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RESUMEN

En Chile y en distintos lugares del mundo ha quedado de manifiesto que los puentes son estructuras
sf{smicamente vulnerables, revelando lo importante que es conservar su integridad ante este tipo de
eventos, por ser lineas vitales de comunicaciéon, que a diferencia de muchos edificios deben
concebirse como estructuras que al menos mantengan las condiciones de operatividad de emergencia

ante una catastrofe.

En la presente tesis se analiza la vulnerabilidad sismica del puente Pedro de Valdivia, estructura de
doscientos treinta y cinco metros de luz, divido en cinco vanos y clasificado como un puente viga de
canto variable tipo Gerber de hormigén armado. Este puente se encuentra emplazado en la ribera del
rio Valdivia de la cuidad de Valdivia, Chile, y une la ciudad con la Isla Teja y el sector costero,
definiendo uno de los principales flujos de transito urbano de la cuidad. Fue construido en el ano
1954 y soport6 el terremoto de mayo de 1960, considerado el sismo de mayor magnitud que registra

la historia sismica del mundo.

El analisis de la vulnerabilidad sismica del puente se realiza a partir de la generaciéon de curvas de
fragilidad y matrices de probabilidad de dafio, en direcciéon longitudinal y transversal, haciendo uso
del método del espectro de capacidad. Para alcanzar lo anterior, se hizo un completo estado del arte y
una caracterizacion de las tipologias estructurales de puentes en Chile. Especial atencién merece el
analisis de la vulnerabilidad observada a partir de los dafios producidos por los sismos del 27 de
febrero del 2010 en Chile, que se desarrollaron en el contexto de esta tesis, los cuales permiten
definir y dimensionar los niveles de dafio y modos de falla observados en puentes chilenos, lo cual es
vital a la hora de hacer un analisis de la vulnerabilidad observada en este tipo de estructuras. En
seguida se realiza un modelo computacional del puente desarrollado con los datos geométricos y
propiedades mecanicas conseguidos de los resultados de las campafias experimentales de campo y
laboratorio. Posteriormente se calibra el modelo en términos de las frecuencias y formas modales

obtenidos a partir de la caracterizacion dinamica experimental de la estructura.

Los resultados indican que la estructura es sismicamente mas vulnerable en direccién longitudinal, no
obstante, queda de manifiesto un balance positivo en su comportamiento sismico en ambas

direcciones.



SUMMARY

In Chile and in different parts of the world has become clear that the bridges are seismically
vulnerable structures, revealing how important it is to preserve its integrity before these events, being
vital lines of communication, unlike many buildings should be designed as structures at least maintain

the operating conditions to a disaster emergency.

This thesis analyzes the seismic vulnerability of the bridge Pedro de Valdivia, structure two hundred
and thirty eight meters light, divided into five bays and classified as a bridge girder Gerber variable
depth concrete type. This bridge is located on the banks of the river from the city of Valdivia, Chile,
and connects the city with the Teja Island and the coastal sector, defining a major urban traffic flows
in the city. It was built in 1954 and endured the earthquake in May 1960, considered the largest

magnitude earthquake recorded seismic history of the world.

The seismic vulnerability analysis is performed bridge from the fragility curve generation and damage
probability matrices, in longitudinal and transverse direction, using the method of the spectrum
capacity. To achieve this, it was a complete state of the art and a characterization of the structural
types of bridges in Chile. Particular attention should be observed vulnerability analysis from the
damage caused by the earthquake of February 27, 2010 in Chile, which were developed in the
context of this thesis, which allow you to define and size the damage levels and modes failure
observed in Chilean bridges, which is vital when making an analysis of vulnerability observed in these
structures. Then they made a computer model of the bridge with the geometric data developed and
achieved mechanical properties of the experimental campaign results of field and laboratory.
Subsequently, the model is calibrated in terms of frequencies and mode shapes obtained from

experimental characterization of the structure dynamically.

The results indicate that the structure is seismically most vulnerable in longitudinal direction,

however, exposes a positive balance seismic behavior in both directions.
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CAPITULO I: INTRODUCCION

11 MOTIVACION Y JUSTIFICACION. PLANTEAMIENTO DEL
PROBLEMA

1.1.1 Los Puentes como Lineas Vitales

Desde tiempos histéricos los puentes han sido indispensables y significativos para el desarrollo y
funcionamiento de las sociedades, destinados para salvar obstaculos naturales y artificiales con el fin
de unir vias, formando parte del sistema de transporte, que pertenece a una de las lineas vitales de la
poblacion.

El transporte es determinante para que la sociedad y economia de un pais progrese; une los
productos con los mercados y, a las materias primas con los lugares de manufactura, ademas de ser
utilizado por ciudadanos para llegar a sus respectivos lugares de trabajo, vivienda o puntos de
recreacion.

Siendo los puentes parte de lineas vitales, es indispensable conservar su integridad ante un evento
sfsmico, por adquirir primordial importancia en caso de desastres, ya que seran fundamentales para

el manejo de la emergencia y la pronta recuperacion.

1.1.2 Chile y su Sismicidad

Chile distinguido por su larga y angosta faja de tierra, se extiende a lo largo de la costa suroeste de
América del Sur, con mas de 4300 kilémetros y una supetficie de 756.252 kilémetros cuadrados, es
un pafs de contrastes sorprendentes y de extrema belleza, sin embargo, presenta una de las mayores
tasas de actividad sfsmica y donde se han producido los mayores terremotos del planeta (ver figura
1.1). “En promedio en los ultimos 5 siglos un terremoto destructor de magnitud superior a 8 se ha

producido cada diez afios en alguna parte del territorio chileno” (Madariaga, 1998).
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Figura 1. 1: Localizacion de la zona de ruptura de los principales terremotos ocurridos en el margen
continental chileno registrados desde 1906.

Fuente: Gonzilez, s.f.

La sismicidad de Chile se caracteriza en el nimero de sismos por unidad de tiempo a lo largo de su
historia, por sus grandes intensidades y la diversidad de ambientes tecténicos donde éstos suceden.
Este alto indice se debe a que todo el territorio chileno se emplaza en la zona de subduccién de las
placas tectonicas de Nazca y Sudamericana, que se extiende desde Colombia hasta la zona sur de

Chile, las cuales al colisionar producen esfuerzos al interior de la corteza que desatan movimientos

sismicos (figura 1.2).
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Figura 1. 2: Contexto tectonico: Convergencia entre placas de Nazca y Sudamericana.

Fuente: Vigny, 2003.

La placa de Nazca y Sudamérica convergen a una velocidad promedio de 7cm/afio (figura 1.2). Sin
embargo la placa de Nazca no se desliza de manera continua y constante bajo la placa sudamericana,
sino que durante la mayor parte del tiempo se encuentra trabada a lo largo y ancho de la zona de
subduccién (figura 1.3 a y b). Cuando la zona de contacto entre ambas placas se rompe y desliza
(figura 1.3 c), libera una cantidad variable de energfa elastica, provocando terremotos de grandes

magnitudes (Cembrano, 2010).

Figura 1. 3: Esquema del ciclo sismico que muestra la preparacion y ruptura de la zona de contacto
entre las placas de Nazca y Sudamericana.

Fuente: Barrientos, 2010.

Bajo este ambiente tecténico, la sismicidad en Chile se caracteriza por la presencia de cuatro fuentes
sismogénicas (Figura 1.4): Interplaca, producida en el contacto de las placas Sudamericana y de

Nazca, extendiéndose desde la fosa hasta unos 50 a 60 km de profundidad; Intraplaca de



profundidad intermedia, ocurre dentro de la placa de Nazca, se extiende desde los 50 km y es
considerada hasta una profundidad de 200 km; cortical, es aquella sismicidad que ocurre en el interior
de la placa Sudamericana, principalmente en los sectores precordilleranos y cordilleranos, ubicandose
a una profundidad menor de 30 km; y Outer-rise, producida por la flexiéon de la placa de Nazca

previa a la subduccion, generadas a distancias mayores a 150 km de la costa.
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Figura 1. 4: Principales fuentes sismogénicas. El color azulado representa la posicion esquematica de
la placa de Nazca y verde, la placa Sudamericana. Las lineas punteadas indican la posicion de las
principales fuentes sismogénicas (a) interplaca tipo thrust; (b) intraplaca de profundidad

intermedia;(c) corticales y (d) outer-rise. (Leyton ez 4/, 2010).

1.1.2.1 Sismicidad de Valdivia

Valdivia ha sido siniestrada por terremotos de diversas magnitudes y de diferentes efectos a lo largo
de su historia de mas de 460 afios. Se estima que los terremotos que provocaron mayor destruccion

fueron los de 1575, 1737, 1837, 1907 y 1960 (Rojas, 2000, 2005; Urrutia y Lanza, 1993) (tabla 1.1)



Tabla 1. 1: Grandes terremotos en la cuidad de Valdivia.

INTENSIDAD MAGNITUD
FECHA TSUNAMI

(Mercalli) M,)
1575 (16 de diciembre) + X-XI 8,5%

1737 (24 de diciembre) - IX-X 7,5-8,0*
1837 (7 de noviembre) + X 8,0%
1907 (13 de junio) - VII-VIII 0,8*
1960 (22 de mayo) + XI 8,5

*Magnitud estimada; +Presente; --Ausente

Fuente: Rojas, 2010.

De la tabla anterior se puede observar que el terremoto de 1575 y el de 1960 tuvieron efectos muy
similares. Lo anterior es respaldado por antecedentes histéricos, que indican que los efectos y la
extension dafios ocasionados por el terremoto de 1575 y su respectivo tsunami concuerdan
cercanamente con los efectos observados del gran terremoto de mayo de 1960 (Rojas, 2010), aunque
de acuerdo a los analisis de Ramirez (1988) tuvo una dimension claramente menor al terremoto de

hace 52 afos.
1.1.2.2 Marco Sismotectonico de Valdivia

La sismicidad en Valdivia debido a su ubicacién geografica hace que la actividad sismolégica que mas
incide en la cuidad sea la de interplaca (figura 1.5, perfil transversal H). La sismicidad cortical y outer
rise, tiene una incidencia menor, en tanto que la sismicidad intraplaca, si bien es cierto, tiene cierta
relevancia e importancia, es menor en términos de productividad e incidencia y aceleraciones
comparado con la sismicidad de interplaca. Este punto tiene especial relevancia en la cuidad de
Valdivia, debido a las condiciones geoldgicas que se explican mas adelante sumado a la productividad
sfsmica de la region hace que la condiciéon de riesgo sea evidentemente muy alta en la cuidad y con
ello en el puente. De hecho la norma chilena Nch433.0f96 y el manual de carreteras, tipifica el area
de la cuidad de Valdivia, en zona sismica 3, si bien no es un parametro muy preciso debido a muchos
mecanismos no contempla, de alguna forma deja ver que la sismicidad de interplaca esta dominando

el panorama sismico en la region.



-78" -72 -68° -84"

10° Frelie e ——————r () g
R e EIE ' |
3 ‘l 800 { A ’
0 e -
I 20] 1t e
-400
l .wo B "l -
I 0 A—‘Tw—rr-——'
2004 T \ f
-400 1 i
8001 ¢ il
0-‘*&:.‘:,:‘ "
2004 1
-400
600 { D 5
0 e e
2001 1 -
-400
800 { E -
"""" 0 frommimr |
2004 ¥ .
........ 400
"""" 600 F
2 ; 0 “""E;.*"' 5
...... v 201 1 -
.400
200 a
0 s Al
200{ W L
-400
600 { H

0 200 400 €00 800 1000

Figura 1. 5: Focos sismicos asociados a la zona de subduccién chilena.

Fuente: Leyton ez a/, 2010.

1.1.2.3 Contexto Geoldgico y Geotectonico de Valdivia

La cuidad esta situada en una cuenca intramontana en la cordillera de la Costa, caracterizada por
confluencia de los rios Calle-Calle y Cruces (Rojas, 2010). La cuenca basal atribuye su origen a
grandes movimientos tecténicos, modificindose en el tiempo debido a la erosiéon marina fluvial. Se

constituye principalmente por mica-esquistos de topografia basal muy irregular (conocida en la zona



como "piedra laja"), las cuales corresponden a rocas metamorficas antiguas. Esta roca basal que
conforma la cuenca aflora en algunos lugares cercanos a la ciudad, presentando en ciertos puntos
dentro de la misma profundidades cercanas a 400 m (IDIEM, 1963).

Los rellenos artificiales tienen una importante representaciéon en la cuidad de Valdivia. De acuerdo
con algunos resultados de algunas investigaciones (Rojas, 2005; Rubilar ez 4/, 2007), la superficie
ocupada por rellenos supera largamente el 5% del area urbana de Valdivia. En los mas diversos
sectores de la cuidad se han establecido rellenos de variada extension y diversos espesores, en
desmedro de las superficies de relleno antropogénico (Rojas, 2010). Con el fin de visualizar sectores
en donde se han generado rellenos artificiales, en la figura 1.6 se muestra un plano, en donde se

observa claramente una extensa superficie inundada en el sector céntrico de la ciudad, ademas de la

gran cantidad de relleno artificial entre otras geomorfologias.
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Figura 1. 6: Geomorfologia del sector céntrico de la cuidad de Valdivia.

Fuente: Rojas, 2010.

Segun Barozzi y Lemke (1966) el relleno artificial colocado antes del sismo de 1960 consiste en una
mezcla heterogénea de limo, arena y ripio con escombros, maderas y desechos. En cambio, las zonas
inundadas por el rio con posterioridad al sismo mencionado, han sido rellenadas principalmente con

esquistos micaceos muy alterados y con los escombros de los edificios destruidos.



Estos rellenos presentan una estabilidad muy baja ante eventos sismicos, como fuera dramaticamente
demostrado durante el terremoto de 1960 (Rojas, 2000) y mas recientemente por el 27 de febrero del
2010.

La caracterizacién geotécnica y de respuesta sismica de los suelos en la ciudad de Valdivia, estan
presentados principalmente en el "Mapa 6: Caracteristicas geotécnicas basicas y respuesta sismica",
elaborado por el servicio Nacional de Geologia y Minerfa (SERNAGEOMIN, 2004). Las figuras

expuestas a continuacion muestran un extracto de los mapas, que ilustra la zona cercana al puente

Pedro de Valdivia para efectos de este estudio.

r

Figura 1. 7: Extracto mapa caracteristicas geotécnicas basicas y respuesta sismica de Valdivia.

Fuente: SERNAGEOMIN, 2004.

En la ilustracion anterior se marc6 con un 6valo el puente Pedro de Valdivia, se puede observar que
lo zona donde apoya sus estribos y el pilar extremo del lado oriente, posee un color marrén, esto
indica que es una zona clasificada por el servicio Nacional de Geologfa y Minerfa como muy mala,
correspondiente principalmente, a zonas de humedales, vegas, rellenos artificiales y zona de peligro
de remociones en masa; los problemas asociados son la licuefaccion de sedimentos, debido al exceso
de presion de agua, y estrujacion lateral de sedimentos. En la rivera del rio se puede producir
deslizamientos debido a la falta de confinamiento y el alto grado de saturacion.

En la siguiente ilustracién se muestra un extracto del mapa de respuesta sismica, en ¢l se puede
observar que la zona de emplazamiento del puente fue clasificada como una zona en que se espera

una amplificacién sismica muy alta, mayor a 3.



Figura 1. 8: Extracto mapa respuesta sismica de Valdivia.

SERNAGEOMIN, 2004

En la figura 1.9 se presenta un extracto del mapa de geologia y caracteristicas geotécnicas, la zona de
emplazamiento del puente se clasifica por el color café como relleno artificial, de composicion y
espesores muy variables. Contienen arcilla, limos, arenas, gravas, escombros, arenas y desechos y

bloques de roca.

L\

Figura 1. 9: Extracto mapa de geologia y caracteristicas geotécnicas de Valdivia.

SERNAGEOMIN, 2004.

De las figuras 1.7, 1.8 y 1.9, se deja ver que la zona de emplazamiento del puente, posee

caracteristicas geologicas, geotécnicas y de respuesta sismica desfavorables.



1.1.2.4 Terremotos de Ia historia reciente

Uno de los episodios mas importantes en la historia de catastrofes en Chile, fue el que sacudi6 al sur
del pais el 22 de mayo de 1960, siendo Valdivia la ciudad mas perjudicada por efectos del terremoto,
obteniendo el triste célebre record del movimiento sismico mas grande registrado en el mundo, con
una magnitud de momento de 9,5 y tres Tsunamis. La zona de ruptura fue estimada en cerca de 1000
km de largo, desde Lebu a Puerto Aisén y 300 km de ancho. El area estimada de la falla fue de
1,610’ km”, y el desplazamiento promedio se estimé en 24m (Kanamori y CIPAR, 1974).

Este sismo fue precedido por cuatro temblores de magnitud mayor a 7,0 Mw. (ver tabla 1.2),
incluyendo una 7,25 Mw., el 21 de mayo, que causé graves dafos en la zona de Concepcidn, sin
embargo no hubo pérdidas humanas. Mientras Chile organizaba la ayuda para los habitantes de
Concepcidn y las ciudades cercanas, ocurri6 el gran terremoto del 22 mayo de 1960. Después durante

meses hubo replicas de gran magnitud.

Tabla 1. 2: Terremotos entre el 21 de mayo y 6 de junio de 1960.

Epicentro Fecha  Hora Magnitud
1 Concepcioén y Lebu Mayo 21~ 06:02 horas ~ M=7,25
2 Concepcion Mayo 21 06:33 horas  M=7,25
3 Concepcion Mayo 22 14:58 horas ~ M=7,5
4 Valdivia Mayo 22 15:10 horas  M=75
5 Valdivia Mayo 22 15:11 horas ~ M=9,5
6 Valdivia Mayo 22 15:40 horas  M=8,75
7 Peninsula de Taitao Mayo 25  04:37 horas ~ M=7,0
8 Isla Wellington (Puerto Edén) ~ Mayo 26 09:56 horas ~ M=7,0
9 Peninsula de Taitao Junio 2 01:58horas ~ M=0,75
10 Peninsula de Taitao Junio 6 01:55 horas  M=7,0

Fuente: Kausel, s.f.

La cifra de muertos por este gran terremoto fue menor de lo que podria haber sido, porque se
produjo un domingo, en medio de la tarde y la serie de temblores fuertes habfan alertado a la
poblacion.

El terremoto y las réplicas posteriores generaron deslizamientos de tierra en el que muchas
personas murieron, el numero de muertes asociadas con el tsunami y el terremoto nunca se

establecié con precision para la region.
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De la informacién obtenida del Servicio Geoldgico de los Estados Unidos (USGS a), la catastrofe
causo aproximadamente 1.655 victimas fatales, 3.000 heridos, 2.000.000 de personas damnificadas, y
500 millones de ddlares en dafos en el sur de Chile. Estas estimaciones son sin distincién de cuantas
muertes fueron causadas por el terremoto y cuantas fueron causadas por las olas del tsunami. Sin
embargo, se cree que la mayoria de las muertes fueron causadas por el tsunami, que causaron dafos
de Lebu a Puerto Aisén, mientras se estima que la mayoria de los dafios a la propiedad fueron

causados por el terremoto.

Valdivia fue masacrada por el sismo. El area urbana y rural quedé absolutamente destruida;
viviendas por el suelo, pavimentos agrietados, puentes colapsados en las entradas, edificios e
industrias destrozadas, miles de hectareas de territorios productivos sumergidas y caminos de acceso

destruidos, quedando la ciudad por completo aislada. En las siguientes imagenes se muestra parte de

los dafios que hubo en Valdivia, observandose el gran poder destructor del terremoto del 22 de

mayo de 1960.

Figura 1. 10: Valdivia, Terremoto 22 de mavyo de 1960.

Fuente: Pizarro, 2010.

A principios del 2010, Chile una vez mas fue azotado por un evento sismico de grandes
proporciones, abarcando una gran extension de tierra, afectando la zona Centro-Sur del pais, el 27 de
febrero del 2010, obteniendo el sexto lugar del terremoto mas grande del mundo y el segundo a nivel

nacional.

De acuerdo a registros de la red nacional de acelerégrafos del departamento de ingenierfa civil de
la Universidad de Chile, informé que “el movimiento sismico tuvo una magnitud de momento 8.8
Mw, con una duracién del movimiento de aproximadamente 140 segundos, siendo unos 40 a 50

segundos la fase fuerte de vibracion” (Boroschek et al., 2010). Una particularidad de este evento
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sismico, fue que en Santiago la componente vertical presenté aceleraciones comparables a las
horizontales, siendo perjudicial, por el hecho que la norma chilena Nch433.0f96, no considera la

componente vertical para el disefio sismico de edificios.

“La longitud de ruptura fue de casi 500 km con una velocidad de 3 km/s” (Saragoni, 2010).
Comenzando la ruptura a los 36°12'28"S y 72°57'46"W a una profundidad estimada de 47
km. (USGS, 2010a).

En la siguiente figura se muestran las regiones donde fue perceptible el terremoto con su respectiva
magnitud de momento, observandose que las zonas mas afectadas por terremoto fueron desde la V a

la IX region.

T g 2°

BT

Figura 1. 11: Regiones afectadas por el terremoto del 27 de febrero del 2010.
Fuente: Diario Austral, 2010.

“En la ciudad de Concepcién ubicada en la VIII region del Biobio, se registrd
un desplazamiento cosfsmico muy grande (= 304 cm) durante el evento, cuyo desplazamiento se
llevé a cabo en un tiempo de aproximadamente 25s” (Alimoradi et al., 2010). Estos datos demuestran

la gran influencia que ha tenido este sismo en la deformacién superficial de la corteza terrestre.

En la figura 1.12 se presenta la distribucién espacial de réplicas sismicas en el primer mes después
del terremoto, la cual proporciona una indicacion de la superficie de ruptura. Esa madrugada del 27

de febrero no soélo rompié el esperado segmento de la zona de subducciéon ubicada entre
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Constitucion-Concepcion, sino que abarcé parte de las zona de ruptura correspondiente al terremoto

de 1985 (Valparaiso) y al de 1960 (Valdivia) (Cembrano et al., 2010).
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Figura 1. 12: Sismo Principal v replicas.
Fuente: USGS, 2010b.

Los dafios de este terremoto a nivel nacional fueron de 521 muertos, segun informé el Ministerio
del Interior (2010), 56 desaparecidos, 800.000 damnificados, 200.000 viviendas destruidas, 4.000

escuelas destruidas, 25 hospitales con dafios estructurales, 200 puentes dafnados (Romero., ef @/ 2010).

Las zonas mas afectadas por el terremoto
fueron las regiones chilenas de Valparaiso,
Metropolitana, O’Higgins, Maule, Biobio y
La Araucanfa, que acumula cerca del 80%
de la poblacién, siendo las ciudades mas

afectadas Constitucién, Concepcion,

Cobquecura y el puerto de Talcahuano.

Figura 1. 13: Edificio colapsado en la ciudad de

Concepcion.
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Una cantidad importante de lineas vitales
sufrieron danos, impidiendo su funcién de
servicio  como  carreteras,  puentes,
hospitales, redes de agua potable,
electricidad, telecomunicaciones, recintos
educacionales, entre otros; provocando un

manejo lento para la emergencia y pronta

recuperacion. Adicionalmente un

fuerte tsunami impacté las costas chilenas Figra 1. 14: uete clpsado sobre el rio Claro,
como producto del terremoto, destruyendo Region del Maule. Fuente: Davila, M., 2010.
varias localidades ya devastadas por el

impacto telurico.
1.1.3 Vulnerabilidad Sismica de Puentes

La vulnerabilidad de puentes define su predisposicion de ser afectado o de ser susceptible a sufrir
dafio cuando se presenta un fenémeno amenazante. Establece el grado de pérdida de su funcion,

como resultado de la ocurrencia de un desastre, como por ejemplo un evento sismico.

La vulnerabilidad integral de un puente se puede clasificar como: vulnerabilidad estructural,

vulnerabilidad organizacional y vulnerabilidad econémica.

e Vulnerabilidad Estructural: asociado al dafio de los elementos de la estructura resistente, es
decir superestructura, subestructura y cimentacién. El nivel de dafio estructural que puede
sufrir un puente depende tanto del comportamiento global como local de la estructura;
ademais esta relacionado con la calidad de los materiales utilizados, las caracteristicas de los
elementos estructurales y fundamentalmente con la capacidad que tiene la estructura para
soportar los desplazamientos y los esfuerzos que uno o varios sismos pueden generar en la

estructura durante su vida util.

e Vulnerabilidad Organizacional: asociada a la organizacioén de la poblacién y a su relacién con

la estructura.

e Vulnerabilidad Econémica: asociado directamente al costé de reposicion de la estructura e

indirectamente al costo asociado por el cierre del trafico vehicular.
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Un puente puede evaluarse como vulnerable por causa de distintos factores:

e Ubicaciéon desfavorable en relacién con las amenazas.

e Disefio estructural inadecuado por haber sido disefiados sin especificaciones sismicas o con
codigos de disefio sfsmico que no cumplen con las recomendaciones actuales.

e Dafio estructural

e Materiales en mal estado

La Vulnerabilidad de puentes, es un tema que cada vez toma mayor relevancia, lo que ha llevado a

paises mas desarrollados a tomar las medidas necesarias para mitigar este problema.

1.1.4 Vulnerabilidad Sismica Puente Pedro de Valdivia

Las incertidumbres de la vulnerabilidad del Puente Pedro de Valdivia derivan del hecho que no
existen estudios que certifiquen que este puente ante un sismo severo como el ocurrido en mayo de

1960, sea capaz de mantener el servicio de comunicacion para el cual fue disefiado.

Si llegara a quedar inutilizable el puente, se aislarfa por completo la Isla teja y el sector costero de
la ciudad impidiendo servir de ruta de escape para quienes deban evacuar y paralizando la accion de
los cuerpos médicos y de ayuda; ademas inmovilizarfa a carabineros y al ejército para conservar el
orden, por no existir otro medio de comunicacién alternativa. Por ello, el puente adquiere un nivel de
mayor importancia inmediatamente después de un terremoto destructor, por ser una linea vital para
responder ante una emergencia. Por ende es imprescindible hacer un estudio de vulnerabilidad con el
fin de tomar las medidas necesarias para asegurar el correcto funcionamiento del puente frente a

terremotos de distinta intensidad.

1.2 OBJETIVOS
1.2.1 Objetivo General

Analizar la vulnerabilidad sismica del puente Pedro de Valdivia-Chile, con el propésito de

establecer umbrales de dano frente a sismos de distinta intensidad.
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1.2.2

Objetivos Especificos

Realizar un estado del conocimiento exhaustivo que muestre técnicas y metodologias de
analisis de vulnerabilidad sismica en puentes a nivel mundial y ademas, considerar estudios
que se han realizado en Chile.

Caracterizar la vulnerabilidad de puentes a la luz de los dafios observados en puentes durante
el terremoto del 27 de febrero del 2010, analizar los dafios por zonificacién sismica, por
intensidad y por efectos de sitio.

Definir el marco teérico sobre la base del estudio de distintas metodologfas para evaluar la
vulnerabilidad sismica de puentes.

Hacer una revisiéon del estado actual del puente Pedro de Valdivia a la luz de los dafios
observados y describir las intervenciones a que ha sido sometido.

Realizar campanas de campo para precisar geometria existente y condiciones de apoyo.
Realizar ensayos de laboratorio destructivos y no destructivos para caracterizar propiedades
mecanicas de materiales.

Realizar campanas de auscultacion de barras de acero, para definir espaciamientos,
recubrimientos y diametros de éstas.

Caracterizar dindmicamente el puente mediante una campafa dinamica experimental, con el
fin de obtener longitudes de registros apropiadas para determinaciéon de sus frecuencias,
modos propios y amortiguamiento.

Realizar una campafia dindmica experimental del suelo y comparar los resultados de esta
campana con los resultados de la caracterizaciéon dinamica de la estructura para detectar si
existen problemas de interaccion suelo-estructura.

