérdidas econémicas, €l dafio ala poblaciény el posible colapso de
los centros urbanos. En e contexto de las lineas vitales se encuentran los sistemas de
transporte, y entre estos, |0s puentes tienen una marcada importancia.

La evaluacion propuesta por € ATC se engloba dentro de las técnicas
convencionales (capitulo dos), las cuales parten de datos geométricos de las estructuras
para determinar, mediante andlisis estadisticos de la opinién de expertos, las matrices de
probabilidad de dafio y curvas de fragilidad. A diferencia de los métodos comentados en
el capitulo tres, la metodologia del ATC no asigna indices globales de fragilidad a cada
puente, sino que proporciona clasificaciones cualitativas de interval os de dafios y trabaja
con estos valores. Ademés, la metodologia del ATC se distingue, de las metodologias
que se discutiran en e proximo capitulo, en que los andlisis estadisticos de ésta se
realizan sobre el juicio de expertos y no sobre los dafios registrados en sismos pasados.
La metodologia del ATC utiliza las matrices de probabilidad de dafio y las curvas de
fragilidad para obtener las curvas de pérdida de funcion y los costes econdémicos
directos e indirectos ocasionados por accién sismica. Los pasos necesarios para obtener
estos costes son: (1) digitalizacion exhaustiva de los datos; (2) estimacion estadistica de
las matrices de probabilidad de dafio; (3) célculo de las curvas de fragilidad; (4)
caracterizacion de funciones continuas de capacidad residual de las estructuras, y (5)
evaluacion econdmica de las pérdidas producidas por € sismo. En lo que resta de este
capitulo se discutiran con cierto detalle cada uno de estos pasos que componen a la
metodologia empleada por e ATC, haciendo especia énfasis en los datos,
procedimientos y resultados de puentes.
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5.1. Inventario de datos

Como se ha comentado anteriormente, una recopilacion exhaustiva de los datos
disponibles producira resultados confiables; sin embargo, esto no siempre es posible por
condiciones econdmicas, politicas o técnicas. En €l ATC-25 se realizd un gran esfuerzo
para que €l inventario de datos digitalizado fueralo mas completo posible. Por jemplo,
para las autopistas, la base de datos incluye autopistas federales y estatales, pero
excluye todos los caminos locales, debido a que es précticamente imposible considerar
todalainformacion de éstos en el ambito nacional.

Como variable que representa e tamafio de la accion sismica, tanto en e ATC-13
como en e ATC-25, se selecciond ala Intensidad Modificada de Mercalli (IMM), para
valores de intensdad mayores a grado VI. Intensdades menores a VI no se
consideraron capaces de producir dafio estructural.

Entre los aspectos considerados en la base de datos del ATC se encuentran la
localizacion de las diferentes instalaciones y alguna informacién sobre ellas, como por
giemplo, € nimero de vanos o € nimero de ges de pilas de puentes. Los puentes
analizados son, por regla general, sistemas adecuadamente disefiados a carga latera y
sismo, principalmente construidos después de los afios setentas y compuestos de acero,
hormigon reforzado (principalmente), mamposteriay madera. En total, la base de datos
del ATC incluye informacion sobre 144 785 puentes de |os Estados Unidos.

5.2 M atricesde probabilidad de daifio (MPD) del ATC-13

En e ATC-25 no se estiman directamente las matrices de probabilidad de dafio
(MPD) de las estructuras, ya gque estas fueron tomadas directamente del ATC-13 (1985).
En € ATC-13 dichas matrices fueron desarrolladas para todas las tipologias
estructurales empleadas en e Estado Norteamericano de California, considerando en el
proceso de cédlculo la asignacion de un nimero de clasificacion a todas las estructuras,
en funcion su conducta global y de su uso particular. Para puentes, los nimeros de
clasificacion del tipo de funcién son:

Puente: | Numero
Convenciona (claros menores a 150 m)
Vanos multiples/ simples 24
Continuos / monoaliticos 25
Mayor (claros con més de 150 m) 30

Las MPD son € resultado de la aplicacion del método Delphis, € cual utiliza una
formulacion por cuestionarios para obtener estadisticas de |as respuestas individuales de
expertos. La aplicacion de los cuestionarios hormalmente se realiza en una o varias
rotaciones, para realimentacién de informacion. En los cuestionarios empleados, se insta
a los expertos en e comportamiento estructural a asignar un factor de dafio a cada
tipologia estructural con varios grados de deterioracion, definidos como ninguno, suave,
ligero, moderado, fuerte, mayor y colapso. Ademés, en las encuestas, a los expertos
también se les pide indicar la calidad de sus conocimientos, a través de pesos de
asignacion. Los resultados obtenidos de los cuestionarios son evaluados para determinar
lamediay desviacion estdndar de la variable aleatoria “factor de dafo”, parala cual se
obtiene una funcién de distribucion de dafio. Para el caso del ATC-13, ladistribucion de
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probabilidad que mejor ajusta a las respuestas de las encuestas es la funcion Beta, cuya
expresion es:

1 (y)'@oo- y)“*
B(,v) (100)' !

f(y) = 0 £y £100 (5.1)

C(W)C(l )
Al +v)

funcion Gammay | y v son los pardmetros de la funcién de distribucion, obtenidos
mediante calibraciones de la opinién de expertos.

Finalmente, las probabilidades de dafio en cada estado de dafio se determinan a
partir de la expresién siguiente:

donde: y es la variable aeatoria (factor de dafio), B(l ,v) = , C(-) esla

Y, +1

PY)= of (Wdy 1 =0L.,N (5.2)

Yr

enlacual: P(Y) eslaprobabilidad de dafio de un factor de dafio comprendido entre y,
yy +1, Y = mj[F(yHl)- F(y)] es el estado de dafio medio; F(-) esladistribucion

acumulativaBeta,y N es el nimero total de estados de dafio.

Las MPD propuestas en € ATC-13 se representan conforme a formato de la tabla
5.1, la cua eemplifica los resultados obtenidos para € nimero de clasificacion 25,
puentes monoliticos con longitud de vanos menor a 150 metros. Asi, por g emplo, s en
California ocurre un sismo con intensidad 1X en la escala IMM, se puede concluir que
los puentes con nimero de funcion 25 tienen una probabilidad de 56.5% de sufrir un
dafio ligero.

Como se ha comentado, las MPD del ATC-13 se basan en € comportamiento de
construcciones en Cdifornia, por 1o que también e ATC plantea € procedimiento de
modificacion de éstas para sistemas fuera de este estado. La modificacion consiste en
mover las curvas de fragilidad en una o varias unidades de intensidad, abgjo para
construcciones especiales y arriba para construcciones no comunes. Las construcciones
comunes incluyen todas las estructuras, excepto aquellas disefiadas como especiales y
no comunes. Por estructuras especides se entiende a los sistemas que tienen
caracteristicas especiales de control del dafio o que fueron disefiadas con los actuales
codigos sismorresistentes, tales como hospitales y escuelas. Por construcciones no
comunes se refiere a las instalaciones que son mas susceptibles a dafio sismico,
comparadas con las construcciones comunes. Se puede asumir que las estructuras no
comunes son construcciones vigjas disefiadas antes de la introduccién de cddigos
modernos de disefio sismico 0 aguellas disefiadas después, pero sin usarlos. Por
gjemplo, aplicando e procedimiento de modificacion de las MPD del ATC-13, s una
congtruccién no comun, sujeta a un sismo de intensidad VIII (MMI), tiene una
probabilidad de 0.5 de sufrir dafio moderado, la construccién especial de la misma
tipologia sufrird la misma probabilidad de dafio cuando €l tamafio del sismo seade X o
mayor, enlaIMM.
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Tabla 5.1 Matrices de probabilidad de dafio
Puentes convencionales (niUmero de clase 25, ATC-13)

Probabilidad de dafio (%), para cada
Esadode | Factor | Factor Intensdad M odificada de Mercalli IMM) y
Dario de |dedafo estado de dafio
dafio | central
(%) (%) VI | VII | VI | IX X Xl Xll
Ninguno 0 0 936 | 81 | 09 - - - -
Suave 0-1 0.5 6.4 | 778 | 17.6 - - - -
Ligero 1-10 5 - 14.1 | 78.6 | 56.5 - - -
Moderado | 10-30 20 - - 29 | 435| 18 | 12 0.7
Fuerte 30-60 45 - - - - 98.2 | 36.8 | 5.7
Mayor 60-100 80 - - - - - 61.9 | 39.1
Colapso 100 100 - - - - : 01 | 545

L os estados de dafio se describen como:

Ninguno = Sin dafio

Suave = Dafio menor de algunos elementos, no se requiere reparacion

Ligero = Dafo medio localizado en algunos componentes, generalmente no se requiere reparacion
Moderado = Dafio medio en muchos componentes, se requiere reparaci 6n

Fuerte = Dafio extenso que requiere importante reparacion

Mayor = Dafio mayor disperso, se debe decidir entre reparar o demoler

Colapso = Destruccion total de gran parte del sistema

5.3. Pérdida de funcion y tiempos de restaur acion

Las curvas de pérdida de funcion y tiempos de restauracion se obtienen mediante
un procedimiento similar a utilizado para e céculo de las MPD; esto es, a través de
estadisticas de la opinién de expertos sobre e comportamiento de diferentes grupos
estructurales. Los cuestionarios a expertos utilizados en esta etapa partieron de que: (1)
no era urgente la reparacion de las estructuras dafadas; (2) existen recursos ilimitados
para e proceso de reparacion; y (3) existe un programa del refuerzo de construcciones
dafiadas o reducidas en su capacidad. Ademas, en los cuestionarios solo se solicité que
los expertos marcaran la pérdida de funcion y tiempo de restauracion para porcentajes
de reparacion total de 30%, 60% y 100%.

La asignacion de las matrices de pérdida de funcién se logré para diferentes grupos
estructurales, esta vez de acuerdo a su funcién comercial. El grupo comercia de los
puentes, e sistema de autopistas (también grupo 25), esta constituido por puentes
importantes, tuneles, puentes convencionaes, caminos sin pegje, calles de ciudades y
estaciones de terminales. Para cada una de las anteriores categorias y para cada grupo
comercial se determinaron factores de importancia, también mediante juicio de
expertos, cuyo objetivo es el evaluar la conducta global de cada grupo comercial.

Un gemplo de las funciones de pérdida de funcion y tiempo de restauracion para
puentes convencionales se presenta en la tabla 5.2. De ésta se puede concluir, por
gjemplo, que son necesarios, en promedio, 592 dias para obtener un 60% de reparacion
cuando las estructuras sufren un estado de dafio mayor.
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Tabla 5.2 Pérdida defuncién y tiempos derestauracién, en dias
Puentes convencionales (ATC-13)

DS NEXP M30 S30 M60 S60 M 100 S100
Suave 4 0.3 0.4 0.3 0.4 1.1 1.3
Ligero 4 1.1 1.3 2.2 3.0 8.4 6.2

Moderado 4 33.8 33.9 52.7 43.7 84.4 60.7
Fuerte 4 84.4 60.7 146.3 87.4 303.6 72.0
Mayor 4 419.8 112.1 592.0 87.2 686.0 217.6

Colapso 4 - - - - 752.9 180.9

DS = Estado de dafio

NEXP = Numero de expertos consultados

M30y S30; M60y S60; y M100 y S100 = Mediay desviacion estandar de la opinion de expertos para
porcentajes de restauracion del 30%, 60% y 100%, respectivamente

5.4. Curvasdefragilidad

A partir de las MPD y las funciones de pédida de funcién y tiempos de
restauracion del ATC-13, se obtienen las curvas de fragilidad para cada tipologia
estructural y para cada escenario sismico definido. En el ATC-25 se consideraron como
posibles escenarios sismicos a ocho sismos histéricos. Al ser estos sismos solo gjemplos
de aplicacion del método del ATC, agui no seran comentadas sus caracteristicas y solo
nos concentraremos en describir el procedimiento general.

Considerando que & ATC-25 emplea directamente las MPD del ATC-13, la
aplicacion de éstas a construcciones diferentes a las que sirvieron de fuente de datos
pasa a través de un proceso de modificacion, siguiendo el procedimiento descrito en el
punto 5.2 anterior y suponiendo:

Construcciones especiales, CA. El ATC-25 considera que California es la Unica
region de los Estados Unidos con historia significante del disefio sismico de lineas
vitales sometidas a sismos severos. Entonces, todas las construcciones de California
son definidas como especiales.

Construcciones estandares, FC. Sistemas de partes de Alaska, Nevada, ldaho,
Montana y Wyoming, consideradas como las Unicas regiones con historia
significante del disefio sismico de lineas vitales sometidas a Sismos mayores.

Construcciones no estdndares, O. El ATC-25 asume que las regiones de los
Estados Unidos que no se incluyan en los dos puntos anteriores son consideradas
como regiones sin historia significante del disefio de lineas vitales sometidas a
SISMOS mayores.

En e ATC-25 se emplearon dos tipos de curvas de fragilidad, consistentes con : (1)
dafo directo en los componentes de las lineas vitales, en términos de costos de
reparacion expresados como fraccion del valor total del componente; y (2) fraccion
inicial de la capacidad de la estructura (almacenada o remanente) como una funcién del
tiempo transcurrido desde €l sismo, aqui referidas como curvas de restauracion. El
proceso de calculo de las curvas de fragilidad comprende tres pasos principales,
descritos como:
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1. Determinacion de la relacion continua entre dafio sismico y tamafio del sismo. Para
obtener estas relaciones se realizaron correl aciones estadisticas de laforma:

DMG = exp(a)IMM" (5.3)

donde: DMG es €l factor de dafio central de cada estado de daiio; IMM es el tamafio
del sismoy ay b son los coeficientes de regresion, evaluados a partir de los
resultados del ATC-13.

Un gemplo de las curvas de fragilidad obtenidas mediante la aplicacién de la
ecuacion 5.3 se puede observar en la figura 5.1, caracterizada para puentes de
autopista convencionales. Las tres curvas de la figura representan las funciones de
fragilidad para estructuras CA, FCy O, conforme alo expuesto anteriormente.

Puente convencional

[ol= 3

(%)

VI VII I X X
Intensidad Modificada de Mercalli (IMM)

Figura. 5.1. Curvas de fragilidad para puentes convencionales en |os Estados Unidos.
CA= Estructuras en California, FC= zonas de gran intensidad fuera de
Cdliforniay O = otras.

2. Las relaciones tiempo versus restauracion para diferentes grupos de funcion social
se utilizan para determinar las siguientes regresiones, las cuales dan una relacién
continua entre los estados de dafio y €l tiempo de restauracién correspondiente:

T, = exp(c)DMG* (5.4)

donde: Ty es €l tiempo de restauracion, en dias; DMG es el factor de dafio central
para cada estado de dafio; y, ¢y d son los coeficientes de regresion. Regresiones de
la forma anterior se realizaron para cada grupo de funcion social, usando los datos
del ATC.-13 paralos tiempos de restauracion del 30%, 60% y 100%.

3. Las regresiones obtenidas en los pasos 1 y 2 son utilizadas para obtener las curvas
de restauracion, las cuales, para cada grupo estructural y para cada intensidad, son
evaluadas gjustando una linea recta a los tres puntos correspondientes a tiempos de
restauracion de 30%, 60% y 100%. Estaregresion lineal se obtiene como:
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R=f+(9)(T:) (5.5)

donde: R es el porcentgje restaurado, Ty es € tiempo de restauracion, en dias, y fy
g son los coeficientes de regresion. Los tres puntos usados en el gjuste de la linea
recta de la ecuacion anterior se determinan de laforma siguiente:

Para un componente dado, € dafio correspondiente a un tamaiio de sismo
particular se asume con distribucién de probabilidad lognormal. El tiempo de
restauracion es entonces obtenido numéricamente como e promedio pesado de
los tiempos de restauracion (dado por la ecuacion 5.6), tomados sobre iguales
intervalos del dafio lognormal. Los factores de peso son las areas de igual ancho
deladistribucion lognormal. Asi:

N
T.(X%R IMM) = § p, exp(c).DMG* (5.6)

i=1

donde: Tr(X%R,IMM) es e tiempo para lograr la restauracion X%R para una
dada intensidad, IMM del sismo, p; es la probabilidad lognormal de dafio DMG
y, N es e nimero de intervalos de la distribucion lognormal, para este caso
N=100.

Como gemplo de los resultados obtenidos, la figura 5.2 muestra la relacion
entre los tiempos de restauracion (en dias) y la capacidad residual de los puentes
convencionales en Cadlifornia. En esta figura también se indican los valores
obtenidos de los coeficientes de regresién, calculados para varias intensidades
sismicas delaescalaMM.

R 7
IMM VIl
(o
a IMM I X
p IMM X
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d
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‘: 009 0049
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Tiempo de retardo en dias

Figura5.2. Capacidad residual para puentes convencionales en Caifornia.
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5.5. Dano directo

El impacto econdmico de la ruptura de lineas vitales es funcién de las pérdidas
econdmicas producidas por e dafio. Estas pérdidas econdmicas normamente son
divididas en dos partes, las causadas por dafios directos y las que suman los dafios
indirectos. El dafio directo se define, entonces, como el dafio causado por la sacudida
sismica en si y por otras causas colaterales, como el efecto de lalicuefaccion de suelos.
Para cada clase estructural, €l dafio directo se expresa como la relacion entre el costo de
reparacion y el costo de reemplazo, variando éstaentre 0y 1, 0% a 100%.

En & ATC-25, e dafio directo es calculado usando: (1) estimaciones de intensidad
maxima proporcionada por modelos de evaluacion de la peligrosidad sismica, (2)
inventario de datos que especifique la localizacion y tipo de estructura afectada, y (3)
curvas de fragilidad que relacionen intensidad sismica y condiciones de sitio con €
dafio esperado. En el proceso de calculo de las pérdidas directas se considera que €l
Unico efecto colateral incluido es la licuefaccion de suelos. El dafio producido por otros
efectos colaterales, como deslizamientos de tierray €l fuego que se ocasiona después de
un terremoto, no son incluidos porgue no se disponia de suficiente informacion o de
model os adecuados con los cuales estimar estas pérdidas.

El primer paso para obtener las pérdidas econdmicas directas consiste en dividir al
area afectada en pequefias zonas, denominadas celdas, a las cuales les son asignados |os
niveles de IMM, magnitud y localizacion del fallo de ruptura de cada escenario sismico
planteado. En e ATC-25 se definieron celdas cuadradas de 25 Km de longitud, debido a
gue la evaluacion era de caracter nacional. En cada una de estas celdas se estiman los
estados de dafio de todas las componentes de cada tipologia estructural, aplicando las
curvas de fragilidad calculadas, conforme a proceso descrito en € punto previo. El
dafio debido a licuefaccion es evaluado mediante la probabilidad de su ocurrencia en
cada celda, la cual se deriva de las condiciones locales del suelo. Conocidos |os dafios
producidos por la accion sismicay por los efectos colaterales, en cada celda se evallan
los costos ocasionados por estos dafnos, siendo el costo total por dafio directo la ssmple
suma de los costos producidos por |os dos dafios anteriores, cuando mucho igual a 1.

En esta etapa y para propdsitos comparativos, en e ATC-25 se consideraron cuatro
estados de daio: (1) dafio ligero (1-10% de valor de reemplazo); (2) dafio moderado
(10-30% del valor de reemplazo); (3) dafio fuerte (30-60% del valor de reemplazo); y
(4) dafio mayor o colapso, del 60-100% del valor de reemplazo.

5.6. Pérdidas econdmicas indir ectas

El costo indirecto se define a través de los efectos econdmicos producidos por la
interrupcién de actividades después de un sismo. Actualmente, los efectos indirectos se
consideran como los mayores dafios econémicos por sismo; sin embargo, sdlo pocos
proyectos se han dedicado a su evaluacion (Chang et al. 1998).

Un procedimiento ssimple de evaluacion de las pérdidas indirectas es desarrollado
en e ATC-25 para € sistema de lineas vitales de los Estados Unidos. La metodologia
propuesta es funcidn de la estimacion del tiempo de interrupcion del servicio de las
lineas vitales por dafio directo y de la determinacién de las pérdidas econdmicas que
ocasiona esta interrupcion. ElI procedimiento global es dividido en dos partes
principales, a saber:
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Evaluacién de la interrupcion del servicio del sistema. Lainterrupcion del servicio
de las estructuras dafiadas se cuantifica mediante las graficas de capacidad residual,
que definen € porcentagje de restauracion como funcion del tiempo. Estas curvas son
estimadas para cada tipo estructural, aplicando: (1) las curvas de tiempo de
restauracion, (2) la estimacion de la intensidad sismica en la zona de ubicacién de la
estructura, y (3) @ inventario de datos que especifique la localizacion y tipo de
estructura afectada.

Las funciones continuas obtenidas mediante la técnica descrita en € punto 5.4
(gemplificada en lafigura’5.2) son aplicadas directamente como curvas de tiempos
de restauracién, si las componentes de lineas vitales son sistemas de localizacién
especifica, como es € caso de los puentes. Para componentes de redes regionales
extensas, como autopista o tuberias, se utiliza un procedimiento de calculo especial,
normalmente a partir de andlisis de servicialidad y conectividad.

Los andlisis de conectividad miden el enlace del sistema después del sismo,
mediante estudios de “completitud” o “corte” de nodos y cadenas de la red. Los
andlisis de conectividad ignoran las capacidades de cada sistema, solo evallan si
los elementos de la linea vital entre una fuente y un destino permanecen
operacionales, o determinan la probabilidad de que éstos mantengan su funcion. Por
otra parte, los andlisis de servicio determinan, ademas, la capacidad residual entre
los nodos que pertenecen a una linea vital. Dicha capacidad residual se obtiene
mateméticamente convolucionando las capacidades residuales de los elementos de
lalinea vital con su andlisis de conectividad. Debido a los objetivos de este trabajo
y a hecho de que los puentes son estructuras de localizacién especifica, aqui no se
describiran las hipétesis y procedimientos seguidos por €l ATC-25 paralos analisis
de conectividad y servicio.

