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Resumen

Los puentes de carretera cumplen un rol esencia en lared de transporte que forma parte
de lainfraestructura de las ciudades. Su desempefio frente a acciones sismicasresulta crucia para
evitar la pérdida de vidas humanas, como asi también para permitir lainmediata asistencia luego
del terremoto. Los sismos ocurridos en las Ultimas décadas han dejado como saldo numerosos
puentes con un estado de dafio extendido e incluso, en algunos casos, alcanzando el colapso total
delaestructura. Ante el colapso de un puente, se presenta un escenario de riesgo paralasalud de
las personas que lo transitan, pero también se producen serias consecuencias econdmicas
asociadas alainterrupcion del trafico vehicular. Por estas razones, la proteccién estructural de los

puentes frente a acciones sismicas extremas es de vital interés.

En este trabgjo se estudia el comportamiento sismico transversal de dos tipologias
estructural es de puentes de carretera representativas del inventario existente, mediante un modelo
numérico con un ato nivel de detalle focalizando el andlisis en los pilares de apoyo intermedio.
El modelo numérico permite simular el colapso de la estructura mediante el uso de herramientas
y model os constitutivos adecuados para representar 1os materiales.

Se consideralaincorporacion de sistemas pasivos de control de vibraciones en |os apoyos
intermedios, con la intencién de mejorar la respuesta de los puentes y asegurar la integridad
estructural. En una primera instancia, se realizdé un modelo lineal de uno de los puentes para
evaluar la respuesta en su estado origina y de cuatro alternativas de rehabilitacion mediante:
Refuerzo con riostras diagonal es, amortiguadores de masa sintonizados (AMS), amortiguadores
de fluido viscoso (AFV) y disipadores metdlicos (ADAS). Por medio de un andlisis paramétrico
comparativo se analiz0 la eficiencia de cada sistema propuesto y se concluyd que € mas
conveniente es e sistema de disipadores metdlicos, e cuad fue seleccionado para su

implementacion en un modelo no lineal.

Posteriormente, se desarrollaron modelos no lineales que permiten simular el colapso de
los puentes frente a acciones sismicas transversales. Las intervenciones planteadas para las dos
tipologias estructurales estudiadas constan de un sistema de disipaciéon, uno de refuerzo
estructural y de un sistema de aislamiento parcia de la superestructura por medio de una
superficie de contacto de friccion. El objetivo principa que se persigue es el de evitar el colapso
de la estructura, monitoreando los valores maximos de desplazamientos y solicitaciones en los

elementos estructurales. De la comparacion entre los resultados de las distintas alternativas



planteadas se determina la eficiencia de cada una 'y se determinala opcién mas conveniente para
cada puente estudiado.

Entre las conclusiones obtenidas, se destaca € buen comportamiento que surge de la
combinacion ddl sistema de aislamiento parcial (PRS) con deslizadores de friccién para el caso
de puentes con vigas continuas, con € tablero aportando la fuerza restitutiva. Esta aternativa
representa un sistema a ser explorado en profundidad. Ademas, se resaltala enorme utilidad que
ofrecen los modelos numéricos con dto nivel de detalle, 1o cua permite identificar
comportamientos localizados, dificiles de prever en algunos elementos, cuyafallalocal conduce
a colapso globa de la estructura. Por otro lado, este tipo de modelos ofrecen un caudal de
informacion que permite evaluar |a eficacia de | os dispositivos incorporados a través de distintos
pardmetros de andlisis. La determinacién del grado de influencia que gerce la geometria de los
puentes en su comportamiento global es considerada un aporte que surge de este trabajo, como
asi también la conveniencia de desarrollar dispositivos de aislamiento con € menor valor de

coeficiente de friccion posible.

Palabras clave: Puentes de Carreteras, Rehabilitacion Estructural, Andlisis Dindamico No Lineal,
Método de Elementos Finitos Explicito.
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Abstract

Road bridges play an essentia role in the transportation network, which is part of the
infrastructure of countries. Their performance against seismic actionsis crucial to avoid the loss
of human lives, aswell asto allow immediate assistance after the seismic event. The earthquakes
that have occurred in the last decades have left numerous bridges with an extended leve of
damage, and in some cases even reaching the total collapse of the structure. In a bridge collapse
scenario, in addition to jeopardize the integrity of persons, there are a series of economic
implications associated with the interruption of vehicular traffic. For these reasons, the structural
protection of bridges against extreme seismic actionsis of vital interest.

In this work, the transverse seismic behavior of two structura typologies of highway
bridges representative of the existing inventory is studied by means of a numerical modd with a
high level of detail focusing the analysis on the intermediate support piles. The numerical model
allows to simulate the collapse of the structure by using appropriate tools and considering

adequate congtitutive modd s to represent the materials.

The incorporation of passive vibration control systems in the intermediate supports is
considered, with the intention of improving the response of the bridges and ensuring structural
integrity. In afirst instance, a linear model of one of the bridges was carried out to evauate the
response of its original states and of four rehabilitations alternatives. Stiffening with diagonal
braces, tuned mass dampers (AMS), viscousfluid dampers (AFV) and metallic dampers (ADAYS).
By means of a comparative parametric anaysis, the efficiency of each proposed system was
analyzed and it was concluded that the most convenient isthe metallic damper system, which was
selected for implementation in anonlinear mode.

Subsequently, nonlinear models were devel oped to simulate the collapse of the bridges
subjected to transverse seismic actions. The rehabilitations proposed for the two structural
typologies studied consist of a dissipation system, a structura reinforcement system and a
partialy restrained seismic isolation system (PRSI) of the superstructure by means of afriction
contact surface. The main objective pursued isto avoid the collapse of the structure, by monitoring
the maximum values of displacements and stresses in the structural elements. From the
comparison of the results of the different alternatives proposed, the efficiency of each one is

determined and the most convenient option for each bridge studied is determined.

Among the conclusions abtained, the good performance of the combination of the partial
isolation system (PRSI) with friction diders for the case of bridges with continuous girders, with

the deck providing the restoring force, stands out. This alternative represents a system to be
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explored in depth. In addition, the enormous useful ness of numerical models with a high level of
detail is highlighted, which allows the identification of localized behaviors, difficult to foreseein
some elements, whose local failure leadsto the global collapse of the structure. On the other hand,
this type of model offers a wealth of information that makes it possible to evauate the
effectiveness of the devices incorporated through different analysis parameters. The
determination of the degree of influence exerted by the geometry of the bridges on their global
behavior is considered a contribution arising from this work, as well as the convenience of

developing isolation devices with the lowest possible friction coefficient value.

Keywords: Highway Bridges, Structural Rehabilitation, Nonlinear Dynamic Analysis, Explicit
FEM.
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CAPITULO 1: INTRODUCCION.

1.1. Introduccién

La ocurrencia de terremotos devastadores a lo largo de la historia, incluso durante el siglo
XXI, dgja a descubierto la vulnerabilidad de la humanidad frente a estos fendmenos naturales.
Como resultado de estos catastroficos episodios, se hatenido que lamentar la pérdida de miles de
vidas humanasy se hadebido afrontar as enormes consecuencias econdmicas debido a dafio que
ocasionan estos fendmenos en las edtructuras. La ingenieria estructural ha intentado dar
soluciones a esta problemética de manera continua. El proceso de evolucién de la ingenieria
sismorresistente, muchas veces se haido desarrollando luego de consumada una catastrofe de esta
indole, modificando | as précticas existentes contemporaneas (G. M. Calvi et a., 2007). El desafio
actual de la investigacion es € de desarrollar tecnologias y conocimientos que provean a las
edificaciones de un nivel de seguridad aceptable.

L as causas que afectan alos puentes aparecen diferenciadas por Deng et a. (2016); como
naturales (Inundaciones, socavacién, terremotos, huracanes, etc.) y humanas (Errores de disefio
y construccién, colisiones, sobrecarga vehicular, falta de mantenimiento, atentados, etc.). Los
terremotos constituyen una importante causa de derrumbe particularmente en puentes de
carreteras y autopistas. Eventos sismicos de las Ultimas décadas han demostrado, en algunos
casos, un pobre desempefio de puentes de hormigdn armado. Algunos de elos han alcanzado
niveles de dafio muy avanzados que, incluso, ocasionan el colapso de la estructura. A diferencia
de los edificios, 10s puentes son estructuras isostéticas o de bajo grado de redundancia, 10 que se
traduce en laimposibilidad de desarrollar caminos alternativos paralas fuerzas cuando se alcanza

cierto nivel de deterioro en perjuicio de la estructura (Priestley et d., 1996).

L os puentes son estructuras que ocupan un lugar especial en la atencién de ingenierosy
arquitectos, debido a que su concepcion estructural esté intimamente relacionada con aspectos
estéticos y con su funcionalidad, posiblemente en mayor medida que cualquier otra construccién.
A pesar de que su funcionamiento pueda parecer sencillo y predecible por entenderse como
sistemas estructurales simples, los terremotos ocurridos en las Ultimas décadas han dejado como
saldo muchos puentes con grandes niveles de dafio, algunos de ellos acanzando el colapso (G.
M. Calvi et al., 2007).




El colapso de puentes implica una situacion trégica, principalmente a poner en riesgo la
seguridad de las personas que lo utilizan, pero también por las consecuencias que genera la
interrupcion del transito en e sistema de transporte, ya que los puentes constituyen un eslabon
crucia en el proceso de recuperacion post desastre (Brito et al., 2019). Estas secuelas se agravan
s el estado de integridad estructural de los puentes impide la inmediata asistencia frente a la
emergencia, como ocurrio luego del terremoto de Italiaen 2016 (Di Sarno et al., 2019) o bien s
el puente congtituye un enlace estratégico en lared de transporte. Ademés, existen otros aspectos
gue se traducen en pérdidas econémicas, derivadas de los costos que surgen del reemplazo de la
estructura y por la necesidad de crear nuevas vias de comunicacion aternativas (aunque fueran
temporales), estas pérdidas se intensifican a medida que se extiende e periodo de restauracion.
Por otra parte, alin sin alcanzar € colapso, un escenario de dafio extendido sobre la estructura de
un puente puede provocar su cierre e interrupcion del flujo vehicular por o que muchos de los
efectos econdmicos descritos anteriormente se haran presentes aun cuando el colapso total del
puente no se produzca.

Particularmente, los puentes de vigas rectas de hormigbn armado constituyen € méas
numeroso y alavez sencillo conjunto de estructuras de puente, sélo en Estados Unidos este tipo
de estructura representa aproximadamente el 50% del total y en China este valor se elevaa 74%
(Deng et dl., 2016). En cuanto ala Argentina, Saracho et al. (2014) presentan una categorizacion
de los puentes existentes en las zonas de elevada y muy elevada peligrosidad sismica, estos son
827 puentes pertenecientes ala zonade Cuyo y zonadel Noroeste. En este estudio, se destaca que
un 55.5% de los puentes estudiados se corresponden con una estructura de vigas de hormigéon
armado o pretensado, alrededor del 90% de ellostienen sus extremos simplemente apoyados. Uno
de los datos mas relevante que surge es € de la edad promedio de estas estructuras, |0s puentes
de vigas rectangul ares de hormigoén fueron construidos en promedio en el afio 1973, para el caso
de vigas doble T, datan de 1986; mientras que para las estructuras con viga cgjon, su afio de
construccién se remonta a 1977.

El movimiento de los puentes y la naturaleza del dafio que se genera esta fuertemente
ligado a su geometriay a su regularidad. En general es posible distinguir la irregularidad de los
puentes en términos de su geometria en planta o a lo largo de su longitud (Akbari & Maalek,
2018). A diferencia de los edificios, cuyaregularidad ha sido ampliamente estudiada, |os puentes
siguen siendo motivo de investigacion. Se han dado muchas definiciones de regularidad en
puentes, Akbari & Maalek (2018) enumeran los criterios aportados en distintos estudios a
respecto. En términos generales, todas las definiciones se refieren a conceptos similares
relacionados a lainfluencia de modos atos en larespuesta estructural y ala existencia de efectos

torsionales. Los puentes de autopistas a veces muestran una geometria en planta con forma de




para el ogramo, conformando un cruce oblicuo debido a que el ge de la via normalmente no es
perpendicular aladireccion del gédlibo (skewed bridges). Estacaracteristicapropiadelageometria
provoca rotaciones del tablero en su plano cuando es excitada por aceleraciones horizontales,
producida por €l dngulo de inclinacion de las fuerzas de impacto que € estribo e proporciona al
tablero. Esta particularidad geométrica puede introducir alteraciones en la respuesta dindmica de
los puentes incrementando la demanda de desplazamientos y fuerzas en los elementos
estructurales (Mallick & Raychowdhury, 2015), o bien generando fendmenos adicionales dificiles

de prever.

El disefio sismico de los puentes requiere especia atencion en virtud de las dificultades que
usualmente se presentan en € proyecto. La construccion de un puente muchas veces es
considerada cuando resulta necesario sortear un accidente geogréfico, en € caso en que la
estructura debe atravesar una falla geol 6gica activa, |lamagnitud de | os desplazamientos rel ativos
en sus apoyos podria resultar prohibitiva (Priestley et al., 1996).

Laantigliedad de las estructuras esta directamente rel acionada al os criterios empleados en su
disefio, como se vera en la siguiente seccion. Ademés, es un buen indicador de como sera su
desempefio, se podra esperar mayores hiveles de dafio asociado mientras mas longevo sea €
puente (Moehle & Eberhard, 2000). Por otra parte, €l paso del tiempo involucra un estado de
deterioro natural de los materiales que requiere una tarea de mantenimiento de forma periddica,
la cual muchas veces no es redlizada en la practica. Frente a este escenario, resulta evidente la
necesidad de andlizar el comportamiento sismico de los puentes existentes, con el objetivo de
encontrar deficiencias en las estructuras originadas tanto por el deterioro natural delos materiales
con el paso del tiempo, o bien debido a un disefio basado en criterios antiguos que requieran una

actualizacion.

Debido a laimportancia que representan los puentes y la vulnerabilidad estructural que ha
quedado demostrada en eventos sismicos anteriores, queda en evidenciala necesidad de estudiar

en profundidad el comportamiento de puentes sometidos a acciones sismicas extremas.

1.2. Objetivos

El objetivo principd de la tesis es desarrollar, mediante técnicas de modelacion
refinada, diferentes propuestas de rehabilitacion y refuerzo de puentesde hormigon
armado existentes, sometidos a acciones sismicas transversales, concentrando € andlisis en los
pilares de apoyo intermedio. Para esto, se seleccionan dos puentes de caracteristicas
representativas del inventario y se someten a acciones sismicas transversales extremas que

provoguen el colapso estructural. En busca de mejorar e comportamiento se proponen diferentes




aternativas incorporando dispositivos basados en la disipacién de energia o bien aislamiento
sismico. El trabgjo se formaliza mediante una combinacién de estudios experimentales para
caracterizar las estructuras analizadas y numéricos mediante modelos refinados de elementos
finitos concentrando la atencidn en los pilares, que puedan captar diversos niveles de dafio
estructural hasta el colapso. Para lograr este objetivo se proponen los siguientes objetivos

secundarios:

- Seleccionar dostipos estructural es predominantes en laregion de | os puentes de carretera
existentes.

- Desarrollar criterios que permitan seleccionar dispositivos de control adecuados
paraincorporar en los apoyos intermedios de |os puentes sel eccionados.

- Determinar la eficiencia de dispositivos de control comparando variables de respuesta
estructural.

- ldentificar los parametros queinciden en el comportamiento de los dispositivos de control
y encontrar valores que definan su performance.

- Implementar técnicas de modelacion numérica refinadas focalizadas en los apoyos
intermedios de puentes que logren representar dafio estructural y reproducir la respuesta
dinamica de las estructuras frente a acciones sismicas transversales. En este aspecto se
destaca la necesidad de obtener resultados de simulaciones que representen los
fendémenos fuertemente no lineales de los pilares de puentes de hormigén armado, afin

de detectar problemas de dafio estructural, inestabilidad y comportamientos imprevistos.

1.3.Organizacion de la tesis

El trabajo de tesis esta dividido en siete capitulos y un anexo, € presente es € primero de

ellosy contiene unaintroduccién al temaen estudio.

El segundo capitulo presenta un resumen de la naturaleza de las acciones sismicas y los
efectos que estas producen en las estructuras. Ademas, se repasa brevemente |os antecedentes y
lecciones aprendidas sobre disefio y comportamiento de puentes real es frente alosterremotos més
importantes en las Ultimas décadas. Se incluye un repaso del estado del arte de los sistemas de
control de vibraciones con €l foco puesto principalmente en los sistemas pasivos de control,
particularmentelos sistemas de aislamiento sismico y |os disipadores pasivos de energia. Ademas,
se menciona a gunos casos de puentes existentes rehabilitados con sistemas pasivos de control de
vibraciones. Por Ultimo, se enumeralostrabaj os cientificos publicados en | os que analizan puentes
de hormigén armado mediante model os numéricos de diversa complgjidad. De esta recopilacion

destaca la escasa cantidad de andlisis realizados con model os tridimensional es que sean capaces




desimular e colapso estructural, como asi también que permitan determinar mecanismosdefallas

inusuales.

En € tercer capitulo se desarrolla una descripcion pormenorizada de 1os puentes que se
analizan, con todas sus propiedades geométricas y caracteristicas estructurales. Adicionalmente,
seincluye un resumen de | 0s ensayos experimental es realizados para caracterizar dindmicamente
a los puentes. Finalmente, se analizan los resultados obtenidos experimentalmente y se
determinan las frecuencias naturales de vibracion.

El capitulo cuarto presenta un model o numérico preliminar de uno de los puentes estudiados,
este modelo simplificado considera un comportamiento lineal de la estructura del puente e
incorpora distintos tipos de dispositivos pasivos de control de vibraciones que sirven como base
paraevaluar laeficienciade cadaunoy suincidenciaen larespuestadindmicaintegral del puente.
Debido ala simplicidad del modelo considerado en esta etapa, es posible llevar a cabo andlisis
paramétricos de las variables de interés que conducen a la optimizacion en e disefio de los

dispositivos de control de vibraciones.

El quinto capitulo contiene en detalle los modelos numéricos tridimensionales que
representan a los puentes investigados. Se destacan las hipdtesis asumidas, las condiciones de
vinculo establecidas, los model os constitutivos de los material es empleados y la materializacion
de los refuerzos propuestos. También se valida e modelo de friccién que se considera en €l
andlisis dindmico no lineal de los puentes, contrastando con resultados experimental es.

En d capitulo nmero seis, se incorporan los resultados dindmicos no lineales de las
simulaciones numéricas realizadas mediante un cédigo explicito de elementos finitos. Se divide
en respuesta del puente original y respuesta de los puentes reforzados. En todos los casos en 1os
gue se dcanzael colapso, se presta especial atencidn en laidentificacion del mecanismo defalla
Los resultados obtenidos incluyen la historia temporal de desplazamientos horizontales, pero
también se analizan | as solicitaciones en elementos estructural es, de esta manera se contrastan |0s
beneficiosy desventajas que se producen en cada caso.

En & séptimo y dltimo capitul o, se encuentran resumidos | os comentarios mas destacados del
trabajo, se identifican conclusiones globales y particulares de cada caso estudiado y se incluyen

sugerencias para lineas futuras de investigacion.

Finalmente, se presenta un anexo que contiene la verificacion de riostras de acero aplicadas

como solucién en € Capitulo 4, seguin la aplicacion del reglamento en vigencia.







CAPITULO 2: ESTADO DEL ARTE.

2.1. Acciones de origen sismico

L os més importantes movimientos sismicos se originan alo largo de las lineas que dividen
las distintas placas tectonicas que conforman la corteza terrestre, en lo que se denomina sismos
de origen tecténico. Estas placas se encuentran en constante movimiento interactuando entre si.
En las zonas donde distintas placas se ponen en contacto, se desarrollan estados complegos de
tensiones y deformaciones que se distribuyen en la corteza, a superar laresistencia de las rocas
gue la componen se produce una ruptura creando o que se conoce como falla geoldgica. La
potencialidad destructiva de un evento sismico esta asociada a la caracterizacion geol6gica del
lugar.

Larupturade unafallaestaasociadaalaliberacion repentina de unagran cantidad de energia,
transmitida a través de la tierra por medio de ondas vibratorias que son irradiadas en todas las
direcciones desde e punto de fractura, denominado hipocentro. Como consecuencia de estas
ondas irradiadas, |as estructuras experimentan fuerzas inercia es generando fuertes solicitaciones
en sus elementos componentes y en ocasiones generando considerables dafios que pueden llegar

aimplicar €l colapso.

Los desplazamientos que se producen a lo largo de la superficie de falla se denominan
deslizamientos laterales cuando son debidos a movimiento principamente horizontal de los
bloques en la direccién de la orientacién de la fala (Figura 2.1a). Mientras que, s €
desplazamiento es predominantemente vertical de un bloque por sobre € otro, se designa
deslizamiento normal (o de traccion) cuando € bloque por encima de la falla desciende respecto
del restante (Figura 2.1b). O bien, se denomina dedlizamiento de fallainverso (o de compresion)
si € blogue por arribadel plano de ruptura asciende por sobre €l otro bloque Figura 2.1c (Clough
& Penzien, 2003).

Figura 2.1. Tipos de desplazamientos en € plano de falla. (a) Dedizamiento lateral. (b)
Dedlizamiento normal. (¢) Deslizamiento inverso.




En laproximidad de lasfallas activas, lavibracidn del terreno se ve fuertemente afectada
por el mecanismo de ruptura, ladireccion de propagacion de lafalay ladeformacion permanente
gue pueda quedar luego de la fractura. La corta duracién de este tipo de registros libera grandes
canti dades de energia concentradaen pocos ciclos. Este fendmeno hasido extensamente estudiado
desde 1966 |uego delas observacionesinicial es reali zadas por Housner & Trifunac (1967) apartir
del terremoto de Parkfield, California

Dependiendo del proceso de ruptura y la direccion en la que avanza la misma, se
identifican dos efectos que podrian ser muy perjudiciaes para las edificaciones, estos son:
directividad hacia adelante (forward rupture directivity) y desplazamientos remanentes (Fling-

Sep).

El efecto de directividad de ruptura hacia adel ante (forward rupture directivity) se genera
al acumularse los frentes de onda en la direccidn en la que se propaga la ruptura de la falla. En
contraste, en la direccion opuesta ad avance de la ruptura (backward rupture directivity), se
observa el efecto contrario: Movimientos de larga duracion con baja amplitud (Frau & Saragoni,
2012). Ladirectividad de ruptura hacia adel ante provocaregistros de pocos pul sos, corta duracion
y baja frecuencia; cuya amplitud es tanto mas el evada mientras més se aproxime lavelocidad de
ruptura de la superficie a la velocidad de propagacion de onda de corte del terreno. Un claro
ejemplo de un registro de falla cercana que reflegja el resultado de la directividad hacia adelante
es el delaestacion Rinaldi, del terremoto de Northridge en 1994, Figura 2.2a. Por otra parte, €l
Fling-Sep es e producto de la acumulacién de deformaciones residuales del terreno, se
manifiesta como un pulso unidireccional de velocidad y un desplazamiento monotonico estético
del terreno, tal es el caso de registro obtenido durante €l terremoto de Kocaeli en 1999 seguin la
medicién de la estacion Sakarya, SKR, Figura 2.2b, (Kalkan & Kunnath, 2006).
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Figura 2.2. Registro de velocidad y desplazamientos temporales para €l terremoto de: (a)
Northridge, 1994 - Estacién: Rinaldi. (b) Kocaeli, Turquia 1999- Estacién: Sakarya [Adaptada
de: Kalkan & Kunnath,(2006)].

La corta duracién de este tipo de registros libera grandes cantidades de energia concentrada
en pocos ciclos, con lo que las estructuras son sometidas a fuertes demandas de desplazamientos
gue favorecen la formacién de mecanismos de fala fréagiles, si bien todas las estructuras son
susceptibles de experimentar estos efectos, muchos puentes son construidos especificamente para
atravesar accidentes geogréficos que incluyen fallas sismogeénicas. Estudios recientes remarcan
gue el comportamiento dindmico de |os puentes que atraviesan una falla sismogénica activa, esta
fuertemente influenciado por € angulo que forma el puente con lafalla (F. Zhang et a., 2020).
Calvi et d. (2007) remarcan que para un puente que atraviesa unafalla, no es posible soportar 10s
desplazamientos que se producen sin tomar medidas especiales en el disefio, incluso para puentes
de mediana o corta longitud probablemente se requiera reconstruir algin sector de su geometria

desplazada luego del sismo.

Aln sin atravesar lafalla, la demanda de desplazamientos es muy superior ala que produce
un terremoto de campo legjano (Far Field), tanto la demandade ductilidad como las solicitaciones
en los elementos se ven incrementadas cons derablemente, llegando a duplicar los valores que se
corresponden con registros de campo lejano (Liao et a., 2000). Por su parte, Yashinsky et al.
(2014) dan un vaor tentativo de unos 15 km de distancia dentro de la cua los puentes estan
sujetos a estos efectos destructivos. Este fendmeno es tenido en cuenta en algunos reglamentos
de disefio sismorresistente de puentes, como por gemplo € de California, incrementando las
ordenadas del espectro de disefio con un factor que depende de la distancia desde el
emplazamiento alafalahasta 25 km (Y ashinsky & Duan, 2014).




2.2.Desempefio de puentes frente a cargas sismicas

La evolucion del conocimiento técnico que se ha ido desarrollando a partir de las lecciones
aprendidas en terremotos pasados ha generado un mejor entendimiento del comportamiento
estructural y un perfeccionamiento en las técnicas de disefio. Sin embargo, estos criterios
modernos de disefio solo pueden ser aplicados a estructuras nuevas de puentes, las que resultan
una fraccion relativamente pegquefia dentro del inventario total de puentes. Por esta razdn, €l
estudio de rehabilitacion en puentes existentes debe ser un asunto de especial consideracion, ya
gue muchas estructuras construidas en etapas previas son susceptibles de experimentar en
terremotos futuros las mismas fallas observadas en eventos pasados (Priestley et a., 1996).

Acordealo previamente sefial ado, se propone un breve repaso del comportamiento de puentes

en terremotos ocurridos.

2.2.1. San Fernando, Estados Unidos, 1971

Este terremoto, ocurrido en 1971 cerca de Sylmar en el valle de San Fernando, dej6 a
descubierto una gran cantidad de falencias en los méodos de disefio y construccion
contemporaneos. Cabe destacar que, para esta época, €l disefio sismico de estructuras erallevado
a cabo mediante métodos basados en tensiones admisibles y no centraba su atencion en la
necesidad de detallar adecuadamente |os elementos afin de conseguir un desarrollo de ductilidad.
Este concepto se ha vuelto de suma importancia en la actualidad, ya que asegura un nivel de
resistencia estable en la estructura, con una degradacion minima, luego de ser sometida a

deformaciones ciclicas muy por encimadel limite de fluencia.

Esencialmente la ductilidad se alcanza protegiendo € hormigén del nlcleo de los
elementos estructurales mediante estribos cerrados, ganchos o espirales; con un distanciamiento
entre ellos tan préximo como para que las fisuras y grietas que se producen en € hormigon de
recubrimiento no se expandan hacia e interior, degradando a material. Ademas, una reducida
separacion entre estribos evita el pandeo de la armadura longitudina, con lo que la resistencia
flexional de los elementos no se ve afectada conforme se producen los sucesivos ciclos de

deformacion.

Entre muchos gjempl os existentes de | os tipos de falencias asociados al disefio dastico de
estructuras sismorresistentes, la Figura 2.3 muestra la falla por fata de confinamiento en e
extremo de una columna con desintegracion del hormigon del niicleo y posterior pandeo de la
armadura de refuerzo (Priestley et a., 1996). En laFigura 2.4 seindican dosfallas por corteen la
columna, en (a) laresistencia de flexion de la pila es muy superior alade corte, por cuanto no se

producen rétul as plésticas en | os extremos, mientras que en (b) se produce lafallapor corte dentro
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delardtulapor flexién; ambos casos se deben a unainsuficiente cantidad de armaduratransversal
(Priestley et d., 1996).

Figura 2.3. Falla por falta de confinamiento del hormigdn en la cabeza de una columna
(Priestley et d., 1996).

Figura 2.4 (a) Falla por corte en tramo central dela columna. (b) Falla por corte en larétula
pléstica (Priestley et al., 1996).

Otra grave consecuencia del disefio elastico es la subestimacion de deformaciones y
desplazamientos en la estructura, la Figura 2.5 muestra la caida de todo un tramo por la pérdida

de soporte del tablero debido auna escasa prevision delongitud de asiento (Priestley et al., 1996).
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Figura 2.5. Colapso de un tramo entero de un puente, (Priestley et al., 1996).

2.2.2. Loma Prieta, Estados Unidos, 1989

Este sismo, ocurrido € 17 de octubre de 1989, present6 un pequefio porcentaje de puentes
dafiados, la mayoria de éstos tienen en comuln que su construccion fue redizada antes de la
actualizacién reglamentariay la modernizacién de conceptos que surgié luego del terremoto de
San Fernando en 1971. Este aspecto rel ativo alaépocade construccion, sumado al emplazamiento
sobre suelos blandosfue e principal motivo del desarrollo de nivel es elevados de dafio en puentes
(Zhigiang & Lee, 2009).

La falla en las uniones viga-columna fue la més repetida en muchas estructuras de
hormigén armado que mostraron dafio severo. Debido a las elevadas fuerzas de corte presentes
en dichas uniones, la generacion y apertura de fisuras diagonales se torna excesiva frente a una
débil armadura transversal, este problema se agrava seriamente s, ademas, no se prevé una
suficiente longitud de anclgje delaarmaduralongitudina (G. M. Calvi et d., 2007), laFigura2.6
(Priestley et a., 1996) muestra este tipo de falla. El colapso del Cypress Viaduct (Figura 2.7) es
quizas el caso mas resonante de esta problemética identificada durante e terremoto de Loma
Prieta
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Figura 2.6. Dario en base de columna por deslizamiento de barras longitudinales (Priestley et
al., 1996).

Figura 2.7. Colapso del Cypress Viaduct por falla de deslizamiento por corte en columnas
(Calvi et d., 2007).

2.2.3. Northridge, Estados Unidos. 1994

El resultado de este sismo fue de 65 muertes y mas de 5000 heridos, con pérdidas
econdmicas primarias estimadas entre 15 y 30 mil millones de dolares (Housner & Thiel, 1995).
Durante el sismo ocurrido en Northridge, California, se registré e derrumbe de siete puentes de
autopista, de los cuaes seis de ellos fueron producto de la falla en las columnas o tabiques que
definen los tramos del puente, en los que se apoyan las vigas longitudinaes (Housner & Thiel,
1995). Entre las falas encontradas aparecen casos de rotura por corte (Figura 2.8) y flexion
(Figura 2.9). Por su parte, el séptimo caso de colapso fue € puente de Gavin Canyon, cuya
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geometria oblicua forma un &ngulo de 67° con los apoyos (Xiang et a., 2019) lo cual generd una
fuerte respuestatorsiona que redujo lasuperficie de asiento delos extremos del tablero (Zhigiang
& Lee, 2009) (Figura2.10).

(a) (®) (©

Figura 2.8(a) Falla por corte del hormigon. Desintegracion del hormigon del nacleo, Puente
Mission-Gothic. (b) Falla diagonal de corte con pandeo de armadura longitudinal, I nterestatal
10- La Cienaga. (c) Pérdida de hormigdn de recubrimiento y fisuracién diagonal, Paso a
distinto nivel Washington- Autopista Fairfax (NISEE, 2016).

@ )

Figura 2.9. Falla por flexién en columnas. I nsuficiente resistencia flexional por escasa
armadura e inapropiados detalles de confinamiento, (a) La Cienaga-Autopista Venice. (b)
Freeway Santa Monica. (NISEE, 2016).
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Figura 2.10. Colapso del Gavin Canyon Undercrossing sobre la interestatal 5, descalce del
tablero producido por oblicuidad de g es de las vias. (NISEE, 2016)

2.2.4. Kobe, Japon. 1995

Este evento (17 de enero de 1995) fue devastador para siete ciudades japonesas (incluida
Kobe) no solo desde el punto de vista econdmico sino también referido a la destruccion de
infraestructura primaria del pais. Las evaluaciones posteriores a terremoto dejaron en evidencia
agunasfalencias en los criterios de disefio sismico de puentes. Seguin |os sondeos |levados a cabo
por € Ministerio de Construccion de Japon un tota de 3396 columnas/paneles de puentes
experimentaron dafio severo, en algunos casos llevando a colapso de la estructura (Kawashima
& Unjoh, 1997). Entre |las causas que originaron € dafio en pilas se encuentran: Falla de anclaje
en empa mes soldados y dedlizamiento de armaduras de flexion (Figura2.11), fallasde corte tanto
en rétulas pléasticas como fuerade ellas (Figura 2.12), descal ce de apoyos de vigas longitudinal es,
falla en conectores de corte y licuacion de terreno. En gran nimero se observd un
comportamiento frégil de los elementos estructurales, resaltando la importancia que tiene en €

disefio la elaboracién de detalles constructivos que aseguren una respuesta ductil.

Posiblemente laimagen més iconica de |a catastrofe provocada por este terremoto seala
del colapso del puente del viaducto en Fukae, de la Hanshin Expressway, Figura 2.13. La
interrupcion prematura de armadura longitudinal, escasa longitud de anclgje de las barras y la
insuficiente armadura transversal en las columnas provocaron € vuelco de 18 tramos de la

autopista.
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Figura 2.11. Falla de soldadura en empalmes de la armadura de la columna del "Hanshin
Expressway", (Priestley et a., 1996).
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Figura 2.12. Falla por corte por interrupcion abrupta de armadura, (Priestley et a., 1996).
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Figura 2.13. Colapso de 18 columnas de la autopista Hanshin-Expressway por flexion en la
base, insuficiente ductilidad e inadecuado disefio del anclaje de barras de refuerzo (NISEE,
2016).