Generar un modelo de analisis y realizar la calibraciéon del modelo computacional sobre la
base de resultados de las campafias de laboratorio y auscultacion.

Aplicar el método del espectro de capacidad, para obtener curvas de fragilidad y matrices de

probabilidad de dafios en el analisis de la vulnerabilidad sismica del puente Pedro de Valdivia.

Plantear conclusiones en base a los resultados obtenidos.
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1.3

Metodologia

Se comenzara con una fase de recopilacion bibliografica, en la cual se obtendra, detectard, y se
realizarda un minucioso analisis de la literatura especifica y actualizada en relacién al tema de esta
investigacion, donde se extraera y seleccionara el material que sea necesario para la realizacion de
ésta.

Posteriormente se recopilara informacion de puentes danados durante el terremoto del 27 de
febrero del 2010 y se realizara una clasificacion de los puentes por tipologia estructural
caracterizando los modos de dafio observados. Se georreferenciara cada puente para identificar la
zona sfsmica a la que pertenecen y se identificara la intensidad a la que estan asociado segun
intensidades observadas, todo lo anterior para establecer si existen relacién con la magnitud de
los dafios observados. Se establecera si existen efectos de sitio de acuerdo a los registros de
aceleraciones de las estaciones sismoldgicas y se evaluara el nivel de dafio de los puentes cercanos

a las zonas que pudiese existir efectos de sitio.

Luego se explicaran los distintos métodos para evaluar la vulnerabilidad simica de puentes,
obtenidos de la recopilacion bibliografica.

A continuacion se realizara una descripcion detallada del puente Pedro de Valdivia exponiendo
su geometria y detallando dimensiones de todos los elementos que componen la estructura. Se
evaluara el estado actual del puente y se describiran las intervenciones a la que ha sido sometida
la estructura a lo largo de su vida util.

Posteriormente se desarrollaran campafias de campo y laboratorio, con el fin de realizar un
levantamiento estructural y geométrico que complemente la informacion existente. Asi como
también caracterizar el dafo y las propiedades mecanicas de los materiales constituyentes. Para lo
anterior, se aplicaran principalmente estrategias invasivas y no destructivas en funciéon de los
propositos especificos, que consistiran en realizar un levantamiento geométrico de pilares y
estribos del puente; auscultacién del acero de refuerzo en los pilares y en las vigas cajon
multicelular de hormigén armado; ensayos de laboratorio destructivos y no destructivos para la
caracterizacion mecanica de los materiales; caracterizacion dindmica experimental de la estructura

y del suelo, evaluando si existen problemas de interaccion suelo-estructura.
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Enseguida se realizara un modelo computacional del puente, el cual sera desarrollado con los

datos geométricos y propiedades mecanicas extraidos de los resultados de las campanas de

campo y laboratorio.

e Se calibrara el modelo generado en términos de las frecuencias y formas modales obtenidos a
partir de los resultados de la caracterizacién dinamica experimental de la estructura.

e Una vez calibrado el modelo se efectuara un analisis pushover por medio del software SAP2000 y
se aplicara el método del espectro de capacidad.

e Se construiran curvas de fragilidad, en seguida se obtendran matrices de probabilidad de dafios

para distintos escenarios del puente. Con ello se establecera las condiciones de vulnerabilidad.

e Finalmente se presentara resultados y conclusiones en base a los andlisis de vulnerabilidad.

1.4  Organizacion de la Tesis

Esta tesis consta de ocho capitulos y dos anexos. El presente capitulo es introductorio y en él se

establecen las motivaciones, los objetivos de este estudio y la metodologia de trabajo.

En el capitulo II se expone el estudio bibliografico a través de un estado del arte sobre la
vulnerabilidad sismica de puentes. Se realiza una revision del panorama a nivel mundial y del
panorama en Chile en el area sefialada. Se incluye ademas un analisis de vulnerabilidad de puentes

dafados por el sismo del 27 de febrero del 2010.

En el capitulo III se aborda las distintas metodologfas para el analisis de la vulnerabilidad sismica de

puentes, en especial abordando la metodologia del espectro de capacidad y las curvas de fragilidad.

En el capitulo IV se da a conocer los antecedentes histéricos del puente y los aspectos técnicos
generales que abordan los antecedentes constructivos, la geometria, antecedentes de reparaciones,

observaciones del estado actual del puente.

En el capitulo V se exponen los procesos y resultados de los estudios de campo y laboratorio

desarrollado en este trabajo de investigacion.

En el capitulo VI esta enfocado en la calibraciéon del modelo estructural en base a los resultados de la

caracterizacién dindmica de la estructura existente.
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En el capitulo VII se realiza el analisis estatico no lineal en direccion de analisis longitudinal y
transversal del puente, se aplica el método del espectro de capacidad y se obtienen las curvas de

fragilidad y matrices de probabilidad dafio en ambas direcciones de analisis.

En el capitulo VIII se exponen las conclusiones de este trabajo, asi como las propuestas para las

lineas futuras de investigacion.
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CAPITULO II

ESTADO DEL CONOCIMIENTO

Puente Colapsado sobre el rio Claro, Region del Maule.






CAPITULO II: ESTADO DEL CONOCIMIENTO

21 VULNERABILIDAD SISMICA DE PUENTES. PANORAMA
GLOBAL

Terremotos en distintos lugares del mundo han demostrado en mas de una oportunidad que los
puentes son estructuras sismicamente vulnerables. Por aquellos antecedentes, como también por la
importancia que significa mantener las lineas de comunicacién intactas frente a una catastrofe y
ademds por los cuantiosos costos que representan para una nacion la reconstruccion y/o
rehabilitacién de un puente, se han desarrollado diversos estudios en distintos paises, que evaltan el
grado de vulnerabilidad de uno o varios puentes frente a un sismo, con el fin de fortalecer los

puentes existentes en base a estudios que evidencien las debilidades que puedan presentar.

2.1.1 Experiencia Americana

Banerjee y Shinozuka (2007) evaluaron la vulnerabilidad sfsmica de un puente de hormigén
caracteristico de California, por medio de curvas de fragilidad, desarrolladas para cuatro estado de
dafios diferentes (“casi nulo”, “menor”, “moderado” y “grande”), tanto en direccién longitudinal
como en direccion transversal. Estas curvas de fragilidad fueron obtenidas de un analisis estatico no
lineal “pushover”, haciendo uso del método del espectro de capacidad (CSM) para la identificacion
del desplazamiento espectral. Para comprobar la fiabilidad del procedimiento analitico, una vez
desarrolladas las curvas de fragilidad, éstas fueron comparadas con las curvas de fragilidad obtenidas
por analisis no lineal time-history. Los resultados indicaron que el desarrollo analitico de la curvas de
fragilidad obtenidos a partir de un analisis estatico no lineal y del analisis time-history son
semejantes, resultado que proporciona la confianza para utilizar el analisis pushover y ademds porque
presenta una clara ventaja por ser computacionalmente mas rapido comparado con el analisis

time-history.

Jara et al. (2009) presentaron un procedimiento para determinar el nivel de dafio en pilas de hormigén
armado, utilizando la rotacién de las rotulas plasticas que se forman en la base de las pilas como un
indicador del dafio (figura 2.1), basandose en el hecho de ser la rotacién aceptada como un

comportamiento global segin la evidencia experimental y analitica existente, obteniendo esta
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mediante el método del espectro de capacidad. Para estimar el nivel de comportamiento, propuso
niveles de rotacion para los cuatro estados limites de dafio definidos como: Servicio, estado en el cual
el dafio solo alcanza grietas menores, sin existir necesidad de reparar; Control del dafio, estado en
que se presentan dafios menores en zonas de facil acceso para su inspeccion y reparacion; Proteccion
a usuarios, estado en que existen dafios moderados en pila, que no reducen significativamente la
resistencia ni la rigidez de la estructura; y Prevencién del colapso, estado en el cual los dafios en pilas
no ponen en riesgo el colapso total o parcial del puente, permitiendo asegurar como minimo el paso

de vehiculos de emergencia.

Aplicaron este procedimiento a tres puentes en la zona de mayor sismicidad de la Republica
Mexicana, eligiendo para la demanda registros de temblores reportados en la Base de Registros de
Sismos Fuertes, obteniendo como resultado que la condicién de seguridad de estos, no es

satisfactoria para algunos de los niveles de comportamiento deseado.

F = X

Figura 2. 1: Rotacién (&) empleadas como indice de dafios en pilas.

Fuente: Jara ef a/. 2009.

Rivera (2008) dio a conocer una metodologia para evaluar la vulnerabilidad sismica de puentes
urbanos de hormigén armado, por medio de la construcciéon de funciones de vulnerabilidad para
diferentes tipologias de puentes urbanos de geometria simple, es decir, puentes rectos, ligeramente
esviados (angulo menor a 15°), sin variaciones bruscas de masa y rigidez, y longitudes de envergadura

similares; que pueden relacionarse con el riesgo sismico y a dafios fisicos de la estructura,
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centralizando el estudio en el dafio fisico de columnas, por ser las columnas de un puente esenciales
para la estabilidad global de la estructura. La funcién de vulnerabilidad definida por Rivera es un
indice de dafio fisico en funcién de la aceleracion de demanda del puente, interpretando el indice de
dafio fisico (I,) en un rango de valores asociado a un nivel de dafio y un grado de vulnerabilidad
(ver tabla 2.1), fundamentandose en los trabajos que han estudiado la relacién entre la respuesta de la

estructura y su nivel de dafio respectivo (Rivera, 2005; Karim y Yamazaki, 2001).

Tabla 2. 1: Interpretacion del indice de dafio fisico (I,y).

Toe Nivel de dafio Vulnerabilidad
0<I,:<0,05 Nulo Muy bajo
0,05=1,:=0,15 Casi nulo Bajo
0,15<1,:=<0,40 Moderado Medio
0,40<1,:<0,95 Severo Alto

0,95<I, Total Muy alto

Fuente: Rivera (2008).

La metodologia propuesta por Rivera (2008) pretende guiar a las autoridades responsables a
salvaguardar la seguridad estructural de los puentes urbanos, con el fin identificar los puentes que
presentan un alto nivel de vulnerabilidad, para hacer un dictamen técnico con base en un analisis

estructural mas detallado, validado por un perito estructural.

Zhang et al. (2008) y Kashighandi e# a/. (2008), estudiaron la vulnerabilidad sismica de puentes de
California que se encuentran en areas propensas a problemas de licuefaccién del suelo inducidos por
terremotos. Zhang et al. (2008) analizaron la vulnerabilidad sismica para seis clases estructurales de
puentes que comunmente se encuentran en California a través de un analisis dinamico no lineal
time-history. Evaluaron ademas la vulnerabilidad de los puentes cuando son sometidos a extension
lateral inducida por licuefaccion a través de un analisis estatico no lineal pushover. Para ambos casos
desarrollaron curvas de fragilidad para los cuatro estados de danos. El estudio encuentra que las
funciones de fragilidad ya sea por movimiento del suelo o extension lateral muestran una correlacion
significativa con la caracterizacion estructural, pero surgen diferencias para la condicion de

movimiento de suelo y extension lateral.
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Espinoza ez al. (2008) desarrollaron un trabajo de evaluacion para veintinueve puentes ubicados en
Ensenada, caracterizandolos en un sistema de informacién geografico (SIG) segin su vulnerabilidad.
El estudio consté de tres etapas: en la primera etapa se determiné los periodos fundamentales para
cuatro de los veintinueve puentes de la ciudad de Ensenada a través de microtrepidaciones. En la
segunda etapa se calcul6 la vulnerabilidad sismica con el método de Maldonado (légica difusa)
usados para cuantificar el indice de vulnerabilidad que relaciona las calificaciones de cada parametro y
sus respectivos valores de importancia, ademas se realiz6 una modelacion tridimensional de
elementos finitos de algunos puentes para verificar las pruebas experimentales. Finalizando su trabajo

con la construccién de un sistema de informacion geografico.

Monje de la Cruz et al. (2009) presentaron una cartografia on-line enfocada al estudio realizado
por Espinoza et al. (2008), permitiendo a través de este sistema obtener un registro de la
vulnerabilidad, un catalogo de fotos e informacion general de los puentes estudiados. Esta aplicacion
pretende ayudar a realizar gestiones de riesgos a partir de los resultados de vulnerabilidad y describir

con mayor facilidad el tipo de puentes que tiene Ensenada Baja California.

Figura 2. 2: Visualizacién de fotos de los puentes urbanos de Ensenada.

Fuente: Monje de la Cruz e al. (2009).

Olmos e¢f al. (2009) analizaron una metodologia para evaluar las curvas de fragilidad de
desplazamientos de las pilas de un puente estructuralmente comun en México, al que se le
adicionaron tres posibles sistemas de aislamiento, con un periodo de 3, 4.5 y 6 veces el periodo del
puente original. La demanda la obtuvieron de una serie de registros de la costa del pacifico de

México y la capacidad a través de un analisis pushover, cuantificando en cada paso el desplazamiento
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del sistema y el amortiguamiento del sistema lineal equivalente. Una vez conocida la demanda y la
capacidad, obtuvieron la fragilidad del sistema, estimado de acuerdo al indice de confiabilidad
propuesto por Cornell (1968). En base a los resultados del estudio, se observa a través de las curvas
de fragilidad que la probabilidad de falla del sistema estructural como funcién de la demanda de
desplazamiento, disminuye conforme se incrementa la flexibilidad del sistema; esto significa que el
sistema de aislamiento disminuye la respuesta y a su vez incrementa el amortiguamiento originando
una reduccion de la probabilidad de falla de las pilas de los puentes para una demanda esperada. Los
resultados manifiestan que la incorporaciéon de aisladores en los puentes permite mejorar

considerablemente su respuesta sismica esperada.

Jara ez al. (2008) investigaron la vulnerabilidad
sismica del primer puente aislado en México,
Infiernillo II (figura 2.3), que forma parte de la
carretera que conecta las ciudades centrales del
pais con la costa del pacifico de México.
Determinaron la demanda del puente usando
varios registros sismicos de tipo subduccién e

interplaca, cerca de la costa del pacifico de

México, medidos por la red sismoldgica del pais

y utilizaron ademas, los resultados de un

Figura 2. 3: Puente Infiernillo II.

analisis de riesgo sismico del lugar, donde Fuente: Banerjee ¢/ al,, 2008.
consideraron todas las fallas sismicas del pafs.

En el estudio calibraron el modelo analitico propuesto con los resultados obtenidos de medidas de
vibracién ambiental. Obtuvieron la capacidad del puente a través de un analisis pushover, donde el
valor medio de las deformaciones laterales maximas en diversas secciones de la altura del puente, se
utiliz6 para seleccionar el patrén de forma de las cargas aplicadas en el analisis pushover. El patron
de forma obtenido fue diferente en cada direccion del analisis. En la direccién transversal, la
flexibilidad del tablero del puente fue evidente. Observaron que los pilares tenfan movimientos
desfasados cuando el puente fue sometido a la accidén de los archivos sismicos en la direccién
transversal, que no ocurrié en la direcciéon longitudinal. A pesar de esto, la cubierta del puente no

tenia movimientos desfasados debido al efecto beneficioso del sistema de aislamiento. Finalmente el
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estudio reveld que se espera un ligero dafno del puente para un periodo de retorno de 85 afios, y el

colapso de la estructura se asocia a un gran periodo de retorno de 3700 anos.

Mwafy et al. (2008) indicaron lo significativo que es realizar un analisis de interacciéon suelo-
estructura (SSI) para evaluar la respuesta sismica de puentes de gran longitud. Evaluaron la respuesta
sfsmica del puente 1-155 (ver figura 2.4), puente con deficiencias por ser construido sin adecuadas
disposiciones sismicas; consta de 59 tramos y que esta ubicado a una distancia de unos 5 km de una
falla importante. En su investigacién desarrollaron modelos analiticos para la modelacién de la sub y
super estructura de un puente de gran longitud, realizando una simplificaciéon en la modelacion tales
como el desacoplamiento entre superestructura y los pilares previsto con deslizadores. Realizaron un
estudio detallado del riesgo sismico especifico del lugar a través de un analisis probabilistico de
peligros sismicos (PSHA), considerando tres niveles de peligro correspondiente a periodos de
retorno de 500, 1000 y 2500 afios, con el fin de cuantificar la probabilidad de que se supere los
diferentes niveles de movimientos del suelo, dado todos los potenciales terremotos. Para obtener los
parametros estimativos del movimiento, y en particular los espectros de respuesta, utilizaron la
metodologia de espectros de peligrosidad uniforme (UHS), cuyas ordenadas espectrales tienen la
misma probabilidad de excedencia en todo rango de frecuencias. Haciendo uso de un analisis
pushover se comparé la capacidad de las fundaciones, cepas, apoyos y juntas de dilataciéon con las
demandas de los tres niveles de peligro sismico. El estudio identificé las areas de vulnerabilidad del
puente y evalud su respuesta para los tres niveles de riesgo, confirmando en base a los resultados
obtenidos la necesidad urgente de adaptar distintos componentes del puente para mitigar el riesgo

sfsmico y mejorar la seguridad publica.

Wind Transfer Device

3 Prestressed

' Bents on steel concrere
! Piers on deep caissons friction piles girder spans

Bent 21

Bent 19

Bent 59
Prestressed concrete girder spans

Figura 2. 4: Imagen tridimencional de los 59 palmos del puente I-155.
Fuente: Mwafy ef al., 2008.
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Landa ez al. (2008) proponen una metodologia para evaluar aquellos puentes de México que
fueron disefiados sin especificaciones sismicas o con cédigos de disefio sismico que no cumplen con
las recomendaciones actuales. El procedimiento de evaluaciéon propuesto consta de dos etapas: la
primera implica un estudio de deteccion general para la identificacion de los puentes en las peores
condiciones de vulnerabilidad; la segunda etapa es un procedimiento de evaluacién basado en el
desplazamiento, aplicado a los puentes mas vulnerables de acuerdo al procedimiento de seleccion.

Ia primera etapa de seleccion se realizé por medio del método de indice de vulnerabilidad, que
corresponde a un tipo de evaluacién simplificada para la identificacion de los puentes que son mas
vulnerables, esta metodologia corresponde a un sistema de puntuacién, que considera las
caracteristicas especificas del lugar donde se encuentra emplazada la estructura. El indice de
vulnerabilidad empleado cuenta nueve factores de riesgo, combinados en una relacién de
multiplicacion. Los nueve factores fueron identificados a partir de las causas tipicas de los dafios en
los puentes durante los terremotos recientes, de estudios numéricos para puentes y de las opiniones
de expertos. Los procedimientos para obtener los indices de vulnerabilidad se describen en
Landa (2000).

Se realizo una evaluacién del procedimiento de seleccion, evaluando a través del método del indice
de vulnerabilidad trece puentes que fueron dafiados por el terremoto de Northridge de 1994
(Maldonado, 2000). La tabla 2.2 muestra el indice de vulnerabilidad y el nivel de dafio de cada puente.

Observandose que existe una buena correlacion entre el nivel de dafio y el indice de vulnerabilidad.

La segunda etapa de evaluacion es basada en el método de desplazamiento, destinado para puentes
cuya resistencia lateral es proporcionada por los soportes verticales, es decir, estribos o pilares. La
evaluacion se basa en la comparacion de las demandas de rotacién sismica con la rotaciéon de los
estados limites aceptados (estado limite capacidad de servicio, estado limite de funcionamiento,
estado limite de prevencion de colapso, estado limite de rotaciéon maxima), los que a su vez se basan
en el comportamiento mecanico del hormigén armado y en resultados experimentales, propuestos

para decidir el nivel de seguridad de la estructura.

26



Tabla 2. 2: Indice de vulnerabilidad y nivel de dafio para trece puentes dafiados por el terremoto de
Northridge de 1994.

No. Bridge Damage level Iv

1 Ruta SR-14/1-5, North Connector Overcrossing ~ Collapsed 0,17
2 Fairfax — Washington Undercrossing Collapsed 0,17
3 La Cienega — Venice Undercrossing Collapsed 0,17
4 Ruta SR- 14/1-5, Separation and Overhead Collapsed 0,31
5 Old Road Medium damage 0,54
6 Gavin Canyon Undercrossing Collapsed 0,58
7 Mission — Gothic Undercrossing Collapsed 0,58
8  Ball Creek Canyon Channel Major damage 0,58
9  Santa Clara River Medium damage 0,72
10 Pico — Lyons Overcrossing Medium damage 0,74
11 Valencia Boulevard Overcrossing Light damage 0,76
12 Mc Bean Parkway Overcrossing No damage 0,80
13 Balboa Boulevard Overcrossing Light damage 0,83

Fuente: Landa e 4/, 2008.

Gomez ef al, (2008) desarrollaron un estudio que evalia la influencia de la irregularidad de la
subestructura en el analisis de vulnerabilidad sismica. El estudio considero como modelo un puente
regular con tres pilares y cuatros vanos; a partir de ese sistema, crearon modelos irregulares
reduciendo e incrementando el pilar central en distintos porcentajes (figura 2.5). Consideraron como
accion sismica la base de datos de 50 terremotos de la costa del pacifico mexicano (zona de mayor
riesgo sismico de México). Por medio de analisis elasticos, determinaron la variacién entre las
respuestas de desplazamientos y fuerzas internas del puente regular con los puentes irregulares,
obteniendo importantes variaciones en los maximos desplazamientos y menores variaciones en las
fuerzas internas. Observaron en general, que mas variaciones en la longitud del pilar estan
relacionadas con mayores diferencias de las respuestas de los modelos regulares e irregulares, aunque
sin embargo, para algunos terremotos no existe esa tendencia, porque dependen de las caracteristicas
dinamicas del puente y los terremotos. Concluyendo que aumenta el grado de vulnerabilidad del

puente cuando la longitud del pilar se reduce, en comparacién con la mayor longitud del pilar.
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Figura 2. 5: Modelos irregulares de puente con diferente longitud del pilar central.

Fuente: Gémez ef al., 2008.

2.1.2 Experiencia Europea

Los paises europeos se caracterizan por estar ubicados en zonas de baja sismicidad, sin embargo,

Italia y Grecia se encuentran en zonas propensas a terremotos.

Moschonas et al., (2009) evaluaron la vulnerabilidad sismicas de los puentes de Grecia. El primer
paso fue la creaciéon de un sistema clasificacion, que representa las tipologifas mas comunes que se
encuentran en la autopista moderna de Grecia, concentrados a lo largo de 680 kilometros de la
autopista Egnatia Odos. Los puentes fueron clasificados segun el tipo de pilar, el tipo de tablero y la
conexion pilar-tablero, obteniendo un total de once puentes representativos para este estudio (ver
figura 2.6). El segundo paso fue calcular las curvas de fragilidad analiticamente en direccién
transversal y longitudinal de los puentes propuestos a través de un analisis pushover, en donde la
definicién de los estados de dafos se diferencia segun su mecanismo de disipacion de energia,
considerando los componentes potencialmente criticos en cada puente, es decir, puentes con pilares
flexibles del tipo columna, puentes con apoyos (con o sin relaciones sismicas) y pilares no flexibles
del tipo muro. También consideraron el efecto del sistema estribo-relleno debido al cierre del espacio
entre el tablero y el estribo del puente. Finalmente las curvas de fragilidad calculadas analiticamente
fueron calibradas con las curvas de fragilidad obtenidas empiricamente de la base de datos de dafios

en puentes actuales de los EE.UU. y Japén, debido a la ausencia de datos en Grecia y Europa.
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Al comparar las curvas de fragilidad de las diferentes clases de puentes, observaron que existen
similitudes pero también diferencias importantes tanto en las caracteristicas geométricas (longitud del
claro, altura del pilar) o conexiones pilar-cubierta, todo lo cual puede variar significativamente entre
los puentes con sistema estructural similar, esto indica que no es facil agruparlos en una o dos curvas
de fragilidad “generales”, como se ha hecho en algunos estudios anteriores. También observaron al
comparar las curvas de fragilidad en direcciéon longitudinal con la transversal para cada puente,
resulta ser la direccion longitudinal la mas critica. Otra observacion importante consiste en que las
curvas de fragilidad calculadas son muy dependientes de los espectros usados para estimar la

demanda.
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Fuente: Moschonas ef 4/, 2009.
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Mezzina et al. (2008) realizaron un procedimiento para obtener la vulnerabilidad sismica de
puentes regulares con columnas circulares de hormigén armado con apoyo en la superestructura,
correspondiente a una tipologia ampliamente utilizada en los dltimos cincuenta afios en Italia.
Basados en que la respuesta sismica de estos puentes depende exclusivamente del comportamiento
de sus pilares, centraron su estudio en un procedimiento simplificado que proporciona indicaciones
concisas en forma de curvas de rendimiento, que correlacionan el nivel dafio esperado versus
aceleracion del suelo para familias de pilares homogéneos; caracterizados por el mismo disefio y
parametros de sitio. Preliminarmente se analiza las diferentes formas de falla de la columna (falla de
flexiéon por inadecuado confinamiento de la zona de la rotula plastica; degradacion de la resistencia a
la flexién con refuerzo de empalme por superposicion; falla de corte; pandeo de refuerzos).
Posteriormente, sobre la base de un analisis comparativo, se determina la condicién mas probable de
colapso. El algoritmo utiliza un enfoque de aproximacion de forma cerrada, correctamente obtenido,
en términos de refuerzo longitudinal, confinamiento del acero transversal, y compresién axial

inferiofr.

Pottatheere ez al. (2008) senalan que los puentes esviados tienen un mayor nivel de riesgo que
puentes rectos debido a los efectos comprometidos por la activacion de los modos acoplados
transversal y longitudinal. Con el fin de investigar el efecto del angulo de esviaje en la vulnerabilidad
sfsmica, desarrollaron las curvas de fragilidad para puentes de hormigén armado con distintos
angulos de esviaje (0, 12.5° y 45°), para cuatro estados de dafios diferentes desde leve hasta el
colapso, usando un enfoque analitico a través de un analisis “pushover” y “time-histoty”. Por ser los
pilares del puente y los apoyos los componentes mas vulnerables, se desarrollaron las curvas de
fragilidad para cada uno de estos componentes. Incluyeron los efectos torsionales que provienen de
los puentes esviados a través de una modelacion tridimensional de elementos finitos (ver figura 2.7).
De la comparacion de las curvas de fragilidad para distintos angulos de esviaje, se concluye que la

probabilidad de dafio es cada vez mayor con el aumento del angulo de esviaje.
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Figura 2. 7: Modelacion tridimensional del puente.

Fuente: Pottatheere ¢7 a/., 2008.

Oller et al, (2006) desarrollaron un procedimiento para evaluar la vulnerabilidad sismica de
puentes de carretera de hormigén armado, con pilas simples, una tipologia de puentes
frecuentemente utilizado en todo Europa durante el periodo 1960-1980 y que estd aun muy
extendida en muchos paifses europeos. El procedimiento se basa en un modelo de dafio momento
curvatura simplificado. El dafio de pilares esta relacionado con la reduccion del momento de inercia
de la seccion transversal de los pilares del puente. Por lo tanto, la evaluacion de los dafios se basa en
un analisis no-lineal para determinar los cambios del momento de inercia mencionados. El modelo

fue validado mediante resultados experimentales y por métodos de elementos finitos.

En el trabajo de Pinto e7 al., (2004) realizaron el método de prueba pseudo-dinamico (PSD) en un
modelo a gran escala de un puente existente, usando la técnica de sub-estructuraciéon. Los autores de
este trabajo utilizan esta técnica basindose en el hecho que cuando sucede un terremoto, la carga
genera graves daflos solo en partes de la estructura y el resto de la estructura podria ser modelado a

través de elementos finitos.

La mayoria de los estudios de vulnerabilidad sismica de puentes, son de puentes construidos de
acero y/o hormigén. Sin embargo en Europa, y, en particular en Italia, por su alta sismicidad, y por
su gran cantidad de puentes de mamposteria han desarrollado estudios de vulnerabilidad sismica para

ese tipo de estructura (Resemini, 2003).