En € ATC-25, la capacidad residual de los puentes es definida a través de
graficas de interrupcion del servicio que determinan funciones de restauracion a
intervalos de un mes. Inicidmente estas funciones escalonadas fueron obtenidas
para cada estructura en una region, para después promediarlas sobre todas las
estructuras de la mismatipol ogia mediante la ecuacién siguiente:

N N

RC,=a (CxR)/A C (5.7)

i
i=1 i=1

donde: RC; es la capacidad residual en el paso de tiempo j, C; esla capacidad de |la
estructura i (obtenida de bases de datos 0 considerando igual capacidad para todas
las estructuras, generalmente € valor mas probable), R es la funcion de
restauracion de laestructurai en el pasoj, y N es e nimero de estructuras.

Un giemplo de las curvas de restauracion, determinadas con e procedimiento
anterior para € grupo de las autopistas (al cua pertenecen los puentes) y para uno
de los escenarios sismicos propuestos, se muestra en la figura 5.3. En esta figura se
puede observar que inmediatamente después del sismo € sistema pierde € 95% de
su capacidad, logrando una restauracion completa solo después de 420 dias.

Pérdidas econdmicas indirectas. Las pérdidas econdmicas indirectas son funcion,
para cada sistema estructural y escenario sismico, de las curvas de capacidad
residual de cadatipologiay de tablas de indole econdmica por sector de servicio. En
el estudio del ATC fueron considerados los siguientes aspectos. (1) las pérdidas de
funcionalidad estructural se asocian a lapsos de un mes; (2) la funcionalidad del
grupo de estudio completo (incluyendo en autopistas a puentes, tuneles, carreteras,
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etc.) es e pardmetro de evaluacion; (3) los sistemas son clasificados como
primordiales, secundarios o terciarios, dependiendo de su importancia;, (4) las
pérdidas econdmicas por impactos secundarios o terciarios no son consideradas; (5)
cada sector industrial se considera por separado; (6) €l 5% de la interrupcién del
servicio de cualquier estructura no se estima como causa de gastos; (7) e impacto
econémico se reduce linealmente con € tiempo, hasta que llega a ser nulo cuando se
restaura el servicio total; y (8) los sistemas con capacidad reducida tendran una
operacion parcial conforme a ésta.
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Figura. 5.3. Capacidad residual de autopistas en laregion epicentral después de un sismo de
magnitud M=8 en New Madrid, Estados Unidos.

A partir de las condiciones impuestas, la zona de estudio es dividida en celdas
con igual intensidad sismica y dafio; obteniendo en cada una de estas celdas la
pérdida mensual dd funcionamiento estructural, utilizando las gréficas de
capacidad residual adecuadas. Conocidos estos datos, € célculo de las pérdidas
indirectas contemplalos pasos siguientes:

1. Determinacién del porcentaje del valor del valor agregado en cada sector
de la economiay para cada mes que €l sistema ve reducida su capacidad,
usando las curvas de capacidad residual y las tablas de porcentajes del
valor agregado, proporcionadas por oficinas gubernamental es.

2. Obtencion de la suma de los porcentgjes del valor agregado, para todos
los meses y en cada sector, para conocer €l valor agregado total de cada
sector econdmico durante €l periodo de tiempo que la estructura pierde
Su capacidad.

3. Multiplicacion de la suma calculada en el paso 2 por €l valor agregado
nacional

4. Adicion de las multiplicaciones del paso anterior en cada sector
econdémico, para definir e porcentgje total general del valor agregado de
todos | os sectores econdémicos de la zona

5. Multiplicacién del porcentgje estimado en el paso 4 por el porcentaje de
poblacion afectada y por e Producto Nacional Bruto para obtener las
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pérdidas econdmicas totales indirectas, por tipo de estructuras y
escenario sismico considerados.

La ecuacion gue engloba los cinco pasos comentados y que es utilizada
para obtener |as pérdidas econdmicas totales indirectas ( PEIl ) es:

1 N2 N3

PEI =3 a a (A(B)(C)(D) (5.8)

i=1 j=1k=1

N

donde PEl son las Pérdidas Econdmicas Indirectas, N1 es el nimero de
regiones afectadas, N2 es €l nimero de sectores econdémicos considerados, N3
es e numero de meses que € sistema estructural pierde su capacidad, A es el
porcentgje de valor agregado por mes, B es € valor econdmico agregado
nacional, C es & porcentge de poblacion afectada, y D es € producto
nacional bruto mensual. El valor econémico, B, se define como el costo de
produccién menos € costo del material, para cada sector econdmico. Este
valor y el valor de D son determinados por oficialmente por sectores
€conomi cos.

La metodologia desarrollada por €l ATC-25 paralineas vitalesy puentes eslamés
completa hasta ahora, ya que sus andlisis incluyen la obtencién de las funciones de
vulnerabilidad y el célculo de los costos totales por dafios causados por sismo. Sin
embargo, los estudios del ATC se basan enteramente en estadisticas de la opinién de
expertos, sin utilizar otro tipo de fuentes de datos, como & empleo de modelos reales o
de resultados reportados en sismos pasados. Las simplificaciones sefialadas en todo el
proceso del ATC producen algunos errores de estimacion de los resultados, errores que
conforme a la cdibracion redlizada por los autores del modelo conducen
sobrestimaciones de la realidad.

5.7. Investigaciones r ecientes sobr e estimaciones de pérdidas

Después de la publicacion del ATC-25, se incrementaron las investigaciones que
buscaban predecir las pérdidas econdmicas, directas e indirectas, ocurridas por accién
externa. Este incremento de trabajos sobre el tema se debe principal mente a los enormes
efectos econdmicos que produjeron los Ultimos sismos y a constante desarrollo de
modelos computacionales. Algunas de las mas recientes investigaciones en este tema se
pueden consultar en los trabgjos de Alarcon (1997), Bourque (1997), Brookshire et al.
(1997), Cardona'y Yamin (1997), D"Ayala et a. (1997), Eguchi et a. (1997), Hwan et
al. (1997), King (1996), King et al. (1997), Kircher et al. (1997ay 1997b), MacCormak
(1997), Olshansky (1997), Rojahn et al. (1997), Shinozuka et a. (1997), Werner et al.
(1997), Whitman et al. (1997) y Who (1997). Entre éstos, Brookshire et al.; Eguchi et
a.; King et d.; Rojahn et a.; Werner et a.; y Whitman et a. evalan las pédidas
econdmicas en los sistemas de autopistas, en especia de puentes, por o que aqui
comentaremos brevemente estos trabgj os.

Uno de los aspectos que ha meorado sustanciadmente en las recientes
investigaciones, en comparacion con los resultados del ATC-13 y ATC-25, son los
procedimientos de adquisicion y manegjo de datos. La organizacién de los datos se ha
visto mejorada por € desarrollo de la informética y por la aparicion de técnicas como
los Sistemas de Informacion Geogréfica y la telemetria por satélite (Eguchi 1998);
ademés de la ampliacion en la aplicacién de la inferencia estadistica para
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complementacion de bases de datos insuficientes. Un procedimiento modular de
adquisicién y organizacion de datos que incluye algunas de estas innovaciones fue
utilizado por Rojahn et a. (1997) para estimar pérdidas indirectas en puentes.

Muchos de los proyectos anteriores todavia se concentran en la utilizacion de uno o
varios movimientos sismicos deterministas, normamente caracterizados por la
Intensidad Modificada de Mercalli. Una excepcién es la investigacion de Whitman et a.
(1997), donde el escenario sismico es caracterizado por acciones sismicas reales o
simuladas, representadas por la aceleracion maxima del suelo. Se espera que en €
futuro se incremente la utilizacion de registros artificiales, caracterizados por la
aceleracion méxima del suelo, para € calculo de la vulnerabilidad y los dafios
ocasionados por sismo.

En muchas de las recientes investigaciones, las matrices de probabilidad de dafio
del ATC-13y lascurvas de fragilidad y de capacidad residual del ATC-25 son aplicadas
directamente, o modificadas (variando la intensidad asociada a cada estado de dafio)
para la zona de estudio. Para puentes, las evauaciones de pérdidas econdémicas
indirectas realizadas por King et a. (1997), Werner et a. (1997), Rojahn et a. (1997), y
Eguchi et al. (1997) hacen uso de estas matrices y curvas en sus predicciones del costo
total por sismo,

En cuanto a la determinacién de las pérdidas econémicas indirectas producidas por
los terremotos, los Ultimos trabajos salvan algunas de las simplificaciones marcadas en
al ATC. Asi, Rojahn et al. consideran en sus estimaciones € porcentgje de muertos y
heridos, las relaciones de pérdida de contenidos y el dafio producido por otros efectos
colaterales, como el fuego posterior al sismo (a igua que Whitman et a. y King et a.),
y €l dafio por lafalla del suelo. También, las estimaciones son mejoradas mediante el
empleo de andlisis estadisticos del niUmero de ocupantes en las estructuras (King et al.
1997), los tiempos de conmutacion (Werner et a. 1997), los gastos de relocalizacion de
los afectados, los cambios de empleo y la creacidn de refugios (Whitman et al. 1997).
Los estudios de los tiempos de conmutacion se basan en las horas de retrazo de
vehiculos, horas de retrazo de personas (considerando 1.4 personas por vehiculo), horas
de retrazo de camiones (asumiendo que cierto porcentaje del total de vehiculos son
camiones) y e incremento de gastos por € carburante utilizado en tales tiempos de
retrazo.



CAPITULO®6

MODELOSDE EVALUACION DE LA
VULNERABILIDAD SISMICA DE PUENTES
A PARTIR DE DANOSREALES

El dltimo tipo de metodologia de evaluacion de la vulnerabilidad sismica de
puentes se basa en las estimaciones estadisticas de los dafios producidos por sismos
pasados. Este tipo de procedimiento se emplea en lugares donde existe suficiente
informacion para lograr conclusiones estadisticas confiables, por 1o que su aplicacién se
restringe a zonas de moderada a alta sismicidad.

Los procedimientos a comentar en este capitulo se engloban dentro de los métodos
tipoldgicos directos que estudian las caracteristicas geométricas de las construcciones,
sus propiedades mecénicas y los dafios ocasionados por sismo para alcanzar
conclusiones sobre su vulnerabilidad, normamente representada por las matrices de
probabilidad de dafio (MPD) y las curvas de fragilidad. En estos métodos cuando €l
nimero de estructuras dafiadas de cada tipologia no es suficiente para obtener
estadisticas confiables, se recomienda complementar la base de datos mediante
correlaciones estadisticas, antes de proceder a calcular la vulnerabilidad estructural.

Debido a que los métodos tipol égicos directos confian la validez de sus resultados a
bases de datos exhaustivas, en la literatura se registran muy pocos trabgos sobre el
tema. En este capitulo se comentardn las tres Unicas investigaciones, a nuestro
conocimiento, que emplean los informes de dafios por sismos pasados para obtener la
fragilidad de puentes. El primer trabgjo es un estudio muy general de los puentes
afectados en la region de Tangshan, China, por € sismo de 1976; mientras que los dos
trabaj os restantes se enfocan al estudio de los puentes que sufrieron los sismos de Loma
Prietaen 1989 y e de Northridge en 1994.
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6.1. Matrices de probabilidad de dafo del sistema de transporte de la
zona de Tangshan, China, sismo de 1976

El sismo de Tangshan en 1976 causd importantes dafios en personas, edificios y
sistemas de lineas vitales. Para entender |os efectos sismicos en puentes y para buscar
asi la disminucién de su degradacion, Xueshen y Shuming (1995) obtuvieron algunas
matrices de probabilidad de dafio (MPD) del sistema de transporte de la region de
Tangshan, las cuales se basaron en estadisticas de pérdidas en caminos y puentes
danados por e terremoto de 1976.

En € calculo de las MPD de los puentes de Tangshan se definieron cinco niveles de
destruccion, a saber: dafio disperso, dafio ligero, dafio, dafio mayor y colapso o
devastacion. La clasificacion cualitativa de los puentes de estudio en alguno de estos
niveles de dafio considerd |os siguientes criterios:

Daiio disperso. En este grupo se incluyen todos los puentes no dafiados y aquellos
que précticamente no sufrieron dafio

Dafo ligero. Aqui se agrupan todas las estructuras que no tienen dafio en los
elementos principales. La estructura de estas construcciones tiene algunas grietas,
pero éstas no afectan € mecanismo de transmision de cargas. Los puentes pueden
ser utilizados después de una ligera reparacion

Dario. Los puentes clasificados con este estado de dafio presentan degradacion de
sus elementos principales y fuerte destruccion de otros elementos. Las pilas y
estribos han sufrido deformaciones o desplazamientos ligeros. Existen agunas
grietas en e extremo superior de pilas, en conexiones entre pilas y vigas
horizontales, en las variaciones de secciones transversales de pilas y/o en arcos
principales. Los apoyos de soporte pueden estar desplazados, o las conexiones para
fijar dichos apoyos dafiadas. Se reportan desplazamientos longitudinales o
transversales en vigas principales y/o se encuentran grandes deformaciones en
puentes de arco. El camino de aproximacion a puente se ha desplazado. Todos los
problemas anteriores decrementan sustancialmente la resistencia estructural, asi que
el uso normal de los puentes de este grupo solo sera posible si son reparados

Dafio mayor. En este caso se encuentra que la estructuracion principal del puente ha
sufrido dafio de consideracién, mediante distorsién o desplazamiento de pilas y
estribos o desplazamiento horizontal evidente de toda la estructura. Este tipo de
problemas conduce a estructuras con un estado muy peligroso, por 1o que su uso
normal es imposible, a menos que se produzcan reparaciones o0 transformaciones
importantes

Devastacién o colapso. Las construcciones de este grupo presentan e fallo de la
estructura principal; sus pilas y estribos tienen fracturas o han colapsado. Estos
puentes no pueden ser utilizados, por o que serén demolidos

En esta investigacion, también, se aplicaron tres clasificaciones de pérdida de
funcion de puentes, definidas como A, By C. Laclasificacion A se asigna a puentes con
total interrupcion del sistema de tréfico. Los puentes no utilizables hasta lograr una
reparacion importante son considerados dentro de la clasificacion B y se asigna una
clasificacion C a aguellas estructuras con funcionamiento normal.



Modelos de evaluacion de la vulnerabilidad sismica de puentes a partir de dafios reales 89

Todos los puentes localizados en |a regién af ectada fueron ordenados conforme a su
tipologia, nivel de dafio y clasificacion de pérdida de funcion. Ademas, a cada puente le
fue asignado un nivel de intensidad sismica (escala China) conforme a los valores
registrados durante e sismo de 1976. Como egemplo, la tabla 6.1 presenta la
categorizacion completa de diez puentes de la zona de estudio.

Tabla 6.1 Clasificacion de algunos puentes de laregiéon de Tangshan
No. de Tipo de Estado de daiio Estado de Intensidad
puente estructura pérdida de (escala
funcion China)
1 CST™M Colapso A 11
2 CSTM Dafio mayor B 11
3 CST™M Colapso A 11
4 CST™M Colapso A 10
5 CST™M Darfio mayor B 10
6 CST™M Dario mayor B 10
7 CST™M Colapso B 10
8 CS-SCB Dafo ligero C 10
9 B Dafio mayor B 10
10 B Dafio mayor B 10
CS-TM = hormigény acero
CS-SCB = vigaen cantiliver simple de hormigoén reforzado
TB =T tipo deviga

A partir de métodos estadisticos se obtuvieron matrices de probabilidad de dafio
para varios tipos de caminos y puentes. Debido a la escasez de muestras, solo se
determiné una MPD para todos los tipos de puentes, la cual se muestra en la tabla 6.2.
De esta tabla se deduce que un puente tiene una probabilidad de 0.287 de sufrir un
estado de dafio mayor cuando un sismo tiene una intensidad 8 en la escala China
Aprovechando la clasificacion de los puentes por € estado de interrupcion del tréfico,
Xueshen y Shuming también determinaron la matriz de pérdida de funcién de los
puentes, la cual se muestra en la tabla 6.3. Asi, los puentes de Tangshan tienen una
probabilidad de 0.250 de sufrir lainterrupcion total del trafico (clasificacion A), cuando
actia sobre ellas un sismo de intensidad 9 en la escala China.

Tabla 6.2 Matrices de Probabilidad de Dafo para los puentes de Tangshan
Estado Intensdad China

6 7 8 9-11
Colapso 0 0.038 0.052 0.289
Darfio mayor 0 0.019 0.287 0.267
Dafio 0 0.192 0.316 0.177
Dario ligero 0.167 0.076 0.052 0.067
Dario disperso 0.833 0.769 0.289 0.200

Los resultados de las investigaciones de Xueshen y Shuming no son del todo
confiables, ya que presentan incertidumbres inherentes en: (1) la definicién de la
intensidad, (2) la asignacion cualitativa del dafio, (3) los procesos no homogéneos de
seleccidon de muestras, (4) la falta de estimacion de las condiciones de cimentacion por
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escasez de informacion, y (5) la clasificacion de todas las tipologias de puentes en un

solo grupo.
Tabla 6.3 Pérdida de funcién de los puentes de Tangshan
Estado Intensdad
7 8 9 10-11
A 0.020 0.050 0.250 0.285
B 0.080 0.263 0.125 0.250
C 0.900 0.680 0.625 0.464

6.2. Evaluacion de dafos en puentes después de los sismos de Loma
Prietay Northridge

Durante los sismos de Loma Prieta (1989) y Northridge (1994) se degradaron
algunos puentes, principalmente aguellos disefiados antes de la aplicacion del actual
codigo sismico de California. Después de la ocurrencia de estos sismos se realizd un
amplio trabajo de registro del comportamiento de las estructuras, 1o que produjo una
cantidad importante de informacién sobre €l dafio ocasionado. Sin embargo, hasta €l
trabgjo de Basdz y Kiremidjian (Basoz y Kiremidjian 1995 y 1998; Kiremidjian y Basoz
1997) no se habian estudiado estos informes de dafios para su aplicacion en € calculo
delavulnerabilidad estructural.

En € trabgjo de Basdz y Kiremidjian se recopil6 toda la informacion disponible
para evaluar las caracteristicas de los puentes dafiados y correlacionar a éstas con
niveles de movimientos del suelo, observados o estimados, o con valoraciones de los
costos de reparacion estimados. En general, la metodologia aplicada contempla la
recopilacion de datos para todas las estructuras de estudio (incluyendo caracteristicas
generales, dafio producido y costos de reparacion), la clasificacion de las construcciones
dentro de grupos diversos y € andisis estadistico para la estimacion de curvas de
fragilidad de cada uno de los grupos formados. Con mayor detale, los pasos de esta
metodologia se describen en los apartados siguientes, en € Ultimo de los cuales se
incluyen diversos gjemplos de |os resultados obtenidos para cada escenario sismico.

6.2.1. Caracteristicas de las bases de datos

El primer paso de este tipo de estudios es la recopilacion de una base de datos lo
mas confiable posible sobre los dafios y costos de reparacion de puentes, como fue
hecho por Xueshen y Shuming (1995) en su trabgo. En € estudio de Basdz y
Kiremidjian, la base de datos empleada incluye solamente a los puentes con
administracion federal en California, ya que los puentes locales presentaron un menor
dafio que los primeros'y no se disponia de acceso a unainformacion completa.

La base de datos capturada para cada sismo contiene caracteristicas estructurales de
puentes con y sin dafio, datos de dafios observados durante cada sismo, costos de
reparacion, registros de movimientos sismicos en las zonas de estudio y caracteristicas
del suelo en laregién de ubicacion del puente, considerando en cada caso:

Caracteristicas estructurales. Se registraron varias caracteristicas estructurales, las
cuales incluyen tipo de estribo, nimero de vanos, tipo de superestructura y
subestructura, longitud y ancho del puente, inclinacién, nimero de articulaciones o
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juntas de expansion en ges, tipos de cimentaciones de pilas y afio de disefio. Estos
datos fueron tomados de informacion proporcionada por Caltrans (California
Department of Transportation)

Dafio de puentes. La base de datos incluy6 una detallada descripcién de los dafios y
de los correspondientes estados cualitativos del dafio de todos los puentes
anadlizados. Esta informacion fue obtenida a través de Catrans y otros informes
individuales, agunas inconsistencias entre la informacion capturada fueron
subjetivamente eliminadas. La base de datos de los puentes daiiados incorpora, para
describir la severidad del dafio, solo estados de dafio menor y mayor para estructuras
sujetas a sismo de Loma Prieta, y estados de dafio menor, moderado, mayor y
colapso para aquell os puentes dafiados por €l sismo de Northridge.

Basdz y Kiremidjian consideraron que €l estado de dafio en puentes es una
funcién ddl estado de dafio de sus componentes principales, tales como estribos,
elementos de la subestructura, conexiones y apoyos. Para asignar un estado de dafio
a los componentes de puentes se consulté a una serie de expertos, mediante la
aplicacion de cuestionarios. En éstos, Basdz y Kiremidjian preguntaron a varios
ingenieros s diferentes condiciones del dafio de cada componente del puente eran
posibles de agrupar en cada estado de dafo. El resultado de los cuestionarios fue la
definicién cualitativa de cada uno de los estados de dafio empleados, la cua sirvio
parala clasificacion por degradacion de las estructuras.