2.2.5. Chi Chi, Taiwan. 1999

Hsu & Fu (2004), analizaron €l efecto del sismo sobre los puentes de carreteras y
establecieron una categorizacion segin el modo de falla que manifestaron los 200 casos que se
asumieron considerablemente afectados por este terremaoto. De esta manera se pudo observar
puentes colapsados por la caida de vigas longitudinales debido a longitudes insuficientes de
apoyo, agravado por la cercania de estas estructuras a la fala (todos los casos estudiados se
encontraron como maximo a 50km de la falla geol 6gica). Ademas, observaron casos de falaen
los estribos, juntas, fundaciones e inestabilidad del suelo.

En relacion a agravante que implica la cercania a la falla, la mayoria de los puentes
dafiados se ubicaron dentro de un radio de 10 km de distancia a epicentro (Xiang et a., 2019).
Por otra parte, Hsu & Fu (2000) analizan el caso de un puente particular que atraviesalafallaque
dio origen a este terremoto, se trata del puente de Wushi compuesto por 18 vanos de 34.84m de
longitud cada uno, conformando un viaducto de 624.5m de longitud total. Alli destacan €
desplome de dos vanos por descalce de la superestructura (Figura 2.14a) araiz de los violentos
desplazamientos tanto longitudinales como transversales, del orden de 2 metros. Pero también
destacan una multiplicidad de fallas que incluyen la fractura por corte de pilas de apoyo (Figura
2.14b), el impacto de la estructura contra | os estribos, asentamiento de fundaciones entre otros.
El pobre desempefio de este puente se debe a su antigliedad y consecuentemente al criterio

obsoleto de los requisitos impuestos en e disefio.
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@
Figura 2.14(a) Colapso del tramo por excesivos desplazamientos longitudinales. (b) Falla de
una columna de puente Wushi por corte (Calvi et al., 2007).

Por su parte, Chang et a. (2000) profundizan su estudio sobre 10 puentes que colapsaron
en este evento, destacando finalmente que la mitad de ellos se encontraba sobre la falla o
atravesandola, resultando inevitable que se produzca una pérdida de soporte de vigas y tablero
que condujo a derrumbe de laestructura. En los otros casos pudo determinarse que el colapso fue
debido ala acumulacién de dafio estructural tanto en las pilas y tabiques intermedios, los cuaes
presentaron fallas de flexion en los extremos y fisuracion diagonal por tensiones de corte (Figura
2.15); como asi también en los apoyos, estribos, vigas longitudinales y fundaciones.

Figura 2.15. Puente Shi-wel en Taiwan. Rotura del capitel de las columnas (Chang et al., 2000)

2.2.6. Sichuan, China. 2008

El terremoto ocurrido € 12 de mayo de 2008, en la provincia de Sichuan, China, causd
enormes pérdidas econémicas y grandes niveles de destruccion, se estima que € 80% de las
edificaciones fueron completamente destruidas. Se vieron seriamente afectados 46 puentes de
autopistas mientras que otros 282 puentes fueron moderada o levemente dafiados. Quedd
evidenciada la dependencia existente entre |os servicios de rescate y suministro de servicios

vitales con la integridad del sistema de transporte post terremoto, siendo mayor € impacto
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generado en las zonas que quedaron aisladas a colapsar puentesy vias de comunicacion (Han et
al., 2009).

Se destaca en € trabajo mencionado que entre | as causas mas comunes de dafio aparecen:
descal ce de tablero por insuficiente longitud de asiento (Figura 2.16a), fallas de momento y corte
en pilasintermedias (Figura2.16b), fallas en juntas de expansion, fractura de conectores de corte,
impacto de vigas adyacentes (con mayor importancia en puentes de oblicuos), entre otros.

Por otra parte, se subraya que las especificaciones de disefio sismorresistente de China
establ ecen una solicitacion sismicade 0,49, mientras que durante este terremoto llegd aregistrarse

picos de 0,98g, agravado por la ubicacion cercana de lafalla activa.

(@) (b

Figura 2.16(a) Puente de Miaoziping, desplome de un tramo completo por escasa longitud de
asiento y descalce de vigas longitudinal es [Wikipedia contributors, (2020)]. (b) Puente de
Baihua, dafio en pie de columna por insuficiente resistencia flexional, (Han et al., 2009).

Tanto e puente de Miaziping como € intercambiador de Huilan colapsaron por efecto de
la geometria curva del gje. Kawashimaet a. (2009) destacan lafala de las pilas por corte 'y por

flexion (Figura 2.17) debido a fuertes desplazamientos horizontales del tablero curvo.
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Figura 2.17. Falla por corte en pila del puente Huilan (Kawashima et a., 2009).

Todos los puentes que exhibieron niveles considerables de dafio revelaron la necesidad
de considerar los efectos de la cercania a la falla geoldgica en los criterios de disefio (Schultz &
Gastineau, 2016).

2.2.7. Maule, Chile. 2010.

El sismo que ocurrié durante la madrugada del 27 de febrero de 2010 produjo grandes
dafios alainfraestructuray la economiade Chile. Numerosos casos de puentes col apsados fueron
reportados en las tareas de reconocimiento de campo posteriores a evento. La mayoria de ellos
fueron provocadas por unarotacion del tablero en su plano, originada por la geometria oblicua de
su planta, seguida de la pérdida de soporte de | as vigas principal es por escasa longitud de asiento
en sus extremos (Kawashima et al., 2011; Xiang et al., 2019). Si bien se resaltaron unos pocos
casos defallas de origen geotécnico y en e ementos estructurales (por corte en columnasy flexién
en vigaslongitudinales, Figura2.18), €l tipo de colapso mas observado fue por pérdidade soporte
en el tablero.
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Figura 2.18. Colapso del vano producto dela falla por flexion y corte de las vigas principales.
Puente Romero (Kawashima et al., 2011).

Lapracticahabitua de construccién en Chile consiste de una serie detramos simplemente
apoyados sobre dispositivos de goma sin un punto fijo horizontal, esta configuracion es
susceptible a experimentar impacto entre elementos adyacentes o contra los estribos. En una
revision del estado de los puentes post terremoto, se identificd como fallalocal predominante la
destruccién de las juntas de expansion y de los topes laterales, aunque esto no impidié que los
puentes se mantuvieran operativos pero con transito reducido (Schanack et al., 2012)

2.2.8. Christchurch, Nueva Zelanda. 2011

El terremoto originado en Christchurch, Nueva Zelanda e 22 de febrero de 2011
(Mw=6.2), produjo licuefaccion del terreno sobre gran parte de la ciudad. Se observo en dos
puentes dafio estructural severo debido a causas que no fueron licuefaccion, con generacion de
rétulas en las pilas, fisuras diagonales en € hormigén y pandeo de la armadura longitudinal,
Figura 2.19 (Wotherspoon et a., 2011). A pesar de los dafios reportados en el trabgjo, no hubo
ningun puente que colapsara. Los autores concluyen que la red de puentes de la ciudad mostro,
en lineas generales, un excelente desempefio frente a evento sismico, y la razon que explica su
performance radica en lamodernidad que exhiben |os reglamentos de ese pais en cuanto a disefio

sismorresistente.
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Figura 2.19. Fisuras diagonales de corte, falla de columna por pandeo de armadura debido a
la flexion (Wotherspoon et al., 2011).

2.2.9. Tohoku, Japé6n. 2011

Denominado como el “Gran terremoto de Japon oriental”, ocurrido el 11 de marzo de
2011 (Mw=9.0); ha sido € terremoto més potente de la historia de Japén. El comportamiento de
los puentes durante este sismo puede ser entendido tal como lo aborda Kawashima (2012),
estableciendo un hito en la historia de la evolucion de los cédigos de disefio de Japon del afio
1990, que es cuando se incorporan requisitos de ductilidad en el disefio y se presentan los
lineamientos para prevenir las fallas observadas en eventos anteriores. Como consecuencia de
esta distincion, se observé que todos aquellos puentes disefiados con los codigos posteriores a
1990 experimentaron dafios menores. De la misma manera, esta observacion es véida paralos
puentes cuyo disefio es previo a afio sefidado, pero que fueron reforzados acorde a los nuevos
requisitos impuestos. Por su parte, Brito et al. (2019) sefiala que luego de este terremoto, en los
puentes mas modernos, no se observaron fallas frégiles, mejorando el comportamiento dictil de
las columnas.

Por otra parte, |os puentes previos a 1990 sufrieron importantes dafios que incluyen fallas
por corte de pilas, escasa longitud de desarrollo para el anclaje de la armadura, fallas en apoyos
metéalicos, entre otros. Uno de los casos mencionados por Kawashima (2012) es € del puente de
Fuji que present6 unafallade corte originada por lainterrupcion abrupta de armaduralongitudinal

gue répidamente se propagd en la seccion transversal de la columna (Figura 2.20).
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Figura 2.20. Falla de Corte en € puente de Fuji, cortesia de Dr. Hoshikuma en (Kawashima,
2012)

2.2.10.Kaikoura, Nueva Zelanda. 2016
En este sismo se registraron acel eraciones horizontales muy superiores alas que especifica gl
espectro elastico de disefio, Ilegando a picos de 3.14g asociado aun periodo fundamental de 0.29s.
En trabajos posteriores de inspeccion, se verificod que los dafios experimentados por |os puentes
fueron fuertemente influenciados por la cercania a la fala y afectados por los efectos de
directividad de lamisma (Palermo et al., 2017). Si bien no se presentaron colapsos, se comprobd
en muchos casos la generacion de rétulas plasticas en pilas y estribos. Incluso en algunos casos

especificados, se produjo € pandeo y larotura de barras de acero de refuerzo longitudinales.
2.3.Control de Vibraciones

Las estructuras civiles soportan acciones de diverso origen, algunas de ellas son producto
de su uso y otras debido a su interaccién con € medio ambiente. Todas |as acciones son aplicadas
en un lapso de tiempo y pueden permanecer constantes o con una variacion temporal muy leve.
En este caso, normalmente sus efectos suelen considerarse como fuerzas estaticas aplicadas. Por
otraparte, cuando | os efectos dindmicos no pueden ser ignorados, se introducen fuerzasinerciales
que generan solicitaciones adicionales sobre las estructuras. El enfoque tradiciona de la
ingenieria estructural trata estas fuerzas inerciales como fuerzas estéticas equival entes, tal es el

caso de cargas de viento, terremotos, impacto, etc.

En generd, el disefio sismorresistente de estructuras civiles tiene como objetivo resistir
las fuerzas que los terremotos generan en las edificaciones, asegurando que las solicitaciones
impuestas a los elementos estructurales se mantengan por debagjo de un nivel de resistencia
confiable. Esta consideracion implica que frente a estados de carga limite, la estructuraincurrira

en deformaciones inelésticas con agun nivel de dafio asociado. De esta manera, la energia
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ingresada a sistema estructural es disipada por medio de la plastificacion, fisuracion y
eventualmente rotura de agunos elementos disefiados para tal efecto. En este escenario los
reglamentos suelen limitar los desplazamientos maximos a fin de evitar € colapso. Aun
considerando procedi mientos de disefio mas modernos como el disefio por capacidad, laextension
del dafo en eementos estructurales esenciales puede afectar la operatividad de los puentes
inmediatamente después de ocurrido el sismo. De esta manera, en € Ultimo tiempo el concepto
de resiliencia estructural se ha afianzado como un requisito necesario que debe ser provisto por
los puentes (Brito et ., 2019).

Existe una tendencia creciente a evaluar los efectos y caracteristicas dindmicas de los
terremotos, desarrollando un concepto moderno de proteccién estructural através del control de
las vibraciones. En una temprana clasificacion de |os sistemas de control de vibraciones, Soong
& Dargush (1997) proponen una diferenciacion entre sistemas de aidamiento y sistemas
suplementarios de disipacién (SSD) o transferencia de energia. La distincién entre estos dos
sistemas se establece a partir del momento en € que intervienen en la excitaciéon dinamica. Por
un lado, € aidamiento modifica las propiedades dinamicas de la estructura disminuyendo las
fuerzas inerciales que se generan, y de esta manera se reduce la energia ingresada al sistema
estructural. Por otra parte, los dispositivos suplementarios toman parte de la energia ingresada a
sistemay laabsorben o transfieren, limitando lademanda de ductilidad en los distintos €l ementos.
Es decir, conceptualmente el aislamiento interviene antes de deformarse la estructura, como un
dispositivo en serie con la edificaci6n; mientras que | os dispositivos suplementarios actlan como

consecuenciade la deformacion de los el ementos, como un dispositivo en paralelo alaestructura.

Saaed et a. (2015) presentan una clasificacion de los sistemas de control de vibraciones
estructurales (Figura 2.21). En la primera subdivisién, se distingue entre:

- Sistemas Pasivos. Son dispositivos mecanicos, cuyas propiedades y caracteristicas se
mantienen inalterables desde su instalacion. No requieren de una fuente de energia ya que su
funcionamiento esta asociado alas acciones inerciales del sismo.

- Sistemas Activos. Estédn conformados por actuadores que son operados por medio de un
controlador que monitorealas variables de manera permanente mediante un conjunto de sensores
e instrumentos. Debido a su constante monitoreo y evaluacion de las mediciones, realizados en
tiempo real, estos sistemas requieren de un importante suministro externo de alimentacién
eléctrica, € cua debe ser permanente.

- Sistemas Semi-Activos. Compuestos por dispositivos similares a los sistemas pasivos,
que tienen la particularidad de poder gjustar alguna de sus propiedades mecanicas con €l objeto

de mejorar €l desempefio del dispositivo bajo ciertas condiciones. Requieren de un suministro
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externo de energia que es relativamente pequefio cuando se compara con |os sistemas activos.
Algunos gjemplos que pueden encontrarse son sistemas de friccion variable (Kori & Jangid,
2008), Amortiguadores de fluido viscoso magneto-reol égicos (Heo et al., 2017), Dispositivos de
rigidez variable (Andersson et a., 2015), etc.

- Sistemas Hibridos. Resultan de una combinacion de los tres tipos anteriormente
sefidados, supone una mejora en @ desempefio respecto de los sistemas pasivos con un

reguerimiento moderado de alimentacién externa.

O
- Apoyos Elastoméricos
- Ap. Goma con Ntuicleo de Plomo (LRB)
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Figura 2.21. Clasificacién de los sistemas de control de vibraciones (Saaed et al., 2015)
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2.3.1. Sistemas de aislamiento sismico

El aidamiento de base es presentado por muchos autores como una de las més eficientes
soluciones en la prevencion sismica de estructuras. Esta opcion resulta apropiada cuando la
estructura sin aidar presenta valores de frecuencia coincidentes con la zona de aceleraciones
maximas del espectro. Se trata de un concepto antiguo que surge de la idea de desacoplar la
estructura de los apoyos fijos a terreno, minimizando los efectos dafinos que produce la
aceleracion del suelo. Laintroduccion de este concepto data de 1909, luego del terremoto de 1908
en Reggio-Messing, Italia, sugiriendo separar laestructurade su fundacion por medio de unacapa
de arena o mediante & uso de rodillos (Makris, 2019). El objetivo se logra disminuyendo la
frecuencia fundamental de vibracion de la estructura, aegéndola del rango dominante de
frecuencias contenidas en el movimiento sismico y obteniendo por consiguiente una demanda de
aceleraciones en la estructura aislada muy inferior ala original (Kunde & Jangid, 2003). Como
contrapartida, al reducirse lafrecuenciade vibracion, se produce un incremento en lademandade
desplazamientostotales. Si bien es esperable que la deformacion en la estructura se reduzca como
consecuencia de la disminucion de fuerzas inerciales, |os desplazamientos de la estructura como
cuerpo rigido se veran fuertemente incrementados (Shahabi et al., 2020).

La técnica de aidamiento puede ser empleada tanto en construcciones nuevas como en
reparacion de estructuras existentes (Shahabi et al., 2020). Y a sea por €l deterioro propio de los
puentes con €l paso del tiempo, o debido ala actualizacion de criterios de disefio; larehabilitacion
estructural mediante € uso de aisladores sismicos es una opcién ampliamente difundida. La
localizacion de los aisladores es tipicamente en la fundacion o apoyos de la estructura, de modo
que laenergia procedente de | os terremotos es parcia mente absorbida por |os aisladores antes de
ser transferida ala estructura. Esto resulta en una reduccion en las acel eraciones y en la demanda
de ductilidad delaestructura (Soong & Dargush, 1997). En el caso de puentes, unade las maneras
mas implementadas en laincorporacion de sistemas de aislamiento es en € extremo superior de
las columnas (G. M. Calvi et a., 2007), fundamentalmente cuando se busca instalar un aislador
en un puente existente.

En puentes nuevos, debe preverse una junta constructiva en los extremos que permita
acomodar |os desplazamientos de cuerpo rigido del tablero con €l objetivo de evitar € impacto de
la superestructura contra los estribos. En el caso de su implementacion en estructuras existentes,
esta consideracion puede verse limitada. De esta manera, restringiendo lateralmente |os apoyos
en los estribos se obtiene un tipo particular de aislamiento en puentes que es conocida como
“Aislamiento Sismico Parcidmente Restringido” o PRSI por sus siglas en inglés (Partially
Restrained Seismically Isolated). Este tipo de aislamiento es apropiado para puentes cuya
superestructura es continua (Tsai, 2008; Tubaldi et al., 2015; Tubaldi & Dall’Asta, 2011, 2012).
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En puentes con aislamiento parcial, o PRS, se identifican dos caminos de carga frente a
las excitaciones sismicas transversales. Por un lado los estribos y la superestructura, y por otro
lado lainfraestructura 'y los apoyos intermedios (Tubaldi & Dall’Asta, 2011). Al desacoplar las
columnas del movimiento horizontal, los esfuerzos de corte podrian verse reducidos, a mismo
tiempo que se podrian incrementar las solicitaciones en los estribos del puente. Por otra parte, a
mantener los apoyos extremos fijos, el comportamiento lateral del tablero es francamente
flexional (Figura 2.22). En este sentido, la suposicion de un desplazamiento rigido de la
superestructura, que simplifica el andlisis de los puentes totalmente aislados, no puede aplicarse
al caso de puentes PRSI (Tubaldi & Dall’ Asta, 2011). En su lugar, tanto laresistencialatera del
tablero como las reacciones de vincul o en | os estribos deben ser verificada (Tsai, 2008).

Apoyo Extremo

intermedio restrin gido

.............

..............

Figura 2.22. Deformacion transversal de la superestructura de un puente PRS (Tsai, 2008).

Conceptualmente, ladiferenciafundamenta de |os puentes completamente aisladosy los
PRSI puede ser descripta a partir de sus modelos simplificados equival entes que se muestran en
la Figura 2.23. Puede observarse que la combinacién en serie del dispositivo de aislamiento con
la columna no es el Unico mecanismo de restitucion de la superestructura frente a la vibracion
transversal. En e caso de puentes PRSI se combinaen paralelo con larigidez flexiona del tablero

(Tsai, 2008)

Keol Keol Puente totalmente

., aislado
» i
T A

_!{JI'..-" W "I—-""'I }‘
W —

B

superestructura

SRR

A

kﬂexmnal Puente PRSI

Figura 2.23. Representacion esquemdtica de model os simplificados equivalentes (Tsai, 2008)
Los puentes con aidamiento parcialmente restringido tienen caracteristicas particulares

en su comportamiento, el periodo fundamental puede incrementarse con la adicion de un aislador
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en la cabeza de las columnas hasta un limite superior, correspondiente a periodo de una viga
simplemente apoyada en sus extremos (Tubaldi & Dall’Asta, 2011). El rango de valores que
puede tomar el periodo, dependiendo de larigidez del sistema columna-aislador, se sitlia en un
punto intermedio entre € limite superior anteriormente descrito y €l limite inferior, coincidente
con €l caso del puente sin aislamiento (Makris et al., 2009).

La necesidad de incorporar un aislador en un puente debe evaluarse para cada caso,
Furinghetti et al. (2018) sugieren que las pilas que sirven de apoyo intermedio en puentes de
variostramos pueden ser consideradas como col umnas esbeltas 0 como columnas cortas (rigidas),
dependiendo de la atura de las mismas, que queda definida por la topografia del terreno. Esto
quiere decir, en columnas de mayor longitud, la demanda de desplazamientos puede distribuirse
elésticamente a lo largo de toda su dimensién, mientras que en las columnas de menor atura se
requerira un dispositivo instalado en el tope superior para asegurar su comportamiento el astico.
Este fendmeno de irregularidad estructural proporcionada por apoyos de distinta rigidez controla
la respuesta global del puente, siendo las pilas mas rigidas las principales fuentes de disipacion
de energia (Akbari & Maalek, 2018). Por otra parte, laincorporacion de un aislador en puentes
existentes modifica sus propiedades dinamicas y las condiciones de apoyo, 1o que podria resultar

en una respuesta sismicamuy diferente ala prevista con sus condiciones originales.

L os sistemas de ai lamiento deben ser capaces de cumplir simultdneamente tresrequisitos
fundamental es en su funcionamiento, estos son el de proveer soporte vertical alaestructura sobre
la que actua, proporcionar suficiente flexibilidad horizontal en su apoyo y disipar eficientemente
energia. Estas caracteristicas pueden encontrarse reunidas en un Unico dispositivo o resultar de
una combinacion de diferentes componentes (Priestley et al., 1996).

El efecto de introducir una elevada flexibilidad horizontal puede reducir las fuerzas
sismicas. Sin embargo, debe actuar en conjunto con una apropiada capacidad de disipacién de
energia para controlar los desplazamientos estructurales. Las propiedades de disipacion
apropiadas usualmente estan asociadas con desplazamientos residuales significativos, lo cua
puede generar inconvenientes en cuanto alautilidad de la estructura luego del terremoto. S en €
sistema de aislamiento no se incorpora una fuerza de auto centrado, deben tenerse en cuenta los
procedimientos necesarios después del evento sismico pararetornar la superestructuradel puente
alaposicion correcta (Priestley et al., 1996)

Esenciamente, Kunde & Jangid (2003) clasifican los métodos de aislamiento en dos
grandes grupos. Aquellos basados en apoyos elastoméricos y |os que consideran superficies

deslizantes. A estos dos grandes grupos, Shahabi et a. (2020) e agregan otro mas, denominado
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método basado en balanceo (Rocking-Based method) que se obtiene logrando desacoplar €

movimiento por medio de movimientos oscilantes de los apoyos.

Los sistemas de aidamiento de superficie dedizante fueron los que se introdujeron
inicialmente paraconseguir desacoplar el movimiento delaestructurade movimiento del terreno,
asi surgieron los apoyos sobre rodillos circulares (T. Lin & Hone, 1993) y ovalados (Jangid &
Londhe, 1998); estos fueron evolucionando, encontrando la necesidad de hallar un mecanismo de
restitucion de la deformacion residual y unafuente de disipacion de energia. Esto Ultimo condujo
alaincorporacién del principio fisico de lafriccion, con esto selograreducir €l ingreso de energia
a la estructura para un rango muy amplio de frecuencias contenidas en la excitacion sismica
(Kunde & Jangid, 2003). Estos sistemas poseen la particularidad de que requieren de una fuerza
minimaparainiciar su deslizamiento, esto es cuando la fuerza sismica supera la friccion estética,
y a partir de ese momento la disipacion se rediza con un coeficiente de friccion dinamico
(comunmente menor que € estético). Esta alternativa, ademés tiene la capacidad de controlar la
fuerzaque setransmite alaestructura por medio del coeficiente defriccion (Shahabi et a., 2020).
Adicionalmente, Kunde & Jangid (2003) destacan como ventaja sobresaliente de |os sistemas de
aidamiento de superficies dedlizantes la disminucion de los efectos torsionales en edificaciones
asimétricas, esto es debido a que la fuerza de friccion es proporciona a la fuerza normal ala
superficie, por lo tanto € centro de masas y €l centro de rigidez serén coincidentes. Entre las

alternativas existentes pueden nombrarse las siguientes:

- Sistemasde Friccion Pura (P-F System): El area de soporte de la estructura se efectlia
mediante dos superficies en contacto que deslizan, resultando una respuesta independiente de la
frecuenciay de la amplitud de la excitacion externa. La respuesta de la estructura aislada de esta
manera es fuertemente dependiente del coeficiente de friccion que se considere. Puede
materializarse por medio delaminas de acero inoxidable (Shahabi et a., 2020) que suministrauna
fuerza estética para nivel es bajos de acciones horizonta es antes de iniciarse el deslizamiento que
produce la disipacion. Estas soluciones son las més sencillas de implementar, aunque presentan
como contrapartida la inexistencia de una fuerza redtitutiva que intente minimizar los
desplazamientos remanentes al concluir € terremoto.

- Apoyosde Teflon: Los apoyos de politetrafluoretileno (PTFE) son un caso particular de
los sistemas P-F, con la particularidad de que su coeficiente de friccidn se reduce con e aumento
delavelocidad de deslizamiento y con & incremento en lafuerza normal alasuperficie. Setrata
de un materia de bajo coeficiente de friccidn, incluso paraun contacto teflon-acero, el coeficiente
de rozamiento es muy inferior a correspondiente con & contacto acero-acero. Algunos trabajos
desarrollan la idea de incorporar elementos que restituyan la deformacién residua con la

incorporacion de polimeros que acttian como dispositivos de recentrado.
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Los sistemas P-F (y su caso particular de apoyo de PTFE) carecen de fuerza de centrado, por 1o
que su uso debe efectuarse en combinacién con otro dispositivo que proporcione un mecanismo
restitutivo (Priestley et d., 1996).

- Péndulo defriccién: Su versién primitiva fue desarrollada y patentada en el afio 1987
por Victor Zayas (Makris, 2019). El dedlizamiento de una articulacion de teflén sobre una
superficie concavageneralafriccion que disipaenergiaa mismo tiempo que el radio de curvatura
de la concavidad del apoyo restituye € apoyo a su posicion inicial (Figura 2.24), (Petti et al.,
2013).

Hay una extensa variedad de aisladores de péndulo de friccidn que surgen para mitigar la

desventga de las superficies planas que arrojan un desplazamiento residual permanente elevado.

Apoyo de material

Autolubricante ‘

Placa concava

NLZZLLL L/ e
(£ Retén circular
T S

Superficie concava Deslizador

- Placa soporte
Acero Inoxidable articulado P

Figura 2.24. Esguema de un péndulo de friccién simple y su respuesta ciclica (Adaptada de
Petti et al., 2013).

A lo largo del tiempo han surgido distintos tipos de péndulo de friccion, con doble o triple
curvatura, de doble concavidad, etc. que buscan obtener distintos resultados que se amolden alas
necesidades particulares de cada estudio.

- SistemadeFriccion Convexa: tiene unageometriasimilar al péndulo defriccion simple,
pero se diferencia con laincorporacion de un cono circular de contacto que mejora la capacidad
de recentrado del aidador (Shahabi et al., 2020).
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2.3.2. Efecto de falla cercana en el aislamiento sismico

Losterremotos de fallacercana, de fuerte caracter impulsivo, tienden a provocar diversos
efectos en puentes aidados. Junfeng et a. (2014) mencionan la falla del aidador del viaducto
Bolu que vincula Estambul con Ankaradurante el terremoto de Duzce, Turquiaen 1999. El mismo
es atravesado por lafalla geolégica que dio origen a sismo mencionado, en €l que se produjeron

desplazamientos muy superiores alos permitidos por el dispositivo.

Liao et al. (2004) comparan la respuesta de un puente de viga continua con base fija,
respecto del mismo si se incluyen aisladores de goma con ntcleo de plomo entre el tablero y las
columnas, estos son sometido a registros de campo lgjano y de falla cercana. Las conclusiones
remarcan que el corte enlas columnas, |ademandade ductilidad, |os desplazamientos horizontales
y ladeformacion del dispositivo de aislamiento resultan fuertemente sensibles alarelacion entre
la méxima velocidad y e pico méximo de aceleracion de cada registro, es decir, a la relacion
PGV/PGA. Ademés, cuando se evallia un registro de falla cercana, ladisminucién del corteen la

columna no es tan significativa como en el caso de sismos de campo lgano.

Algunos autores sostienen la necesidad de mejorar los sistemas de aisamiento de base
con algun sistema activo o semiactivo de control dando lugar alos conocidos sistemas hibridos
de control de vibraciones (Spencer & Nagarajaiah, 2003). Laexplicacion se sientasobre las bases
de que a disefiar un dispositivo de aislamiento se toma en consideracion un terremoto de disefio
extremadamente poderoso y de muy remota probabilidad de ocurrencia. Por estarazdn, el efecto
de aislamiento puede resultar insignificante para sismos de probabilidad més moderada (Johnson
et a., 1998). Makris (1997) en su trabagjo sobre sistemas semiactivos de disipacién viscosa
variable, evalla la respuesta de un edificio aisado en Pardue-Avenue, Los Angeles, frente a
terremoto de Northridge en 1994 y concluye que la supervivencia de la estructura se debe a que
se encontraba a 24 km dél epicentro, la cual considera una distancia prudente de la fuente
sismogénica. De |la misma manera destaca que en estructuras rigidas (de bajo periodo de
vibracién) se logra reducir las aceleraciones a través del aislamiento de base, pero es necesario
incorporar una manera de disipacion fricciona para limitar 1os desplazamientos. No obstante, la
disipacion friccional conduce a desplazamientos permanentes cuando es excitada por acciones
externas dd tipo falla cercana. De este andlisis conducente se justifica la consideracién de un
amortiguador con control semiactivo que a partir de cierto momento relgje las fuerzas resistivas
friccionalesy adicione unaresistencia viscosa para disminuir lavibracion libre de la estructuraa

finalizar € sismo.
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2.3.3. Sistemas pasivos de disipacion de energia.
La principal caracteristica de los sistemas pasivos es gue proveen a las estructuras de
rigidez y/o disipacion de energia adicional sin una fuente de energia externa ni agoritmos de

control para su funcionamiento.

Como fue presentado en la Figura 2.21, los sistemas pasivos actlan a través de la
deformacion de los elementos estructurales captando ese movimiento y consumiendo o
transfiriendo parte de la energiaen ladeformacion internadel dispositivo. Los siguientes parrafos
repasan brevemente | os principal es sistemas suplementarios de disipacion pasiva que existen:

- Disipadores Metdlicos. Estos dispositivos transfieren la disipacion de energia a las
deformaciones inel asticas que se producen en € material. El uso de disipadores metdlicos se ha
convertido en uno de | os sistemas de control de vibraciones mas populares a nivel global, por su
bajo costo de construccién, su ciclo de histéresis estable, independencia con la velocidad de
deformacion, resistencia a la temperatura ambiente, su confiabilidad y su gran capacidad de
disipar energia (Javanmardi et d., 2019).

Dentro de esta categoria puede encontrarse una variedad de dispositivos y aplicaciones
donde cada desarrollo busca potenciar o resaltar alguna caracteristica particular del material que
resulte beneficiosa. Asi es posible hallar disipadores de acero, que son |os més implementados y
ampliamente difundidos; de aluminio, que presentan mayor ductilidad y un punto de fluenciamés
bajo que el acero; de plomo, cuyas caracteristicas particulares son su rdpida recristalizacion a
temperaturaambientey su altaresistenciaalafatiga; de cobre, cuya ventaja por sobre el resto es
su ataductilidad, bajo punto de fluenciay resistenciaalacorrosion; y finalmente, las al eaciones
con memoria de forma, con su enorme beneficio de soportar grandes desplazamientos y eliminar
las def ormaciones residual es debido ala siper-elasticidad (Javanmardi et a., 2019).

Uno de los dispositivos més utilizados es € denominado ADAS (Added Damping and
Stiffness) (Figura 2.25) por su caracteristica de afiadir disipacion y rigidez a la estructura. La
deformacion de las placas de acero con forma de “X” se produce por flexion, para incrementar la
capacidad de disipacion se le agregan sucesivamente placas que trabagjan en paralelo. Con un
concepto similar, cuando se evalllael comportamiento de las placas con formatriangular, selogra
mejorar la eficiencia, estos artefactos se denominan TADAS (Triangular Added Damping and
Siffness).
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Figura 2.25. Disipador metalico ADAS, de disipacién y rigidez afiadida (Soong & Spencer,
2002)

Existe una amplia variedad de disipadores de acero con distinta geometria, en donde se
ha intentado mejorar € desempefio del dispositivo o producir un efecto particular en cada uno
(Javanmardi et al., 2019).