Bhatti (2009) desarrollé una tesis sobre la vulnerabilidad sismica de un puente arco de
mamposteria que representa la estructura del tipico puente de Italia construidos entre 1830 y 1930,

los cuales fueron diseniados bajo ninguna normativa sismica, siendo por ello su comportamiento
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sfsmico una preocupacién importante. Bhatti (2009) evalué la vulnerabilidad del puente comparando
las curvas de capacidad con las curvas de demanda, en base a los datos del sismo de mayor magnitud
que puede presentar en el peor de los casos, la capacidad del puente fue obtenida por el analisis del
modelo de elementos finitos. L.a demanda en el puente la calculé empleando la demanda de
aceleracion en la base del puente, usando un espectro de respuesta elastico segun el codigo sismico
italiano. En la figura 2.8 se muestra el momento longitudinal del tramo central del puente analizado,
teniendo en cuenta la combinacién con el terremoto longitudinal predominante. Finalmente el
estudio pone de manifiesto que un puente histérico en Italia puede sufrir danos si llegase a ocurrir el

peor sismo que se puede presentar.

Figura 2. 8: Diagrama de momento flector del tramo central del puente.

Fuente: Bhatti, 2009.

Delgado ez al. (2006) evaldan la vulnerabilidad sismica de puentes de dos formas, considerando
una metodologia mas precisa y otra basada en un procedimiento simplificado. La primera consistio
en la obtencion de la probabilidad de falla de la estructura, a través de un analisis dinamico no lineal,
utilizando un modelo estructural de dos dimensiones, mientras que el segundo se basa en los
desplazamientos maximos que es capaz de soportar la estructura. Estas metodologias las aplicaron a
un conjunto de puentes considerados simples estructuralmente. Finalmente los resultados obtenidos
de metodologias precisas y simples, concordé que todos los puentes analizados son considerados
seguros ante un terremoto, concluyendo que existe una buena correlacién entre ambas metodologias

para puentes estructuralmente simples.

Grecia impulsé un programa de investigacion para la protecciéon sismica de puentes denominado

ASPROGE, que esta financiado por la Secretaria General de Investigacion y Tecnologia del
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Ministerio Helénico del Desarrollo. En este programa participan distintos organismos que trabajan
colectivamente, como oficinas de disefio, empresas constructoras, universidades e institutos de
investigacion. Algunas de sus funciones es el mantenimiento de los puentes, la determinacién de la
vulnerabilidad sfsmica y riesgo sismico (EGNATIA ODOS, 2010).

ASPROGE financi6 la investigacion para evaluar las curvas de vulnerabilidad de un puente ubicado
en la autopista de Egnatia, al norte de Grecia, llamado Polymylos (G9). El estudio consistié en
obtener las curvas de capacidad a través de un analisis pushover en combinacién con los espectros de
demanda inelastica para la estimacién de las curvas de fragilidad, tanto en direccién longitudinal
como en direccion transversal, con el fin de identificar la direccion mas vulnerable de la estructura.
Para propositos de comparacion, el analisis se realizé con dos espectros de demanda inelastica, uno
basado en un conjunto representativo de terremotos griegos, y el otro derivado del espectro de

disefio elastico propuesto en el Codigo Sismico griego EAK2003.

2.1.3 Experiencia Asiatica

Kurian ef al., (20006), realizaron la evaluacion de la vulnerabilidad sismica de un puente ferroviario de
dos carriles, situado en una region altamente sismica, usando curvas de fragilidad, analisis estatico no
lineal (analisis Pushover) y un analisis no lineal time-history, para determinar la capacidad estructural y
la demanda sismica respectivamente.

Desarrollaron dos métodos de modelacion estructural, masa concentrada y masa distribuida
(figura 2.9), con el fin de investigar la influencia del modelado estructural en las curvas de fragilidad.
Observaron que las pendientes de las curvas de fragilidad con menor nivel de dafios son mas
pronunciadas en comparacién a la misma curva de la fragilidad de niveles mas altos de dafios para
cualquier nivel de PGA. Ademas concluyeron que la probabilidad de exceder el nivel de dafio en base
a la idealizacion de masa concentrada es superior en comparacion con los obtenidos sobre la base de
idealizacion de masa distribuida para cualquier nivel de PGA. Significando esto que existe una

influencia significativa de modelacion estructural para los niveles mas altos de dafos.
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Figura 2. 9: A la izquierda: Modelo de masa concentrada. A la derecha: Modelo masa distribuida.
Fuente: Kutian ¢/ 4/, 2000.

Chang e al. (2000) ilustran el proceso de un proyecto que busca evaluar la capacidad de resistencia
sismica de mas de 2200 puentes carreteros de Taiwan. El proceso de evaluacién se divide en dos
etapas, una evaluacion preliminar y un analisis en detalle. En la primera etapa se realiza una simple
evaluacion sismica en dos hojas de examen por separado, una para la evaluaciéon de puentes con
debilitacion y otra para la evaluacién de la capacidad de ductilidad/fuetrza, utilizada para todos los
puentes. En las hojas de evaluacion, los items de evaluacion se clasifican en tres categorias:
alteraciones en el lugar, sistema estructural y detalles estructurales. Para la valoracién de la capacidad de
ductilidad/fuerza, la categoria de condicion del lugar consiste en la condicién de falla préxima, la
condicién del suelo y el potencial de licuefaccion. Angulo asimétrico, proporcion del tamafio del pilar,
redundancia estructural, relacion altura y profundidad de socavacion del pilar, se consideran en la
categorfa del sistema estructural. Y para la categoria de detalles estructurales, estan incluidos los detalles
de la rotula plastica y los refuerzos para la columna del pilar.

Con el fin de verificar la exactitud de la hoja de evaluacién, se utilizé los datos del terremoto de Chi-

Chi para calibrar la hoja de evaluacién para ajustarse a los dafios reales.
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Figura 2. 10: Puentes danados en el terremoto de Chi-Chi.
Fuente: Chang e al., 2000.

En una segunda etapa, el 5% de los puentes seran seleccionados para realizar el analisis Pushover para
calcular la capacidad resistente sismica de los puentes. Al final del proyecto, se crea un plan de
construccion nacional que incluye la estimacién de costos de adaptacion y evaluacion del beneficio de

la economia que sera basado en los resultados de evaluacion sismica del proyecto.

Puentes de grandes luces son cada vez mas frecuentes en China, y muchos de estos estan
sometidos al riesgo de terremotos. Li ez a/ (2008), investigaron el desempefo de puentes de vanos
largos, bajo un espectro de movimientos sismicos, teniendo en cuenta la dificultad y costo en la
inspeccion, reparacion y la sustitucion. Para el estudio utilizaron un puente atirantado como ejemplo.
Identificaron los componentes claves del puente (torre, viga, cable) e investigaron la probabilidad que
tiene cada componente de sufrir un cierto grado de dano, realizando para cada componente un analisis
no lineal dindmico “time history” para investigar el comportamiento sismico del puente sometido a
una serie de excitaciones producto del movimiento del suelo y relacionaron los resultados con el costo

que significa el dafio en los componentes claves de la estructura.

Zhang et al. (2008) desarrollaron un método de analisis dinamico incremental (IDA) para estimar
con mayor precision el desempefio estructural de un puente bajo cargas sismicas. Consistiendo en
realizar una gran cantidad de analisis dinamicos con mayor cantidad de registros de movimientos
sismicos, en multiples niveles de intensidad media. Este procedimiento es eficaz y preciso para llevar a
cabo la evaluacion de riesgo sismico, con el fin de investigar respuestas estructurales anticipadas,
vulnerabilidad sismica y pérdidas financieras de varios tipos estructurales. Por lo general se lleva a cabo
el analisis no lineal “time history” en un modelo computacional no lineal del prototipo del puente

hasta que el resultado de la curva resulta dinimicamente inestable, indicando el colapso estructural.
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A través de la investigacion demuestran que el procedimiento de analisis dinamico incremental (IDA)
se puede aplicar para investigar la exposicion del riesgo sismico financiero a los riesgos sismicos de un

puente.

Hosseinzadeh (2008) estudié el efecto de la componente vertical en los puentes de hormigén
armado con un unico pilar, empleando analisis dinamico no lineal. En su estudio trabajo con dos
modelos diferentes de pilares, un modelo A y un modelo B, el modelo A representa al pilar original
del puente, sin retroadaptacion, construido en 1964 y el modelo B; al pilar retroadaptado después del
terremoto de Hyogoken-Nanbu en 1996. Para el analisis utiliz6 como dato de entrada la componente
horizontal y vertical del terremoto de 1978 en Tabas-Iran, de magnitud 7,7; los resultados indicaron
que el efecto de la componente vertical provoca que la anchura de la grieta aumente en mas de un
60%, efecto que puede ser apreciado en la figura 2.11. Ademas, se obtuvo que la fuerza axial aumenta
en un 30%, el momento flector maximo y el corte maximo aumentaron en 10% y 15%
respectivamente. Concluyendo que el efecto de la componente vertical es un parametro importante
para la vulnerabilidad de los pilares de puentes de hormigén armado y que debe considerarse en el

disefio de estructuras de puentes.

-

crack wadth=1.3mnm

crack width=2. 1mm

Figura 2. 11: Patr6n de la grieta del modelo: A la izquierda: sometido componente horizontal. A la

derecha: sometido a Componente horizontal + vertical con PGA=0.5g.

Fuente: Hosseinzadeh, 2008.

En Taiwan es muy comun la socavacién en sus puentes, debido a los empinados que son sus rios y a
las lluvias torrenciales en la temporada de tifones. Tsai ef a/, (2008) desarrollaron el método del

espectro de capacidad modificado, para evaluar la capacidad sismica de puentes con y sin socavacion,
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tras el analisis de varios puentes de uso comun con diferente nivel de socavaciéon. Descubrieron en
su estudio que cuando la socavaciéon es muy profunda se forman rotulas en la parte superior de las
pilas en lugar de la parte inferior de las columnas como se espera en el disefio, dando como resultado
una disminucién de la resistencia lateral y en la ductilidad. Concluyeron que cuando la socavacién es

mas y mas profunda, la capacidad sismica del puente sera cada vez mas baja.

Figura 2. 12: Fundacion del puente socavada once afios después de terminada su construccion.

Fuente: T'sai e al., 2008.

2.2 VULNERABILIDAD SISMICA DE PUENTES. PANORAMA EN
CHILE

“El pafs cuenta en la actualidad con aproximadamente 12 mil estructuras ubicadas en las rutas
urbanas e interurbanas. De ellas, 4.757 corresponden a pasos a desnivel y pasarelas y 7.250, a
puentes. De estos dltimos, 6.800 son puentes bajo la tuicion de la Direcciéon de Vialidad del

Ministerio de Obras Publicas y 453 corresponden a puentes concesionados” (Zuiiiga, 2008).

A pesar de la gran cantidad de puentes existentes y a la alta sismicidad que existe en todo el

territorio chileno, no existen estudios de vulnerabilidad sismica de puentes realizados en el pafs.
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2.2.1 Vulnerabilidad Observada en puentes durante el terremoto del 3 de

marzo de 1985

El terremoto del 3 de marzo de 1985, alcanz6 una magnitud 7,8 Mw., afectando las regiones V, VI y
Metropolitana. “Los puentes emplazados en las zonas afectadas por el sismo eran aproximadamente
1500, de los cuales menos del 1% presento dafios estructurales. Los dafios observados fueron

hundimientos en cepas, deslizamiento de terraplenes de acceso, desplazamientos de estribos, entre

otros” (Buguna, s.f).

De acuerdo a antecedentes recopilados por Buguna, (s,f.), algunos puentes presentaron colapso
parcial de la estructura al ocurrir el sismo, debido a la socavacion de algunas cepas, otros en tanto,
producto de la socavacion en los estribos, el sismo provocd un descenso de estos, quedando el
puente en un estado de inestabilidad que finalmente colapso.

Conforme a lo anterior es importante destacar que estos colapsos se pudieron haber evitado, si se
hubiera detectado a tiempo la socavacion, revelando lo fundamental que es la mantenciéon de los
puentes, que esta directamente relacionado con la proteccion de la inversion de la obra, al evitar un
gasto en reparaciones que puede ser significativo.

Santibafiez, (2006), observo fallas de fundaciones en algunos puentes, causadas por la reduccién

de resistencia al corte, asociada a aumentos de las presiones de poros y licuefaccion.

2.2.2 Vulnerabilidad Observada en puentes durante el terremoto del 27 de

febrero 2010

Chile paso a ser un gran laboratorio sismico a escala real, el dia del terremoto del 27 de febrero del
2010, considerado el 6to terremoto mas fuerte medido en el mundo, evidenciando las debilidades

que poseian sus estructuras a través de diferentes niveles de dafos, desde leves hasta el colapso.

A pesar de la gran magnitud del terremoto, el impacto que tuvo sobre el desempefio de la
autopista de la red de transporte, particularmente en los puentes fue menor. “De 2.200 puentes en la
region epicentral sélo alrededor de 30 puentes tuvieron que ser cerrados al trafico”

(Schanack ¢z al., 2010).
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A continuacion se presenta un estudio de vulnerabilidad observada, de los puentes afectados por
el terremoto del 27 de febrero del 2010, que evalda los dafios causados por la accién sismica.

Un total de 79 puentes fueron seleccionados de forma aleatoria, situados en las regiones mas
afectadas por el terremoto, desde 1a V hasta la VIII region. Se detall6 el nombre, tipologia estructural
y ubicaciéon de cada uno de los puentes estudiados (Anexo A.l); y se identificé los dafios mas
frecuentes de cada puente (Anexo A.2), todo lo cual fue obtenido de los informes técnicos del
departamento de proyectos de estructuras de la division de ingenierfa de la Direccion de Vialidad del

MOP.

2.2.2.1  Aspectos Generales

De los dafos sismicos observados en los 79 puentes, se obtuvo que mas del 53,16% presenté dafios
en los topes sismicos, dafilo que permite al puente seguir siendo operativo; un 41,77% sufrié dafos
en las vigas, la mayoria causados por el choque con los topes en sus extremos; un 36,71% tuvo
desplazamientos en sus tableros, siendo mas frecuente en los puentes esviados; un 24,05% tuvo
dafo en la barra anclaje y un 21,52% en la placa de apoyo. La semejanza de porcentaje puede deberse
a que los elementos de anclaje tienen la mision de evitar la reduccion de la fuerza de rozamiento viga-
neopreno-cepa/estribo ante la aparicién de aceleraciones verticales, por lo que al fallar la barra de
anclaje provoca un dafio directo en el apoyo, elemento que no esta anclado a la estructura que tiende
a desplazarse durante un sismo, provocando una mayor deformacién de este; un 22.78% tuvo
descenso del terraplén de acceso, el 13,92% tuvo caida del tablero debido a la perdida de longitud de
apoyo quedando totalmente inoperativo, de los cuales varios fueron puentes esviados, esto debido a
que la pérdida de la longitud de asiento es producido por la rotaciéon de la superestructura respecto a
un eje vertical. Cuando la rotacién sobrepasa el ancho del apoyo, sobre todo en el lado agudo del
tablero, se presenta la pérdida de la longitud de asiento y la caida del puente (Jara et al., 2010); el
12,66% presento dafios en las cepas y tan so6lo el 6,33% tuvo dafios en los estribos. Los diferentes

tipos de dafios descritos anteriormente se observan en las figuras 3, 4, 5y 6.
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Figura 2. 13: A la izquierda: Puente Nuble Oriente, dafio tope sismico. A la derecha: atravieso

Azufradero, dafio en viga. Fuente: Ministerio de obras publicas, 2010.

Figura 2. 14: A la izquierda: Puente cada, desplazamiento del tablero. A la derecha: Paso inferior

las Mercedes, dafio barras de anclaje. Fuente: Ministerio de obras publicas, 2010.

Figura 2. 15: A la izquierda: Paso inferior La Ballena, deformacién de la placa de apoyo. A la

derecha: Puente Llico, descenso terraplén de acceso. Fuente: Ministerio de obras publicas, 2010.
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Figura 2. 16: A la Izquierda: Paso superior Lo Echevers, caida del tablero. A la derecha: Puente

Juan Pablo II, dafo en Cepa. Fuente: Ministerio de obras publicas, 2010.

Figura 2. 17: Puente Punchema, dafio en ala del estribo. Fuente: Ministerio de obras publicas,
2010.

Es importante destacar que los dafios por caida del tablero y dafio en cepas son los modos de fallas
mas graves, porque deja totalmente inoperativo el puente, mientras que los dafios en las vigas y
desplazamiento del tablero poseen un nivel de gravedad menor que los anteriores, dafios que inducen

a una restriccion de carga vehicular. En tanto los demas modos de falla se consideran con un nivel de

gravedad menor, que sin embargo necesitan ser reparados.

2.2.2.2. Analisis de dafios por zona sismica

Previamente al analisis se realizé una clasificaciéon de los 79 puentes de acuerdo a su tipologia

estructural, sistema de apoyo y material (tabla 2.3).
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Tabla 2. 3: Clasificacién de puentes por tipologfa estructural y material.

Puentes N° %
Tipol  Puente viga simplemente apoyado de H. pretensado 43 51,90%
Tipo2  Puente viga simplemente apoyado de H. postensado 11 13,92%
Tipo3  Puente viga simplemente apoyado de H. armado 2 3,8%
Tipo4  Puente viga simplemente apoyado de A-H 13 16,46%
Tipo5  Puente viga continuo de H. postensado 2 2,53%
Tipo6  Puente viga continuo de H. armado 2 2,53%
Tipo7  Puente viga continuo de A-H 1 1,27%
Tipo8  Puente Viga Gerber de hormigén armado 2 2,53%
Tipo9  Puente Losa de hormigén armado 4 5,06%
Total 79 100%

Fuente: Elaboracién propia.

En la tabla 2.3 se observa la clasificaciéon de los 79 puentes en 9 tipos, de los cuales 8 de ellos
corresponden a puentes viga. Si observamos los porcentajes de cada tipo, percibimos que el puente

viga simplemente apoyado es la tipologia estructural tipica en Chile, siendo sus vigas comunmente de
g p poy: polog p > g

hormigén pretensado.

Una vez realizada la clasificaciéon se georeferencié cada puente y se superpuso un mapa de
zonificacion sismica, mapa del cual se distinguen tres zonas sismicas en el territorio nacional (figura
2.18), zona 1, 2 y 3 cuyos valores van en aumento con el peligro sismico de acuerdo al manual de
carreteras volumen 3; la superposicion del mapa es para identificar la zona sismica en que se ubica
cada puente (ver Anexo A.1) y, para saber los porcentajes de distribucion de los tipos de puentes en
las zonas sismicas (tabla 2.4), con el fin de verificar si existe correlacion entre el nivel de dafio que

tuvo cada tipo puente con la zona sismica en que se ubica.
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Figura 2. 18: Puentes analizados, ubicados en mapa de zon1ﬁcac1on sismica Nch433.0f 96.

Fuente: Elaboracion Propia.

Del mapa anterior se puede observar que los puentes analizados para este estudio se distribuyen solo

en la zona sismica 2 y zona simica 3. A continuacién en la tabla 2.4 se muestra los porcentajes de

distribucion de los tipos de puentes en las zonas sismicas.
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Tabla 2. 4: Distribuciéon de puentes analizados en zona sismica 2 y 3.

Z.ona sismica

Tipo Puentes
2 3
1 Puente viga simplemente apoyado de H. pretensado 85,4% 14,6%
2 Puente viga simplemente apoyado de H. postensado 9,1%  90,9%
3 Puente viga simplemente apoyado de H. armado 0,0% 100,0%
4 Puente viga simplemente apoyado de A-H 15,4%  84,6%
5 Puente viga continuo de H. postensado 0,0% 100,0%
6 Puente viga continuo de H. armado 0,0% 100,0%
7 Puente viga continuo de A-H 0,0% 100,0%
8 Puente Viga Gerber de hormigén armado 50,0% 50,0%
9 Puente Losa de hormigén armado 0,0% 100,0%

Fuente: Elaboracion Propia.

En la tabla anterior vemos que un porcentaje importante de los puentes viga simplemente apoyados
de hormigén pretensado se reparte en la zona sismica 2, debido a que la fabrica ALCHISA
suministré desde la Serena a Puerto Montt mas del 90% de las vigas de puente que se instalaron en
las concesiones carreteras de la ruta 5 (principal arteria de comunicacion terrestre del pafs)
(PREANSA, 2010), que se emplaza mayoritariamente en la zona sismica 2 en las regiones
consideradas en el estudio, mientras que el resto de las tipologfas se encuentran distribuidas

principalmente en la zona sismica 3.

A continuaciéon se seleccionan los puentes tipol, tipo2 y tipo 4, por ser los mas cuantiosos en
este estudio de acuerdo a la tabla 2.4. Se realiza una presentacion grafica (figura 2.19), que muestra
los porcentajes de dafios respecto al total de puentes tipol analizados, con el fin de comparar de
dafos de los puentes seleccionados en la zona sismica 2 y en la zona sismica 3, de aqui se puede
concluir que existe una tendencia que los modos de falla mas graves (desplazamiento del tablero y
dafo en cepa) aumentan en la zona sfsmica 3 (zona de mayor peligrosidad), pero en general no hay
resultados claros. No se realizé el mismo analisis para los puentes tipo 2 y tipo 4, porque habia muy

pocos datos en la zona sfsmica 2 y por lo tanto los resultados no iban a ser representativos.
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Figura 2. 19: Comparacién del dafio entre zona sismica 2 y zona sismica 3 para el puente tipol.

Fuente: Elaboracion propia.

Tomando en consideracién lo anterior y la mayor cantidad de datos fiables en la zona sismica 3,
se hace una comparacioén entre los puentes tipol, tipo2 y tipo4 para la zona sfsmica 3 (figura 2.20).
De aqui se puede observar que los puentes tipo4, presentan todos los tipos de dafios que fueron
considerados en el estudio, a diferencia del resto. Adicionalmente se observa que los puentes tipo4
poseen los mayores porcentajes de dafios en los modos mas grave de falla (Caida del tablero y dafo
en cepa). Los porcentajes de dafos por desplazamientos del tablero fueron similares en los tres tipos
de puentes considerados. En el puente tipo2 no se presentaron dafios en la viga, en la placa de apoyo
y en la barra de anclaje y ademas fue el que tuvo menor porcentaje de dafios en los modos mas
graves de falla. Esta situacién indica que el puente tipo 2 tuvo un mejor comportamiento bajo la
accion sfsmica del terremoto del 27 de febrero del 2010. Y el puente tipo 4 fue el que resulto mas

danado.
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Figura 2. 20: Comparacion del dafio entre puentes tipol, tipo2 y tipo4 para la zona sismica 3.

Fuente: Elaboracion Propia.
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Posteriormente al analisis de dafios por zonificacién sismica, se realizo una comparacién de las
aceleraciones registradas por las estaciones sismologicas del pais con las aceleraciones por

zonificacion sismica.

En la siguiente figura se muestra la ubicacion de las estaciones sismograficas para las zonas
sfsmicas. A partir de su ubicacién se obtuvo la aceleraciéon de disefio (Ao) para cada una de las

estaciones, conforme a la zona sismica en que se encuentran (Tabla 2.5).
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Figura 2. 21: Estaciones sismograficas ubicadas en mapa de zonificacion sismica.

Fuente: Elaboracion Propia.

Se observa en la figura anterior que las estaciones sismoldgicas estan concentradas en la zona sismica

2y en la zona sismica 3.
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Tabla 2. 5: Aceleracion de disefio (Ao), de las estaciones sismoldgicas segiin Manual de Carreteras.

Clave Estaciones sismologicas Zona Sismica M Ao
anual de carreteras
A Dep. de Astronomfia, Cerro Calan. 2 0,30g
B Campus Antumapu, Santiago 2 0,30g
C  Cerro Santa Lacia, Santiago 2 0,30g
D Colegio Las Américas, Santiago 2 0,30g
E  Recinto del SHOA en Cerro El Roble 3 0,40g
F Municipalidad San José de Maipo 2 0,30g
G  CIA Bomberos Melipilla 3 0,40g
H  Olmué, Valparaiso 3 0,40g
I Teatro municipal Casablanca, Valparaiso 3 0,40g
J  Colegio San Pedro, Concepcion 3 0,40¢

Fuente: Elaboracion Propia.

La siguiente tabla presenta las aceleraciones horizontales maximas de orientaciéon norte sur (NS) y
este oeste (EW) registradas por las estaciones sismologicas. Se eligio la aceleracion mayor entre
ambas (Ah_max) en cada estacién y se compard con la aceleracion de disefio del Manual de

carreteras.

Tabla 2. 6: Comparacion entre aceleraciones registradas por las estaciones el 27 de febrero con el

manual de carreteas.

Clave Aceleracion Miax. Aceleracion Miax. Maﬁl(:d de Ah_max vs
Horizontal NS Hortizontal EW Ao
carreteras
A 0,20 g 0,23 ¢ 0,3 Ah_max < Ao
B 0,23 ¢ 0,27 g 0,3 Ah_max < Ao
C 0,24 ¢ 0,34 ¢ 0,3 Ah_max > Ao
D 031¢g 0,23 ¢ 0,3 Ah_max > Ao
E 0.19¢ 0,13 ¢ 0,4 Ah_max < Ao
F 0,47 g 0,48 ¢ 0,3 Ah_max > Ao
G 0,57 ¢ 0,78 ¢ 0,4 Ah_max > Ao
H 0,35¢ 0,25 ¢ 0,4 Ah_max < Ao
I 0,29 ¢ 0,33 g 0,4 Ah_max < Ao
] 0,65 ¢ 0,061 ¢ 0,4 Ah_max > Ao

Fuente: Elaboracion Propia.

En la tabla anterior se observa que cinco estaciones sismoldgicas registraron aceleraciones

horizontales mayores que las consideradas en la norma de disefio por zonificacién sismica. Los
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porcentajes de diferencia entre las aceleraciones registradas y aceleracion de la norma se muestran en

la siguiente tabla.

Tabla 2. 7: Porcentaje de diferencia entre aceleracion maxima observada y aceleracion maxima

efectiva.

Clave Estaciones sismoldgicas AH_max Ao di 7o .
iferencia

C Cerro Santa Lacia, Santiago 0,34 ¢ 03¢ 13,33%

D Colegio Las Américas, Santiago 0,31 ¢ 03¢g 3,33%

F Municipalidad San José de Maipo 0,48 g 03¢g 60,00%

G CIA Bomberos Melipilla 0,78 g 0,4 ¢ 95,00%

] Colegio San Pedro, Concepcion 0,65 g 0,4¢ 62,50%

Fuente: Elaboracion Propia.

De la tabla anterior se obtiene que los registros de aceleracion horizontal tomados por las estaciones
F, G y ] sobrepasan la aceraciéon de disefio del manual de carreteras en mas de un 60%. Siendo
marcadamente en la estacion G donde se sobrepaso sorprendentemente en un 95%. Siendo
importante destacar que estaciéon G se ubica en la regiéon metropolitana, situado aproximadamente a

290 km del epicentro (ver figura 21).

Nuestra actual normativa no toma en consideracion la aceleracion vertical desde el punto de vista
de disefo, argumentando que normalmente las estructuras disefiadas para cargas gravitatorias, tienen
resistencia de sobra para asumir la aceleracion vertical, sin embargo, casi todos los cédigos del
mundo toman como aceleracién de disefio vertical los 2/3 de la horizontal. Si consideramos la
recomendacion de tomar los 2/3 de la aceleracion de disefio hotizontal del manual de carreteras y lo
comparamos con los registros de aceleraciéon maxima verticales de las estaciones sismoldgicas del
pais (ver tabla 8), podemos ver que las aceleraciones maximas verticales (Av_max) en cuatro

estaciones superan a los 2/3 de aceleracion de disefio horizontal.

49



., . . . 2
Tabla 2. 8: Comparacion entre aceleraciones registradas por las estaciones el 27 de febrero con los 3

de la aceleraciéon horizontal del Manual de Carreteras.