Costo de reparacion. La base de datos compilada también considerd a los costos
estimados de reparacion de los puentes dafiados. Estos costos se obtuvieron de
informes suplementarios de Caltrans sobre los puentes dafiados. Este aspecto de la
base de datos incluye el costo total estimado de reparacion, larelacion del costo de
reparacion y una informacion detallada del trabajo de reparacion y e costo total de
reparacion de los puentes ya acondicionados. La relacion del costo de reparacion se
define como la relacién entre e mismo costo de reparacion y €l costo de reemplazo
del puente. El costo de reemplazo de puentes utilizado fue de $90/ft%, sobre la base
del libro de costo de Caltrans de 1995

Niveles de excitacion del suelo. También fueron capturados datos sobre € tipo de
suelo y la aceleracion maxima del terreno en los sitios de ubicacion de puentes. Para
el sismo de Northridge se usaron mapas de excitacion del suelo para obtener
aceleraciones maximas (amax) €n cada sitio de puentes. Para € sismo de Loma Prieta
esta informacién no estaba disponible, asi que los niveles de aceleracién maxima se
determinaron smulando este sismo con ayuda de un Sistema de Informacién
Geogréfica, SIG

6.2.2. Clasificacion de puentes. Grupos de bases de datos

El inventario completo de datos fue revisado para: (1) seleccionar los puentes a
utilizar en los andlisis de correlacion, (2) identificar los parametros estructurales que
mejor describen la respuesta sismica de puentes, y (3) verificar € correcto estado de los
valores de |os parametros incluidos en la base de datos.

Varios de los grupos de datos se emplearon en andlisis estadisticos. Primeramente,
todos los puentes estatales se agruparon en e grupo de datos de puentes de autopista, €l
cual incluye estadisticas de afio de disefio y niveles de excitacion sismica sufrida. El
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nimero de puentes de acero dafiados no era suficiente para estudios estadisticos, por lo
gue los andlisis de correlacion solo se realizaron en puentes de hormigdn armado.

Uno de los objetivos de la clasificacion de los puentes fue identificar los efectos
gue algunas caracteristicas estructurales producian en el dafio de éstos. Para alcanzar tal
objetivo, se consideraron dos caracteristicas estructurales: tipo de estribo y tipo de ges
de pilas. Para destacar el efecto de cada uno de estos parametros, los puentes con
caracteristicas estructurales regulares (estribo Unico y €jes de pilas) se englobaron en el
grupo de datos de puentes de autopista de hormigdn armados. Puentes no regulares 'y
estructuras con informacién incompl eta se excluyeron de este Ultimo grupo.

En los estudios de correlacion se selecciond un nivel minimo de aceleracion
maxima del suelo como vaor umbral, basdndose en los mapas disponibles de
movimientos del suelo. Los puentes expuestos al valor minimo de la aceleracién
maxima del suelo, o a valores mayores, fueron extraidos del grupo de datos regulares y
asignados a grupo de datos de correlacion. Los puentes que componen este Ultimo
grupo se clasificaron primeramente por tipo de superestructura y material de la
subestructura, para después dividirlos nuevamente por subcategorias de nimero de
vanos, tipo de estribo, tipo pila'y continuidad de vanos. La clasificacion de puentes por
subcategorias obedece al hecho de que estructuras con caracteristicas similares deberian
sufrir estados similares de dafio ante accion externa. La tabla 6.4 lista las 21
subcategorias de puentes consideradas por Bastz y Kiremidjian, tres para puentes de
vano Unico y 18 para sistemas de vanos multiples, en los andlisis de correlacion. La
descripcion y codigo de los tipos de estribos considerados en la tabla 6.4 se puede
observar en latabla 6.5 y en la figura 6.1; en tanto que los esquemas de los tipos de
pilas utilizados se muestran en la figura 6.2. Las subcategorias C1S1, C1S2, CIM1y
CIM10 (tabla 6.4) fueron consideradas como las clasificaciones menos y mas
vulnerables de puentes de vanos Unico y multiples, respectivamente. Por lo tanto, las
curvas de fragilidad de estas cuatro categorias representaron los limites inferiores y
superiores para todos |os puentes en una tipologia dada.

Finalmente, todos los puentes estudiados fueron reclasificados conforme a los
criterios planteados en e ATC-13, con € objetivo de comparar las relaciones de los
costos de reparacion y las matrices de probabilidad de dafio del ATC y las calculadas en
lainvestigacion que aqui se discute.

6.2.3. Correlaciones estadisticas

Los andlisis de correlacion estadistica se realizaron usando los datos provenientes
de las zonas de Loma Prieta y Northridge para obtener: (1) las caracteristicas
estructurales gque mejor representaran un potencial de dafio dado, (2) las relaciones dafio
vs. tamafio del sismo para puentes con caracteristicas estructurales similares, (3) las
relaciones del porcentgje del costo de reparacion vs. tamafio del sismo para estimar
pérdidas indirectas por dafio sismico, y (4) las correlaciones entre dafio y porcentaje del
costo de reparacion.

Para cada una de las clasificaciones de puentes discutidas en € punto 6.2.2, se
obtuvieron relaciones entre o larelacion del costo de reparacion y:

Aceleracion maxima del suelo. Los niveles de aceleracion maxima observada y/
estimada se utilizaron para caracterizar niveles de sacudida sismica en los sitios de
ubicacion de las estructuras
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Tabla 6.4 Descripcion de las subcategor ias de puentes utilizadas en los estudios

decorreacion
Subcategoriade| Tipodeestribo Tipodegedepila | Continuidad de
puente vanos
Puentes de vano Unico
Cl1s1 Monolitico No aplicable No aplicable
C1s2 No monolitico No aplicable No aplicable
C1S3 Integridad parcid No aplicable No aplicable
Puentes de vanos multiples
CiM1 Monolitico MUltiples Continuos
CimM2 Monolitico MUltiples Discontinuos
CIM3 Monolitico Simple Continuos
cim4 Monolitico Simple Discontinuos
CIM5 Monolitico Pilamuro Continuos
C1IM6 Monolitico Pilamuro Discontinuos
Cim7 No monolitico Multiples Continuos
CimMs8 No monolitico Multiples Discontinuos
CimM9 No monolitico Simple Continuos
C1M10 No monolitico Simple Discontinuos
CiM11 No monolitico Pilamuro Continuos
CiM12 No monolitico Pilamuro Discontinuos
CiM13 Integridad parcial Multiples Continuos
CiM14 Integridad parcial Multiples Discontinuos
CIM15 Integridad parcial Simple Continuos
CiM16 Integridad parcid Simple Discontinuos
CimM17 Integridad parcia Pilamuro Continuos
CimM18 Integridad parcid Pilamuro Discontinuos

Un puente continuo es una estructura sin juntas en articulaciones o gjes

Tabla 6.5 Descripcion del tipo de estribo

Cdédigo de Tipo deestribo
inventario
A Monolitico
B No monolitico
C No monolitico
D No monolitico
E Monolitico
F Parcid
G Parcid

Afno de disefio. Se uso € afio de disefio original de cada puente, sin hacer ninguna
actualizacién por procesos de reconstruccion o renovacion

Caracteristicas estructurales. Los puentes se agruparon en varias clases conforme a
tipo de estribo, tipo de subestructura, continuidad de vanos, inclinacion y longitud

de vanos
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Figura 6.1. Tipos de gjes de pilas referidos en latabla 6.4.
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Figura 6.2. Tipos de estribos referidos en latabla 6.5.

Los datos de dafios en puentes se digitalizaron en forma de matrices de frecuencia
del dafio; esto es, e nimero de puentes observados en cada nivel de dafio y para
diferentes tamafios de aceleracion méxima del suelo con respecto a numero de
estructuras en cada grupo, o MPD. Dichas matrices sirvieron de base para € desarrollo
de curvas de fragilidad, determinadas por medio de andlisis regresion tipo logit, los
cuales son parte de la estadistica aplicada. El objetivo de este tipo de andlisis es obtener
el megor modelo de guste que describa la relacidn entre un resultado y un grupo de
variables independientes. Un modelo de regresion tipo logit se engloba dentro de las
técnicas multivariables de estimacion de la probabilidad de que ocurra un evento.
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En los modelos tipo logit, las relaciones entre el resultado y las variables
independientes se expresan, generalmente, en términos de la media convenciona,
E(Y/X); la cual a su vez define, junto con los valores de x, la gréfica de la funcion de
distribucién acumulativa de una variable aleatoria. Basdz y Kiremidjian proponen un
modelo de regresion logistico (Aldrich y Nelson 1984) definido por:

eg(X)

1+ e (61)

p(x) =

donde: p(x) = E(Y /x) es la distribucion logit y g(x) es una transformacion tipo logit,
usada para fijar las propiedades deseables de un model o de regresion. La transformacion
tipo logit, para una coleccion de k variables independientes (X1,X2,X3,...,X), S denota
como:

g(x) =bg +byX; +b,X, +--- + by X (6.2)

Los parametros de un modelo logit se estiman empleando e método de méaxima
verosimilitud, e cua produce valores de pardmetros desconocidos y maximiza la
verosimilitud a partir del grupo de datos observados. En los estudios de Basbz y
Kiremidjian se consideraron dos tipos de model os, a saber:

Un modelo de variable simple para calcular las probabilidades de excedencia a
diferentes niveles de la variabl e discreta dependiente, usando g(x) =b, + b;x

Un modelo logit lineal de variables mditiples para identificar las variables
independientes que tenian mayor efecto en los resultados, usando un algoritmo de
pasos de regresion tipo logit. Este algoritmo de regresion es una técnica estadistica
gue comprueba la importancia de las variables, definidas en términos de una medida
estadistica de la significancia de coeficientes asignados a dicha variable. En una
regresion logit, la distribucion de probabilidad de los errores es considerada
binomia y la significancia se evallla mediante una prueba de verosimilitud tipo chi-
cuadrada. Una de las mayores ventgjas de los andlisis paso a paso multivariables es
que, dados los pardmetros del modelo, se determinan cuales son |os mejores para su
inclusion aincluir en e modelo

6.2.4. Resultados

En esta seccion se comentardn los aspectos principales de los resultados obtenidos
por Basdz y Kiremidjian para las zonas de Loma Prieta y Northridge. Para reforzar la
descripcion de estos aspectos se mostraran algunas de las curvas de fragilidad
calculadas, a modo de g emplos generales.

6.2.4.1. Ssmode Loma Prieta

Para calcular las curvas de fragilidad se establecieron los niveles de sacudida
sismica en cada sitio de ubicacion de las estructuras. En € caso de Loma Prieta, los
valores de aceleraciones maximas del suelo fueron definidos mediante las relaciones de
atenuacion de Campbell (calculadas por medio de registros sismicos capturados en el
area de San Francisco) y mapas geol 6gicos.
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En la Bahia de San Francisco se localizaron 4785 puentes, 76 de los cuaes
presentan dafios causados por el sismo de Loma Prieta. Para los andlisis de correlacién
solo se usaron 2329 de estas estructuras (los puentes estatales) para conformar los
siguientes grupos.

1. 2131 de las estructuras se clasificaron dentro del grupo de datos de puentes de
autopista, los cuales se muestran, por tipo de superestructura y subestructura, en la
tabla 6.6. Como se observa en esta tabla, muchos de los puentes, 1883 (80%), son
estructuras de hormigdn armado. Por otra parte, 73% de las estructuras fueron
disefiados con codigos de disefio estandares antes de 1971. Los codigos americanos
fueron actualizados en |os afios de 1971 y 1982

2. 869 puentes se incluyeron en € grupo de datos de puentes de autopista de hormigon
armado, considerando aquellos sistemas que tenian superestructura de hormigon
armado y subestructura de hormigén armado con vanos multiples o con vano Unico.
Ejemplos de estas estructuras son vigas cgon de hormigbn armado, vigas de
hormigbn presforzado, bloques de hormigén pretensado colados en sitio y vigas
cajon | de hormigon presforzado y pretensado

3. De los puentes de hormigdn armado se seleccionaron aquellos con caracteristicas
estructurales regulares para e grupo de datos de puentes regulares. Los puentes con
caracteristicas estructurales no regulares (como mezclas de ges de pilas), se
excluyeron de este grupo para poder evitar la combinacion del comportamiento de
diferentes componentes en los tipos de dafios. Los puentes con informacién
incompleta fueron descartados, aunque cumplieran con los requerimientos de cada
grupo. EL grupo de datos de puentes regulares totalizo 1112 sistemas

4. Los puentes expuestos a niveles de aceleracion maxima mayores o iguales a 0.1g se
escogieron del grupo de datos de puentes regulares para conformar el grupo de
datos para correlacion. Los puentes en este Ultimo grupo fueron reagrupados
conforme a las subcategorias listadas en la tabla 6.4, con el objetivo de examinar las
relaciones entre las caracteristicas estructurales, los niveles de accién sismicay los
costos de reparacion estimados. Algunas estadisticas particulares obtenidas del
grupo de datos para la correlacion son: 67% de los puentes se disefiaron acorde a
codigos anteriores a 1971, casi €l 50% de los sistemas tienen estribos monoliticos,
80% de €ellos son sistemas de vanos mltiples y 2/3 partes de los puentes con vanos
multiples tienen pilas mlltiples por ge

Tabla 6.6. Distribucion de puentes de autopista estatales en la Bahia de San
Francisco, por tipo de superestructuray material de subestructura
Tipo de superestructura

- Hormigon | Acero | Armadura | Arco| Sus- | Otros
S pensién

B " Hormigdn 1500 139 14 14 1 4

5 Acero 0 1 0 2 1 0

o | Mamposteria 0 0 0 2 0 0

2 | Desconocido 14 3 0 0 0 0
2| Puentesde 369 11 0 25 0 31
F | vanos simples
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Por otra parte, 200 de los puentes afectados por el sismo habian sido reforzados con
cables de restriccion. Algunas de estas estructuras sufrieron dafio por deficiencias en los
cables de restriccidn de la union. Ademas, antes del sismo se completd e refuerzo de
pilas no ddctiles en 262 de los puentes de California. A pesar de disponer de esta
informacion, no se realizaron estudios de correlacion de las estructuras reforzadas por
ser |os datos demasiado escasos para obtener conclusiones vélidas.

Los informes de dafios incluyen 76 estructuras con deterioro, clasificadas con dafio
menor o mayor, sin cualquier otro detalle adicional. El estado de dafio menor se refiere
al fallo o deterioracion de placas de sujecion y pernos de anclgje, a agrietamiento y
distorsion de pilas, a agrietamiento de muros de estribos, al dafio de rieles, a fallo
cortante globalizado y de juntas, a los asentamientos y a dafio en los cables de
restriccion. Por otra parte, € dafio mayor incluye a los puentes con colapso total o
parcial, asi como a las estructuras con dafio en apoyos y placas de anclgje y con
agrietamiento y distorsion excesivo de pilas.

La distribucion de los 76 puentes dafiados por afio de disefio muestra que el 80% de
ellos se disefiaron antes de los coédigos de 1971. Sélo uno de los puentes con disefio
reciente sufrié un estado de dafio mayor. También, 43 de los 76 puentes dafiados eran
estructuras de hormigdn que sufrieron aceleraciones maximas iguales o mayores a 0.1g.
Debido a la fata de informacion detalada, solo 28 de los 62 puentes de hormigon
reportados con dafio se consideraron en e grupo de datos de correlacion, Unicamente
seis de éstos presentaron un estado de dafio mayor. En la figura 6.3 se indica la
distribucion del nUmero de puentes dafiados en € grupo de datos para correlacién por
subcategoria de puente.

o

o
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Numero de puentes

w

Cis1 [e11%i8 cie Ccivs ci Cive cuwr Civs Clvo Ccimi8

Subcategoria de puente

Figura 6.3. Distribucién de puentes dafiados por subcategoria de puente. Loma Prieta

Por medio de los andlisis de regresion miltiple tipo logit, conducidos sobre el
grupo de datos para correlacion, se identifico que la aceleracién méximadel sueloy €
tipo de estribo eran los parametros que més influian en e dafio de puentes. El parametro
del afo de disefio fue considerado también importante cuando se estudiaron a todos los
puentes, aungue no en €l caso de puentes de vanos multiples.

A través de la informacion proporcionada por los diferentes grupos se obtuvieron
las matrices de probabilidad de dafio; esto es, la probabilidad de sufrir un estado de dafio
dado un cierto tamafio del sismo. Por gemplo, en la tabla 6.7 se presenta la MPD
obtenida para puentes de vanos multiples. De esta tabla se desprende, entre otras cosas,
gue el 5.38% de los puentes sujetos a niveles de aceleraciéon maxima entre 0.2y 0.3 g
sufrieron un estado de dafio menor.
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Tabla 6.7 Matrices de probabilidad de dafio de puentes de vanos multiples. Sismo
deLoma Prieta
Dafio Aceleracion maxima del terreno (g)
observado | 0.1-0.2 0.2-0.3 0.3-04 0.4-0.5 0.5-0.6 | 0.6-0.7
Ninguno 98.83 94.62 88.89 66.67 25 100
M enor 1.17 5.38 11.11 0 75 0
M ayor 0 0 0 33.33 0 0

De las matrices de probabilidad de dafio se derivaron las curvas de fragilidad,
usando los andlisis de regresion tipo logit comentados anteriormente. Como gjemplo de
los resultados obtenidos por Basoz y Kiremidjian (Basdz y Kiremidjian 1995 y 1998;
Kiremidjian y Bastz 1997) se presentan en los gréficos de la figura 6.4 las curvas de
fragilidad de puentes de vano Unico. Estas curvas se basan en datos de 143 puentes, 137
sin dafio, dos con dafio menor y cuatro con dafio mayor. Ademas, en las figuras 6.5 a
6.7 seindican las curvas de fragilidad parala subcategoria de puentes CIM7, de gesde
pila smple y de puentes construidos entre 1940 y 1971, respectivamente. En todas las
figuras que se presentardn del trabgjo de Bastz y Kiremidjian, se representa en €
grafico izquierdo a la probabilidad de presentar 0 exceder un estado de dafio versus €l
tamafio del sismo; mientras que e grafico derecho relaciona la probabilidad de tener un
estado de dafio con el tamafio de la excitacion externa.
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Figura 6.7. Curvas de fragilidad para puentes de gje Unico de pilas. 75 puentes no dafiadosy 5 con dafio
menor. Sismo de Loma Prieta.

En otro contexto, se compil6 la base de datos de las relaciones de los costos de
reparacion en 84 puentes, incluyendo en ésta € costo de reparacion total estimado e
informacion detallada del trabajo de reparacion. Se reportaron un total de $280 millones
en costos de reparacion, 90% de los cuales se emplearon solamente en el refuerzo del
Viaducto de la calle Ciprés (capitulo 2). La distribucién de todos los puentes dafiados
por costo de reparacion y estado de dafio se muestra en la figura 6.8, mientras que la
figura 6.9 indica la distribucion de los costos de reparacion por componentes de puentes
para diferentes estados de dafio, excluyendo los datos del viaducto de la calle Ciprés.
Conforme a esta Ultima figura, el dafio en pilas ocasioné los mayores costos en puentes
con dafio menor y la reparacion de pilas, juntas 'y cubierta contribuyé similarmente ala
adecuacién de puentes con dafio mayor.

De igual forma que en las relaciones dafio vs. tamafio del sismo, se calcularon
curvas de fragilidad para siete intervalos de relaciones del costo de reparacion, a saber:
0-10%, 10-20%, 20-30%, 30-40%, 40-50% y >50%. Ejemplos de estas curvas para
puentes de vano Unico, puentes de la subcategoria CIM7 y puentes construidos entre
1940-1971 son presentados en las figuras 6.10 a6.12.

Con base en los andlisis anteriores, Basdz y Kiremidjian concluyeron para el caso
de Loma Prietalo siguiente:

Niveles de accién externa. Debido a la falta de registros de los niveles de accién
sismica en todos los sitios de ubicacion de puentes, se generd un mapa con estos
valores. Este mapa no concuerda muy bien con los valores registrados en todos los
sitios, por lo que se deberd investigar 1a influencia de este parametro con mayor
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detalle. Una estimacion confiable del nivel de excitacion en los sitios de ubicacion
de las estructuras es primordial para obtener respuestas validas

Numero de puentes

104

.......... Mayor
$0-$100 Yy

$100-$250
$ $250-$500 Menor

$500-$1000

$1000-$2000

>$2000
Costo de reparacién (en miles de délares)

Figura 6.8. Distribucion de todos | os puentes dafiados por costo de reparacion y estado de dafio. Sismo de
Loma Prieta.

Costo de reparacion estimado ($millones)

Cubierta |

Figura6.9. Distribucién del costo estimado dereparacion por componentes de puentesy estados de dafio.
Sismo de Loma Prieta.
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Figura 6.11. Curvas de fragilidad empiricas para puentes de vano simple. 202 puentessin dafio y 4
puentes con dafio menor. Sismo de Loma Prieta.

Probabilidad de presentar un intervalo de la relacién del

Probabilidad de exceder un intervalo de la relacion del costo

—&—0-10$

de reparacion

costo de reparacion

e

0 01 02 03 04 05 06 07

Probabilidad de exceder un intervalo de la relacién del costo

Probabilidad de presentar un intervalo de la relacién del

0 01 02 03 04 05 06 07

Aceleracién maxima del terreno (g) Aceleracion méxima del terrena (g)

Figura 6.12. Curvas de fragilidad para puentes construidos entre 1940-1971. 635 puentes sin dafio y 35
puentes con dafio menor. Sismo de Loma Prieta.