Una aternativa muy implementada en Japon y Estados Unidos son las riostras de pandeo
restringido, las cuales consisten en un nicleo de acero, recubierto por un material confinante no
adherido, de modo de no transferir tensiones tangencial es frente al os esfuerzos axiales del nticleo.
El objetivo del material confinante es €l de dotar al sistemade larigidez necesariaparaevitar que
e nlcleo pandee cuando es sometido a fuerzas axial es de compresion. Con este sistema descrito,
Se consigue una respuesta mecanica aproximadamente simétrica en traccién y compresion de las
riostras. Esta tipologia, ademas, ha sido incorporada en la edicién 2005 de las disposiciones
sismicas para edificios de acero dd American Ingitute of Seel Construction (AISC) con

recomendaciones para su disefio (Della Corte et al., 2011)

- Disipadores de Friccién: Ladisipacion de energia por medio de friccion constituye uno
de los mecanismos més estables y confiables debido a que no se involucran deformaciones
plasticas de los elementos, ni la necesidad de incorporar elementos tipo fusible en la estructura.
Ademas, lafriccion estética provee de rigidez a la estructura cuando actian acciones menores a
las de disefio. La curva de respuesta ciclica generalmente es un recténgulo con rigidez inicial
matematicamente infinita ya que actla una fuerza resistiva provocada por la friccion estética
mientras no ocurra un desplazamiento relativo de las dos superficies en contacto. Al iniciarse €
deslizamiento, e coeficiente de friccion actuante es menor que el inicia (coeficiente de friccion
dindmico). Como contrapartida, a extinguirse la accién, el desplazamiento no se recupera

mientras no se desarrolle una fuerza externa de sentido contrario.
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Un gemplo de esta categoria de disipadores es la union abulonada de deslizamiento
limitado (Limited Sip Bolted Joint) compuesto por placas de acero entre dos pastillas de freno,

su aplicacion usua es vinculando dos niveles de un portico por medio de diagonales de

rigidizacién (Figura 2.26).
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Figura 2.26. |mplementacion de la unién abulonada con deslizamiento limitado (LSBJ) en
arriostramientos diagonal es de un portico [Adaptada de Pall & Marsh (1982)]

Disipadores Viscoeldsticos: Estos dispositivos comenzaron a ser utilizados en la
industria aeroespacial, con el objetivo de reducir las vibraciones en algunos componentes que se
veian afectados a fendmenos de fatiga (Domizio, 2015). Los avances en € desarrollo de estos
disipadores en el campo de laingenieria estructural, y particularmente en control de vibraciones
sismicas es reciente comparado con sus primeras aplicaciones, |os materiales que se emplean a
tal efecto usuamente son polimeros o materiales cristalinos, que disipan energia por medio de
deformaciones por corte (Soong & Spencer, 2002). La respuesta mecanica de los materiales
viscoel asticos es altamente sensible ala temperatura, alafrecuencia de excitaciony también ala
velocidad de deformacion. En general larigidez dindmicay la capacidad de disipacion de energia
se ven fuertemente disminuidas en lamedida de que latemperatura se veaincrementada (J. Wang
et a., 2017). Se destacan tres maneras de implementar dispositivos de disipacion viscoel astica
(Shedbale & Muley, 2017): Aplicando directamente una capa de materia viscoelastico sobre la
superficie de los elementos estructurales, quedando una cara adherida a estos y la otra libre, la
deformacion del polimero se produce a partir de la misma deformacion de los elementos
estructurales. La segunda forma es incorporando a la anterior una capa rigida en la superficie
libre, constituyendo un borde restringido del material viscoelastico, esta disposicion introduce
deformaciones de corte y axiales a elastdmero, configurando un estado tensional complejo. La
tercera se basa en forzar la deformacion del material viscoel astico a estados puramente cortantes,
intercalando dos |aminas de goma entre tres |aminas rigidas que se desplazan en sentido opuesto,
como se muestraen la Figura 2.27 (Soong & Spencer, 2002). Esta es la geometria més eficiente

paradisipar energiay lamés comin de encontrar en |os dispositivos implementados en edificios.




La primera aplicacion tuvo lugar en los edificios del World Trade Center en New Y ork (Samali
& Kwok, 1995).
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Figura 2.27. Esgquema tipico de un disipador viscoel astico (Adaptada de Soong & Spencer,
2002)

- Disipadores de Fluido Viscoso: Estos disipadores operan bgjo € principio de la
resistencia que ofrecen los fluidos viscosos frente a los movimientos inerciaes, convirtiendo
energiamecanica en calor. En este sentido, existen disipadores en los que se produce el traspaso
de un fluido viscoso a través de un orificio (Figura 2.28), o bien depdsitos de fluido a presiéon
atmosférica donde un cuerpo sumergido se desplaza en su interior. Estos dispositivos tienen una
inmensa aplicacion en la industria automotriz, en € campo de la ingenieria estructural existen
numerosos estudios que muestran sus aptitudes mecanicas. Actualmente, un gran nimero de

edificios han sido reforzados con amortiguadores viscosos (Soong & Spencer, 2002).

Junta de resina de
Alta Resistencia

Cilindro
- Silicona liquida Carcaza del
Rk e Compresible Acumulador
junta /
Ry S i"@‘¢ = -“' : B _‘—-,é?}
Viéstago del ~ Cabeza del / \ Varilla del
Valvula

Piston Piston Acumulador

Figura 2.28. Esquema de un amortiguador de fluido viscoso [Adaptado de Seleemah &
Constantinou (1997)].
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- Amortiguadores de Masa Sintonizada: Los amortiguadores de masa sintonizada
(AMS), o por sus siglas en inglés TMD (Tuned mass damper), transfieren parte de la energia
vibratoria que ingresa a la estructura a una masa mévil vinculada a esta. La materializacion
tradicional de este amortiguador consiste en unamasa con libertad de desplazarse, vinculada ala
estructura principal por medio de un resorte y un amortiguador de fluido viscoso, aunque es
posible lograrlo con diferentes configuraciones, como se indica en la Figura 2.29 (Matta & De
Stefano, 2009). Este concepto fue inicialmente presentado en la mitigacion de vibraciones
producidas por € viento, es de destacar que estos dispositivos son capaces de disipar grandes
cantidades de energia cuando la excitacion externa actla con una frecuencia coincidente con la
del amortiguador (Soong & Spencer, 2002). En relacién al control de vibraciones producidas por
los terremotos, su efectividad sigue siendo estudiada y discutida (Domizio, 2015; Domizio et al.,
2019; Nanclares et al., 2018).

Los pardmetros que definen sus propiedades dinamicas son: la masa, la frecuencia de
sintonizacion y € coeficiente de amortiguamiento viscoso. Existen muchos criterios de
optimizaciéon de estos pardmetros que buscan un desempefio optimo, algunos gjemplos que
pueden nombrarse son e de Warburton (1982) y Den Hartog (1956).

Su uso en puentes se encuentra restringido a aquellos casos en los que |as vibraciones son
producidas por vientos, generalmente en puentes flexibles de grandes luces, puentes colgantes o
atirantados(Abdel-Rohman & Askar, 1996). Debido alalimitacion del amortiguador tradicional,
que puede reducir larespuesta estructural de unafrecuenciaasociada, sueleincorporarse multiples
amortiguadores de masa sintonizada que abarcan un rango més amplio de frecuencias de
actuacion (Matin et al., 2020).
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Figura 2.29. Diferentes configuraciones del amortiguador de masa sintonizada (Matta& De
Stefano, 2009).

La implementacion para € control de vibraciones sismicas en puentes tanto de los
amortiguadores de liguido sintonizado como los de masa sintonizada es poco frecuente. En
general, estos amortiguadores son empleados en la etapa de construccion, fundamentalmente de
torres esheltas y flexibles, como son las torres de puentes suspendidos, Un gjemplo es € del
puente Akashi-Kaikyo en Japon (Buckle, 2000).

2.4.Rehabilitacion de puentes existentes

Lanecesidad de rehabilitar la estructura de un puente esta determinada por la vulnerabilidad
de éstos frente a eventos sismicos. Factores como el deterioro debido ala edad, la corrosion de
laarmadura, e agrietamiento del hormigon, etc.; pueden afectar larigidez, resistencia o capacidad
de deformacion para resistir las cargas sismicas requeridas. Por otro lado, la evolucién de los
criterios de disefio puede ser un factor muy importante de reeval uacion de la vulnerabilidad de un
puente (Billah & Alam, 2014).

Existen numerosos casos de puentes con diferentes técnicas de rehabilitacion y refuerzo.
Algunas de las aplicaciones més destacadas se resumen a continuacion, las que se han agrupado
segun €l tipo a que pertenecen.

2.4.1. Refuerzos estructurales
La més eementa medida de refuerzo que puede preverse es la incorporacion de
elementos estructurales adicionales a los existentes, como el caso de vigas de vinculacion,

columnas, etc. (Figura 2.30).
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Figura 2. 30. a) Construccion de vigas de vinculacion. b) Vista de las vigas de vinculacion del
viaducto doble de San Francisco (G. M. Calvi et a., 2007).

Una técnica muy difundida de rehabilitacion de puentes de hormigén armado es €
refuerzo de vigas (Figura 2.31) y columnas (Figura 2.32) con la adicién de encamisados, que
pueden ser metdlicos, de hormigon (Figura 2.33) o diversos compuestos de fibras (Figura 2.34).
Esta opcion es una alternativa muy considerada cuando los elementos de hormigén armado
presentan insuficiente cantidad de acero longitudina y/o transversal, escasa longitud de anclge

de las barras o detalles de armado deficientes.

Figura 2.31. Encamisado metélico en una viga de Missouri (Wright et a., 2011)

b)
Figura 2.32. Encamisado metélico de columna en toda la altura de la autopista Interestatal |-

40, Tennessee, Estados Unidos. b) Encamisado metélico parcial de columna en Missouri,
Estados Unidos (Wright et al., 2011).

a)
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Figura 2.33. Recubrimiento de hormigén de columna en €l puente Hernando DeSoto de la
autopista Interestatal 1-40, Tennessee (Wright et d., 2011).

Figura 2.34. a) Refuerzo de encamisado con fibra de carbono de columnas huecas del puente
Sakawa-gawa de la autopista Tomei en Japédn. b) Encamisado con fibras de aramidas (G. M.
Calvi et al., 2007).

La eficiencia de estos métodos convencionaes de refuerzo ha sido extensamente
estudiada y comprobada luego de comparar el desempefio de puentes reforzados contra puentes
sin rehabilitacion frente al sismo de Japon en 2011 (Hoshikuma & Zhang, 2013)

2.4.2. Disipadores de energia

Constantinou & Soong (1998) presenta en e apéndice un resumen de puentes y
estructuras con sistemas pasivos de control de vibraciones, en este listado se incluye la
rehabilitacién de puentes con dispositivos de fluido viscoso en Estados Unidos durante la década
de 1990. El puente de aproximacion al “Nanjing third Yangtze River bridge”, ubicado en china,
dispone de 54 conjuntos de amortiguadores de fluido viscoso (Figura 2.35) que distribuyen las
fuerzas entre las columnas, reduciendo el esfuerzo de corte durante un terremoto (Yonggi et d.,
2008)
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Figura.2.35. Amortiguador de fluido viscoso conectando la superestructura con las columnas
del puente de aproximacion al “Nanjing third Yangtze River bridge” (Yongdi et d., 2008).

Puede encontrarse varios casos de puentes equipados con dispositivos histeréticos de
disipacion, que incluye disipadores torsionales, axiaes, o de flexion tipo ADAS en Skinner et al.
(1980)

En € caso de puentes que se encuentran en resonancia con una frecuencia en particular
suele utilizarse amortiguadores de masa sintonizada. Normalmente su aplicacion tipica es en
puentes peatonales, como el “three springs mountain pedestrian bridge” de Las Vegas, Nevada
(Figura 2.36). También suele emplearse este tipo de amortiguador para control de vibraciones
originadas por vientos, como fue €l caso del puente Rio-Niteroi en Brasil (Battista& Pfeil, 2000).
Su aplicacion frente a acciones de origen sismico no es habitual.

Figura. 2.36. Amortiguador de masa sintonizado instalado en el puente peatonal "three springs
pedestrian bridge" de Las Vegas (https: /www.tayl ordevices.com).




2.4.3. Sistemas de aislamiento
La rehabilitacion estructural de puentes a través de sistemas de aislamiento se logra
normalmente instalando dispositivos entre la superestructura y la superestructura, ya sea en los
apoyos sobre |os estribos o0 bien en los apoyos intermedios. El uso de aidadores en combinacién
con dispositivos de disipacion de energia ha sido implementado como técnica de rehabilitacion
de puentes desde la década de 1980, con la sustitucion de apoyos de la superestructura por
aidadores sismicos (Skinner et al., 1993).

Fundamental mente se considera dos tipos de aisladores, |0s apoyos elastoméricos (Aisladores de
goma de alta disipacion y aidadores de goma con nicleo de plomo, Figura 2.37 y 2.38) y los
apoyos dedlizantes (Péndulo de friccion o Dispositivos de friccion pura, Figura 2.39). Skinner et
a. (1993) incluyen un capitulo dedicado a presentar casos de edificios y puentes aislados, en los
que se encuentran mencionados numerosos casos de puentes rehabilitados mediante esta técnica

durante la década del *80 en Japon, Estados Unidos, Italia y Nueva Zelandia.

Figura 2.37. Instalacién de aisladores de goma con nticleo de plomo en el puente Coronado en
California g ecutado por DISInc.

Figura.2.38. Dispositivos de aislamiento de goma de alta disipacion instalados @) Indiana
(HW50 Red Skeleton). b) Illinois (Wright et a., 2011).
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Figura.2.39. a) Péndulo de friccion instalado en el puente Hernando DeSoto en Tennessee. b)
Combinacién de un aidador de friccion con un apoyo de goma con niicleo de plomo en Illinois
(Wright et a., 2011).

2.5.Métodos de analisis sismorresistente

Hastala décadadel 70, € disefio de los puentes era realizado mediante métodos de tensiones
admisibles, limitando € desarrollo de tensiones en los elementos estructurales a valores
relativamente bajos. Dichos estados tensionales son producto de unas fuerzas horizontales
equivalentes que resultan menores a las fuerzas que podria soportar la estructura. Esto significa
que la estructura presenta una reserva de resistencia elevada y las fuerzas desarrolladas en los
elementos podrian ser muy superiores a las esperadas, 10 que podria provocar diagramas de
solicitaciones distintos alos previstos.

Consecuentemente, €l disefio en rango elastico ha dado lugar amuchos de |os problemas que
han provocado el colapso de puentes frente aterremotos (Priestley et a., 1996), ademés de tener
un costo elevado. En primer lugar, los desplazami entos horizontal es determinados por las fuerzas
horizontal es resultan inferiores alos que podrian producirse. Ademés, la combinacion de fuerzas
verticales y horizontales podria implicar diagramas de solicitaciones muy diferentes a los
esperados. En relacion a esto, no solo la magnitud de las solicitaciones se ve afectada, sino que
podria aterarse la ubicacion de las secciones criticas e incluso modificar al signo y la forma de
dichos diagramas. Esta imprecision es de vital importancia ya que a partir de la magnitud de las
solicitaciones se determina la cantidad de armadura necesaria en los elementos para lograr 1a
resistencia requerida. Pero otro aspecto influyente es la ubicacién del punto de inflexion de las
vigas (donde el momento flector se hace cero), que es un parametro fundamental en el disefio del
anclgje de las barras de refuerzo, frente a una estimacion incorrecta del punto de inflexion
(producto de la combinacién de cargas verticales con una reducida fuerza horizonta) podria
producirse € dedizamiento de la armadura, provocando una falla prematura y fragil en la
estructura que debe evitarse. Finalmente, este método de disefio basado en tensiones admisibles

no protege a la estructura frente a mecanismos de fala indeseados. Lo aqui expuesto es

42



detalladamente desarrollado por Priestley et al. (1996) parajustificar |a necesidad de implementar

el moderno método de disefio por capacidad.

El enfoque tradiciona en € disefio sismorresistente de puentes de hormigon armado es a
través de la aplicacion de un sistema de fuerzas estéticas equivalente, con las cuales se obtiene las
solicitaciones en los distintos elementos estructurales. Esta fuerza estatica equivaente es
determinada a partir del periodo fundamental de la estructura considerada como un sistema de un
grado de libertad y un espectro de disefio especificado por la reglamentacion. Cuando el puente
requiere de un andlisis estructural més riguroso, debe hacerse uso de |os métodos dinamicos. El
andlisismodal espectral es un procedimiento reglamentado en €l cual setiene en consideracion la
influencia de varios modos de vibraci én que son combinados a partir de una técnica determinada,
como por gemplo la superposicién cuadrdtica completa (Complete Quadratic Combination,
CQC), laraiz cuadrada de la suma de | os cuadrados (Square Root Sum of Square, SRSS), etc. Por
otro lado, el andlisis no lineal de la historiatempora de la estructura es el método més precisoy
poderoso para evaluar el comportamiento de puentes, su aplicacién esta justificada para puentes
de geometria compleja o cuya importancia es critica para la infraestructura del lugar. Como
contrapartida de la mayor precision en los resultados y de la gran cantidad de informacion gque
puede extraerse de este tipo de andlisis, su aplicacién requiere una adecuada y cuidadosa
calibracion, un mayor tiempo de resolucién y una demanda de recursos computacionales mas
elevada que en los otros méodos. S la calibracion fue realizada correctamente, € andlisis
dindmico no lineal provee una medida redlista de la respuesta de la estructura debido a la
consideracion de la redistribucion de esfuerzos entre distintos el ementos cuando son sometidos a

desplazamientos que exceden el limite de proporcionaidad (Zhang et al., 2014).

El andlisis no lineal de la historia temporal involucra procedimientos de integracion directa
de las ecuaciones de movimiento en el dominio del tiempo. La no linedidad material puede
considerarse como plasticidad concentrada o a través de plasticidad distribuida. Los modelos de
plasticidad concentrada se basan en la hipétesis de la presencia de rétulas plésticas
convencionales, con requerimientos computacionales mas modestos. Sin embargo, laselecciony
calibracion de las rétul as para representar adecuadamente |os ciclos histeréticos pueden ser una
dificultad en el proceso de andlisis. Por otro lado, |os model os de plasticidad distribuida se aplican
preferentemente a elementos de fibra en los cuales se evita tener que definir una rdacién de

momento-curvaturay un comportamiento ciclico de la seccion (Aydmoglu et a., 2012).

2.6. Antecedentes de estudios numéricos

Existe una gran cantidad de publicaciones basadas en modelos numéricos de diversa

complgidad. La mayor cantidad de trabajos se centran en modelos con elementos de barra,

43



muchos de ellos a partir del modelo estandar (Benchamrk) que proponen Agrawal & Nagargjaiah
(2009) en base a un puente existente a sur de California para establecer diferentes estudios sobre
control de vibraciones que sean comparables entre si. EI modelo propuesto esta constituido por
una combinacion de el ementos de barratipo viga, linksy resortes; la superestructura se considera

elastica, mientras que las columnas se definen através de unarelacion bilineal .

Unadelas aternativas mésimplementadas en €l estudio de puentes frente aacciones sismicas
es através de model os con elementos de fibra, en los que se considera un modelo de plasticidad
distribuida. Hassan & Billah (2020) evalGan la respuesta sismica de un puente de geometria
oblicua considerando tres tipos de adamiento, cuya respuesta ciclica es validada
experimentalmente. Su et al. (2020) estudian lainfluencia de los pardametros de fluenciadel acero
en el comportamiento sismico de un puente cuando las columnas estan construidas con acero de
dta resistencia. Chen & Li (2020) comparan la eficiencia de distintos disipadores pasivos
incorporados como refuerzo en un puente con columnas esbeltas. Zhang et a. (2020) investigan
el efecto que genera e angulo de inclinacién de una falla sismogénica respecto de un puente
prototipo, cuando este la atraviesa. A pesar de que este tipo de modelos permiten resolver
simulaciones numeéricas con modestos recursos computaci onales que requieren de un breve lapso
de tiempo, la aplicabilidad de los modelos simplificados para representar € dafio generado en
elementos de hormigdén armado debe ser estudiado en profundidad (Su et al., 2020)

Por otra parte, existe una tendencia creciente en €l &mbito de la investigacion a considerar
model os més detallados a partir de el ementos solidos, en los cuales se toma en consideracion la
evolucion del dafio en elementos de hormigon. En este sentido, se mencionan algunos de los
trabaj os que se destacan:

Dulinska y Szczerba (2012) presentan un estudio orientado a evaluar la influencia de los
apoyos en larespuesta de la estructura, através de un modelo resuelto en € software ABAQUS.
En esta publicacién se analiza un puente existente de hormigdn compuesto de tres vanos cuyos
vincul os se realizan mediante apoyos el astoméricos con [aminas de acero. El comportamiento de
las columnasy estribos es considerado elastico, mientras que en €l tablero y vigas longitudinales
se incorpora un modelo constitutivo para € hormigbn que toma en cuenta las fallas por

compresion (crushing) y traccion (cracking).

En otro trabajo de los mismos autores se evalUa |a respuesta dinamica no-lineal del mismo
puente (Dulinska & Szczerba, 2013). Se considera un registro sismico real registrado en Polonia
durante € afio 2012, con aceleraciones en las tres direcciones. La evaluacion del dafio y
degradacion de larigidez es realizada Unicamente en el tablero y vigas longitudinales del puente.

El modelo congtitutivo del hormigon involucra una superficie no asociada de plastificacion con
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el modelo Scalar Damaged Elasticity. La principal dificultad encontrada en el modelo es que se
debio considerar un intervalo de tiempo de integracion de 1 ms para lograr la convergencia. Un
enfoque muy similar al descrito anteriormente, aplicado a un puente de tres vanos y dos apoyos
intermedios es resuelto por Borén & Dulinska (2016) con un registro de aceleraciones

correspondiente a sismo de Aquilliano, Italiadel afio 2009.

Debido alas dificultades de lograr la convergencia cuando se intenta modelar estructuras
con fuertes no linealidades que incluyen e desarrollo de mecanismos de colapso, es posible
integrar la ecuacion de equilibrio dinamico con € método de diferencia central, en 1o que se
conoce como un esquema de integracion explicito. De esta manera, e esquema asi resuelto no
muestrainconvenientes de convergenciay logra un rendimiento computaciona més eficiente que
utilizando un esguema implicito tradicional. Como contrapartida, si e paso de tiempo de
integracion no es lo suficientemente pequefio, puede provocar inestabilidad numérica en la
solucién (Luo et a., 2016). Estatécnica de resolucion se ha aplicado en andlisis de estructuras de
hormigon frente a explosiones 0 impactos, y en menor medida cuando se trata de acciones de
origen sismico. Algunos de los trabajos existentes que utilizan este esquema de resolucion se

mencionan a continuacion.

Zong et al. (2016) presentan un ensayo dindmico en mesavibratoriade un puente continuo
de tipo marco rigido, de dos tramos en escala reducida (1:15). El ensayo se compara con los
resultados de un modelo numérico resuelto con un cédigo explicito de integracion en donde las
acciones de un registro sismico se han ido escalando hasta acanzar lafalla de la estructuray

colapso.

Moharrami & Koutromanos (2017) incorporan al programaLS-DY NA (Hallquist, 2006) un
modelo congtitutivo para el hormigon, desarrollado por uno de sus autores (Moharrami, 2016)
que tiene la capacidad de captar |os fendmenos no lineales debidos a: estallido por compresion,
degradacion deresistenciay rigidez por fisuracion en traccién e incremento de laresistenciay la
ductilidad por efecto del confinamiento. De este modo, convalidan de forma numérica una serie
de ensay0s experimental es sobre tabiques de hormigén armado pretensado con carga ciclicacuas
estética (Pakiding et al., 2015), un tabique “U” frente a acciones cuasi estaticas bidireccionales

(Beyer et a., 2008) y una pila de puente frente a acciones sismicas (Schoettler et al., 2015).

Por su parte, Bi & Hao (2013) presentan un estudio centrado en e dafio producido en la
superestructura de un puente de hormigén armado, particularmente debido a los golpes tipo
“martilleo” (pounding) que sufren los estribos contra los extremos del tablero. En un trabao
posterior (Bi & Hao, 2015), analizan a partir de un modelo numérico resuelto en LS-DYNA, €

comportamiento integral de un puente cuando se introducen topes laterales (shear keys) en los
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apoyos de las vigas longitudinales como restriccion de desplazamientos frente a acciones

extremas.

Bi, et.al. (2015) analizan el colapso “tipo domin6” del viaducto Hongqi en la ciudad de
Zhuzhou en China, ocurrido durante su demolicién en € afio 2009. Si bien este trabgo no
involucra acciones sismicas en su desarrollo, el modelo detallado y las hipbtesis asumidas para
evaluar el colapso del puente resultan de interés particular para estatesis.

Lin et al. (2020a, 2020b) desarrollan un modelo tridimensional no lineal de un puente de
tipo marco rigido de estructura compuesta hormigén-acero de tres vanos, utilizando el codigo de
elementos finitos LS-DYNA vy validado a través de ensayos experimentaes. Ademas, Lin et. a
(2021) emplea este mismo software paraidentificar el mecanismo de colapso de un puente detres

tramos simplemente apoyados, que atraviesa unafalla geol 6gica.

Otros autores que analizan el colapso de puentes frente a acciones sismicas utilizan model os
multi escala de elementos finitos en los que combina elementos de distinto tipo para simplificar
la estructura fuera de las zonas de interés. El desafio de esta técnica de modelacion esta en las
ecuaciones de restriccion que se le impone ala seccidn donde se cambia de elementos, las cuales
deben asegurar 1a continuidad en la compatibilidad de deformaciones. Li et al. (2017) estudian la
respuesta sismica de un puente de 340m de longitud através de un modelo multi escala, en € que
seintercalan elementos solidos con el ementos tipo viga para modelar con mayor detalle las zonas
deinterés. Hu et al. (2017) analizan dos puentes de caracteristicas diferentes con esta técnica de
modelacién, buscando encontrar fallas locales en elementos y € colapso global de la estructura

frente a acciones sismicas severas.

A partir delaenumeracién de los trabgj os previamente presentados se destacad predominio
de los model os simplificados con elementos de barras por sobre [os model os tridimensionales de
mayor complejidad. Estos modelos simplificados permiten una aplicacion rpiday con escasos
recursos computacionales, pero no son capaces de simular €l colapso de los puentes cuando son
sometidos a acciones extremas. Asimismo, no permiten advertir comportamientos inusuales en
los puentes que son dificiles de prever en @ disefio, ni simular fallas locales en los elementos
estructural es que puedan poner en peligro laestabilidad globa dela estructura.
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CAPITULO 3: CASOS PROPUESTOS.

3.1.Seleccion de puentes.

Tal como fue presentado en laintroduccion, en el Capitulo 1, la composicion del inventario
de puentes de |a Republica Argentina permite formar un criterio de seleccion de los puentes que
sean representativos del total. En este sentido, Saracho et al. (2014) publican un tratamiento
estadistico de los puentes existentes en las zonas de elevada'y muy elevada peligrosidad sismica
(Tabla3.1) correspondientes alas zonas 3 y 4 de la zonificacién establecida en la reglamentacion
vigente (INPRES-CIRSOC 103, 2018). Estas zonas incluyen localidades de las provincias de
Mendoza, San Juan, LaRioja, Satay Jujuy.

Tabla 3.1. Distribucion Porcentual de los tipos de puentes existentes en las zonas de elevada y
muy elevada peligrosidad sismica de la Republica Argentina (Saracho et al., 2014)

Tipologia Cantidad

por centual

Puente de vigas de Hormigén Armado o Pretensado 55,50 %

Puentes Losa 39.00 %
Puentes Metdlicos 3.42 %
Puentes en Arco 2.08 %

Enlas dos primeras categorias se concentra aproximadamente el 95% del total de puentes,
los cuales pueden ser, puentes de “viga cajon”, puentes de vigas de hormigén de seccion
rectangular, seccion “T”, doble “T” o puentes de losa de hormigon. En el grupo dominante, la
mayoria responde a un esquema de vinculacion simplemente apoyado (Tabla 3.2), en esta
clasificacion se descartan los puentes de un Unico tramo por ser no representativo de la muestra
realizada. En cuanto ala seccion transversal de vigas rectas, Saracho et al. (2014) indican que €

59,15% de los casos, las vigas son de seccion doble “T”.
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Tabla 3.2. Condiciones de borde de los puentes predominantes en términos porcentuales
(Saracho et ., 2014)

Seccién Simplemente Continuo
transver sal apoyado

Vigacajon 93.33 % 6.67%
Vigasrectas 68.82 % 31.18%

Con los datos presentados, se justifica el andlisis de la respuesta de dos tipos de puente,
uno de seccion transversal de viga cajon y otro de vigas doble “T”, ambos con sus extremos

simplemente apoyados'y de mas de un tramo.
3.1.1. Puente calle Paso

El primer puente que se analiza estd ubicado en el paso adistinto nivel de la Ruta Provincia
10 (RP10) sobre la Ruta Nacional 40 (RN40), en la provincia de Mendoza (Figura 3.1). Es un
puente de dos tramos independientes de 29,25 m cada uno, sumando una longitud total de 58,5
m. La superestructura consiste en un tablero horizontal de losas premoldeadas de hormigén de
dimensiones 4,65 m x 3,11 m y 0,17 m de espesor; las cuales apoyan sobre seis vigas
longitudinales de hormigén postesado con seccion transversal “doble T”. La separacion entre las
vigas es de 2,30 m. Lavinculacién entre e tablero y las vigas longitudinal es et resueltaatravés
de conectores de corte instal ados previamente en | as vigas, embebidas en un hormigén colado in-
situ vertido en una etapa posterior a montgje. Las vigas longitudinales se vinculan
horizontalmente entre si por medio de una vigatransversal de hormigon armado de dimensiones
0,25m x 0,90m. Esta vinculacién se presenta en los extremos de cada tramo y en la mitad de la

longitud (Figura 3.2).

En los extremos, € puente se apoya en estribos de tierra armada, cada viga se ubica sobre un
soporte de neopreno de 0,42m x 0,22m de dimensionesy 38 mm de espesor. El apoyo intermedio
se redliza sobre un portico de hormigén armado, comprendido por tres columnas circulares de
0,80m de didmetro, vinculadas por una viga cabezal de seccién rectangular (1,50 m x 1,00 m).
Las dimensiones de lageometriaseindican en las Figuras 3.2y 3.3.

La geometria en planta (Figura 3.2) muestra un angulo de oblicuidad, definido como €l
angulo queformaun gje normal a gelongitudina del puente con € eje delos apoyosen € estribo
(Heet al., 2012), de 11,5°.
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Figura 3.3. Seccion transversal del puente de calle Paso. Dimensiones en metros.

Los materiales de cada elemento estructural, y sus propiedades se resumen en la Tabla

3.3. Setrata de una obra relativamente moderna, cuya construccién finalizé en el afio 2011.

Tabla 3.3. Materiales constitutivos de | os el ementos estructurales del puente de calle Paso.

Elemento Material Designacion
Vigaslongitudinades Hormigén Postesado H30

Tablero Hormigdn premoldeado H21

Pértico de Apoyo Hormigdén Armado H21

Acero de Refuerzo  Acero Dureza Natural ADN 420

3.1.2. Puente calle Boedo

El segundo puente analizado se encuentra ubicado en € paso elevado de la calle Mariano
Boedo por sobre la Ruta Nacional 40 (RN40), Figura 3.4. La superestructura esta formada por un
tablero horizontal de seccion transversal tipo “viga cajon” continuo de hormigdn pretensado, en
la mitad de la luz se apoya sobre una columna de seccién circular de 1,35m de diametro. Sus
extremos estan simplemente apoyados en estribos de hormigén armado que se fijan a un talud
inclinado de suelo, entre € estribo y e fondo de la viga cajén tiene intercalado dos asientos de
neopreno de 0,70m x 0,80m de dimensiones y 40 mm de espesor. Su geometria en planta es
doblemente simétricay su gje esrecto. El ancho delacalzada es de 8,50m y cuenta con unavereda

de circulacién peatona a cadalado.

50



Figura 3.4. Puente de calle Boedo y RN40, provincia de Mendoza.

Un relevamiento realizado en el lugar arroja las dimensiones de la geometria que se
indican en la Figura 3.5. La seccidn transversal para la mitad de la longitud y en los apoyos
extremos se muestraen laFigura 3.6.
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Figura 3.5. Dimensiones en planta y corte longitudinal, puente calle Boedo. Dimensiones en
metros.
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Dimensiones en metros.

3.2.Caracterizacion Dindmica

Con € objetivo de determinar las frecuencias naturales de vibracion de los puentes
seleccionados, se lleva a cabo una serie de mediciones experimentales. Los ensayos consisten en
la medicién de las aceleraciones que experimentan los puentes bgjo la accion de las cargas
originadas por €l transito. Se registralos valores de aceleracion vertical y horizontal en direccion

transversal al ge del puente.

El instrumental de medicion utilizado consta de acel erdmetros piezoel éctricos y capacitivos
PCB Piezotronics, modelos 393B05, 393A03 y 3701D1FA3G. Las caracteristicas técnicas de
cada aparato se resumen en la Tabla 3.4. Los instrumentos de medicion son alimentados y
acondicionados por los acondicionadores de sefid que a su vez se conectan a una placa de
adquisicion de datos instalada en una computadora portétil que permite procesar y archivar los
datos registrados a través de un programa disefiado para tal efecto en HP VEE 5.0 (Hewlett
Packard, 1998).

Cada ensayo consta de un muestreo de las acel eraciones horizontales y verticales durante
100 segundos, registradas simultaneamente por los instrumentos dispuestos. La tasa de
adquisicion de datos es fijada en 500 mediciones por segundo, por |0 que cada ensayo tiene un
total de 50000 puntos. Con esta definicidn de muestreo, a partir del teorema de Nyquist (Bendat
& Piersol, 1986), es posible reconstruir la sefial con una frecuencia maxima de 250 Hz y con
incrementos de 0.01 Hz. Los resultados experimentales se analizan gréficamente en el dominio
del tiempo y en el dominio de lasfrecuencias, através de latransformada rdpida de Fourier (FFT,
Fast Fourier Transform). En e espectro de Fourier se identifican las frecuencias dominantes

mediante el méodo de seleccion manua (peak-picking).
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Tabla 3.4. Especificaciones de |os instrumentos de medicion empleados.