Clave Acelerac@n Max. zAo Av_max vs Zho
Vertical 3 3
A 0,11 ¢ 0,20 g Av_max < 2/3A0
B 0,17 ¢ 0,20 g Av_max < 2/3Ao
C 0,24 g 0,20 g Av_max > 2/3A0
D 0,16 g 0,20 g Av_max < 2/3A0
E 0,11 ¢ 0,27 g Av_max < 2/3A0
F 0,24 ¢ 0,20 g Av_max > 2/3Ao0
G 0,39 ¢ 0,27 g Av_max > 2/3A0
H 0,15¢ 0,27 g Av_max < 2/3Ao
I 0,23 ¢ 0,27 g Av_max < 2/3Ao
] 0,58 ¢ 0,27 g Av_max > 2/3A0

Fuente: Elaboracion Propia
En la tabla anterior se observa que cinco estaciones sismoldgicas registraron aceleraciones verticales
mayores que las consideradas en la norma de disefio por zonificacién sismica. Los porcentajes de

diferencia entre las aceleraciones registradas y aceleraciéon de la norma se muestran en la siguiente

tabla.

Tabla 2. 9: Porcentaje de diferencia entre aceleracion maxima observada y los dos tercios de la

aceleracion horizontal del Manual de Carreteras.

Clave Av_max 2/3A0 difez/eoncia
C 0,24 0,20 20,00%
F 0,24 0,20 20,00%
G 0,39 0,27 44 44%,
] 0,58 0,27 114,81%

Fuente: Elaboracion Propia.

En la tabla 2.9 se obtiene que los registros de aceleracion vertical tomados por la estacion | sobrepasa

la aceracion del manual de carreteras en mas de un 100%.

De las tablas anteriores podemos concluir que la zonificacién sismica del manual de carreteras es

practicamente acertada, sin embargo hay 3 sitios puntuales donde notoriamente no se da eso. Las
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estaciones I, G y ] registraron mayores aceleraciones en la horizontal y vertical mas altas que las de
diseflo, a pesar que el manual de carreteras no habla de los dos tercios, esta situacion hace pensar que

ese aumento en la repuesta es debido a efectos de sitio.
2.2.2.3 Analisis de dafios segun intensidades

Posteriormente se realizo el mismo procedimiento realizado con la zonificacién sismica, pero esta
vez superponiendo un mapa isosista del terremoto del 27 de febrero del 2010, con el fin de

identificar las intensidades y correlacionar intensidad con dafio.

Puentes

@®P.vigas. a deh pretensade

OP.vigas. a. de h. postensado

OP.vigas a de h armado

OF. viga s a muxte [A-H)
P.viga continuo de h.

@postensado

OF. viga continuo de H. armado

@oF viga continuo mixte [A-H)

@F. Viga Gerber deh. armado

@P Losadeh. armado

Isosista

¥ Epicentro

Figura 2. 22: Puentes analizados ubicados en mapa isosistas del terremoto del 27 de febrero.

Fuente: Elaboracién Propia.
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En el mapa se ve que un mayor porcentaje de puentes analizados estan en las isosistas de intensidad

VIIy VIIL

Tlp 01 B Desplaz. tablero
B Caida tablero 4

o 100% m Dafio tope sismico
T 80% B Desc. Terraplén de acceso
: 60% ® Dafio batra de anclaje
© 400 H Dafio estribo
-% /o = Dafo Cepa+
e 20% = Dafio viga
§ 0% Dafio placa de apoyo
& Intensidad VI Intensidad VII

Figura 2. 23: Comparacion del dafo entre intensidades del terremoto del 27 de febrero del 2010
para el puente Tipol.

Fuente: Elaboracion Propia.

Ti pO 2 B Desplaz. tablero

H Caida tablero <4
100% m Dafio tope sismico

0
80% ® Dafio barra de anclaje

60% = Dafio estribo
40% - m Dafio cepa 4+
20% - I I = Dafio viga
Dafio placa de apoyo
0% - T T

Intensidad VI Intensidad VII Intensidad VIII

B Desc. Terraplén de acceso

Porcentaje de dafio

Figura 2. 24: Comparacion del dafio entre intensidades del terremoto del 27 de febrero del 2010
para el puente Tipo2

Fuente: Elaboraciéon Propia.
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Tipo4d

M Desplaz. tablero
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0, ,
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'§ 40% - Dafio cepa <4
g 20% - || | | __ mDafioviga
o Dafio placa de apoyo
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Intensidad VI Intensidad VIl Intensidad VIII

Figura 2. 25: Comparacion del dafio entre intensidades del terremoto del 27 de febrero del 2010
para el puente Tipo4.

Fuente: Elaboracién Propia.

La figura 2.23 muestra en términos generales que para los puentes tipol, a medida que aumenta la
intensidad, los desplazamientos del tablero tienden a disminuir, asi como, la caida del tablero y el
descenso del terraplén de acceso. Sin embargo, tienden a aumentar los dafios en los topes sismicos,
en las vigas y en la placa de apoyo. En la figura 2.24 se observa que para los puentes tipo 2, hubo una
mayor cantidad de modos de fallas en la intensidad VIII. Sin embargo el desplazamiento del tablero
fue mayor en la intensidad VI y el dafio en la cepa fue mayor en la intensidad VII. En el caso de la
figura 2.25 se observa que para los puentes tipo4, que a medida que aumenta la intensidad,

disminuye la cantidad de modos de falla.

A la luz de los resultados anteriores, queda claro que para los puentes tipol no hay resultados
claros. Para el caso del analisis de los puentes tipo2 hay una tendencia clara de que aumenta el dano
en intensidad VIII y en el caso del tipo4 tampoco se ven resultados claros. En conclusion la escala de
Mercalli Modificada desarrollada para evaluar la intensidad de los terremotos a través de los efectos y

dafos causados a distintas estructuras no refleja el dafio en los puentes en este caso.

2.2.2.4 Efectos de sitio

El origen de los efectos de sitio es debido a la presencia de relieves (efecto topografico), de
materiales superficiales (suelos blandos) o de fuertes discontinuidades laterales del subsuelo. Estas
condiciones locales pueden modificar la accién sismica en distintos aspectos como en el contenido

frecuencial, en un aumento de la amplitud y en la duraciéon (Valdebenito, 2005).
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Basados en aquellas modificaciones que causan los efectos de sitio, se presume que las estaciones
F, G y J que registraron aceleraciones horizontales y verticales muy altas siendo que no se

encontraban cerca del epicentro debido a los efectos de sitio.

A continuacion en la figura 2.26 se muestran los puentes del estudio cercanos a las estaciones

anteriormente mencionadas y en tabla 2.10 se presenta los porcentajes de dafios de estos.

,~., "
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Estaciones Sismoldgicas > J’I
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g2 P. Juan PabloII {' \IReglun
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Figura 2. 26: Estaciones sisrnogréﬁcas y puentes analizados ubicados en mapa de zonificacion

Fuente: Elaboracion Propia.
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Tabla 2. 10: Porcentaje de dafios en los puentes cercanos a las estaciones Fy J.

Desplaz. ) Dano  Descenso  Dano N . . Dafio
p Caida ) Dano  Dano Dafio
clave del tope  terraplén barra de . . placa de
tablero % . estribo  cepa viga
tablero sismico de acceso anclaje apoyo

F  100,00% 50,00% 7500%  75,00% 75,00% 0,00%  0,00% 7500% 0,00%
] 40,00% 40,00% 40,00%  20,00% 60,00% 0,00% 60,00% 40,00% 40,00%

Fuente: Elaboracién Propia.

Lamentablemente no se poseen datos en este estudio de puentes cercanos a la estaciéon G, donde la
aceleracion horizontal fue marcadamente mayor de acuerdo a la tabla 2.7, sin embargo, en las
estaciones I y | si los hay. Si revisamos los dafios que hubo en esos puentes cercanos a las estaciones
sfsmicas 'y J (tabla 2.10), donde la aceleracién medida superé en mas de 60% la aceleracion de
disefio del manual de carreteras, percibimos que un alto porcentaje de esos puentes presentd caida
del tablero, dafio que deja totalmente inoperativo al puente. Un gran porcentaje presentd, ademas,
dafio en viga y desplazamiento del tablero que deja al puente cerrado al trafico o con restriccion de

carga.

Solo en la estacién J, se registré una aceleracion vertical excesivamente mayor que los 2/3 de la
aceleracion de disefio (tabla 2.8). Segun estudios realizados por varios investigadores
(Saadeghvaziri y Foutch 1991; Bozorgnia y Niazi 1993; Broekhuizen 1996; Papazoglou y Elnashai
1996; Yu et al. 1997; Gloyd 1997; Collier y Elnashai 2001; botén et al. 2002) que estudiaron las
caracteristicas de los movimientos verticales y el efecto de las aceleraciones verticales en las
estructuras del puente, concluyeron entre otras cosas, que la variacion de las fuerzas axiales debido a
excitaciones verticales pueden influir tanto en el momento y la capacidad de corte de la seccion y
también en el aumento de las tensiones de traccién en la cubierta. Basados en dichos estudios en
posible que el alto porcentaje de dafios en las cepas de los puentes cercanos a la estacion sismica J,
sea debido a la alta aceleracién vertical en esa zona, en combinacién, indiscutiblemente, con la

aceleracion horizontal que también sobrepasé la aceleracion de disefio.
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CAPITULO III: METODOLOGIAS PARA EL ESTUDIO DE LA
VULNERABILIDAD SISMICA DE PUENTES

Como se ha observado en el capitulo anterior, la evaluacién de la vulnerabilidad o calidad estructural
de los puentes no es unica y el procedimiento o parametros utilizados para la evaluaciéon también
varfan, existiendo diversas metodologias para estimar la vulnerabilidad sismica de puentes, cuyos
resultados pretenden hacer una descripciéon global del dafio que experimentaria el o los puentes,

cuando son sometidos a la accion de un sismo determinado.

“Existen metodologfas analiticas que simulan la respuesta sismica de estructuras de una misma
tipologia definiendo la llamada vulnerabilidad calculada, o bien, de la observaciéon de dafios causadas
sobre estructuras perteneciente a zonas afectadas por terremotos, cuyo tratamiento estadistico
basado en aspectos empiricos y subjetivos definen la llamada vulnerabilidad observada” (Barbat,

1998).

A continuaciéon se presenta las metodologias mayormente utilizadas para definir la vulnerabilidad

sismica de puentes.

3.1 VULNERABILIDAD OBSERVADA

La vulnerabilidad observada, representa la vulnerabilidad que ha sido derivada del levantamiento de
los dafios posteriores a un terremoto y del analisis estadistico de los mismos para algun tipo definido
de estructura. La evaluacién de la vulnerabilidad observada parte de la inspeccién post-terremoto de
estructuras existentes. Para realizar este estudio se requiere la participaciéon de expertos y datos
empiricos como fuente del conocimiento para la evaluacion de la vulnerabilidad. Estos datos son
obtenidos de formularios de levantamiento del dafio, que permiten describir el estado de la estructura
después de ocurrido un terremoto. Generalmente, estos formularios se componen de una serie de
preguntas, tipo test, las cuales pueden ser luego utilizadas para relacionar los dafios observados con el
grado de deterioro de la estructura. Es recomendable que los formularios sean utilizados por

expertos en el tema para reducir las incertidumbres asociadas al perfil subjetivo de este método.
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Es ampliamente reconocido, que la experiencia acumulada durante la observacién de dafios en
estructuras luego de ocurridos los terremotos, tiene un valor incalculable en el momento de la

evaluacion sismica de estructuras existentes.

Los métodos basados en vulnerabilidad observada recopilan la informaciéon por medio de
matrices de probabilidad de dafio o de funciones de vulnerabilidad. Las primeras expresan la
probabilidad discreta de la distribucién del dafio para un tipo de estructura y una intensidad sismica
dada, por lo que simplifican enormemente la operaciéon de convoluciéon requerida en calculo del
riesgo sismico especifico. Las segundas constituyen relaciones matematicas que expresan el dafio
global que experimenta una estructura especifica cuando es sometida a un movimiento sismico y, al

contrario de las anteriores, no tienen una forma estandar reconocida (Yépez et al., 1994).

Este método, sélo evalia de manera global, el comportamiento de un conjunto de estructuras de
la misma clase y es recomendable utilizar sélo como una evaluacién sismica preliminar de una

estructura en particular.

El analisis de la vulnerabilidad observada de puentes ha sido desarrollado para generar una
evaluacion general sobre el comportamiento sismico que se puede esperar en la autopista de la red de

transporte y como una herramienta mas para la prevencion de desastres.

A continuacion en la tabla 3.1 se presenta un formulario de levantamiento de dafios en puentes
posteriores a un terremoto, que considera seis puntos relevantes: calzada, tablero, soporte,
superestructura subestructura, geotécnicos. Este tipo de formulario puede ser utilizado para

recopilacion de informacion para evaluar la vulnerabilidad observada de puentes.
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Tabla 3.1: Formulario de levantamiento de dafios en puentes posteriores a un terremoto.

OO

Otros (explicar)

Nombre: | Ubicacion del Puente:
Tipologia Estructural:
DANOS OBSERVADOS:
1. CALZADA 4. SUPERESTRUCTURA
O No operacional Hormigén Armado
O Asentamiento de la calzada O Grieta de flexion [ Grieta de corte
O Fuera del asiento del puente L] Falla conexién L] No dafios O N/A
L0 Movimiento transversal Miembros de acero, vigas de piso, largueros
excesivo [ Pandeo local U Cordén sup. U Cordén inf. O Diagonales
No dafios O Falla conexién L No dafios O N/A

Arcos de hormigén
O Grieta de flexion T Grieta de corte

O Grieta en junta del muro/colapso

1 Falla conex.

1 No dasios O N/A

O Grieta de flexiéon [ Grieta de corte

Viga principal acero/hormig6n, vigas secundarias

O Falla conex. O Pandeo Local

O No dafios O N/A
. TABLERO 5. SUBESTRUCTURA
T

Juntas de expansion extendidas
Grietas en superficie de desgaste
Desprend. en sup. de desgaste

Grietas/ desprend. en cubierta

OoooooOgd o

Desalineamiento de barandillas,

de vereda, lineas del pavimento

1 No dafios

U Daios fuertes
L1 Asent. relleno

O Mov. /Rot. Muro
(| Sep. Muro del ala

D. en pila del est. (| Agr. en muro

L Mov. Ala del muro
L Mov. de la Fundacién
L No dafios BN /A

Pilares
U Dafios en juntas O Falla. Momen.
L Grieta de flexién [ Grieta de corte

[ No dafios [l N/A

U Falla fund.
Or emp. Inad

O Falla p. corte
L Pandeo local

3. SOPORTE

6. GEOTECNICOS

O Falla del soporte
(integral, contac., elastomérico)

Movimiento del soporte

Cizalle o retirada del perno
No Dafios

oono

L Derrumbe de laderas
L Asentamiento

U Licuefaccién del suelo
O Movimiento de falla

U Otros
L No dafios
O N/A

Observaciones:

Fuente: Mississippi department of transportation, s.f.
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3.2 VULNERABILIDAD CALCULADA: METODO DEL INDICE DE
VULNERABILIDAD

El método del indice de vulnerabilidad, también conocido como el método italiano, fue inicialmente
propuesto por Benedetti y Petrini (1984). Metodologia que fue desarrollada para tipologias de
mamposteria no reforzada y de hormigén armado, colocando un especial interés en las primeras, por

ser la edificacién mas comun en Italia y en varias partes del mundo.

El método del indice de vulnerabilidad evalaa el desempeno que puede tener una estructura ante
un evento sismico, a través de un valor numérico de clasificacién del dafio, que es obtenido por

medio de diferentes evaluaciones.

Maldonado (2000) propuso una metodologia de evaluaciéon de la vulnerabilidad sismica de
puentes rapida, eficaz y facil de aplicar a gran escala, por medio del indice de vulnerabilidad. Este
método fue propuesto para ser utilizado especialmente en zonas donde no se cuenta con una historia

de dafios sismicos en puentes.

Esta metodologia fue basada en la inspeccién de los principales componentes de un puente, tanto
estructurales como no estructurales y basados en la identificaciéon y caracterizaciéon de deficiencias
sfsmicas potenciales, metodologia que pretende calificar las caracteristicas de disefio sismo resistente
y la calidad de la construccion, mediante el indice de vulnerabilidad.

El indice de vulnerabilidad de un puente por el método de Maldonado (2000) se obtiene a partir
de la evaluaciéon y ponderaciéon a través de la valoracion de parametros estructurales y no
estructurales preestablecidos por expertos, que tienen un papel importante en el comportamiento
sfsmico del puente. Basicamente el método consiste en la evaluacion de 19 parametros (tabla 3.2 y
figura 3.1) para el calculo de dafios de los puentes urbanos. Este indice de vulnerabilidad de puentes

se obtiene a partir de la siguiente férmula:

19 oK.

19 1,
=1 Wi

Donde
IV,= indice de vulnerabilidad sismica del puente j

Ki= es una medida del grado de vulnerabilidad de la categoria del parametro i,
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Wi= son una medida de la opinién de la importancia asociada al parametro i con respecto a los

demas parametros.

Los parametros Ki quedan designados por un valor numérico de acuerdo a las categorias A, B, C'y
D, que son definidas respectivamente desde condiciones favorables a desfavorables. Categorias que
fueron basadas en el estudio del comportamiento sismico de puentes, en las experiencias
posterremoto y en la comparaciéon de metodologias existentes de evaluacion sismica que involucran

modelos de vulnerabilidad.

Tabla 3. 2: Parametros considerados para el calculo de dafios de puentes urbanos.

Simbolo Descripcion

K1 Ano de proyecto y construccion del puente

K2 Tipo de superestructura

K3 Forma de la superestructura

K4 Existencia de articulaciones internas

K5 Material de la superestructura

K6 Tipo de pila

K7 Tipo de cimentacién

K8 Material de pila

K9 Irregularidad longitudinal en geomettia o rigidez

K10 Longitud de apoyos en pilas
K11 Tipos de suelo

K12 Tipo de estribo

K13 Longitud de apoyos en estribos
K14 Tipo de aparato de estribo

K15 Estado de conservacion del puente

K16 Procedimiento constructivo

K17 Procedimiento constructivo de las pilas (concreto)
K18 Potencial de licuefaccion

K19 Elementos no estructurales

Fuente: Maldonado, 2002.
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. Ao de disefio y construccioén del puente
Tipo de superestructura

SIS e

. Forma de superestructura
Existencia de articulaciones internas
Material de superestructura

Tipo de pila

Tipo de cimentacién

Sl A

material de las pilas

o

10. Longitud de apoyos en pilas

11. Tipo de suelo

12. Tipo de estribo

13. Longitud de apoyos de estribos

14. Tipo de aparato de apoyo

15. Estado de conservacion del puente
16. Procedimiento constructivo de la

superestructura (Hormigon)
17. Procedimiento constructivo de las pilas (H)

Irregularidad longitudinal en geometria o rigidez 18. Potencial de licuefaccién

19. Elementos no estructurales

Figura 3. 1: Parametros del modelo.

Fuente: Maldonado, 2002.

Para la aplicacién del indice de vulnerabilidad por el método de Maldonado (2000), es necesario
contar con el inventario de la muestra de puentes. Este inventario se realiza mediante el formulario
de levantamiento de la vulnerabilidad sismica de puentes que esta disponible en el estudio
desarrollado por Maldonado, 2002. El formulario contiene todos los parametros necesarios para la

determinaciéon del indice de vulnerabilidad del puente respectivo. Tan solo se requiere que el

evaluador asigne a cada parametro su respectiva calificacion.

Landa (2006) también propone una metodologia para obtener el indice de vulnerabilidad sismica
de puentes, el cual toma en cuenta nueve factores de riesgo, combinados en una relaciéon de
multiplicacién (ecuaciéon 3.2). Los nueve factores que contribuyen para la evaluacion de riesgo

relativo, los cuales fueron identificados de las causas tipicas de dafio en los puentes durante
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terremotos recientes, estudios numéricos de puentes y de las opiniones de expertos. La ecuacion
ecuacion 3.2 fue obtenida de un analisis de regresion de los datos relativos a los puentes dafiados

sismicamente (Landa, 2000).

{- - )? (3.2)

Este indice de vulnerabilidad es limitado entre 0 y 1,0. Iv=1,0 se asigna a un puente no vulnerable,

mientras que un Iv = 0,0 significa que el puente es muy vulnerable donde Ci es el valor asignado al

factor contributivo i, C; es el promedio de los nueve factores que han contribuido, 0 < C; = 1,0. A
medida que cada factor de riesgo tiene distinta influencia en la estabilidad general del puente, el peso

(valores) de los factores de riesgo Ci no es lo mismo.

El camino para la obtenciéon de los factores que contribuyen de riesgo se puede ver en Landa,

2006.

Cada factor se describe brevemente a continuacion:

a) C1 es dado por la ecuaciéon 3.3 y es propuesto para evaluar la influencia de la configuracion

de rigidez transversal en el riesgo.

_ _ km—km
;=10 ETT (3.3)

Donde k; y k, son la mayor y menor rigidez de dos soportes adyacentes, respectivamente. La
determinacion de la rigidez de apoyo debe tener en cuenta el corte y las deformaciones de flexion,

especialmente para los pilares de tipo de pared, y también la flexibilidad de los soportes.

b) C2 representa el riesgo asociado a la carencia del potencial de asiento. El riesgo es evaluado
en términos de comparacion de longitud de asiento actual recomendado.
c) C3 tiene en cuenta la practica comun y las recomendaciones del cédigo en el momento en el

puente fue disefiado

62



d) C4 es una medida del efecto del plan de configuraciéon del puente en el riesgo. Tramos
esviados desarrollan grandes desplazamientos en comparacion con tramos rectos, los tamos
esviados tienen una tendencia para rotar. El angulo de esviaje («) y la curvatura del puente
se considera en C4.

e) C5 tiene en cuenta la influencia de los apoyos en la estabilidad de Ia
puente por medio de los siguientes coeficientes: a) para el aislamiento y los dispositivos de
disipacion de energfa C5= 1.0; b) para apoyos elastomérico C5=0.9; para apoyos de rodillo
C5=0.8; ¢) para apoyos rocker C5=0.7.

f) C6 es una medida del deterioro del puente que considera: condiciéon de socavaciéon bajo
pilares y estribos, deterioro de los apoyos, dafios en los elementos estructurales, dafios en las
articulaciones o conexiones y condicion de mantenimiento.

g) C7 es una medida del potencial de licuacién de suelos.

h) C8 relaciona el periodo fundamental del puente (T's) con los periodos que definen las
ordenadas de la esquina de los espectros de respuesta de disefio del sitio (T, y T}).

i) C9 depende de la importancia del puente, para puentes importantes C9=1.0/1.5=0.67, segun
el factor de importancia recomendado por cédigos mexicanos (1.5). C9=1.0 para puentes

normales.

Es importante destacar que los indices de vulnerabilidad en general, independiente de la tipologia
estructural para el cual son desarrollados, constituyen parametros relativos que permiten cuantificar
la susceptibilidad de una estructura de sufrir dafios. Su empleo de manera directa permite comparar
diferentes estructuras de una misma tipologia, donde se consideren los mismos factores en la
evaluacion. A través de las funciones de vulnerabilidad pueden ser correlacionados con los niveles de
dafo obtenidos o esperados para un sismo dado y empleados indirectamente para describir el dafio.
Estos indices proporcionan una medida relativa de la vulnerabilidad sismica de una tipologia de
estructuras de una regiéon y son muy limitados para comparar diferentes tipos de estructuras debido a
los diferentes factores considerados en la evaluaciéon. Por sus caracteristicas, los métodos que
conducen a un {ndice de vulnerabilidad pueden calificarse como subjetivos, ya que la calificacion de
las edificaciones se hace mediante la observacién de sus caracteristicas fisicas y en algunos casos,

apoyandose en calculos estructurales simplificado.
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3.3 VULNERABILIDAD CALCULADA: METODO DEL ESPECTRO DE
CAPACIDAD

Inicialmente el Método del Espectro de Capacidad fue dirigido a la evaluacion del comportamiento
no lineal en estructuras de marcos planos de edificios de baja a mediana alturas sujetos a sismo
(Correa, 1993). Actualmente este método ha sido modificado y mejorado en sus alcances por
diversos autores, bajo conceptos y procedimientos similares (Camilo, 1995; Chianguo, 1996; Fajfar
et al., 1996) lograndose aplicar a marcos planos y tridimensionales de edificios de cualquier altura y a

estructuras de mayor complejidad como puentes (Banerjee y Shinozuka 2007; Jara ez a/. 2009).

El Método del Espectro Capacidad permite estimar graficamente el desempefio sismico de una
estructura a través de la interseccion del espectro de capacidad con el espectro de demanda (Freeman
et al, 1984; ATC-40, 1996). Permite hacer una representacion grafica muy clara y comparar
directamente, el espectro de capacidad global de la estructura, con el espectro de respuesta
representativo de la demanda sismica, facilitando una rapida interpretacion de la respuesta ante un

movimiento del terreno y evaluando la resistencia sismica de las estructuras en términos de las curvas

de fragilidad.

Este método requiere la determinacién de tres elementos principales: el espectro de capacidad, el
espectro de la demanda y el punto de desempefio. A continuacién se presenta cada uno de los

elementos que definen el método espectro de capacidad para una mejor compresion.
3.3.1 Curva de Capacidad

La curva de capacidad representa la fuerza aplicada a la estructura como funcién del desplazamiento
que simboliza su capacidad dentro y fuera del limite elastico. Esta curva consiste en una serie de
segmentos de rectas decrecientes asociados a la progresiva disminucién de rigidez, la cedencia y falla
de los componentes y en general al dafio. Para el caso particular de puentes la curva de capacidad es
formada a través del calculo de la fuerza cortante generada en el apoyo del puente, en funcién del
desplazamiento de la superestructura. Este procedimiento es conocido también como analisis

estatico no lineal o analisis pushover.
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Este analisis se realiza sometiendo a la estructura a un patréon de cargas laterales Fi que se
incrementan de manera monotdnica hasta que la estructura alcanza su capacidad maxima. Las fuerzas
laterales se aplican en proporcién segun la forma del modo fundamental, como se ilustra en la
ecuacion (3.4), donde Fi es la fuerza lateral en el nodo 1 (i=1,2...... N), wi es el peso muerto asignado

al nodo 1, @i amplitud del modo fundamental en el nodo i, V es el cortante basal y N es el numero de

nodos.
F; = w; - (pi/Z?Ll s 4 (3.4)
VA
ANALISIS >
PUSHOVER

Figura 3. 2: Curva de Capacidad.

Fuente: Elaboracion Propia.
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3.3.2 Representacion bilineal de la curva de capacidad
Para definir el punto de fluencia y capacidad ultima de la estructura, es necesario obtener una
representacién bilineal de la curva de capacidad. Representacién grafica que determina cuando la

estructura deja de trabajar en el rango elastico e inicia su trabajo en el rango no lineal.

Existen diversos criterios para obtener la representacion bilineal de la curva de capacidad como por
ejemplo:

® Criterio de la Rigidez Tangente Horizontal.

= Criterio de las Rigideces Tangentes.

*  Criterio de las Areas Iguales.

= Ajuste por Minimos Cuadrados.

El criterio de las Areas Iguales, se propone en FEMA 356 (2000). Este procedimiento se basa
mediante el balance energético entre las curvas de capacidad y la curva bilineal, estableciendo que
energfa disipada por la estructura, dada por el area bajo la curva capacidad real sea igual a la energfa
disipada por la curva idealizada mediante un sistema elastoplastico. Este criterio a sido ampliamente

utilizado por la comunidad internacional, motivo por el cual se describe a continuacion:

1. Definicién del desplazamiento ultimo D y el correspondiente valor de cortante en la base V# al
que puede llegar la estructura antes que se inicie el mecanismo de colapso. Estos valores definen el

punto B de la Figura 3.3.