Estado de dafio. La clasificacion de estados de dafio en menor y mayor englobaen la
misma clase a estructuras con diferentes dafios. Esta escasa clasificacion hace dificil
laidentificacion de las caracteristicas estructurales que mas contribuyen a dafio

Caracteristicas estructurales y dafio. Los puentes con estribos monoliticos tuvieron
mejor comportamiento que aquellos con elementos no monoaliticos; mientras que,
los puentes con estribos parciales reportaron menos dafios en altos niveles de accién
sismica que estructuras con estribos monoliticos. Por otra parte, los sistemas con ge
de pila simple tuvieron mas dafios que agquellos con ges de pilas multiples y con
pilas tipo muro. Estos datos y los del punto siguiente contribuyen a buscar mejores
procedimientos de refuerzo o disefio de |os elementos estructurales més débiles

Costo estimado de reparacion. Entre los puentes con informe del costo de
reparacion, casi el 50% de éste fue ocasionado por dafio en pilas. Cerca del 21%,
18% y 2% del dafio se localiz6 en € sistema de piso, juntas y estribos,

respectivamente

Varios factores hicieron dificil derivar conclusiones generales de |los resultados del
andlisis de dafio y costo de reparacion para puentes sometidos al sismo de Loma Prieta.
Entre estos factores se incluyen la calidad y e tamafio de los grupos de datos
disponiblesy la escasa definicion de los estados de dafio.
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6.2.4.2 Sismo de Northridge

Bastz y Kiremidjian siguieron un procedimiento smilar a empleado con los datos
de los puentes afectados por € sismo de Loma Prieta, para conseguir las curvas de
fragilidad de las estructuras sometidas al sismo de Northridge. La base de datos
compilada en este caso incluye 3533 puentes estatales y 2571 puentes locales. De los
3533 puentes estatales, 3318 fueron considerados en e grupo de datos de puentes de
autopista, los cuales son listados, por tipo de superestructura y material de la
subestructura, en la tabla 6.8. Considerando que buena parte de los puentes disefiados
antes de 1971 sufrieron dafio, cabe mencionar que e 76% de los puentes en e grupo de
puentes de autopista cumplian con este aspecto.

Tabla 6.8 Distribucion de puentes estatales por tipo de superestructuray material
de subestructura. Sismo de Northridge

Tipo de Superestructura
g Hormigén | Acero | Armadura | Madera | Arco | Otros
3B Hormigon 2394 119 4 0 12 5
g = Acero 9 3 0 1 0 0
F 8 | Madea 0 0 0 4 0 | 0
7 Puentes de 708 32 0 0 15 6
vanos smples

Como se observa en la tabla 6.8, mas del 85% de los puentes dafiados eran
estructuras de hormigén armado. Entre éstos, 3102 puentes con superestructuras de
hormigén armado y subestructuras de hormigdn con vanos multiples o con vano Unico
se agruparon en e grupo de puentes de autopista de hormigon.

Para estudiar €l efecto de diferentes tipos de componentes estructurales en € dafio
global, los puentes con caracteristicas regulares se afiaden en €l grupo de datos de
puentes regulares. Ademas, para complementar |os datos necesarios en los estudios de
correlacion se formo el grupo de datos para correlacion con todos aquellos puentes que
sufrieron aceleraciones maximas de terreno iguales 0 mayores a 0.15g. Este ultimo
grupo se subdividio en subcategorias de puentes (tabla 6.4), cuya distribucion se puede
observar en la figura 6.13. Los puentes de acero fueron excluidos de los andlisis por
falta de informacion suficiente paralograr conclusiones confiables.

Como resumen, en la tabla 6.9 se indica la cantidad de los puentes que fueron
adjuntados por Basdz y Kiremidjian a cada uno de los grupos de estudio,
distinguiéndolos por la cantidad de vanos que cada uno tenia. Entre otras estadisticas, de
la informacién compilada del grupo de datos para correlacion se desprenden las
cantidades siguientes:

72% de los puentes fueron construidos entre 1940 y 1971, 21% entre 1972
y 1980 y 5% después de 1980

64% y 31% de los puentes de vano Unico tenian estribos monoliticos y no
monoliticos, respectivamente. Solo 5% de las estructuras tenian estribos de
tipo parcial

48%, 36% y 16% de los puentes de vanos muitiples tenian estribos
monoliticos, no monoliticosy parciales, respectivamente
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Tabla 6.9 Numero de puentesincluidos en los grupos de datos for mados por
Basbz y Kiremidjian
Grupo de Grupo de Grupo de Grupo de
puentes de puentes de puentes datospara
autopista hor migon regulares correlacion
Vano smple 768 708 630 333
Vano multiple 2550 2394 2021 848

300

250

8

Numero de puente
=
5
o

H = 0

F F® 0

& &It P S

Subcategoria de puente

Figura 6.13. Distribucion de puentes del grupo de correlacién por subcategoria. Sismo de Northridge.

63%, 22% y 15% de los puentes de vanos multiples tenian gjes de pilas
multiples, gjes de pilas Unicas y pilas tipo muro, respectivamente

En los estudios de correlacion se emplearon valores de la aceleracion maxima del
suelo provenientes de dos organizaciones independientes, los organismos
norteamericanos USGS y WCFS. Como los vaores de aceleracion variaban
considerablemente entre las dos bases de datos, |0s estudios de correlacion se realizaron
con los datos de ambas organizaciones. EI maximo valor de aceleraciéon méaxima del
terreno registrado en una ubicacion de puente fue de 1.55g y 0.66g para |los mapas de
USGSy WCEFS, respectivamente.

A los puentes de estudio se les asignd uno de los cuatro estados de dafio definidos,
a saber: menor, moderado, mayor y colapso. El dafio mayor se asocia a puentes donde
se localizaron pilas con grandes deformaciones, torsion importante del acero de refuerzo
0 dafio de consideracién en articulaciones o apoyos. El dafio moderado fue asignado a
puentes con distorsion de pilas, agrietamiento cortante sin torsién y/o dafio sustancial en
estribos y pilas. A los puentes dafiados sin peligro de uso o con facil reparacion se les
clasifico con un estado de dafio menor.

Caltrans report6 233 puentes dafiados por € sismo de Northridge, 200 de los cuales
eran de hormigon, 28 de vano Unico y 172 de vanos multiples. Sélo 164 de los puentes
danados (27 de vano unico y 137 de vanos multiples) tenian estribos y/o pilas de tipo
regular. De estos 164 puentes, 160 fueron expuestos a aceleraciones maximas del suelo
con valores iguales a mayores a 0.15g, por lo que estas estructuras se incluyeron en €l
grupo de datos para correlacion. Entre los datos registrados se desprenden:
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68% de los puentes dafiados se disefiaron antes de los estandares de 1971. 73 de los
puentes disefiados entre 1972 y 1980 sufrieron dafios, 55 de ellos localizados en

suelo aluvia con inclinacién mayor alos 20°
Sei's puentes colapsaron por el sismo, cuatro de ellos tenian estribos y pilas regulares

20% de los puentes dafiados eran de vano Unico, 63% de ellos con estribos
monoliticos

48%, 43% y 9% de los puentes de vanos multiples dafiados tenian estribos
monoliticos, no monoliticos y parciales, respectivamente. 61%, 25% y 14% de los
puentes de vanos multiples dafiados tenian ges de pilas mlltiples, gjes de pila
simpley pilas tipo muro, respectivamente

En muchos de los casos, los puentes reforzados antes del sismo tuvieron buen
comportamiento, en especial a los que habian sido reforzados con encamisados en
pilas

En este caso se determind que los parametros que més contribuian a dafio de
puentes eran la aceleracién méxima del suelo, la longitud de vanos y la continuidad
de éstos. También, en puentes de vanos multiples, se encontrd que € parametro méas
importante era el tipo de pila que formaba a la subestructura

Se determiné una correlacién pobre entre longitud de vano y dafio producido,
considerando a todas las estructuras, por 10 que este pardmetro no se valoré como
importante

Del grupo de datos para correlacion se desprendieron las matrices de probabilidad

de dafio, y de éstas se obtuvieron las curvas de fragilidad empiricas de los puentes de
estudio. Un gjemplo de las matrices de probabilidad de dafio calculadas, para puentes de
vanos multiples y para aceleracion maxima del suelo definida por € USGS, se puede
observar en latabla 6.10.

Tabla 6.10 Matrices de probabilidad de dafio para puentes de vanos multiples

Dafio Aceleracion maxima del suelo (g), conforme al USGS
observado | 0.15-0.2] 0.2-0.3 | 0.3-04 | 04-05 | 0506 | 0.6-0.7 | 0.7-0.8
Ninguno | 98.48 9225 | 86.21 | 65.96 37.04 55.56 80.95
M enor 1.02 2.82 9.20 4.26 22.22 14.81 9.52

Moderado | 0.51 2.82 4.60 19.15 22.22 18.52 4.76
Mayor 0 211 0 10.64 18.52 11.11 476
Colapso 0 0 0 0 0 0 0

Dafio Aceleracion maxima del sudlo (g), conforme al USGS

observado | 0.8-0.9 0.9-1.0 1.0-1.1 1.1-1.2 12-1.3 | 1.3-14
Ninguno 72.00 24.14 64.29 50 0 100
Menor 0 17.24 7.14 50 0 0

Moderado | 16.00 24.14 21.43 0 0 0
Mayor 4.00 31.03 0 0 0 0
Colapso 8.00 3.45 7.14 0 0 0
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En este caso se obtuvieron curvas de fragilidad incondicionales y condicionales al
dafo; esto es, considerando todos los puentes de estudio, incondicionales, o sblo
aquellos sistemas que sufrieron dafios, condicionales. Como g emplos de los célculos
realizados por Bastz y Kiremidjian en adelante se presentaran algunas de las curvas de
fragilidad obtenidas, considerando solamente la caracterizacion de la accidén sismica
proporcionada por e USGS. Asi, las figuras 6.14 y 6.15 muestran las curvas de
fragilidad para los valores del USGS 'y para puentes de vanos multiples incondicionales
y condicionales al dafio, respectivamente. También, este tipo de curvas para la
subcategoria de puentes CIM1 (tabla 6.4) y para puentes construidos entre 1940 y 1971,
son representado en las figuras 6.16 y 6.17, también respectivamente.
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Figura 6.14. Curvas de fragilidad empiricas para puentes de vanos multiples. Valores para USGS. 715,
47,52, 30 y 4 puentessin dafio y dafios menor, moderado, mayor y colapso,
respectivamente.
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Figura 6.15. Curvas de fragilidad empiricas para puentes de vanos mdltiples. Valores paraUSGS. 47, 52,
30y 4 puentes con dafio menor, moderado, mayor y colapso, respectivamente.

La disponibilidad de informacién sobre € refuerzo de puentes permitié calcular
algunas curvas de fragilidad que distinguen entre e comportamiento de puentes
reforzados y no reforzados, una de las cuales se muestra en la figura 6.18. A partir de
estas curvas se observd que e nuimero de puentes no dafiados es mayor en las
estructuras reforzadas, mientras que la probabilidad de sufrir un estado de dafio menor o
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mayor es ligeramente mayor en las estructuras renovadas, lo cua podia ser
consecuencia del pequefio nimero de puentes reforzados que se incluyeron en €
estudio.
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Figura 6.16. Curvas de fragilidad empiricas paralasubcategoriaC1M 1. Valores paraUSGS. 228, 16, 13,
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Figura6.17. Curvasdefragilidad empiricas parapuentes construidos entre 1940-1971. Valores para
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colapso, respectivamente.
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Los datos de los costos estimados de reparacion fueron obtenidos de los informes
de puentes dafiados, calculando un total de $190 millones por gastos de reparacion en
este tipo de sistemas. El costo total de reparacion de los seis puentes colapsados
correspondid a 75% de estos 190 millones de dblares. Los costos de reparacion
estimados fueron de $152.85, $30.87, $5.66 y $0.54 millones para casos de colapso, y
dafios mayor, moderado y menor, respectivamente. La distribucién de los puentes por
costos estimados de reparacion y estado de dafio sufrido se puede observar en lafigura
6.19. S6lo en 77 de los 160 puentes dafiados en e grupo de datos de correlaciéon se
disponia de datos de los costos de reparacion, 43 de ellos con desgloses de costos
(figura 6.20) por componentes estructurales. Conforme a la figura 6.20, muchos de los
costos de reparacion en puentes con dafio menor fueron ocasionados por asentamientos
de las estructuras de aproximacion; en tanto que no se observd dafio en pilas y juntas.
Para los puentes con dafio moderado, se observo que €l tipo de dafio mas significativo
fue por degradacion de estribos, mientras que € costo de reparacion més alto para
puentes con dafio mayor fue por problemas en pilas. El costo de reparacion promedio de
puentes con daiio mayor fue casi cinco veces mayor a reportado en estructuras con
dafio moderado. De los resultados se desprende que las subcategoria CIM1 y C1IM10
son las subcategoria menos y mas vulnerable de puentes de hormigdn de vanos
multiples.

Ndmero de
puentes
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Costo de reparacion (en miles)

Figura 6.19. Distribucion de todos | os puentes dafiados por costo de reparacion y estado de dafio.
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Figura 6.20. Distribucion del costo estimados de reparacion por componentes de puentesy para
diferentes estados de dafio.
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La relacion entre el costo por cierre a tréfico y el costo estimado de reparacion se
evalud para 13 de los puentes dafiados, como gjemplo en la figura 6.21 se muestra esta
relacion para las construcciones que sufrieron un estado de dafio mayor. Como se
observa en esta figura, 10s puentes #531493S y #531507 ocasionaron grandes pérdidas
econdmicas indirectas.

°

§

o
Y

o
=
&

y el costo estimado de reparacion

o
e

&

ci6n del costo por cierre

Pl B

5314935 53 1506 531507 531580 53 23286

Rela
o

Namero de puente

Figura 6.21. Relacién entre el costo por cierre al tréficoy €l costo estimado de reparacion.
Dafio mayor.

Larelacion del costo de reparacion, costo de reparacion entre costo de reemplazo,
se determind para los mismos siete intervalos utilizados con los datos de Loma Prieta,
calculando para cada uno relaciones entre estos valores y e tamafio de la accion
sismica. Sin embargo, para muchas de las subcategorias de puentes definidas en la tabla
6.4 sblo se usaron relaciones del costo de reparacion de 0% y de 0% -10%, debido a
falta de informacion. En las figuras 6.22 a 6.24 se presentan ejemplos de las curvas de
fragilidad de |as relaciones de los costos de reparacion para puentes de vanos multiples,
subcategorias CIM1 y CIM7 y estructuras congruidas entre 1940 y 1971,

respectivamente.
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Figura 6.22. Curvas de fragilidad empiricas para puentes de vanos multiples. Relacion del costo de
reparacion. Valores para USGS.

Al final se realizé un estudio comparativo entre las MPD reportadas en €l ATC y
los célculos determinados por Bastz y Kiremidjian para los puentes ubicados en la zona
de Northridge. Los resultados de este Ultimo andlisis muestran gque los valores del ATC
generamente coinciden bastante bien con € dafio observado y las relaciones de los
costos de reparacion para valores de Intensidad Modificada de Mercali; sin embargo,
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estas MPD sobreestiman las relaciones de los costos de reparacion esperadas para
estados de dafio moderado y colapso
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Figura 6.23. Curvas de fragilidad empiricas parala subcategoria de puentes CIM7. Valores para USGS.
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Figura 6.24. Curvas de fragilidad empiricas para puentes construidos entre 1940 y 1971.

A partir de todos los andlisis realizados a los puentes de Northridge, Basoz y

Kiremidjian enfatizaron varias observaciones, las cuales en forma resumida son:

Niveles de movimiento del terreno. Se emplearon dos tipos de valores, los
provenientes de las organizaciones USGS y WCFS. Como los valores de la
aceleracion maxima del suelo eran considerablemente diferentes entre estas dos
fuentes, se obtuvieron relaciones entre dafio y tamafio del sismo y entre costo de
reparacion y tamafo del sismo para ambos grupos de datos. Para los casos donde la
aceleracion maxima del suelo de los valores del USGS rondaba el 19, las formas de
las curvas de fragilidad basadas en las dos fuentes de datos de movimiento del suelo
eran muy similares. Las probabilidades presentar o exceder un estado de dafio
fueron también similares en iguales niveles de la aceleracion maxima de los dos
organismos. Los valores de las probabilidades méximas y las formas de las curvas
de fragilidad muestran diferencias entre ambas fuentes cuando se incluian en €
andlisis alos puentes sujetos a atos valores de acel eracion maxima del USGS

Caracterigticas estructurales y dafio. Ninguno de los puentes de acero de la zona
afectada colapsd. A partir de los datos de dafios se observd que la probabilidad de
dafio mayor a niveles de aceleracion menores a 0.85g fue la misma para puentes de
acero y hormigon, como se puede comprobar en la figura 6.25. Los puentes de acero
fueron més susceptibles a experimentar dafio moderado o menor que las estructuras
de hormigon.
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Los puentes con pilas reforzadas tuvieron un buen comportamiento, en tanto
gue aguellos renovados con cables de restriccion en articulaciones sufrieron dafio
importante. Por otra parte, los puentes con estribos monoliticos tuvieron mejor
comportamiento que aguellos con elementos no monoliticos. Ademas, los puentes
con gjes de pilas simples sufrieron més dafio entre todos los tipos de pilas
considerados.
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Figura 6.25. Comparacion de las curvas de fragilidad empiricas para puentes de hormigdn y acero.

Clasificacion de puentes y relaciones dafio-tamafio del sismo. Las subcategorias de
puentes menos y més vulnerables para estructuras de vano unico fueron las C1S1 y
C1S2, respectivamente. Por su parte, las subcategorias menos, intermedia y mas
vulnerables de puentes de vano multiple fueron CIM1, CIM10, y C1IM7, también

respectivamente

Costo estimado de reparacion. Cerca del 75% de los costos de reparacion se
debieron a colapso de seis puentes. La mayoria de los costos derogados fue por
falos en pilas y juntas, principalmente en puentes con dafio mayor. Larelacion del
costo de reparacion observado para puentes de vano unico no fue mayor a 10%,
mientras que para puentes de vanos multiples esta relacion fue como méximo del
50%

Cuando se compararon las MPD del ATC con los datos observados, se encontrd que
éstas coincidian muy bien con € dafio observado y los costos de reparacion para
bajos niveles de intensidad sismica. En muchos de los casos con intensidades
sismicas mayores o iguaes a VIl (IMM), las matrices del ATC sobreestimaban 1os
valores observados después del sismo de Northridge

6.2.4.3 Comparacion entre los resultados obtenidos para los sismos de Loma Prieta
y Northridge

Aunque los sismos de Loma Prieta y Northridge tienen diferentes caracteristicas,
como magnitud, localizacion y mecanismo de la fuente, Bastz y Kiremidjian obtuvieron
conclusiones generales del comportamiento de las construcciones en estas dos éreas de

estudio. En resumen, las conclusiones obtenidas son:



Modelos de evaluacion de la vulnerabilidad sismica de puentes a partir de dafios reales 111

El nimero de puentes estatales en |as regiones afectadas fue de 2300 y 3500 para las
zonas de Loma Prieta y Northridge, respectivamente. De estas estructuras, €
nimero de puentes dafiados fue de 76 (3.6%) para Loma Prieta'y 233 (6.5%) para
Northridge

Las consecuencias econdmicas del falo de puentes fue mas impactante en las
estructuras de Loma Prieta, principalmente por las diferencias en las caracteristicas
geogréficas de las zonas afectadas. Los tiempos de restauracion de los puentes con
dafio mayor o colapso fueron mas cortos en € sismo de Northridge, comparados con
los val ores conseguidos después del sismo de Loma Prieta

Ladistribucion del dafio de los puentes por afio de disefio fue muy similar en las dos
regiones, lo que clarifica la mejora del comportamiento de los puentes a utilizar
reglamentos que incluyen aspectos sismorresistentes actuales. Més del 75% de los
puentes de estudio fueron construidos antes de 1972. Esto demuestra la gran
cantidad de estructuras vigas que pueden tener su capacidad resistente reducida,
siendo vulnerables ante accidn simica

Mas del 90% de los puentes afectados por €l sismo de Loma Prieta y més del 80%
de los que sufrieron € sismo de Northridge eran estructuras de hormigén armado.
De manera similar, cerca del 82% y 91% de los puentes dafiados en los sismos de
Loma Prietay Northridge, respectivamente, eran estructuras de hormigén armado

L os puentes fueron agrupados en cuatro (Northridge) y dos (Loma Prieta) estados de
dano. La asignacion de los dafios reportados en cuatro estados de dafio representd
una mejor descripcion de los fallos de puentes. Una comparacion de la descripcidn
del dafio para los dos sismos revela que los estados de dafio menor y moderado y
mayor y colapso en la zona de Northridge, corresponden aproximadamente a
estados de dafio menor y mayor parael sismo de Loma Prieta

Conforme a los datos de dafios ocasionados por e terremoto de Northridge, se
determind que €l tipo de ge de pilas y la continuidad de vanos eran |os parametros
mas susceptibles a dafio. Por otro lado, se encontré que el afio de disefio de la
construccion tenia buena correlacion con el dafio observado después del sismo de
Loma Prieta

Para ambos sismos, los puentes con estribos monoliticos tuvieron mejor
comportamiento que aquellos con elementos no monoaliticos. De forma similar, los
puentes con ges de pilas multiples sufrieron menos dafios que agquellos con gjes de
pilasimple

Se observaron mayores probabilidades de exceder estados de dafio menor y mayor
en los datos de Northridge (figura 6.26), comparados con |os de Loma Prieta, para
puentes de vanos multiples

A un nivel dado de aceleracién maxima cel suelo, la probabilidad de presentar o
exceder un estado de dafio varié hasta con un factor de cuatro, entre las dos zonas.
Las variaciones de estas probabilidades (entre los datos de Loma Prieta y
Northridge), se debieron, entre otras razones, a las diferentes definiciones de los
estados de dafio. Por geemplo, para la subcategoria CIM7, la probabilidad de
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presentar un estado de dafio menor parael sismo de Loma Prietaes muy cercanaala
suma de probabilidades de presentar estados de dafio menor y moderado para el

sismo de Northridge, figura 6.27

Probabilidad de tener o exceder un estado de dafio
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Figura 6.26. Curvasde fragilidad empiricas para puentes construidos entre 1940 y 1971 enlos sismosde

Loma Prietay Northridge.
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Figura 6.27. Curvas de fragilidad empiricas parala subcategoria de puentes C1M 7 obtenidas después de

los sismos de Loma Prietay Northridge.

