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Resumen

Esta investigacion resume los resultados analiticos conducidos a evaluar la respuesta
ineléastica de puentes carreteros de concreto reforzado bajo secuencias sismicas evento
principal-réplicas. Para tal propoésito, 28 secuencias fueron compiladas de estaciones
acelerograficas localizadas cerca de la zona de subduccion de la costa del Pacifico
mexicano fueron consideradas en este estudio. Una familia de 30 puentes modelo en dos
dimensiones tomando en cuenta configuraciones transversales tipicas y diferentes
alturas de puentes carreteros en México. Las secuencias sismicas fueron escaladas para
representar diferentes niveles de intensidad. Los resultados indican que los puentes
carreteros no experimentan significativamente altas demandas de distorsion lateral bajo
registros del evento principal debido a la alta sobrerresistencia. El nivel de incremento
de las demandas de distorsion residual méximas depende del tipo de comportamiento

histerético considerado en las columnas y la intensidad del movimiento del terreno.

Summaryv

This investigation summarizes the analytical results aimed at evaluating the inelastic
response of typical reinforced concrete highway bridges under main shock-aftershock
seismic sequences. For that purpose, a suite of 28 main shock-aftershock seismic
sequences compiled from recording stations located near the subduction zone of the
Mexican Pacific coast were considered in this study. A family of 30 two-dimensional
bridge model taken into account typical configuration of low-height highway bridges in
Mexico. The seismic sequences was escaled to represent different ground motion

intensities. The results indicate that the highway briges do not experience significant



lateral peak and residual drift demands under asrecorded mainshocks due to their high
inherent structural overstrength. The level of increment of peak and residual drift

demands depends on the type of hysteretic behavior considered in the columns and the

ground motion intensity.
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Capitulo

Introduccion

1.1  MOTIVACION

Los sismos de origen tectonico tienen distintos efectos de riesgo para los habitantes y la
infraestructura civil, principalmente en zonas con alta actividad sismica. Por ejemplo,
pueden causar pérdidas de vidas humanas asi como pérdidas econdmicas, directas e
indirectas, al afectar estructuras civiles tales como edificios, puentes y presas. Los dafios
causados por un evento sismico son el resultado de diversos factores tales como las
caracteristicas sismologicas del evento (por ejemplo, magnitud, contenido de frecuencia
y duracion) asi como de las caracteristicas de la construccion (tipo de material, edad de

construccion, etc.) y el tipo de terreno donde se desplanta.

En particular, después de la ocurrencia de un evento sismico principal se presenta una
serie de movimientos teltricos, denominados réplicas, los cuales pueden incrementar el
estado de dafio observado despues del evento principal, e inclusive provocar el colapso
parcial o total de la estructura (por ejemplo, Luco et al., 2004; Yeo, 2005). A este
fendmeno se le denomina secuencia sismica evento principal-réplica. Para fines de
ilustracion, en la Figura 1.1 se muestra un esquema hipotético de la accion de una
secuencia sismica y sus consecuencias en un puente carretero en un ambiente evento

principal-réplica.
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Incremento del Dafio en un Puente sometida a una Secuencia Sismica

Figura 1.1. Esquema conceptual de un evento principal —réplicas (adaptada de Yeo, 2005).

No obstante el panorama ilustrado en la Figura 1.1, en las metodologias para el disefio
de nuevas estructuras y para la evaluacion de estructuras existentes solo se toma en
cuenta la ocurrencia del evento principal. Sin embargo, las metodologias modernas
deberian considerar los efectos y consecuencias de las secuencias sismicas evento
principal—réplicas en las estructuras civiles tales como los puentes carreteros, los cuales
son estructuras vitales en el funcionamiento social, antes y después de la ocurrencia de
un evento sismico. Por ejemplo, la interrupcion de su funcionalidad debido a la
presencia de réplicas puede causar la pérdida de vidas humanas debido a la
imposibilidad de trasladar heridos por el cierre o interrupcion temporal de dichas vias de
comunicacion. Asimismo, se reconoce que las pérdidas econdmicas asociadas a la
accion sismica sobre puentes carreteros provienen de dos fuentes: 1) los costos directos
ocasionados por los costos para devolver el puente a su completa funcionalidad, y 2) los
costos indirectos que son ocasionados por la interrupcion del flujo vehicular (Mackie,
2004). Esta situacion puede agravarse con la presencia de las réplicas, cuyos efectos
pueden ser de importancia. Por ello, es necesario estudiar el efecto de las secuencias
sismicas en la respuesta de puentes existentes y proponer metodologias para su

evaluacién sismica ante este escenario.
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1.2 EFECTO DE LAS SECUENCIAS SISMICAS DURANTE SISMOS
HISTORICOS

Las secuencias sismicas evento principal-réplicas, implicita o explicitamente, pueden
incidir en la toma de decisiones de posibles evacuaciones. Estas decisiones dependen de
los efectos que tengan las secuencias sobre el terreno provocando como resultado la
afectacion de construcciones e infraestructura (dafio ligero, moderado o grave) y de los
efectos derivados de reacciones y acciones humanas (alteraciones psicologicas y
fisiolégicas) que amenacen la seguridad de vida, varios han sido los casos a nivel

mundial que han mostrado este escenario.

Un ejemplo de una secuencia sismica que provocd grandes pérdidas econdémicas tuvo
lugar en la localidad de Coalinga, California, en los Estados Unidos de Norteamérica, en
1983 donde ocurrié un evento principal con magnitud de momento, My, igual a 6.5,
seguido de varias réplicas. La réplica de mayor intensidad se registro dos meses después
del evento principal y tuvo una magnitud M,, igual 5.9. En consecuencia este evento

provoco el colapso de numerosas viviendas de mamposteria y de algunos edificios.

Durante los sismos que afectaron la ciudad de México en 1985, se presento el colapso
de las torres de acero del Conjunto Pino Suérez (Osterras and Krawinkler, 1989), las
cuales sufrieron dafio considerable a causa del evento principal ocurrido el 19 de
septiembre de 1985 (M,,=8.0) y se colapsaron después al presentarse la réplica mas
importante el 21 de septiembre de 1985 (M,=7.0). Asimismo, varias estructuras de
concreto reforzado tuvieron que ser demolidas debido a la presencia de réplicas y por
las dificultades técnicas para ser reparadas dado que exhibian grandes deformaciones

permanentes (Rosenblueth y Meli, 1986).

En estructuras que han sufrido dafio moderado o severo durante un evento sismico, su
capacidad estructural (por ejemplo, resistencia y rigidez lateral) se ve reducida a
consecuencia del evento principal y puede reducirse aun mas por la presencia de
réplicas. Esta situacion se pudo observar durante los sismos que afectaron Turquia en
1999, donde evento principal (M,,=7.4) ocurrié el 17 de agosto y, posteriormente, se
presento la réplica principal de el 13 de septiembre (M,,=5.9), la cual provoco el colapso

de docenas de construcciones en tres ciudades cercanas al epicentro de la réplica, aun
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cuando éstas sobrevivieron al evento principal. Para fines de ilustracion, en la Figura
1.2a se muestra la fotografia de un edificio que sobrevivié al evento principal, mientras
que en la Figura 1.2b se muestra el colapso del edificio a consecuencia de la réplica que

ocurrid casi un mes después del evento principal.

a) b)

Figura 1.2. Fotografias de una construccion con un dafio ligero provocado por el sismo de
Kocaeli en Turquia, la cual tuvo un colapso total debido a una réplica de menor magnitud
un mes mas tarde: a) Después del evento principal (M,,=7.4), y b) después de la réplica
(My=5.9) (Yeo, 2005).

Otro ejemplo del efecto destructivo de las réplicas en edificios se registro en ltalia
durante el sismo de Molise (M=5.7), ocurrido el 31 de octubre de 2002, donde se
presento una réplica al dia siguiente con la misma magnitud que la del evento principal.
Para fines de ilustracion, en la Figura 1.3a se muestra el estado de dafio en un edificio
de cuatro niveles después de ocurrido el evento principal. Para fines de ilustracion, en la
Figura 1.3a 'y 1.3b se muestra el estado de dafio en una conexion viga-columna debido a

la a la accidn del evento principal y después de la réplica principal.

a) b)

Figura 1.3. Fotografias del estado de dafio de una columna provocado por los sismos de Molise,
Italia: a) Estado de dafio después del evento principal (M= 5.7), y b) estado de dafio severo
después de la réplica (M,,= 5.7). (Tomadas de: Yeo, 2005)
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Un ejemplo del efecto de las secuencias sismicas en puentes carreteros se observo en la
localidad de Whittier Narrows, California, donde el evento principal ocurrio el 1°. de
octubre de 1987 (M,,=5.9) y la réplica principal el 4 de octubre de 1987 (magnitud local
igual a 5.3). Después de los mencionados eventos, se pudo observar que el estado de
dafio de varias columnas en el distribuidor 1-5/1-605 se incrementd a consecuencia de la
accion de la replica principal (Priestley, 1988). El dafio en las columnas se atribuyo
principalmente a agrietamiento por cortante y caida del concreto de recubrimiento, las
cuales se incrementaron después de la accion de la réplica. Para fines de ilustracion, en
la Figura 1.4 se muestra la condicion de la pila 4 después del evento principal y después

de la réplica principal.

Figura 1.4. Estado estructural de la pila 4 del distribuidor 1-5/1-605: a) después del evento
principal; b) después de la réplica principal (Priestley, 1988).