2. Calculo del area bajo la curva de capacidad A utilizando un método de integracién, como por

curva
ejemplo la regla de los trapecios.
3. Estimacién del cortante basal de fluencia 1/, Este valor, que es un primer paso, se elige

J

arbitrariamente, y se redefine mediante un proceso iterativo que iguala las areas bajo la curva real

2>
7

A ,ya v a curva bilineal idealizada 4y,;,,.» El superindice indica el paso “7” del proceso iterativo.

4. Calculo de la pendiente inicial Ke/ de la curva bilineal. Se obtiene uniendo, con una linea recta, el
origen “O” y el punto sobre la curva de capacidad real con un cortante basal igual a 0.60 Vyi (ver

figura 3.4). Para ello, son necesarios los siguientes pasos:
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* A partitr de los datos del analisis pushover, se determina el desplazamiento Dojéz
correspondiente aun cortante basal igual a 0,6 ij

. Y . . .
* La pendiente Ke corresponde a la rigidez lateral efectiva de la estructura y se calcula mediante

la siguiente expresion:

. 0,6V
K; =—*> (35)
Do,6
5. Calculo del desplazamiento de fluencia Dy, el cual se define como:
_Y
D, = X, (3.6)

El punto A de la Figura 3.3, corresponde a un cortante basal V)/Z y un desplazamiento D)/Z.

0. Definicion de la curva bilineal. Se define mediante las rectas OA, AB (ver Figura 3.3).

7. Calculo del factor reductor («) de la rigidez de la estructura después de la fluencia, mediante la

siguiente ecuacion:

al = v 3.7)

8. Calculo del area bajo la curva bilineal OAB, Abilineal

9. Se determina el error e en la representacion bilineal como,

£ = Acurva—Abilineal . 100 (38)

Acurva

Siel error e excede el nivel de tolerancia, se requiere de un proceso iterativo, esto es:

= Se calcula el nuevo valor de cortante basal de fluencia

V1+1 — V" curvatura (3'9)
y y Apili
ilineal

® Se repiten los pasos 4 a 8 con el nuevo valor Vyiﬂ.
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Curva de Capacidad

Reprecentacion Bilineal

Ke!

D

Dgﬁ Dy Du

Figura 3. 3: Representacion bilineal curva de capacidad

Fuente: Fema, 2000.

3.3.3 Espectro de Capacidad

Una vez determinada la curva de capacidad y la representacién bilineal de la misma, es necesario
transformar esta curva a un formato de espectro de respuesta aceleracion-desplazamiento (ADRS),
usando propiedades modales asociadas al modo fundamental de vibracién. El espectro de capacidad

se determina a partir de la curva de capacidad, utilizando las siguientes ecuaciones:

|74
S, = m (3.10)
A
Sd — tablero (3.11)
Ym

Donde M, , es la masa total de la estructura;, A, desplazamiento horizontal del tablero; V es el
corte asociado; Y, y a factor de participacién modal y coeficiente de masa modal del modo
fundamental. Se define V;;, y o de la siguiente manera:
‘M
Y., = M, = PtM¢p (3.12)

mq
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thy )2
(¢"MJ) t
G =——— m=¢'M 3.13
1= Ym0 ¢"M¢ (3.13)
De esta forma, se tiene un vector de configuracién dominante ¢ que esta normalizado a la unidad; M
es la matriz de masas, ] es un vector en funcién del cual se escribe el vector de cargas generalizadas
Q, para el analisis sismico plano | es un vector unitario pero para el analisis sismico espacial depende

del modelo numérico de calculo que se utilice.

3.3.4 Espectro de demanda

El espectro de demanda se obtiene convirtiendo el espectro de respuesta elastico (§ =5%) que esta
en términos de aceleracion espectral (Sa) versus periodo (T), a un formato ADRS. Lo anterior, se
realiza a partir de la definicion de pseudo espectro (ec.3.14), siendo necesario determinar el valor de

Sdi para cada punto de la curva, (Sai, Ti). Esto segin las siguientes ecuaciones:

S, =wS, =w?S, (3.14)
TZ
Sa =7=5a9 (3.15)
T1

A A .

En formato ADSR, lineas
radiales desde el origen tiene
periodos constantes.

T3

Aceleracion Espectral

>

Periodo, T Desplazamiento Espectral

Figura 3. 4: Espectro de respuesta elastico tradicional y espectro de demanda

Fuente: Elaboracién Propia.
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3.3.5 Curvas de fragilidad y Matrices de probabilidad de dafo.

Las curvas de fragilidad son una medida de la vulnerabilidad sismica de una estructura en términos
probabilistas, empleadas para representar el funcionamiento de una estructura. En general los
métodos basados en el espectro de capacidad (FEMA/NIBS, 1999; Milutinovic y Trendafiloski,
2003; Moschonas, ef a/ 2008) consideran 5 estados de dafno: No dafio, Leve, Moderado, Severo y
Colapso (ver figura 3.7). Para cada estado de dafio dado, la curva de fragilidad proporciona la
probabilidad de alcanzar o superar ese estado de dafio como funcién de un parametro que representa
la accién sismica sufrida por la estructura. En este caso dicho parametro es la aceleracion espectral
Sa.

Existe un amplio consenso en la literatura en que estas curvas de fragilidad siguen una
distribucién lognormal que queda definida mediante el valor medio y la desviacién tipica de acuerdo
a la siguiente ecuacion:

1

P¢(DP = DPi|S) = ®[-—In(=)] (3.16)

Btot mi

Donde Pg es la probabilidad de que el parametro de dafio DP alcance o supere el valor del estado de

dafo Dpi para cierto nivel de aceleracion espectral definido por el parametro S. @ () esla

funcién de distribucion normal acumulada de una variable aleatoria; S;;;; es el umbral de dafio

medio; Btot es la desviacion estandar lognormal total.

En la ecuacién 3.16 se puede observar que las curvas de fragilidad quedan definidas por dos

parametros Sp,; v Broe- Para obtener el parimetro Sp,; es necesario obtener la grafica que nace de la
interseccion de los espectros de demanda con el espectro de capacidad (Figura 3.5). Estos puntos de
interseccién se trazan en términos de PGA versus Umbral de Dafio, obteniendo asi una grafica que

representa la evolucion del dafio (Figura 3.0).
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Espectro de Demanda

( Espectro de Capacidad

Fspectro de Demanda

Espectro de Capacidad
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(a) T<0.5-0.6 (b) T>0.5-0.6
Figura 3. 5: Punto de desempefio
Fuente: Moschonas, ¢ a/ 2008
DP A
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DP (DS2) f o
|
|
|
|
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Figura 3. 6: Evolucion del dafio con parametros del terremoto

Luego, utilizando la grafica de la evolucién del dafio y las definiciones de los umbrales de dafio
definidas en la tabla 3.3, se obtiene el parametro del valor umbral medio (SMI) para cada estado de

dano.

71



Tabla 3. 3: Umbrales de dafio

Estado de Dafio Umbrales de Dano
(cm)

DS0 Ninguno < 0,7Dy

DS1 Leve > 0.7Dy

DS2 Moderado > 1,5Dy

DS3 Severo > 3 Dy

DS4 Colapso > Du

Fuente: Elaboracion propia.

El valor Bio¢, toma el valor 0.6, de acuerdo al estudio desatrollado por Dutta y Mander (1998),
estudio en el cual se utilizé6 un enfoque tedrico, validado sobre la base de las curvas de fragilidad
empiricas obtenidas a partir de datos de dafios reales en los terremotos de la Loma Prieta (1989) y

Northridge (1994).

Finalmente una vez obtenidos los patimetros Sp,; v Pro¢ v haciendo uso de la ecuacién 3.16 es

posible desarrollar las curvas de fragilidad para distintos umbrales de dano.

‘>

Curvas de Fragilidad

Probabilidad de excedencia

Aceleracion Espectral

Figura 3. 7: Curvas de fragilidad.
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Las curvas de fragilidad permiten hallar las matrices de probabilidad de dafio a partir de diferencias

entre curvas adyacentes, es decir:
Ple)y=P(x=2k)—P(x2k+1)£=0,.,(IN~-1) (3.17)

Este procedimiento se ilustra también en la misma Figura 3.7. Si £=N, entonces P(k)=P(x=k) ya que

no existen grados de dafio superior al colapso.
Los estados de dafios de la curva de fragilidad se describen en la tabla siguiente:

Tabla 3. 4: Descripcion de los estados de dafos en puentes

Descripcion

Sin Dafio Ningun dafio notable a causa del terremoto.

No hay peligro de colapso estructural inminente o con dafios facilmente

reparables, como leves desprendimientos y grietas en la zona superior de

heve las columnas, grietas en las rotulas, leve movimiento o asentamiento de
los estribos y/o rotulas.
Desprendimiento en las columnas o grietas de cizalle, daflos importante
Moderado

en las juntas de los estribos/pilares.
Agrietamiento de las columnas e insuficiencia de barras de refuerzo en la

Severo base, para los casos donde el dafio grave y puede ocurrir fatiga cerca de la
rotula.

Colapso La superestructura se desplaza fuera los soportes o los apoyos fallan.

Fuente: Basoz, ef al. 1999.
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3.4 ANALISIS NO LINEAL DINAMICO

El analisis no lineal dinamico es el mejor método para evaluar la capacidad estructural y el
desempefio sismico de una estructura, debido a que representa mejor el comportamiento real de las
estructuras; sin embargo, las respuestas estructurales son muy sensibles a los parametros por lo que
se requiere la disponibilidad de una definiciéon clara de estos, como por ejemplo: Caracteristicas de

frecuencias, ruptura, etc. (Krawinkler & Seneviratna, 1998).

En este tipo de andlisis la estructura se modela de forma similar a la utilizada para el analisis
estatico no lineal. La diferencia principal es que la accién sismica se modela con historias temporales
(acelerogramas reales o artificiales). Es un procedimiento sofisticado para predecir las fuerzas y
desplazamientos internos de una estructura cuando se ve sometida a una acciéon sismica. Sin
embargo, la respuesta calculada de la estructura puede ser muy sensible a las caracteristicas propias

de la accién, por lo que se recomienda utilizar varios registros de historias temporales de aceleracion

(Safina, 2002).

En este método el modelo incorpora directamente las caracteristicas no lineales de cada elemento,
luego la estructura se somete a movimiento sismico que se representa por analisis temporales. Es asi
como la ecuacién de equilibrio del modelo de una estructura en tiempo t se expresa como la siguiente

ecuacion matricial:
MU(t) + CU(t) + KU(t) + R(t)NL = R(t) (3.18)

Donde M, C y K son las matrices de masa, amortiguamiento y rigidez respectivamente, U es el vector

de desplazamientos, U vector de velocidad y U es el vector de aceleraciones, todos los cuales son
dependientes del tiempo. El vector R(t) NL es el vector de fuerza resultante de la suma de las fuerzas

en los elementos no lineales y es calculado para cada interaccion en cada instante de tiempo.

El analisis no dinamico es un procedimiento sofisticado que sigue paso a paso la respuesta de la
estructura al definir un terremoto en la evaluaciéon temporal de su aceleracion o acelerogramas, por lo
tanto es considerado poco practico por algunos debido a la longitud de calculo del andlisis y porque
el proceso es lento computacionalmente, pero como las velocidades de los computadores aumenta, el

analisis no lineal dinamico es cada vez mas factible.
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Aun quedan algunos puntos sin resolver del analisis no lineal dinamico: la selecciéon del modelo
estructural adecuado, la seleccién de los movimientos del suelo, la seleccién de una correcta matriz

de amortiguamiento.
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CAPITULO IV

EL PUENTE PEDRO DE VALDIVIA,
CHILE

Puente Pedro de 1V aldivia, desde el Museo de Arte Contemporaneo de 1 aldivia






CAPITULO IV: EL PUENTE PEDRO DE VALDIVIA, CHILE.

41 ANTECEDENTES HISTORICOS

Recibe su nombre en honor al fundador de
la cuidad, el conquistador espafiol Pedro de
Valdivia. Fue disefiado por el arquitecto
Federico Wiese Isense e inaugurado en
1954 en el contexto de la celebracion del

cuarto centenario de la fundacién de

Valdivia (Lpez, 2009).

Al concluirse la obra de este puente, / - " b W ,
separ6 el jardin de la casa Prochelle del Figura 4. 1: Puente Pedro de Valdivia desde el
testo de los terrenos. Esto debido a que su  Hotel del mismo nombrte, poco antes del terremoto
acceso a la Isla Teja pasé entre el Jardin yla  de 1960. Fuente: Wikilosrios, 2010.

casa, de este modo dividiéndolo.

En sus inicios fue considerado como injustificable un puente de tal envergadura, por ser en
aquellos afios una poblaciéon pequefia la que habitaba la Isla Teja. Sin embargo, el tiempo ha dicho lo
contrario, pues cada vez existen mas proyectos inmobiliarios en la zona y ademads se emplaza ahf la
Universidad Austral de Chile que tiene un alto nimero de estudiantes [Lopez, 2009].

El puente Pedro de Valdivia a seis afos de haber sido construido, enfrento el terremoto mas

grande del mundo que recuerde la humanidad. El puente logro mantenerse en pie, sin embargo

colapsé en sus entradas de acceso (Figura 4.2).

Figura 4. 2: Acceso al puente Pedro de Valdivia, desde el centro hacia la Isla Teja.

Fuente: Direccion Museologica UACH, 1960.
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4.2 ASPECTOS TECNICOS GENERALES

4.2.1 Generalidades

El puente Pedro de Valdivia es un puente Viga Gerber, bidireccional que posee 1 pista en cada
sentido, esta compuesto por 5 tramos, asi los vanos de oriente a poniente son 35.14 m., 48 m, 69.12
m., 48 m., 35.14 m., de longitud respectivamente, que suman un total de 2354 m. La seccién
transversal del puente en los extremos esta formado por vigas metalicas con losa colaborante y en los
otros vanos por cajones de hormigén armado de canto variable multicelular. Posee un ancho util de

10.5 m. En la figura 4.3 se observa el corte longitudinal del puente.
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Figura 4. 3: Perfil longitudinal y vista en planta del puente Pedro de Valdivia Superestructura. (unidades en metro).

Fuente: Cortesia Frank Schanack.
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La superestructura es aquella parte del puente que permite la continuidad del camino en sus
calzadas y aceras, y soporta el paso de las sobrecargas vehiculares, que se trasmiten a la

infraestructura a través de los sistemas de apoyo.

En el Puente Pedro de Valdivia la superestructura posee en los vanos de accesos un tablero mixto
conformado por un sistema de cuatro vigas metalicas con losa colaborante de hormigén, con
diafragmas transversales (Figura 4.4), en los demads vanos, el tablero esta compuesto por una viga
cajon bicelular y cuadricelular de hormigén armado con canto variable (figura 4.5). La plataforma es
de 11,10 m. de ancho total requerida por una calzada de 7,10 m. compuesta por una pista en cada

sentido de 3,55 m y aceras exteriores de 2,00 m.

4,05 4,05

Centro Valdivia Isla Tej

.91

1

1,91
1,85
/Zf.
1,91
1,45
ff
=
;{
;{

Figura 4. 4: Seccion transversal tablero mixto y detalle viga metalica.
(Unidades en metro).

Fuente: Cortesia Frank Schanack.
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Figura 4. 5: Seccion transversal viga cajon de 2 células y 4 células.

Fuente: Cortesia Frank Schanack.
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4.2.2 Infraestructura

La infraestructura es aquella parte del puente donde se apoya la superestructura y a través de la cual
se trasmiten las cargas al terreno de fundacion. Estd compuesta por estribos y pilares, que

constituyen los 6 apoyos principales de la superestructura del puente.

El estribo oriente y poniente son estructuras de hormigon armado que posee un muro frontal de
11,5 m largo y 3,02 m de altura, con una mesa de apoyo de 0,48 m y un muro lateral perpendicular a

éste de 2,89 m de longitud. En la figura 4.6 se presenta un esquema y detalles de sus secciones.

Muro
Lateral

Losa
Fundacion

2,13 7,24

L 11,50

Figura 4. 6: Detalle Estribo

Fuente: Elaboracién Propia.

Los pilares son de hormigon armado con alturas variables de oriente a poniente de 10,67, 15,21,
16,45y 13,5m respectivamente, de base rectangular de (11,54 y 3,3m), de seccion cajon con paderes

de espesor de 25 y 40 cm. Los pilares centrales son de largo y ancho variable entre 10 a 11m y 2 a 3m
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respectivamte, se asumen que se construlleron como muros macizos para soportar el eventual
impacto de embarcaciones. Todas las pilas tienen fundaciones piloteadas, conformadas por dos
hileras paralelas de 12 pilotes de hormigon armado de seccion circular de diametro 40 cm cada una y
una profundidad de 15.5m. Las figuras 4.7 y 4.8 ilustran un esquema de la infrestructura con mas

detalle.

J

2,00
3,00

L 11,54 ‘

Figura 4. 7: A la izquierda: estribo oriente. Al centro: pilar del tramo central. A la derecha: pilar del
extremo poniente.

Fuente: Elaboracién Propia.
12,40

0.30

3,00

0,50 2,00

0,50 1,10_ 0,85 1,00 _1,10__1,10__1,10__1,10__1,10__1,00_ 0,85 _1,10_0,50

Figura 4. 8: Fundacio6n Pilar.

Fuente: Elaboracién Propia.
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Es importante sefialar que las alturas de los pilares anteriormente indicadas son estimativas, debido a
la inexistencia de documentacién o planos que indiquen tales dimensiones. La dimensiones
presentadas se estimaron midiendo la altura de la pila hasta el nivel del agua, anadiendo la altura de
del fondo del rio hasta vinel de agua de cota 0, datos adquiridos de los sondajes de la Gobernacion
Maritima que se encuentran cercanos a los pilares, y finamente se rest6 la altura de la marea al

momento de la medicidn.

4.2.3 Antecedentes constructivos

Durante el proceso constructivo del puente Pedro de Valdivia, se emplearon cimbras formadas por
armazones de maderas temporales para el soporte de cargas estructurales (figuras 4.9 y 4.10) y un

sistema de moldes (encofrado) temporales que se utilizaron para dar forma al hormigon.

“Estos sistemas eran muy adecuados en las obras de formas complicadas, ya que se adaptaban muy
bien a las formas deseadas, pero presentaban muchos impedimentos: necesitaban una mano de obra
muy cualificada; era un proceso muy lento tanto en el montaje del encofrado como en el desmoldaje
del mismo; los sistemas de sujeciéon eran de gran dimensiéon y dificultad, lo que entorpecia la
accesibilidad; el hormigén no quedaba terminado ya que necesitaba en la mayoria de los casos de un

tratamiento posterior” (Lobo, sf) .

>
-
A
.
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< p >
",AO y dv >

g
Figura 4.9: Construccién puente Pedro de Valdivia. Figura 4.10: Cimbra puente Pedro de Valdivia.
Fuente: Cortesia Direccién Museologica UACH. Fuente: Cortesia Direccién Museologica UACH.
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4.2.4 Reparacion puente Pedro de Valdivia Post-Terremoto 1960

Se hizo una reparacion integral del Puente Pedro de Valdivia, que consistié principalmente en los

siguientes puntos:

® Se ejecuto un levante de la superestructura no dafada, hasta la altura necesaria para dejar
horizontal el tramo colgado central. El levante solo se ejecuto en el extremo del lado oriente
mediante tres gatas hidraulicas accionadas simultineamente ubicadas a plomo de las tres
vigas e instaladas sobre el alzaprima levantando en el saliente de la fundacién del estribo
machon

® Se cortaron las barras antisismicas de la superestructura en su penetracion en el estribo
machon, se remplazaron por barras nuevas que fueron empalmadas soldandolas en el asiento

definitivo del puente.

4.2.5 Reparacion puente Pedro de Valdivia 2010

El proyecto de reparacion consto de los siguientes items:
Reparacion y cambio de calzada de accesos oriente y poniente.

1) Reparacion de calzada de accesos peatonales (aceras) de sector oriente y poniente.

2) Reparacion de juntas.
Para la reparacion y cambio de calzada y aceras de accesos oriente y poniente del puente Pedro de
Valdivia, se realiz6 la demolicion y retiro de pavimentos existente, cambio de soleras y nivelaciéon con
material estabilizado de terraplenes de acceso al puente, ademas de hormigonado de calzada con un

espesor de 20 cm [MINISTERIO DE VIVIENDA Y URBANISMO, 2010].

Figura 4. 11: Planta puente Pedro de Valdivia.
Fuente: Google Earth, s.f.
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Figura 4. 12: Acceso puente Pedro de Valdivia.
Fuente: MINISTERIO DE VIVIENDA Y URBANISMO, 2010.

Descripcion de dafios en Juntas de dilatacion:

= Falta de material sellante
=  Cantoneras metalicas sueltas e inexistentes

* Dafos en borde de hormigén
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""::VIUNTAN°1, JUNTAN°2. JUNTANC°32S JUNTAN°4ES _JUNTA N°5; JUNTAN®6

Figura 4. 13: Juntas de dilatacion antes de la reparacion, desde el centro hacia la Isla Teja.

Fuente: MINISTERIO DE VIVIENDA Y URBANISMO, 2010.

El dafio existente se debe al término de vida util de los elementos que componen la junta de

dilatacion tradicional, cuyo aspecto se muestra en la siguiente figura.

Hormigdn desgranado
alojada ¢n junta de dilatacibn Cantonera metiica sueka

Lo=a Estructural

| Losa Estructural (

Figura 4. 14: Junta con cantonera metalica suelta 6 inexistente.

N

Fuente: MINISTERIO DE VIVIENDA Y URBANISMO, 2010.

Los trabajos de reparacion consistieron basicamente en el retiro del material suelto y dafiado, alojado
en la junta, asi como también de todos los elementos metalicos existentes; instalacion de elementos

de anclaje, suministro e instalacion de la nueva junta de dilatacion.

En la siguiente figura se muestra el detalle de la reconstruccion de las juntas de dilatacion.
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Figura 4. 15: Reconstruccion juntas de dilatacion.

Fuente: MINISTERIO DE VIVIENDA Y URBANISMO, 2010.

El resultado de las reparaciones se ilustra a continuacion:

—

BIUNTA N°1‘ DUNTA N°28 luunTa Ne3bUnTA NealllunTA NesSBRUUNTA N°6

el -

|

Figura 4. 16: Juntas de dilatacion Actual, desde el centro hacia la Isla Teja.

Fuente:Elaboraciéon Propia.

Figura 4. 17: Calzada actual acceso Isla Teja.

Fuente:Elaboraciéon Propia.
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4.2.6 Observaciones del estado del puente

Se realizé una campafa de inspeccion ocular para ilustrar en forma grafica la condicion estructural
del puente Pedro de Valdivia. En general el estado global de la estructura presenta buenas
condiciones, sin embargo, al interior de la superestructura, debido a la data de la estructura, queda en
evidencia un mecanismo corrosivo en el acero de refuerzo en zonas expuestas por agrietamiento o
pérdida de recubrimiento, siendo en algunos casos muy avanzada. El hormigén, que aunque se
presume que es de buena calidad segtin resultados de ensayos de compresion ilustrados en el capitulo
siguiente, se encuentran zonas con agrietamiento y disgregacion del hormigén. A continuacién tal y

como ya se menciond se ilustra la condicion estructural de la estructura.

Figura 4. 18: Acero de refuerzo expuesto al medio ambiente. A la izquierda: armadura expuesta
por disgregacion del hormigén. A la derecha: armadura expuesta por falta de recubrimiento de

hormigén. Fuente: Cortesia Frank Schanack.

Como se puede observar en la figura anterior existen zonas al interior de la superestructura en que se
puede apreciar armaduras de cortante y flexion expuesta al medio ambiente. En el caso de la figura
de la izquierda esta condicién se debe basicamente disgregacion del hormigdén comuinmente
nombrado como nidos de piedra, estos nidos se produjeron durante la etapa de construccion del
hormigén, por deficiencia o inexistencia de vibrado. En el caso de la figura de la derecha se presume
que esta condicion existe desde que se construy6 el puente, debido a la falta de separadores entre el

encofrado y la armadura.
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Una revision en detalle al interior de la
superestructura revela que en algunas zonas
existe disminucién de diametros de armaduras
de refuerzo, por corrosiéon de éstas ocasionadas
por la agentes electro-quimicos, debido a la
exposicion de la armadura con el medio
ambiente; lo que se traduce en presencia de
herrumbre y oxidacién, tal como se puede ver

en la figura 4.19. Esta corrosiéon se presenta

Figura 4.19: Armadura corroida principalmente en zonas expuestas por perdida

, de recubrimiento del hormigdn.
Fuente: Cortesia Frank Schanack g

Se observaron algunas zonas con intento de
reparaciones mal ejecutados probablemente por
deficiencias del moldaje original o por corrosion
de las armaduras, debido a que las barras de
acero aumentan su volumen provocando grietas
y logrando incluso en algunos casos desprender

el hormigoén de recubrimiento.

Figura 4. 20: Reparacion mal ejecutada.

Fuente: Cortesia Frank Schanack.

En la siguiente figura se ilustran 3 tipos de grietas presentes al interior de la superestructura. La
imagen de la izquierda corresponde a una grieta muy antigua originada al inicio de la construccion del
puente, que con el paso del tiempo se sell6, esto simplemente se debe a que el hormigén no fragué
del todo y con la condensacion del agua que es muy comin alrededor del puente entrd en reaccion y
sell6 la grieta. La imagen central es una grieta de corte, que probablemente se produjo por alguno de
los sismos que ha resistido el puente a lo largo de su historia. Finalmente la imagen de la izquierda

pertenece a una grieta por retraccion que se encuentra en una de las dovelas de 4 células,
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concretamente en el alma superior de ésta, siendo muy probable que se haya ocasionado porque,
segun los métodos constructivos de la época, se debié hormigonar primero la parte inferior de la

dovela y luego la parte superior, de manera que cuando se produjo retracciéon del alma y al estar

confinada por la losa, se formé la grieta.

Figura 4. 21: Grietas en el hormigén. A la izquierda: grieta autosellada. Central: grieta por corte,
A la derecha: grieta por retraccion (2010).

Fuente: Cortesia Frank Schanack.

Pasan ductos eléctricos y de agua potable al
interior de la superestructura (Figura 4.22). Se
asume que las aberturas en los diafragmas por
donde pasan estos ductos fueron realizadas
aflos después de su construccién, siendo su

ejecucion muy mal desarrollada

Figura 4. 22: Perforacion diafragma.

Fuente: Elaboracién Propia.

Se observé un estado de oxidacion superficial en las vigas y arrostramientos de acero que forman
parte del tablero mixto del puente, sin embargo tal estado de corrosién no es serio. Una de las causas
puede ser por una proteccion muy delgada de pintura o por orificios pequenos y profundos en la

pintura que dejan expuesto el acero.
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Figura 4. 23: Oxidacion superficial en viga metalica

Fuente: Elaboracion Propia.

Otra situacién que llama la atencién es el alto grado de corrosion de los apoyos de las vigas metalicas
que descansan en el estribo poniente (figura4.24), se observa perdida de seccién y escamadura del
elemento, provocada por el contacto con materia organica y por una exposicion constante a

humedad.

Figura 4. 24: Corrosion ambiental en apoyo de viga.

Fuente: Elaboracién Propia.

En los estribos y pilares centrales no se observaron dafios, sin embargo, en los pilares extremos se
divis6 armaduras expuestas al medio ambiente. En la figura 4.25, es posible observar que las
armaduras de refuerzo estan expuestas al medio ambiente, producto de la formacién de nidos de
hormigoén en aquellas zonas. Se observa ademas que las armaduras estan en contacto directo con el

agua cuando sube la marea, por los contrastes de color que se visualizan en el pilar.
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Figura 4. 25: Pilar extremo del lado poniente: A la izquierda: acero de refuerzo al medio ambiente. A la

derecha: nido de piedra y armadura de refuerzo expuesta al medio ambiente.
Fuente: Elaboracion Propia.