Ensayo Canal Medicién Instrumento Precision  N° Serie
Co Horizontal Piezoel éctrico 393B05 10V/g 26927
Paso _ Capacitivo
Cl  Horizontal ® 700 mV/g 6430
(Tramo Este) 3701D1FA3G
C2 Vertica Piezoel éctrico 393A03 1V/g 15659
. Co Horizontal Piezoel éctrico 393B05 10V/g 26927
aso
C1 Vertica Piezoel éctrico 393B05 10V/g 26913
(Tramo Oeste) _ _ o
c2 Vertical @ Piezoel éctrico 393A03 1V/g 15659
Cco Horizontal Piezoel éctrico 393B05 10V/g 26927
Boedo C1 Horizontal Piezoel éctrico 393B05 10V/g 26913
C2 Vertica Piezoel éctrico 393A03 1V/g 15662

@ Medicion Auxiliar

3.2.1. Puente calle Paso

La medicidon se rediza para cada tramo del puente por separado, se utilizan dos
instrumentos en cada ensayo, con uno se registra la aceleracion vertica y con el restante la
horizontal en direccién transversal a puente. Los acelerémetros se ubican en los puntos de
medicién (PM), que se muestran en laFigura 3.7.

s =
Este
Figura 3.7. Posicion de los acelerdmetros en la planta del puente calle Paso.

El ensayo se repite siete veces para cada tramo, iniciando con una medicion de prueba en
el tramo Este del puente. Los eventos destacados de cada registro se encuentran resumidos en la
Tabla3.5.
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Tabla 3.5. Eventos destacados de cada ensayo experimental del puente calle Paso.

EO Prueba con transito menor.

El Paso de 4 camiones menores

L E2 Paso de 1 camidn pequefio
E E3 Paso de 1 camién mediano cargado con materiales de construccion
g E4 Paso de 1 camién vacio a gran velocidad
}Et_f E5 Registro incompleto. Error.
E6 Paso de 2 camiones mezcladores de hormigon (vacios)
E7 Sdlo vehiculos livianos
E8 Paso de 1 camién mezclador de Hormigén (LIeno)
W E9 Paso de 1 camién con acoplado
E E10  Pasode 1l camién de grandes dimensiones d final del registro
8 E11l  Pasode?2 camionesal inicio del registro
<§( E12  Paso de 1 camién mezclador de hormigdn al comienzo
E E13  Pasode 1 camién mediano

E14  Pasode 1 camion mezclador de hormigon

Lasaceleracionesy su correspondiente espectro de Fourier son los presentados en Figuras
3.8 a 3.14 para € tramo Este del puente. Mientras que, para €l tramo Oeste, 1os registros
experimentales se presentan en Figuras 3.15 a 3.21.
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Figura 3.11. Puente calle Paso, tramo Este. Ensayo 3.
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Figura 3.12. Puente calle Paso, tramo Este. Ensayo 4.

Ensayo 6 - Acel. Vertical

0.4
-04 L L 1 L
0 20 40 60 80 100
Ensayo 6 - Acel. Horizontal
0.05
0
-0.05
0 20 40 60 80 100
Tiempo (s)

Amp. FFT

Amp. FFT

FFT

X

—

<
o8}

5 10 15
Frecuencia (Hz)

(=}

Figura 3.13. Puente calle Paso, tramo Este. Ensayo 6.
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Figura 3.14. Puente calle Paso, tramo Este. Ensayo 7.
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Figura 3.15. Puente calle Paso, tramo Oeste. Ensayo 8.
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Figura 3.17. Puente calle Paso, tramo Oeste. Ensayo 10.
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Figura 3.20. Puente calle Paso, tramo Oeste. Ensayo 13.
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A partir de las frecuencias presentes en |os registros experimentales, se obtienen los
valores de las frecuencias para los primeros tres modos, 10s gue se encuentran resumidos en la
Tabla3.6.

Tabla 3.6. Frecuencias fundamentales de los primeros tres modos del puente de calle Paso,
identificadas mediante el método de peak-picking.

N° Modo Frecuencia Modo
1° 368 Hz Horizontd
2° 424 Hz Flexion del tablero
3 547 Hz Torsion longitudina

3.2.2. Puente calle Boedo

Este puente, al ser doblemente simétrico y continuo en lamitad de laluz, es ensayado en
dos puntos de medicién seleccionados (PM) que se muestran en laFigura 3.22. En lamitad de la
longitud se coloca un acelerémetro que registra aceleraciones horizontales en direccién
transversal al puente. El otro punto de medicion se fijaen lamitad del vano, ubicado a un cuarto
delaluz del puente, en este PM se registran aceleraciones horizontalesy verticales.

PM PM

Ac. Horizontal - Ac. Horizontal
" i - Ac. Vertical

H %

- i
il ® i
W T e ki

ESTE OESTE

Figura 3.22. Posicion de los acel erdmetros en la planta del puente calle Boedo.

El ensayo serepite seis veces con unamedicion inicial de prueba, denominada Ensayo 0.
En la Tabla 3.7 se resumen los eventos méas destacados de cada medicion. Los resultados

obtenidos en cada repeticidn se presentan en Figuras 3.23 a 3.29
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Aceleracion(m/s®)

Aceleracion(m/s®)

Tabla 3.7. Eventos destacados de cada ensayo experimental del puente calle Boedo.

E0 Ensayo de prueba.
Aceleracion horizonta en pila (CANAL 0), sinregistro
El Transito normal de vehiculos livianos
E2 Paso de 6mnibus a baja velocidad
Paso de camion de carga a elevada vel ocidad.
E3 Paso de un camién mediano cargado con ripio.
Aceleracion horizonta en pila (CANAL 0), sinregistro
Paso de un camidn peguefio cargado con gas envasado
E4 Paso de émnibus
Aceleracion horizonta en pila (CANAL 0), sinregistro
Paso de un camion cargado con ladrillos
E5 Paso de un camdn con acoplado, que traslada maquinas viales
Paso de un camién mediano sin carga
E6 Transito esporadico de vehiculos livianos particulares
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Figura 3.23. Puente calle Boedo, ensayo de prueba. EO.

63



Aceleraci(')n(m/s2 ) Aceleraci(')n(m/s2 )

Aceleracién(m/sz)

Aceleraciones - Ensayo 1 « 1074 FFT

T T T 3
A. Horiz. Pila || @
N(I)
E2¢
=
[
=t
=%
1 2
L L L L 0
20 40 60 80 100 0 4 5 10
x 10
3
o,
E2¢
=
[
=1t
=%
| A. Horiz. Tramo | g
. : 0
20 40 60 80 100 X 0>< 1073 5 10
| A. Vert. Tramo |_ 2
N(IJ
E2¢
=
f
=1t
=%
g
<
. . . . 0
20 40 60 80 100 0 5 10
Tiempo (s) Frecuencia(Hz)

Figura 3.24. Puente calle Boedo, ensayo nimero 1.




Aceleracion(m/s®)

Aceleracion(m/s%)

Aceleracién(m/sz)

0.2
<,
E
(=}
2
2
S
3

-0.2

0.1
%
)
g

.g 0
S
3
<

Aceleraciones - Ensayo 2

A. Horiz. Pila
20 40 60 80 100
A. Horiz. Tramo
20 40 60 80 100
NZ
£
~
25
=5
o
A. Vert. Tramo g
20 40 60 80 100
Tiempo (s)

%107 FFT

N

Amp. FFT(m/sz.s)
N

Amp. FFT(m/sz.s)

0.01 f
0.005 ¢
0

0 5 10
Frecuencia(Hz)

Figura 3.25. Puente calle Boedo, ensayo nimero 2.
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Figura 3.26. Puente calle Boedo, ensayo niimero 3.
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Figura 3.29. Puente calle Boedo, ensayo nimero 6.

A partir de los registros experimentales, se seleccionan las frecuencias principales que

contienen en € dominio de lafrecuencia

Con los datos que aqui se han analizado, las primeras tres frecuencias de vibracion que

pueden identificarse a partir de los ensayos experimental es se resumen en la Tabla 3.8.

Tabla 3.8. Resumen de las primeras tres frecuencias de vibracion, Puente calle Boedo.

N° Modo Frecuencia Modo
1° 2,44 Hz Horizontal
2° 2,98 Hz Flexion del tablero
3° 4,17 Hz Torsion longitudinal

3.3. Hipotesis de analisis

El trabgjo, de acuerdo con los objetivos planteados y € costo computacional que implica un
andlisiscompleto, focalizasu interésen el estudio delarespuestadelos dos puentes sel eccionados
bajo una excitacion transversal, con énfasis en las columnas de los apoyos intermedios. Las
acciones que se tienen en consideracion son: fuerzas verticales originadas por la gravedad y una
serie de registros sismicos aplicados en direccion transversal. Tanto la componente longitudina
como la vertical de los registros sismicos no son tenidas en consideracion. De esta manera, la
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respuesta longitudinal con sus respectivos modos de falla por “descalce” o impacto contra los

estribos (longitudinal pounding) exceden el alcancey objetivos de latesis.

La ausencia de la componente vertical de la carga sismica podria alterar la historia temporal
de los esfuerzos axiadles de las columnas, los cuales podrian presentar valores maximos de
compresion superiores alos determinados, e incluso podria presentarse casos de traccion. Por otra
parte, en aguellos casos que involucran superficies de friccion, las fuerzas que se generan
dependen del valor de la fuerza normal ala superficie, por o que los valores que surgen de las
simulaciones podrian verse af ectados. Este efecto ha sido propuesto para ser estudiado en trabajos
futuros.

L osestribos en los extremos de | os puentes no han sido model ados, considerando despreciable
la deformacion del estribo y del suelo circundante en esa zona. Es importante resaltar que los
estribos deben ser analizados y adecuadamente disefiados para resistir lasfuerzas que le transmite
la superestructura del puente, sobre todo en el caso de la rehabilitacion con sistemas de

aidamiento parcialmente restringido.

Con relacién alafundacion de las columnasintermedias, se conoce con certeza que €l puente
de calle Paso tiene una cota de fundacién de 4,0 m por debajo del nivel de terreno natural, aese
nivel se apoya una viga de fundacion de 3,50 m x 1,00 m de seccién transversal que vinculalas
tres columnas. Por el lado del puente de calle Boedo, a pesar de no contar con documentacion
técnica, es esperable que lacolumnacircular presente una fundacién a una profundidad similar a
caso anterior. Por lo dicho, se asume para el puente de calle Boedo una cota de fundacién igua a
ladel puente de calle Paso.

Si bien estas hipdétesis asumidas en |os model os constituyen una limitacion respecto al disefio
completo de los puentes, se ha considerado que se gjustan a las necesidades requeridas para
cumplimentar |os objetivos establecidos en €l trabgjo.
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CAPITULO 4: MODELO NUMERICO LINEAL.

4.1. Comentarios generales

El presente capitul o contiene larepresentacion del puente de calle Paso (RutaProvincial N°10
— RP10), que fue presentado en € capitulo 3, a través de un modelo de elementos finitos
simplificado, cuya estructura es considerada mediante elementos de barra, de comportamiento
eléstico-lineal. Sobre este model 0 se propone una serie de estrategias de rehabilitaci on estructural
que buscan como objetivo mejorar la respuesta sismica transversal del puente. EI mismo
constituye una publicacion realizada oportunamente (Nanclares et a., 2018). Debido a la
caracteristica particular de este puente, cuyo apoyo intermedio es un portico de dos vanos, las
propuestas planteadas se implementan de acuerdo a las posibilidades que ofrece esta
configuracion particular. Dado que € puente de cale Boedo dispone de una Unica columna
central, no se ha considerado de utilidad un andlisis de este tipo.

El andlisis simplificado que se presenta tiene por objetivo evaluar la eficiencia de digtintas
estrategias de rehabilitacién, paralatipologia estructural que se presenta. El estudio se basaen la
comparacion de distintas variables de la respuesta estructural, evaluando el impacto que generan
en larespuesta dindmica de laestructura. De acuerdo alas ventajas y desventajas de cada sistema
de control que surgen del andlisis, se selecciona e dispositivo que se considera més apropiado
parael control delarespuesta estructural con € fin de ser implementado en un modelo numérico
refinado y asi profundizar su estudio.

4.2.Descripcion del modelo numérico

El modelo simplificado del puente de calle Paso es resuelto con el programa computacional
ANSYS (ANSYS Inc., 2010). Para €llo, se usa una combinacion de elementos de barra para la
estructura principal (BEAM 188 de dos nodos con seis grados de libertad por nodo) y elementos
de placa (SHELL181 de cuatro nodos con seis grados de libertad por nodo) para € tablero
horizontal. La union entre el tablero y las vigas longitudinales se realiza mediante un agoritmo
de contacto con adhesi6n perfecta (bonded contact).

El portico intermedio se modela hasta el nivel del terreno natural, es decir, sin contemplar la
longitud de las columnas que se encuentran por debajo del suelo, hasta alcanzar la zapata de
fundacion (Figura 3.3). Por estarazon se considera cierta flexibilidad rotacional en la base de la
columnaparatener en cuentala posibilidad de rotacion alrededor del gje“X” y del gje“Z” (Figura

4.1), que tiene la seccion transversal anivel del terreno.
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En cuanto a apoyo del tablero en los estribos, las vigas principales estan apoyadas sobre
placas de neopreno, € puente dispone de topes laterales a fin de evitar € descalce de la
superestructura. Ademas, debido ala geometria oblicua de la planta se ha construido unalosade
aproximacién de forma trapecial con el objetivo de obtener la regularidad de la planta, de ta
manera que permita la materializacién modular del tablero mediante losas premoldeadas de
hormigon. Por lo dicho anteriormente, se asume que el apoyo de la superestructura en los estribos
presenta unarestriccion adespl azarse horizontalmente (direccion “X”y “Z”) provistapor lostopes
antisismicos descritos. Mientras que la losa de aproximacion suministra a tablero de rigidez
flexional, en e modelo se contempla un resorte rotacional que tiene en cuenta esta rigidez
flexional asumida. Finalmente, paratener en consideracidn 10s apoyos de neopreno se incorpora
un resorte lineal (COMBIN14), cuya rigidez es considerada a partir de la expresién E.A/h.
Teniendo en cuenta que las dimensiones de | os apoyos son 0,42m x 0,22 m x 0,038m y un médulo
el&stico de 54 MPadel neopreno, la primera aproximacion alarigidez del resorte resulta de 1,3 x
10® N/m. Tanto este valor como el correspondiente alarigidez de los resortes rotacionales se ha
gjustado mediante iteraciones afin de conseguir los modos de vibrar y sus frecuencias asociadas
coincidentes con las que se obtuvieron experimentalmente (Tabla 4.1).

Laestructura es integramente considerada elasticay lineal. Lamalladel modelo resultaen un
total de 4078 elementos 'y 2102 nodos (Figura 4.1a). Con el objetivo de incorporar a modelo la
diferenciade altura existente entre los distintos planos que conforman los el ementos estructural es,
se incorporan e ementos rigidos (indeformables) que acttan transmitiendo |os esfuerzos entre los

planos ubicados a diferente altura.
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Figura4.1. (a) Vista isométrica del modelo de elementos finitos. (b) Esquema de model acion de
estructura principal y vincul os externos.

Como fue presentado en laseccion 3.1.1, € portico estd materializado con un hormigén H21
mientras que las vigas postesadas con hormigon H30. A los efectos del modelo simplificado se
considera un modulo eléstico de 21 GPay 27 GPa para cada tipo de hormigén, respectivamente.
En relacion alaprecompresion delas vigaslongitudinales, seintroducen como un estado de carga
estéticoinicial de 4250 kN mediante la opcidn bolt-prestressed del programa.

Tabla 4. 1. Rigidez de los resortes empleados en e modelo simplificado.

Elemento Resorte Rigidez

Columnas Rotacion 2,2 x 108 N.m/rad
Estribo Rotacion 4,9 x 10® N.m/rad
Estribo Tradacion vertical 2,6 X 108 N.m

L os elementos no estructural es que forman parte del puente son introducidos como una masa
adicional, uniformemente distribuida en la superficie horizontal del tablero. Se considera un
amortiguamiento de Rayleigh igual a 5% para los dos primeros modos de vibrar (Clough &
Penzien, 2003).
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Al gustar los valores de | os resortes rotacionales de la base de las columnas y larigidez axial
de los apoyos déagticos, Tabla 4. 1, se logra obtener mediante el andlisis moda los modos de
vibracién y sus valores de frecuencia asociados. Los valores obtenidos numéricamente son

comparados con los medidos experimentalmente (Tabla 4.2).

Tabla 4.2. Frecuencias de vibracién del modelo simplificado del puente de calle Paso.
Comparacién con mediciones experimental es.

Experimental Numérico
Forma i i i i
M odo Frecuencia Frecuencia Diferencia
modal
(H2) (H2) (%)

1 Horizontal (Dir. “X”) 3,68 3,681 +0,02%
2 Flexion 4,24 4,221 -0,45%
3 Torsional 5,47 5,452 -0,33%

4.3. Acciones sobre la estructura

Se consideran las fuerzas verticales, producto de la acel eracion de la gravedad tanto del peso
propio de los el ementos model ados como |as masas adi cional es que se corresponden con aquellos
componentes no estructurales del puente que se han omitido en la modelacion. Ademés, se
incorporan como acciones horizontal estransversales al gje del puente las acel eraciones de eventos
sismicosreales. Se utilizan el terremoto de Kobe, Japon (1995), estacion KIMA; y €l de Mendoza,
Argentina (1985), Estacion LHeras en su componente longitudinal, amplificada por 2,5 para
obtener un valor de PGA similar a de Kobe. La eleccion de estos sismos se encuentra justificada
por ser registros de falla cercana, con caracteristicas impulsivas de pocos ciclos, ademéas de
presentar valores de aceleraciones elevadas en coincidencia con € periodo fundamental del
puente. La Figura 4.2 presenta las aceleraciones de los sismos considerados y 0s espectros de
respuesta el éstico de cadauno, paraun valor de amortiguamiento del 5% del critico. En €l espectro
de respuesta elastica se muestra el periodo correspondiente a la frecuencia del primer modo de
vibracion (1/3,70 Hz = 0,27s.). Dichos sismos se consideran actuantes en direccién transversal
del puente, es decir en direccion ‘x’ seglin el sistema de coordenadas global que indicala Figura
4.1a
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Figura 4.2. Registros sismicos incorporados al modelo simplificado y sus respectivos espectros
de respuesta el astico.

4.4.Respuesta estructural

Larespuestatempora de la estructura obtenidadel anadlisis dinAmico (Figura 4.3) es evaluada en
términos de: Desplazamientos horizontales del poértico (ux), esfuerzo de corte en la columna
izquierda (V), reaccion horizontal y vertical del apoyo izquierdo (Rny Ry respectivamente). Los
valores maximos de cada variable se identifican en cada caso y se encuentran resumidos en la
Tabla 4. 3, ademés se presenta €l valor medio cuadrético (RMS), definido por la ecuacion (4.1),

de cada curva.

(4.2)

XrMS =

Donde x eslavariable evaluaday N es € nimero total de valores de x.
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Figura 4.3. Historia temporal de las variables de control para el puente sin sistema de control.

Tabla 4. 3. Resumen de valores maximos y medios cuadraticos de la respuesta dinAmica del
puente sin controlar.

Ux \Y, Ry Ry
(mm) (kN) (kN) (kN)
Maximo 38,0 3749 438,4 1813,3
RMS 6,77 72,52 77,62 1170,70

4.5. Estrategias de control de vibraciones estructurales

4.5.1. Rigidizacién global de la estructura

En primer lugar, se estudia como sistema de control de las vibraciones estructurales €
refuerzo de la estructura principal mediante arriostramientos transversales que incrementen la
rigidez lateral. La disposicién de estos elementos es tal como seindica en laFigura 4.4. Con la
configuracién indicada, se obtienen dos elementos diagonales de 4,95m de longitud, cuyos
extremos se asumen articulados, es decir con libertad de rotar en sus puntos de apoyo. Como
contrapartida de la reduccion de desplazamientos horizontales del portico rigidizado, se generan
fuerzas axiales de las diagonal es que invol ucraran aumentos de lareaccion (tanto horizontal como

vertical) anivel del terreno.
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Figura 4.4. Esquema de disposicion de diagonales metélicas de rigidizacion (riostras).
En el modelo apartir del cual se haevaluado larespuesta estructural se incorporan las diagonales
de rigidizacién como elementos de barra (BEAM 188). Se adopta una seccion transversal tubular,
analizando unavariedad de dimensiones del didmetro (dex) y espesor (t) del mismo. Los maximos
desplazamientos horizontales del punto de control, reaccion del apoyo de la columna y corte
horizontal en la columna son comparados para cada seccion en funcién de la rigidez axial del
elemento agregado (Figura 4.5). En la imagen se ha agregado en linea de trazos los valores de
cada parametro correspondientes ala respuesta original del puente sinrigidizar. Lavariacion del
desplazamiento horizontal méximo asociado alarigidez axial de las diagona es, es presentado en
la Figura 4.5b en una escal a adecuada que permita establecer un criterio de seleccién. Se advierte
una importante reduccion del desplazamiento maximo para todas las diagonales evaluadas, la
eleccion de una secciodn transversal apropiada implica la maxima reduccion del parametro de
control con el menor costo posible. Con esto, queda en evidencia que el objetivo de minimizar e
costo se contrapone al de disminuir las deformaciones. Una solucion de compromiso es adoptar
un valor intermedio. De esta forma, se identifica un valor de rigidez a partir de la cua los
desplazamientos maximos experimentados por la estructura disminuyen mas lentamente, esta
razén es un buen argumento de decisién s se considera que aumentando la secciéon transversal de
las diagonales (y consecuentemente su costo) no se obtendrian mejoras sustanciales en la
respuesta de la estructura. Por |o antedicho, la seccidn transversal adoptadaes de ¢ =230 mmy

espesor t=12.7 mm (1/2”), con una rigidez axial de 350,3 kN/mm. La respuesta temporal del
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puente rigidizado se muestraen la Figura 4.6, donde es comparada con la respuestadel puente no

rigidizado.
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Figura 4.5. Variacion de val ores maximos registrados en funcién de la rigidez axial delas
riostras de refuerzo. a) Desplazamiento horizontal. b) Escala gréfica ampliada del
desplazamiento horizontal, y criterio de seleccidn de la seccién transversal adoptada. ¢)
Reaccion horizontal del apoyo. d) Reaccién vertical del apoyo. €) Corte horizontal en la base
dela columna izquierda.

Si bien larigidizacién global de la estructura produce importantes reducciones en los
desplazamientos horizontales y en el corte de las columnas, |a alternativa resulta poco atractiva
en virtud del significativo incremento que experimentala reaccién horizontal de los apoyos. Esta
solucion implicaria, ademés de la instalacion de las riostras, una evaluacion y eventual refuerzo
del sistema de fundacion ya que dichas solicitaciones son mayores a triple de las que se
obtuvieron en larespuesta origina del puente.
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Figura 4.6. Variacion temporal de los parametros de control evaluados para cada sismo
considerado en la estructura del puente con riostras de refuer zo.

Por su parte, la fuerza axial ala que se ven sometidas las riostras presenta la variacion
temporal indicada en laFigura4.7. Seindica en lineas discontinuas la resistencia de las riostras

tanto en traccioén como en compresion, acorde ala verificacion que se presentaen el Anexo 1.

Kobe 1995 Mendoza 1985
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X
.T.E 0 0r
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(-1610)
22000 F(A895)=R—"—-—-—-—-—- = —- 22000 T T T T
0 5 10 15 20 0 5 10 15
Tiempo(s) Tiempo(s)

Figura 4.7. Historia temporal del esfuerzo axial enlasriostras.
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4.5.2. Amortiguador de masa sintonizada (AMS)
Esta estrategia de mitigacidn de vibraciones estructurales consiste en incorporar a la
estructura principa un sistema auxiliar compuesto por una masa, un resorte y un amortiguador.

Su funcionamiento y principal es caracteristicas fueron introducidas en la seccion 2.4.3.

El AMS queda especificado mediante tres parametros (Ecuacion 4.2) que lo definen: la
frecuencia de sintonizado (w4ys), expresada mediante € factor o que indica la relacion de
frecuenciasrespecto aladel sistemaestructural principal (©). Los otros dosfactoresintervinientes
son: relacion de masas (1) y el factor de amortiguamiento relativo del AMS ( €).

a= s u=— ; §=—

w M Cor  2*M* Wyys

(4.2)

A partir de estas expresiones se puede obtener la frecuencia de sintonizacion de

amortiguador, y consecuentemente a partir de la Ecuacion (4.3) es posible determinar la rigidez

del resorte (K).

Existen diversos criterios para determinar |os parametros 6ptimos del amortiguador. Aqui
se comparan |os detallados en (Warburton, 1982) para estructuras sin amortiguamiento, excitadas
medi ante acel eraciones provenientes de acciones sismicas, Ecuacion (4.4).

1+u

u(1 —M/4) (4.4)
41 +mw(-*/)

Qopr = 5 Sopr =

Adicionalmente, se compara con € criterio de Den Hartog (1956), que busca minimizar
los desplazamientos maximos en la estructura principal (Soong & Dargush, 1997) de donde
surgen las expresiones indicadas en la Ecuacion (4.5).

1 3u

= . = [—— 4.5
TopT T+p Sopr 8(1 + )3 (4.5

En base a estos dos criterios se determina |las constantes previamente definidas para una
diversidad de valores de .

Lamasa queinterviene en la determinacion de | os parametros Optimos esla masa efectiva
asociada a primer modo, M=690475 kg. En el modelo numérico se introduce un el emento
MASS21, que es un elemento puntual de seis grados de libertad a que debe definirselelainercia

traslacional y rotacional en caso de que corresponda. El elemento de masa puntual se conecta
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mediante un resorte lineal (COMBIN14) a la cabeza de la columna central del pértico de apoyo

intermedio para el tablero.

Cada una de estas combinaciones arroja una respuesta que es anaizada a partir del
maximo desplazamiento que experimenta e punto de control constituido por € portico central.
Asimismo, se determina el valor medio cuadréatico (RMS Root Mean Sguare) de la historia de
desplazamientos del mismo punto. Los resultados se presentan en la Figura 4.8. En los gréficos
seexpresasobre el g e ubicado alaizquierdalos valores en unidades de desplazamiento, mientras
que sobre e ge deladerechade cadafigurase expresael valor porcentua de los desplazamientos
respecto a maximo desplazamiento que experimenta el puente origind.

Se adopta una relacion de masas u de 0,02 ya que para la respuesta frente al registro de
Kobe se obtienen los valores minimos (tanto en desplazamientos maximos como en valores
medios cuadréticos). Por su parte, cuando se considera el terremoto de Mendoza, apartir del valor
indicado, los parametros que se comparan disminuyen mas lentamente. En cuanto al criterio de
sintonizacion del AMS, se opta por el de Den Hartog. A pesar de que para la relacion adoptada
no representa un desempefio significativamente mejor, con este criterio se obtienen valores més
bajos de rigidez ddl resorte y coeficiente de amortiguamiento del AMS. Larespuesta del puente
con el AMS definido se presentaen la Figura 4.9.
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Figura 4.8. Variacion del maximo desplazamiento horizontal para cada sismo considerado.
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Figura 4.9. Variacion temporal de los parametros de control evaluados para €l sismo de Kobey
Mendoza. Estructura con AMS.

4.5.3. Amortiguador de fluido viscoso (AFV)

La tercera medida de control consiste en colocar dos amortiguadores lineales de fluido
Viscoso en una configuracion idéntica a la de las riostras de la propuesta de rigidizacion global,
es decir, en las diagonales del pértico que conforman las tres columnas del apoyo central del

puente.

El model o macroscopico simplificado que describe lafuerza de amorti guamiento de estos
dispositivos lineales es directamente proporciona alavelocidad relativa entre los extremaos del

amortiguador, tal como se expresa en la Ecuacion (4.6).

dx(t)
dt

Siendo C es € coeficiente de amortiguamiento viscoso [N.s/m].

Fy=—C (4.6)

Variando €l valor del coeficiente C se comparan en la Figura 4.10 los parametros de
control de larespuestade la estructura. Se busca e menor coeficiente C posible que provogue la

mayor reduccién en la variable de control, esto se debe a que € costo del dispositivo esta
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directamente asociado a la resistencia del amortiguador (la méxima fuerza Fp), (Madhekar &
Jangid, 2009).

2 40 . _400p .
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Figura 4.10. Variacion de maximos valores experimentados en € puente en funcion del
coeficiente de amortiguamiento C.

Con €l proposito de definir las caracteristicas del disipador, se adopta un coeficiente de
amortiguamiento de 4000 kN.s/m, ya que a partir de este val or |0s desplazamientos maximosy €l
corte en las columnas se reducen més lentamente. Con esta eleccién, la respuesta dinamica del
puente es la que se muestra en la Figura 4.11. El comportamiento del amortiguador para cada
sismo considerado es el que seindicaen la Figura4.12.
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Figura 4.11. Variacion temporal de los pardmetros de control evaluados para €l sismo de Kobe

medio delaincursi6n de deformacionesinel asticas de | os el ementos que componen el dispositivo,
tal como fue detallado en el Capitulo 2. Para el caso en estudio se propone una disposicion en la

interseccion de las diagonales dispuestas en “X” en cada vano del portico central, Figura4.13. En
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4.5.4.

A diferencia de las propuestas anteriores, este caso involucrala disipacion histerética por

uy (mm)

Figura 4.12. Comportamiento ciclico del amortiguador de fluido viscoso para cada registro
sismico.
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la literatura, los disipadores metdlicos son conocidos por sus siglas en inglés «Added Damping
And Stiffness, ADAS» (Soong & Dargush, 1997) ya que aportan a la estructura mayor capacidad

de disipacion, al mismo tiempo gque le suministrarigidez lateral .

L

4,5 4,5

|
a
|
|
|
\

Figura 4.13. Esquema de configuracion geométrica para la instalacion del disipador metélico.

A los efectos de la modelacion numérica, se introduce el disipador metdlico como un
resorte mediante un elemento discreto (COMBIN39) con comportamiento no-lineal e inelastico,
cuyaley congtitutiva global queda descritaen laFigura4.14.

Figura 4.14. Ley congtitutiva del elemento discreto no lineal (COMBIN39) que define
disipador metalico en el modelo numérico.

Como criterio de disefio de los disipadores se establece un vaor del desplazamiento de
fluenciafijo. Existen agunos criterios de disefio para estos dispositivos que establecen un rango
del valor del desplazamiento de fluenciaen funcién delaadturade piso (Moreschi & Singh, 2003;
Xia& Hanson, 1992), otros autores establecen un vaor fijo (Shen et a., 2017) y algunos trabaj os
realizan una optimizacion de los parametros (Ribakov & Gluck, 1999; R. Zhang et d., 2018). En
este trabajo se propone un criterio basado en la historia temporal de los desplazamientos del

puente no controlado. Para este fin se toma un 20% del valor medio cuadrético de los
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desplazamientos producidos en € punto de control de la estructura original. Siendo estos valores
paralarespuestaa sismo de Kobe: 6,77 mm, y parael sismo de Mendoza: 6,03 mm; el valor de

lafluenciadd dispositivo sefijaen 1,20 mm.

A fin de determinar laresistenciadel disipador, sellevaacabo un andlisis paramétrico de
la evolucion de los valores maximos en las variables de disefio, en funcion de la resistencia de
fluencia del dispositivo metdlico. Estos son: desplazamiento horizontal maximo de la estructura
(ux), méximo corte horizontal en una de las columnas del portico (V) y reaccién horizontal y
vertical en e apoyo de lacolumnadel portico (R+ y Ry, respectivamente). La variacion de dichos
parametros se indica en la Figura 4.15. Adicionalmente, es comparada con |os valores maximos
gue experimenta cada parametro en la respuesta origina del puente sin controlar (en linea de
trazos). En consecuencia, se obtienen disipadores con diferente rigidez inicial que intervienen en
la respuesta global del puente. En base a los resultados obtenidos se determina un criterio de
eleccion para e disipador metdlico estudiado. Con respecto a la rigidez post-fluencia del
mecanismo, se supone una pendiente del 1,30% respecto a la eléstica inicia, asumiendo una
relacion de rigideces de orden similar ala determinada por Salem Milani & Dicleli (2016) en su

desarrollo de un disipador metdlico por torsion.
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Figura 4.15. Valores maximos de |los parametros de disefio del disipador metélico en funcién de
laresistencia del dispositivo de disipacion.

Laeleccidn de laresistencia a la fluencia del disipador metdlico se establece en base a
objetivo perseguido por € sistema de control, esto es obtener la maxima reduccion de los
desplazamientos horizontales sin incrementar significativamente | as reacciones en |os apoyos de

las columnas. Una fluencia de 550 kN produce una reduccion en los desplazamientos del 61% y
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72% para € sismo de Kobe y Mendoza respectivamente, a la vez que la maxima reaccion

horizontal en €l apoyo se incrementa para cada uno de |os registros considerados en 14% y 15%.

Resultando esta opcion muy ventgjosa por sobre la aternativa de la rigidizacién global de la

estructura. La respuesta temporal del puente con el disipador adoptado se muestra en la Figura

4.16, mientras que la Figura 4. 17 presenta la respuesta ciclica del disipador durante la accién

sismica.
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Figura 4.16. Variacion temporal de los parédmetros de control evaluados para el sismo de Kobe
y Mendoza. Estructura con disipador metalico.
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Figura 4. 17. Comportamiento ciclico del disipador metélico.
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4.6. Comparacion de resultados

Contrastando los valores maximos y medios cuadréticos de los parametros de control
presentados en la seccion anterior, Tabla 4.4 y Tabla 4.5, se observan algunas particul aridades.
La Figura 4.18 presenta los valores maximos y RMS obtenidos de la respuesta dinamica del
puente origina (indicado como “0”) y la compara con los que surgen de evauar las cuatro
propuestas de control de vibraciones analizadas anteriormente (R: Rigidizado, AMS:
Amortiguador de masa sintonizada, AFV: Amortiguador de fluido viscoso y DM: Disipador
metdlico).