Finalmente, debe mencionarse que durante diversos eventos sismicos recientes se ha
expuesto la necesidad de demoler pilas de puentes debido a excesivos desplazamientos
laterales permanentes, aun cuando las mismas no sufrieran dafio estructural excesivo o
colapso parcial. Un ejemplo de la presencia de excesivos desplazamientos laterales
permanentes se pudo observar en el viaducto Hanshin después del sismo de Hyogo-
Ken-Nambu, ocurrido el 17 de enero de 1995, que afecto a la ciudad de Kobe, Japon
(ver Figura 1.5). En este viaducto se demolieron 88 pilas de concreto reforzado que
experimentaron desplazamientos laterales permanentes excesivos (es decir, con angulo
de inclinacion mayor que 1% equivalente a distorsiones laterales mayores que 1.75%)
debido a las dificultades técnicas y al costo necesario para restituirlas a su posicion
original (Kawashima, 2000). Asimismo, debe notarse que la accién de las replicas
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puede incrementar la amplitud de los desplazamientos laterales permanentes después de
la ocurrencia del evento principal y, en consecuencia, imposibilitar su rehabilitacion.
Por ello, la evaluacion de los desplazamientos laterales permanentes, o residuales,
deberia tener un rol importante durante la evaluacién sismica de puentes existentes a fin
de determinar la factibilidad técnica de reparar /rehabilitar pilas de puentes en un

escenario sismico evento principal-réplicas.

Figura 1.5. Pila del viaducto de Hanshin en la ciudad de Kobe con deformacion lateral
permanente después del sismo de Hyogo-Ken-Nambu de 1995.

1.3 ESTUDIOS PREVIOS

En la literatura se han desarrollado pocos estudios sisteméaticos que tomen en cuenta los
efectos de las secuencias sismicas evento principal—réplicas en las estructuras (Sunasaka
y Kiremidjian 1993, Amadio et al., 2004; Bazurro et al., 2004; Luco et al., 2004;
Mackie y Stojadinovic 2004, Yeo, 2005). La mayor parte de los estudios previos
provienen de la respuesta de sistemas de un grado de libertad (S1GL) y en un menor
porcentaje de la respuesta de sistemas de mdaltiples grados de libertad (SMGL). Cabe
notar que la mayor parte de los estudios previos se ha orientado a la respuesta de
edificios y poca atencion ha recibido la respuesta de puentes existentes sujetos a

secuencias sismicas.

Uno de los escasos estudios publicados en la literatura orientados a la evaluacién de la
respuesta sismica de puentes carreteros ante secuencias sismicas fue desarrollado por
Sunasaka y Kiremidjian (1993). En su estudio, los autores sugieren una metodologia
para evaluar la seguridad estructural de puentes ante un escenario de secuencias

sismicas, la cual consiste en: 1) la simulacion de las secuencias sismicas evento
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principal—éplicas, 2) calculo de acelerogramas representativos del sitio donde esta
ubicada la estructura considerando peligro sismico debido a réplicas, y 3) la evaluacion
del posible dafio estructural del puente, considerando un sistema de un grado de libertad

equivalente, empleando indice de dafio de Park y Ang (1985).

La metodologia propuesta por Sunasaka y Kiremidjian (1993) fue aplicada a un puente
de la carretera 101, ubicado en la calle Painter en Rio Dell, California, el cual sufrio
dafo estructural debido al evento principal del sismo de Whittier Narrows (M,,=5.9) en
1987, los cuales se incrementaron después de la réplica principal (ver Figura 1.4). Los
autores observaron que el posible dafio acumulado debido a un escenario sismico evento
principal—réplicas era mayor con respecto al posible dafio derivado de s6lo considerar el
peligro sismico debido al evento principal. Para fines de ilustracion, en la Figura 1.6 se
muestra la evolucion temporal del indice de dafio en el Puente de la carretera 101

considerando el evento principal y la secuencia sismica evento principal—réplica.

indice de Dafio
1.0

Secuencia Evento Principal -Réplica

™™
N i -

N—/M‘;-g—_,_g-w
g g o \

//—!"“’" Evento Principal
0.1

y

7

4

0.01

1975 1980 1985 1990 1995
Afo

Figura 1.6. Evolucion temporal del indice de dafio en el Puente de la carretera 101 considerando
el evento principal y la secuencia sismica del evento principal—réplica
(tomado de: Sunasaka y Kiremidjian, 1993).

Estudios mas recientes han evidenciado la necesidad de estimar adecuadamente las
deformaciones laterales permanentes en puentes para poder evaluar su capacidad lateral
residual y vulnerabilidad ante posibles réplicas (Mackie y Stojadinovic, 2004; Franchin
y Pinto 2007). Por ejemplo, Mackie y Stojadinovic (2004) observaron que el

desplazamiento lateral residual es un mejor indicador de la pérdida de capacidad de
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carga axial en las pilas de puentes carreteros después de un evento principal respecto de
otras medidas de intensidad sismica (como la aceleracibn maxima del terreno). En
particular, los investigadores observaron que la pérdida de capacidad de carga axial

puede incrementarse si se considera la presencia de réplicas (ver Figura 1.7).

Loss Fragility [DV/IM]

Loss vert, lcad capacity (%)

PIDV = dv*%] DV

IM= Sd(T|) (cm)

DV = Loss vert. load capacity (%)

Figura 1.7. Modelo probabilistico de demanda sismica para réplicas aplicado a un puente
carretero en California, Estados Unidos de Norteamérica.

Recientemente, Franchin y Pinto (2007) propusieron una metodologia para considerar el
peligro sismico debido a réplicas en la evaluacion de puentes existentes. Su metodologia
se divide en dos fases: En la primera fase, se define el nimero de estados de transicién
de dafio, hasta finalizar con el estado de colapso. La probabilidad de alcanzar un estado

de dafio dado, ED;, condicionada en la intensidad sismica, medida en términos de la
aceleracion espectral (S,), para cada estado de dafio se caracteriza en términos de una
curva de fragilidad P(ED; |S,). Asi, el riesgo de colapso es evaluado combinando la

correspondiente curva de fragilidad con la curva de peligro sismico de S,, calculada a

partir de un Andlisis de Peligro Sismico convencional. En la segunda fase, se determina
la intensidad dominante de las réplicas de cada uno de los estados de dafio menor hasta
llegar al colapso, probabilisticamente caracterizados en términos de curvas de fragilidad
de transicién o de réplicas P(DSnl DSi,Sa). El riesgo de colapso por las réplicas es
evaluado, este riesgo como bien se sabe es dependiente del tiempo y debe usar un
criterio conveniente de manera que se convierta a un riesgo anual constante equivalente.
La transitabilidad es entonces decidida basada en una comparacion entre los dos riesgos

y el riesgo aceptado para nuevas estructuras.
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La metodologia propuesta por Franchin y Pinto (2007) fue aplicada para una seccion del
viaducto Hanshin, ubicado en la ciudad de Kobe, Japén. Las figuras que se presentan a
continuacion son el resultado del andlisis de una seccion transversal para diferentes
estados de dafio, y de la frecuencia mediana anual equivalente debido a réplicas para
diferentes combinaciones del evento principal, estos resultados son expresados en
términos de curvas de fragilidad. En la Figura 1.8a se puede observar que cuando el
estado de dafio es ligero n (mediana)= 1.89 y £ (logaritmo de la desviacion estandar)=
0.30, practicamente no reduce la capacidad de la estructura para soportar posibles
secuencias futuras, mientras que en la Figura 1.8b se exhibe una significativa reduccion

en la capacidad de aceleracion espectral 7=2.86y £=0.48.

n=1E0p =030
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Figura 1.8. Resultados analiticos de una seccion transversal del viaducto Hansui en la ciudad de
Kobe expresados en términos de curvas de fragilidad: a) resultados de una estructura con un
estado de dafio ligero, y b) resultados analogos de la estructura con un
estado de dafio de colapso.

1.4 OBJETIVOS

El objetivo general de esta tesis consiste en incrementar nuestro conocimiento sobre el
efecto de las secuencias sismicas evento principal—réplicas en la respuesta de puentes

carreteros.
Los objetivos particulares de esta investigacion son los siguientes:

Introduccién 9



a) Evaluar la respuesta de puentes carreteros, representativos de la préctica
mexicana, al ser sujetos a secuencias sismicas evento principal—éplicas con

diferentes caracteristicas.

b) Estudiar la influencia de algunas caracteristicas estructurales de puentes
carreteros (configuracion transversal asi como la altura, el diametro y porcentaje

de refuerzo de las pilas) en su respuesta ante secuencias sismicas.

c) Desarrollar un estudio estadistico para evaluar la respuesta de puentes carreteros

al ser sometidos a un conjunto de 28 secuencias sismicas.

1.4 ORGANIZACION DE LA TESIS.

En esta tesis se presenta una evaluacion de la respuesta de puentes carreteros existentes,
representativos de la practica constructiva mexicana, al ser sujetos a la accion de
secuencias sismicas evento principal—réplicas. Dichas secuencias sismicas son

representativas del ambiente sismico en la zona de subduccion del Pacifico Mexicano.

Para llevar a cabo los objetivos planteados se desarrollaron diversas etapas de
investigacion, las cuales se documentan en cinco capitulos. A continuacion se presenta

una descripcién del contenido de esta tesis.

En principio, en el Capitulo 1 se comenta la necesidad de incluir en las metodologias
de disefio y evaluacion los efectos de las secuencias sismicas. Posteriormente se hace
una breve resefia de los efectos destructivos ocurridos en el mundo debido a secuencias
sismicas. Asimismo, se comentan algunos estudios previos enfocados a la respuesta de

puentes al ser sujetos a secuencias sismicas evento principal—éplicas.

En el Capitulo 2 se describen las definiciones asociadas a una secuencia sismica, asi
como sus principales caracteristicas espaciales y temporales. Asimismo, se describen

algunas metodologias propuestas para la simulacion de secuencias sismicas.
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A continuacion, en el Capitulo 3 se presentan los resultados més relevantes de la
respuesta inelastica (en términos de la demanda de distorsion maxima y residual al final

de la excitacion) de puentes carreteros con diferentes caracteristicas estructurales.