Cabe mencionar que debido a la falta de implementacién adecuada para hacer una inspecciéon ocular
mas rigurosa, no se pudo observar el estado de los demas apoyos y tal vez no se evalué por lo

mismo, otro tipo de patologias presente en el puente.

4.3 SITUACION ACTUAL DEL PUENTE

El puente Pedro de Valdivia, emplazado en la rivera del rio Calle-Calle, forma parte de la vialidad
estructurante de la cuidad, compuesta de dos ejes orientados Oriente Poniente, que define uno de los

flujos principales de transito urbano, uniendo la cuidad con la Isla Teja y el sector costero.

Figura 4.26: Planta general de ubicaciéon puente Pedro de Valdivia.

Fuente: Elaboracion Propia.
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En Valdivia, el principal problema de congestion se presenta en el puente Pedro de Valdivia, puesto
que es la unica via de conexién desde el centro de la ciudad hacia la isla Teja y el sector costero, y
tiene sélo una pista en cada sentido. En la isla Teja se emplazan el campus Teja de la Universidad
Austral, que alberga a 7 mil alumnos, y también colegios como el Instituto Aleman y el San Luis de
Alba.

Como soluciéon asoma la construccion del puente Cau-Cau, proyecto Bicentenario que unira la
Isla Teja con el sector de las Animas y el proyecto del puente Los Peldes, estas obras permitirin

descongestionar el transito en el puente Pedro de Valdivia.
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CAPITULO V

ESTUDIOS EXPERIMENTALES







CAPITULO V: ESTUDIOS DE CAMPO Y LABORATORIO

51 LEVANTAMIENTO ESTRUCTURAL

Se realizaron campafias de campo con la finalidad de complementar el levantamiento estructural del
puente Pedro de Valdivia, proporcionado por el académico de la Universidad Austral de Chile, Dr.
Frank Schanack. IL.a campafa consisti6 en medir con huincha todas caras de los estribos y el
petimetro de los pilares en plano horizontal. La altura de los pilares se midié con una punta de
plomo a nivel del rio, posteriormente por medio de la carta nautica N° 6272 perteneciente a la
Gobernacién Maritima de Valdivia (figura 5.1), se sumé la distancia vertical entre el fondo del lecho
del rio y la superficie del agua y finalmente se desconté el nivel de la marea que habia en el momento

de la medicién.

Figura 5. 1: extracto carta nautica N° 6272.

Fuente: Cortesia Gobernacion Maritima de Valdivia

Los resultados del levantamiento estructural de los estribos y pilares estan ilustrados en el
capitulo anterior, figuras 4.6 y 4.7. Es importante sefalar que las alturas de los pilares son estimativas
y es probable que existan imprecisiones, porque no existen sondajes en la carta nautica que estén

exactamente en la posicién de cada pilar.
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5.2 CARACTERIZACION DE MATERIALES

En este estudio es esencial contar con la informacion de la calidad y disposicién de los materiales que
posee la estructura. Debido a la antigiedad del puente se desconoce ésta informacién, motivo por el
cual se debié desplegar campafias de campo y laboratorio para obtenerlas. En los siguientes

apartados se describe las campafas practicadas y el resultado de éstas.

5.2.1 Ensayos en el hormigon:

En el Laboratorio de Ensayos de Materiales de la Construccion (LEMCO), de la Universidad Austral
de Chile, se llevé a cabo ensayos no destructivos y destructivos a tres muestras de hormigén de la

estructura aquf tratada (figura 5.2), con el fin de caracterizar las propiedades mecanicas del hormigén.

Figura 5. 2: Muestras de hormigén del Puente Pedro de Valdivia.

Fuente: Elaboracién Propia.

.,

Las muestras de hormigdn, fueron obtenidas del interior de las vigas cajon, perteneciente a
elementos en desuso, cuya procedencia no se sabe con exactitud, por lo que no se puede afirmar que
las propiedades obtenidas de los ensayos correspondan al hormigén del puente, sin embargo, para

efectos de éste estudio se considera como representativo.
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5.2.1.1 Ensayos no destructivos

5.2.1.1.1  Ensayo de nltrasonido:

Para obtener el modulo elastico del hormigdn se opto
por realizar técnicas no destructivas sobre la base de
ensayos de ultrasonido, empleando el equipo de
ultrasonido  Controls  E0046/Z  (Figura  5.3).
Basicamente éste equipo mide el tiempo que demora
una onda en llegar desde un emisor a un receptor.

El ensayo se hizo mediante el uso del método directo;

que consisti6é en colocar un transductor en cada

) , Figura 5. 3: Ensayo de ultrasonido.
extremo de los testigos extraidos de las muestras de g ¥

L, . ) ., Fuente: Elaboracion Probia.
hormigén y registrar el tiempo de propagacion entre el

emisor y el receptor. Los resultados del ensayo son presentados en la siguiente tabla:

Tabla 5. 1: Resultados ensayos de ultrasonido.

TESTIGO 1 TESTIGO 2 TESTIGO 3

d (cm) 12,1 38 8,12
t (us) 28,6 19 19,3
v (m/s) 4231 4211 4207

Fuente: Elaboracion Propia.

Los resultados anteriores fueron usados para determinar los médulos de elasticidad dinamico (E,) y

estatico (E,,), a partir de la siguiente relacion:

2 o 1+»(0-2y)
1-y)

Ed=v

Donde;
E4: Médulo de elasticidad dindmico del hormigén;
v: Velocidad de la onda en (km/s),

Q : densidad del hormigén (kg/m?);
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y: coeficiente de Poisson, considerado en este estudio 0,20.

Se calculd el valor de E

est

hormigones de resistencia media [4].

como un 30% menor que el valor de E, pues es el valor caracteristico de

Tabla 5. 2: Registros de distancia entre transductores y tiempo de propagacion.

Distancia
transductores Lectura Velocidad Densidad v (Coeficiente E.din E.est
Punto (cm) (pus) (m/s) (kg/m3) de Poisson) (kgf/cm2) (kgf/cm2)
T1 12,1 28,6 4231 2400 0,2 386627 297406
T2 8 19 4211 2400 0,2 382936 294566
T3 8,12 19.3 4207 2400 0,2 382341 294109
Desv. Estandar 2322 1786
Promedio 383968 295360

Fuente: Elaboracion Propia.

Los resultados anteriores muestran una distribuciéon homogénea en los valores del modulo de

elasticidad dinamico y estatico de los tres testigos, siendo aceptable considerar como resultado final

el promedio entre éstos.

5.2.1.1.2  Ensayo esclerometrico:

La resistencia a la compresion es la propiedad caracteristica del
hormigén y fundamental para el disefio y evaluacion de calidad.
Debido a que existen dudas sobre la procedencia exacta de las
muestras de hormigén, se pretendié realizar ensayos de
compresion no destructivos en el puente, para tal proposito,
primero se debié realizar un ensayo esclerometrico a los

testicos de hormigdén para calibrar el instrumento con los

resultados de los ensayos de laboratotio.

El instrumento empleado fue esclerometro PCE-HT-225
(Figura 5.4), también conocido como martillo Schmidt. Este
instrumento funciona mediante la descarga de una masa mévil,

con una cierta energfa inicial, que impacta la superficie de una

masa de hormigén, produciendo una redistribucion de la
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Figura 5. 4: Ensayo no destructivo
de compresiéon con esclerémetro.

Fuente: Elaboraciéon Propia



energfa cinética inicial. Parte de la energfa es absorbida como fricciéon mecanica en el instrumento y
otra parte como energia de deformacioén plastica del hormigén. La parte restante es restituida a la
masa movil en proporcidon a la energfa disponible, generandose un rebote que es medido por el
instrumento como {ndice esclerometrico, que relaciona la dureza superficial del hormigén con su

resistencia a compresion (ASOCEM, 1994).

El ensayo se realizé para los 3 testigos de hormigdn, en cada uno de ellos se tomo 10 lecturas que

son presentadas en la tabla 5.3.

Tabla 5. 3: Registro del indice esclerometrico.

N° TESTIGO1  TESTIGO2  TESTIGO 3
1 32 36 40
2 30 30 40
3 28 32 36
4 28 36 40
5 32 34 40
6 34 34 38
7 32 34 39
8 28 38 40
9 32 34 38
10 36 36 40

promedio 31,2 34,4 39,1

Fuente: Elaboracion Propia.

Se verific6 que ninguna lectura de la tabla anterior difiera en mas de 7 unidades del promedio de los
10 valores registrados, conforme a lo establecido a la norma Nch1565.0179. Posteriormente se
obtuvo la resistencia de compresion de los tres testigos a través de la curva de relacion indice

esclerometrico-resistencia adosada al instrumento utilizado (tabla 5.4).

Tabla 5. 4: Resultado indice escleromettrico.

TESTIGO 1  TESTIGO 2 TESTIGO 3
LE. 31,2 34 4 39,1
fo' (kef/cm2) 260 320 410

Fuente: Elaboracién Propia.
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Los resultados muestran una distribucion no homogénea de las propiedades mecanicas del
hormigén. Los valores obtenidos difieren bastante, lo cual puede significar que las muestras son de

distinta procedencia.

5.2.1.2 Ensayos destructivos de Compresion

Los resultados de un ensayo destructivo de compresién son exactos a diferencia de los ensayos no
destructivos, motivo por el cual se busca calibrar el esclerémetro en base a los resultados de éste
ensayo.

El quipo empleado para el ensayo fue la Maquina Ensaye de compresion Toninduistries EQ 02
(Figura 5.5), ésta maquina aplica a la probeta una carga uniaxial de compresion a lo largo de su eje,
que aumenta gradualmente hasta la rotura o suspensiéon del ensayo, pudiendo aplicar una carga

maxima de 300 toneladas. En la siguiente ilustracion se presenta parte del ensayo

Figura 5. 5: Ensayo destructivo.

Fuente: Elaboracién Propia
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El ensayo destructivo de compresion esta ideado para calcular la resistencia de un testigo cilindrico
normalizado de 15 cm de diametro y 30 cm de altura, debido a que los testigos no cumplen con estas

medidas se deben corregir segtin su esbeltez.

Tabla 5. 5: Datos geométricos de las probetas.

TESTIGO 1  TESTIGO 2 TESTIGO 3

® (cm) 10 10 10
h (cm) 12,1 8 8,12
Esbeltez 1,21 0,8 0,812

Fuente: Elaboracion Propia.
La norma Nch1171/1.0f2001 indica que los testigos deben tener una esbeltez entre 1 y 2 para ser
corregidos, condicién que cumple unicamente el testigo 1, sin embargo debido escases de testigos, se
opto por emplear la tabla de correccién por esbeltez de la norma Nch1171/1.0£2001 e interpolar sus
valores por interpolacion de Lagrange para obtener una ecuacion que indique el factor correccion
por esbeltez de las probetas ensayadas, ademas se aplicé un factor de correccion por edad.

El resultado de ensayo se presenta en la siguiente tabla.

Tabla 5. 6: Resultado resistencia a la compresion.

TESTIGO Comp.(kg) S (cm2) R (kg/cm2) R orresido (kg/cm2)
1 46500 78,54 592,06 544,69
2 28500 78,54 362,87 283,04
3 43000 78,54 547,49 432,52

Fuente: Elaboracion Propia.

Los resultados del ensayo destructivo muestran una distribucién no homogénea de las propiedades
mecanicas del hormigén, al igual que los resultados del ensayo no destructivo. En base a anterior, se
concluye que las muestras obtenidas del interior de la superestructura son de distinta procedencia

cada una.

5.2.1.3 Comparacion entre ensayo no destructivo y destructivo

Al comparar los ensayos practicados a los testigos de hormigén con técnicas destructivas y no
destructivas, se observan distintos porcentajes de error en cada testigo, siendo de este modo
imposible calibrar el esclerémetro para hacer mediciones de resistencia de compresion in situ. Esto

implica un alto grado de incertidumbre en cuanto a la resistencia real de hormigén del puente.
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Tabla 5.7: Comparacion de resistencia a la compresioén entre ensayo destructivo y no destructivo.

£ (kg/cm?) £ (kg/cm?)

TESTIGO Ensayo Ensayo no % de error
destructivo destructivo
1 544,69 260 52,27
2 283,04 320 13,05
3 432,52 410 5,21

Fuente: Elaboracién Propia.

Para efectos de este estudio se utilizo la resistencia compresion del testigo 1, por ser el tnico testigo

que cumple con las exigencias de la norma Nch1171/1.0£2001.
5.2.2 Ensayos mecanicos del acero

Por la data de la estructura, es esperable encontrar una gran variabilidad en las propiedades
mecanicas del acero, lo que evidentemente complica bastante el poder conocer con precision las
caracteristicas mecanicas del mismo. Aunque si bien es cierto es posible conocer la disposicion de
estos elementos en la estructura, asi como su geometria, no es del todo certero encontrar las
propiedades mecanicas a partir de unos cuantos ensayos a tracciéon de probetas, sobre todo por la

imposibilidad de extraer un gran nimero de muestras.

Para la caracterizacion mecanica del acero de refuerzo del puente, se procedié a extraer muestras de
barras del interior de la superestructura. Suponiendo que el acero encontrado refleja las propiedades
del acero de refuerzo, se realizaron ocho ensayos de traccién a probetas hechas de este material en el
laboratorio de mecanica de solidos de la Facultad de Ciencias de la Ingenieria de la Universidad

Austral de Chile.

Figura 5.6: Siete armaduras de acero liso del Puente Pedro de Valdivia a ensayar.

Fuente: Elaboracién propia.
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Las probetas se prepararon con una
zona de seccién circular
perfectamente constante 'y una
cabeza de hilo en cada extremo, con
el fin de fijar la probeta a la
Maquina universal Instrons, Serie IX
Automated Materials Testing System

7.49.00. (figura 5.7).

El ensayo consistié en aplicar una

deformacién axial a la probeta de

modo de aumentar la carga desde ) _ _ _

Figura 5. 7: A la Izquierda: Maquina universal Instrons. A la
cero hasta la ruptura de la barra ) ) _

derecha: ensayo de traccion. Fuente: Elaboracion propia.

(figura 5.8), procesando la
informacién a través de la computadora de la maquita universal, obteniendo graficos de carga-
desplazamiento y esfuerzo-deformacién para cada probeta. Los resultados de los ensayos y las
curvas constitutivas se encuentran adjuntas a este informe en el Anexo B.
Los graficos de tension-deformacioén obtenidos del ensayo a traccidn se esquematizan en forma

general en la siguiente ilustracion.

ey(0.11%-0,17%)  15%-2.0% eu(12% -17%) emax(18% - 25%) ¢
Defarmacion remanente (no recuperabie)

Figura 5.8: Grafico esfuerzo-deformacion.
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Donde:

-fp: Limite de proporcionalidad -fy: Limite elastico -E:  Modulo de elasticidad
- fu: Tension ultima de rotura (resistencia del material) -ey: Deformacion elastica
-eu: Deformacién correspondiente a la deformacion ultima -emax: Deformaciéon méaxima.

Los resultados del ensayo se resumen en la siguiente tabla.

Tabla 5. 8: Propiedades mecanicas del acero.

Probeta b Y Fy Fu v « (1/6) Fy/Fu G
(kgf/cm?)  (kgf/cm?)  (kgf/cm®)  (kef/cm?) (kgf/cm?)
la 2736438  0.007849 5000 6295 03 1.17E-05 0,794 1052476
1b 2169609  0.007849 4850 6270 0.3 1.17E-05 0,773 834465
2 20258,52  0.007849 3700 4718 03 1.17E-05 0,784 779174
3 2317176 0.007849 4700 5913 03 1.17E-05 0,795 891221
4 2119307  0.007849 3500 4536 0.3  1.17E-05 0,771 815118
5 2295004  0.007849 4000 5049 03 1.17E-05 0,792 882694
6 2256311  0.007849 3250 4241 0.3  1.17E-05 0,766 867811
7 2822761  0.007849 5030 6109 03 1.17E-05 0,823 1085677
Promedio 2342808  0.007849 4254 5391 0.3  1.17E-05 0.787 901079

Fuente: Elaboracion Propia.

De los resultados ilustrados en la tabla anterior, se puede clasificar el acero de refuerzo del puente

utilizado en aquella época como un acero de alta resistencia, segun Saliger, 1957.

Para el modelo del puente se utilizara el promedio de estos 7 ensayos, para las propiedades mecanicas

del acero de refuerzo.
5.2.3 Auscultacion de Armaduras

En este estudio es necesario contar con la informacién de la cantidad y disposicion de la armadura de
refuerzo de las vigas cajon y pilares que componen la estructura, para lo anterior fue fundamental
desplegar una prueba predominante no-destructiva con el equipo Bartracker de Controls 58-E6103,
disefiado para detectar la distribucién de armadura, espesores de recubrimiento, espaciamiento y
diametros aproximados, empleando para ello un procedimiento de prospeccién electromagnético.

(ver figura 5.9).
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Figura 5. 9: Instrumento Bartracker de Controls 58-E6103.

Fuente: Controls, S.A.

La campafa especifica de auscultacion consistié en realizar un barrido sobre el elemento en estudio,
para lo cual se hace pasar la cabeza auscultadora sobre la superficie, la que atreves de una sefial
sonora permite identificar la posiciéon exacta de la armadura, y la posterior lectura de didmetros y
espesores de recubrimiento mecanico. Los datos son captados en una unidad especial de adquisicion,
la que procesa los resultados y la lleva a valores nominales de diametros y espesores de
recubrimiento. El proceso de barrido consiste en pasar el cabezal en horizontal y vertical, con la
finalidad de identificar las armaduras verticales y horizontales respectivamente, en varios niveles, con

el propésito de tener una estadistica aceptable.

La figura 5.10 y 5.11 muestra la realizacién de la campafa experimental correspondiente en

diferentes elementos estructurales del puente.

Figura 5.10: Campana de auscultacion. A la izquierda: Pilar central. A la derecha: Pilar Extremo.

Fuente: Elaboracion Propia.
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Para la auscultacién de armaduras de las pilas, fue necesario arrendar un bote, desde alli observamos

que algunas armaduras transversales de gran espesor (32 mm), estan al descubierto.

Figura 5. 11: Medicion con el equipo BARTRACKER de CONTROLS en una de las vigas cajon
del puente Pedro de Valdivia.

Fuente: Elaboracion Propia.

Para realizar la campafia de auscultacion en el interior de puente, fue necesario contar con la
autorizacion de la Municipalidad de Valdivia, para abrir la tapa de acceso, que se encuentra en la

calzada izquierda respecto a los ejes orientados Oriente-Poniente.

Como resultado de la campafia de auscultacién estructural osterior procesado de datos, es
) Y 5
posible definir las cuantias de acero, espaciamiento y espesores de recubrimiento, tal como se aprecia

en la tabla 5.9.

En los resultados se aprecia que el recubrimiento de las armaduras oscila entre los 28 mm y los 70
mm de espesor, cumpliendo de este modo con las normativas vigentes en cuanto a la proteccion de
acero. Si bien es cierto, que existen zonas en que la armadura de refuerzo esta expuesta al medio
ambiente como se ilustra en el capitulo 4 figuras 4.18 y 4.19, esta condicién sera obviada,

considerandose solamente los resultados de la campafia de auscultacion.

105



Tabla 5. 9: Auscultaciéon puente Pedro de Valdivia.

Elemento (o (mm) | rec (mm) | Esp (cm) | ¢, (mm) | rec (mm) | Esp (cm)
1 Extremos 20 30 21 12 38 20
| Pilar
2 centrales 20 28 17 32 38 16
Muros
3 22 42 20 16 38 20
laterales
L1 Viga
4 Muro central 20 25 46 12 32 20
| Cajon
5 5 diafragma 10 34 17 10 37 19
] canto
6 | células 16 70 15 - - -
superior
171 canto inferior 10 40 20 - - -

Fuente: Elaboracion Propia.

Cabe mencionar que no se realiz6 auscultacion de la viga cajon de 4 células, por la limitacion de
tiempo que tenfamos para realizar todos los ensayos experimentales en el puente, sin embargo se

considerara para el modelo las mismas armaduras que tiene la viga cajon de 2 células.

De este modo, los resultados obtenidos de este capitulo se incorporaran al modelo analitico, para

obtener un comportamiento y rigidez similar al puente real.

5.3 INSTRUMENTACION DEL SiSTEMA PUENTE/SUELO

En general, para un estudio la vulnerabilidad sismica basada en confiabilidad estructural, es
importante identificar experimentalmente sus propiedades dinamicas, tanto de la estructura como la
del suelo, motivo por el cual fue necesario realizar campaflas de caracterizaciéon dinamica
experimental empleando equipos que, entre otras aplicaciones, presentan curvas de respuestas planas
en velocidad. En este estudio se empleo el equipo Mictomed TROMINO ENGY, el cual para
microvibraciones registra onda de frecuencia comprendidas entre 0.1 Hz y 200 Hz, correspondientes
a vibraciones de muy baja amplitud, causadas por el ruido producido por efectos naturales o
artificiales. El almacenamiento, el analisis yla revisiéon de los datos se realizan a través del

programa "Grilla". En la siguiente imagen se muestra el equipo sismologico empleado:
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Figura 5. 12: Auscultacién puente Pedro de Valdivia.

Fuente: Elaboracion Propia.

5.3.1 Caracterizacion dinamica experimental del suelo

Para estudiar la interaccion suelo-estructura, fue necesario realizar un analisis dinamico del suelo en la
zona de emplazamiento del Puente Pedro de Valdivia. Para estos efectos, se calculo el periodo
predominante de vibracién del suelo realizando mediciones de microtrepidaciones, que son
vibraciones de muy baja amplitud, causadas por el ruido, en otros términos, por el ruido producido
por efectos naturales (viento, mareas, actividad volcanica, olas, etc.) o artificiales (trafico vehicular,
paso peatonal, maquinas industriales, etc.). Estas mediciones tuvieron una duracién de 16 min con
una tasa de muestreo de 128 Hz, en alta y baja ganancia, con el fin de obtener longitudes de registros
apropiadas para caracterizar frecuencialmente el suelo. Estas mediciones consistieron en registros de
velocidad de la componente vertical y dos componentes horizontales (EO-NS). En la figura 5.13

muestra parte de la campafa experimental realizada.

Figura 5. 13: Campafia de medicién de frecuencias fundamentales de suelo.

Fuente: Elaboracién Propia.
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El proceso siguiente una vez finalizada la campafia de campo, consistié en transformar archivos
binarios, analizar los datos de frecuencia aplicando ventanas de 20 segundos para tomar en cuenta la
condiciéon no estacionaria de las sefiales. A partir de lo anterior, se utilizé la técnica propuesta por
Nakamura (1989) para determinar periodos predominantes y factores de amplificacién relativa,
usando relaciones espectrales entre la componente horizontal y vertical de los registros de ondas. Los

resultados del post-proceso se muestran a continuacion:

En la figura 5.14 se puede ver en la linea roja el analisis frecuencial del suelo y en la linea gris la
desviacion, observandose que no existe un punto claro que indique certeramente cual es la
frecuencia, sin embargo del analisis de estabilidad mostrado en la figura 5.15 y del analisis por
componente mostrado en la figura 5.16, es posible ver que existe un claro origen estratigrafico
asociado a la frecuencia de 1,06 Hz y otro asociado a la frecuencia de 3 Hz. Sin embargo, como se
puede ver en la figura 5.15 la frecuencia de 3 Hz tiene un contenido energético mucho menor que el
contenido espectral asociado a la frecuencia de 1,06 Hz, en virtud de lo cual este ultimo representa la

frecuencia fundamental de vibrar del suelo.

Por lo anterior, el periodo fundamental de vibracion del suelo en este punto es T= 0.94 seg.

Masx. H/V at 1.06 + 0.13 Hz (in the range 0.0 - 64.0 Hz).

7 _— Average HV

AFH

2 W\/
1

D01 1 10

frequency [Hz]

Figura 5. 14: raz6n espectral horizontal a vertical.

Fuente: Cortesia David Alvarado.

108



8 10 12 14 16

Figura 5. 15: Tiempo historia H/V

Fuente: Cortesia David Alvarado.

N-8 component
E-W component

e Up-Down component

ZH ¢ (s/wiu)

frequency [Hz]

Figura 5. 16: Mono componente espectral.

Fuente: Cortesia David Alvarado.

En la siguiente tabla se muestra el archivo de salida de los resultados de la aplicaciéon del criterio
SESAME, el cual consiste en un criterio de aceptacion estadistico del tratamiento de las sefiales. Pese
a que uno de los criterios no se cumple, se acepta como valido todo el proceso y por lo tanto que el

tratamiento de senales fue el correcto.
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Tabla 5. 10: Aplicacion criterios de SENAME.

Max. H/V at 1.06 % 0.13 Hz (in the range 0.0 - 64.0 Hz).

Criteria for a reliable H/V curve
[All 3 should be fulfilled]

fo>10 /Ly

1.06 > 0.33

ne(fo) > 200

605.6 > 200

oa(f) <2 for 0.5f) < f < 2fy if fo > 0.5Hz
oa(f) < 3 for 0.5y < f < 2fy if fo < 0.5Hz

Exceeded 0 out of 52 times

Criteria for a clear H/V peak
[At least 5 out of 6 should be fulfilled]

Exists f-in [fo/4, fo] | Anv(f) < Ao / 2 0.625 Hz
Exists £+ in [fy, 4f] | Aayv(f*) < Ao / 2 1.969 Hz
Ao > 2 346> 2
frea[Ar/v(®) £ a()] = fo = 5% [0.05761 [ < 0.05 NO
T o<l (f) 0.06121 < 0.10625

\ \A(fo) <[] (f(])

0.6049 < 1.78

Ly window length
Ny number of windows used in the analysis
ne. = Ly ny fo number of significant cycles
f current frequency
fo H/V peak frequency
o standard deviaton of H/V peak frequency
e(fo) threshold value for the stability condition [1 ¢ < [ (fo)
Ao H/V peak amplitude at frequency f;
Aupn(d H/V cutve amplitude at frequency f
£- frequency between fo/4 and fy for which Ap/v(f?) < Ao/2
£+ frequency between fy and 4fy for which Ap/v(f *) < Ao/2
NG standard deviation of An/v(f), [l a(f) is the factor by which the mean Ap,v(f) curve should be
multiplied or divided
Olozti /(D) standard deviation of log An/v(f) curve
o) threshold value for the stability condition [ A(f) <[ (fo)
Threshold values for [ rand [ A(fo)
Freq. range [Hz| <02 0.2-0.5 0.5-1.0 1.0-2.0 > 2.0
g(fo) [Hz] 0.25 fo 0.2 fo 0.15 fo 0.10 fo 0.05 fo
¢ (fo) for oa(fo) 3.0 2.5 2.0 1.78 1.58
logg(fo) for Glogri/v(fo) 0.48 0.40 0.30 0.25 0.20

Fuente: Cortesia David Alvarado.
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5.3.2 Caracterizacion dinamica de la estructura existente

LLa campana experimental para determinar el periodo fundamental real del puente, se ejecut6 durante
la noche, con trafico vehicular en solo una via del puente, con autorizacién del Gobernador de la
Provincia de Valdivia y con la coordinacién de Carabineros de la 1° Comisarfa. En la campafia se
utiliz6 el acelerometro Micromed Tromino Engy, en alta y baja ganancia, se realizaron mediciones
de microvibraciones en campo libre y sobre la superestructura, en la calzada izquierda de oriente a

poniente (figura 5.17), las que fueron posteriormente procesadas y caracterizadas frecuencialmente.