Tabla 4.4. Comparacion de valores maximos y RMS para la respuesta dindmica de Kobe

Sismo de Kobe
Origina  Rigidizado  AMS AFV  ADAS
38,0 9,63 35,94 21 14,9
Ux (Mmm)
- 25% 95% 55% 39%
6,77 2,02 6,3 4,32 2,66
RMS ux(m)
- 30% 93% 64% 39%
374,9 113,89 4134 246 145,7
V (kN)
- 30% 110%  66% 39%
72,52 21,55 67,38 46,07 27,9
RMSV (kN)
- 30% 93% 64% 38%
438,35 1433 41596 760 501,3
Rn (kN)
- 327% 95% 173%  114%
RMSR, 77,62 345,04 7242 1428 1283
(kN) - 445% 93% 184%  165%
R (kN) 1813,3 2587,8 1837,2 2190 21124
Y - 143% 101%  121%  116%
RMSR, 1170,7 1287,5 12139 11768 1158
(kN) - 110% 104%  101%  99%

Tabla 4.5. Comparativa de valores maximos y RMS para la respuesta dinamica de Mendoza.

86



Sismo de Mendoza
Origina  Rigidizado  AMS ARV ADAS
30,4 7,18 25,64 12,4 85
Ux (mm)
- 24% 84% 41% 28%
6,03 4,29 2,26 1,56
RMS ux(m) 153
- 25% 71% 37% 26%
345 271,7 143 95,7
V (kN) 80.2
- 23% 79% 41% 28%
64,28 4592 24,06 15,9
RMSV (kN) 1593
- 25% 71% 37% 25%
347 201,13 586 398,7
Ry (kN) 1210
- 349% 84%  169%  115%
RMSR, 68,47 290,74 48,72 97,6 103,9
(kN) - 425% 71% 143%  152%
Ry (kN) 1840 2340 17875 1870  2009,7
' - 127% 97%  102%  109%
RMSR, 1170,8 12733 12116 11699 12296
(kN) - 109% 103%  100%  105%

Como primera observacion, se destaca € sistema de control de vibraciones provisto por
el disipador metdlico como el més eficiente en términos generales produciendo disminuciones
muy significativas en picos de valores maximosy en valores medios cuadraticos (Figura4.18ay
b), al mismo tiempo que € resto de las solicitaciones comparadas no se ven incrementadas de
manera trascendental.

De la comparacion realizada, es destacable la excelente respuesta que se obtiene con la
rigidizacion global en términos de desplazamientos y corte en columnas, pero esta opcién no
puede evaluarse como aternativa viable debido a fuerte aumento en las solicitaciones que se
obtiene en los apoyos. En este aspecto, es vaido destacar que el modelo numérico ha sido
realizado hasta el nivel de suelo y el efecto de la fundacion se ha considerado incorporando
resortes que representan la capacidad de deformacién. Todo € andlisis que se ha desarrollado ha
involucrado como parametro de control la reaccion horizontal del apoyo. Esta componente
horizontal de lafuerzaen €l vinculo seratransmitidaalafundacion mediante corte en lacolumna,
con lo que el incremento en dicho parametro es sumamente alarmante en relacion ala capacidad
resistente de la estructura. Lo antedicho puede ser solucionado considerando una fundacion
independiente de la estructura principa en el sistema de rigidizacién diagonal, a pesar de evitar
el aumento en € corte de la columna esta alternativa podria elevar de manera desproporcionada

el costo de construccién de dicha opcidn. Asimismo, la gjecucién de una viga de arriostramiento
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anivel del terreno podria dar solucion a mencionado incremento de corte en la columna debido
alafuerza horizontal delariostra. En este caso, deberia disefiarse cuidadosamente |a unién entre
laestructuraexistente y lasolucion propuesta, como asi también, estudiar en profundidad el efecto

en las solicitaciones de corte que podria generar en lafraccion soterrada de la columna.
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Figura 4.18. Comparacion de val ores maximos y val ores medios cuadr aticos de |os par ametros
de control para cada propuesta de control de vibraciones analizada. Caso 1: Sin control. Caso
2: Rigidizado. Caso 3: Amortiguador de masa sintonizada. Caso 4: Amortiguador de fluido
viscoso. Caso 5: Disipador metélico

Como solucién intermedia se ubica la propuesta de uso de amortiguadores de fluido
viscoso. En la respuesta se obtienen reducciones importantes de desplazamientos y corte en
columnas, aunque |os apoyos se ven fuertemente solicitados en direccion horizontal y vertical. A
pesar delo antedicho, el incremento en las demandas anivel de fundacion no estan elevado como

en el caso delarigidizacion global, particularmente en la componente horizontal de lareaccion.




Finalmente, la aternativa del amortiguador de masa sintonizada no aporta reducciones
considerables en los parametros que se intentan controlar. De hecho, es la opcion que menor

disminucion presenta de todas las estrategias comparadas.

En virtud de que se ha seleccionado a disipador metdlico como la aternativa mas
eficiente de rehabilitacion, resulta de interés evaluar su implementacién en un modelo numérico
maés refinado. Por esta razdn, se descartan las demas propuestas y se incorpora €l disipador
metélico, con |as propiedades que aqui se han determinado, en un model o tridimensional no lineal
que es presentado en el Capitulo 5y cuyos resultados son analizados en el Capitulo 6.
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CAPITULO 5: MODELO NUMERICO NO LINEAL.

5.1.Comentarios generales

L osdos puentes sel eccionados en € Capitulo 3 son analizados a partir de un model o numérico
no lineal, con un ato nivel de detalle que es abordado en e presente capitulo. De acuerdo a los
objetivos planteados en esta tesis, en un primer paso, deben determinarse las acciones que
produzcan el colapso de |os puentes frente a acciones sismicas laterales. Por este motivo, se elige
una serie de registros sismicos reales que son capaces de introducir aceleraciones horizontales
significativas. Adicionalmente, se pretende minimizar el costo computacional en las simulaciones
numericas, por |o que se selecciona una fraccidn de cadaregistro parael andlisis dinamico.

Se evalUarehabilitar 1a estructura de cada puente afin de evitar € colapso estructural, que es
determinado a partir de la historia tempora del esfuerzo axial de la columna estudiada. En €
momento en gue dicha columnamonitoreada esincapaz de soportar esfuerzos axiales se considera
gue la estructura ha colapsado. Adicionalmente, se busca reducir |0s desplazamientos méximosy
las solicitaciones en los elementos estructurales. Es valido aclarar que la eleccién de ambos
puentes esta fundada en laintencién de conseguir una mayor generalidad en € estudio. Por este
motivo, cada ejemplar analizado tiene particularidades que lo distingue del otro, con lo cua
algunas opciones de rehabilitacion podran ser vdidas para un puente e inaplicables para €l
restante. Teniendo en cuenta las caracteristicas principales de cada uno, se presentan dos
aternativas paraimplementar en cada puente.

Como primera medida se evalla € comportamiento de los puentes con un aislador de
superficie dedizante ubicado en € apoyo intermedio, del tipo P-F (Pure-Friction) que es €
sistema mas simple de implementar en puentes existentes. Los apoyos extremos en |os estribos
no se ateran constituyéndose en un puente parcialmente restringido (PRS) (Tsai, 2008; Tubaldi
& Dall’Asta, 2011, 2012), ya que se intenta no modificar su trazado planimétrico ni atimétrico.
En este sentido, disponiendo una zona de contacto entre lainfraestructuray superestructura, con
los materiales sel eccionados se consigue un apoyo dedlizante donde actlan las fuerzas originadas
por lafricciéon. Como se indico en € Capitulo 2, los sistemas P-F operan en un rango amplio de

frecuencias, por 1o que su efectividad es verificada paradistintas acciones sismicas (Jangid, 2005).

Como se menciond en la seccién (2.3.1), en la implementacién de aisladores mediante
superficies deslizantes debe considerarse un dispositivo 0 un mecanismo que proporcione las

fuerzas de recentrado, acorde a lo sefialado por Priestley et al. (1996).
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Por otro lado, como es tratado més adelante, se evalla para cada puente una propuesta de

rehabilitaci én apropiada para su configuracion.
5.2.Descripcion del modelo no lineal

L os puentes son representados por un modelo de elementos finitos y resueltos con el codigo
explicito del software LS-DYNA (Hallquist, 2006). Se definen dos niveles de detalle, tanto en la
técnica de modelado como en e mallado: En lainfraestructurade | os puentes sefocalizalamayor
atencion del estudio, por lo tanto, se emplea un criterio més minucioso. De esta manera, tanto en
las columnas como en el apoyo intermedio de cada puente se utiliza una malla mas refinada que
el resto. Las zonas de hormigbn armado de mayor interés se representan mediante una
combinacion de elementos solidos para € hormigdn y elementos de barra para la armadura de
refuerzo, mientras que en €l resto de la estructura se emplea una armadura uniformemente

distribuida (smeared reinforcement) en elementos discretos de mayor tamario.

El hormigén esintroducido a través de el ementos solidos hexaédricos de tension constante y
un punto de integracion (aveces, referidos como elementos sub integrados). Estos elementos con
integracion reducida son susceptibles a experimentar estados de deformaciones no fisicos o
espurios denominados Modos de Hourglass, |os cual es no tienen energiaasociaday producen una
distorsion en la mala. Para evitar este fenébmeno se define un agoritmo de estabilizacion de
Flanagan-Belytschko proporcional alarigidez con integracion exactaen el volumen (Flanagan &
Belytschko, 1981; LSTC, 2017a). Laarmadura de refuerzo se modela con elementos tipo viga de
dos nodos con una formulacién de Hughes-Liu. La unién entre hormigon y barras de acero de
refuerzo se considera ideal mente adherida compartiendo |os nodos coincidentes de |os €l ementos
solidosy |os elementos de barra. Por lo tanto, no se considera deslizamiento de las barras de acero

dentro de la masa de hormigén.

Lano linealidad del hormigdn en conjunto con la degradacién, tanto de resistencia como de
rigidez, que éste experimenta frente a cargas dinamicas reversibles, puede provocar grandes
distorsiones en la malla generando reducciones del paso de tiempo de célculo que significan
enormes costos computacionales. Otro perjuicio que podria generar la fuerte no linealidad en €
modelo es la de un blogqueo en la solucidn por errores numéricos. Frente a este escenario existe la
posibilidad de tener en consideracion un criterio de erosion. Esta herramientaremueve delamalla
alos elementos que cumplen con ciertas condiciones definidas. A pesar de que con latécnicade
erosion puede smularse la pérdida de recubrimiento o el estallido del hormigén en compresion,
debe considerarse como una herramienta numérica para evitar los inconvenientes antes
mencionados. Existen numerosos criterios para tener en cuenta la erosion: algunos basados en

deformaciones, tensiones, medidas del dafio, u otros mas inusuales como & minimo paso de
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tiempo (time step) de la simulacion explicita (Luccioni et al., 2013). El programa utilizado en la

resolucion numérica cuenta con una gran variedad de criterios de erosion.

El model o constitutivo considerado pararepresentar el hormigon, denominado WINFRITH,
fue desarrollado por Broadhouse & Nielson (1987) parapredecir estructuras de hormigdn armado
sometidas a cargas de impacto y posteriormente implementado en LS-DYNA3D (Broadhouse,
1995). El comportamiento tensional es linealmente dependiente de las deformaciones hasta
alcanzar la superficie de fala (F) definida por € criterio de Ottosen (1977). La superficie de
fluencia esta determinada en funcion de las invariantes del tensor de tensiones (Ecuacion 5.1) en
el espacio delastensiones principales, y tiene una forma de parabol oide orientada sobre el gje de
tensiones octaédricas o hidrostaticas. Su forma cambia desde triangular con aristas redondeadas
(Figura 5.1) a circular, expandiéndose con e aumento de la tension octaédrica. Este fenémeno
puede interpretarse como un aumento de laresistencia debido a confinamiento.

F(Iy,]3,cos36) = a}{—fg+l‘}{f+b%— 1 (5.1

Donde I, es el primer invariante del tensor de tensiones principales. J,: Segundo invariante del
tensor de tensiones desviadoras. f'.: Resistencia caracteristica a compresion uniaxial del
hormigén. a y b: Pardmetros que definen laformade la superficie de fluencia. Mientras que A es

una funcién del angulo de Lode (6), definido por la Ecuacion 5.2.

1
kicos [§ cos‘l(kzcos%)] for cos36 =0
A(cos30) = (5.2

T 1
k,cos [§—§COS_1(—]{2COS39)] for cos36 <0

Figura5.1. Superficie de falla definida en la modelacién constitutiva del hormigén (Ottosen,
1977)

Lafalaen traccion uniaxial produce laformacion de una fisura en e plano perpendicular.
A partir dedli, laresistencia decae con unaley linea hasta que finamente laresistenciatomaun
valor nulo cuando iguala a ancho maximo de fisura, que debe ser definido por el usuario. Al

incrementarse € ancho de las fisuras, también se ve reducida la capacidad de transmitir tension

93



de corte en dicho plano. La falla por compresion triaxia produce instantaneamente tres fisuras
cerradas, de manera que el materia no tiene capacidad de soportar tensiones frente a descargas.
El ablandamiento del material es tenido en cuenta en los elementos que acanzan la falla

reduciendo el médulo de corte a medida que se desarrollan las fisuras (Broadhouse, 1995).

En su implementacion en e software LS-DYNA, el materia descrito anteriormente queda
definido por cuatro propiedades: resistencia uniaxial a compresion y a traccion, tamafio maximo
de los agregados y ancho méximo de fisuras. Los tres primeros val ores son datos intrinsecos del
hormigon que se quiere representar, mientras que el ancho de fisura esté asociado alaenergiade
fractura por lo que requiere una calibracion contrastando resultados experimental es.

El material aqui presentado también admite la definicion de la armadura de refuerzo
uniformemente distribuida en grupos de elementos discretos especificos (smeared rebar mode!).
El acero modelado de esta manera presenta compatibilidad de deformaciones con el elemento de
hormigén que lo contiene, 1o que implica una adherencia perfecta entre e hormigon y el acero
cuando los elementos no estan fisurados. Las tensiones se determinan a partir de una relacion
tension-deformacion bilineal que e usuario ingresa como dato de entrada, con endurecimiento
post fluencia (Broadhouse, 1995). Lamaneradeintroducir laarmadura es apartir dela definicion
de las cantidades de acero, como la relacion de area de acero de refuerzo referida al &rea de la
seccion transversal de cada elemento. Esta opcidn es implementada para model ar |os sectores de
los puentes que requieren menos detalle, 0 donde se espera que no ocurra un dafio significativo.

Por otra parte, pararepresentar € acero de refuerzo en los sectores mas detallados, se hace
uso de elementos de viga (*ELEMENT_BEAM), con un material €é&stico-plastico con relacion
bilineal y endurecimiento cinemético (*MAT_003 PLASTIC_KINEMATIC). Laeleccién deeste
tipo de endurecimiento es debido a la naturaleza reversible de las acciones externas, la cua
requiere de un model 0 que sea capaz de captar € efecto Bauschinger en lafluenciadelos metales
frente a cargas ciclicas. Este efecto es representado por € model o de endurecimiento cinemético,
ya que € radio de la superficie de fluencia, representada en €l espacio de tensiones principales,
se mantiene constantey setrasdadad centro en ladireccién de ladeformacion plastica. El modelo
considerado es €l desarrollado por Krieg & Key (1976). La definicion del material es apartir de
sus propiedades elésticas (madulo eléstico, coeficiente de Poisson), la tension de fluenciay €l
maodulo de dasticidad post fluencia. EI modelo constitutivo utilizado para representar el acero
muestra la misma respuesta en traccion y compresion, por lo que este modelo material no
contempla el pandeo de los elementos por si mismo. Sin embargo, € modelo humérico admite
grandes deformaciones y grandes desplazamientos. Por |o tanto, € fenémeno de pandeo en los

elementos de viga es reproducido en la simulacién. Esta situacion, conforme a la hipétesis
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asumida para simular la adherencia entre las barras y € hormigon, estd sujeta ala erosion de los
elementos sdlidos circundantes a la barra. Ya que, a compartir los nodos de la mala, la

compeatibilidad de deformaciones entre ambos es compl eta.

Los valores adoptados para los materiales se detallan en la descripcién de cada puente
analizado.

5.2.1. Parametro de fisuracion del hormigon.

El modelo WINFRITH de hormigon requiere definir e maximo ancho de fisura. Este
pardmetro representa e tamafio de apertura de la fisura para e cual los elementos dejan de
transferir esfuerzos de corte y esfuerzos normales. El valor utilizado en las simulaciones se extrae
de la calibracién numérica realizada por Domizio (2015). En € trabajo citado se contrasta los
resultados experimentales de un pértico de hormigon armado de un nivel, sometido a registro
sismico de Vifiadel Mar del afio 1985, el cual es aplicado a través de la mesa vibratoria en €
laboratorio de la Universidad de Berkeley, California (Elwood & Moehle, 2003). El modelo
experimental es un portico de un nivel y dos vanos, cuyo hormigén presenta una resistencia
promedio de 24,5 MPa, debido ala similitud con € portico intermedio del puente de calle Paso,
tanto de la estructura como de los materiales, se adoptan los valores calibrados por Domizio
(2015) en el modelo numérico. Por otro lado para el puente de calle Boedo, también se adoptala
calibracién hecha por Domizio (2015) a pesar de que se ha asumido un hormigén de 15 MPade
resistencia. Su validez ha sido verificada evaluando, por medio de una ssmulacién, la respuesta
estructural en términos de desplazamiento y corte del pértico ensayado (Elwood & Moehle, 2003)
admitiendo como resistencia del hormigdn la utilizada en e mencionado puente.

La calibracion se resuelve evaluando la respuesta numérica del pértico de hormigdn armado
en términos de despl azamientos horizontales (Figura5.2) y corte en labase de lacolumna (Figura
5.3), considerando cinco valores de ancho de fisura (0,20mm, 0,15mm, 0,10mm, 0,05mm y
0,02mm). Adicionalmente, se evalud € pico o valor maximo, el valor medio cuadraticoy el factor
de correlacién cruzada (R, definido por la Ecuacién 5.3) para determinar € grado de similitud
entre las curvas, tanto para los desplazamientos (Figura 5.4) como para €l corte (Figura 5.5).
Finalmente se concluye que un ancho de fisura de 0,02mm reproduce con mejor aproximacion

los resultados experimental es.

_ Zi Aexp [ti] ’ anum[ti]
\/Zi Qexp [ti]z " Anum [ti]z

Donde: agyp Y anym SON l0s valores experimental es y numéricos respectivamente, de lavariable

(5.3)

evaluadaen € instante ¢;.
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Figura 5.2. Comparacion numérico-experimental de los desplazamientos horizontales.

Parametro de fisuracion (Domizio, 2015).
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Figura 5.5. Resumen comparacion numérico experimental para el corte basal de la columna.
Parametro de fisuracion (Domizio, 2015)

5.2.2. Parametro de erosion

En este trabajo se selecciona un limite superior ala maxima deformacion efectiva (g, )
definida por la Ecuacion 5.4 (LSTC, 2017a), donde ¢, es la deformacion efectiva y eidje" las

componentes del tensor desviador de las deformaciones.
— 2 dev dev (5 4)
Eeff = 3 & CE '
ij

Al igua que parael parametro de fisuracion del hormigon, Domizio (2015) presenta una
comparacion de los desplazamientos horizontales (Figura 5.6) y del corte en la columna (Figura
5.8) para distintos valores de deformacion efectiva limite (0.02, 0.03, 0.04, 0.05y 0.06). En este
caso, las curvas se extienden hasta los 30 segundos de duracion que es cuando se produce la
degradacion del hormigén mas marcada. Tanto para la historia temporal de los desplazamientos
(Figura5.7) como para € corte basal (Figura5.9). Se evalUala correlacion cruzada normalizada,
el valor medio cuadrético relativo y el valor méximo relativo; que producen los distintos limites

de erosién que se han sometido a estudio.

A partir de los resultados graficados se determina que un valor limite en la deformacion
efectiva del 3% produce la mayor semejanza entre |as respuestas numéricas y experimental en

términos de desplazamientos horizontalesy corte en labase de la columna (Domizio, 2015).
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5.2.3. Influencia del suelo.

Lainfluencia del suelo es considerada en los modelos numéricos, incorporando un cilindro
de materia elastico lineal que rodea el perimetro de las columnas desde e nivel del terreno hasta
la cota de fundacion. Se redliza un andlisis de la variacion que experimentan las frecuencias
naturales de vibracion sobre el puente de calle Boedo, obtenidas mediante un andlisismodal, para
digtintas extensiones del terreno circundante. La columnade hormigdn se considerafundadaa4,0
m de profundidad, acorde la hipétesis asumida en la Seccidn 3.3, en ese nivel se considera
empotrada. El objetivo de la incorporacion de este cilindro, es € de tener en consideracion la
rigidez lateral que €l suelo le proporciona a la columna en su parte soterrada. Tanto los nodos
pertenecientes a perimetro exterior del cilindro, como |os que corresponden con la base inferior
del cilindro se encuentran restringidos de desplazarse en las tres direcciones.

En la Tabla 5.1 se muestran las frecuencias obtenidas para cinco dimensiones distintas del
cilindro (Figura5.10), a su vez son comparadas con |las frecuencias obteni das experimentalmente
en el Capitulo 3. La variacion en los valores obtenidos del andlisis modal se indica en la Figura
5.11. En contraste con las frecuencias obtenidas experimentalmente, los resultados numéricos
tanto del primero como el segundo modo presentan una diferencia en torno al 1%, mientras que
el tercer modo se advierte una diferencia del 6%. Si bien a aumentar € diametro del cilindro la

frecuencia disminuye, puede considerarse alos efectos précticos que tiende aun valor estable.

Tabla 5.1. Comparacion de frecuencias para |os primeros cuatro modos de vibracién.

Frecuencia Frecuencia numérica (Hz)
Forma |Experimental Diametro/ Diametro Columna
(Hz) 2 3 5 8 15
1° Modo | Latera 2,44 2,657 | 2546| 2,455| 2,437| 2,426
2°Modo | Flexion 1 2,98 3,156| 3,084| 3,018| 3,012| 3,011
3°Modo | Flexion 2 - 3,891| 3,858| 3,819| 3,815 3,815
4° Modo |Torsion 4,17 4592| 4,193| 3,976| 3,954| 3,924
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Figura 5.10. Model os numéricos evaluados para determinar la extension del suelo. a) Relacion
diametro del cilindro-didmetro de la columnaigual a 2. b) Relacion didametro del cilindro-
didmetro de la columnaigual a 3. ¢) Relacion didmetro del cilindro-diametro de la columna
igual a 5. d) Relacion didmetro del cilindro-diametro de la columna igual a 8. €) Relacion

didmetro del cilindro-diametro de la columnaigual a 15.
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Figura 5.11. Frecuencias de vibracion obtenidas numéricamente para distintos diametros del

cilindro de suelo.

Asumiendo como valor de referencia las frecuencias obtenidas para €l cilindro de mayor

diametro (20,25m), equivalente a 15 veces e diametro de la columna, la variacion expresada en

porcentgjeeslaindicadaenlaTabla5.2 y graficadaen laFigura5.12.
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Tabla 5.2. Variacién porcentual de las frecuencias obtenidas numéricamente, referidas a las
correspondientes con el cilindro de mayor didmetro.

Diametro/ Didmetro Columna

Forma 2 3 5 8 15

1° Modo |Latera 109,5%| 104,9%| 101,2%| 100,5%| 100,0%
2°Modo |Flexion 1 104,8%| 102,4%| 100,2%| 100,0%| 100,0%
3°Modo |Flexién 2 102,0%| 101,1%| 100,1%| 100,0% | 100,0%

4° Modo |Torsion 117,0%| 106,9%| 101,3%| 100,8% | 100,0%
120 T T T T T T T
—&H— 1° Modo
115 F —F&— 2° Modo §
— 3° Modo
X —&— 4° Modo
=110 .
R
5
§ 105 + i
=
100 — =B —f
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0 2 4 6 8 10 12 14 16
(’bSuelo / gbCol

Figura 5.12. Variacion porcentual de las frecuencias de vibracion para los primeros cuatro
modos de vibrar.

Puede observarse unaleve variacion de | as frecuencias asociadas a los modos flexional es del
tablero, estos son los modos 2 y 3. Lo cua se encuentra justificado por la poca influencia que
gjerce la columna en el estado deformado de estos modos. Por otro lado, los modos 1y 4, que
involucran deformaciones laterales de la columna son mucho maés sensibles a la extension del
suelo considerado. A partir de la Figura 5.12 puede asumirse que, para un diametro del cilindro
de terreno igua a 5 veces el didmetro de la columna, €l valor de las frecuencias extraidas se

mantiene en un valor muy establey, por lo tanto, se seleccionaese valor.

Este andlisis realizado arroja resultados coherentes con el principio de Saint-Venant, s se
tiene en cuenta que en el caso c) de la Figura 5.10, € terreno sobrepasa el borde la columna en
unadistanciaigual a doble del diametro de la pila paracadalado (Figura5.13)
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Figura 5.13. Dimensiones del cilindro de suelo adoptado.

5.2.4. Modelo de fricciéon
En e caso de aislamiento por friccion, la eleccion de un modelo constitutivo adecuado
depende del materia que constituya la superficie de contacto. De esta manera, larespuestade la

estructura dependera del materia y consecuentemente del modelo que lo defina

La formulacion de Constantinou (1990) es una de las mas empleadas cuando se simula €l
contacto de dos superficies que involucran Politetrafluoroetileno (PTFE, conocido cominmente
como teflén) o polimeros en general. EI PTFE deslizando sobre una superficie de acero inoxidable
actlia con un bgjo coeficiente de rozamiento de entre 0,02 y 0,15; por esta razon es que ha sido
muy utilizado en aislaciones de puentes (Nanda et al., 2012). Constantinou et al. (1990) definen
la siguiente relacion matemética entre e coeficiente de deslizamiento (i) y la velocidad de

deslizamiento relativa paramodelar el contacto friccional del teflén con acero (Ecuacion 5.5).

Us = fmax — Df e~alvl (5.9)
Donde f;,,4,: coeficiente de friccidn a elevada velocidad de deslizamiento, a: constante para una
presion de contacto determinada, v: velocidad de dedlizamientoy Df: Diferenciaentre f,q, Y €

coeficiente de friccién a muy baja velocidad.

A pesar de que este model o de friccion es reconocido como funcién de la velocidad relativa,
obtenido a partir de la observacion del contacto entre superficies de material es especificos como
los polimeros y € acero inoxidable, la dependencia del coeficiente de friccién con la velocidad
es verificada también para material es convencionales como e contacto entre hormigon'y el acero
(Brito et a., 2019).
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El modelo de friccion presentado es una representacion fenomenoldgica basada en
observaciones experimentales, donde se destaca que €l coeficiente de friccion, ademas de
depender de la velocidad relativa, disminuye a medida que aumenta la presion de contacto
(Baroneet al., 2017; P. M. Calvi & Calvi, 2018; Dolceet a., 2005; Kumar et a., 2015).

El algoritmo de contacto utilizado en LS-DYNA (SURFACE TO SURFACE) (Halquist,
2006), esta basado en & método de penalidad, el cua resulta efectivo y sencillo para resolver en
andlisis explicitos (Bi & Hao, 2013). En este método, se define una de las caras de la superficie
de contacto como esclava (slave) y una maestra (master). La penetracion de los nodos esclavos
en un segmento definido por |a superficie maestra es restringida por un resorte imaginario que
actta en direccion normal ala superficie de contacto. Cada nodo esclavo definido es chequeado
en cadaintervalo de célculo de la simulacion. Cuando una penetracion es detectada, se le aplica
al nodo una fuerza opuesta que restituye la posiciéon del nodo esclavo (Fy). La magnitud de esta
fuerza regtitutiva es directamente proporciona a la rigidez del resorte imaginario, como asi
también ala distancia de penetracién del nodo (Bi et al., 2013).

Lafuerzanormal ala superficie de contacto usualmente es referida como fuerza de contacto.
Lacual es considerada para determinar lafuerza de fricciéon, tangencial ala superficie (F). Para
la determinacion de la fuerza de friccidn, se toma en consideracion la formulacién de Coulomb,
en la cua lafuerzatangencia ala superficie de contacto es proporcional alafuerza norma de
contacto, Ecuacion (5.6) (Reid & Hiser, 2004). El coeficiente defriccidn (1) es dependiente dela
velocidad relativa de las superficies en contacto (v,;) Ecuacion (5.7) (LSTC, 2017b)

Fs = pFy (5.6)
Donde: u es € coeficiente instantaneo de friccion.

u = FD + (FS — FD)e PClvrell (5.7)
Donde: FS es € coeficiente de friccion estética. FD, coeficiente de friccién dindmica, vaor d
cudl tiende € coeficiente de friccion cuando la velocidad tiende aiinfinito, y DC es €l coeficiente

de decremento exponencial.

Debe ser aclarado que & concepto fisico de lafriccion incluye lainteraccion molecular entre
dos superficies. Estrictamente no es equivalente a caculo matemético de friccion determinado a
través del contacto de penalidad (Reid & Hiser, 2004). Por estarazén, se sugiere tomar recaudos
en su utilizacion y de ser posible calibrar |os coeficientes numéricos contrastando con resultados

experimentales.
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Si bien las ecuaciones (5.6) de Constantinou y (5.7) de LS-DYNA tienen estructuras
matemati cas similares, las mismas representan fendmenos fisicos dif erentes, ya que Constantinou
et al. (1990) utilizalos coeficientes de friccién a altay baja vel ocidad de dedlizamiento (maximo
y minimo) y LS-DYNA (LSTC, 20174) utiliza los coeficientes de friccién estético y dinamico.
De todos modos, en los modelos realizados con LS-DYNA podria representarse e modelo de

Constantinou et al. (1990), asignando a FSy FD vaoresy signos adecuados.

L os resultados experimentales obtenidos por Barlek et al. (2021), son tomados como base
para determinar tanto e modelo congtitutivo como los coeficientes de friccidén adecuados en la
representaci on numérica de la superficie de contacto deslizante. En dicho trabgjo se presenta una
serie de ensayos de un bloque de plomo que dedliza sobre una superficie plana de auminio fijada
a una mesa vibratoria (Figura 5.14), ambas caras llevan adherida una placa de
politetrafluoroetileno (PTFE) y las superficies en contacto son tratadas previamente con
lubricante comercia que contiene aceites penetrantes y un agregado de particulas de PTFE. La
mesa vibratoria es excitada por tres tipos de acciones dinamicas. una excitacién armonica de 2,0
Hz de frecuenciay 30mm de amplitud, €l registro del sismo de Mendoza 1985y € sismo de Kobe
1995 (con sus ordenadas reducidas en un factor de 0,65 debido a las limitaciones que presenta la

mesa vibratoria).

Figura 5.14. Esquema general de ensayo de bloque dedlizante sobre canal plano de aluminio
(Barlek et al., 2021).

Durante | os ensayos se realizaron mediciones de acel eraciones, tanto delamesavibratoria
como del bloque para cada accidn externa considerada. Las Figuras 5.15 a 5.17 muestran los
resultados experimental es obtenidos mediante la instrumentacion del ensayo.
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Figura 5.15. Resultados experimentales de una excitacion arménica. Aceleraciones de la mesa
vibratoria y del blogue dedlizante (Barlek et al., 2021).
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Figura 5.16. Resultados experimentales del sismo de Mendoza 1985. Aceleraciones de la mesa
vibratoriay del bloque deslizante (Barlek et al., 2021).

107



Mesa
Bloque

Aceleracion (g)

_08 1 1 1
6 8 10 12 14 16 18 20 22 24 26

Tiempo (s)

Figura 5.17. Resultados experimentales del sismo de Kobe 1995. Acedleraciones de la mesa
vibratoriay del blogue dedlizante (Barlek et al., 2021).

Barlek et a. (2021) reproducen numéricamente | os ensayos mediante €l software ANSY S
(2010). En sus hip6tesis asumen un coeficiente de friccion congtante e igual a 0,10. Esta
consideracién se corresponde con un model o de friccion constante de Coulomb. A fin de evaluar
la correlacién entre los distintos programas, se utiliza un modelo de LS-DY NA para reproducir
los ensayos (Figura 5.18) y comparar |os resultados en términos de acel eraciones horizontal es del
bloque dedlizante. A partir de la Ecuacién (5.8), es posible tener en cuenta un model o de friccion
constante definiendo ambos coeficientes con el mismo valor (FS = FD = 0,10), los resultados
obtenidos de esta simulacién son los indicados en las Figuras 5.19 a 5.21 para cada excitacion
externa. Los gréficos presentan superpuestos los resultados obtenidos numéricamente con los

diferentes programas y son comparados con las mediciones experimental es.

Figura 5.18. Modelo numérico en LS-DYNA de los ensayos de friccion de Barlek et al. (2021).
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Figura 5.19. Aceleraciones horizontales del blogue deslizante para una carga armonica,
comparaci én numérico-experimental.
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Figura 5.20. Aceleraciones horizontales del blogue deslizante para el registro del sismo de
Mendoza 1985, comparacién numérico-experimental.
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Figura 5.21. Aceleraciones horizontales del blogue deslizante para €l registro del sismo de
Kobe 1995 (x 0,65), comparacion numérico-experimental.

Los desplazamientos del bloque se muestran, para cada accién externa, en las Figuras
5.22 a 5.24. En las imégenes se agrega un simbolo con el valor del desplazamiento residual
medido experimentalmente a finalizar cada ensayo. La sintesis de desplazamientos remanentes
se presentaen laTabla5.3.
Tabla 5.3. Comparacion de desplazamientos residual es experimental es y numeéricos (Barlek et
al., 2021) con los obtenidos por la simulacién explicita.