El Capitulo 4 presenta los resultados de un estudio estadistico orientado a evaluar la
evolucion de la distorsion maxima y residual en puentes carreteros ante 28 secuencias

sismicas escaladas para representar diferentes intensidades.

Finalmente, en el Capitulo 5 se resumen las observaciones mas relevantes obtenidas en
esta investigacion y se proponen estudios adicionales que permitan ampliar y mejorar
nuestro conocimiento acerca del efecto de las secuencias sismicas en puentes carreteros
existentes.

Esta tesis incluye dos apéndices. En el Apéndice A se incluyen las historias de
aceleracion de todas las secuencias sismicas consideradas en este estudio, mientras que
el Apéndice B se presenta un archivo de entrada tipico empleado para analizar los
modelos de puentes considerados en este estudio en el programa RUAUMOKO
(Carr,2008).
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Capitulo

Caracteristicas de las Secuencias
Sismicas

2.1 INTRODUCCION

A partir del monitoreo de eventos sismicos a nivel mundial, los sismélogos han definido
a una secuencia sismica como el conjunto de movimientos sismicos de origen tectonico
en una region especifica durante un intervalo de tiempo. Comunmente, a la secuencia
sismica se le denominar enjambre. En cualquier enjambre, al movimiento sismico con
la mayor magnitud se le denomina evento principal; mientras que a los sismos que
ocurren antes y después del evento principal se les llama precursores y réplicas,
respectivamente. Debe notarse que un evento principal serd redefinido como un
precursor si un evento subsecuente en el enjambre presenta una magnitud mayor. La
duracion de la actividad de una secuencia sismica se puede definir como el tiempo
requerido para que esta actividad decrezca al nivel de sismicidad que tenia antes del

evento principal, si es que ésta fuera estacionaria (sismicidad umbral).

El objetivo de este capitulo consiste en describir las principales caracteristicas
sismoldgicas de las secuencias sismicas, asi como resefiar algunas propuestas para
simular secuencias sismicas a fin de evaluar la respuesta de las estructuras sujetas a este

tipo de acciones.
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2.2 CARACTERISTICAS DE LAS SECUENCIAS SISMICAS
2.2.1 Ley de Omori

Un seguimiento de la sismicidad subsecuente a la ocurrencia de un evento principal ha
evidenciado que la tasa de ocurrencia alcanza su maximo y posteriormente decae
conforme se prolonga el tiempo a partir de la ocurrencia del evento principal. Con base
en esta observacion, Omori, en 1894, propuso la siguiente ecuacion, que relaciona el
decremento de la tasa de ocurrencia de las réplicas sismicas con el reciproco del tiempo

medido después de ocurrido el evento principal (Wikipedia, 2005):

n(t) = CE[ (2.1)

Donde n(t) es la tasa de ocurrencia (es decir, el nimero de sismos medidos en un cierto

intervalo de tiempo, t) y ¢ y Kson parametros que se definen para una secuencia

sismica particular. La ecuacion 2.1 se conoce como la Ley de Omori.

Posteriormente, la ecuacion 2.1 fue modificada por Utsu, en 1961, para reflejar que la
tasa de ocurrencia de las réplicas decrece no linealmente de acuerdo a la siguiente
relacion (Wikipedia, 2005):

K(M,)
(c+1)f

Donde p es un parametro que se ajusta a una secuencia sismica en particular y K(M )

(2.2)

A(L,M,) =

es funcion del nimero de eventos con M > M donde M ;es una magnitud umbral. En
general p toma valores entre 0.7-1.5. A la ecuacion 2.2 se le conoce como la Ley de

Omori modificada.

Las ecuaciones 2.1 y 2.2 describen la tasa (es decir, frecuencia) con que decrece el
namero de réplicas con respecto al tiempo; es decir, la tasa de réplicas es inversamente
proporcional al tiempo después de ocurrido el evento principal. Por ejemplo, cuando p
es igual a 1; al segundo dia tendremos aproximadamente la mitad del ndmero de

réplicas del primer dia y una décima parte del nimero de réplicas del primer dia en el

Caracteristicas de las Secuencias Sismicas 13



dia diez. En la Figura 2.1 se muestra la tendencia de la Ley de Omori y la Ley de Omori

modificada.

Ley de Omori
—— Ley de Omori modificada p=0.75

—— Ley de Omori modificada p=1.5

Replicas (/dia)

Lapso de tiempo después del evento principal (dias)

Figura 2.1 llustracion de la Ley de Omori y la Ley de Omori modificada.

Para el ajuste de los parametros ¢ ,K y p correspondientes a un evento sismico en

particular pueden obtenerse a partir de métodos estadisticos. Por otra parte cabe
mencionar que los parametros no tienen un significado fisico, ya que los valores que se
obtienen son utilizando datos capturados provenientes de la ocurrencia del evento
principal. Un ejemplo es p =-1.01 para todas las réeplicas del sismo de Loma Prieta,
pero para secuencias tomadas individualmente, toman valores de -0.78, -0.89, -0.90, -
0.96, -0.98 y -1.04, con un error promedio de + 0.05. (Shaff y Beroza, 1998).

Para fines de ilustrar la tasa de ocurrencia, en la Figura 2.2 se muestra la secuencia de

réplicas que siguio al evento principal del sismo de Loma Prieta (M, = 6.9), California,

en 1989.
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Figura 2.2. Sismo de Loma Prieta (1989): a) Tasa de ocurrencia después del evento principal,
plano Log-Normal, y b) ajuste de la Ley de Omori, en el plano Log-Log (Schaff y Beroza,
1998).
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Un significado fisico de la Ley de Omori, la cual nos dice que la disminucién de la tasa
de ocurrencia de las réplicas en una region dada se puede atribuir a diversos

mecanismos fisico. Por ejemplo, los sismoélogos han identificado como un mecanismo a

' con el

la difusion de la presion de poro en la falla, la cual decae en la forma de e™
tiempo. Por otra parte, otros investigadores sugieren que esta disminucion se debe al
mecanismo de friccion, dependiente del tiempo, que controla la velocidad del flujo de

deformacion inelastica a lo largo de la falla. (Shaff y Beroza, 1998)

2.2.2 Migracion de Réplicas

En una secuencia sismica, el evento principal tiene un area de influencia en la cual se
producen los precursores y las réplicas. Por lo general, la mayoria de los precursores y
las réplicas de baja magnitud tienen su origen cerca del epicentro donde se origino el
evento principal (i.e., se presentan sobre el &rea de influencia de la falla donde se
origino el evento principal). Asimismo, se ha observado que las réplicas de mayor
intensidad por lo general se presentan lejos del lugar donde se presento el evento
principal. A este fendmeno se le conoce como migracion de réplicas (Wong et al.,
1997). Este fendmeno se atribuye a que la migracion de réplicas estd asociada a la
direccion de propagacion de la ruptura de la falla donde se origino el evento principal.
Como ejemplo de la migracion de réplicas fue el registrado después del sismo de

Victoria del 9 de junio de 1980 (M, = 6.1), el cual ocurrié alrededor de 50 km, al

sureste de la ciudad de Mexicali, Baja California, en el Valle de Mexicali, el sismo de
Victoria se debid al fuerte incremento de la sismicidad ocurrida en el area del valle
Mexicali-Imperial desde 1973 a 1981. Esta actividad sismica incluyo muchos grupos de

precursores y réplicas, asi como eventos de moderada magnitud.
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Figura 2.3. Mapa de fallas y estaciones (locales y regionales) del area de Valle de Mexicali
(Wong et al., 1997).
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Figura 2.4. Epicentros de réplicas del sismo de Victoria. Incluye todas las réplicas presentadas
desde junio de 1980 a febrero de 1981 (Wong et al., 1997).

Cabe mencionar que s6lo un numero pequefio se localiz6 en los alrededores del evento
principal, las cuales se presentaron pocas horas después del evento principal. La

actividad de las réplicas se localiz6 entre 3 y 8 km de profundidad. La profundidad
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promedio de las réplicas decrecié hacia el noroeste, alejdndose del hipocentro del

evento principal. La migracion de réplicas generada después del sismo del Valle

Imperial, ocurrido el 15 de octubre de 1979 (M, = 6.4) ver Figura 2.5.
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Figura 2.5. Epicentros de réplicas del sismo de Valle Imperial. Incluye todas las réplicas
presentadas desde octubre de 1979 hasta marzo de 1980 (Wong et al., 1997).

2.3  SIMULACION DE SECUENCIAS SISMICAS

Un aspecto importante en la evaluacion de la respuesta de estructuras sujetas a la accion
de secuencias evento principal-replicas ha sido la simulacion de las secuencias sismicas
(Amadio et al., 2003; Amadio et al., 2004; Luco et al., 2004; Mackie y Stojadinovic,
2004). Con excepcion del estudio de Mackie y Stojadinovic (2004), los estudios previos
han considerado secuencias sismicas simuladas en vez de secuencias sismicas reales (es
decir, registradas en estaciones acelerograficas). Ello se debe a la ausencia de
secuencias sismicas reales, o bien a la necesidad de estudiar posibles escenarios
sismicos futuros. Por ello, a continuacion se comentan los criterios empleados para la

simulacion de secuencias sismicas.
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2.3.1 Criterios Empleados en la Simulacion de Secuencias Sismicas

Sunasaka y Kiremidjian (1993) estudiaron un procedimiento para evaluar la seguridad
estructural bajo secuencias sismicas. Este procedimiento consiste en tres pasos: 1) la
simulacion de las secuencias sismicas evento principal-réplicas, 2) calculo del
movimiento del terreno en el sitio donde se ubique la estructura, y 3) calculo del dafio
estructural. En el primer paso, los autores asumen que la densidad de probabilidad del
tiempo de llegada del evento principal se distribuye exponencialmente de acuerdo a
datos cercanos al sitio donde ocurri6 el sismo. Entonces el nimero y la magnitud de las
réplicas dependen de la magnitud del evento principal. Las magnitudes de las réplicas
son modeladas como una distribucion exponencial. En el paso dos Sunasaka y
Kiremidjian asumen que los epicentros de los sismos son uniformemente distribuidos a
lo largo de las fallas activas. Se calcula el espectro de respuesta del movimiento del
terreno con las magnitudes calculadas en el paso uno y epicentros usando la ecuacion de
atenuacion espectral de Joyner y Boore (1982). El andlisis historia en el tiempo del
movimiento del terreno son entonces simuladas usando la duracidon independiente
basada en la funcion propuesta por Tung et al. (1992). Y finalmente el paso tres, se
obtuvo el dafio estructural el cual puede ser calculado a través de un analisis no lineal de
la estructura. La seguridad estructural durante una secuencia sismica evento principal-
réplicas es estimando el indice de dafio acumulado de la secuencia completa. Para el
caso de estructuras de concreto se empleo el indice de dafio propuesto por Park y Ang
(1985), que es expresado como una combinacién lineal de la deformacion maxima y la

energia histerética.