DISPOSITIVOS DE MEDICION EN ALZADO

Centro Valdivia <=2

——>isla Teja
SITIO 1 SITIO 2 SITIO 3 SITIO 4 SITIO 5 SITIO 6 SITIO 7 SITIO 8 SITIO 9 SITIO 10 SITIO 11 SITIO 12 SITIO 13
r\‘\‘\\‘\‘\‘\;\‘\‘\'\\‘\‘\‘\;\‘\‘\‘\\" e e —— e — E———— e e e S e
— ~ ° — © ) <
[s] o 2 2 o [s]
T T ° Q T T
0 Kol o ) 0 2
m m L [ m im
DISPOSITIVOS DE MEDICION EN PLANTA
SITIO 1 SITIO 2 SITIo 3 SITIO 4 SITIO 5 SITO 6 SITIO 7 SITIO 8 SITIO 9 SITIO 10 SITIO 11 SITI0O 12 SITIO 13
R 2 w = P R X3 e = i = 757 i 757
N
E 0

ORIENTACION ACELEROMETRO
—
S
Figura 5. 17: posicion de dispositivos en el puente.

Fuente: Elaboracién Propia

Tal y como se ilustra en la figura anterior las medicines de vibraciones ambientales se realizaron en la

calzada sobre los estribos, pilares, rotulas Gerber y en el centro de cada vano. Los acelerémetros

empleados se georeferenciados y orientaron segun las direcciones longitudinal y transversal del

puente, EO y NS respectivamente. Durante la investigacion experimental cada medicién tuvo una

tasa de muestreo de 128 Hz en alta y baja ganancia, con una duraciéon de 6 minutos. Ademas de las
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mediciones en el puente, se coloco el acelerémetro en un punto alejado del puente a modo de tener
un punto de control en campo libre, cuya medicion tuvo una duracion de 16 minutos. La figura 5.18

grafica la campafia experimental de medicién de frecuencias estructurales.

Figura 5. 18: Campafia de mediciéon de frecuencias estructurales: A la izquierda: Instalacién de
acelerémetros. A la derecha: medicién de microvibraciones ambientales del puente.

Fuente: Elaboracion Propia.

Una vez realizado todo el post-proceso, se obtuvieron los resultados mostrados en la figura 5.19.
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Puente, P1
Puente, P§
Puente, P&
Puente, P7
Puente, P&
Puente, P9
Puente, P10
Puente, P11
Puente, P2
Puente, P12
Puente, P13
Puente, P3
Puente, P4

0

frequency [Hz)
Figura 5. 19: Funciones de transferencia Hi/Ho, componente E-O.

Fuente: Cortesia David Alvarado.

Los resultados de la investigacién revelan que en el caso de la componente EO (figura 5.19), la
estabilidad del pico fundamental es evidente. De lo anterior, es facil concluir, que la frecuencia de
maxima amplitud para los puntos en los que éste se identifica es 1.65 Hz, es decir, un periodo

predominante de 0.61 s.

St comparamos los resultados de la estructura con los periodos predominantes del suelo (T=0.94s),
vemos que estan distante del periodo fundamental de la estructura, lo que indica que no hay

resonancia.
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CAPITULO VI

CALIBRACION DEL MODELO
ESTRUCTURAL







CAPITULO VI: DESARROLLO Y CALIBRACION DEL
MODELO ESTRUCTURAL

6.1 Modelo preliminar

El modelo analitico del puente se construyé con el software SAP2000 v14.2.4 Advanced, con base en
la geometria de la estructura, representada en las figuras 4.3, 4.4, 4.5 y 4.7 del Capitulo 4. Las
propiedades de los materiales se obtuvieron de los ensayos de laboratorio mencionados en el capitulo
anterior.

Las cepas, vigas mixtas y vigas cajon del puente se modelaron con elementos tipo frame (barra). El
sistema de apoyo considerado en el puente se presenta en la figura 6.1, en ella se puede apreciar lo
siguiente: las vigas mixtas se apoyan en los estribos con apoyo deslizante en sentido longitudinal;
sobre el pilar extremo descansa la viga mixta con apoyo fijo y la viga cajon con apoyo deslizante; las
vigas cajon estan conectadas monoliticamente a la cepa central; la viga Gerber descansa sobre los

tramos en voladizos con apoyo deslizante y fijo; todos los pilares estain empotrados al suelo.

- @) -
O l J7 JJ” ]7 @)
e Viga metilica con losa colaborante == Vipa cajon multicelular de canto variable Wiga Gerber
e Pilar seccion cajon e Pilar MU0 MACIZO

Figura 6. 1: Configuracion estructural modelo preliminar.

Fuente: Elaboracion Propia.

Cargas

El puente en consideracién, debe ser analizado segin las normativas vigentes, aunque que se trate de
una estructura construida hace mas de 50 afios, tiempo en que no existian normativas que regularan
este tipo de estructuras, con la severidad de las actuales. Los puentes que son construidos
actualmente en Chile, se basan en las disposiciones establecidas por el manual de carreteras Volumen
3 y la normativa propuesta por el codigo American Asociation of State Highway and Transportion

Officials Standard Specifications for Highway Bridges 2002 (AASHTO STANDARD, 2002).
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Si bien la norma AASHTO 2002, especifica requisitos de carga para el disefio de puentes nuevos,
estas cargas se pueden aplicar también para la evaluacién de puentes existentes, como lo es en este
caso el Puente Pedro de Valdivia.

Puesto que el objetivo principal de esta tesis es el analisis de la vulnerabilidad sismica del Puente
Pedro de Valdivia, se consideré para este analisis la combinaciéon de carga VII, del método de
tensiones admisibles. I.a normativa propone en esta combinacién, la intervencion de los casos de
carga de peso propio y carga permanente, empuje de tierra, flotabilidad, presion hidrostatica de
corrientes y sismo. En este estudio exclusivamente se consideran las cargas por peso propio, carga
permanente y sismo. La carga moévil no esta considerada en la combinaciéon de carga VII, sin

embargo, se hace una breve descripcion.

v' Acciones permanentes PP y CP

La norma AASHTO define PP, como aquella carga que incluye el peso propio de los componentes
estructurales; CP, como el peso propio de pasillos, barandas, barreras, calzada del puente e

instalaciones de servicios de utilidad publica.

El peso propio de las vigas, pilares y diafragmas; el software SAP2000 los considera automaticamente
en el modelo por medio de la geometria y densidad del material de estos elementos.

Las cargas que no fueron consideradas automaticamente por el programa se agregaron manualmente.

v' Cargas Moviles
Las cargas moviles se definen como aquella solicitacion, para la cual fue hecha la estructura, y cuya
participacion en la misma no es constante en el tiempo. Incluye por lo tanto todo aquellas cargas que
no tiene posicion fija y definitiva.
La carga Vehicular es definida como:

e Carga del camién de disefio (HS20-44) + carga de faja  (usada en nuestro pais)

El camion de disefio es presentado en la figura 6.2, en ella se puede observar las cargas que se deben

aplicar y la separacion entre los ejes.
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"/

| I
35.000 N 145.000 N 145.000 N

| 4300 mm 4300 a 5000 mm |

600 mm General 4|—/
300 mm Vuelo sobre el tablero

1800 mm

1
Carril de disefio 3600 mm

Figura 6. 2: Caracteristicas del camion de disefio.

Fuente: AASHTO, 2002.
El coeficiente de reducciéon de la norma AASHTO seccion 3.12, disminuye la carga vehicular a
medida que aumenta el nimero de vias.
En caso son 2 vias, correspondiendo asi a un Cy=1
El coeficiente de mayoracion se utiliza en Chile como disposicion del Departamento de Puentes del
Ministerio de Obras Publicas, el cual especifica un incremento del 20% en la carga ejercida por el

camién HS20-44, es decir: HS20-44420%. Siendo entonces el coeficiente de mayoracion Cy=1.2.

La carga de faja, consiste en una carga distribuida de 948,3 kgf/m distribuida en un ancho de 3,05 m.
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v' Carga Sismica

Se procedi6 a aplicar el espectro de respuesta, definido por el Manual de Carreteras Volumen 3,
apartado 3.1004.309(3). Espectro que depende del coeficiente de importancia del puente (Cl), el tipo
de suelo y la zona sismica en la cual se ubica.

En este caso el puente Pedro de Valdivia es considerado como esencial sobre la base de aspectos
tanto econémicos, como sociales de mitigacion del desastre sismico y defensa, por lo que es
calificado con un CI=L

Debido a que no se cuenta con un estudio de suelo, se supuso que el suelo clasifica como tipo III.
Esta clasificacién se basa a partir del Mapa 6: “Caracteristicas geotécnicas bdsicas y respuesta
sismica", elaborado por el servicio Nacional de Geologia y Mineria” (SERNAGEOMIN, 2004), en
cual es posible observar las malas caracteristicas geoldgicas y geotectonicas del suelo donde se
emplaza el puente (ver capitulo I, apartado 1.1.2.3).

En base a la zonificacion sismica del pais, el puente se ubica en la zona sismica 3, por ubicarse en
Valdivia.

Con los antecedentes presentados anteriormente, se obtuvo el espectro de respuesta horizontal. Si
bien en Chile no se considera el espectro de respuesta vertical, en este estudio si considera, tomando
para este 2/3 del espectro hotizontal, debido a los antecedentes recopilados el capitulo 2, donde se
observo que en el terremoto del 27 de febrero, la aceleracion vertical era muy cercana a la horizontal.

A continuacion se grafican ambos espectros.
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Espectro de Respuesta

—— Espectro Horizontal
— Espectro Vertical

Aceleracion Espectral

Periodo (s)

Figura 6. 3: Espectro de respuesta utilizado.

Fuente: Elaboracion Propia.

6.2  Analisis modal modelo preliminar

Se realizé un analisis modal preliminar, para averiguar en base al modelo propuesto las discrepancias
entre éste y la estructura real. El resultado de este analisis muestra que el periodo fundamental de
vibracion es igual a 0,85 s, correspondiente al segundo modo de vibracién, con un 36 % de masa
participativa. Si comparamos este valor con los resultados de la caracterizaciéon dinamica del puente,

podemos ver que existen grandes diferencias, tal y como muestra en la siguiente tabla:

Tabla 6. 1: Periodos de vibracion de la estructura real y el modelo.

Periodo de vibracion Error relativo entre

Direccion . . los periodos de
Experimental ~ Tedrico . S
vibracién (%0)

Longitudinal 0,61 s 0,85s 39%

Fuente: Elaboracién Propia.

El alto porcentaje de error relativo entre los periodos de vibracién de la estructura y el modelo

preliminar, confirmé las incertidumbres que existian respecto al modelo, debido a la escasez de
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informacién estructural del puente, siendo evidente que el modelo preliminar propuesto no
representa fielmente el comportamiento real de la estructura. Por ello era tan imprescindible realizar

una caracterizacion dinamica, para posteriormente calibrar el modelo.

6.3 Calibracion del modelo

De acuerdo a lo mencionado en el apartado anterior, es necesario ajustar los parametros del modelo
preliminar, de tal forma que el periodo fundamental del modelo se aproxime lo maximo posible al
periodo fundamental real de la estructura.

Los parametros que intervienen en la obtencion del periodo son la masa y la rigidez. I.a masa esta
condicionada por el peso propio de la estructura, las cargas permanentes y un 50 % de las cargas
moviles (vehicular y peatonal); este parametro no sera modificado, debido a que se considera
correcto. La rigidez depende de la geometria, el modulo elastico y los sistemas de apoyos. Debido a
que existen incertidumbres de la naturaleza del hormigén ensayado, se experimentd con la resistencia
del hormigén que esta directamente ligada al modulo elastico, observandose que al disminuir la
resistencia aumenta el periodo, es decir la estructura se torna mas flexible, alejandose de este modo
aun mas del periodo fundamental de la estructura real. Si se aumenta la resistencia del hormigén,
disminuye el periodo, sin embargo no significativamente por lo que no se considera en esta ocasion.
Posteriormente se experimento con los sistemas de apoyos, observandose la importancia de colocar
correctamente estos elementos, al observar los cambios importantes que se producen en los
resultados del analisis modal, después de tantear con varias opciones, se logré llegar al resultado que
aproxima bastante al comportamiento real de la estructura. Este consistié en modificar los sistemas
de apoyo de las vigas cajon que descansan en los pilares extremos, cambiando de apoyo deslizante a

apoyo fijo (ver figura 6.4).

= O =
O ~ ‘ ‘ O
“LCambio de Cambio de
Jﬁ apoyo apoyo
= Viga metdlica con losa colaborante === Vipg cajon multicelular de canto variable Wiga Gerber
e Pilar seccion cajon m—— Tilar muo macizo

Figura 6. 4: Configuracion estructural modelo calibrado.

Fuente: Elaboracién Propia.
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6.4 Analisis modal modelo calibrado

En base a la calibracién propuesta se realizo nuevamente un analisis modal para observar las
diferencias que existen ahora. El resultado de este analisis muestra que el periodo fundamental de
vibracion es igual a 0.59 s, correspondiente al segundo modo de vibracién, con un 43.89% de masa
participativa. En la siguiente tabla se compara este resultado con el de la estructura real,
observandose un porcentaje de error de 3.2%.

Tabla 6. 2: Periodos de vibracién de la estructura real y el modelo.

Periodo de vibracion Error relativo entre

Direccion . . los periodos de
Experimental ~ Tedrico . A
vibracion (%0)

Longitudinal 0,61s 0,59 s 3,2 %

Fuente: Elaboracion Propia.

El resultado de la tabla anterior, demuestra que el modelo calibrado se ajusta muy bien a los
resultados de la campana experimental. En base a esto es interesante mencionar que seguramente la
estructura con el paso de los afios haya cambio su frecuencia, por ser muy probable que los apoyos
de las vigas cajon que descansan en las cepas extremas ya no trabajen como apoyos deslizante, si no,

como apoyos fijos, de este modo cambio la estructura, funcionando de forma distinta a la original.

6.5 Calibracion final del modelo y analisis de los modos de vibrar

Si bien el porcentaje de error relativo entre el periodo de vibracion de la campafia experimental y el
modelo tedrico calibrado es bajo, se pretende lograr una diferencia ain menor, para lo cual se realizo6
un Post-Calibrado. Este consistié en considerar un estado de agrietamiento en los elementos de
hormigoén, para lo anterior se redujo el momento de inercia en un 10%, de este modo se consiguié
una diferencia de tan solo un 1% de error relativo entre los periodos de vibracién como se podra
observar al final de este apartado.

Una vez efectuada la modificacién anteriormente sefialada en el modelo, se realiza un andlisis modal
para determinar las formas modales y periodos de vibracion, lo que provee informaciéon importante

sobre las caracteristicas dinamicas del puente Pedro de Valdivia.
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Del analisis de los resultados del modelo analitico obtenidos, podemos ver que, para la direccion x
de excitacion, se consideraron por lo menos 11 modos en que puede activar mas de un 90% de la
masa modal. Para la direcciéon Y es necesario activar 13 modos. En tanto, para la direccion Z, 13
modos no son suficientes para movilizar 90% de la masa participante, siendo necesario considerar

58 modos.

El periodo del modo fundamental de vibraciéon obtenido del anilisis analitico es igual a 0.617s,
correspondiente al segundo modo de vibraciéon, con un 43,61% de masa participativa. Los primeros
58 modos de vibracién reportan un porcentaje de participacion modal de 99.9%, 99,9% y 90.9% para

las direcciones longitudinal, transversal y vertical, respectivamente.

En la siguiente tabla se presentan los primeros 10 modos de vibraciéon natural con sus respectivos

porcentajes de participacion de masa modal y sus direcciones asociadas.

Tabla 6. 3: Porcentajes de participaciéon modal y direcciones asociadas a tales modos.

% MASA MODAL
0
MODO PERIODO /o MASA MODAL PARTISIPATIVA
PARTICIPATIVA ACUMULADO

UX UY UZ UX UY Uz

1 0,89 19,68 000 0,00 1968 0,00 0,00
2 0,61 4361 0,00 000 6329 000 0,00
3 0,37 0,00 31,74 000 6329 31,74 0,00
4 0,36 0,00 000 38 6329 31,74 3586
5 0,36 0,00 000 384 6329 31,74 7,69
6 0,32 761 000 039 70,90 31,74 8,08
7 0,29 18,68 000 1,06 8958 31,74 9,14
8 0,26 028 000 4127 8986 3174 5041
9 0,24 0,00 1623 000 8986 4797 5041
10 0,23 0,00 33,83 000 8986 81,83 5041

Fuente: Elaboracion Propia.
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Para un analisis mas profundo se ha interpretado ciertas graficas que comparan el porcentaje de masa
patticipativa v/s modos de vibrat, cuya finalidad es enfocar la importancia de considerar la cantidad
de modos mencionados anteriormente. La figura 6.5 muestra a continuacién la relacion entre la

patticipacién de masa modal v/s modos de vibrar en sentido longitudinal, transversal y vertical.

Direccién Longitudinal Direccion Transversal
100% 0
g 100 - 7 s 100%
g 80% g 80%
£ 600 =
g o 3 6%
5 40% 5
- £ 40%
S 20% o
S s 20%
S 0% S
® 0 10 20 30 40 50 60 & 0%
=]

0 10 20 30 40 50 60
Modos de Vibrar

Modos de Vibrar

Direccion Vertical

100.00%
N

£ 50.00%

R d

< . 0

g=" r_rr

5 60.00%

-

=

& 40.00%

<

2 20.00%

i 0.00%

° 0 10 20 30 40 50 60

Modos de Vibrar

Figura 6. 5: Curvas generadas entre el porcentaje de masa modal participativa y los modos de vibrar.

Fuente: Elaboracion Propia.

De la figura anterior, para el caso de analisis en direccién horizontal, se observa un importante aporte
de energia en el primer y segundo modo con un 19,68% vy 43,61% de masa participativa
respectivamente, asociado al tablero formado por vigas cajon de hormigén armado de canto variable
en direccion longitudinal; desde el modo 3 hasta el modo 5 no existe aporte de energfa apreciable; en

el modo 6 existe un pequefio aporte de energia cercano al 8 %; en el modo 7 se recibe un importante
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aporte de energia de 18,68%, alcanzando un 89,58% de masa participativa acumulada, desde el modo
8 al modo 13 el aumento de energia es pequefio; en el modo 14 existe un aporte de energfa del 7,34%
alcanzando el 99,81% de masa acumulada participativa: desde el modo 15 al modo 58, el aporte de
energfa es practicamente insignificante, alcanzando en el modo 58 un 99,99% de masa participativa
acumulada. Para el caso de analisis en direccion transversal, el primer aporte de energfa es en el modo
3 de 31,74%, asociado principalmente al vano central del puente en direccion transversal; el segundo
aporte de energia apreciable es en el modo 9 con un 16,23%, asociado al tablero de hormigon
armado en direccion transversal; en el modo 10 se observa el mayor aporte de energfa de 33,86%
logrando de este modo un 81,83% de masa participativa acumulada; en los 3 modos siguientes
aumenta la energfa hasta alcanzar un 91,92% de masa participativa acumulada en el modo 13; en el
modo 58 alcanza el 99,99% de masa participativa acumulada. Finalmente para el caso de analisis en la
direccién vertical el primer aporte de energfa importante es en el modo 11, que logra un 41,27%,
asociado al tablero de hormigén de canto variable en direccion vertical; posteriormente aumenta la

energfa lentamente, hasta alcanzar el 90,95% en el modo 58.

En la siguiente tabla se compara el periodo fundamental de la estructura obtenido

experimentalmente con el periodo fundamental obtenido analiticamente.

Tabla 6. 4: Periodos de vibracion de la estructura real y el modelo.

Periodo de vibracion Error relativo entre

Direccion . L. los periodos de
Experimental ~ Tedrico . S
vibracion (%0)

Longitudinal 0.61 s 0.617 s 1%

Fuente: Elaboracién Propia.
Ahora es posible afirmar que el modelo propuesto funciona al mismo compas del puente real,

permitiendo de esta manera realizar el analisis de vulnerabilidad sismica con éxito, debido que ya no

existen las incertidumbres que habia desde un comienzo respecto al modelo.
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CAPITULO VII: APLICACION DEL METODO DEL ESPECTRO
DE CAPACIDAD

7.1  Analisis Estatico no Lineal

Para el desarrollo del analisis estatico no lineal, fue necesario definir los parametros de control para el
analisis pushover, lo que permitira estimar la capacidad estructural, y luego evaluar la vulnerabilidad
sismica del puente, a través del método del espectro de capacidad. Las dos direcciones del puente se

examinan por separado, describiéndose a continuacién todo lo considerado para el analisis.

Asignacion parametros de control

Asignacion de Rétulas plasticas

El comportamiento no lineal sucede en los puntos definidos como roétulas. Para esta tesis se
asignaron rétulas de longitud y ubicacion fija. Para las vigas se considerd la posibilidad de rétulas
plasticas a flexién y en los pilares se considerd rétulas plasticas de flexocompresion, todas definidas
en los extremos de cada elemento “frame”. Las propiedades de estas fueron asignadas de forma
automatica, siendo el propio programa quien generé los parametros necesarios de acuerdo al disefio
de las secciones definidas y segun los parametros de modelamiento y criterios de aceptacion para

vigas y columnas del FEMA 356.

Definicién de los esquemas de carga

Para encontrar la curva de capacidad resistente fue necesario aplicar cargas incrementales

monotonicas en una direccion hasta que la estructura alcanzé el colapso.

Es importante destacar que para estos tipos de analisis no es mas importante la magnitud de la carga
lateral que se aplica a la estructura, sino la forma de variacion de la misma. En efecto, las curvas de
capacidad resistente, son sensibles a la distribucion de carga lateral que se aplica, siendo de todos
modos conveniente que la carga lateral que se aplica a la estructura, en cada ciclo de carga, sea lo mas

pequena posible y que se apliquen de acuerdo a la deformacion de la estructura.
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Conforme a lo anterior, se aplicaron cargas de acuerdo al modo fundamental de vibraciéon de la
estructura en cada direccion de analisis. Utilizandose un patrén de cargas en porcentajes en funcion a

la carga correspondiente al modo fundamental.

Nodo de control

El nodo de control es necesario para establecer en ese punto un desplazamiento maximo al que va a
ser sometida la estructura en el analisis pushover. Teniendo en cuenta el patréon de cargas
mencionado anteriormente, se hacen varios analisis hasta alcanzar el desplazamiento maximo en el

nodo de control, de lo anterior resulta la curva de capacidad.

Se escogié como nodo de control el punto 89 en la direcciéon X y el punto 30 como nodo control en
la direccién Y, debido a que estos puntos fueron los que obtuvieron un mayor desplazamiento en el
modos fundamental en la cada direcciéon de analisis. El desplazamiento maximo escogido para estos

nodos fue de 100 cm.
7.2  Curva de Capacidad

Del analisis estatico no lineal o también denominado analisis pushover se obtuvo una representacion
grafica del comportamiento general de la estructura dentro y fuera del limite elastico, al ser sometido
al patron de cargas definido anteriormente, ésta representacion grafica es conocida como curva de
capacidad. En las figuras 7.1 y 7.2 se exponen las curvas de capacidad que resultaron del analisis en

direccién longitudinal y transversal del puente respectivamente.
4000
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Figura 7. 1: Curva de Capacidad en direcciéon Longitudinal.

Fuente: Elaboracién propia.
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Figura 7. 2: Curva de Capacidad en direccion transversal
Fuente: Elaboracién propia.
Tanto en la figura 7.1 y 7.2 es posible observar que la estructura tiene un tramo elastico claramente
definido y una degradacion de la rigidez en forma paulatina, observandose una gran capacidad de

fluencia en ambas direcciones.

7.3  Curva de Capacidad bilineal

Para facilitar el analisis, se simplific6 la curva de capacidad obtenida del analisis pushover, realizando

una bilinealizacion de esta, con la finalidad de obtener los puntos de cedencia y capacidad dltima.

La curva bilineal se obtuvo bajo el procedimiento establecido por el FEMA 356 (2000). Este
procedimiento corresponde al Criterio de las Areas Iguales, explicado en el apartado 3.3.2. En las

figuras 7.3 y 7.4 se ilustran la curva de capacidad y la representacion bilineal de esta en ambas

direcciones de analisis.

126



== Curva Bilineal === Curva Real

4000
3500 / o
3000 /

/

[\
w
(e}
(e}

Corte Basal (tonf)
o
=)
S
<)

0 5 10 15 20 25 30 35 40 45 50 55 60 65

Desplazamiento (cm)

Figura 7. 3: Bilinealizacién de la curva de capacidad en direccion de analisis longitudinal.

Fuente: Elaboracion Propia.

e Curva Bilineal e Curva Real

3000 I I
2500

Corte Basal (tonf)

0 5 10 15 20 25 30 35 40 45 50 55 60 65 70
Desplazamiento (cm)

Figura 7. 4: Bilinealizacién de la curva de capacidad en direccion de analisis transversal.

Fuente: Elaboracién Propia.
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De la representacion bilineal de las ilustraciones anteriores fue posible obtener los puntos de
cedencia y de capacidad ultima de la curva de capacidad en cada direccién de andlisis, los cuales se

detallan a continuacion.

Tabla 7. 1: Puntos de cedencia y capacidad ultima

Direccion de Analisis Dy (cm) Fy (tonf) Du (cm) Fu (tonf)
Longitudinal 12 1696 60,72 3649
Transversal 4,5 3903 66,09 4286

b

Fuente: Elaboracién propia.

Es importante destacar que para puentes con conexiéon monolitica entre pilar-tablero se espera una
relacion de desplazamiento de ductilidad grande en las curva de capacidad (i, = 3) (Moschonas ¢z al.
2008). Al principio de este capitulo se indica que se consider6 en el modelo una conexién monolitica
entre los pilares centrales y el tablero; si se observa las curvas de capacidad obtenidas (figuras 7.3 y
7.4), se puede percibir claramente que en ambas direcciones tiene un desplazamiento de ductilidad

considerablemente grande, lo cual es consistente con lo anterior.

7.4 Espectro de Capacidad.

En base al FEMA 356 se obtiene el espectro de capacidad a partir de las ecuaciones sefialadas en el

capitulo 3.

Para la conversion de la curva de capacidad a espectro de capacidad es necesario calcular una matriz
de masa M, que nace de la concentraciéon de masas en el nivel superior de los pilares de la estructura.

En la figura 7.5 se presenta un esquema con distribuciéon de masas concentrada en cada pilar.

Figura 7. 5: Esquema de concentraciéon de masas en el puente.

Fuente: Elaboraciéon Propia
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De la concentracion de masa resulto la siguiente matriz.

0,648 0,000 0,000 0,000
0,000 1,844 0,000 0,000
0,000 0,00 1,877 0,000
0,000 0,000 0,000 0,688

Otro de los parametros necesarios para conversion es el vector desplazamiento lateral, asociado al
modo fundamental en la direccién de analisis, escalado respecto al de mayor valor. A continuacién se
presenta los valores que resultaron de los desplazamientos laterales escalados segun la forma modal
asociada al modo 2 y modo 10, que corresponde al modo fundamental en direccién longitudinal y

transversal respectivamente.

0 0,2

0,2 1
(blongitudinal: 1 Ptransversal= 0,1
0,9 0,1

Aplicando la ecuacion del capitulo 3, se realizo la conversion de la curva de capacidad en ambas

direcciones resultando.

° Cé.lCL‘LlO m1 = ¢T ) M ' ¢ ; mllongitudinal = 2'508 ) mltransversal = 1’895
) _ 9T My _ _ , _

e Cilculode Ym T m ’ leongitudinal = 1,142 ’ Ymtransversal = 1,177
, ¢T-m-7)*

e Calculode a = (MTfmi s@rongitudinal = 0,94 ; Atransversat = 0,612

0 0
, _ Atabler ) _ . _
e Cilculo de SD - ayme - ! SDlongitudinal - ( 10’51 ) ’ SDtransversal - ( 3’83 )

53,156 56,17
. 0 0
b Cé.lculo de Sa = m ;Salongitudinal = 290 ) Satransversal = 1024
624 1124
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Figura 7. 6: Espectro de Capacidad direccion longitudinal

Fuente: Elaboracion propia.
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Figura 7. 7: Espectro de Capacidad direccion transversal

Fuente: Elaboracién propia.