El costo de reparacion estimado total para los puentes dafiados por € sismo de
Northridge fue aproximadamente de 2/3 del derogado después del movimiento
de Loma Prieta. Sin embargo, 90% del costo de reparacion estimado total en
Loma Prieta fue por € fallo de una estructura, € Viaducto de la calle Cypres.
Los puentes que colapsaron por e sismo de Northridge produjeron e 75% del
costo de reparacion total. De entre todos los e ementos, € dafio en pilas fue €l
més costoso en ambos sismos

No se observaron relaciones de costos de reparacion mayores a 10% después
del sismo de Loma Prieta. Las figuras 6.28 y 6.29 muestran la comparacion de
las curvas obtenidas para puentes de vanos multiples y subcategoria CIM7 para
ambos sismos, considerando solo intervalos de la relacion del costo de
reparacion de 0 y 0-10%. Las probabilidades de exceder o alcanzar un intervalo
dado de la relacién de costo de reparacion fueron similares para ambos sismos
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en puentes de vanos multiples. Sin embargo, s se andizaba, por gemplo, la
subcategoria CIM7 se observa (figura 6.29) que las probabilidades de presentar
0 exceder un intervalo de la relacion del costo de reparacion pueden ser muy
diferentes en los dos escenarios de estudio, dependiendo de la definicion del
tamario del ssmo
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Figura 6.28. Curvas de fragilidad empiricas para puentes de vanos miltiples obtenidas después de los
sismos de Loma Prietay Northridge.
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Figura 6.29. Curvas de fragilidad empiricas para la subcategoria de puentes C1M7 obtenidas después de
los sismos de Loma Prietay Northridge.

6.3. Pruebas de hipotesis e intervalos de confianza de las curvas de
fragilidad empiricas de puentes

Como un procedimiento de evaluacion preliminar, Shinozuka desarrollé una
metodol ogia, mezcla entre los métodos analiticos (como el usado por Ciampoli, capitulo
4) y los estudios estadisticos de los informes de dafios pasados; como los seguidos por
Xhuesheng y Shuming, y Basdz y Kiremidjian en las secciones 6.1 y 6.2,
respectivamente. El proceso propuesto por Shinozuka para obtener curvas de fragilidad
de puentes incluye, entre sus evaluaciones. (1) juicio profesional, (2) andlisis quasi-
estéticos consistentes con los codigos de disefio, (3) estudios estadisticos de datos de
dafnos asociados a sismos pasados, y (4) simulaciones numéricas de la respuesta sismica
de puentes a partir de la dindmica estructural.
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6.3.1. Curvas de fragilidad empiricas para los puentes afectados por el sismo de
Northridge

Las curvas de fragilidad empiricas obtenidas por Shinozuka (1998) se basan en las
conclusiones estadisticas del analisis de los dafios ocasionados por € sismo de
Northridge en 1994. Mientras Basoz y Kiremidjian (Basdz y Kiremidjian 1995 y 1998,
y Kiremidjian y Basoz 1997) cacularon las curvas empiricas mediante evaluaciones
estadisticas tipo logit, Shinozuka las obtiene a través de los pardmetros de la funcién de
distribucion lognormal, la cual asigna a la variable aleatoria dafio. Parala estimacion de
los pardmetros de la distribucién, media c y logaritmo de la desviacion estandar z, se
aplico e método estadistico de maxima verosimilitud, cuya funcion de verosimilitud, L,
Se expresa como:

A 1
L=0l[P@)] *b- P@)]* (63)

donde: P(-) representa la curva de fragilidad para un estado de dafio especifico, a; es el
valor de la aceleracién maxima del suelo ala que es sujeto e puentei, g esigual a1l o0
dependiendo si € puente presenta 0 no e estado de dafio especifico bagjo el valor de la
aceleracion de a;, y N es el nimero total de puentes dentro de la region afectada por el
sismo de interés. Bgjo la suposicién de distribucion lognormal, la probabilidad P(a) se
define como:

éln(a/c)u
P@=F &— ( )Q (6.4)
e X 0

en la que a es la acedleraciéon méxima del suelo y F () es la distribucién normal
estandarizada. Los parametros de la ecuacion 6.4 son aproximados por los valores ¢, y

Zo, que satisfacen la siguiente ecuacion que maximiza a la verosimilitud, L, de la
ecuacion 6.3.

finL :‘ﬂInL -0

1 = (6.5)

El andlisis de Shinozuka, a diferencia del realizado por Basdz y Kiremidjian, no
clasifica los puentes de estudio por parametros como afio, codigo de disefio, tipo
estructural, o materiales. La decisiéon de no hacer esta clasificacion se justifica porque el
nimero de los puentes de estudio es demasiado pequefio como para sacar conclusiones
confiables de comportamientos localizados.

El método anteriormente descrito se aplicd a la informacion del dafio ocasionado
por el sismo de Northridge, usando los valores de la aceleracion maxima de la base de
datos del organismo USGS. Las curvas de fragilidad que se desprendieron de estos
datos para los puentes administrados por Caltrans, se muestran en la figura 6.30. En
estas curvas se observan también a los valores de los pardmetros de la distribucion
lognormal determinados paralos cuatro estados de dafio definidos.
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Figura 6.30. Curvas de fragilidad empiricas obtenidas por Shinozuka. Menor (c,=0.964, z,=0.928),
moderado (cy=1.255, z,=0.905), mayor (c,=2.006, z,=0.850), y colapso (c,=4.315,
2,=0.801).

6.3.2. Pruebas de hipotesis e interval os de confianza

Para complementar los andlisis estadisticos del comportamiento sismico de puentes,
mas que hacer un gercicio de guste de datos, Shinozuka estima pruebas de hipétesis e
intervalos de confianza de las curvas de fragilidad de la figura 6.30. Los pasos
necesarios para estos nuevos calcul os son:

1. Prueba de bondad de ajuste. La interpretacion probabilistica de las curvas de
fragilidad P(a) como una funcion de a, sugiere que la estructura sufrira un cierto
estado de dafio con una probabilidad P(a), y no sufrird ese estado de dafio con una
probabilidad 1-P(a), dado un sismo de tamafio a. Esto significa que, bajo cada valor
de la aceleracion méxima del suelo, € fendmeno puede ser descrito bajo la
consideracion de que la variable aleatoria X; sigue una distribucion de Bernoulli.
Asi, cuando se acanza €l estado de dafio con el vaor de la aceleracion determinada,
Xi=1, y Xi=0 en cualquier otro caso. La variable Y;=(X-p), pi=P(a), tiene,
entonces, la siguiente funcion de distribucion de probabilidad:

i(X, - p)> paa X=01

f(Y) = 6.6
¥) %O otro caso (60)
cuyamediay varianza se definen como:
n, =n.(1- p
vy =h@-p) 6.7)

Var(Y;) = p,(1- p)@- 2p)*

Considerando independencia estadistica de N variables aeatorias con
distribucion de Bernoulli (ecuaciones 6.6 y 6.7), la suma de las variables Y;
(ecuacion 6.8), se aproxima asintéticamente a una distribucién Normal cuando N, el
nimero total de estructuras consideradas, es lo suficientemente grande, >>1. La
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media y la varianza de esta nueva variable se determina mediante las expresiones
de laecuacion 6.9.

N 2

Y=4 (X - p) (6.8)

i=1

m=EM=4 na- p)
L (6.9)
Var(Y) =3 p (- p)1- 2p)?

i=1

Como p; depende de los valores ¢y y zo (satisfaciendo la ecuacion 6.5) el
procedimiento estdndar de prueba de hipétesis sugiere, que s a es € nivel de
sgignificanciay

5
P = Fé >3 1-a (6.10)
Sy o

entonces, la hip6tesis de que los valores ¢y y zo son los verdaderos valoresdecy z
serd aceptada con niveles de significancia a usuadmente de 0.05 o 0.10. La
aplicacion de las ecuaciones 6.6 a6.10 alos valores de | as curvas de fragilidad de la
figura 6.30 produce las siguientes probabilidades de Py

R Para
0.638 Dafio menor
0.668 Dafo moderado
0.548 Darfio mayor
0.497 Colapso

Los valores anteriores demuestran que las curvas de la figura 6.30 pasan la
prueba de bondad de gjuste con un nivel de significancia del 10%, por 1o que se
pueden considerar representativos de la poblacién de puentes de Northridge y
vélidos para conclusiones generales.

2. Intervalos de confianza. Los intervalos de confianza se emplean para delimitar la
variabilidad estadistica de los estimadores ¢y z hacia los valores reales de los
parametroscy z, esto es, las incertidumbres asociadas con los valoresde ¢y y zo,

Para estimar los intervalos de confianza, Shinozuka aplicd técnicas de
simulacion de Monte Carlo para generar realizaciones de los estimadores €y 7 .
Esto requiere la simulacion de X; dafios a cada a; tamafios del sismo, usando p;. Con
base en las simulaciones de X; (ecuacion 6.8) y obtenidas sus realizaciones x;, la
ecuacion 6.5 se resuelve para las estimaciones ¢, y zo de ¢ y z, utilizando los
valores de x;. La repeticion del proceso un nimero grande k de veces (por decir,
k=1000), determina el conjunto de las k realizaciones de ¢y y zo y los valores de los
estimadores ¢y z més proximos alos parémetroscy z.
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A través de la gecucion del procedimiento anterior, Shinozuka calculé los
intervalos de confianza para las curvas de fragilidad de la figura 6.30. Como
gjemplo de los resultados obtenidos, en la figura 6.31 se presentan estos intervalos

para un estado de daio menor, gustados para c=0.8g y z=0.8 en €l intervalo
pesimistay c=1.2gy z=1.1 para €l intervalo optimista.
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Figura 6.31. Intervalos de confianza para €l estado de dafio menor definido en lafigura 6.30. Intervalos
pesimista (c=0.8, z=0.8), menor (c=0.964, z=0.928), optimista (c=1.2, z=1.1).

La diferencia entre los intervalos pesimistas y optimista de la figura 6.31
indica, en un sentido ingenieril, la banda de confianza de las probabilidades de
sufrir un estado de dafio menor. El andlisis de las curvas de fragilidad mediante
intervalos de confianza puede tener impacto en € proceso de interpretacion de los
resultados de andlisis socioeconémicos, ya que proporciona bandas de
incertidumbres en e célculo de la probabilidad de fallo.






CAPITULO 7

METODOLOGIASPARA EVALUAR LA
IMPORTANCIA DE LOSPUENTESDE
AUTOPISTA

Es practica comun evaluar la importancia de puentes, junto con de la peligrosidad
de la zona y la vulnerabilidad estructural, para priorizar la utilizacién de recursos
escasos en € refuerzo de estructuras existentes.

La importancia de un puente es un atributo dificil de cuantificar. Aunque se han
hecho algunos intentos de su evaluacion, existe poco consenso sobre la metodologia
preferida. Algunos de los modelos de evaluacion del comportamiento de puentes
discutidos anteriormente (capitulo 3) emplean estimaciones simplificadas de la
importancia del puente como uno de los pardmetros necesarios a considerar. Asi, €l
ATC (1983) y e modelo de Pezeshk et a. (1993) asumen alaimportancia del puente, la
fragilidad de los parametros estructurales y la sismicidad del area de estudio como los
tres principales aspectos a ser estimados en un procedimiento de evaluacion preliminar.
La importancia de un puente es definida, en estos modelos, por medio de andlisis
subjetivos de caracteristicas como €l trafico diario promedio o la relacién entre la
estructura de estudio y las similares en la zona.

Generalmente, las metodologias de caracterizacion de la importancia de puentes de
autopista incluyen como aspectos de evaluacion a: el volumen de tréfico, la longitud de
retorno, la presencia o ausencia de instalaciones y aguna forma de clasificacion
funcional, por gemplo como ruta de emergencia y/o defensa. Pocas de las metodologias
hasta ahora propuestas, s existe alguna, consideran redundancia de redes y aspectos
socio-econdmicos, ambos de mayor dificultad de evaluacion que los primeros atributos
nombrados.

En e contérmino de los Estos Unidos, précticamente cada estado usa una
metodologia de evaluacion de la importancia de puentes. En alguna de éstas se implican
asignaciones subjetivas;, mientras que en otras se usan expresiones estadisticas. De
cualquier forma, las metodologias propuestas son funcion de la asignacion de un valor
critico o indice de importancia. Estructuras con mayor valor de este indice seran
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clasificadas como més importantes y ponderadas para investigaciones mas detalladas o
para futuros programas de refuerzo.

7.1. Algunas de las actuales metodologias de evaluacion de la
importancia de puentesen los Estados Unidos

Entre los diferentes caminos de evaluacion de la importancia de puentes en los
Estados Unidos, Thomas et a. (1998) analizan los que consideran los 12 mejores
métodos, para después contrastarlos y recomendar un nuevo modelo basado en estudios
estadisticos. En las préximas secciones, se presenta una breve descripcion de los 12
modelos seleccionados por Thomas et al., destacando las expresiones usadas en cada
uno de ellos para obtener e vaor critico. En adelante se entendera como:
(1) ruta critica, la ruta de control considerada si hay méas de una ruta sobre o bajo €
puente de estudio; (2) longitud de retorno, longitud necesaria para cumplir la ruta
cuando se presenta € falo de un puente; (3) llevar, relacionado a la ruta critica en la
estructura investigada; (4) cruzar, relacionado a la ruta critica bajo la estructura siendo
investigada; y (5) ruta de emergencia, ruta definida como esencial para traslados de
emergencia entre dos puntos.

7.1.1. Método de Babei y Hawkins (1991, B&H)

Para estimar la importancia de puentes, € método de Babei y Hawkins calcula un
factor critico, C, que es funcion de un valor de referencia del trafico diario promedio
(TDP) de 30,000 vehiculos y tres posibles intervalos de la longitud de retorno. Este
método no hace distincion entre puentes con longitudes de retorno mayores a las 10 000
millas, ya que a mayor longitud de retorno mayor posibilidad de pérdidas econémicas
por fallo de la estructura.

El factor critico o indice de importancia del méodo de Babei y Hawkins se
cuantifica mediante la ecuacion siguiente:

C= [(RNIIevar)(LRIevar ’ Nllevar)]+ [UTIIevar] +

@I(RN, ) (IR " Now)]+ W A[TOR,, 1000000 = Y
donde:

RN,evar = factor que indica la naturaleza del puente, igual a 1.0 para ruta
interestatal, arteria principal o ruta de emergencia confirmada. Este
factor esigual a 0.8 para otros casos

LRevar = factor que representa la caracteristica critica de la longitud de
retorno. Es igua a 1.0, 0.8 y 0.75 para longitudes de retorno
mayores a 10 millas, entre 3 y 10 millas y menor de 3 millas,
respectivamente

Niievar = factor que representa el rodeo critico por congestion del tréfico, igual
a (TDP}je/a/30000)%%3 1.0

TDPyjevar = tréfico diario promedio de laruta

UT,evar = factor que representala utilidad de las lineas. Este factor esigual a1
para puentes con linea de utilidad confirmada como esencial y 0O
para los casos restantes
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RN uzor = factor que representa la naturaleza de la ruta. Este factor es igual a
1.0, 0.0, y 0.8 para ruta de emergencia confirmada, sin ruta bgo €
puente y para otros casos, respectivamente

LR uzar = factor que representa la caracteristica critica de lalongitud critica de
retorno. Es igual a 1.0, 0.80 y 0.75 para longitudes de retorno
mayores las 10 millas, entre 3 y 10 millas y menor a las 3 millas,
respectivamente

Neruzar = factor que representa el rodeo critico por congestion del tréfico, igual
a (TDPg;22/30000)% 3 1.0

TDPyzer = tréfico diario promedio

L =longitud total del puente, en pies

7.1.2. Método modificado de Babei y Hawkings

La modificacion del método de Babei y Hawkings consiste en gjustar € TDP de
30,000 a 6,000 vehiculos. La importancia del puente se estima con el factor C de la
expresion 7.1, cambiando los valores de Njjevar Y Neruzar CONforme ala ecuacion 7.2.

I\Illevar = (TDPIIevar /6000)025 3 1
(7.2)

Ny e = (TDP, . /6000)°% 3 1

cruzar

7.1.3. Método de Buckle (1995)

Buckle incluye en su modelo una definicion de puente critico y una ecuacion para
calcular € indice de prioridad. Un puente es definido como "critico" s se presenta
cualquiera de las condiciones siguientes. (1) el puente es designado como instalacion
critica; (2) € puente se incluye en una autopista de defensa; (3) € puente esta localizado
en una red nacional de camiones; y (4) €l indice de prioridad (definido mediante la
ecuacion 7.3) esmayor o igua a2.5.

| :1+—TDPF +E+L_R+E (7.3)
15000 10 20 2

donde: TDPF € trafico diario promedio futuro; N es e numero de instalaciones
incluidas; LR es la longitud de retorno (en millas); y FC es una clasificacion funcional
del puente, lograda por asignaciones subjetivas.

7.1.4. Método modificado de Buckle (1995)

La modificacion del método anterior consiste en sustituir el valor del TDPF de la
ecuacion 7.3 por €l valor del TDP.

7.1.5. Método de Caltrans

El método de Caltrans incluye la variable: “espacio de aire arrendado”, cuando se
considera que la instalacion cruza a una estructura. El espacio de aire arrendado se
divide en dos categorias de importancia: residenciales u oficinas y estacionamientos o
amacenge. S e objeto cruzado no es un camino de aguas, camino, o ferrocarril;
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entonces, se categorizard como otro tipo. El espacio de aire arrendado se usa para
estimar el valor de impacto, que es obtenido por medio de laexpresion 7.4.

Im pacto = (0.28* F1) +(0.12* F2) + (0.14* F3) + (0.15* LASO) +

+(0.07* LASS) + (0.07*TR) + (0.07* IC) + (0.1* UC) (7.4)
donde;
F1 = valor obtenido de una curva basada en e TDP de la estructura
F2 = valor obtenido de una curva basada en el TDP bago o sobre la
estructurade andlisis
F3 = valor obtenido gaficamente de una linea normalizada a 100 millas
de longitud de retorno
LASO = espacio de aire arrendado residencial, igual a 1.0 cuando se
encuentran oficinasy 0.0 en otro caso
LASS = espacio de aire arrendado en aparcamientos, igual a 1.0 cuando
existe instalaciéon de aparcamientos o amacenagje y 0.0 en otro
caso
TR = tipo de ruta del puente, igua a 1.0, 0.8, 0.7, 0.5, 0.2 y 0.0 para
camino interestatal, ruta nacional de estado o calle, vias férreas,
ruta de condado federal o calle de ciudad, tierras del estado o
federales, y otras, respectivamente
|C = instalacién cruzada; clasificacion de categorias del tipo de ruta que
cruzae puente
UC = utilidad critica; igual a 1.0 cuando se presenta una utilidad criticay
0.0 en otro caso

7.1.6. Método empleado en Montana

Este mé&odo es una modificacion del de Babei y Hawking (seccidon 7.1.1),
cambiando €l valor del TDP a 6000 vehiculos, considerando 5 categorias de longitud de
retorno con coeficientes de 0.7, 0.8, 0.9, 1.0y 1.2, y remplazando € término de
instalacion llevada con un término relacionado con la presencia de rios. El término de
instalacion llevada se relaciona con el trafico en la ruta critica, la ruta de control
considerada s hay més de una ruta bajo o sobre la estructura. Por su parte, € término
relacionado con la presencia de rios es funcién de la longitud, L, de la estructura que
cruzael agua

En e méodo de Montana, € indice de importancia o factor critico se obtiene
mediante:

C= [(TRIevar)(LRllevar ’ Nllevar)] + (2/3)[(TRcruzar)(LRcruzar ’ Ncruzar)]

* (7.5)
+(1/4)[(TDR,,, / 6,000)(L)]** + RV,

levar ruzar

donde: N; = (TDP/6000)°?*; RVruzr = (L/2000) cuando se cruzaun rio; TR = 1.0 0 0.8
cuando las rutas son interestatales, de emergencia, principales y vias férreas, o en otros
casos, Y LR es e coeficiente de lalongitud de retorno.

7.1.7. Método empleado en Nevada

Este método tiene en cuenta la presencia de vias férreas, evaluando rutas primarias
y secundarias. En este método los puentes que Ileven o crucen vias férreas tienen mayor
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importancia. Finalmente, e método incluye un valor méximo de TDP de 90 000
vehiculos para calcular laimportancia de puentes con la ecuacion 7.6.

| =RT +T + Det +Ut + Def + RR (7.6)

enlacua:

RT = suma del tipo de ruta de las rutas sobre y bajo € puente (3, 2, 1y 0 para
ruta interestatal, ruta primaria, ruta secundaria, y otras,
respectivamente);

T =suma de los conteos de trafico pararutas sobrey bajo €l puente. Este valor
es obtenido por medio de la expresion siguiente:

_~TDP 21+ JLW)(N)u

T 1]
100 é 300 g

(7.7)

donde:
TDP£90,000 vehiculos; LW es la longitud del puente para ruta sobre
el puente y ancho del puente para la ruta bgjo éste; y N es el nimero
de lineas sobre o0 bajo € puente

Det = un décimo de la suma de la longitud de retorno para las rutas sobre y
bajo & puente. DET<2.