El método de la estimacion de dafio fue aplicado para el puente de la carretera 101 en la
calle Painter en Rio Dell, California. La estructura es modelada como un S1GL. El
modelo de ocurrencia probabilistica de las secuencias sismicas evento principal-réplicas
es desarrollado de acuerdo a datos cercanos al sismo de Eureka. ElI promedio y la
desviacion estandar del indice de dafio de la estructura son estimando el procedimiento
de simulacion, en esta observacion el dafio acumulado de las secuencias evento
principal-réplica se encontr6 que es significativamente mas alto que el obtenido so6lo

para el evento principal (ver Figura 1.6).
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Amadio et al. (2003) estudiaron la respuesta inelastica de S1GL con tres niveles de

ductilidad de desplazamiento (i.e., maximo desplazamiento inelastico normalizado con

respecto al desplazamiento de fluencia del sistema), #, , (# =2, 4 y 6) prefijados al ser

sometidos a dos tipos de secuencias sismicas. Para definir sus secuencias sismicas, los
autores consideraron un acelerograma real (registrado en El Centro, California, en el
terremoto de 1940) y dos acelerogramas sintéticos (compatibles con el espectro de
disefio del Eurocodigo 8 para sitios de terreno firme y blando) como eventos
principales. Posteriormente, ensamblaron cada secuencia sismica al repetir una o dos
veces la historia de aceleracion del terreno, con un umbral de 40 seg. entre cada evento.
Es decir, las réplicas tenian exactamente las mismas caracteristicas del evento principal.
En la Figura 2.6 se ilustra una secuencia sismica empleada por Amadio et al. (2003), la

cual consiste de un evento principal y dos réplicas.
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Figura 2.6. Secuencia sismica empleada por Amadio et al. (2003)

Por otra parte, Luco et al. (2004) condujeron un estudio sobre el efecto de la intensidad
de las réplicas en la capacidad remanente de un sistema de un grado de libertad con
propiedades equivalentes (e.g., rigidez inicial, periodo fundamental de vibracion)
obtenidas a partir de la respuesta estatica no-lineal de un edificio de acero de tres

niveles.
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En sus estudios los autores consideraron un conjunto de 30 acelerogramas como eventos
principales, combinando cada uno de ellos para formar una secuencia dando como
resultado 900 secuencias sismicas. Posteriormente, los autores escalaron la aceleracion
maxima del terreno (AMT) del evento principal de cada secuencia sismica para alcanzar
4 estados de dafio (denominados DS) asociados 4 niveles de maxima distorsion de

azotea.

Dado cualquier escenario sismico, puede ser que el evento principal o una réplica sean
la causa para tomar la decision de limitar el trafico o cerrar completamente el puente en
un sistema de red carretero. Un método mas cuantitativo y sistematico es determinando
la pérdida de capacidad axial del puente. Mackie y Stojadinovic (2004) en su estudio
observaron que el desplazamiento residual después del sismo es un mejor indicador de
la pérdida de capacidad lateral después del evento principal. Los autores proponen
derivar superficies de fragilidad de dafio, tales superficies de dafio relacionan la
probabilidad de exceder un estado limite de dafio prescrito (pérdida de capacidad axial),

dado una medida de intensidad.

La metodologia aplicada para generar un Modelo de Demanda Sismica Probabilistico
(por sus siglas en inglés, PSDM) para un escenario sismico puede ser aplicada a
réplicas, la unica extension es que involucra una seleccion de un conjunto de réplicas.
Para el caso del estudio realizado por Mackie y Stojadinovic se selecciond
aleatoriamente 5 conjuntos de réplicas del catalogo de acelerogramas del Centro de
Investigaciones en Ingenieria Sismica del Pacifico (por sus siglas en inglés, PEER),
estos fueron escalados por un factor de dos de forma que se asegure que el dafio en la
estructura ocurra. También se selecciono cuatro conjuntos correspondientes a eventos
principales los cuales fueron escalados por un factor de 0.5, dando un total de 20
conjuntos para el andlisis. Estos acelerogramas fueron aplicados a puentes de concreto
reforzado en California, el puente considerado en este estudio es de dos claros y una
sola pila, los cuales son de variable claro (L) y altura (H) sélo las estructuras con
relaciones L/H = 2.4 son propuestas para el escenario de réplicas. Los modelos de
demanda son integrados con estimaciones de capacidad o dafio para producir curvas de
fragilidad. En la Figura 2.7 se muestran los resultados de la superficie de fragilidad con
la probabilidad de excedencia de diferentes niveles de desempefio a causa de la pérdida

de capacidad axial.
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Figura 2.7. Superficie de fragilidad para la pérdida de capacidad axial.

Li-Ellingwood basado en los estudios desarrollados por Sunasaka y Kiremidjian
evaluaron el desempefio de dos marcos de edificios de acero resistentes a momento con
conexiones soldadas que experimentan fracturas en la conexion durante un evento
principal y estan sujetas a réplicas. Estudios previos muestran que las caracteristicas de
las réplicas dependen del evento principal. La distribucion de las magnitudes de las

réplicas es asumida mediante la relacion de Gutenberg —Richter ecuacion 2.3:

N, (M) =aexp(-M,) (2.3)
Donde N, (M) es el niamero de réplicas con magnitudes mas grandes o igualesa M,
y a y p son constantes mayores a cero relacionadas a la magnitud del evento
principal. Estas constantes son determinadas de un analisis de regresion lineal de datos
en sismicidad historica. Sunasaka y Kiremidjian estudiaron 11 secuencias sismicas con
réplicas de magnitudes mayores a 3, las cuales ocurrieron de 1940 a 1992 cerca de
Eureka, CA. Consistente con la ecuacion 2.3 la funcién de densidad de probabilidad

(por sus siglas en ingles PDF) de magnitudes de réplica es:

ﬂe—ﬂma
fMa (ma) - e_ﬁMmin — e_ﬁMmax (24)

Donde M, es la (aleatoria) magnitud es la magnitud de la réplicay m, es el estado de

variable , M_,, es considerada la magnitud menor de las réplicas (M, = 3 para el

min
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estudio de Sunasaka y Kiremidjian), y M, es la magnitud méaxima de réplica
considerada y si se asume la magnitud de la réplica no excede la del evento principal,

entonces M, = M ,donde M, esla magnitud del evento principal.

Sunasaka y Kiremidjian estudiaron la relacion entre f y M, v la relacion entre el

numero de réplicas con magnitudes mayores a 3 obteniendo:

E(N, (3.0)) = exp(~0.647 +0.684M ) (2.5)

Dado que la magnitud del evento principal es M, la distribucion de probabilidad de
una magnitud maxima puede ser obtenida por Simulacion de Monte Carlo, primero, el
valor de N, y S son muestreados de la distribucion log-normal. Segundo N,
muestras de M, son generadas mediante un PDF, y finalmente los maximos valores de
M, son seleccionados de las muestras de N, . Repitiendo este proceso un numero
suficientes de veces para la funcion de distribucion acumulativa (por sus siglas en

ingles, CDF) de (M, — M, .. ), esta diferencia esta asociada a la tasa de ocurrencia

(Ay.) Y al peligro sismico son calculados de la ecuacion:

MMy | gbM = M) (2.6)
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Figura 2.8. Distribucion de probabilidad de diferencia de magnitud entre el evento principal
(M) y la magnitud méxima de las réplicas.
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Tabla 2.1. Comparacion de los eventos principales y las réplicas (M ,,-M, =0.2)

Main shock Aftershock
EQ records Seisntic hazard e A5t Seismic hazard Scale factor
lalil-1a20) 109%/ 50 yr 0.00211 0.00356 15% /50 yr 0.50
la21-1230 2%/ 50yr 0.000404 0.000683 3% /50y 091

Los conjuntos de réplicas estan basados en la distribucion de probabilidad de la
diferencia de magnitud entre el evento principal y la réplica (Tabla 2.1). Por ejemplo,
para los eventos principales asociados con los niveles de riesgo del 2%/50 afios y

10%/50 afios, suponen que la diferencia entre las magnitudes del evento principal y las
de las réplicas es de 0.2. La tasa de ocurrencia asociada 4,,, y la probabilidad de peligro

sismico necesario para escalar la totalidad de movimientos de suelo para tomar en
cuenta la diferencia en magnitud son calculadas de la ecuacion 2.6, como es mostrado
en la columna de réplicas en la Tabla 2.1. Las ordenadas espectrales en sus periodos de
retorno, obtenidas de las curvas de peligro en the U.S. Geological Survey website,
definen los espectros medios designados de las réplicas como una funcion del periodo,
como se ilustra en la Figura 2.8 (las curvas lisas son ajustadas por analisis de minimos
cuadrados). Finalmente, los conjuntos de sismos de réplicas son obtenidos escalando los
conjuntos de sismos del evento principal para coincidir con los espectros de respuesta
medios de las réplicas mostradas en la figura 2.9. El proceso es repetido hasta cubrir el
rango de las magnitudes de las réplicas de interés de la figura 2.8. Estos factores de
escala (determinados del periodo fundamental del edificio) son presentados en la ultima
columna de la Tabla 2.1. Note que la tasa de ocurrencia y las probabilidades del peligro
en la columna de réplicas son usadas solamente para escalar los conjuntos en orden para

modelar las réplicas.
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Figura 2.9. Aceleracion espectral para diferente peligro sismico.