Desplazamiento residual [mm]
Experimental ANSYS LSDYNA

Accién externa

Armodnica 24 24 14
Sismo de Mendoza 8 11 9,7
Sismo de Kobe 86 97 81,9
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Figura 5.22. Desplazamientos horizontales del bloque deslizante para una carga armonica,
resultados numeéricos.
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Figura 5.23. Desplazamientos horizontales del bloque deslizante para el sismo de Mendoza
1985, resultados numéricos.
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Figura 5.24. Desplazamientos horizontales del bloque deslizante para el sismo de Kobe 1995,
resultados numeéricos.

A partir delacomparacion delosresultadosy notando lasimilitud existente entrelos distintos
modelos numéricos, puede asumirse que ambos programas representan adecuadamente €
problema de friccion estudiado. Ademas, puede establecerse una equivalencia en € coeficiente

de friccion considerado entre ambos programas.

5.3.Puente de calle Paso

Entre los aspectos particulares del puente de calle Paso (Figura 5.25) se puede destacar que
el puente posee dos tipos de hormigon: € que corresponde a las vigas longitudinales, de
resistencia caracteristica 30 MPa; y tanto e de las columnas como las losas premoldeadas
corresponden a un hormigén de 21 MPa de resistencia. Tanto las columnas y viga del pértico
central, como las vigas principaes son modeladas con elementos solidos hexaédricos de ocho
nodos con un punto de integracion. Para las vigas principales ha sido considerada una armadura
uniformemente distribuida (Smeared reinforcement), que es una opcidn que ofrece € materia
elegido (Winfrith Concrete Modd!).

Las columnas tienen una armadura de refuerzo congtituida por 16 barras de 20 mm de
didmetro dando una cuantia de acero del 1,0 %, mientras que |os estribos cerrados son de 12 mm
de diametro separados cada 10 cm. Estos elementos son model ados mediante elementos de viga,
como se ha detallado en la seccion (5.2).

Dado que este puente fue analizado en € capitulo 4 por medio de un model o simplificado, se
ha considerado concentrar €l estudio en e andlisis del portico intermedio, mediante una malla

refinaday un material nolineal. En cuanto alas|osas prefabricadas, se representan con el ementos
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de placa (Shell) de 4 nodos con una formulacion de Belytschko-Tsay (LSTC, 2017a),

considerando un material eléstico y lineal.

Las caracteristicas estructurales aqui presentadas se corresponden con las hipétesis de
disefio estructural establecidas en lamemoria de disefio y célculo provista por laempresaa cargo

delaestructuradel puente. EI modelo numérico resultante es el que se muestraen laFigura5.26.

Cilindro de Suelo

Figura 5.26. a) Modelo de elementos finitos del puente de calle Paso. b) Armadura de refuerzo.
C) Seccion transversal de las columnas.
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5.3.1. Condiciones de contorno
A partir de la documentacion técnica, memorias descriptivas del proyecto y la inspeccion

visual realizada, setiene en consideracidn |os aspectos que se detallan a continuaci on:

- El tablero esta compuesto por |osas rectangulares premoldeadas. Debido a la geometria
oblicua de la planta, se ha dispuesto de losas macizas de hormigén colado in situ (Se
indican en color gris en la Figura 5.27) de forma trapecial, a fin de regularizar la
geometria. Estas |osas estén se encuentran en ambos extremos del puente 'y en € apoyo
central, vinculando la cara superior de las seis vigas longitudinales (vigas principales,
indicadas en rojo en laFigura 5.27).

- Adicionalmente, tanto en los extremos de las vigas principales como en € centro del
tramo, se ha dispuesto de una vigatransversal (En color verde en laFigura5.27 y Figura

5.28), que vincula alas seisvigas longitudinales através dd ama.

Figura 5.27. Vista esquemédtica de la planta del puente de calle Paso.

- Por otra parte, cada apoyo presenta un tope lateral de hormigén (de 1,20m x 1,47my
0,45m de altura) en el lado interno de cadaunade las vigas|ongitudinal es de |os extremos
(indicadas en color rojo en la Figura 5.28 y Figura 5.29). Estos topes laterales se
encuentran en contacto con la cara lateral de las vigas longitudinales, como puede
observarse en laFigura 5.30. Si bien lostopes | ateral es restringen |os desplazamientos en
un solo sentido de la direccion transversal, su disposicion simétrica impide la traslacion
transversal del conjunto integramente vinculado.

- Cadavigaprincipal esta soportada verticalmente por un apoyo rectangular de 0,60 m por
0,40 m, sobre € cua se ubica una placa de neopreno de 0,42 m x 0,22 my 38 mm de
espesor, indicados en color negro en la Figura 5.29.
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Figura 5.28. Vista esquemédtica de la seccion transversal de la superestructura del puente de
calle Paso en € apoyo ddl estribo.
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Figura 5.29. Vista esquemética superior del apoyo del puente de calle Paso en uno de los
estribos.
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Figura 5.30. Fotografia de unos de los estribos del puente de calle Paso.

En base ala documentacion analizada, se asumen las siguientes simplificaciones como hipétesis
a los efectos de definir las condiciones de vinculo dd modelo numérico en los apoyos de los

extremos:

- Lasvigas principal es se encuentran, en los estribos, solidariamente vinculada por medio
delalosatrapecia y lavigatransversal.

- El apoyo en su conjunto se encuentra restringido de desplazarse en direccion transversal
en virtud delapresenciadelostopes lateraes, de 1,47 m de profundidad, en contacto con
las vigas principales.

- Larotacion del extremo de la superestructura en € plano horizontal se asume que es
restringida por los mismos topes laterales, gjerciendo una contencién lateral sobre las

vigas principales.

A partir de las hipétesis asumidas en € comportamiento de los apoyos, a los efectos del
modelo numérico se restringe de desplazamiento a los nodos inferiores de las vigas principales,
hasta una distancia de 0,50m desde €l borde extremo (Figura 5.31b). Con los apoyos asi

modelados, el tablero se comportalateralmente como una vigaempotrada en sus extremos, o cual
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congtituye una hipétesis que significa una limitacion del modelo, dado que introduce una

restriccién al giro horizontal.

En cuanto alos cilindros de suelo, se establece una restriccion de desplazamiento en las tres
direcciones en cada nodo del perimetro externo como asi también los de la base inferior (Figura
5.314).

Figura 5.31. Condiciones de contorno del puente de calle Paso. a) Nodos de los cilindros de
suelo. b) Nodos de los extremos de las vigas longitudinal es.

5.3.2. Parametros de los materiales
Dentro de las particularidades del puente y las condiciones de vinculo establecidas, es
necesario adecuar los pardmetros eldsticos de los materiaes introducidos a fin de obtener
numeéricamente las frecuencias determinadas mediante |os ensayos experimentales. Para ello, se
centra la atencién en € gjuste del médulo de elasticidad tanto del suelo como de los distintos

hormigones que se consideran en cada elemento estructural.

Lareglamentacion vigente parael disefio sismorresi stente de estructuras de hormigdén armado
(INPRES-CIRSOC 103, 2005) permite considerar las caracteristicas de la seccion fisurada por
efecto del agrietamiento mediante una reduccion de la rigidez de columnas de hormigon. Se
considera un momento de inercia efectivo en un rango de entre el 40% y e 80% del momento de
inercia bruto (gross) dependiendo del nivel de esfuerzo axial de las columnas. En este trabajo se
aplica una reduccion en e modulo de elasticidad nominal del hormigdn E ., determinado por la
Ecuacion 5.8 (CIRSOC 201, 2005) correspondiente a hormigones de densidad normal, con f

igua alaresistencia caracteristicaacompresion del hormigon en MPa.

E; = 4700./f', (5.8
En el caso del puente de calle Paso, considerando que el pértico de apoyo intermedio esta
construido con un hormigén de 21 MPa de resistencia, su modulo el éstico nominal es de 21,538
GPa. El rango de reducciones que se admite en este trabajo se limita a 8,62 GPa como limite
inferior y hasta 17,23 GPa, correspondientes a unareduccion del 40% y 80% respectivamente. La
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resistencia atraccion del hormigon se supone en un valor del 10% de laresistencia caracteristica
acompresion. Los val ores adoptados para cadamaterial del puente de calle Paso son losindicados
enlaTabla5.4. Adiciona mente, se agrega una masa distribuidade 105 kg/m?2 paratener en cuenta
los elementos no estructural es presentes en el puente. Debe aclararse que el hormigdn considerado
es de resistencia caracteristica de 21 MPa, a los efectos précticos se considera este valor como
resistencia del hormigon, aunque e concepto de la resistencia caracteristica se define como €
valor estadistico con una probabilidad del 90% de ser superado en una muestra ensayada.

Por otra parte, e hormigén empleado para las vigas postesadas es de 35 MPade resistencia,
el médulo nominal, definido por laEc. (5.8), resultade 25,74 GPa. En este caso, a no modelar la
armadura de acero, ya que se ha incorporado como armadura distribuida, se decide incrementar
el valor del médulo. Con esto se tiene en cuenta la mayor rigidez que proporciona €l postesado.
Para conseguir este efecto, se ha determinado larigidez elastica de |la respuesta seccional, a partir
de un andlisis secciona de laviga, y se ha gjustado e modulo de elasticidad a fin de que sea

coincidente con la seccién modelada sin armadura.
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Tabla 5.4. Parametros de los materiales utilizados en el model o del puente de calle Paso.

Material M odelo constitutivo Propiedades
Hormigon columnas Winfrith + Erosion p = 2300 kg/m3
(H21) f! =21 MPa

f{ = 2.1 MPa

E. = 11850 MPa

Modul o de Poisson: 0,18
Tamarfio de agregado: 9,5mm
Ancho max. defisura 0,02mm
Maxima def. efectiva: 0,03

Hormigdn losas Elastico p = 2400 kg/m3

(H21) E. =9000 MPa
Médulo de Poisson: 0,18

Hormigdn vigas Winfrith p = 2400 kg/m3

(H30)

(Armaduradistribuida)

f! =30 MPa

fi =3.0 MPa

E, = 51500 MPa

Modul o de Poisson: 0,18
Tamarfio de agregado: 9,5mm
Ancho méx. defisura: 0,02mm

Acero de refuerzo Elagtico-Plastico p = 7850 kg/m3
(ADN420) (Endurecimiento Cinematico) ~ f,, = 420 MPa
E, = 200000 MPa
Epost-yiela = 2800 MPa
Mdédulo de Poisson: 0,30
Suelo Eléastico p = 1900 kg/m3

E =240 MPa
M 6dul o de Poisson: 0,35

L as frecuencias obtenidas con los materiales previamente presentados, se indican en la
Tabla 5.5, se comparan con las mediciones experimentales y se expresa la diferencia en términos
porcentuales. La Figura 5.32 muestra las formas modales correspondientes a los tres primeros
modos. flexién latera de la superestructura, flexion del tablero y torsién longitudina

respectivamente.
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Tabla 5.5. Comparacion numérico-experimental de frecuencias naturales de vibracién del
puente de calle Paso.

Experimental Numérico
Forma i i i i
M odo Frecuencia Frecuencia Diferencia
modal
(H2) (H2) (%)

1 Flexion lateral 3,68 3,681 +0,02%
2 Flexion vertical 4,24 4,221 -0,45%
3 Torsiond 5,47 5,452 -0,33%

Figura 5.32. Primeros tres modos naturales de vibracion del puente de calle Paso. a) Flexion
lateral. b) Flexion del tablero. ¢) Torsion longitudinal.

5.3.3. Acciones sismicas consideradas
Los sismos considerados para €l puente de calle Paso son presentados en las Figuras 5.33 a
5.37. EnlaTabla 5.6 se resumen las caracteristicas més rel evantes donde se los identifica por €
nombre de la ciudad, € afio y la estacion de medicién. Ademés, se incluye € valor méximo de
aceleracion registrada, la aceleracion espectral para un periodo igua a del primer modo de
vibracion (0,27 seg.) y lamagnitud.
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Tabla 5.6. Aceleraciones horizontal es seleccionadas para € puente de calle Paso. Fuente:
Pacific Earthquake Engineering Research Center (PEER): http://peer.berkeley.edu/

Sismo Afio  Estacién PGA (g9 Sa(g) Mag.
Kobe 1995 KIMA 0,83 1,82 6,9
Northridge 1994  Alhambra- Fremont School 0,47 1,02 6,69
Chi Chi 1999 CHY028 0,76 191 7,62
LomaPrieta 1989  Corralitos 000 0,64 2,14 6,93
Mendoza 1985 LHERAS-L 0,48 1,49 6,3
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Figura 5.33. Terremoto de Kobe, Japdn (1995), estacion KIMA. Puente de calle Paso.
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Figura 5.34. Terremoto de Northridge, California (1994), estacién Alhambra — Fremont
School. Puente de calle Paso.
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Figura 5.35. Terremoto de Chi Chi, Taiwan (1999), estacién CHY028. Puente de calle Paso.
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Figura 5.36. Terremoto de Loma Prieta, California (1989), estacion Corralitos. Puente de calle
Paso.
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Figura 5.37. Terremoto de Mendoza, Argentina (1985). Puente de calle Paso.

5.3.4. Propuestas de rehabilitacién

En primer lugar, como fue anticipado en laseccién 5.1, seincorpora una superficie deslizante
en la zona de contacto entre las vigas longitudinales y la viga de encabezado del portico,
constituyendo un aislamiento por friccién. A los efectos de su implementaci6n se consideran dos
intervenciones en la estructura existente (Figura 5.38). Debido a la escasa prevision existente en
el portico para permitir el desplazamiento relativo, se resuelve eliminar |os topes laterales de la
viga cabezal y reubicar la zona de contacto de manera que sea coincidente con el ge de cada
columna, para ello se agrupan las vigas longitudinales de a pares, incrementando € ancho de la
vigatransversal de vinculacion. Con esta modificacion selogra solucionar losinconvenientes que
surgen. Principalmente, se consigue aumentar lalongitud de desplazamiento horizonta, evitar el
impacto de las vigas longitudinales con €l tope lateral, se amplia el espacio paralainstalacion de
las superficies de friccidén y se localiza €l apoyo de la superestructura en coincidencia con € ge
de las columnas (Figura 5.38). Eso Ultimo es fundamenta para conseguir una mejora en la
respuesta del puente. Como se vera en profundidad en |os resultados numéricos en el capitulo 6,

se busca evitar e modo de falla producido por la degradacion del hormigon en el nudo debido a
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los esfuerzos de corte'y el posterior colapso de la estructura por efecto del punzonado que gjercen

las columnas sobre estaviga.

Vinculacién entre Vigas Longitudinales
Eliminacidn 1 / \ j Eliminacidn
del Tope j I - E J I | L E del Tope
\ 7 T T T 4
Zona de
Contacto ! /

Figura 5.38. Esquema de aplicacién del sistema de aislamiento por superficie dedizantes en el
puente de calle Paso.

Con esta propuesta, |0s apoyos dela superestructuraen |os extremaos se mantienen inalterados,
de esta manera queda constituido un aisdamiento parcial, PRS. Debe tenerse en cuenta que este
sistema de aislamiento es una posible solucion para puentes de superestructura continua, como
fue mencionado enlaseccion (2.3.1). A pesar de estalimitacion, se consideraen este puente como

un caso tedrico, del cual se obtienen conclusiones de interés alos fines del estudio realizado.

Por otra parte, una de las singul aridades que distingue a este puente es €l apoyo de los tramos
de la superestructura sobre el pértico de dos vanos y tres columnas (Como se presentd en €
capitulo 3), esta configuracion permite el trazado de riostras diagonales tipo “Chevron” o en “X”
que vinculen la base de las columnas | ateral es con la cabeza de l1a columna central, concentrando
todo & desplazamiento relativo en un punto. A partir de esta posibilidad, se introduce en la
interseccion de las riostras un disipador metalico en cada vano del portico. La seleccién de este
sistema de control esta fundamentada en el andlisis comparativo desarrollado en el capitulo 4
(Nanclares et a., 2018), donde mostré un desempefio mas eficiente por sobre otros sistemas de
control evaluados. El esquema de aplicaciéon se indica en la Figura 5.39. Las caracteristicas
mecanicas del disipador metdlico fueron determinadas en € capitulo 4, donde se realizé un

analisis paramétrico para encontrar €l valor éptimo de fuerza de fluencia que define a disipador.
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Figura 5.39. Esquema de implementacion del Disipador Metélico, Puente de calle Paso.

Este tipo de dispositivos disipa energia por medio de la deformacion inelastica de sus
componentes metdlicos, reduciendo las deformaciones global es por un efecto combinado provisto
por la capacidad de disipaciéon y la rigidez lateral adicionada a la estructura. Esta opcion
constituye una alternativa clésica de refuerzo, ampliamente estudiada e implementada en diversas
estructuras existentes.

5.4.Puente de calle Boedo

Con relacion a puente de calle Boedo (Figura 5.40), segun datos que pudieron relevarse a
través de interconsultas con autoridades y especialistas viales, el hormigon utilizado tiene una
resistenciacaracteristicade 15 MPa. Laarmaduraderefuerzo longitudinal delacolumnaseasume
gue compuesta por 24 barras de 32 mm de diametro arrojando una cuantialongitudinal de 1,35%,
mientras que la armadura transversal supuesta, consta de estribos circulares cerrados de 20 mm
de didmetro con una separacion de 20 cm. Debe aclararse que la adopcion de la armadura de la
columna resulta de una suposicién basada en un criterio mas moderno que € afio del que datala
estructura, esta decision obedece alaimposibilidad de recabar informaci 6n técnica de este puente
en particular.

En este caso, tanto lacolumna central como la superestructurason modelados con elementos
solidos hexaédricos de ocho nodos. La armadura de refuerzo de la columna, tanto las barras
longitudinal es como | os estribos transversal es son representados con el ementos tipo viga. Por otra
parte, laarmadurade refuerzo de la superestructura ha sido diferenciada en dos grupos: las barras
de acero longitudina y la armadura transversal. La armadura longitudinal ha sido incorporada

como armadura uniformemente di stribui da (Smeared reinforcement) através del materia elegido
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para modelar el hormigén (Winfrith Concrete Model), mientras que la armadura transversal se
resuelve con elementos de viga. De esta manera, la totalidad del puente es modelado con un

comportamiento no lineal (Figura5.41).

Figura 5.41.a) Modelo de el ementos finitos del puente de calle Boedo, apoyo en estribo. b)
Seccion transversal de la columna. c) Detalle de armadura de refuerzo de la columna.

5.4.1. Condiciones de contorno
De acuerdo aun relevamiento realizado en € sitio de emplazamiento, y ante laimposibilidad
de recabar informacion técnica sobre este puente, se destacan |os aspectos maés relevantes que
resultan de lainspeccién visual:
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- Laseccion transversal de la superestructura cambia de viga cajon a seccién rectangular

(presumi blemente maciza), como puede observarse en laFigura5.42, lacual esta apoyada

sobre placas de neopreno en varios puntos. El estribo no presentaalavistatopeslaterales.

Figura 5.42. Apoyo de la superestructura en € estribo del puente de calle Boedo.

A los efectos del modelo numérico, se haincluido un apoyo de neopreno cuyas dimensiones
son: e mismo ancho que la carainferior de la viga cgjon, un metro de profundidad y 4,0 cm de
espesor. Los nodos de la carainferior del blogue de apoyo han sido restringidos de desplazarse
en las tres direcciones (Figura 5.43Db).

El cilindro de suelo, a igual que en d puente anteriormente descrito, se restringe de
desplazarse en las tres direcciones a los nodos del perimetro externo como asi también los de la
base inferior (Figura 5.43a).

Figura 5.43. a) Condiciones de contorno del cilindro de suelo del puente de calle Boedo. b)
Restriccién de desplazamientos en los estribos.

En cuanto al puente de calle Boedo, adiferenciadel puente de calle Paso, fue necesario tener
en consideracion e apoyo de neopreno para conseguir una buena aproximacion numérica de las
frecuencias naturales de vibracién y los modos de vibracion determinados experimental mente.
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5.4.2. Parametros de los materiales
L os apoyos extremos de este puente en |os estribos son resueltos por medio de un apoyo de
neopreno de material viscoeléstico (MAT_VISCOELASTIC 006), definido por e médulo de
compresion volumétrica (Bulk), el médulo de corte instantaneo (Go), médulo cortante infinito
(Gw) y una constante B de variacion del médulo de corte para definir la respuesta de relgjacion
gue se indica en la Ecuacién 5.9. Los valores adoptados son los utilizados por Bi & Hao (2013)

paramodelar 10s apoyos de un puente sobre asientos de neopreno (Tabla 5.7)
G(t) = G + (Gy — G ). e 7Pt (5.9

Tabla 5.7. Propiedades del material viscoelastico de |los asientos de neoprene (Bi & Hao, 2013)

Densidad (p) 2300 Kg/ms3
Médulo de compresi6n volumétrica (Bulk) 182 MPa
Médulo cortante inicial (Go) 18,35 MPa
Maodulo cortante infinito (Goo) 17,32 MPa
Constante 0,011

Con las condiciones de vincul 0 asumidas para este puente en laseccién (5.4.1), se gjustan
los parametros elésticos de los materiales con € objetivo de adecuar las formas modaes y las

frecuencias de vibracion alos val ores determinados experimental mente.

Con similares hipétesis acercadel hormigony del suelo del puente de calle Paso, se adoptan
los valores presentados en la Tabla 5.8 para los pardmetros de los materiaes. EIl médulo de
elasticidad nominal, de acuerdo a la Ecuacion 5.8, resulta un vaor de 18,2 GPa; € rango de
reduccion admitido parala columna de entre € 40% y el 80%, arroja unos valores extremos de
entre 7,28 GPay 14,56 GPa. Se introduce una masa adicional de 185 kg/m?.
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Tabla 5.8. Parametros de los material es utilizados en el model o del puente de calle Boedo.

Material M odelo constitutivo Propiedades
Hormigon columnas Winfrith + Erosion p = 2300 kg/m3
(H15) f! =15 MPa

f{ = 1.7 MPa

E. =8900 MPa

Modul o de Poisson: 0,18
Tamarfio de agregado: 9,5mm
Ancho max. defisura 0,02mm
Maxima def. efectiva: 0,03

Hormigon viga-cajon
(H15)

Winfrith + Erosion
(Armadura distribuida)

p = 2400 kg/m3

f! =15 MPa

f{ = 1.7 MPa

M6dul o de Poisson: 0,18
Tamarfio de agregado: 9,5mm
Ancho méx. defisura: 0,02mm
E. =18600 MPa

Acero de refuerzo
(ADN420)

Ela&stico-Pléastico

(Endurecimiento Cinemético)

p = 7850 kg/m3

f, = 420 MPa

E, = 200000 MPa
Epost—viela = 2800 MPa
M 6dul o de Poisson: 0,30

Suelo

Eléastico

p = 1900 kg/m3
E =105 MPa
Madulo de Poisson: 0,35

Acero de encamisado
(F24)

El&stico-Plastico
(Endurecimiento Cinemético)

p = 7850 kg/m3

f, = 240 MPa

E, = 200000 MPa
Epost-yiela = 1200 MPa
M6dulo de Poisson: 0,30
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Los modos de vibracién obtenidos del modelo y sus frecuencias seindican en la Tabla 5.9.
En laFigura5.44 se muestran los tres primeros modos correspondientes al desplazamiento lateral
de la superestructura, flexiéon del tablero y torsion longitudinal respectivamente. En el andlisis
modal aparece un modo que no es captado en las mediciones experimentales, correspondiente a

segundo modo de flexion vertical del tablero.

Figura 5.44. Primeros tres modos naturales de vibracion. a) Traslacion lateral. b) Flexion del
tablero. c) Torsion longitudinal.

Tabla 5.9. Comparacion numérico-experimental de frecuencias naturales de vibracion del
puente de calle Boedo.

Experimental Numérico
Forma
Modo Frecuencia Frecuencia Diferencia
modal
(H2) (H2) (%)

1 Flexion lateral 2,44 2,444 +0,16%
2 Flexion vertica 2,98 3,016 -1.21%
3 Flexién vertical (2°) - 3,783 -
4 Torsiond 417 3,954 -5.18%
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5.4.3. Acciones sismicas consideradas

Para este puente, se evalla la ordenada espectra que coincide con € periodo de 0,41
segundos, los registros seleccionados son los indicados en las Figuras 5.45 a 5.47. Las
caracteristicas principal es de |os sismos el egidos se resumen en la Tabla 5.10.

Tabla 5.10. Aceleraciones horizontal es seleccionadas para el puente de calle Boedo. Fuente:
Pacific Earthquake Engineering Research Center (PEER): http://peer.berkeley.edu/

Sismo Afo  Estacion PGA (g) Sa(9) Mag.
Kobe 1995 KIMA 0,83 2,28 6,9
San Fernando 1989 Pacoima Dam 1,22 2,68 6,61
Mendoza 1985 LHERAS- L 0,48 0,65 6,3

Kobe 1995 - KIMA

—_

=]
(o))
T

|

o

()]
T

Aceleracion (g)
[w)

10 15 0 1 2 3
Tiempo (s) Periodo [s]
Figura 5.45. Terremoto de Kabe, Japdn (1995), estacion KIMA. Puente de calle Boedo.

o
o
Wk

Mendoza 1985

0.5 1.5 —
=D |
0 i Sa=0.65¢g
\g —~ 17 H 1
5 o & :
s <
L 905 |
[ ’ .
- |
< .

-0.5 L L L L 0 |

0 5 10 15 20 25 0 1 2 3
Tiempo (s) Periodo [s]

Figura 5.46. Terremoto de Mendoza, Argentina (1985). Puente de calle Boedo.
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Figura 5.47. Terremoto de San Fernando, California (1971), estacién Pacoima Dam. Puente de
calle Boedo.

5.4.4. Propuestas de rehabilitacion

La primera alternativa planteada, a igual que en € caso anterior, se tratadel aislamiento
enlazonade contacto entrelacolumnay lavigacaj6n, mediante un sistema P-F de deslizamiento.
Para su implementacion se dispone en € extremo superior de la columna un anillo metédlico que
contenga un grout de relleno para alcanzar € nivel de contacto y sobre la superficie se adhiere
una placa de PTFE, mientras que en la superficie inferior de la viga cajén se fija unalamina de
teflon (Politetraflouretileno, PTFE) (Figura5.48). De estamanerael contacto propuesto essimilar
al evaluado experimentalmente por Barlek et al. (2021) y que se utiliz6 paravalidar el modelo de
friccion del programa. De igual manera que en e puente de calle Paso, |os apoyos extremos en
los estribos se mantienen inaterados con lo que se configura un sistema de aislamiento

parciamente restringido (PRS).

Tablero - Carpeta de rodamiento

Superficie Deslizante
PTFE

Anillo
Metalico

Grout relleno

Columna

Figura 5.48. Esquema de aplicacién del sistema de aislamiento por superficie dedizante,
puente de calle Boedo.

En segundo lugar, debido a que el apoyo intermedio se realiza en una columna circular,
no es posible implementar el mismo sistema de riostras con un disipador metélico, tal como fue
introducido en € puente anterior. En este caso se propone un encamisado metdlico (Sed
Jacketing). Esta opcion es considerada una solucién clésica de refuerzo muy utilizada para
mejorar tanto laresistencia de corte'y flexion como laductilidad y el confinamiento de columnas,
especiadmente aquellas de seccion circular (G. M. Calvi et a., 2007). Su aplicacion ha sido
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g ecutada en numerosos puentes de California'y Japdn con el objetivo de mejorar la resistencia,
ductilidad y confinamiento de las columnas de hormigén armado (W. F. Chen & Duan, 2014). A
los efectos de este estudio, se reviste la pila circular con unalamina de acero ddctil de 8.68 mm
de espesor, idéntica a la que proponen Billah & Alam (2014), quienes ademés publican una
recopilacion de expresiones matematicas para determinar los espesores necesarios. De esta
manera, € encamisado gqueda adherido a la superficie de la columna en toda su atura. En €l
modelo numérico, el encamisado es introducido mediante elementos de placa (Shell), con un

materia elastopléstico con una tension de fluencia de 240 MPa 'y endurecimiento cinemaético,
como se haindicado en laTabla5.8.
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CAPITULO 6: RESULTADOS NUMERICOS.

6.1 Comentarios generales

En el presente capitulo se analizan los resultados de los model s numéricos presentados en el
capitulo 5. Se evalla la respuesta dindmica de los puentes sometidos a las acciones sismicas
transversal es seleccionadas previamente, con las acel eraciones amplificadas a fin de provocar €
colapso de la estructura con cada registro sismico. Adicionamente, se evalla la respuesta
estructural de ambos puentes con las distintas alternativas de refuerzo propuestas en el capitulo
previo. Se compara en cada caso las variables de la respuesta estructural que permiten evaluar €
comportamiento de |os puentesy sus distintas alternativas de rehabilitacion.

6.2 Puente de calle Paso

6.2.1 Estructura sin controlar
De acuerdo alos objetivos planteados en el capitulo 1, se buscaalcanzar € colapso delos
puentes estudiados a través de | as acel eraciones horizontal es que fueron escogidas en la seccion
5.3.3. Por esta razén, los valores de los registros de acciones sismicas son amplificados en un
factor de escalata que quede aseguradalafalaglobal delaestructura. Para el caso del puente de
calle Paso, luego de algunas iteraciones, |os factores de amplificacién que cumplen este requisito
sonindicadosen la Tabla 6.1.

Tabla 6.1. Factor de amplificacién de los registros sismicos introducidos al modelo del puente

de calle Paso.
Sismo Afo Estacion Escala
Kobe 1995 KJIMA 2.00
Northridge 1994  Alhambra- Fremont School 175
Chi Chi 1999 CHYO028 1.50
LomaPrieta 1989  Corralitos 000 1.50
Mendoza 1985 LHERAS-Longitudinal 2.00

La historiatemporal de los desplazamientos horizontales es medida en un nodo ubicado
en €l baricentro de laviga del portico intermedio, que se muestra en la Figura 6.1. La respuesta
seindicaen laFigura 6.2 para cada sismo. En cada caso se destaca € instante de tiempo en que
se produce la erosion del primer elemento, como asi también e momento en el que se considera

gue la estructura colapsa.
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Nodo de control

Figura 6.1. Identificacién del nodo de control del puente de calle Paso.
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Figura 6.2. Historia temporal de |os desplazamientos horizontales en el portico del puente de
calle Paso.

EnlaFigura 6.3 seindica € estado de fisuracion en los elementos de hormigon armado
del pértico intermedio para cada uno de los sismos considerados. El instante a que corresponde
cada una de las instantaneas es arbitrario, siendo €l objetivo de lainclusién de las mismas € de
visualizar e estado tensional de los elementos estructurales. Las columnas muestran un estado
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tipico de fisuras generadas por esfuerzos de flexidn, con presencia de tensiones de traccion en las
caras opuestas de ambos extremos. La viga de encabezado presenta un gran nimero de fisuras
diagonales en los nudos de unién viga-columna, este escenario demarca una fuerte concentracion
de esfuerzos de corte provenientes del apoyo de las vigas longitudinales a cada lado de las

columnas.

El mecanismo de colapso del puente se muestra, para cada registro sismico, en la Figura
6.4. En todos los casos, la estructura falla en € nudo de unidn viga-columna. La elevada
concentracion de tensiones que fue advertida a partir de la propagacion de fisuras degrada e
hormigdn del nudo que resultaincapaz detransmitir las cargas de la superestructura. En el instante
en que se produce el colapso, la viga es perforada por las columnas laterales. Unicamente para
los sismos de Kobe (Figura 6.4a) y Chi-Chi (Figura 6.4¢) la subestructura muestralafalla de las
columnas en su extremo superior, aunque este fenébmeno se produce después de desintegrarse la
vigaen & nudo.
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Figura 6.3. Propagacion de fisuras en € portico de hormigén armado. (a) Kobe. t = 0.61 seg,
(b) Northridge. t = 2.07 seg. (c) Chi-Chi. t = 1.57 seg, (d) Loma Prieta. t = 0.74 seg, (€)
Mendoza. t = 0.57 seg.
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Figura 6.4. Mecanismo de colapso del puente. (a) Kobe. t = 4.28 seg, (b) Northridge. t = 2.93
seg. (c) Chi-Chi. t = 5.85 seg, (d) Loma Prieta. t = 2.34 seg, (€) Mendoza. t = 1.86 seg.
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6.2.2 Aislamiento parcial del tablero

Tal como fue presentado en el apartado 2.3.1, se busca desacoplar la masa del tablero y
las vigas longitudinales de la estructura intermedia que sirve de apoyo, con las consideraciones
detalladas en la seccién 5.3.4. Bgjo |as condiciones asumidas se constituye un aislamiento parcial
(PRS), dado que se trata de reforzar 1a estructura del puente sin modificar € trazado altimétrico
de la calzada. Ademés, e sistema de aislamiento incorporado se encuadra en la categoria P-F
(Superficies dedlizantes) sin dispositivos de re centrado. Si bien tanto la incorporacion de un
aislador sin fuerza restitutiva como la viabilidad de un aisamiento PRSI en puentes con
superestructura discontinua no se recomienda ni es una practica corriente, de su andlisis tedrico

surgen conclusiones de interés para este trabajo de investigacion.

En su implementacion numérica, se emplea el algoritmo de contacto entre las superficies
involucradas basado en € méodo de penalidad (SURFACE TO SURFACE). Inicialmente, se
considera la situacion hipotética de una superficie de deslizamiento sin friccién. Si bien este
escenario no esreal y no es posible materializarlo, sirve como punto de partida para € andlisis

tedrico de su influenciaen larespuesta global del puente.