Ut = instalaciones sobre el puente, igual a 1.0 si existen instalaciones sobre
el puentey 0.0 en otro caso

Def = ruta de defensa, igual a 1.0 si la ruta sobre el puente es designada como
parte de lared de autopistas estratégicas, de otraformaesigual a0.0.

RR = viaderieles, igua a 1.5 s existen vias férreas sobre el puente, de otra
formaesigua a0.0

7.1.8. Método empleado en Carolina del Sur

Este método es funcién de los tipos | y 11 de la clasificacién de importancia, Cl. Un
puente es clasificado como Cl=I cuando la estructura cruza o estd sobre una ruta
interestatal, autopista de defensa, red de camiones 0 acceso a instalaciones criticas.
Todos los puentes restantes se clasifican como Cl=Il. Los puentes considerados como
Cl=l tendran una importancia de nivel basico de NB=6, la cua podra ser modificada con
base en los factores destacados abajo; pero nunca se tomara para estos puentes valores
menores a6 o mayores a 10.

El nivel basico de Cl variard conforme a

Puentes sobre agua +1
Puentes que incluyen ruta interestatal +1
Intercambios que lleven tréfico al puente de desviacién -1
5,000 < TDP < 10,000 +1
10,000 < TDP < 20,000 +2
TDP > 20,000 +3

Los puentes clasificados como 1C=II tendrén un nivel inicia de NB=0. Este valor
serd incrementado o decrementado conforme a las indicaciones siguientes, pero nunca
seramenor a0 o mayor a5:
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Puente sobre agua +1
50 < TDP< 200 +1
200 < TDP <500 +2
TDP > 500 +3
Longitud de retorno > 10 millas +1

EL limite de Cl=Il asegura que los puentes de importancia secundaria ho puedan
ser mejor valorados que los puentes de importancia primaria. EIl método de Carolina del
Sur tiene la desventgja de que buena cantidad de los puentes puede ser valorada con €l
mismo eficiente de importancia, con lo que se dificulta la decision de cua estructura
tiene mayor prioridad de refuerzo.

7.1.9. Méodo modificado de Carolina del Sur

La modificacion del método de Carolina del Sur fue desarrollada para disminuir la
cantidad de puentes distinguidos con la misma importancia, €liminando los limites
maximos de 10 y 5 para Cl de | y Il, respectivamente. Ahora € vaor maximo del
coeficiente de importancia es igual a 13. Aunque este método proporciona una mejor
distribucién de la importancia de puentes que € método del apartado 7.1.8, los
resultados de éste son todavia el producto de una evaluacion de tipo subjetiva.

7.1.10. Método empleado en Missouri

La definicién de la importancia de este méodo estd en funcion de un factor que
considera el espacio que ocupan los vehiculos del TDP. Dicho factor va de 0.2 a 2.0,
dependiendo del TDP y formando cinco posibles categorias. Como se vera méas
adelante, una de las categorias consideradas engloba TDP entre los 50,000 y 100,000
vehiculos, lo que gemplifica la carencia del método para distinguir estructuras con TDP
mayores a este valor. La importancia del puente es definida mediante € factor IF dela
ecuacion 7.8.

IF =[(3+1,)" n,” FE,+(3+1,)" n,” FE,]" P+RC+ Det (7.8)

donde:
I, 1, = longitud del puente y longitud del camino de interseccion bajo el
puente, respectivamente
Ny, N, = nimero de lineas sobre'y bajo e puente, respectivamente
FE;, FE, = factor de espacio basado en e TDP sobre y bajo e puente,
respectivamente. Los valores del FE se calculan como:

TDP Espacio del vehiculo FE

en pies
< 50,000 500 0.20
5,000 - 20,000 300 0.33
20,000 - 50,000 200 0.50
50,000 - 100,000 100 1.00

> 100,000 50 2.00
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P = factor de ruta primaria, igual a 1.2 para ruta de prioridad 1 y 1.0 para
rutas de prioridad 2

RC = factor de continuidad de ruta, igual a 2.0 para puentes necesarios para
finalizar unarutay 0.0 para otros casos. Se ignora el valor de RC en las
evaluaciones preliminares, sdlo se utiliza en evaluaciones finales

Det = factor de longitud de retorno, igual a 1.0 para longitud de retorno 3 5
millas. En otro caso esigual a0.0

7.1.11. Método modificado de Missouri

El méodo de Missouri fue modificado para acanzar una longitud méaxima de
puente de 1610 metros. Este modelo prevé e dominio del nivel de importancia de
estructuras con una longitud total mayor a 1610 metros.

7.1.12. Método IDOT (lllinois)

El modelo IDOT considera las Rutas de Emergencia por Sismo definidas en
Illinois. En este modelo € factor de importancia es evaluado mediante la expresion 7.9.

| =(0.69" IV)+(0.10" D)+ (0.05" RD)+(0.01" U) (7.9)

donde:
IV = impacto de vehiculos = (TDPen(Longitudgyente 236) + TDPys0(ANcho
cubierta + 236)/5,068,800
D = (TDPg, X longitud de retornoe,)/100,000 + 0.39 X (TDPy40 X longitud
de retornoy,)/100,000 + 15 X Inw + 5X |gr)
enlacua: Iyvesigua als € puente esta sobre agua navegable, Irs
esigua al s € puente esta sobre vias, en otros casos
ambos son igualesa 0
RD= ruta de defensa, igua a 0.8, 0.2, 0.7, 0.1 y O para rutas prioritarias en
el puente, rutas prioritarias bajo € puente, rutas secundarias en €l
puente, rutas secundarias bgo € puente y rutas no de defensa,
respectivamente

U = 1 cuando existen instalaciones en € puente

A manera de resumen, la informacion general requerida en cada uno de los 12
métodos discutidos se muestra en las tablas 7.1 y 7.2. La tabla 7.1 presenta los datos
necesarios sobre la estructura analizada, mientras gque la informacién necesaria bgjo la
estructura se presentaen latabla 7.2.

7.2. Estudio comparativo delos métodos descritos

En una situacion ideal, los métodos anteriores deberian asignar € mismo nivel de
importancia a grupo de puentes estudiados. Sin embargo, como cada uno de los
métodos tiene evaluaciones subjetivas y considera ammo mas importantes a diferentes
aspectos, esto no sucede. Thomas et a. desarrollaron un estudio comparativo de la
aplicaciéon de los métodos para entender los aspectos mas importantes y modificar
algunas condiciones para obtener mejores resultados.

En @ estudio comparativo, Thomas et a. aplicaron los 12 métodos para obtener la
importancia de una base de datos pequefia de puentes, la cua incluye las estructuras de
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los condados de Cumberland y Dauphin en Pennsylvania. El &rea de estudio tiene una
poblacién de 260 197 personas, tres autopistas interestatales, dos lineas de vias férreas y
numerosas lineas de comunicacion de cuatro carriles. Ademas, en esta zona se localiza
un reactor nuclear, un punto de control naval, un centro de control de defensa, siete
hospitales, un rio importante y algunas terminales importantes de camiones. Las tres
autopistas interestatales son de consideracion porque conectan la region con grandes
ciudades como New York, Pittsburgh, Philadelphia, Baltimore y Washington D. C. La
informacion anterior demuestra que e fallo de un puente en e &rea puede causar
pérdidas econdémicas indirectas de consideracién, por lo que es necesario la evaluacion
del estado actual de estas estructuras.

Tabla 7.1. Requerimientos de datos en la estructura

Método Caracteristica que setiene
ST| NoL [TDPF| L [ W |TDP|RT|FC|DL| U [FF| DD [ NN | LS

B&H

x| X
x| X

M.B&H

Buckle X

XX XX

M. Buckle

XX X[ X[ X

Caltrans

Montana

X

Nevada X X

Carolina

M. C.

Missouri X X

M Missouri X X

XXX X X X[ X | X
XXX X[ X[ X
XXX X X X[ X[ X | X
x
x| X
XXX X X X X X XXX XX

IDOT X X X
ST =tipo de servicio; No. L = nimero de lineas; TDPF= tréfico diario promedio futuro; L = longitud
del puente; W = ancho del puente; TDP=tréafico diario promedio; RT = tipo de ruta; FC = clase de
funcién; DL = longitud de rodeo; U = utilidades; FF = funcion federa; DD = designacion de
autopista de defensa; NN = designacién dered nacional; y LS = espacio libre

Tabla 7.2. Requerimiento de datos bajo la estructura
M étodo Caracteristica que se atraviesa
ST RT FC No. L TDP DL FF DD

B&H X X X X
M.B&H X X X X
Buckle
M. Buckle
Caltrans X X X
Montana X X X X
Nevada X X X X X X
Carolina X X
M. C. X X
Missour i X X
M Missouri X X
IDOT X X X X
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El estudio compard los siguientes cinco niveles de importancia en los puentes de
estudio:

El valor medio de todos |os métodos para e condado de Dauphin

El valor medios de todos los métodos para el condado de Cumberland

Los resultados medios de una encuesta realizada a ingenieros locales en €
condado Dauphin

Los resultados medios de una encuesta realizada a ingenieros locales del
condado de Cumberland

Los resultados de una encuesta redlizada en e Sistema de Emergencias
(grupo de especialistas trabajando en el area) del condado de Dauphin

A los 1155 puentes contabilizados en el area fueron aplicados los modelos, excepto
el modelo modificado de Missouri porgue todos los puentes de la base de datos tienen
longitudes menores ala marcada como necesaria (1610 metros) en este método. Lo mas
destacado de los resultados obtenidos es la dependencia, en orden decreciente, de la
importancia del puente del volumen de tréfico, de la longitud del puente, del trafico de
vias férreas (cuando estédn presentes), de la presencia de agua y de la longitud de
retorno.

Después del andlisis de los resultados obtenidos, los modelos que mejor
correspondian a los niveles medios de todos |os métodos fueron separados para posibles
modificaciones. Los niveles medios de todos |os modelos se determinaron promediando
los niveles de los model os en los 20 puentes mas importantes considerados en cada uno.
Un promedio bajo indica que & puente de estudio es marcado como de ata importancia.
Por lo tanto, cuando decrece €l nivel de importancia promedio, la correlacion entre el
nivel de comparacion y e método de estudio se incrementa. Un resumen de los niveles
promedios obtenidos para los modelos se indica en latabla 7.3, en la cual se distinguen
los métodos con los niveles promedios acumulativos menores, esto es, los mejores
modelos.

Los tres meores méodos fueron seleccionados para estudios adicionales
posteriores; éstos, en orden del menor promedio acumulativo del nivel de comparacion,
son: e modelo IDOT, e método empleado en Montana y € modelo modificado de
Babel y Hawkins. Como € método de Montana y € modelo modificado de Babe y
Hawkings son muy similares, éste Ultimo fue eliminado porque e factor de utilidad
(ecuacién 7.5) del método de Montana fue estimado como més significante por Thomas
etal.

7.3. Modificacion de los métodos par a obtener mejores resultados

Los mejores métodos, e método de Montana y & méodo IDOT, fueron
modificados para incrementar la correlacion entre éstos y los cinco niveles de
comparacion. La modificacién de cada uno consiste en:

a) Maodificacién del método IDOT. Las modificaciones realizadas en este método
incluyen las doce combinaciones siguientes, las cuales emplean variaciones del
valor de referencia del TDP, € coeficiente de la longitud de retorno, las
consideraciones del tréfico férreo y los coeficientes de la ecuacion 7.9 que define la
importancia. El razonami ento para el empleo de los doce gjustes considera:
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El factor de ruta de emergencia fue eliminado por la falta de informacion que
permitira eval uaciones adecuadas

El factor de ruta de emergencia fue parcialmente remplazado por e factor de
tréfico férreo. Este Ultimo factor se incluye porque este méodo no sopesaba
adecuadamente alos puentes férreos

Lalongitud de retorno de la ruta bgjo € puente fue fijada a un valor constante de
1.6 kilébmetros, debido a la falta de informacion que sugiera mejores
evaluaciones

Los coeficientes de la ecuacion de importancia se modificaron para incrementar
la valoracion de rutas rurales, reduciendo los efectos del TDP e incrementando
los efectos de lalongitud de retorno

El TDP medio y la longitud de retorno de referencia fueron reevaluados en el
area

El coeficiente de la ecuacién de importancia para ruta de defensa fue
incrementado de 0.05 a 0.10, debido a la eliminacion del factor de ruta de
emergencia.

En e factor de retorno de vehiculos, € coeficiente para la rutabgjo € puente fue
incrementado, mientras que € coeficiente relacionado a agua navegable fue
disminuyendo. Esto fue redlizado para lograr que estos efectos tuvieran una
contribucion similar. Existen dos bases de los niveles de importancia, |a pérdida
devidasy € costo de reemplazo de |a estructura dafiada. Asi, la pérdida maxima
de vidas bgjo € puente fue considerada tan importante como & méaximo costo de
reemplazo.

Tabla 7.3. Resultados promedio de la encuesta a expertos
Método | Métodos M étodos Encuestas | Encuestas | Encuestas | Promedio
Condado | Condado de | Condado Condado dd SME | acumula-
de Cumberland | Dauphin | Cumberland | Condado tivo
Dauphin Dauphin
B&H 86.7 72 79.3 105.5 133.3 95.4
M odifi- 79.2 69 67.0 75.7 135.0 85.2
cado
B&H
Buckle 46.6 114 96.0 915 182.9 106.2
M. 48.0 115.6 99.5 104.1 184.9 110.4
Buckle
Cdltrans 58.4 59.4 775 96.3 171.4 92.6
Montana 78.3 66.8 56.7 55.6 1185 75.2
Nevada 52.9 66.4 73.2 89.8 164.2 89.3
Missouri 66.5 80.5 66.8 77.9 150.1 88.3
IDOT 54.3 65.1 66.9 68.0 108.0 72.5
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Cada una de las 12 modificaciones fue aplicada y los resultados obtenidos
fueron nuevamente comparados, usando los conceptos definidos en la seccion 7.2.
La opcién modificada con los menores niveles acumulativos medios y desviaciones
esténdares produjo € reemplazo de la ecuacion 7.9 por la expresion siguiente:

| =(0.5" IV) +(0.3° D)+(0.1' RD)+(0.01" U)+(0.09*R)  (7.10)

donde:

IV = impacto de vehiculos = (TDPen(Longitudgyente 236) + TDPyg0(ANcho
cubierta + 236)/5,068,800.

D = (TDPg, x longitud de retornoe,)/161,000 + 5 X TDPy,j, /161,000 + 5 X
Inw+ 5 X gg)

en lacud: Iywesigualal.0 s e puente esta sobre aguas navegables, Irs

esigual al1l.0 s el puente esta sobre vias férreas

RD= ruta de defensa, igual a 0.8, 0.2, 0.7, 0.1, y O para rutas prioritarias en
el puente, rutas prioritarias bajo e puente, rutas secundarias en €
puente, rutas secundarias bagjo € puente, y sin rutas de defensa,
respectivamente

U = esigual a1 cuando hay instalaciones en €l puente

R= viasférreas, igual a1.0 si € puente llevaviasférreas, 0 en otro caso

b) Modificacion del método empleado en Montana. En la modificacion de este
método se investigaron siete variaciones, las cuaes incluyen ajustes de los valores
de referencia del TDP, de los valores de la longitud de referencia del puente, de las
consideraciones de tréfico en rieles y de los valores de los coeficientes de la
ecuacion gue define la importancia de puentes. Los razonamientos que propiciaron
los siete gjustes consideraron:

Lavariable DLy, fue remplazada por un valor constante de 0.9, debido ala
falta de informacion sobre el tema. El valor de 0.9 corresponde a una
longitud de retorno de 15 a 80 kilometros en € modelo origina de Montana

El TDP no es fijo, cada zona puede utiliza € suyo. Este gjuste agrupa a
Nievar=1 para puentes con un volumen de tréfico equivalente a promedio
de cada zona

El valor de N,evar €S igual a 1.0 para puentes que incluyen tréfico de trenes.
Sin esta modificacion, e TDP de un puente con vias féreas es nulo,
bajando su evaluacion

El valor de referencia de cruce de rios fue remplazado por un valor igual a
la longitud méxima del puente en la base de datos de estudio. Esto
incrementara los efectos de rutas sobre € puente; incrementando, también,
la importancia de puentes rurales y mejorando la correlacion con los
resultados de las encuestas. El gjuste considerado en este punto produce
gran influencia en laimportancia de rutas rurales

Los coeficientes del tipo de ruta se modificaron para incrementar la
correlacion con los resultados de las encuestas. Estos coeficientes subieron
pararutas sobre el puentey bajaron pararutas bajo el puente
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L os resultados de las siete modificaciones aplicadas a los puentes de estudio
fueron comparados, usando los mismo criterios de comparacion discutidos en la
seccion 7.2. Tres de las siete variaciones, las que presentaban los menores valores
de media y desviacion estandar, fueron escogidas como mejores opciones. Los tres
métodos modificados proporcionaron las siguientes ecuaciones de reemplazo de la
ecuacion 7.5:

C= [(TRIIevar)(LRIIevar ’ I\Illevar )] + 6[(TRcruzar ’ Ncruzar)] +

(7.11)
+0.34[(TDP,,, / PromTDP)(L)]*® + RV,

levar ruzar

donde:
PromTDP = Promedio del TDP; iy €n labase de datos de clasificacion
Niievar = (TDPjevar/ PromTDP)%? paralavariacion 1M
= (TDP)jevar/ PromTDP)%% paralavariacion 2M
= (TDPjjeva/(1.25* PromTDP))*% parala variacion 3M
= 1 para puentes que incluyen vias férreas, paralas tres variaciones
LRjevar = 1.2, 1.0, 0.9, 0.8, y 0.7 paralongitudes de retorno mayores a los
155 Km, entre 80 y 155 Km, entre 15y 80 Km, entre 5y 15
Kmy menor a5 Km, respectivamente
Nerwzar = (TDPgruzar! PromTDP)%# paralavariacion 1M
= (TDP¢ruzar! PromTDP)%% paralavariacion 2M
= (TDPguza/(1.25% PromTDP))*# paralavariacion 3M
L = |ongitud de puente
Lnax = longitud del puente mas largo en la base de datos
RVeruzar = (L/Limax) CUando se cruza un rio
TRevar =1.000.9
TR yzar = 1.0 0 0.8 paralavariacion 1M
=0.900.8 paralavariacion 2M
=0.900.8 paralavariacion 3M

Nuevamente fue realizado un proceso de comparacion con los cuatro mejores
métodos, esto es, é método modificado IDOT vy las tres variaciones del método de
Montana. El proceso de comparacion se aplico a la base de datos de los condados de
Dauphin y Cumberland y a una base de datos proporcionada por e Departamento del
Transporte de New York. A partir de los resultados de estos estudios, € método
definido como la segunda modificacion, 2M, del méodo de Montana fue seleccionado
como e mejor de todos.

Una Ultima encuesta fue realizada para evauar € método propuesto en varios
estados de la Unién Americana. Los resultados de esta encuesta y 1os comentarios de los
profesionales que siguieron la aplicacién de la encuesta condujeron a una Ultima
modificacion, la cual representa el método de aplicacion definitivo propuesto por
Thomaset al.

7.4. M étodo definitivo para evaluar la importancia de puentes

Thomas et a. proponen evaluar la importancia de puentes mediante € vaor de la
variable C, definida por la ecuacion:
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donde:

— ER\II [(TRIevar)(LRllevar * Nllevar)] + O'G[TRcruzar * Ncruzar] +l;l
1 +0.34[(TDR,., / PromTDP®% + RV,

cruzar

C (7.12)

levar

ER = 1.1 pararuta de emergencia confirmada
= 1.0 otros casos
TR evar = factor de lanaturaleza de laruta: 1.1 para caminos interestatales
0 arterias principales y 0.9 para otros casos, incluyendo puentes
deviasférreas
LRevar = factor que representa lalongitud de retorno critica:
= 1.2, paralongitud de retorno (LR) >155 Km,
= 1.0, paa80 Km<LRE 155Km,
= 0.9 paal5Km<LRE80Km,
= 0.8, pra5Km<LR £ 15Km,
= 0.7, paraLR £ 5Km,
= 1.0, para puentes con vias férreas
Nievar = factor que representa la congestion critica de tréfico:
= (TDPjjevar/ PromTDP)%%
= 0.8 para puentes con vias férreas
TDP)evar = tréfico diario promedio en €l puente
L = longitud del puente (metros)
TRuzar = factor de naturaleza de laruta
= 0.8 paratodas lasrutasy estructuras
= 0.0 cuando no hay estructuras bgjo € puente
Neruzar = factor que representa la congestion critica de tréfico:
= (TDPgyzal PromTDP)%?
RViruzar = relacion entre la longitud del puente y la longitud del puente
mas largo en la base de datos = L/L
PromTDP = promedio del TDPeo en labase de datos
Liax = longitud del puente mas largo (metros) en la base de datos

Una comparacién de las ecuaciones 7.11 y 7.12 muestra que la Ultima modificacion
consiste de la variacion de algunos factores y en laincorporacion de lavariable ER. Esta
nueva variable considera la inclusion del puente de estudio en una ruta de emergencia,
lo que incrementa su importancia en un 10%.

Finalmente, los puentes evaluados por la ecuacion 7.12 son agrupados en tres
categorias de importancia, definidas como “critico”, “esencia” y “otros’. Un puente es
considerado critico si su puntuacién es mayor al percentil 95 de las evaluaciones. De la
misma forma, los puentes esenciales tendran puntuaciones mayores al percentil 65 de
las evaluaciones y los puentes con puntuaciones menores a dicho percentil seran
definidos como la categoria menos importante, es decir, como “otros’.