Se ha observado (Lee y Foutch 2004) que las réplicas asociadas con las intensidades
mas pequefias de los sismos produjeron pequefio o nulo dafio adicional. En este estudio,
se encontrd que si el evento principal fue modelado con acelerogramas correspondientes
a un peligro simico del 10%/50 afios (la01-1a20), las réplicas derivadas al escalar el
evento principal por un factor menor de 0.68 no causaron dafio adicional a ningun
marco. Similarmente, cuando el evento principal correspondié a un peligro sismico del
2%/50 afios (la21 — 1a30), las réplicas derivadas escalando el evento principal con un
factor menor de 0.60 no causaron dafio adicional. Por lo tanto, solo los conjuntos de
réplicas que pueden causar dafio adicional estan considerados en el subsiguiente

analisis. La Tabla 2.2 resume que la magnitud, el peligro sismico, y el factor de escala

por cada conjunto de réplicas considerado en este estudio. Note que los indicadores M

y M, en latabla 2.2 y en la continuacion son usados para identificar los conjuntos;

estos no implican que el evento principal ¢ las réplicas estan asociados especificamente

con sismos de estas magnitudes.
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Tabla 2.2. Caracteristica de la réplica seguido del evento principal con niveles de peligro de
10%/50 afios y 2% en 50 afos.

Seistmic Scale

M, M, Hazard factor
6.2 37450 0.68

6.8 6.4 23/50 0.80
{1la01-1a20) 6.6 15/50 0.90
6.8 10 /50 1.0

6.3 12/50 0.67

7.0 6.5 7/50 0.78
{1a21-1a30) 6.8 3/50 0.91
7.0 2/50 1.0

Intuitivamente, las caracteristicas (amplitud y contenido de frecuencia) del evento
principal y de las signaturas de las réplicas deberian exhibir alguna dependencia
estocastica. Sin embargo, esta investigacion fue incapaz de identificar informacion que
relacionaria estas signaturas definitivamente. Por lo tanto, dos condiciones extremas
fueron consideradas. En e primer caso (denotado el caso "copia’, por simplicidad), los
acelerogramas del conjunto de eventos principales son simplemente repetidos (pero
apropiadamente escalados, como en la tltima columna de la Tabla 2.1) para formar los
acelerogramas para el conjunto de réplicas. Este procedimiento también fue
desarrollado por Lee y Foutch (2004), pero sin escalar el evento principal para obtener
la réplica. En & segundo caso (denotado el caso “aleatorizado”, por simplicidad), los
movimientos del suelo que forma el conjunto de réplicas fueron aleatorizados con
respecto al conjunto de eventos principales, pero fueron apropiadamente escaldos, como

es indicado en la Tabla 2.1.

2.4  ANALISIS PROBABILISTICO DE PELIGRO SiSMICO DEBIDO A
REPLICAS (por sus siglas en inglés, PSHA)

Los puentes después de un evento principal podrian ser cerrados y solo abiertos por
emergencia de trafico 6 seguir en operacién parcial o completa, los criterios para tal
decision es la probabilidad de supervivencia del dafio causado por el sismo principal
[determinado por un analisis probabilistico de peligro sismico (por sus siglas en inglés,
PSHA)] v las secuencias sismicas evento principal réplicas [analisis probabilistico de
peligro sismico debido a réplicas (por sus siglas en inglés, PSHA)]. Criterios similares
han sido adoptados (Bazzurro et al; 2004), (Luco et al; 2004).

Caracteristicas de las Secuencias Sismicas 25



El objetivo del analisis probabilistico de peligro sismico (PSHA), es cuantificar la tasa
de excedencia de varios niveles de movimiento de terreno en un sitio (0 un mapa de

sitio) dada una posibilidad de sismos.

El PSHA envuelve tres pasos:

1) especificacion de fuentes de peligro sismico
2) especificacion de modelos de movimiento de terreno, y

3) el célculo probabilistico.

Por lo que se refiere a su distribucion espacial, en general, se producen réplicas en un
area cerca al epicentro del evento principal, un factor que limita el nimero de areas
sismogeénicas a considerar en el analisis. Como demostré Utsu, la magnitud de la
distribucion de réplicas, dado un evento de réplica, es practicamente coincidente con la
distribucion del evento principal, la diferencia principal reside en la tasa media de
eventos, de acuerdo a la Ley de Omori modificada (Utsu 1995) es inversamente

proporcional al lapso de tiempo t transcurrido desde la ocurrencia del evento principal y

depende de su magnitud M.

2.5 PARAMETROS PARA DEFINIR EL PELIGRO SISMICO DEBIDO A
REPLICAS.

Los eventos de secuencias sismicas caracterizados por un evento principal con media o
alta intensidad, son seguidos por réplicas con considerable intensidad, estas son
observadas en muchas instancias como en Italia (Friuli 1976, Umbri-Marche 1997),
Grecia (1986, 1988), Turkia (1992), y Meéxico (1985, 1993, 1994, 1995). En tales casos
una estructura que es dafiada por el evento principal puede ser incapaz de resistir la
excitacion de una réplica, incrementando el riesgo de un dafio mayor o el colapso de la
estructura. Si el sismo es moderado y causa dafios severos que no son aparentes, surgen

varios cuestionamientos como: si la estructura puede ser ocupada, reparada o demolida.

El pronostico de la tasa de réplicas y probabilidades, es un procedimiento

rutinariamente desempefiado por centros sismicos y observatorios. La utilidad de tal
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prediccion de evaluacién del peligro sismico ha sido claramente sefialada Hough vy
Jones (1997) que notan como réplicas relativamente muy pequefias generadas por
sismos grandes pueden inducir dafios y victimas en poblaciones requiriendo de servicios
de emergencia. Cuando el evento principal ocurre en areas inhabilitadas las réplicas
pueden potencialmente causar méas dafio. Las réplicas agrupan la probabilidad de un
nuevo evento claramente que incrementa en tiempo—espacio proximo a un evento mas
fuerte.

Una significativa mitigacion del riesgo sismico puede ser realizada tomando medidas de
emergencia apropiadas basadas en una estimacion fiable de esta probabilidad.

La importancia de un pronostico de la probabilidad de réeplicas fue claramente
evidenciada por una larga secuencia sismica de Septiembre de 1997 a Mayo de 1998 en

el &rea de Umbria — Marche. Donde un M ,=6.0 de evento principal precedido cinco
horas antes un M, =5.8 en la réplica, ocurre cerca del pequefio poblado de Colfiorito en

el centro de Italia y fue seguido por cinco réplicas (M, >5.0) durante un periodo de

alrededor de seis meses. El area mas dafiada fue significativamente extendida por las
réplicas en el Sureste y Noroeste de Colfiorito.

Por lo tanto debido al alto grado de riesgo sismico en Italia desde 1960 a 1996 se
tiene una base de datos de sismos que calcula los pardmetros del modelo de distribucion
tiempo—magnitud propuesto por Reasenberg y Jones (1989) y actualmente usado para
pronosticar réplicas en California.

Desde 1981 a 1996 en Italia se han usado catadlogos de la red sismica local, con
magnitud renovada conforme Gasperini (2001). Desde 1960 a 1980 fue usado el
catalogo Progetto Finalizzato Geodinamica (PFG) con magnitud corregida para ser
homogénea con los periodos siguientes. Alrededor de 40 secuencias son detectadas

usando dos diferentes algoritmos y los resultados de los modelos son comparados. Los

valores promedios de los pardmetros de distribucion p =0.93+0.2, Logio (¢ )=-
1.53+0.54, b = 0.96+0.18 y a = -1.66£0.72) son justo de acuerdo al desempefio

computacional similar en otras regiones del mundo. También se analizaron la variacién
espacial de los parametros del modelo que pueden ser usados para predecir el desarrollo
de las secuencias de los primeros cinco dias de futuras crisis sismicas en Italia, ante un
modelado confiable de las progresivas secuencias, a demas algunos monogramas para
estimar adecuadamente las probabilidades y tasas de réplicas.
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En nuestro pais se tienen pocos estudios enfocados a determinar el peligro sismico
ocasionado por réplicas. Uno de esos estudios fue el realizado por Avila y Zufiiga

(2007), los cuales debido a la importancia de dos de los parametros a considerar para el

peligro sismico que son p de la relacion de Omori-Utsu (formula modificada de

Omori) y el valor de b , que es el valor de la pendiente en la relacion Gutenberg —
Richter que describe una ley potencial del tamafio de distribucion de los sismos., se
determind el peligro sismico debido a réplicas realizaron una regionalizacion de los
parametros p y b sobre la costa del Pacifico Mexicano (entre las coordenadas
geograficas 115° a -91° de longitud) (ver Figura 2.10), usando la informacion de
sismicidad del Servicio Sismoldgico Nacional (SSN) para afios recientes (1988-2004),

ademas se da la pauta para la evaluacion futura de peligro sismico en tiempo real

conforme van ocurriendo las réplicas. Se seleccionaron eventos considerados
susceptibles de generar réplicas importantes M > 6, con excepcion de un evento
ocurrido en la brecha de Guerrero la cual generd una inusual gran cantidad de réplicas,
dando un total de 49 eventos analizados.