Los resultados numéricos se presentan en la Figura 6.5 para los desplazamientos
horizontales del portico, mientras que la Figura 6.6 muestra | os desplazamientos horizontales del
tablero. En ambos casos se muestra una comparacién con la historia tempora de los
desplazamientos del puente sin refuerzos.
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Figura 6.5. Historia temporal de |os desplazamientos horizontales del p6rtico de hormigon
armado, puente de calle Paso con aidamiento parcial del tablero.

A partir delos resultados obtenidos, tanto para el sismo de Kobe como para€l de Chi-Chi
se produce € colapso de la estructura con e sistema de aislamiento considerado. El estado fina
de la estructura para cada registro se muestra en la Figura 6.7. Puede notarse en la imagen €
estado de deterioro en € instante de colapso, tanto parala simulacion del sismo de Kobe (Figura
6.7a) como para €l terremoto de Chi-Chi (Figura 6.7b). A pesar de que paralos demés registros
la estructura todavia conserva capacidad de resistir esfuerzos, se aprecia un nivel de dafio
considerable para los terremotos de Loma Prietay Mendoza. Por su parte, |a respuesta frente a

sismo de Northridge arroja como resultado un estado de integridad estructural destacable.

De la comparacion entre la Figura 6.4 y 6.7, puede advertirse una modificacion en el
mecanismo de transferencia de esfuerzos y consecuentemente del mecanismo de colapso. Tanto
parala smulacion del sismo de Kobe (Figura 6.7a) como para la de Chi-Chi (Figura 6.7¢), €
colapso estructural se produce por laroturadel hormigdn en los extremos de la columna, producto
de un estado flexional. El dafio se concentra en las rétulas plésticas de las pilasy no se produce
lafalladel nudo de unién viga-columna. A pesar de conseguir uno de [os objetivos planteados en
laimplementacion del aislamiento por superficie dedlizante, laintegridad global de la estructura

no puede asegurarse para todos los casos. No obstante, se logra evitar la concentracion de
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tensiones de corte en los nudos y se consigue modificar el mecanismo de transferencia de los

esfuerzos reduciendo € dafio concentrado en la union.
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Figura 6.6. Historia temporal de los desplazamientos horizontales del tablero, puente de calle
Paso.
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Figura 6.7. Estado de la estructura del puente de calle Paso al finalizar la simulacion
numérica. (a) Colapso del puente, sismo de Kobe, t = 4.23 seg. (b) Pdrtico sin dafio evidente,
sismo de Northridge, t = 10 seg. (¢) Colapso del puente, sismo de Chi-Chi, t = 5.42 seg. (d)
Dafio generado en €l portico, sismo de Loma Prieta, t = 10 seg. (e) Dafio en el pértico, sismo
de Mendoza, t = 10 seg.
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Por otra parte, bgjo las hip6tesis asumidas en cuanto a andlisisy modelacidn, es posible
evaluar el comportamiento del puente con € aidamiento parcia a partir del andlisis de los
esfuerzos axiales en la columna (Figura 6.8). En primer lugar, se advierte un incremento en los
valores maximos de compresion, a mismo tiempo gue se reducen los valores de traccién. Este
fendmeno es producto del cambio introducido en el contacto entre lavigadel portico y los apoyos
del tablero, la definicidén de una superficie ideal sin friccion permite a los apoyos del tablero
moverse libremente en direccion horizontal y solamente restringe que la superficie esclava
atraviese ala superficie maestro del contacto. En otras paabras, € tablero eslibre de elevarse y
separarse de su superficie de asiento. Una vez que esto ocurre sucede un impacto vertical de las
vigas longitudinales sobre la viga del pértico. Debe mencionarse que € comportamiento
observado resulta inesperado y es perjudicia para la integridad de la estructura. Entre las
numerosas publicaciones existentes referidas aimpactos en puentes, €l g e de atencidn selocaliza
en el apoyo de los extremos del tablero contralos estribos (Bi & Hao, 2013; J. Chen et d., 2017,
C. J. Wang, 2007), o bien ante un eventual impacto entre elementos adyacentes (Bi et al., 2013;
Miari et a., 2020); estetipo de golpe vertical producto del levantamiento del tablero en sus apoyos
intermedios es un halazgo novedoso que sdlo puede ser identificado a partir de un modelo
numérico con €l nivel de detalle que se ha presentado en este trabgjo.

El fendbmeno de impacto vertical descrito anteriormente, puede ser comprendido através
de dos efectos que actlian simultaneamente: La caracterizacion dinamica del puente parcial mente

aidado y la naturaleza oblicua de |la geometria del puente.

En primer término, cuando se lleva a cabo un andlisis modal del puente aislado resultan
los primeros cuatro modos de vibrar que seindican enlaFigura6.9y se resumen en laTabla6.2.
Puede notarse la aparicién de un nuevo modo que involucra la vibracion del pértico fuera de su
plano. Ademés, queda evidenciado que en los modos presentados existen efectos de torsién del
tablero acoplados con & movimiento horizontal, estos efectos producen un levantamiento del

tablero en un costado y un descenso en € costado opuesto.

Tabla 6.2. Frecuencias obtenidas de un analisis modal del puente aislado de calle Paso.

Modo Formamodal Frecuencia (Hz)
1 Latera 0.909
2 Torsion ddl portico 3.607
3 Flexién del tablero 4.262
4 Lateral del portico 4.760
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Figura 6.8. Historia temporal de |os esfuer zos axiales en una columna del pértico.

Figura 6.9. Primeros cuatro modos de vibracion del puente aislado. a) Modo lateral, frec.:
0,909 Hz. b) Torsién del pértico, frec.: 3,607 Hz. ¢) Modo flexional, frec.: 4,262 Hz. d) Modo
lateral del pértico, frec.: 4,760 Hz
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Los espectros de respuesta elastica perteneciente a cada registro sismico se muestran
superpuestos en la Figura 6.10, en lague ademés seindica el valor de los principal es periodos de
vibracién natural del puente original y del puente aidlado. El periodo natural del puente sin
refuerzos se presenta como To = 0,27 seg. A pesar de que con el aidamiento se logra un
incremento notorio del primer modo (T: = 1,10 seg.), € segundo modo correspondiente a la
deformacion del poértico no se ve sensiblemente af ectado respecto del original (T>=0,21seg.). S
bien el segundo modo del puente aidlado involucra unamasatradaciona reducida, por haber sido
desacoplada a través del contacto dedlizante, € nivel de aceleraciones horizontales a las que se
encuentra sometido son lo suficientemente elevados como para deteriorar las columnas,

comprometiendo laintegridad global de la estructura.

6

Kobe x 2.0
LomaP.x 1.5
Northridge x 1.75
Chi-Chix 1.5
Mendoza x 2.0
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Figura 6.10. Espectro de respuesta el astica de aceleraciones para cada registro sismico
considerado.

Por otro lado, la geometria oblicua del puente es la responsable de introducir |os efectos
de torsion que muestran los modos de vibracion determinados. La imposibilidad que tiene €
tablero de deslizar horizontalmente en los estribos apartir delas condiciones de vincul o asumidas,
y € angulo deinclinacién con el que actla la reaccién horizontal de los apoyos generan el estado
de deformacion del tablero alrededor del ge longitudinal del mismo. Como consecuencia, los
apoyos se elevan separdndose de la viga del poértico y posteriormente impactando a portico
cuando la accion externa se revierte. Este fendmeno queda en evidencia a comparar los
desplazamientos en la direccion vertical de cada una de las superficies en contacto (Figura 6.11).
En laimagen puede notarse a simpl e vista cadainstante en el que lasuperficie se separa perdiendo

contacto y posteriormente vuelven aunirse. Al impactar el apoyo sobre laviga del portico, ambas
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superficies vibran solidariamente durante un lapso breve de tiempo, antes de producirse €l
levantamiento subsiguiente. Si bien e fendbmeno ocurre en las tres columnas del portico,
|6gicamente en la columna central 1a magnitud de |os desplazamientos relativos es mucho menor

gue en las columnas | aterales.
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Figura 6.11. Desplazamientos verticales en la superficie de contacto para cada columna del
puente aislado, registro de Kobe.

Resulta de interés evaluar la relacion existente entre la separacion del contacto con los
esfuerzosaxialesenlas columnas (Figura6.12), es posible advertir que e méximo desplazamiento
vertical relativo en la columnaizquierda se produce con un esfuerzo axia préacticamente nulo en
esa misma columna, a mismo tiempo que se produce € valor maximo de compresion en la
columna derecha. Ademaés, cuando se produce e impacto ddl apoyo sobre laviga dd pértico, €
esfuerzo axial de la pila se ve fuertemente amplificado. Este fenébmeno se repite cada vez que €
tablero se levanta de su apoyo, pero la magnitud de amplificacion de los esfuerzos axiales se va
atenuando a medida que transcurre €l tiempo, denotando una fuerte degradacion del hormigén de

las columnas, que ven progresi vamente reducida su capacidad de transmitir estos esfuerzos.

Por los motivos que se han detallado, € colapso del puente aislado se explica, aun
considerando una superficie sin friccién, a partir de la geometria oblicua tanto de los estribos en
los extremos como del portico centra de hormigén. Esta particular geometria produce

solicitacionestorsionales significativas en el tablero que derivan en el impacto delos apoyos sobre
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el portico central. El impacto vertical degrada el material de la sub estructura, que ademas es
sometida afuertes acel eraciones horizontal es debido a su bajo periodo de vibracion. Cabe recal car
gue los resultados obtenidos se corresponden con las hipétesis asumidas en la Seccién 3.3. Los
estribos ddl puente no han sido modelados por exceder el acance de este trabajo. Sin embargo,
se deja establecida la necesidad de evaluar su comportamiento mediante estudios detallados

adicionales alos que se presentan.

A raiz del andlisis efectuado, no se ha estudiado este puente con coeficientes de friccion
maés elevados, ya que se asume que ello llevaria a una situacion intermedia entre el puente aislado
sin friccion y el puente no controlado. Esto redundaria en una situacioén més desfavorable que la
del puente aislado sin friccién, conduciendo al colapso en lamayoria de |os casos.

Desplaz. vertical en columna izquierda
T T T T T T
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_10000 1 I| I 1
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Figura 6.12. Apertura del contacto comparada con |os esfuerzos axiales de las columnas de
puente de calle Paso, sismo de Kobe.

6.2.3 Disipador metalico
La segunda aternativa contemplada para reforzar la estructura existente es la
incorporacion de un disipador metdlico, de acuerdo a las recomendaciones surgidas del andlisis
simplificado realizado en el capitulo 4, el cua esaccionado por medio del desplazamiento relativo

entre pies y cabeza de las columnas del portico. La implementacion en e modelo numérico se
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realiza agregando las diagonales tipo “Chevron” (Kazemzadeh Azad et al., 2017) por medio de
elementos de barra de acero de seccion circular hueca, cuyo comportamiento se asume e éstico
lineal. Esta disposicién persigue lafinalidad de concentrar € desplazamiento relativo en lamitad
de la dtura libre del pértico. La vinculacion entre las columnas y las diagonales se rediza
mediante un anillo de 0,50m de alto, que envuelve el perimetro de la columna. En el modelo se
representan con elementos de placa “Shell” de acero de comportamiento lineal y elastico cuya
adherencia a la superficie de la columna de hormigon se considera perfectamente adherida
mediante nodos compartidos delamalla (Figura6.13). Enlainterseccion delasriostras se dispone
un elemento discreto (*ELEMENT _DISCRETE) con un materia €eéstico pléstico
(*MAT_SPRING_ELASTOPLASTIC) cuyas propiedades son las mismas que han sido
determinadas en €l capitulo 4 de estatesis.

Figura 6.13. Modelo numérico del puente de calle Paso con disipador metélico.

Larespuestanuméricadel puente se muestraen laFigura6.14, donde se detallalahistoria
de los desplazamientos horizontales del nodo de control ubicado en el baricentro de la viga de
cabecera del portico (Figura 6.1), para cada registro sismico evaluado. Se compara con la
respuesta del puente no controlado en todos los casos, donde se ha indicado también el instante

de tiempo en el que se produce laerosion del primer e emento.

Debe mencionarse que con lainclusion de un disipador metdlico solo se produce erosion
en los dementos para el sismo de Kobe, siendo el primer elemento erosionado en € instante de
tiempo t=5,31 seg.
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Figura 6.14. Desplazamientos horizontales del pértico, puente de calle Paso con disipador
metalico.

Las curvas obtenidas a partir de las simulaciones numéricas muestran no solo que €
colapso de la estructura es evitado en todos los casos, sino también se advierte una fuerte
reduccion de los desplazamientos laterales. Como contrapartida, se observa un fuerte aumento en
el esfuerzo de corte de las columnas del pértico (Figura 6.15). Este efecto adverso es esperable
ya que e dispositivo incorporado, para desarrollar su capacidad disipativa, reacciona contra la
base de las pilas a través de las riostras dispuestas en los vanos del portico. El mecanismo de
transferencia de esfuerzos es bien conocido y sus consecuencias referidas a corte horizontal son

remarcadas por algunos autores en trabajos previos (Casciati et al., 2009).
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Figura 6.15. Historia temporal del esfuerzo de corte en la columna izquierda del pértico
central del puente de calle Paso.

A pesar de que el aumento del corte en la base es un efecto indeseado, las columnas no
acanzan su resistencia Ultima. Este fenbmeno, que se verifica paratodos | os casos analizados, es
un efecto conjunto entre la reduccion de desplazamientos horizontales y el confinamiento latera
localizado del anillo de fijacion en el que se sujetan las diagonales. De esta manera, la respuesta
globa del puente megiora notablemente comparandola con € puente en su estado original. El
desempefio de los disi padores metdlicos resulta eficiente en el comportamiento global del puente.
L os dos dispositivos instalados en e portico tienen una respuesta ciclica idéntica (Figura 6.16),
donde se advierte que ambas curvas se superponen. El area que encierra cada ciclo no lineal
involucra una cantidad de energia disipada, 10 que se traduce en una disminucién de la cantidad
de energia que ingresa a la estructura. La energia que ingresa al sistema estructural es la
responsable del dafio en los elementos que conduce al colapso estructural, por 1o que es esperable
que € estado fina de la estructura se vea menos dafiado al ser comparado con la respuesta del
puente original .

149



Northridge x 1.75 Chi-Chi x 1.50

%\ 1000 1 1000 7
< |\ N/l
5 / / i
= [—
~ -1000 . i 1 -1000
-10 0 10 -10 0 10
Loma Prieta x 1.50 Kobe x 2.0
<> 1000 1 1000
\E’ /
< 0 0
7 /1T
k= -1000 | {1 -1000 } e " J
-10 0 10 -10 0 10
Elongacion (mm)
Mendoza x 2.0
2 1000 ¢
4 / Z Disipador #1
g 0 / / Disipador #2
7
= -1000

-10 0 10
Elongacion (mm)
Figura 6.16. Respuesta ciclica de | os disipadores metalicos instalados en el puente de calle
Paso, para cada registro sismico evaluado.

6.3 Puente de calle Boedo

6.3.1 Estructura sin controlar
L os registros sismicos presentados en la seccion 5.4.1, requieren ser amplificados por €
factor de escala que se indica en la Tabla 6.3 para que se logre el colapso de la estructura del
puente. Los desplazamientos horizontales del puente original son evaluados en un nodo ubicado
sobre la carpeta de rodamiento en coincidencia con €l baricentro de la columna circular (Figura
6.17), la respuesta se muestra en la Figura 6.18. Se indican con simbol os | os hitos destacados de
lasimulacion con e mismo criterio establecido en la seccion 6.2 para el puente de calle Paso.

Tabla 6.3. Factor de escala de amplificacién para los registros sismicos considerados en el
puente de calle Boedo.

Sismo Afio Estacién Escala
Kobe 1995 KIMA 1.50
San Fernando 1971 Pacoima Dam 1.80
Mendoza 1985 LHERAS- L 3.50
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Nodo de control

Figura 6.17. Nodo de control del puente de calle Boedo.
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Figura 6.18. Historia temporal de los desplazamientos horizontales del puente sin controlar de
calle Boedo.

La Figura 6.19 muestra, para € momento en e que se considera e colapso de la
estructura, el estado de dafio (erosién de elementos) y la distribucion de fisuracion para cada
sismo: Kobe 1994 en € instante t= 2,18 seg. (Figura 6.19 ay b), San Fernando 1971 en t= 6,40
seg. (Figura 6.19 c y d) y Mendoza 1985 en t= 1,88 seg. (Figura 6.19 ey f). Los tres casos
muestran una falla similar, con la rotura del hormigén en la cabeza de la columna y un gran

numero de elementos del recubrimiento de la columna erosionados en labase, anivel del terreno.
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Figura 6.19. a) Propagacion de fisuras para e sismo de Kobe, t= 0,91 seg. b) Colapso del
puente para el sismo de Kobe, t=2,18 seg. ¢) Propagacion de fisuras para € sismo de San
Fernando, t= 1,04 seg. d) Colapso del puente para €l sismo de San Fernando, t= 6,40 seg. €)
Propagacion de fisuras para €l sismo de Mendoza, t= 1,10 seg. f) Colapso del puente para €l
sismo de Mendoza, t= 1,87 seg.

En cuanto a desarrollo de fisuras en la columna del puente, puede advertirse un patrén
de fisuras horizontales en ambos extremos de la pila evidenciando un estado provocado por
esfuerzos de flexion, que generan traccién en las caras opuestas de cada extremo. A su vez, puede
identificarse la presencia de fisuras verticales en el extremo superior, las cuaes son provocadas
por tensiones de compresion longitudinal producidas por laconcentracién de tensiones en lazona
detransicion del apoyo del tablero en la columna. El mecanismo de falla que se desarrollaen las
tres simulaciones responde a un estado tensional complejo en la cabeza dela columna, que genera

un deterioro en el hormigon del nicleo y un consecuente ablandamiento con pérdida de soporte.
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Este fendmeno puede verse claramente a observar € estado de deformacion final de laarmadura
de refuerzo de la columna (Figura 6.204). Este estado de deformacion es fruto de la pérdida de
soporte vertical del hormigén de la columna, 1o cual conduce al pandeo longitudinal de las barras
de acero, cuyo desplazamiento lateral se incrementa debido a los esfuerzos horizontales que
experimentala estructura. EI mecanismo de fallaresulta similar al experimentado por un puente
de San Fernando, durante € terremoto ocurrido en 1971, Figura 6.20b (Priestley et al., 1996).

Figura 6.20. a) Estado final de deformaciones de la armadura de refuerzo de la columna para
la simulacién del sismo de Kobe en d instante t= 2,18 seg. b) Modo de falla de la columna de
un puente de hormigén durante el terremoto de San Fernando en 1971 (Priestley et al., 1996).

6.3.2 Aislamiento parcial del tablero
Larespuesta dindmica es eval uada considerando un model o de friccion constante con una
formulacién de Coulomb, que fue previamente validado en la seccién 5.2.4 contrastando con
resultados experimentales (Barlek et al., 2021). La Figura 6.21 muestra los desplazamientos
horizontales del extremo de la columna. Se evalliala respuesta dinamica para distintos val ores de
coeficiente de friccion (0, 5% y 10%). Ademas, se agrega la respuesta del puente no controlado,
donde seindica el instante de colapso. Por otra parte, la historiatempora de los desplazamientos

horizontales del tablero esla que se indica, para cadaregistro sismico, en la Figura 6.22.

Como puede observarse en laFigura6.21, | os desplazamientos horizonta es de lacolumna
se incrementan a medida que €l coeficiente de friccion aumenta. Esta caracteristica confirma que
e coeficiente de friccion actlia como un limite méximo en la capacidad del contacto para

transmitir fuerzas horizontal es haciala columna
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Figura 6.21. Desplazamientos horizontales de la columna del puente Boedo par cialmente
aislado, evaluacion de distintos coeficientes de friccion. (a) Sismo de Kobe 1995. (b) Ssmo de
San Fernando 1971. (c) Ssmo de Mendoza 1985.

Por su parte, € tablero no modifica su respuesta significativamente con los diferentes
coeficientes de friccion considerados (Figura 6.22). Esto es debido ala bgjarigidez lateral dela
columna, que interviene fundamentalmente como soporte vertica del tablero.
Independientemente del valor que tome e coeficiente de friccion, el apoyo intermedio es incapaz
de proveerle ala superestructura una reaccién horizontal apreciable.
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Figura 6.22. Desplazamientos horizontales del tablero del puente Boedo parcialmente aislado,

evaluacion de distintos coeficientes de friccion. (a) Ssmo de Kobe 1995. (b) Ssmo de San
Fernando 1971. (c) Sismo de Mendoza 1985.

En la Figura 6.22 puede apreciarse que los desplazamientos horizontales al finalizar 1a
simulacion son iguales y muy pequefios para los tres coeficientes de friccion comparados. En la
Figura 6.23 se verifica mediante la comparacion del desplazamiento residual con e maximo
desplazamiento horizontal que experimenta € puente de calle Boedo para los vaores de
coeficiente de friccién evauados. Estos valores y su relacién porcentua se indican en la Tabla

6.4.

Kobe 1995 San Fernando 1989 Mendoza 1985
200 200 200
—O— Desp. Residual
—>é— Maximo Desp.
~ 150 150 150
£ 3
g (\)N_x N
- N ¥ —X
N 100 100 100
=
wn
(]
A 50 50 50
0® 2 O 0® = © 0®G © O
0 0.05 0.1 0 0.05 0.1 0 0.05 0.1
w (%)

Figura. 6.23. Comparacion de desplazamientos méximos y desplazamientos residuales para
distintos coeficientes de friccion considerados en el puente de calle Boedo.
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Tabla 6.4. Desplazamientos horizontales maximos y residual es de cada registro sismico para
los distintos coeficientes de friccion evaluados en € puente de calle Boedo.

Kaobe San Fernando Mendoza
u Max. Residual Max. Residual Max. Residual
[mm]  [mm] [%] [mm] [mm] [%] [mm] [mm] [%]
0,00 1956 2,0 1,0 1305 1,7 13% 116,7 1,1 0,9%
0,05 189,7 05 03% 1248 15 12% 1125 0,7 0,7%
0,10 1819 04 02% 1204 06 05% 1111 0,0 0,0%

Dadas las condiciones de contorno asumidas, €l tablero se comporta | ateralmente como
unaviga parcia mente empotrada en sus extremos y con un apoyo intermedio de muy bajarigidez
lateral. Esto puede ser verificado através de un andlisis modal del puente con aislamiento parcial
idealmente asumido sin friccion. La Figura 6.24 muestra | os tres primeros modos del puente con
e dstema PRSI, mientras que en la Tabla 6.5 se indican |as frecuencias asociadas a cada modo

del puente con aislamiento parcial, comparadas con las frecuencias del puente sin aislamiento.

Figura 6.24. Formas modales del puente de calle Boedo con aislamiento parcial. a) Primer
modo flexion lateral, frecuencia=2,38 Hz. b) Segundo modo flexién del tablero,
frecuencia=2,98 Hz. ¢) Tercer modo torsién longitudinal, frecuencia= 3,65 Hz
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Lareduccién que experimentalafrecuencia del primer modo cuando € puente es aislado
parciamente es de 2,5%. Acorde alo destacado por Makris (2009), citado en €l apartado (2.3.1),
el puente con PRSI se encuentra situado en una condicion similar aladel puente sin aislar. Este
aspecto esdebido alabgarigidez lateral que aportalacolumnacentra en larespuestatransversal
del puente. En este sentido cabe destacar que la superestructura ha sido modelada integramente
con un material no lineal y un criterio de erosion. Debido a que no se ha detectado dafio en €
tablero y los desplazamientos residuales son insignificantes, puede asumirse que €
comportamiento de la superestructura es el&stico y que proporciona un mecanismo de re centrado.
Debe reiterarse que los resultados del estudio fueron obtenidos bajo las hipbtesis admitidas en la
seccion (3.3). En virtud de que la estrategia de rehabilitacién propuesta consiste en una
combinacion de un dedlizador friccional (P-F) con un aislamiento parcialmente restringido
(PRS), se destaca la necesidad de profundizar el andlisis mediante estudios adicionaes para
asegurar que los extremos del puente constituyan los apoyos fijos que requiere € sistema de
aisamiento PRS.

Tabla 6.5. Frecuencias naturales de vibracion del puente de calle Boedo con sistema PRS.

Frecuencia
M odo Forma modal
PRSI Sin aislamiento
1 Flexion lateral 2,38 Hz 2,44 Hz
2 Flexion del tablero 2,98 Hz 3,02Hz
3 Torsion longitudinal 3,65 Hz 3,95 Hz

Lahistoriatemporal del corte basa en la columnaeslaindicadaen laFigura6.25, donde
se presenta la respuesta de cada uno de |os coeficientes eval uados, para cada sismo considerado.
De manerasimilar alos desplazamientos de lacolumna (Figura6.21), € corte maximo que recibe
la base de la columna aumenta en lamedida que € coeficiente de friccidn seincrementa. A pesar
dequeparalosvaloresmayoresde i, €l corteen lapilaesmuy similar a del puente no controlado,
laestructura no alcanza el colapso. En este sentido, laincorporacion de una superficie dedlizante
con capacidad limitada de transferir fuerzas horizontaes, evita la concentracion de tensiones en
el extremo delacolumnaque provocan lafalaglobal del puente. Este fendmeno puede explicarse
evaluando los desplazamientos verticales de los bordes laterales del tablero, en nodos ubicados
en cada borde de la superficie de la viga cgjon. La historia tempora de los desplazamientos

verticales se muestra en la Figura 6.26. Se compara la respuesta del puente no controlado con la
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gue resulta de incorporar una superficie deslizante con un coeficiente de friccion de 5% frente a

|as aceleraciones del sismo de San Fernando 1971.

No controlado

Corte (kN)

Corte (kN)

Corte (kN)

Figura 6.25. Corte en la base de la columna del puente Boedo, parcialmente aislado. (a) Ssmo
de Kobe 1995. (b) Ssmo de San Fernando 1971. (c) Sismo de Mendoza 1985.
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Figura 6.26. Desplazamientos verticales de |os nodos ubicados sobre los ges laterales de la
superestructura, sismo de San Fernando 1971. (a) Puente no controlado. (b) Tablero
par cialmente aislado con un coeficiente de friccién de 5%.

La respuesta dindmica que muestra la Figura 6.26 indica una oscilacion del tablero
alrededor de su ge longitudinal para € puente no controlado. Esta torsién es ocasionada por la
elevada rigidez horizontal del tablero, comparada con la rigidez vertical del mismo. Como
consecuenciade latorsion longitudinal de la superestructura se introducen momentos flectores en
el extremo superior de la columna que son los responsabl es de |a concentraci én de tensiones que
conducen a colapso del puente. Con laincorporacion del aisamiento parcial entre laviga cajén
y la columna, se le permite a la superestructura deformarse lateralmente transmitiendo a la
columna Unicamente una fuerza horizontal por medio de la friccién en la superficie de contacto.
A pesar delamagnitud de lafuerza de corte que transmite mediante lafriccion, lacual essimilar
a la respuesta no controlada del puente, la columna continGia proveyendo soporte vertical a
tablero.

Asignando los valores de coeficiente de friccion que se indican en la Tabla 6.6, €
desplazamiento maximo que experimenta tanto el tablero como la columna presenta la variacion
gque muestra la Figura 6.27, donde & desplazamiento méximo del puente no controlado se
representa con unalinea detrazos. En laimagen puede observarse que € desplazamiento maximo
en la columna se incrementa para valores de friccién més elevados, mientras que en € tablero se
reducen levemente. Ambas curvas se asemejan y tienden a un valor Unico de desplazamiento

horizontal, que ocurre cuando vibran solidariamente con un coeficiente de friccion lo
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suficientemente elevado como para que e dedizamiento en la superficie de contacto no se

produzca.

Tabla 6.6. Valores del coeficiente de friccidn evaluados en la simulacién numérica para cada

Sismo.
K obe 1995 San Fernando 1971 M endoza 1985
0.00 0.00 0.00
3 0.01 0.05 0.05
% S 0.03 0.10 0.10
28 0.05 0.15 0.15
'@ = 0.10 0.20 0.20
O 0.12 - -
0.14® - -

®) Produce € colapso de la estructura.

200 200 200
M —6— Tablero
N —4&H— Columna
£ 150 150 ] L == No controlado
S ¢
2 100 w00 A% 100 == ==
(4]
o)
s 50 50 |
=
0 : - 0 : 0 :
0 5 10 15 0 10 20 0 10 20
(%) (%) u (%)
a) b) c)

Figura 6.27. Maximo desplazamiento horizontal del tablero y la columna en funcion del valor
de coeficiente de friccion. (a) Sismo de Kobe 1995. (b) Sismo de San Fernando 1971. (c) Ssmo
de Mendoza 1985.

De manerasimilar, lavariacién del maximo corte en la base de la columna como funcion
del coeficiente de friccidn se muestra en la Figura 6.28. Debe destacarse que lafuerza de corte en
la pila muestra un acercamiento muy rapido hacia €l valor del corte en €l puente no controlado.
Ocasionalmente, para algunos valores de friccion la columna soporta fuerzas de corte mayores
que € puente original (Figura 6.28b). No obstante, € colapso de la estructura no ocurre para
ningun model o de tablero parcialmente aislado (a excepcion del caso indicado en la Tabla 6.6).
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Figura 6.28. M&ximo corte en la base de la columna en funcion del coeficiente de friccién. (a)
Ssmo de Kobe 1995. (b) Ssmo de San Fernando 1971. (c¢) Ssmo de Mendoza 1985.

El comportamiento ciclico de lacolumnaes el que se muestraen la Figura 6.29 donde se
grafica lafuerza horizontal de corte como funcion del desplazamiento horizontal en la columna
En laimagen se compara la respuesta secciona del puente no controlado con los resultados que
surgen de aidlar €l tablero considerando un coeficiente de friccion de 5% y 10% en la superficie
deslizante.

En primer lugar, se distingue entre |os dos casos de aislamiento parcial del tablero el nivel
de fuerza horizontal a que es sometidalacolumna. Logicamente para un menor valor de friccién,
el corte transmitido se reduce. Por otra parte, s se considera una friccion de 0,10, la columna
experimenta deformaciones no lineales, excediendo el limite de proporcionalidad el éstica. Puede
observarse agunos ciclos donde la respuesta histerética no se descarga por € camino inicial,
encerrando un area que representala energia disipada por deformacionesinel asticas. Este aspecto
es visible cuando se compara € comportamiento de la seccién con € puente no controlado, que
con pocos cicloslarespuesta es francamente no lineal. Ademas, en larespuestadel puente original
se advierte unadegradacion de larigidez evidenciada por unamenor pendiente de carga; a mismo
tiempo que se puede observar una disminucién en laresistencia, alcanzando picos maximos de
carga menores a medida que los ciclos se repiten.

161



1000
500

Corte (kN)

-500

-1000

1000
500

Corte (kN)

-500
-1000

-100  -50 0 50 100

PRSI =10%
PRSI p=5%

1000

500

Corte (kN)

-500 44
-1000 |/

-100 -50 0 50 100
<)
Desplazamientos (mm)

Figura 6.29. Respuesta ciclica de la columna del puente Boedo. (a) Ssmo de Kobe 1995. (b)
Ssmo de San Fernando 1971. (¢) Ssmo de Mendoza 1985.

Como complemento al andlisis efectuado paraun model o de friccidn constante, se evalla
la respuesta del puente con € tablero aidado considerando la formulacién variable de
Constantinou (1990) para € coeficiente de friccion. Con este propésito, se adoptan 10s mismos
valores de pardmetros que Tsopelas et al. (1996), al considerar un apoyo de baja friccion. Los
valores considerados en la formulacion definida por la Ecuacion 5.6 son: fi,q.x = 0,068, fiin =
0,04, a = 130 s/m. Larespuesta es comparada con los resultados que surgen de laformulacion
constante de friccion paralos valores del coeficiente de 5% y 10%. La Figura 6.30 presentaen la
columna izquierda la historia temporal de los desplazamientos para cada registro sismico,
mientras que la columna derecha indica la comparacién del corte en la base de la columna. Para
laformulacion de friccidn variable, los coeficientes introducidos varian entre el 4%y el 6,8%, la

respuesta dinamica de este caso se sitlia entre medio de las dos curvas de friccién constante, pero
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Se asemeja mas alarespuesta correspondiente a un coeficiente del 5%. En términos generales, la
definicion de un coeficiente de friccion instantaneo que varia segin la velocidad relativa no
maodifica sustancial mente larespuesta global del puente. Por estarazdn, la hipotesis de considerar

un model o de friccion constante puede asumirse con plena validez.

Fr. Variable
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Figura 6.30. Historiatemporal delos desplazamientos horizontales, comparacion de la respuesta
con friccién variable versus friccién constante. (a) Ssmo de Kobe 1995. (b) Ssmo de San
Fernando 1971. (c) Ssmo de Mendoza 1985. Historia temporal del corte en la base de la
columna. (d) Sismo de Kobe 1995. (e) Ssmo de San Fernando 1971. (f) Sismo de Mendoza 1985.

El comportamiento ciclico de la superficie dedlizante se muestra en la Figura 6.31, donde
serepresentaen ordenadas |afuerzadefriccion desarrolladaen el contacto y en abscisas se grafica
el desplazamiento relativo entre las dos superficies. Como se dijo anteriormente, el contacto con
friccion variable tiene un comportamiento muy semejante a modelo defriccidn constante de 0,05.
Puede advertirse que, para un valor de fricciébn més bajo, € desplazamiento relativo de las
superficies es mayor debido a limite impuesto en el contacto paratransferir fuerzas horizontales.
En la medida que € coeficiente de friccion se incrementa, las dos superficies muestran una
tendencia a vibrar solidariamente, 1o que resulta en una reduccion del desplazamiento relativo
entre ellas.
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Figura 6.31. Respuesta ciclica del contacto friccional en el puente Boedo. (a) Ssmo de Kobe
1995. (b) Ssmo de San Fernando 1971. (¢) Ssmo de Mendoza 1985.