7.5 Curva de fragilidad y matrices de probabilidad de dafios

Para derivar los parametros necesarios para desarrollar las curvas de fragilidad se aplico la

metodologia analitica desarrollada por Moschonas, e al. 2008, expuesta en el capitulo 3.
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Para comenzar fue necesario calcular los umbrales de dafio en cada direccién de anilisis, definidos en

tabla 3.3, resultando los valores presentados en la siguiente tabla.

Tabla 7. 2: Umbrales de dano

Estado de Dafio ~ Umbrales de Dafio (Longitudinal) ~ Umbrales de Dafo (Transversal)

(cm) (cm)
DS0 Ninguno <74 <27
DS1 Leve > 7,4 > 2,7
DS2 Moderado > 15,8 > 5,7
DS3 Severo > 31,5 > 11,5
DS4 Colapso > 53,16 > 56,17

Fuente: Elaboracién propia.

Posteriormente se calculé una serie de espectros de demanda para distintas aceleraciones efectiva del
suelo (Ao), para lo cual se realizé previamente la conversion del Espectro Elastico de Respuesta del
manual de carreteras a un formato ADSR, a través de la ecuacion 3.15 ilustrada en el capitulo 3. Una
vez obtenidos los espectros de demanda, se intersectd sobre el espectro de capacidad anteriormente

ilustrado, tanto en direccion transversal como en longitudinal, tal y como figura a continuacién:
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Figura 7. 8: Método del espectro de capacidad en sentido longitudinal.

Fuente: Elaboracién propia.
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Figura 7. 9: Método del espectro de capacidad en sentido transversal.

Fuente: Elaboracién propia.

De la interseccion de los espectros de demanda con el espectro de capacidad mostrados
anteriormente se obtiene una serie de puntos que son trazados en términos de PGA versus Umbral
de Daflo, lo que representa la evoluciéon del parametro del umbral de dafio con intensidad de

terremoto creciente (PGA en este caso).
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Figura 7. 10: Evolucién del dafio con parametros de terremotos en sentido longitudinal.

Fuente: Elaboracion propia.
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Figura 7. 11: Evolucién del dafio con parametros de terremotos en sentido transversal
Fuente: Elaboracién propia.

Luego, utilizando la grafica de umbrales dafio versus PGA (figuras 7.10 y 7.11) y las definiciones de
los umbrales de dafio de la tabla 7.3, se obtiene el parametro del valor umbral medio (SMI) para cada

estado de dafo.

Tabla 7. 3: Umbrales de dafios medio

Estado de Dafio Umbrales medio de Dafio Umbrales medio de Dafio
(Longitudinal) (cm/s2) (Transversal) (cm/s2)

Sm1 (Leve) 210 650

Sm2 (Moderado) 420 925

Sm3 (Severo) 825 1050

Sm4 (Colapso) 1380 1124

Fuente: Elaboracién propia.

Finalmente con los parametros obtenidos anteriormente y considerando una desviacién estandar de
valor 0.6, de acuerdo al estudio desarrollado por Dutta y Mander (1998), se logré desarrollar las

curvas de fragilidad en direccion longitudinal y transversal con la ecuacion (3.17) del capitulo II1.

Es importante sefialar que el método empleado para desarrollar las curvas de fragilidad, quizas no se

ajuste a la realidad de Chile, ya que este método tedrico se validé sobre la base de las curvas de
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fragilidad empiricas obtenidas a partir de datos de dafios reales en los terremotos de la LL.oma Prieta
(1989) y Northridge (1994), por lo que es recomendable establecer criterios objetivos para su

determinacion.

Una vez desarrolladas las curvas de fragilidad se evalué la probabilidad de dafio de la estructura para
aceleraciones maxima horizontales del suelo de 0,4g, valor estimado por el manual de carreteras para
una zona sismica 3; y para una aceleraciéon de 0,59g, valor obtenido a partir de una analisis
probabilistico realizado por Alvarado (2012) en la ciudad de Valdivia, este valor se espera para un

sismo de Ms=8.5, con epicentro a 90 km de Valdivia, cuya probabilidad de ocurrencia es del 51,9%.

En las siguientes ilustraciones se puede observar las curvas de fragilidad en direccién longitudinal y
transversal, intersectadas por las aceleraciones sefialadas anteriormente y el histograma de

probabilidad obtenido del resultado de la intersecciéon de acuerdo a la ecuacion 3.16 sefialada en el

capitulo III.
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Figura 7. 12: Curvas de Fragilidad Direcciéon Longitudinal.

Fuente: Elaboracién propia.
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Figura 7. 13: Histograma de probabilidad de dafio en Direccién Longitudinal, para Ao=0,4g.

Fuente: Elaboracién propia.

Del histograma anterior es posible observar que para el analisis en direccion longitudinal para una
aceleracion maxima efectiva del suelo de 0,4g, los estados predominantes son el estado leve y
moderado, con una probabilidad de ocurrencia del 35,6% y 34,7% respectivamente, seguido por una
estado sin dafo con un 14,9%; el estado de dafo severo alcanza un 9,0 % de probabilidad de
ocurrencia, y el estado de colapso un 5,8%. Lo anterior, indica que existe una alta probabilidad de
que no exista peligro de colapso estructural, tan solo se espera que existan dafios facilmente
reparables. Para el estado de dafo leve, se esperan leves desprendimientos, grietas en la zona
superior de las columnas, leves movimientos o asentamiento de los estribos. Para el estado de dafo
moderado se esperan desprendimiento de hormigén en las columnas que requiera una reparacion

mas exhaustiva y grietas de corte.
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Figura 7. 14: Histograma de probabilidad de dafio en Direccién Longitudinal, para Ao=0,59g.

Fuente: Elaboracién propia.

En la misma direccién de analisis, pero con una aceleracién maxima efectiva del suelo de 0,59g, el
estado de dafio con mayor probabilidad de ocurrencia corresponde al estado moderado con un
42,6%, seguido del estado leve y severo con un 25,1% y un 20,3% respectivamente, finalmente con
porcentajes bastante inferiores siguen los estados de dafio de colapso y nulo con un valor de 7,4% y
4,6 %. Lo anterior, indica que existe una alta probabilidad de que no exista peligro de colapso

estructural, tan solo se espera que existan dafios tales como desprendimiento de hormigén en las

columnas y grietas de corte.
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Figura 7. 15: Curvas de Fragilidad Direcciéon Transversal.

Fuente: Elaboracién propia.
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Figura 7. 16: Histograma de probabilidad de dafio en Direccién transversal, para Ao=0,4g.

Fuente: Elaboracién propia.
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En base a la ilustracion anterior se observa que para una aceleraciéon efectiva del suelo de 0,4g en la
direccion de anadlisis transversal del puente se observa que existe una gran probabilidad de que no
exista dafio (77,9%), seguido del estado de dafio leve con un 14,9 % y con probabilidades de
ocurrencia de dafio considerablemente menores los estados de dafio moderado, severo y colapso. Lo

anterior se explicarfa por la gran rigidez transversal que aportan los pilares a la estructura.
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Figura 7. 17: Histograma de probabilidad de dafio en Direccién transversal, para Ao=0,59g.

Fuente: Elaboracién propia.

Para el analisis en la misma direccién, pero con una aceleracion maxima afectiva del suelo de 0,59¢,
se presenta el dafo nulo como la mayor probabilidad de ocurrencia con un 57,3%, posteriormente el
estado leve con un 21,4%, después el estado moderado con un 10,9% y finalmente con valores muy

proximos el estado severo y colapso con un 5,9% y 4,5% respectivamente.

Resulta clave establecer qué direccion del puente es mas vulnerable ante un evento sismico, por lo
cual se procedié a comparar los estados de dafios en ambas direcciones de analisis para un mismo

sismo, del cual resultaron las graficas que se presentan a continuacion:

138



77.9%

70

60

50

40

30

20
colapso

10 - severo

moderado
leve

Nulo
M Longitudinal M Transversal

Figura 7. 18: Comparacién de Histograma de probabilidad de dafio en direccién longitudinal y
transversal, para un Ao=0.4g.

Fuente: Elaboracién propia.

La grafica anterior corresponde a los estados de dafios en direccion longitudinal y transversal para
una aceleracion efectiva del suelo de 0,4g. Se observa claramente que la direccion longitudinal del
puente es mas vulnerable a sufrir dafio que en sentido transversal, porque presenta mayores

potcentajes en los estados de dafio, siendo el estado nulo el que presenta la mayor diferencia

porcentual.
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Figura 7. 19: Comparacion de Histograma de probabilidad de dafio en direccién longitudinal y
transversal, para un Ao=0.59g.

Fuente: Elaboracién propia.

Para una aceleracion maxima efectiva del suelo de 0,59g, se observa condiciones similares que el

histograma anterior, pero con porcentajes de dafio leve muy proximos entre si.

En base a los histogramas ilustrados en las figuras 7.18 y 7.19 se concluye que la direcciéon mas
vulnerable es la direccién longitudinal. Esta conclusion se fundamenta en dos razones. Primero
porque la resistencia del puente es menor en esta direccién debido a la orientacion de los pilares del
puente (su eje mayor es perpendicular al eje de puente). Segundo porque la brecha entre el tablero y
los pilares del puente es relativamente pequefia. En direccion longitudinal se necesita un menor

desplazamiento para la caida del tablero que en direccion transversal.
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8.1

CAPITULO VIII: CONCLUSIONES

Conclusiones y Recomendaciones

Del Estado del Conocimiento generado en base a una recopilaciéon bibliografica
actualizada, se puede concluir que durante los ultimos afios el estudio de
vulnerabilidad sfsmica de puentes ha tenido un mayor interés a nivel internacional, sin
embargo se ha investigado a una escala mucho menor en comparacion al estudio de
vulnerabilidad sismica de edificaciones. En Chile este tipo de estudios en puentes no

se ha abordado pese a ser uno de los pafses mas sismicos del mundo.

Del evento sismico del 27 de febrero del 2010 ocurrido en Chile, el cual fue un
terremoto excepcionalmente severo, se observd que los puentes viga simplemente
apoyado de hormigén postensado tuvieron un mejor comportamiento bajo la accion
sfsmica. Por otra parte, los puentes viga mixto simplemente apoyados de acero-

hormigén fueron los que resultaron mas dafnados.

De los analisis de dafios de puentes por intensidad se concluye que la escala de
Mercalli Modificada desarrollada para evaluar la intensidad de los terremotos a través
de los efectos y dafios causados a distintas estructuras no refleja el dafio en los
puentes.

Se observa que las aceleraciones propuestas por el manual de carreteras de Chile es
practicamente acertada, a través de la comparacion de estas con las registradas por
estaciones sismologicas durante el sismo del 27 de febrero de 2010. Sin embargo, hay
3 sitios puntuales donde notoriamente esto no se cumple. Se registré6 en esas
estaciones mayores aceleraciones del suelo en la direccion la horizontal y vertical que
las de disefio, a pesar que la norma no define accién sismica en direccion vertical,
esta situacion hace pensar que ese aumento en la repuesta es debido a efectos de sitio.
Los puentes cercanos a las estaciones sismoldgicas que registraron aceleraciones
superiores a las propuesta por el manual de carreteras, presentaron graves dafios, se
presume algunos de estos dafios fueron influenciados por la excesiva aceleracion

vertical registrada en combinacién con la aceleracion horizontal.
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El puente Pedro de Valdivia ha resistido sismos de gran magnitud, como por ejemplo
el terremoto de Valdivia de 1960, el terremoto de 1985, y el reciente terremoto del 27
de febrero del 2010. Ello ha dejado huellas de agrietamiento al interior de la
superestructura que deben ser evaluadas para un analisis de vulnerabilidad mas
exhaustiva, asi como también incorporar en el analisis el estado de corrosion de las
armaduras, nidos de piedras presentes en la estructura y otros tipos de patologias que
pudiesen existir.

Sobre la base de estudios de caracterizaciéon dinamica experimental del puente y la
calibracion del modelo, se presume que la estructura con el paso de los afios cambio
su frecuencia, por ser muy probable que los apoyos de las vigas cajon que descansan
en las cepas extremas ya no trabajen como apoyos deslizante, si no, como apoyos

fijos, de este modo cambio la estructura, funcionando de forma distinta a la original.

La vulnerabilidad sismica del puente Pedro de Valdivia, medida a partir de las curvas
de fragilidad para una aceleracion efectiva del suelo de 0,4g, en direccion de analisis
longitudinal, concentra el dafio mayoritariamente en el estado leve y moderado, es
decir, no habria peligro de colapso estructural inminente o existirfan dafios facilmente
reparables, como leves desprendimientos, grietas en la zona superior de las columnas,
leves movimientos o asentamiento de los estribos. También existe una probabilidad
similar de desprendimiento de hormigén en las columnas, que requiera una
reparacion mas exhaustiva y/o grietas de corte.

En la misma direccién de analisis pero con una aceleraciéon efectiva del suelo de
0,59g, se concentra el dafio mayoritariamente en el estado moderado, es decir, se
esperarfa grietas de corte y desprendimiento de hormigén en las columnas.

Los resultados de la vulnerabilidad sismica en direccién transversal, para una
aceleracion efectiva del suelo de 0,4g y 0,59¢, indican que existe gran probabilidad de
que no se presente ningun tipo de dafio.

Finalmente el presente estudio muestra que la direcciéon critica es la direccion
longitudinal. Esta conclusiéon se basa en dos razones. Primero porque la resistencia
del puente es menor en esta direccion debido a la orientacion de los pilares del puente
(su eje mayor es perpendicular al eje de puente). Segundo porque la brecha entre el

tablero y los pilares del puente es relativamente pequefio. En direccién longitudinal se
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necesita un menor desplazamiento para la caida del tablero que en direccion

transversal.

8.2  Futuras lineas de investigacion
En base a los resultados de esta tesis, se recomienda los siguientes trabajos de investigacion:

e Realizar estudios de Riesgo Sismico, donde estén involucrados ademas de la vulnerabilidad
sismica, la peligrosidad, de una determinada zona de emplazamiento, indicando efectos de
sitios y donde también se incorporen variables que cuantifiquen el coste econémico y
tiempo de reposiciéon de las distintas tipologias de puentes ante distintas demandas de
peligro sismico. Con el fin de servir a las entidades gubernamentales en la generaciéon de

planes de mitigacion ante futuras amenazas sismicas.

e Generar una gran base de datos de dafios observados en puentes por el terremoto del 27 de

febrero del 2010, con el fin de construir curvas de fragilidad empiricas.

e Obtener los parametros para umbrales de dafios y desviaciéon estandar que se ajusten a la
realidad de Chile calibrando curvas de fragilidad analitica con curvas de fragilidad reales.

e Realizar estudios de vulnerabilidad sismica para otros puentes de Valdivia, de la region y del
pafs.

e Generalizar y proponer un procedimiento simplificado para evaluar la vulnerabilidad sismica

de tipologias de puentes propias de Chile
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A.2. Dafios observados en puentes causados por el terremoto del 27 de febrero

del 2010
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ANEXO B

B.1. Ensayos a traccion de 8 probetas de acero del Puente Pedro de Valdivia -
Chile

XYZ Corporation

Main street

Aaytowa, U.S.A.

GENERAL RENSILE TEST- S.L.Units

Tipo de ensayo: De traccion Instron Corporation

Operador: espb Series IX Automated Materials Testing System 7.49.00
Identif. de la muestra: Probeta 1.1 Fe.ensayo: Martes, Mayo 25, 2010

Tipo de interfaz: 4200

Prec.muestreo(pto/s):  10.0000
Veloc. craceta: 3.0000 mm/min Humedad (%): 50
22 veloc.craceta: 0.0000  mm/min Temperatura: 30 C

Inter.carga fonfo esc: 50.000 KN

Desplaanto  Tensidn Curga Carga Came Energfa
Mébdulo Area enln enla enlan en punto CArgR © punto Didmetro
(YoungAut) cargamix cagamix cupamiéx soturmusu  Gltima  rotur muto
(MPx) (ua'2) (mm) (MPx) N) &N) ) ()] (mm)

1 27364.387 27.432 3.770  629.546 17.270 0 17.275  100.455 5.910}
Media 27364.387 21.432 3770 629546 17.270 0 12.275  100.455 5910
DE. 0 0 0 (] 0 0 (] 0 0
CV. 0 0 0 0 0 0 0 0 0
Mediann 0 0 0 0 0 0 0 0 0
Media +2.00 DE 0 0 0 0 0 0 0 0 0
Media -2.00 DE 0 0 0 0 0 0 0 0 0
Minimo 27364.387 27.432 3770 629.546 17.270 0 17.275 100455 5910

Miximo 27364.387 27.432 3.770  629.546 17.270 0 17.275 100.455 591
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Tension MPa

ID muest.: Probeta 1.1

o-4+A—p—
0 2 4 6

Desplazamiento mm

| ID muest : Probeta 1.1 I
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161



XYZ Corporation

GENERAL RENSILE TEST- S.L.Units

Tipo de ensayo: De traccion
Operador: espb
Identif. de la muestra: Probeta 1.2

Tipo de interfaz: 4200

Prec.muestreo(pto/s):  10.0000
Veloc. craceta: 3.0000
2a veloc.craceta: 0.0000

Inter.carga fonfo esc: 50.000

Main street

Aaytowa, U.S.A.

Instron Corporation
Series IX Automated Materials Testing System 7.49.00
Fe.ensayo: Martes, Mayo 25, 2010

mm/min Humedad (%): 50
mm/min Temperatura: 30 C
KN

Desplasato  Tenzién Carga Curga Carga " Energla
Mébdulo Area enla onln enln on punto carga punto Didmetro
ﬁ(?ouqhm) cagamiéx cagaméx cagaméx rotumusu  Gftima rotur suto
QMPs) (/) (men) (MPx) aN) N) N) 0} (mm)

1 21696.090 38.595 4020  627.032 24.200 0 24.201 160.492 7.010§

Modia 21696.090 38.595 4020 627032 24.200 0 24.201 160.492 7.0
DE. 0 0 0 0 0 (/] 0 0 0
cVv. 0 0 0 0 0 0 0 0 0
Medians 0 0 0 0 0 0 0 0 0
Media +2.00 DE 0 0 0 0 0 0 0 0 0
Media -2.00 DE 0 0 0 0 0 0 0 0 0
Minimo 21696.090 38.595 4.020 621.032 24.200 0 24.201 160.492 7.010
Mibdmo 21696.090 38.595 4020  627.032 24.200 0 24.201 160.492 1.010
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XYZ Corporation

Main street

Aaytowa, U.S.A.

GENERAL RENSILE TEST- S.L.Units

Tipo de ensayo: De traccion

Operador: espb
Identif. de la muestra: Probeta 2

Tipo de interfaz: 4200

Instron Corporation
Series IX Automated Materials Testing System 7.49.00
Fe.ensayo: Martes, Mayo 25, 2010

Prec.muestreo(pto/s):  10.0000
Veloc. craceta: 3.0000  mm/min Humedad (%): 50
22 veloc.craceta: 0.0000 mm/min Temperatura: 30 C
Inter.carga fonfo esc: 50.000 KN
Desplasato  Temsitn Cargn Curgn Cargn Energia )
Mébdulo Area enla enla enln en punto cRIgR punto - Didmetro
(YoungAut) capamdx capamix cagandx  roturmusy  Gltima rotur mubo
(MPs) (nn"2) (um) OdPx) aN) ) ) o (sum)
1 20258.529 44.061 5.540 471.847 20.790 0 20.792 185.228 7.490]
Madia 20258.529 44.061 5.540 471.847 20.790 1] 20.792 185.228 7.490
DE 0 0 0 0 0 0 0 0 0
CV. 0 1] 0 0 0 0 0 0
Mediana 0 0 0 0 0 0 0 0 0
Media +2.00 DE (4] 0 (1] 0 [¢] 0 0 o
Medis -2.00 DE 0 0 0 0 (1] 0 0 0 0 ‘
Minimo 20258.529 44.061 5.540 471.847 20.790 0 20.7192 185.228 7.490
Miumo 20258.529 44.061 5.540 471.847 20.790 0 20.792 185.228 1.490)
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GENERAL RENSILE TEST- S.L.Units

Tipo de ensayo: De traccion
Operador: espb
Identif. de la muestra: Probeta 3

Tipo de interfaz: 4200

Prec.muestreo(pto/s):  10.0000

XYZ Corporation

Main street

Aaytowa, U.S.A.

Instron Corporation
Series IX Automated Materials Testing System 7.49.00
Fe.ensayo: Martes, Mayo 25, 2010

Veloc. craceta: 3.0000  mm/min Humedad (%): 50

22 veloc.craceta: 0.0000 mm/min Temperatura: 30 C

Inter.carga fonfo esc: 50.000 KN

Desplamuto  Tensidén Camga Coarga Carga Energia
Médulo Aron enla enla mln on punto curga punto Didmetro
(YoungAut) cupamix cagamix cagamix rotorausu  dGltima  rotur muto
OdPs) (men2) () (dPa) GN) aN) aN) (O] (rom)
1 23171.764 37.610 4.000  591.334 22.240 £.483 22.241 157.290 6.920]
Media 23171.764 37.610 4000 591.334 22.240 8.483 22241 157.290 6.
DE 0 0 /] 0 4] 0 0 0 0
cV. 1] (] ] 0 0 0 0 0 0
Mediana 0 0 () 0 0 o 0 0 0
Media +2.00 DE 1] 0 0 1] 0 0 0 ] 0
Media -2.00 DB 0 0 0 0 0 0 0 0
Minimo 23171.764 317.610 4000 591.334 22.240 8.483 22.241 157.290 6920
Miximo 23171.764 37.610 4000 591334 22240 . 8483 22241 157.290 6.
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XYZ Corporation

Main street

Aaytowa, U.S.A.

GENERAL RENSILE TEST- S.L.Units

Tipo de ensayo:

Operador: espb

De traccion

Identif. de la muestra: Probeta 4

Tipo de interfaz: 4200

Prec.muestreo(pto/s):
Veloc. craceta:

2a veloc.craceta:

10.0000
3.0000
0.0000

Inter.carga fonfo esc: 50.000

Instron Corporation

Series IX Automated Materials Testing System 7.49.00

Fe.ensayo: Martes, Mayo 25, 2010

mm/min
mm/min

KN

Humedad (%): 50

Temperatura: 30 C

: Desplazmto  Tensién Carga Carga Canga Energia ]
Mddulo Area enla enla enla on punte ::. oo Didsastro
‘oungAut) cagaméx capamix cagamix rotus un : rotur mito
KYM-) (on2) (pom) (MPs) ON) N) ) (0) (am)
1 21193.074 43.709 5660  453.686 19.830 0 19.832 185.067 7.460]

Madia 21193.074 43.709 5660  453.686 19.830 0 19832  185.067 7.460
DE 0 0 0 0 0 [ 0 0 0
C.V. 0 0 0 0 0 0 0 0 0|
Modiana 0 0 ) 0 0 0 0 )] 0
Media +2.00 DE ] 0 (4] 0 0 0 0 0 0
Media -2.00 DE 0 0 0 0 0 0 0 0 0|
Minimo 21193.074 43.709 5660  453.686 19.830 0 19.832 185.067 7.460

Mikxirno 21193.074 43.709 5.660  453.686 19.830 0 19832 185.067 7.
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Tensidn MPa

| ID muest: Probeta 4 I
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XYZ Corporation

Main street

Aaytowa, U.S.A.

GENERAL RENSILE TEST- S.L.Units

Tipo de ensayo: De traccion
Operador: espb
Identif. de la muestra: Probeta 5

Tipo de interfaz: 4200

Prec.muestreo(pto/s):  10.0000
Veloc. craceta: 3.0000
2a veloc.craceta: 0.0000

Inter.carga fonfo esc: 50.000

Instron Corporation
Series IX Automated Materials Testing System 7.49.00
Fe.ensayo: Martes, Mayo 25, 2010

mm/min Humedad (%): 50
mm/min Temperatura: 30 C
KN

Desplamato Tensién Cangn Carga Cargn Enesgia
Mbdulo Aron enls on la enla o punto carga punto . Dikowtro -
(YoungAue) cagamix cwpaméx cagamix soturausz  ditima  rotur suto
(OMPx) (m2) (o) QdPs) aN) N) (N) ) (o)

1 22950.047 38.815 4860  504.958 19.600 0 19.597 158.188 1.030}
Media 22950.047 38815 4860 504.958 19.600 0 19.597 158.188 7.0
DE. 0 /] 0 0 0 0 (1] 0 0
CcVv. 0 0 0 0 0 0 0 0 0

Mediana o 0 0 0 0 0 0 0 0
Media +2.00 DB 0 0 0 0 0 0 0 L]
Media -2.00 DB o 1] 0 0 0 (1] 0 0
Minimo 22950.047 38815 4860 504.958 19.600 0 19.597 158.188 7.
Miximo 22950.047 38815 4860  504.958 19.600 0 19.597  158.188 1.030
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XYZ Corporation

Main street

Aaytowa, U.S.A.

GENERAL RENSILE TEST- S.L.Units

Tipo de ensayo: De tracciéon Instron Corporation

Operador: espb Series IX Automated Materials Testing System 7.49.00
Identif. de la muestra: Probeta 6 Fe.ensayo: Martes, Mayo 25, 2010

Tipo de interfaz: 4200

Prec.muestreo(pto/s):  10.0000
Veloc. craceta: 3.0000  mm/min Humedad (%): 50
22 veloc.craceta: 0.0000 mm/min Temperatura: 30 C

Inter.carga fonfo esc: 50.000 KN

Desplazmto Tensiéns Curgn Curga Cargn Energia
Mbduto Area In enla enla en punto carga puto Didmetro
(YoungAut) carpamix capaméx cagamix rotursuss  Gltima  rotur suto
(MPr) (mm2) (mm) (MPs) () N) (kN) » {rom)
1 22563.111 30.582 4.570 424.112 12970 0 12.966 82.365 6.240
Media 22563.111 30.582 4570 424112 12970 0 12.966 82.365 6.
DE. 0 0 0 0 0 0 0 0 0|
CcV. 0 0 0 0 0 0 0 0 0
Mediana 0 0 0 0 0 0 0 0 0|
Media +2.00 DE 0 0 0 (1] 0 0 0 0
Media -2.00 DE 0 0 0 0 0 0 0 0
Minino 22563.111 30.582 4570 424.112 12970 0 12.966 82.365 6.240
Moo 22563.111 30.582 4.570 424112 12.970 0 12.966 82.365 6.240
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Tensidn MPa
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XYZ Corporation

Main street

Aaytowa, U.S.A.

GENERAL RENSILE TEST- S.L.Units

Tipo de ensayo: De traccion

Operador: espb
Identif. de la muestra: Probeta 7

Tipo de interfaz: 4200

Instron Corporation
Series IX Automated Materials Testing System 7.49.00
Fe.ensayo: Martes, Mayo 25, 2010

Prec.muestreo(pto/s):  10.0000
Veloc. craceta: 3.0000  mm/min Humedad (%): 50
22 veloc.craceta: 0.0000 mm/min Temperatura: 30 C
Inter.carga fonfo esc: 50.000 KN
Desplaznto  Tensidn Cargn Curgn Cugr  Energia )
Mbdulo Area enla enla enla on punto carga punto Didmetro
(YoungAut) cagaméx cagaméx cagamix roturausu  Oltima  rotur mso
(Pa) (max'2) (mm) QdPs) N) ON) N) (U] (som)
1 28227.613 26878 3800 610.902 16.420 0.087 16.416 104.252 5.850]
Media 28221.613 26878 3800 610902 16.420 0.087 16.416 104.252 5.850
DE 0 0 0 (1] 0 0 0 0 0
CV. 0 0 0 0 1] 0 0 0 0
Mediana 0 0 (1] (1] (1] 0 0 0 0
Media +2.00 DB 0 0 0 0 (1] 0 0 0
Media -2.00 DB 0 0 0 0 0 0 0 0
Minimo 28227.613 26878 3.800 610.902 16.420 0.087 16.416 104.252 5.850
Miximo 28227.613 26878 3.800 610.902 16.420 0.087 16.416 104.252 5.850
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Tension MPa
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