En general se encontré que los valores p tienen una tendencia a decrecer del Oeste del

Pacifico Mexicano hacia el Este, lo cual parece estar relacionado con la edad de la placa

y por consiguiente con la ductilidad del material. Los valores b se correlacionan

adecuadamente con una segmentacion propuesta previamente para la zona de

subduccién del Pacifico, los cuales varian en un rango de 1.2 a 0.8. Estos valores

muestran una tenue relacion inversa con los valores p , lo que conlleva a una relacion

directa con la edad de la placa.

Figura 2.10. Mapa donde se observan las zonas de fractura y zonas de ruptura de algunos sismos
importantes en México (tomado de Kostoglodov y Pacheco, 1999).
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Obtenida la secuencia de réplicas de cada evento, se calcularon los valoresde p y b,

en la figuras 2.11 se muestra el ajuste realizado para el calculo del valor de p, el cual
arroja un valor alto indicando el rapido decremento de las réplicas. La Figura 2.12
muestra la linea ajustada al valor de b obtenido por méaxima verosimilitud, donde se
observa una magnitud de completitud de 3.5, ya que por debajo de ésta, las magnitudes

no son reportadas adecuadamente, esto hace que la recta ajustada se desvie de las

observaciones.

Mo. of Earthquakes { Day
=

-
=]

p=1.04 4 014
c=0+-0.191
k=942 1/-321

10

1w” 10" 10" 10° 10

Time from Mainchoek (davzy

Figura 2.11. Gréfica para la obtencion de los valores de p del evento de Colima de 1995 (M, =
7.3), donde p =1.04+0.11.

Figura 2.12. Gréafica de nimero acumulativo-magnitud, determinando el valor b =1.34 + 0.2,
con una magnitud de corte de 3.5, para la secuencia de réplicas del evento de Colima de 1995 (
M, =7.3). Los cuadrados representan una secuencia acumulada de los eventos, mientras que los

triangulos la secuencia de eventos sin acumular.
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Avila y Zifiiga en su estudio encontraron que los segmentos con mayor area de ruptura

se encuentran hacia el Oeste del Pacifico Mexicano, los cuales tienen altos valores de

p vy bajos valores de b, mientras que hacia el Este se encuentran altos valores de b y

bajos valores de p, aqui se localizan eventos cuyas areas de ruptura son relativamente
pequefas que las del Oeste (Figuras 2.13 y 2.14). Recordemos que un valor alto de p
indica que la disminucién de las réplicas con respecto al tiempo es mas répida. Lo

contrario ocurre cuando se tiene un valor bajode p.

Figura 2.13. Mapa con los segmentos propuestos por Zufiiga y Guzman (1994) (Elipses) se
muestran los valores p encontrados para cada uno de ellos, asi como las zonas de fractura y

zonas de ruptura de algunos sismos importantes en México (tomado de Kostoglodov y Pacheco,
1999).

Figura 2.14. Mapa con los segmentos propuestos por Zufiiga y Guzman (1994) (Elipses),
mostrando los valores b encontrados para cada uno de ellos, asi como las zonas de fractura y
zonas de ruptura de algunos sismos importantes en México (tomado de Kostoglodov y Pacheco,
1999)

Por ello el peligro sismico ocasionado por las réplicas es mucho mayor para la parte

Este del Pacifico Mexicano, donde los valores de p son bajos y por consiguiente la

disminucion de las réplicas es mas lenta. Esto desde el punto de vista de la ingenieria es
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de suma importancia, ya que los eventos sismicos producen fuerzas laterales sobre las
estructuras expuestas a estos esfuerzos variables por un tiempo mas largo. Las
estructuras llegan a sufrir dafios, los cuales pueden llevar a la estructura a la falla por
fatiga. Lo contrario ocurre, cuando las estructuras no estan expuestas a estos esfuerzos

por un tiempo prolongado, como es el caso para el Oeste del Pacifico Mexicano. Alli los

valores de p so n mayores y las estructuras podrian soportar los esfuerzos sin llegar a

la falla, por ello un buen disefio sismico de las estructuras es necesario.
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Capitulo

Respuesta de Puentes Existentes
ante Secuencias Sismicas

3.1 INTRODUCCION

En la actualidad, existe un consenso entre la comunidad enfocada a la ingenieria sismica
de que el dafio en las estructuras es consecuencia de las demandas de desplazamiento
lateral inducidas a la estructura durante una excitacion sismica. Por ello, las metodologias
modernas encaminadas a la evaluacion de estructuras existentes se basan en una evaluacion
de las demandas maximas de desplazamientos inelastico debido a un evento sismico
principal. Sin embargo, las estructuras civiles no son expuestas a un sélo evento sismico,
sino a una secuencia sismica formada por sismos precursores, un evento principal y
réplicas. Como consecuencia, reconocimientos de campo llevados han mostrado que una
estructura dafiada, o aun sin dafiar, debido al evento sismico principal podrian incrementar
su estado de dafio debido a la presencia de réplicas. Por ejemplo, varias pilas de concreto
reforzado del distribuidor 1-5/1-605 fueron dafiadas después del sismo de Whittier Narrows

ocurrido el 1°. de octubre de 1987 (M ,=5.9), las cuales incrementaron su estado de dafo

después de la réplica principal (magnitud local, M =5.3) ocurrida tres dias después
(Priestley, 1988). Ante este panorama, el proceso de evaluacion sismica deberia considerar
el efecto de las secuencias sismicas evento principal-réplicas en la respuesta de estructuras

existentes.
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En este capitulo se presentan los resultados de un estudio analitico orientado a evaluar la
respuesta sismica de puentes carreteros tipicos en el inventario nacional al ser sujetos a
secuencias sismicas evento principal-réplicas registradas en estaciones acelerograficas,

ubicadas en la zona de subduccién del Pacifico mexicano.

3.2 PUENTES CARRETEROS CONSIDERADOS EN ESTE ESTUDIO

3.2.1 Antecedentes

Recientemente, en la Universidad Michoacana de San Nicolas de Hidalgo se recopilé un
inventario de 76 puentes carreteros, de los cuales el 45.3% fueron construidos en el periodo
de 1960 a 1980, en el cual se especifican sus caracteristicas geométricas y estructurales
béasicas, los materiales con los que estan construidos, su estado fisico y los datos de transito
de los vehiculos que soportan (Jara et al, 2006). Del total de puentes, alrededor del 53.7%
tienen una altura de la subestructura menor a 5 m, mientras que un 31.7% y un 12.2%
tienen una altura de la superestructura entre 5-10 m y 10-15 m, respectivamente.
Asimismo, en suma, el 13.2% de los puentes registrados cuenta con pilas de concreto

reforzado en la direccion transversal de una, dos, 0 mas columnas.

Figura 3.1. Vista general de puentes vehiculares tipicos en el sistema carretero mexicano.
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3.2.2 Configuracion

A fin de considerar la tipologia de puentes carreteros construidos en México, en este
estudio se decidi6 considerar tres configuraciones tipicas, consistentes de puentes con una,
dos y tres pilas en la subestructura (ver Figura 3.2), teniendo cada configuracion tres

diferentes alturas (5 m, 10 m, y 15 m).

Figura 3.2. Configuracion transversal tipica de puentes de concreto reforzado construidos en el
pais.

En los tres casos, el tablero esta formado por un trabe cajon de concreto reforzado con un
ancho de calzada de 10 m, la cual descansa sobre apoyos de neopreno laminado. La
seccion transversal del cabezal es de 1.2 m x 1.5 m x 11.25 m. Finalmente, se considerd
que la cimentacion es suficientemente rigida, ya que los puentes se ubican en terreno firme.

Las configuraciones seleccionadas se ilustran en la Figura 3.3.

-
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Figura 3.3. llustracién de las configuraciones transversales de los modelos de puentes tipo
considerados para este estudio con sus respectivas caracteristicas geométricas.
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3.2.2 Consideraciones de Modelado

Cada configuracion ilustrada en la Figura 3.3 se model6 como un marco bidimensional
mediante el programa de computo RUAMOKO (Carr, 2004). En la Figura 3.4 se ilustra el
modelo analitico correspondiente a una configuracion con tres columnas en la
subestructura. Las columnas se modelaron como con elementos barra, donde la
deformacion inelastica se concentrd en las articulaciones plasticas que se forman en los
extremos de los elementos. Adicionalmente, los apoyos de neopreno se modelaron con
elementos resorte orientados verticalmente y el cabezal se modelo como elementos barra,
con comportamiento elastico. Para fines de analisis, la masa fue concentrada en el nodo
superior de la seccion transversal (nodo 1) al cual llega un peso de 771 toneladas y esta se
distribuye de acuerdo al nimero de columnas con la que cuente la seccién transversal. Este

peso corresponde al tablero, parapeto, asfalto, cabezal y 20% de carga viva.

14
2-13 2

11 12 13

elemento resorte
Elemento rigido
Elementobarra elastico
Elemento barra inelastico

10 1 12

g Rl Pl

Figura 3.4. Modelado de la seccion transversal de un puente.
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3.23.1

En la Tabla 3.1 se describen las

modelado como un elemento viga (Giberson) con inercia infinitamente rigida con la

Modelado del cabezal

finalidad de conectar elementos y transmitir propiedades.

3.2.3.2

Las caracteristicas de los apoyos se describen en la Tabla 3.2. Se modelaron como

elementos resorte con un comportamiento histerético bilineal, cuya rigidez k = 1421.48

Tabla 3.1. Propiedades geométricas del cabezal.

Cabezal

Propiedades de la seccion

Area 1.8 |m
Constante de torsion 0.4434 | m*
Momento de inercia alrededor del eje 3 0.216 | m*
Momento de inercia alrededor del eje 2 0.3375 | m*
Area de cortante en direccion 2 15 |m?
Area de cortante en direccion 3 15 |m?