CAPITULOS8

EVALUACION DE LA PELIGROSIDAD POR
LIQUEFACCION

El desplazamiento inducido por € efecto de licuefaccion en cimentaciones y suelo
circundante ha causado dafio importante en puentes durante sismos pasados. Se ha
reportado, por gemplo, que los desplazamientos laterales producidos han originado €l
colapso de algunos puentes durante los terremotos de Alaska (Estados Unidos), Limén
(Costa Rica) y Kobe (Japon). Estos problemas, y muchos otros dafios en puentes,
confirman las consecuencias destructivas que se pueden producir cuando las
condiciones son favorables para la ocurrencia del fendmeno de licuefaccion. Casi en su
totalidad, los puentes dafiados por la licuefaccion de suelos se localizaban en riveras o
zonas de cruce de aguas, donde los depdsitos aluviales ligeramente inclinados o los
depdsitos de relleno licuaron y se esparcieron lateralmente. Estos tipos de depositos
(poco densos, saturados o sedimentos granulares bgo terreno inclinado o cerca de
canales) son atamente vulnerables alalicuefaccion.

Algunos de los métodos discutidos en € capitulo tres, los que obtienen la
vulnerabilidad de puentes por medio del indice de vulnerabilidad (ATC-6-2 1983 y
Pezeshk et al. 1993), consideran al efecto de licuefaccién como uno de los parametros
necesarios para conocer € comportamiento sismico de puentes. Sin embargo, estas
metodologias emplean una asignacion subjetiva o una evauacion muy ssmplificada de
caracterizacion del fenébmeno; lo que conduce a resultados poco confiables. Por 1o tanto,
considerando la escasez de procedimientos de aplicacion ssimple y de resultados
confiables, Youd (1998) propone una aplicacion sistemética de criterios estandares de
evaluacion de la susceptibilidad por licuefaccion en sitios de puentes. En su método,
Youd inicidmente evalla € potencia de desplazamiento de suelos y estima la
vulnerabilidad de puentes a dafio inducido por licuefaccion, a partir de lainformacion
disponible en € sitio de estudio. Dentro de esta primera evaluacion, los puentes con baja
peligrosidad son apartados, en tanto que las estructuras con cierta peligrosidad definida
son consideradas para estudios mas detalados. Si la informacion en € suelo de
ubicacion de puentes es insuficiente para complementar € andlisis, entonces Y oud
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utiliza criterios sismicos, topogréficos, geologicos e hidrologicos simplificados y
andlisis mas elaborados, para priorizar € sitio para futuras investigaciones.

Los pasos principales y la l6gica de la metodologia del procedimiento de seleccion
de Youd son listados en la figura 8.1. En ésta se observa que se recomienda iniciar €
proceso en la parte superior del diagrama, clasificar €l sitio para cada condicién de
peligro (mediante los andlisis de susceptibilidad requeridos en cada paso) y finalizar con
la categorizacién general del lugar de estudio. El procedimiento de evaluacion genera
de Youd y los datos requeridos de cada uno de los pasos que lo componen son
discutidos con cierto detalle en lo que resta de este capitulo.

8.1 Evaluacion regional

El primer paso del procedimiento de seleccion de Youd lo constituye la evaluacion
genera de la susceptibilidad por licuefaccion. Este paso se conforma por e andlisis de
cuatro aspectos principales, los cuales son la evaluacién apriori, el andlisis geoldgico, la
estimacion de la peligrosidad sismica y la determinacion del nivel fredtico, todos ellos
factores detonantes del proceso de licuefaccion. Las caracteristicas de estos cuatro
aspectos son:

a) Evaluaciones previas. En esta fase se utilizan los resultados obtenidos en estudios
previos del puente para definir su peligrosidad por licuefaccion, corroboréndolos
con los actuales criterios de andlisis y disefio.

Entre los datos necesarios en este paso se incluyen: informes de evaluaciones
previas en la zona de localizacion de la estructura o cerca de ella, mapas de
peligrosidad por licuefaccion de la regidon e informes de presencias pasadas del
fendbmeno en o cerca del sitio del puente. El que se haya presentado la licuefaccién
en la zona de estudio indica una alta probabilidad de peligrosidad, ya que la
licuefaccion tiende a ser recurrente en suelos que no han modificado sus
caracteristicas.

Si la informacién anterior no esta disponible, el sitio del puente se clasifica,
conservadoramente, como de posible licuefaccion, procediendo entonces con el
proximo paso de la figura 8.1. Si la revision de la informacion indica muy baja
peligrosidad, €l sitio se considera como de baja peligrosidad y de baja prioridad
parainvestigaciones futuras.

b) Andlisis geoldgico. La licuefaccion ocurre dentro de un rango angosto de tipos de
sedimentos. Los depdsitos saturados, poco densos y granulares no cementados son
los sedimentos mas susceptibles a licuefaccion. Ademés, entre los depositos
susceptibles, se puede tener mayor probabilidad de licuefaccién dependiendo de la
edad y modo de arreglo de éstos. Algunos criterios indican que depdsitos mas
jévenes, menos densos y mas segregados conducen a mayores probabilidades de que
se presente e fendmeno. Asi, una evaluacion de las unidades geoldgicas y de los
procesos de formacién de suelos puede ser usada para la identificacion de sitios con
baja susceptibilidad y como criterio de priorizacion del potencial de licuefaccién
para estudios futuros. La informacion necesaria para estas evaluaciones comprende
alos mapas geoldgicosy alosinformes de la zona de estudio.
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PROCEDIMIENTO DE
EVALUACION DEL EFECTO
DE LICUEFACCION

EVALUACIONES PREVIAS Bgjapeligrosidad a
—1 No IS > lalicuefaccion,
Muy baja susceptibilidad a b3y af’fj't'frr;gad a
licuefaccion

investigaciones

Sin evaluaciones previas

Andlisis geoldgico Bajapeligrosidad a
_ - Si —> lalicuefaccion,
Baja susceptibilidad bajaprioridad a
futuras

| investigaciones

No o desconocida

Evaluacion sismica B?:ll F:ljgggz g?]d a
! A S > bajaprioridad a
Baja susceptibilidad turas

investigaciones

No o desconocido

. - Bajapeligrosidad a
Nivel fredtico 5 > lalicuefaccion,
Baja susceptibilidad bajaf;l)thl Srr;gad a

investigaciones

No o desconocida

Evaluacion para

Posible arcillasensitivas
peligrosidad por _
suelos sensibles: <4 S

dtaprioridad para _D_eposno o
estudios futuros condicionesde arcilla
sensible
I
No
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Peligrosidad de
licuefaccién;
priorizado para
investigaciones
futuras

Andlisis delas condiciones del suelo

Todos los suel os son considerados

como no licuables

No o desconocida

Peligrosidad de
licuefaccion;
priorizado para
investigaciones
futuras

Peligrosidad de
licuefaccion;
priorizado para
investigaciones
futuras

Peligrosidad de
licuefaccion;
priorizado para
investigaciones
futuras

Peligrosidad de
licuefaccion;
priorizado para
investigaciones
futuras

futuras

Peligrosidad de
licuefaccion;
priorizado para
investigaciones

S

v

Bajapeligrosidad ala
licuefaccion, baja
prioridad afuturas

investigaciones

Datos Andlisis de penetracion
escasos Si
Fs>13
. v
No . . .
Bajapeligrosidad ala
I licuefaccion, baja
Andlisis de etabilidad prioridad a futuras
nélisis de estabili i igaci
NO 010 investigaciones
conocido Con estratos
licuablesFs> 1.1
[
S
I
Noono Andlisis de estabilidad
conocido
Desplazamientos
estimados < 100 mm
I
Andlisisde
No o no dispersién de desp.
conocido
DH <100 mm
I
S
I
Andlisis, asentamiento
No o no desuelos
conocido
DH <100 mm
Bajapeligrosidad ala
| licuefaccion, baja
prioridad a futuras
S investigaciones
[
Andlisis, capacidad A
No de apoyo S
Adecuado

Figura 8.1. Diagrama de flujo del método sistematico de Y oud (FS=factor de seguridad,
DH =desplazamiento horizontal del suelo).
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Si no se dispone de la informacion adecuada y no son posibles investigaciones
adicionales en € sitio de estudio, el proceso continla con €l paso siguiente. Si el
andlisis de la informacion concluye una baja susceptibilidad, el puente se clasifica
como de baa peligrosidad y baa prioridad para futuras investigaciones, la
evaluacion es, entonces, finadlizada. Si los criterios geoldgicos muestran una ata
probabilidad de licuefaccion, € sitio se clasifica con probabilidad de sufrir
licuefaccion y el procedimiento contintia con el paso siguiente, como se describe en
lafigura8.1

c) Evaluacion de la peligrosidad sismica. Para generar una condicion de licuefaccion
en suelos se necesita de la propagacion de un cierto umbral de energia sismica
inducida, € cua es funcién, principamente, de la densidad del materia y la
profundidad del sedimento. Los ingenieros geotécnicos comunmente emplean como
factores sismicos, para caracterizar este umbral, a la magnitud sismica M) y a la
aceleracion méaxima del suelo (@) en la superficie. La estimacion de los valores
minimos de My an,, requeridos para generar licuefaccion y dafio por deformacion
del suelo, se logra mediante la formacion de criterios umbrales para la seleccion de
la peligrosidad sismica.

Los datos requeridos para este paso incluyen la estimacion de la méxima
magnitud sismica para todas las posibles fuentes, y €l calculo de la aceleracion
maxima del suelo en e sitio de evaluacion. La magnitud sismica usuamente se
obtiene por correlaciones empiricas entre magnitud y los parametros que definen a
la falla, como longitud, momento sismico, ancho de ruptura, etc. Por su parte, la
amax Se puede determinar a través de leyes de atenuacion de la zona de estudio. En
regiones donde se tiene una pobre definicién de las fuentes sismicas, se pueden usar
evaluaciones probabilisticas de M y aay.

Los andlisis de sitios con y sin presencia del fendmeno de licuefaccion durante
los sismos pasados indican que, para una magnitud sismica dada, se debe exceder €
umbral de aceleracién maxima del suelo para generar licuefaccion. En sus andlisis,
Youd sugiere una am.x con una probabilidad de excedencia del 2% en 50 afios
(aproximadamente un intervalo de recurrencia de 2500 afios) y un tamafio maximo
del sismo de referencia con una tasa anual de ocurrencia de cerca de 0.0004, uno
cada 2500 afios. Este ultimo umbra es un valor conservador en la mayoria de los
lugares en los Estados Unidos, donde las fuentes sismicas son capaces de producir
magnitudes sustancialmente més pequefias que las asociadas a sismos con una
probabilidad de ocurrencia de 0.0004.

Si las magnitudes y aceleraciones méximas estimadas no exceden los umbrales
definidos, €l sitio de estudio se clasifica como de baja peligrosidad por licuefaccién
y baja prioridad para investigaciones futuras. Si los umbrales definidos son
excedidos, € procedimiento prosigue con el paso siguiente.

d) Analisis del nivel freatico. La licuefaccion ocurre, principamente, en materiales
saturados o muy proximos a la saturacion. Solo los sedimentos saturados, o los
sedimentos capaces de alcanzar la saturacion con un nivel fredtico dado, deben ser
considerados como susceptibles a la licuefaccidon. Los sedimentos bajo un nivel
freatico libre generalmente llegan a saturarse.

Ya que la resistencia a la licuefaccion se incrementa con la presion de
sobrecarga y la edad del sedimento (ambos crecientes con la profundidad), la
resistencia a la licuefaccion sube marcadamente con la profundidad del nivel
freatico. Asi, a mayor profundidad del nivel fredtico, mayor resistencia de los
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sedimentos a la licuefaccion. Debido a lo anterior, en muchas ocasiones se han
observado ocurrencias pasadas del fendmeno de licuefaccion en sedimentos de
profundidad somera. A partir del andlisis de datos pasados se ha propuesto una
relacion tabular, tabla 8.1, entre la profundidad del nivel fredtico y la asociada
susceptibilidad de la licuefaccion en sedimentos naturales.

La Unica medicién de campo requerida en este punto es la estimacion de la
profundidad del nivel fredtico no confinado. Debido a la variabilidad de la
profundidad de este nivel con las condiciones climaticas, se recomienda usar €l
méximo nivel fredtico promedio o € nivel fredico probable en condiciones
climaticas adversas. Donde no se dispone de informes, o donde no se han registrado
los niveles fredticos, se pueden usar las mediciones de niveles freéticos en sitios
cercanos.

Considerando la relacién propuesta en la tabla 8.1, Youd estima que a
profundidades del nivel freatico mayores alos 15 m, €l sitio es clasificado como de
baja probabilidad de licuefactarse y baja prioridad para futuras investigaciones.
Para profundidades del nivel fredtico menores a 15 m, la evaluacion prosigue con €
paso siguiente, como se destacaen lafigura 8.1.

Tabla 8.1 Susceptibilidad de licuefaccién reativa para sedimentos
naturales como funcién de la profundidad del nivel fredtico
Profundidad del nivel Susceptibilidad delicuefaccion
freatico relativa
<3m Muy ata
3ma6bm Alta
6malOm Moderada
10mailsm Baa
>15m Muy baja

8.2. Evaluaciones especificas de la resistencia de arenas y baja
resistencia de suelos sensibles de grano fino

El segundo grupo de pasos del procedimiento de seleccion de Youd andiza
situaciones donde no se tiene informacion adecuada o donde las evaluaciones regionales
no consideran la baja susceptibilidad a la licuefaccién. Dentro de este grupo de datos
son consideradas las evaluaciones en arcillas extra sensitivas, la clasificacion de los
suelos (para verificar componentes sensibles) y los andlisis de los experimentos de
penetracion que prueban la posibilidad de licuefaccidn en € sitio de interés.

a) Marco para arcillas extra sensibles. Uno de los fendmenos relacionados a la
presencia de la licuefaccion de suelos es la pérdida de resistencia (Kramer 1996,
Youd 1998) en arcillas muy sensibles. En estos materiales, € desarrollo del
fendbmeno de licuefaccion se debe a la tendencia de los suelos granulares no
cementados a compactarse, como consecuencia de las deformaciones cortantes
ciclicas inducidas por sismo. La pérdida de resistencia de suelos sensibles es
causada por un estado de falta de equilibrio, ocasionado por la disolucion de sales
del agua intersticia dentro de suelos de grano fino. Durante algunos sismos, en
suelos sensibles se observd su ablandamiento, la pérdida de resistencia y la
presencia de grandes desplazamientos.
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Para estimar la sensibilidad de arcillas se pueden emplear varios criterios
simples. Estos normalmente incluyen clasificaciones de baja plasticidad de “suelos
suaves’ con sensibilidades mayores a 4, indices liquidos mayores a 0.6 y, cas
siempre, contenidos de humedad natural mayores a 0.9 veces € limite liquido. Los
suelos suaves y sensibles también tienen bga resistencia a las pruebas de
penetracion esténdar, (N1)gg < 5, 0 resistencias a la penetracion de cono, CPT,
normalizadas o corregidas de gyn < 1MPa. La principal informacién requerida en
este punto son las propiedades de suelos comunes, las cuales son utilizadas para su
clasificacion y definicion de sus estados. Estas propiedades base incluyen a la
resistencia a la penetracion, € limite de Atterberg, e contenido de arcillas y €
contenido de humedad natural.

Si los criterios descritos por Youd son aplicados, los suelos sensibles son
restringidos a los sedimentos de grano fino con: (1) limites liquidos menores al
40%, (2) contenidos de humedad mayores a 0.9 veces € limite liquido (indice
liquido mayor que 0.6), (3) resistencia a la penetracion estandar corregida de
(NDso<5; 0 (4) resistencia de la penetracion de cono, corregida o normalizada, de
Jun<1l MPa. Si no se han identificado suelos sensibles en los emplazamientos
cercanos alaestructura de estudio, € lugar se clasifica como de escasa probabilidad
de licuefaccion y e procedimiento continua con e paso siguiente, como se describe
en lafigura8.1. Si € sitio presenta uno 0 mas estratos que cumplen con |os criterios
anteriores 'y s esta dentro de un érea donde se pueden desarrollar suelos sensibles,
éste se clasifica como de alta sensibilidad y |e es asignada una alta prioridad para
investigaciones adicional es.

b) Evaluacién de la clasificacion de suelo. Lalicuefaccion generalmente se restringe a
los suelos de grano disperso (sedimentos, arenas y gravas), ho cohesionados y no
cementados, los cuales se compactan durante accion sismica. En zonas pobremente
drenadas, estos suelos incrementan la presiéon de poro y las condiciones favorables
paralalicuefaccion.

Entre los diferentes procesos para evaluar la importancia de la clasificacién de
suelos en la peligrosidad por licuefaccion, Youd aplicéd € Ilamado "criterio chino”
(tabla 8.2), basado en los comportamientos reportados de suelos cohesivos de areas
de alta sismicidad. Como se observa en latabla 8.2, e criterio chino necesita como
datos a limite de Atterberg, € contenido de arcillay € contenido de humedad
natural.

Si lainformacion necesaria esta disponible (mediante pruebas de laboratorio) y
s todos los estratos del suelo bajo el nivel fredtico son clasificados por € criterio
chino como no licuables, entonces €l sitio es considerado como de baja peligrosidad
alalicuefaccion y de baja prioridad parainvestigaciones futuras. Si estan presentes
suelos potencialmente licuables, € procedimiento de seleccion de Youd continua
con €l paso siguiente. Donde se reporten limites de Attemberg o contenidos de
humedad no confiables, pero se dispongan de cuidadosas clasificaciones de suelos
y exista un criterio de licuefacciéon para cada tipo de suelo, estos nuevos criterios
pueden ser aplicados.

Tabla 8.2. Criteriosrequeridos para licuefaccion en suelos de grano fino
(Lostrescriterios deben presentarse paraconsidera al suelo licuable)
Fraccién de arcilla (porcentgje mas fino que 0.005 mm) < 15%
Limite liquido (LL) < 35%
Contenido de humedad (CH) > 0.9 LL




Capitulo 8 140

c) Analisis del cono de penetracion. Este andlisis, originalmente propuesto por Seed e
Idriss, fue clasificado como & procedimiento més simple para la evaluacién de la
resistencia de suelos. En este procedimiento simplificado son necesarias como
variables primarias la demanda de resistencia de los estratos del suelo, CSR o
relacion de tensiones ciclicas, y la capacidad de éste aresistir alalicuefaccion, CRR
o relacion de resistencias ciclicas. El factor de seguridad contra la licuefaccién, en
términos de estas dos variables, es:

FS=CRRICR (8.1)

donde, la demanda de resistencia se obtiene mediante:
CR=(t,/s",) =0.65a,/9)S /s ) (8.2)

en la cua: an es la maxima aceleracion del suelo generada por sismo; g es la
aceleracion de la gravedad, sy, Y S'vo SON las tensiones de sobrecarga totales y
efectivas, respectivamente; y rq es un coeficiente que estima la reduccion de
tensiones. Idriss propuso un procedimiento grafico para obtener este coeficiente rqy
(figura 8.2) en funcion de la profundidad del estrato. Para condiciones no criticas,
Youd utiliza las expresiones de la ecuacion 8.3 para obtener € coeficiente ry, donde
z es la profundidad bajo la superficie del suelo, en metros. Los valores promedios
del grupo de ecuaciones 8.3 son también graficados en lafigura 8.2.

ry, =1.0- 0.00765z z£9.2m

ry, =1.174- 0.0267z 9.2m< z<23m
ry, =0.744- 0.008z 23m<z<30m
ry =0.50 z>30m

(8.3)

Los procedimientos rigurosos para obtener CRR necesitan especimenes no
alterados del suelo, los cuaes son dificiles de obtener. Por lo tanto, entre otros, se
han propuesto como experimentos de campo para evaluar la resistencia a la
licuefaccion a la prueba de penetracion esténdar, SPT, y la prueba de penetracion de
cono, CPT. Las ventgjas y desventgjas de cada una de estas pruebas son listadas en
la tabla 8.3. Tanto la prueba SPT como la prueba CPT son cominmente empleadas
en investigaciones sobre cimentaciones de puentes.

Youd asocia a los resultados obtenidos en las pruebas SPT y CPT con los
valores medios de evaluacion de laresistencia alalicuefaccion, considerando como
criterios de evaluacion a

1) Resistencia a la penetracion estandar. Los criterios de evaluacion de la
resistencia a la licuefaccion mediante los resultados de la prueba de
penetracion estandar normamente se han basado en graficas CRS versus
(N))s0, como la de lafigura 8.3. Esta grafica muestra la relacion entre el valor
calculado de CSR y & numero de golpes de la prueba SPT, para varios
contenidos de finos, en lugares donde se observé y no se observod e efecto de
lalicuefaccion durante sismos pasados.
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Figura 8.2. Curvasrgyvs. profundidad con laadicion de lalinea de valor medio de laecuacion 8.3

Curva obtenida de lareferencia 91.

Tabla 8.3 Comparacion delas ventajasy desventajas de los
principales experimentos de campo utilizados para estimar laresistenciaa

licuefaccion
Caracteristica Tipo de experimento
SPT CPT
NUmero de medidas de prueba Abundante Abundante

en los sitios

Tipo de conducta tensién- Drenado parcial, grandes Drenado, grandes
deformacion que tiene deformaciones deformaciones
influencia en la prueba

Control de calidad y Pobre o buena Muy bueno
repetibilidad

Deteccion de lavariabilidad de Buena Muy buena
los depdsitos de suglo

Tipos de suelo en que la prueba Gravas Gravas

no es recomendada

Se proveen muestras de suelo? Si No
indice de medicion de la prueba indice indice

0 propiedades ingenieriles
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La curva CRR para magnitud sismica de 7.5 y para contenido de finos
menor a 5% es reconocida como € criterio base de penetracién o curva base
para € procedimiento de cllculo smplificado. La curva base puede ser
aproximada mediante la ecuacién 8.4.