6.3.3 Encamisado metalico.
Lasegunda alternativa de rehabilitacion parael puente de calle Boedo eslaincorporacion
de un encamisado metalico en lacolumnacentral, esta solucién es considerada un refuerzo clésico
que mejoralaresistenciay la ductilidad del elemento estructural.

El model o numérico de esterefuerzo sellevaa cabo agregando el ementos de placa (Shell)
que son adheridos a contorno de la columna circular compartiendo los nodos coincidentes de la
malla (Figura 6.32). Esta decisiéon implica la consideracion de una adherencia perfecta entre e
recubrimiento de la columnay lalamina de acero. El materia introducido es un acero ductil de

240 MPa de tensién de fluencia, con un endurecimiento cinematico.
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Figura 6.32. Modelo numérico de puente Boedo reforzado con encamisado metalico.

Larespuesta estructural es evaluada para los desplazamientos horizontales (Figura 6.33)
y para€el corte en labase delacolumna(Figura6.34). Ambas curvas denotan unavibracién similar
alarespuesta del puente no controlado. No solo se evita @ colapso estructural del puente sino
también provee ala columnade mayor resistenciafrente alas solicitaciones de corte. Larespuesta
dindmica observada confirma el mejoramiento que e encamisado le introduce a la columna en
términos de resistenciay confinamiento, |0 que se traduce en una mayor capacidad de lapilapara
incurrir en deformaciones plésticas. El confinamiento adiciona que eerce en € hormigon del
extremo de la columna permite resistir la concentracion de tensiones que se observaba en la
respuesta no controlada del puente.
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Figura 6.33. Historia temporal de los desplazamientos horizontales del puente reforzado con
encamisado metélico. (a) Ssmo de Kobe 1995. (b) Sismo de San Fernando 1971. (c) Ssmo de
Mendoza 1985.
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Figura 6.34. Historia temporal del corte basal en la columna reforzada con encamisado
metalico. (a) Ssmo de Kobe 1995. (b) Ssmo de San Fernando 1971. (c) Ssmo de Mendoza
1985.

La Figura 6.35 presenta |a respuesta ciclica de la columna reforzada con el encamisado
metélico en comparacion con el puente no controlado. Para €l caso del puente reforzado con €
encamisado metalico, la curva muestra repetidas cargas con pendientes similares, con lo que la
rigidez del elemento no se altera frente a los sucesivos ciclos. En cuanto a la resistencia de la
columna encamisada, cuando es sometida a desplazamientos mayores de los demandados en
ciclos previos, lafuerzade corte seincrementa, conlo que la capacidad deresistir lafuerzalateral
no se ve afectada. A pesar de conservar tanto la rigidez como la resistencia de la columna, los
graficos denotan un comportamiento no lineal, con disipacion de energia por deformaciones
plasticas. Debe tenerse en cuenta que € corte horizontal que se muestraen laFiguraincluye ala

fuerza que absorbe e encamisado metélico adherido ala columna.
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Figura 6.35. Respuesta ciclica de la columna con encamisado metalico del puente Boedo,
comparada con la respuesta del puente no controlado. (a) Ssmo de Kobe 1995. (b) Ssmo de
San Fernando 1971. (c) Ssmo de Mendoza 1985.

6.3.4 Comparacion de sistemas de rehabilitacion

Con € objetivo de determinar la efectividad y € margen de seguridad de cada sistema
propuesto, se muestra la respuesta dinamica del refuerzo con encamisado metdlico en
superposicién con las curvas que corresponden al aislamiento del tablero para un coeficiente de
friccion de 0y 5%. En laFigura6.36 se muestran |os desplazamientos horizontal es de la columna
del puente para cada sismo. En la misma puede observarse que la respuesta del puente con
encamisado metdlico es muy similar ala del puente no controlado. Debido a que la estructura
reforzada no alcanza e colapso, se puede afirmar que e encamisado mejora la resistencia y
ductilidad de la columna. Por otra parte, el aislamiento del tablero muestra una reduccién
considerable en los picos méaximos de desplazamientos, ya que la fuerza horizonta transmitida

desde la superestructura se encuentra limitada por € valor del coeficiente de friccion.
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Figura 6.36. Comparacion de | os desplazamientos horizontales en la columna correspondientes
al puente no controlado, refuerzo con encamisado metélico, aislamiento parcial del tablero con
0y 5% de coeficiente de friccion. a) Ssmo de Kobe 1994. b) Ssmo de San Fernando 1971. )
Ssmo de Mendoza 1985.

Los desplazamientos que experimenta el tablero (Figura 6.37), muestran una marcada
similitud entre todos los casos comparados. Esto indica que la columna no aporta una rigidez
horizontal significativa en la respuesta transversal del puente. Al desacoplar la masa de la
superestructura, los desplazamientos del tablero se mantienen inalterados. Por esta razon, puede
asumirse que la columna central provee Unicamente un soporte vertical a puente, y su presencia

no afecta significativamente ala vibracién horizontal del tablero.
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Figura 6.37. Comparacion de |os desplazamientos horizontal es del tablero correspondientes al
puente no controlado, refuerzo con encamisado metalico, aislamiento parcial del tablero con 0
y 5% de coeficiente de friccidn. a) Sismo de Kobe 1994. b) Ssmo de San Fernando 1971. c)
Ssmo de Mendoza 1985.

Analizando la historia temporal del corte en la base de la columna (Figura 6.38), se
observa que la fuerza horizontal que la superestructura transmite a la columna se incrementa en
lamedida que aumenta el coeficiente de friccidn. Por otra parte, €l encamisado metalico presenta
valores similares alos del puente no controlado a inicio de lasimulacion, pero con el avance del
tiempo las fuerzas que resiste la columna encamisada son superiores a las del puente original.
Esto se explica a partir del deterioro de la pila, mientras la columna no se ha degradado ambas
respuestas son parecidas. Sin embargo, cuando e dafio estd lo suficientemente avanzado, la

rigidez de la columna sin refuerzo se ve afectada y esincapaz de soportar mayor corte.
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Figura 6.38. Comparacion de la fuerza de corte en la base de la columna correspondientes al
puente no controlado, refuerzo con encamisado metalico, aislamiento parcial del tablero con O
y 5% de coeficiente de friccion. a) Ssmo de Kobe 1994. b) Ssmo de San Fernando 1971. ¢)
Ssmo de Mendoza 1985.

Si bien e corte en la columna es menor a aislar el tablero que cuando se refuerza con €l
encamisado metalico, debe quedar aclarado que la resistencia en la pila no se mejora con €
aidamiento. Esdecir, € puente con encamisado estd sometido aunafuerza horizontal mayor pero
su resistencia se haincrementado. Paraevaluar cudl aternativaes més segura, debe profundizarse
el andlisis incrementando |as acel eraciones horizontales. Por este motivo, se amplifica el registro
del sismo de Kobe por 2,0 y se evallian los parametros de control estudiados. Los resultados
numéricos seindican en laFigura 6.39, donde se muestra larespuesta ddl puente con encamisado

metélico y con aidamiento parcial del tablero paralos coeficientes de friccion de 0 y 5%.

Para €l registro dd terremoto de Kobe amplificado por 2, el modelo con encamisado
metdlico colapsa en t=1,10 seg, (Figura 6.40b) exhibiendo un mecanismo de colapso similar a
del puente no controlado. Si bien el refuerzo metdlico incrementalaresistencia de la columna, se
repite e mismo fenémeno descrito en € colapso del puente no controlado. La Figura 6.40c
muestra la distribucién de tensiones de Von Mises en los elementos de placa que modelan €
encamisado. Puede observarse que los maximos se encuentran en la base del empotramiento de
lacolumnay se advierten tensiones elevadas en el extremo superior. En contraste, e modelo con

€l tablero aidado permanece en buen estado de integridad tanto para un coeficiente de friccion de
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0y de 5%. El nivel de dafio generado es muy menor, localizado en & extremo de la columna,

como se observa en laFigura 6.40a.

200 T T T T T T T T
’é\ n
g 100 I\ i
= X
2 0 e A PR A S AP
a \I

_100 1 1 1 1 1 1 1 1

0 1 2 3 4 5 6 7 8 9
(a) .

400 T T T T , : = == == Encamisado
= PRSI ;=0
é 200 PRSI p=5%
=
wn
5]

A

Corte (kN)

Figura 6.39. Comparacion de la respuesta dinAmica del puente con refuerzo de encamisado
metalico y aislamiento parcial con coeficiente de friccion de 0y 5% para € sismo de Kobe x
2,0. a) Desplazamientos horizontal es de la columna. b) Desplazamientos horizontal es del
tablero. ¢) Fuerza de corte en la base de la columna.

.. — b 0

Figura 6.40. Estado estructural de la columna para la simulacion de Kobe 1994 x 2. a)
Aislamiento parcial del tablero con coeficiente de friccion de 0,05. b) Mecanismo de colapso
del puente con encamisado metélico, con elementos Shell ocultos, t=1,10 seg. ¢) Distribucion

de tensiones de Von Mises en el en encamisado metalico, t=1,08 seg.
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La respuesta que se obtiene de la simulacién numeérica es analizada en términos de los
desplazamientos horizontales de la columna (Figura 6.39a), la cual muestra una fuerte reduccion
en los valores maximos cuando se introduce € aislamiento parcial con una superficie dedlizante.
La Figura 6.39b muestra los desplazamientos del tablero, los cuaes no varian sustancialmente
entre |os casos comparados. Finalmente, en la Figura 6.39¢ puede observarse la historiatemporal
de la fuerza de corte en la base de la columna, la cual demuestra como se incrementa la fuerza
horizontal en la pila cuando aumenta e coeficiente de friccion del contacto. Con los resultados
presentados, de acuerdo alas hip6tesis asumidas en lamodelacion y en € andlisis, se demuestra
gue la solucién propuesta mediante el aislamiento parcial del tablero protege a puente con un
margen superior a gue provee el encamisado metdico. Es destacable mencionar también que los
coeficientes de friccién més baj os proporcionan unamejor respuesta global de la estructura, dado
gue reducen | as solicitaciones de corte en la.columnamientras que | os despl azamientos del tablero
No se ven sustancia mente incrementados. El comportamiento del tablero, cuando se incorporaun
sistemade aislamiento parcial con una superficie deslizante, es muy similar a caso del puente no
controlado debido a la reducida rigidez de la columna central respecto a la rigidez lateral del
tablero.
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CAPITULO 7: CONCLUSIONES.

7.1.Introduccion a las conclusiones

A lolargo del trabajo desarrollado en latesis se ha hecho un resumen de numerosos casos de
puentes reales que han colapsado durante sismo pasados, se anaiz6 distintos mecanismos de
colapso y se ha mencionado las deficiencias estructurales que presentaban |os puentes afectados.
Ademas, se ha presentado €l inventario de puentes existentes en Argentina, se ha caracterizado
las tipologias estructurales dominantes y se ha destacado la antigliedad promedio de cada una.
Por otro lado, se ha hecho un repaso de la evolucién de los métodos de cllculo y |os criterios
asociados, donde se destaca el avanceingenieril que esta evolucion hasignificado. Ademas, se ha
dejado en evidencia la predominancia de modelos numéricos ssimplificados utilizados para
analizar e comportamiento sismico de puentes de hormigén armado. A partir de lo antedicho, se
plantea la necesidad de analizar en profundidad |a respuesta sismica transversal de los puentes
existentes en la region. Para esto, se selecciona dos puentes representativos del inventario actual
y selosrepresenta através de un model o numérico no lineal tridimensional, que hasido calibrado

contrastando medi ciones experimental es de acel eraciones provocadas por cargas de servicio.

El andlisis dindmico no lineal del modelo se realiza mediante un codigo de elementos finitos
con un esquema explicito de integracion en € tiempo, que permite simular el colapso estructural
de cada puente cuando es sometido transversalmente a aceleraciones horizontales. Las acciones
sismicas consideradas se corresponden con una serie de registros redes, los cuales se han
amplificado para asegurar el objetivo perseguido. A continuacién, se ha llevado a cabo una
eval uaci6n de distintos sistemas pasivos de control de vibraci ones como rehabilitacion estructural,
cada uno con sus particularidades ditintivitas tanto geométricas como estructurales. Por tratarse
de estructuras de hormigén armado sometidas a acciones extremas, las fuertes no linealidades
esperadas generan una seria dificultad en la resolucién numérica. La eleccion de un modelo
constitutivo adecuado para representar a hormigon requiere de la calibracién de algunos
pardmetros que definen e comportamiento no lineal del material. Por otra parte, para conseguir
simular € colapso estructural de los puentes, debid tenerse en cuenta un criterio de erosion que
también necesita ser calibrado. Con estas consideraciones, el modelo numérico es una poderosa
herramienta de andlisis que es capaz de captar |os fendmenos de ablandamiento, degradacion de

rigidez y de resistenciadel hormigon armado.

El estudio realizado se ha concentrado en la respuesta transversal del puente, focalizando €

estudio en e comportamiento de las columnas y elementos estructurales de apoyo intermedio.
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Esta decision se fundamenta en base a las hipétesis asumidas para el andlisisy lamodelacion. S
bien esta simplificacion resulta una limitacién para €l andlisis desarrollado, los resultados
obtenidos han permitido obtener importantes conclusiones sobre los elementos de apoyo
intermedio que ayudan a mejorar € entendimiento del comportamiento de las pilas de puentes

paralas tipologias estudiadas.

Una de las alternativas de rehabilitacion propuesta es a través del aidlamiento parcia del
tablero (Partially Restrained Seismically Isolated, PRSI). El aisamiento parcia es una posible
solucién, por su sencilla implementacion, cuando se pretende rehabilitar puentes existentes
debido alas limitaciones en la modificacion del trazado altimétrico de la calzada. Sin embargo,
su consideraci én queda limitada a puentes cuya superestructura es una viga continua.

El sstema de aidamiento adoptado en ambos puentes es a través de una superficie de
deslizamiento con friccion (P-F). En estos casos es necesario proveer a sistema con una fuerza
restitutiva de centrado por lo que su implementacidn requiere un dispositivo adicional o bien de
algun procedimiento que proporcione € re centrado (Priestley et al., 1996). En este trabajo de
investigaciéon se ha considerado la combinacion de una superficie de dedlizamiento con un

aidamiento parcialmente restringido de la superestructura.

Asimismo, en e Capitulo 4 se presentd un model o simplificado de elementos de barra con €l
que se llevd cabo un andlisis paramétrico aplicado al puente de cale Paso, que permitid
determinar | as propiedades Optimas de | os dispositivos de control . En este aspecto debe destacarse
que e modelo simplificado permite la realizacion de numerosas resoluciones en un lapso corto
de tiempo y con recursos computacionales modestos. Este beneficio permite evaluar
paramétricamente los dispositivos que se pretenden incorporar en € puente. A pesar de este
atractivo que muestran los modelos simplificados, ha quedado demostrado que el caudal de
informacion que arroja € modelo detallado justifica plenamente su uso en € ambito de la
investigacion. No solo se remarca la cantidad de informacién recolectada en los modelos
complgjos, sino que fundamental mente puede advertirse comportami entos gl obales de los puentes
que seinician a partir de unafallalocal. Estos fendmenos detectados pueden ser muy dificiles de
prever anticipadamente por medio de analisis convencionales o através de model os simplificados.
En cuanto a puente de calle Boedo, no se ha considerado de utilidad desarrollar un modelo
simplificado debido a que su Unica columna intermedia impide la aplicacién de las mismas

estrategias de rehabilitacion que el puente de calle Paso.

En las secciones siguientes se mencionan las conclusiones mas destacadas referidas a los
resultados obtenidos mediante el modelo detallado tridimensional de cada uno de los puentes

analizados.
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7.2.Conclusiones del puente de calle Paso

En primer lugar, se realiz6 una evaluacion preliminar mediante un modelo simplificado de
comportamiento lineal, para determinar la eficiencia de cuatro estrategias de rehabilitacion:
Refuerzo con riostras diagonales, amortiguador de masa sintonizada, amortiguador de fluido
viscoso y disipador metdlico. Variando las propiedades que definen a cada dispositivo propuesto
serealiz6 un andisis paramétrico de distintas variables de la respuesta estructural, se observaron
los desplazamientos maximos, los valores medios cuadréticos de los desplazamientos, y las
solicitaciones en los elementos estructurales de interés. Este estudio permitio determinar la
eficiencia de cada aternativa para controlar la demanda y seleccionar la estrategia de
rehabilitacion més apropiada para ser implementada en el modelo no lined.

El puente ha sido analizado a través de un modelo no lineal refinado con un ato nivel de
detalle evaluando larespuestadindmicatransversal delaestructurasin ningln sistema de control.
Este fue sometido a cinco registros sismicos diferentes en direccion transversal, los cuales
conducen a colapso global. Se introdujo como refuerzo un disipador metdlico, cuyas y

propiedades dptimas que o definen se determinaron en el Capitulo 4.

Con relacién a desempefio del puente con disipador metélico, debe destacarse que €l colapso
no ocurrié en ningun caso. La historia tempora de los desplazamientos horizontales se redujo
notablemente, la Tabla 7.1 resume | os val ores maximos del desplazamiento horizontal para cada
simulacion. Por otro lado, € corte méximo en la base de la columna se incrementa a introducir
el disipador metdlico (Tabla7.2), tal como fue analizado en la seccion (6.1.3), aunque su valor no
alcanzalaresistencia de las columnas. El disipador provee de rigidez y de una fuente adiciona
de disipacion de energia a la estructura. Esta disipacion realizada por € dispositivo metalico se

traduce en una menor demanda sobre la estructura original .

Adicionalmente, se incluyd un sistema de aislamiento parcial del tablero por medio de
superficies dedizantes, con e que se busca desacoplar € movimiento horizontal de la

superestructura respecto del portico de apoyo intermedio.

Con esta estrategia, se logré modificar e mecanismo de transferencia de fuerzas debido a
modo de fala identificado a partir del mecanismo de colapso observado y € patron de fisuras
desarrollado. Como resultado de su incorporacién, se consiguié reducir muy levemente los
desplazamientos maximos registrados para los sismos en los que no se acanza e colapso
estructural (Tabla 7.1). La eficacia del sistema de aisamiento propuesto se vio seriamente
afectada por la geometria oblicua del puente y por el periodo natural del pértico de apoyo

intermedio. Cuando es excitado lateralmente, de acuerdo alas condiciones de apoyo asumidas, €
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tablero experimenta unatorsion alrededor de su gje longitudina que produce un levantamiento de
la superestructura en la superficie de apoyo. Este efecto generala separacion del contacto con un
posterior impacto vertical de la superestructura contra la viga de encabezado del pértico cuando
la accion externa se revierte. Al ocurrir este fendmeno, pudo advertirse un fuerte incremento en
la fuerza de compresion de la columna que resulta en un deterioro significativo hasta que
finalmente el tablero pierde sustento vertical. Es importante aclarar que el comportamiento
observado y & mecanismo de colapso identificado se corresponden con las hipétesis de una
superficie de dedizamiento sin friccion y sin dispositivo de re centrado (contrario a lo
recomendado por la literatura, Priestley et al., 1996). Es decir, los mencionados efectos se

producen apesar de que la superestructura no transfiere al pértico ninguna fuerza horizontal .

El aidamiento parcial del tablero, que en principio podria ser una solucion efectiva, resulta
inadecuado para € puente estudiado. Laintegridad de la estructura no se puede asegurar incluso
al desacoplar lamasadel tablero del portico. EI mecanismo de colapso encontrado, producido por
el impacto de las vigas longitudinales sobre € apoyo intermedio, resulta sorpresivo e
impredecible. Debe mencionarse que este hallazgo ha sido posible visualizarlo y analizarlo por
medio de un model o numérico |o suficientemente detallado como el que se hapresentado. En este
aspecto, seresatalautilidad que ofrece este tipo de andlisis por sobre los model os simplificados,

en los cuales no hubiera sido posible identificar e comportamiento descrito.

Tabla 7.3. Desplazamiento horizontal méximo para el puente de calle Paso. Unidades en mm.

Sismo No-controlado  Disipador metdlico  Aislamiento parcial
Northridge 1994 55.5 ) 24.5 44 % 91.7")  165%
Chi-Chi 1999 68.6 219 32% 911"  133%
Loma Prieta 1989 68.1 22.7 33% 55.9 ) 82 %
Kobe 1995 36.2¢) 24.1 67 % 358 9%
Mendoza 1985 7590 17.1 23 % 701 92%

) Se produce € colapso de la estructura
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Tabla 7.4. Corte méximo en columna del puente de calle Paso. Unidades en kN.

Sismo No-controlado  Disipador metélico
Northridge 1994 374,8 6526 174%
Chi-Chi 1999 418,9 5533  132%
Loma Prieta 1989 393,1 549,7  140%
Kobe 1995 306,2 5182  169%
Mendoza 1985 383,3 4918  128%

7.3.Conclusiones del puente de calle Boedo

El puente de calle Boedo ha sido analizado a través de su respuesta dindmica frente a tres
registros sismicos reales amplificados para conseguir €l colapso de la estructura. El mecanismo
de colapso hallado através de la simulacion numérica indica una concentracion de tensiones en
el extremo superior de la columna, que genera la falla local del elemento y posteriormente
conduce alafallagloba del puente. Gracias a nivel de detalle que muestra el modelo numérico,
pudo encontrarse este tipo de falla, 1o cual habria sido imposible de advertir por medio de un
modelo simplificado. Al profundizar e andlisis del mecanismo de falla del puente pudo
determinarse un efecto de torsién longitudinal del tablero.

Los sistemas de refuerzo propuestos evitan el colapso de la estructura en cada caso, cada uno
actuando con caracteristicas particulares. El encamisado metalico, fundamentalmente mejora la
resistencia y ductilidad de la columna, lo cual permite que € puente vibre de una manera muy
similar alarespuestadel puenteoriginal, evitando lafallalocal que conduceal colapso estructural.
Debido alasimilitud existente entre larespuestadel puente no controlado y el encamisado, puede
asumirse que € refuerzo incorporado no incrementalarigidez lateral del puente.

Por otro lado, cuando se combina d aislamiento parcial del tablero con una superficie de
deslizamiento con friccién en €l apoyo de la columna, e tablero se comporta lateralmente como
una viga parcialmente empotrada en sus extremos, de acuerdo a las condiciones de contorno
asumidas en € apartado (5.4.1). La€elevadarigidez |lateral del tablero proporciona un mecanismo
de recentrado suficiente, en la medida de que la superestructura permanezca en rango elastico y
los estribos se comporten como apoyos fijos durante € evento sismico. Si bien la literatura
cientifica recomienda la implementacion de dispositivos de friccion pura en combinacion con
dispositivos que proporcionen unafuerzade recentrado, | os resultados muestran que, al considerar
un aislamiento parciadmente restringido, bajos las condiciones estudiadas, el tablero puede

proveer e mecanismo restitutivo necesario. En virtud de que el aislamiento parcia (PRY)
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requiere que los extremos de la superestructura permanezcan fijos, laimplementacidn préctica de
la propuesta analizada queda sujeta a un andlisis més profundo queinvolucre el estudio detallado

de los estribos.

Lacolumna central del puente muestra una respuesta que es muy dependiente del coeficiente
de friccion que se considera en la superficie de contacto. A partir del andlisis desarrollado ha
quedado demostrada la conveniencia que significa la utilizacion de materiales de baja friccion.
Para € rango de coeficientes evaluados, se ha mostrado una notable reduccién en los
desplazamientos y las solicitaciones de la columna, mientras que |la superestructura ha mostrado
un comportamiento muy similar a del puente no controlado. La modelacién del sistema de
aidlamiento mediante una superficie deslizante requi ere una cuidadosa definici6n de l os contactos.
En este trabgjo se han calibrado los pardmetros que definen e algoritmo de friccidn contrastando
con resultados experimentaes. Adicionalmente, se determiné la validez del modelo de friccion
constante tenido en cuenta, comparando con los resultados que surgen de introducir un modelo

defriccion variable.

Al comparar los dos sistemas de proteccion incorporados, se ha reconocido a sistema de
aidamiento como & mas beneficioso parael puente ya que mantiene laintegridad de la estructura
incluso cuando las aceleraciones horizontales se incrementan hasta lograr €l colapso del puente
con un refuerzo provisto por un encamisado metéico.

7.4.Conclusiones generales

A lolargo de latesis se ha destacado |aimportancia que tienen |os model os tridimensional es
no lineales en el andlisis de puentes frente a acciones sismicas. La posibilidad de simular €
mecanismo de colapso aporta unainformacion fundamental en laevaluacion del comportamiento
de las estructuras, como asi también la evauacion de los mecanismos de transferencia de
esfuerzos. En este aspecto, |os model os constitutivos son un edlabdn vital en larepresentacion y
deben ser cuidadosamente calibrados para obtener resultados confiables. Lamodel acion numérica
del hormigon armado ha sido un desafio constante con numerosos inconvenientes que estan
ligados a caracteristico comportamiento no lineal del material. La calidad de los modelos se ve
muy beneficiada cuando existe la posibilidad de comparar con resultados experimentales. Por otro
lado, el mecanismo de colapso puede ser simulado utilizando codigos de integracién apropiados

y herramientas especificas en |os model os.

Uno de los aportes del trabgjo es la identificacion de fallas locales que dominan €
comportamiento delas pilasdelos puentes en | astipol ogias estudiadas, que sol o pueden advertirse

con esta clase de model os numéricos detallados. Tanto para el puente de calle Paso como para el
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de Boedo, se logr6 encontrar una respuesta estructural que no se podia anticipar. Debe hacerse
notar que en ambos puentes se detectd un efecto de torsion longitudinal del tablero del puente que
afecta a desempefio de la estructura. En el caso del puente de calle Paso, € efecto torsional que
es debido a la geometria oblicua de la planta es responsable de que € sistema de aislamiento
incluido no tenga éxito evitando que € puente colapse. Por otro lado, en € puente de la calle
Boedo, la leve torsién del tablero provoca una concentracién de tensiones en e extremo de la
columna que provocan la falla. En ambos casos, d modelo numérico permitié detectar la
influencia de la torsion del tablero en e comportamiento global, aun cuando es evaluado un
puente de geometria recta. El andlisis que se ha llevado a cabo no solo aporta al mejor
entendimiento del funcionamiento delos puentes de carretera, sino que ademas dejaal descubierto
la indispensable necesidad de considerar € efecto torsional del tablero en €l disefio. En este
aspecto, se destaca la imprudencia que significa considerar alas columnas y apoyos intermedios
de manerasimplificadacomo un sistemade un grado delibertad dinamico. L os efectostorsionales
de la superestructura que han sido advertidos en los dos puentes analizados, dan cuenta de la
necesidad de tener en cuenta el grado de libertad correspondiente a la inercia rotacional de la
seccion transversal del tablero.

Se considera un aporte importante la demostracién de que, en puentes con configuracion
estructural similar ad de la calle Boedo, con una sola columna intermedia, e sistema de
aidamiento deberia ser disefiado con el coeficiente de friccion 1o mas bajo posible, tendiendo a
cero, lo cual no podria ser establecido a-priori. En ese caso, hay que verificar que los
desplazamientos del tablero no produzcan lafalla por descalce del mismo. Si ese fuera el caso,
deberia reverse e coeficiente de friccién éptimo o, alternativamente, prever dispositivos gque

eviten dicho descalce.

7.5.Lineas futuras de investigacion

En base alas determinaciones realizadas alo largo de latesis, se ha destacado la utilidad que
representan los materiales de baga friccion. Surge la necesidad de realizar un desarrollo
tecnoldgico de un dispositivo de aislamiento con € menor coeficiente de friccion posible. Una
posibilidad es la de utilizar rodamientos axiales que vinculen la superestructura con la

infraestructura, y permita desacoplar lamasatraslacional del tablero deslizando libremente.

En cuanto alos model os numéricos desarrollados, debe destacarse que en este trabajo ha sido
considerada como fuerza dinamica externa la componente transversal de los registros sismicos
involucrados. La consideracion tanto de la componente vertica como longitudina de las
aceleraciones sismicas podrian introducir conceptos adicionales a los que se concluye en esta

tesis. Por otra parte, la modelacion detallada de los estribos en los apoyos extremos de la
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superestructura permitiria considerar la posibilidad de encontrar otros mecanismos de col apso,

como asi también permitiria el estudio de los fendmenos de impacto y pounding.

El sistema propuesto de aislamiento parcia con deslizadores de friccion para puentes de
superestructura continua ha mostrado resultados satisfactorios en el marco del andlisis reaizado.
Si hien las conclusiones presentadas se encuentran acotadas por las simplificaciones asumidas,
los resultados analizados constituyen una propuesta a ser explorada con mayor profundidad.

Teniendo en cuenta que en distintos laboratorios del mundo se realizan ensayos aescalared
de secciones de puente, pilas de puente, etc. seriade utilidad reproducir algunos de dichos ensayos

con €l objetivo de proponer mejoras adicionales alos model os desarrollados.

Otro tépico deinterés aestudiar seriaincluir 1a posibilidad de dedlizamiento de las armaduras
en lamasa de hormigén y su efecto sobre larespuesta global de los puentes, como asi también la
consideracion de la fractura de bgjo ciclo que podria provocar la rotura prematura de las barras
de refuerzo.

Finalmente, seriade méximo interésinstalar sistemas de medicién permanente en puentes de
diferente tipologia estructural con el fin de medir larespuesta no lineal cuando estén sometidos a

sismos de importancia.
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ANEXO 1: VERIFICACION DE LAS RIOSTRAS ANTE
ESFUERZOS AXIALES.

A.1. Descripcion General

El presente anexo contiene laverificacion delasriostrasderigidizacion global delaestructura
de soporte intermedio del puente de calle Paso, presentado en el Capitulo 4 de la presente Tesis.
Tal como fue introducido en la Seccion 4.5.1, se plantea e refuerzo de dicho puente mediante la
adicién de dos riostras en la configuracion que se indica en la Figura 4.4, las cuales estan
sometidas a los esfuerzos axiaes que se muestran en la Figura 4.7. La verificaciéon sigue los
lineamientos sefid ados en el reglamento vigente para estructuras de acero (CIRSOC 301, 2005)
y las particularidades complementarias establecidas para elementos estructurales de tubos de
acero (CIRSOC 302, 2005).

A. 2. Datos de la estructura

Lariostraadoptada pararigidizar laestructuracentral del puente constade una seccion tubular
de 230mm de didmetro y 12,7mm de espesor. Lalongitud libre de los elementos es de 4,95m y
sus extremos se han supuesto articulados.

Las propiedades generadles ddl acero se resumen en la Tabla A.1, de acuerdo a las
especificaciones del reglamento CIRSOC 302 (2005) para un tubo estructural de denominacion
TE-36. La relacién de esbeltez de la pared del tubo (didmetro/espesor) adoptado es de
(230mm/12,7mm) 18,1.

Tabla A. 1. Propiedades y caracteristicas mecanicas dd acero estructural (CIRSOC 302,

2005).
Peso especifico ya= 77,3 KN/
Médulo de elasticidad longitudinal E = 200000 MPa
Md&dulo de elasticidad transversal G = 77200 MPa
Coeficiente de Poisson en periodo elastico w=030
Limite de fluenciaminimo Fy = 355 MPa
Resistencia alatraccion minima Fu = 500-650 MPa
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A partir de las dimensiones de la seccion transversal se determinan las propiedades
geométricas necesarias pararealizar laverificacion. El areabrutadel tubo (4,) es de 8669,9 mm?
(Ecuacién A.1). Mientras que el momento de inercia (I) es de 51348020,5 mm* (Ecuacion A.2).
Por su parte, el radio de giro (r) definido por la Ecuacion (A.3) es de 76,95mm.

D? d?
Ag=m <— - T) = 8669,9 mm? (A1)

Siendo D: Diametro externo del tubo y d: didmetro interno del tubo, igual a D-2t.

2

I
r= |-—=7695mm (A.3)
4y

Finalmente, e factor de esbeltez adimensional (1.) es definido por la Ecuacién (A.4)

[(2)4 - (5)4] = 51348020,5 mm* (A.2)

kL |F
A =— |—==0,863 (A.4)
nr | E

A. 3. Resistencia a la traccion

Se consideralaresistencia correspondiente alafluencia de la seccién bruta del tubo, teniendo
en cuenta € factor de reduccion de resistencia (®) de 0,90. La resistencia de disefio esta

determinada por la Ecuacion A.5 en donde Py es laresistencia nominal de la seccion.
Py=®Py=® Fy A; = 2770 kN (A.5)

A. 4. Resistencia ala compresion

Laresistencia de disefio para pandeo flexional de barras axialmente comprimidas se determina
mediante la Ecuacién A.6, donde F,. es la tensién criticay @, un factor de reduccion de
resistenciaa compresion igua a0,85.

PD=q)CPN=q)C FCT’ Ag (A.6)
El factor de reduccion por pandeo local (Q) se determina con el valor de A (relacion de
esbeltez de la pared del tubo, igual a18,1) y de A, (esbeltez limite, Ecuacion A.8) a partir de la

condicion expresada en la Ecuacion (A.7).
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Paral < A, Q=1 (A7)

E A8
Ar = 0,114— = 64,2 (A9
Fy

Con los va ores determinados, latension critica (F ) se determinacon la Ecuacion A.9, debido a

que se cumple lacondicion de A.,/Q < 1,5.

F,=0 (0,658Q /152) F, = 260,0 MPa (A.9)

Aplicando la Ecuacion A.6, laresistencia de disefio a compresion de lariostra es de 1916,1 kN.
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