Modelado de los Apoyos

kg/mmyun f' =7228.23 kg (Ver figura 3.5)

Tabla 3.2. Caracteristicas de los apoyos de neopreno.

propiedades geométricas del cabezal, el cual fue

L, x B, H, (mm) Py K,
(mm) (kg) (kg/mm)
Apoyo en pilas 610 x 406 175 272,894.24 181.56

P, es carga vertical en el apoyo

K, es larigidez a corte del apoyo

H, es la altura del apoyo

L, x B, son la longitud y el ancho del apoyo
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Fuerza (Kg)

Desplazamiento (mm)

Figura 3.5. Modelo bilineal de los apoyos de neopreno en la pila.

3.2.2.3 Modelado de las Pilas

En las Tablas 3.3 se describen las propiedades geométricas de las columnas de 1.20, 1.50 y
2.00 m de didmetro. Las columnas fueron modeladas como elementos viga (Giberson) el
cual considera que la deformacion ineléstica se concentra en las articulaciones plasticas

que se forman en los extremos del elemento.

Tabla 3.3. Propiedades geométricas de las columnas.

Didmetro de la Area Constar_l'fe de Inercia_alrededor del Area_de cp,rtante en la
columna (m) (m?) Tors:on eje 24y 3 dlreccm? 2y3
(m”) (m”) (m?)
1.20 1.131 0.204 0.102 1.018
1.50 1.767 0.497 0.249 1.590
2.00 3.142 1.570 0.785 2.827

Para las columnas de los puentes se tiene un esfuerzo a la compresion, f'., de 250 kg/cm?

y un esfuerzo de fluencia, f',, de 4218.22 kg/cm?® La relacion esfuerzo — deformacion

para el concreto y el acero se muestra en las Tablas 3.4, 3.5 y 3.6, con su modelo

correspondiente (ver Figura 3.6).

- _
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Tabla 3.4. VValores de la curva esfuerzo - deformacién del concreto sin confinar.

Valores del Concreto sin confinar
Resistencia a la compresion 28 dias 250 kg/cm?
Deformacion de fluencia 1.40E-03
Deformacion correspondiente al esfuerzo maximo 2.00E-03
Deformacién del desconchamiento del concreto 6.00E-03
Deformacién Gltima 4.00E-03
Moédulo de elasticidad del concreto 221316.0855 | kg/cm®

Tabla 3.5 Valores de la curva esfuerzo - deformacion del concreto confinado.

Valores del Concreto confinado (Modelo de Mander)
Resistencia a la compresion 28 dias 250 kg/cm?
Resistencia del concreto confinado 289.16

Deformacién de fluencia 2.496E-03

Deformacion UGltima 8.885E-03
Médulo de elasticidad del concreto 238962.3172 | kg/cm?
a concreto confinado
) f'cc /
f'c
Eco Ecc Ecu
Deformacion
b)
fu
fy
By Esh gsu” Esu

Deformacion

Figura 3.6. Modelo de esfuerzo—deformacion: a) concreto sin confinar y confinado, y b) acero de

refuerzo
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Tabla 3.6. Valores de la curva esfuerzo — deformacioén del acero.

Modelo del acero (zona de endurecimiento por deformacion parabdlica)

Acero estandar y grado

A615 grado
42

Esfuerzo de fluencia

4218.22 kg/cm?

Esfuerzo de fractura

6327.33 kg/cm?

Deformacién inicial en la zona de endurecimiento por deformacion

0.008

Deformacion Gltima

0.09

Modulo elasticidad

2038807.65 | kg/cm?

A fin de estudiar la respuesta sismica de las pilas de puentes existentes construidos en

diferentes épocas, se escogieron tres niveles de cuantia de refuerzo longitudinal, o, y

transversal, p,, para cada pila. Los valores de p, fueron tomados del estudio de Rivera

(2006), quien revisé un inventario de puentes que corresponden a tres épocas de
construccién: 1) antes de 1972 (Caso 1), 2) de 1972 a 1992 (Caso 1), y 3) despueés de 1992.

En la Tabla 3.7 se presentan los valores de g,,y p,, para cada caso.

Tabla 3.7. Cuantia de acero longitudinal y transversal de las columnas.

refuerzo Caso | Caso Il Caso I
el [%] 0.75 1.50 2.00
Pt [%] 0.15 0.50 0.70

En la Tabla 3.8 se especifica el detallado de las columnas y en la Tabla 3.9 se indican las

longitudes de articulacion plastica empleadas para determinar los diagramas de momento-

curvatura, M — ¢, para cada pila.
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Tabla 3.8. Especificaciones del detallado de la columna.

Diametro NUamero de
Cuantia de Nume_ro Separacion de | recubrimiento Nume_ro de varillas
de acero cqlumna de_Estrlbo estribos (cm) (cm) Va}”"?‘ longitudi-

circular | circular longitudinal

nales
(m)

Caso | 4 32 8 17
Caso Il 1.20 4 10 10 21
Caso Il 5 11 10 28
Caso | 4 25 8 26
Caso Il 1.50 5 12 7 10 33
Caso Il 6 12 14 25
Caso | 4 18 10 29
Caso Il 2.00 5 9 14 33
Caso Il 6 9 18 25

Tabla 3.9. Longitudes de articulacién plastica de las columnas.

Diametro | Altura de la Longitud de articulacién plastica
de columna | columna (cm)
(m) (m) Caso | Caso Il Caso Il
5 62.87 68.58 68.58
1.20 10 102.87 108.59 108.59
15 142.84 148.56 148.56
1.50 5 62.86 68.58 80.01
5 68.58 80.01 102.87
2 10 108.59 120.02 131.44
15 148.56 159.99 171.42

Para generar los diagramas M —¢ de cada una de las secciones transversales de la pilas

consideradas en esta investigacion, se empleo el programa de computadora XTRACT (ISS,
2004). El programa discretiza la seccion transversal de la columna en fibras (ver Figura
3.7) y a cada fibra (capa) se le asocia el tipo de material y a su modelo esfuerzo-

deformacion correspondiente (concreto sin confinar, confinado y acero).

En las columnas de concreto reforzado influyen varios parametros que repercuten en el
comportamiento sismico, especialmente en la capacidad para sostener grandes demandas
de desplazamiento inelastico. Algunas variables importantes a considerar son la relacion de
aspecto, la cantidad de refuerzo longitudinal y transversal, la magnitud de la carga axial a
compresion y la historia de carga lateral. La importancia de estas variables se ve

representada en los diagramas M —¢ .
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Figura 3.7. Seccion transversal de una columna modelada en el programa XTRACT.

Aunque, la relacion de carga axial varia entre 0.0 y 0.7 de la capacidad del area gruesa de

la seccion transversal, la carga axial aplicada a columnas es menor a 0.1 Agf'c, la cual es

tipica para el disefio de una columna de puente, por lo tanto para nuestro estudio se
consider6 un P =0.1 Agf'c.

Por ejemplo, en la figura 3.8 se muestra la influencia del nivel de carga axial en los

diagramas M — ¢, correspondientes al caso I. Como puede apreciarse, un incremento en el

nivel de carga axial permite incrementar la resistencia pero disminuye la capacidad de

curvatura de la seccién y, en consecuencia, su capacidad de rotacion.

450

——— P=0.15Agfc
400

—— P=0.1Agfc
350

—— P=0Agfc

300

©

200 T2om

Momento (ton-m)

150

100

50

0

0.0000 0.0050 0.0100 0.0150 0.0200 0.0250 0.0300
curvatura (1/m)

Figura 3.8. Comparacion de los diagramas M — ¢ obtenidos para tres niveles de carga axial
correspondientes a columnas de 1.2 m de didmetro.

Asimismo, se muestran las graficas M —¢ de los casos seleccionados en este estudio para
un P =0.1 Agf'c, apreciandose que conforme aumenta la cuantia de acero aumenta la

resistencia y disminuye la capacidad de curvatura.
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Figura 3.9. Gréficas de M — ¢ para tres didmetros diferentes (1.20 m, 1.50 m,y 2.00 m), con
P =0.1Agf'c.

La cuantia de refuerzo longitudinal influye en la curvatura y esta a su vez en la ductilidad,
como se ilustra en la Figura 3.9, la capacidad de curvatura se incremento en las columnas

con menor refuerzo longitudinal y menor porcentaje de carga axial.

A fin de determinar la resistencia de fluencia de cada pila (es decir, el momento de

fluencia, M), en esta investigacion se empleo el criterio de CALTRANS (California

Department of Transportation, por sus siglas en inglés). De acuerdo a este criterio (ver

Figura 3.10), cada curva M —¢ se idealiz6 mediante una curva bilineal que representa una

emvolvente M —¢ elastoplastica perfecta. De esta manera, la porcion elastica de la curva
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idealizada pasa a través del punto correspondiente a la primera fluencia de la varillas de
refuerzo. Finalmente, la capacidad del momento plastico idealizado es obtenida por
balance de &reas entre la curva real y la idealizada mas all& del primer punto de fluencia de
la varilla de refuerzo (Caltrans, 2004).

Momento Curva real

Curva idealizada

col

Mp

Mne
My |

|
|
\
\
\
\
\
\
\
\
\
\
\
\
\
| |
]

Curvatura "

Figura 3.10. Idealizacién de la curva M —¢ como una respuesta elastoplastica perfecta,
de acuerdo a las especificaciones de Caltrans (2004).
Empleando el método descrito anteriormente, se obtuvieron los valores de M para cada
pila, asi como su correspondiente ductilidad de curvatura x4 (es decir, la curvatura dltima

normalizada respecto a la curvatura de fluencia). En la Tabla 3.7 se resumen los valores

encontrados para cada caso.