2 3
a+cx+ex® +gx
CRR,, = =

1+bx+dx? + £ + hx* 84
donde: CRR;5 es la relacion de resistencia ciclica para una magnitud sismica
de 7.5; x=(N))socs €S laresistencia a la penetracion estandar corregida para un
valor equivalente en arenas limpias, a=0.048, b=-0.1248, c=-0.004721,
d=0.009578, e=0.0006136, f=-0.0003285, g=-1.673E-05, y h=3.714E-06. La
Esta ecuacion es vélida para (N)e menor a 30 y puede ser usada en otras
técnicas analiticas para aproximar la curva base, dentro de caculos
ingenieriles.

L os datos requeridos para aplicar este procedimiento simplificado son: la
magnitud del momento sismico y la aceleracion maxima del suelo, la
estratigrafia del suelo, la profundidad del nivel fredtico, e contenido de finos
o € tipo de suelo, €l peso unitario y la medicion de la resistencia a la
penetracion proporcionada por la prueba SPT. La profundidad del nivel
fredtico y e peso unitario son datos necesarios para obtener s\, Y S yo.
Donde no exista otra guia de evaluacion disponible, algunos pesos unitarios
tipicos, como los de latabla 8.4, pueden ser utilizados en los andlisis.

0.6 . —
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SPT y datos de licuefaccion empiricos.
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Tabla 8.4 Pesos unitarios para sedimentos aluviales, lacustre, de deltas
0 estuarios
Tipo de suelo g (KN/m°)
Secos 17 o menor
Humedos 19 o menor
Saturados 21 o menor

El valor de (N)e Se obtiene modificando la resistencia a la penetracién
nominal estandar, N, mediante la ecuacién 8.5. El proceso de modificacion
incluye el factor de correccion por presién de sobrecarga, Cy; € factor de
correccion por larelacién de la energia inducida por € martillo, Cg; e factor de
correccion por el diametro del hueco, Cg; €l factor de correccion por la longitud
de lavarilla, Cg; y € factor de correccion por tipo de muestreo, Cs En la tabla
8.5 se muestran los valores sugeridos por Youd para cada uno de estos factores
de correccion.

(N))go = N, CCeCuCCs (8.5)

Para trasladar el valor de (N))go a valor de (N))eocs, €Mpleado en la ecuacion
8.4, se utilizala expresion empiricalineal de la ecuacion 8.6.

(N gos =@ +B(N)go (8.6)
paralacual:

a=0 CF £5%
a =exp(1.76- (190/CF?)) 5% <CF <35% (8.7)
a =5.0 CF 3 35%
b=10 CF £5%
b =(0.99+ (CF*°/1000)) 5% <CF <35% (8.8)
b=12 CF 3 35%

CF = es e contenido de finos medidos en pruebas de laboratorio 0 en
muestras alteradas del suelo

Finalmente, ya que € valor de CRR usado en la ecuacién 8.4 es asociado a
un sismo de nagnitud 7.5, e factor de seguridad de la ecuacién 8.1 se modifica
por un factor de escala de la magnitud, para obtener valores relacionados con
otras magnitudes sismicas. El factor de escala de magnitudes, FEM, se puede
obtener entre los valores extremos de la ecuacion 8.9.

FEM =10%* /M 2%

(8.9)
FEM = (M /7.5)"%
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Tabla 8.5 Factores de correccion ala prueba SPT
Factor Variable de equipo Variable Correccion
Sobrecarga Cu (Po/S v)*5; Cy
Relacion de Martillo de anillo Ce 05t01.0
energia Martillo de seguridad 06to1.2
Automatico 0.8al13
Martillo “ Donut-trip”
Diadmetro de 65 mmto 115 mm Cs 1.00
perforacion 150 mm 1.05
200 mm 1.15
Longitud devarilla|3mto4 m Cr 0.75
4mtoém 0.85
6mtol0m 0.95
10mto30m 1.0
>30m <1.0
Método de Muestreo estandar Cs 1.0
muestreo Sin muestreo l1al3

Si el factor de seguridad (ecuaciones 8.1 y 8.9) calculado para todos los
estratos del suelo de estudio es mayor a 1.5, €l sitio es clasificado como de baja
peligrosidad alalicuefacciéon y de baja prioridad para futuras investigaciones. Si
uno o mas de los estratos son evaluados con un factor de seguridad menor o
igual a 1.5, el proceso de seleccion de Youd continla con € paso siguiente
indicado en la figura 8.1. Donde los datos provenientes de la prueba de
penetracion estandar son inadecuados para estratos granulares con profundidades
de 15 metros o menos y donde no se dispone de mayor informacion para €
clculo de la resistencia, se clasifica al sitio de estudio como potencialmente
licuable y se procede a priorizar a suelo para investigaciones adicionales. Si se
dispone de los datos de la prueba de penetracion del cono, € siguiente
procedimiento se puede utilizar para evaluar |os factores de seguridad contra la
licuefaccién en suelos con estratos granul ares.

2. Resistencias por e cono de penetracion (CPT). La prueba CPT es
particularmente Util en investigaciones de caracterizaciones de sitios. Este
experimento puede ser empleado para estimar e CRR, necesario en la
evaluacion del factor de seguridad de la resistencia de suelos a la
licuefaccion, sobretodo s los resultados de la prueba SPT no estén
disponibles.

Para los materiales limpios y arenosos y para sismos de magnitud 7.5, €
valor del CRR puede ser calculado, aproximadamente, por la ecuacion 8.10.

CRR, . =0.833((qy, ) /1000) + 0.05

CRR,. =93((qyy ) /1000)° +0.08
No licuable (qgg,)>160

(qu)CS < 50
50 £ (0 ) £160 (8.10)

en la cua: (ggn)cs €S la resistencia equivalente a penetracion de cono de
arenas limpias, normalizada a una atmosfera de presion. La ecuacion 8.11
siguiente se utiliza para modificar y normalizar los resultados de la prueba
CPT auna atmésfera de presion de sobrecarga.
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Oun = Co(a./R)

o (8.11)
Co=(R/s",)
donde: qqn €s la resistencia CPT corregiday normalizada; Cq es un factor de
normalizacion; P, es 100 MPa, o aproximadamente la presion atmosférica
reportada en las mismas unidades que la resistencia a penetracion del cono
medida, g. y n dependen de las caracteristicas de los granos de suelo en
rangos de 0.5 paraarenas limpiasy 1.0 paraarcillas.

Para gjustar € valor de CRR a magnitudes sismicas menores 0 mayores
que 7.5, e valor calculado de CRR;s (ecuacion 8.10) se multiplica por €l
factor de escala en magnitud de la ecuacién 8.9.

Los datos de la prueba CPT son norma mente digitalizados cada 100 mm,
tomando valores promedios a intervalos desde 300 mm a 500 mm para
identificar estratos con mayor probabilidad de que se presente la licuefaccion.
Donde los estratos granulares con espesores mayores a los 300 mm son
caracterizados con un factor de seguridad menor a 1.3, € sitio es clasificado
como de potencia licuefaccion y e procedimiento general continda con €l
paso siguiente, como se indica en la figura 8.1. S e factor de seguridad de
todos los estratos es mayor a 1.3, € sitio es clasificado como de baga
peligrosidad alalicuefaccion y de baja prioridad para investigaciones futuras.

8.3. Estimacion dela peligrosidad por desplazamiento del suelo

La licuefaccion por s misma no causa € dafio de las estructuras. La degradacion
estructural se presenta cuando la licuefaccion induce desplazamientos o deformaciones
intolerables del suelo o pérdidas de la resistencia de los apoyos de cimentaciones. El
desplazamiento del suelo ocurre por la inestabilidad, la deformacion inercial inducida,
la dispersion lateral o €l asentamiento. La inestabilidad de terraplén y los andlisis de
deformaciones inerciales se obtienen en e proceso de selecciéon de Youd por medio de
procedimientos generales, debido a la complgjidad y dificultad que representan los
procedi mientos més rigurosos.

La revision de la escasa informacion sobre e pasado comportamiento de puentes
indica que la mayoria de los puentes pueden resistir hasta 100 mm de desplazamiento
lateral del terreno sin sufrir dafio de importancia. Y oud considera para su procedimiento
gue desplazamientos laterales del terreno estimados menores a 100 mm indican suelos
no peligrosos, mientras que desplazamientos mayores a los 100 mm implican
peligrosidad potencial. Similarmente, los desplazamientos verticales del terreno o los
asentamientos del suelo menores a los 25 mm o 100 mm raramente ocasionan € dafio
de puentes apoyados por cimentaciones someras o profundas, respectivamente. Para el
proceso de seleccion general, desplazamientos verticales del suelo menores alos 25 mm
para cimentaciones someras y 100 mm para cimentaciones profundas, clasifican al sitio
como no peligroso, en tanto que desplazamientos verticales mayores a estos valores
condicionan a un suelo potencia mente peligroso.

a) Analisis deinestabilidad. El efecto de lalicuefaccion reduce la resistencia cortante
del material, reduciendo, a su vez, la resistencia cortante del terraplén a un nivel
menor que € requerido para el equilibrio estatico. Tales problemas generalmente se
asocian con grandes desplazamientos del terreno que pueden ocasionar e
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desplazamiento o fractura de los elementos de la cimentacion, o el colapso de las
aproximaciones de terraplenes.

Para desarrollar los andlisis de estabilidad son necesarios la geometria de la
inclinacién, la estratigrafia del suelo (propiedades de resistencia y densidad que
cada capa de suelo) y la estimacion de la resistencia cortante residual de cada capa.
Y oud obtiene la resistencia cortante residual por medio de la figura 8.4, propuesta
por la Seed y Harder.

La estabilidad de una inclinacion o terraplén puede verificarse usando
procedimientos comunes de equilibrio al limite. Paralos andlisis de estabilidad sdlo
se consideran las fuerzas gravitatorias, las fuerzas inerciales generadas por € sismo
son despreciadas.

Si € factor de seguridad estético (FS), obtenido de los andlisis, es igual o
menor a 1.1, el sitio podria llegar a ser inestable durante o después del sismo,
conduciendo a grandes e inaceptables deformaciones. Asi, s e andisis de
estabilidad indica un factor estético de seguridad igual 0 menor a 1.1, €l sitio de
estudio se clasifica como potencialmente peligroso y es priorizado para
investigaciones adicionales. Si el factor estético de seguridad es mayor a 1.1, €
sitio es estable contra inclinacién catastréfica, pero e terraplén puede todavia
experimentar deformacién importante por reblandecimiento del suelo. En tales
situaciones, la evaluacion contintia con e paso proximo del andlisis destacado en la
figura8.1.

Resistencia cortante residual no drenada S (psf)

2000
- SISMO - Licuefaccion induciday casos histéricos de deslizamientos, donde los
datos SPT y los parametros de resistencias residuales han sido medidos
1600 |-
D SISMO - Licuefaccion induciday casos histéricos de deslizamientos, donde los
1200 datos SPT y los parametros de resistencias residuales han sido estimados
' i} CONTRUCCION - Licuefaccion induciday casos histéricos de deslizamientc
1 psf —48 Pa
800
400 - Presa de San Fernando (inferior)
o
O e e 1 1 1
0 4 8 12 16 20 24

Resistencia a la penetracion estandar equivalente en arenas limpias (N,)gocs

Figura 8.4. Relacion empirica entre laresistencia cortante residual y (N)gocs-
Curva obtenida de lareferencia 91.

b) Analisis de terraplenes o deformaciones de inclinaciones. Las deformaciones
daninas pueden ocurrir, dentro o bao terraplenes o inclinaciones, como una
consecuencia del ablandamiento o fluencia del suelo por licuefaccion y por las
fuerzas inerciales generadas por sismo. Los andlisis de deformaciones en terraplenes
o inclinaciones de suelos con posibilidad de licuefaccion es un proceso complicado,
debido a la falta de homogeneidad y a la naturaleza compleja de las relaciones
congtitutivas de los suelos con licuefaccion.

El andlisis de las deformaciones puede ser realizado con la ayuda de paquetes
comerciales que aplican técnicas de elementos finitos. Los procedimientos mas
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simples asumen deformaciones plasticas del suelo y sencillas relaciones entre
tensién y deformaciéon que pueden ser estimadas de los datos de resistencia del
material.

Los datos necesarios para evaluar las deformaciones son: (1) las dimensiones
del suelo estudiado; (2) los acelerogramas o grupo de acel erogramas representativos
del movimiento sismico; y (3) las propiedades del suelo, como resistencia,
amortiguamiento, leyes condtitutivas entre tensiones y deformaciones y entre
deformaciones y cambios de la presion de poro, etc.

La experiencia pasada y los céalculos analiticos indican que las deformaciones
en inclinaciones del terreno son generamente despreciables en lugares con un
factor de seguridad estético (FS) adecuado. Este valor, generamente para limites
aceptables de desplazamientos menores a 100 mm, es de 1.5, 2.0, y 25 para
magnitudes sismicas de 8.5, 7.5 y 6.5, respectivamente. Para su proceso general
Youd asume que s € factor de seguridad contra inclinacion del terreno es mayor
gue estos valores, e terraplén o inclinacion puede ser clasificado como de
deformacién minima y no peligroso, por lo que e procedimiento continda con €
paso siguiente. Asi, usando un umbral de desplazamiento de 100 mm, €l sitio de
localizacion del puente se considera como potencialmente peligroso si se predicen
deformaciones mayores a este valor, priorizando a lugar para futuras
investigaciones. Si los desplazamientos predichos son menores a los 100 mm, €
lugar se considera inmune a deformaciones locales y e procedimiento general
contindia.

c) Dispersion del desplazamiento lateral. Si inclinacionesy terraplenes son establesy
no sufren deformacién en exceso, € siguiente problema del suelo a ser evaluado es
la dispersion lateral inducida por licuefaccion. Esta condicién produce
desplazamientos laterales en suelos de moderada inclinacion o en caras libres del
terreno. Los desplazamientos por dispersion lateral generan presion lateral del
terreno que oprime a suelo contra estribos y cimentaciones de puentes,
produciendo, en algunas ocasiones, € fallo o desplazamiento de estas estructuras.

En los andlisis de vulnerabilidad por licuefaccion en cimentaciones de puentes
normalmente se aplica un procedimiento empirico formulado por Bartlett y Youd.
Este procedimiento, de fécil aplicacion, esta basado en andlisis de regresion lineal
multiple de casos historicos de dispersion lateral, de los cuales se desprendieron las
expresiones empiricas de la ecuacion 8.12 para predecir e desplazamiento |ateral
del suelo. La primera expresion de la ecuacion 8.12 es para zonas de caras libres
(como en canales pluviales) y la segunda para condiciones de inclinacion
moderada.

LOG(D,,) = - 16.3658 +1.1782M - 0.9275LOG(R) - 0.0133R+
+0.6572LOG(W) + 0.3483LOG(T,;) + 4.527LOG(100- F;)
- 0.9224D50,,

LOG(D,,) = - 15.787 +1.1782M - 0.9275LOG(R)- 0.0133R +
+0.4293LOG(S) + 0.3483LOG(T,) + 4.527LOG(100- F,)
- 0.9224D50,,

(812)

donde: Dy es e desplazamiento estimado del suelo, en metros; M es la magnitud
sismicaestimada; R esla distancia horizontal entre fuente sismicay sitio de estudio,
en kildmetros, Ti5 es € espesor acumulativo, en metros, de estratos granulares
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saturados con €l valor corregido de (N;)g0, menor a15; Fi5 esel contenido promedio
de finos para los estratos granulares incluidos en Ts, en porcentgje; D505 es el
tamafio medio de grano de los estratos granulares considerados en Tis, en
milimetros; S es la inclinaciéon del suelo, en porcentgje; y W es larelacion entre la
altura (H) de lacaralibrey la distancia (L) desde lacaralibre a punto en cuestion,
en porcentagje.

Para las expresiones empiricas de la ecuacion 8.12 son vélidos los siguientes
valores de las variables independientes:

Magnitud 6.0<M<80

WEH/L 1.0% < W< 20%
Inclinacién del terreno 0.1% < S< 6%
Espesor de estrato blando 0.3m< Ti5<12m
Contenido de finos 0% < Fi5 < 50%
Tamario medio de grano 0.1 mm< D50;5< 1 mm

Profundidad de la seccién inferior  Profundidad zonainferior licuable< 15 m

Debido a las incertidumbres estadisticas, el valor calculado de Dy se duplica
para proveer una seguridad conservadora en € méodo de Youd. S €
desplazamiento calculado con e anterior procedimiento es menor alos 100 mm, €
sitio no es susceptible a grandes desplazamientos laterales del terreno. Si los
desplazamientos son iguales 0 mayores a los 100 mm, la zona tiene ata
probabilidad sufrir licuefaccion, por lo que es priorizada para investigaciones
futuras. Cuando los datos son insuficientes para aplicar la ecuacion 8.12 o cuando
se cae fuerade los rangos limite, €l sitio se potencia parainvestigaciones futuras.

d) Andlisis del asentamiento del suelo. Los sismos producen asentamentos por
compactacion de suelos granulares, 1o que puede ser causa de fallo estructural. En €l
procedimiento de Youd se recomienda el método de Tokimatsu y Seed para estimar
los asentamientos del suelo. Este método considera que los sismos generan
deformeciones cortantes ciclicas que compactan los suelos granulares, causando
deformacion volumétrica. Tokimatsu y Seed definen esta deformacién volumétrica,
en cada estrato, a través de gréficas empiricas que relacionan a las tensiones ciclicas
(CSR -ecuacion 8.2), la densidad relativa y la magnitud sismica. Esta deformacion
volumétrica es multiplicada por € espesor del estrato, asumiendo consolidacién
unidimensional, para evaluar € cambio en e espesor. Las variaciones de los
espesores de todos los estratos del sitio son, entonces, sumadas para estimar el
asentamiento total.

Las estructuras con cimentaciones profundas pueden, generamente, soportar
asentamientos de 100 mm o0 més, hasta valores tan grandes que no produzcan un
asentamiento mayor a los 25 mm, aiando las cargas estructurales son transferidas
haciala cimentacion. A partir de estaguia, Youd considera:

(1) S € asentamiento estimado en puentes de cimentacion somera es igua o
menor a los 25 mm, & procedimiento continlia, entonces, con € paso
dguiente. S el asentamiento predicho es mayor alos 25 mm, la estructura
se considera para futuras investigaciones.

(2) En estructuras soportadas en cimentaciones profundas, si el asentamiento
caculado es de 100 mm o menos, € puente es clasficado como no
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vulnerable y se debe analizar |a capacidad de carga de la cimentacién, €l
altimo paso del procedimiento. Si los asentamientos son mayores a los
100 mm, la estructura se considera para investigaciones futuras.

€e) Andlisis de la capacidad de apoyo. Si la licuefaccion induce deformacion y
asentamientos del suelo tolerables, € Ultimo problema que puede ser causado por
este fendbmeno es la pérdida de capacidad de apoyo de la cimentacion. Este
problema puede producir la penetracién de cimentaciones someras y profundas en
sedimentos licuabl es, desplazamientos laterales o torsidn de pilotes.

Si los andlisis de capacidad de carga indican un factor de seguridad adecuado
(de 1.5 o0 mayor) contra cada uno de los diferentes problemas del suelo, e lugar es
clasificado como no peligroso a todos los efectos de la licuefaccion, aunque puede
ocurrir la licuefaccion de algunos estratos superficiales. Si @ andlisis muestra un
factor de seguridad margind menor a 1.5, pueden ocurrir desplazamientos
inaceptables de la cimentacion, por lo que se recomiendan investigaciones
adicionales en € sitio para confirmar su peligrosidad.

Resumiendo, la aplicacion del procedimiento de seleccién de Youd (figura 8.1)
analiza los principales efectos que puede producir la licuefaccion en los lugares de
ubicacion de puentes 'y, a partir de estos andlisis, clasifica alos suelos dentro de alguno
de los cuatro estados siguientes:

Peligrosidad de licuefaccion confirmada. Estos sitios tienen alta prioridad para
investigaciones adicionales y deben ser desarrolladas posibles medidas de
mitigacion del dafio. La priorizacion a este nivel debe considerar la importancia
del puente (capitulo siete), su edad, su vulnerabilidad (capitulos tres a seis) y €
estado actual de la estructura.

Susceptibilidad de licuefacciéon confirmada, pero desconocida peligrosidad.
Los sitios con confirmada licuefaccion en sedimentos superficiales o estratos de
arcillas sensibles, pero con peligrosidad desconocida alalicuefaccion del suelo,
deben ser asignados con una alta prioridad para futuras investigaciones. La
investigacion futura incluye pruebas de laboratorio y andlisis CPT y SPT de los
alrededores. Los puentes que cruzan e agua deben ser priorizados para
investigaciones futuras.

I nformacion insuficiente para estimar resistencia a licuefaccion o potencial de

baja resistencia. Donde la informacion disponible es insuficiente, se requerirén
investigaciones adicionales en e sitio para completar la evaluacién de la
peligrosidad por licuefaccion y la peligrosidad de fallo del suelo. Estas
investigaciones incluyen pruebas de laboratorio y andisis experimentales. Los
sitios con cruce de agua son més vulnerables y deberdn ser cuidadosamente
analizados. Por otra parte, los lugares con condiciones geol 6gicas susceptibles a
la licuefaccién deben ser priorizados sobre otros sitios con susceptibilidad
moderada o menor

Baja peligrosidad y baja prioridad para investigaciones adicionales. Las
ubicaciones categorizadas como de bga prioridad para investigaciones futuras
no necesitan estudios adicionales, excepto por estructuras criticas.
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