Tabla 3.10 . Momento de fluencia, My, y ductilidad de curvatura, 14, obtenidas para cada pila

Diametro .
de columna cuantia de My
(m) refuerzo [t—im] Hy
Caso | 270.08 3.80
1.20 Caso Il 393.96 3.06
Caso IlI 472.58 2.81
Caso | 530.98 3.87
1.50 Caso Il 905.57 3.58
Caso I 928.15 2.79
Caso | 996.23 5.29
2.00 Caso Il 1657.6 3.88
Caso I 2077.08 3.40

La relacion histerética momento-curvatura en las articulaciones plasticas se idealizé con el
modelo de Takeda modificado (TK), disponible en la biblioteca del programa de computo

RUAUMOKO (Carr, 2004), el cual considera la degradacion de rigidez en los ciclos de
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carga y descarga. Este modelo ha sido empleado comlnmente para representar el
comportamiento histerético de pilas de concreto reforzado sujetas a cargas laterales ciclicas

reversibles del tipo sismico. En la Figura 3.11 se ilustra el modelo histerético de Takeda.

10.00

8.00
6.00
4.00
2.00
0.00
_2.0—65000

-4.00

Fuerza (ton)

-6.00
-8.00
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Figura 3.11. Modelo de Takeda, sin degradacion de resistencia (TK_SD)

Asimismo, en esta investigacion también se incluyé el modelo de Takeda con
deslizamiento (TKS), el cual considera tanto la degradacion de rigidez como el
estrechamiento de los lazos de histéresis durante la recarga, el cual puede atribuirse a un
detallado del refuerzo inadecuado, o un posible deslizamiento del acero de refuerzo
longitudinal con el concreto que lo rodea. En la Figura 3.12 se ilustra este tipo de
comportamiento.
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Figura 3.12. Modelo de Takeda con deslizamiento sin degradacion de resistencia (TKS_SD)

Adicionalmente, los modelos histeréticos mencionados incluyeron el efecto de degradacion
de resistencia mediante el criterio incluido en el programa RUAUMOKO (Carr, 2004). El
criterio consiste en multiplicar la fuerza ante cargas laterales por la envolvente definida en
la Figura 3.13. En dicha envolvente, se definen los siguientes parametros: DUCT1 es la
ductilidad a la cual comienza la degradacion de resistencia, DUCT2 es la ductilidad de

transicion en la degradacion de resistencia, RDUCT es la resistencia residual como una

Respuesta de Puentes Existentes ante Secuencias Sismicas 45



fraccion de la resistencia inicial de fluencia, DUCT3 es la ductilidad a 0.01 de la
resistencia inicial, y RCYC es el porcentaje de reduccion de resistencia en cada ciclo de

comportamiento ineldstico.

Multiplicador
de la
fuerza de fluencia

1.0

DUCT3=0
RDUCT

0.01

I
DUCT1 DUCT2 DUCT3

Ductilidad
(numero de ciclos)

Figura 3.13. Factor de reduccién de fuerzas laterales para incluir la degradacion de resistencia en la
respuesta histerética.

De esta manera, se consideraron dos casos de degradacion de resistencia para los modelos
TK y TKS: 1) moderada degradacion de resistencia (MD), y 2) alta degradacion de
resistencia (AD). En la Figura 3.14 se ilustran el tipo de comportamiento histerético que
incluye la degradacion de resistencia, mientras que en la Tabla 3.11 se muestran los valores

considerados en los archivos de entrada.

Fuerza (ton)

Fuerza (ton)
Fuerza (ton)

Desplazamiento (mm) Desplazamiento (mm)

Figura 3.14. Tipos de comportamiento histerético considerados para este estudio: Takeda
modificado, TK: a)moderada degradacion de resistencia (TK_MD), b) alta degradacion de
resistencia (TK_AD), y Takeda con deslizamiento, TKS: ¢) moderada degradacion de resistencia
(TKS_MD), d) alta degradacion de resistencia (TKS_AD).
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Tabla 3.11. Pardmetros que controlan la pérdida de resistencia.

Caso DUCT1 DUCT2 | RDUCT DUCT3
TK_MD Ductilidad del elemento 8 0.3 10
(analisis momento —
curvatura)
TK_AD Ductilidad del elemento 5 0.5 7
TKS_MD Ductilidad del elemento 8 0.3 10
TKS_AD Ductilidad del elemento 6 0.2 8

3.3  ANALISIS ESTATICO NO LINEAL INCREMENTAL

Una vez que se modelaron las secciones transversales de los puentes a estudiar, se procedio

a realizar un analisis estatico no lineal incremental (AENLI) para cada caso mediante el
programa RUAUMOKO (Carr, 2004). Para fines de ilustracion, en las Figuras 3.15, 3.16,
3.17, 3.18, 3.19 se muestra la curva cortante basal normalizado con respecto al peso del

puente (V/W)— desplazamiento lateral en la parte superior de la pila (A ).

a) |

—————————————————————————————————————

Desplazamiento, Ap (cm)

Figura 3.15. Resultado del AENLI para el caso I.

Respuesta de Puentes Existentes ante Secuencias Sismicas

47



Desplazamiento, Ap (cm)

Desplazamiento, Ap (cm)

Desplazamiento, Ap (cm)

. Resultado del AENLI para el caso Il

Figura 3.16

Desplazamiento, Ap (cm)

Desplazamiento, Ap (cm)

5.00

4.00

1.00

0.00

Desplazamiento, Ap (cm)

Figura 3.17. Resultado del AENLI para el caso Il
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Figura 3.18. Resultado del AENLI para las columnas de 15 m de altura: a) caso I, b) caso Il y c)
caso Il

v/w

Desplazamiento, Ap (cm)

Figura 3.19. Resultado del AENLI para las columnas de 5 m de altura y tres diferentes cuantias de

acero.

En la Tabla 3.12 se resumen los resultados obtenidos de los andlisis estaticos no lineales
incrementales para cada caso, la nomenclatura empleada para denominar las diferentes

secciones de los puentes es la siguiente:

I Caso correspondiente a
J[ la cuantia de acero

P1C-5
Numero de pilas que conforman la T_ Altura de la pila

seccion transversal del puente en metros

- _
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Tabla 3.12. Detalles de las columnas: nomenclatura asignada, longitud, didmetro de la columna,
relacion de aspecto, refuerzo longitudinal y transversal, periodo desplazamiento de fluencia,
cortante basal normalizado respecto al peso.

H Dc L/Dc 2 2 T A,

Caso Puente | [M] [M] [m/m] [%0] [%] (S) (cm) | v/w
P3C 1.20 4.17 0.26 0.69 0.40

p2C 1.20 4.17 0.34 0.71 0.25

! P1C 1.50 3.33 0.75 0.15 0.43 0.85 0.18
P1C 2.00 2.50 0.29 0.61 0.28

P3C 1.20 417 0.26 1.07 0.58

p2C 1.20 417 0.34 1.06 0.37

I PiC 5 1.50 3.33 1.50 0.50 0.43 1.44 0.30
P1C 2.00 2.50 0.29 0.99 0.46

P3C 1.20 4.17 0.26 1.22 0.69

p2C 1.20 417 0.34 1.38 0.45

I P1C 1.50 3.33 2.00 0.70 0.43 1.48 0.31
pPiC 2.00 2.50 0.29 1.24 0.57

P3C 1.20 8.33 0.67 2.36 0.20

| p2C 1.20 8.33 0.75 0.15 0.84 2.38 0.13
P1C 2.00 5.00 0.68 1.88 0.16

P3C 1.20 8.33 0.67 3.45 0.30

I p2C 10 1.20 8.33 1.50 0.50 0.84 3.43 0.19
P1C 2.00 5.00 0.68 3.15 0.27

P3C 1.20 8.33 0.67 4.19 0.36

Il p2C 1.20 8.33 2.00 0.70 0.84 | 4.11 0.23
P1C 2.00 5.00 0.68 3.94 0.33

P3C 2.00 7.50 1.20 | 18.30 | 0.50

| p2C 2.00 7.50 0.75 0.15 1.49 | 18.63 | 0.33
P1C 2.00 7.50 1.13 3.82 0.12

P3C 2.00 7.50 1.20 | 30.66 | 0.84

I p2C 15 2.00 7.50 1.50 0.50 1.49 | 3051 | 0.55
P1C 2.00 7.50 1.13 6.38 0.19

P3C 2.00 7.50 1.20 | 38,58 | 1.05

Il p2C 2.00 7.50 2.00 0.70 149 | 3155 | 0.57
P1C 2.00 7.50 1.13 8.00 0.24

En la Figura 3.20 se muestra una comparacion de la resistencia lateral normalizada

obtenida del AENLI, para cada caso, con el espectro de disefio (aceleracion espectral

normalizada respecto a la gravedad, S, / g ) establecido en la edicion 1993 del Manual de

Obras Civiles de la Comision Federal de Electricidad (CFE, 1993) correspondiente a la

zona D vy terreno tipo I. Asimismo, en la misma figura se ilustra el espectro de disefio

reducido por ductilidad considerando un factor de comportamiento sismico igual a dos

(Q=2).
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Figura 3.20. Comparacion de la resistencia lateral normalizada y la resistencia lateral requerida: a)
pilas con 5m de altura, b) pilas con 10 m de altura y c) pilas con 15 m de altura.

Para el caso de las pilas con 5 m de altura, puede verse que la resistencia lateral
proporcionada en la mayoria de los casos es superior a la resistencia de disefio requerida
considerando comportamiento elastico e inelastico, excepto para los casos de P1C-1 'y P2C-
I. Para el caso de los modelos P1C-101, P2C-101, P2C-1011, P3C-101l y P1C-15I tienen una
resistencia lateral inferior requerida considerando comportamiento ineléstico, lo cual

refleja la actualizacion del espectro de disefio sismico. Sin embargo, la mayoria de los
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modelos analiticos reflejan la sobre-resistencia estructural con que se disefian los puentes

carreteros en México.

3.4 SECUENCIAS SISMICAS Y CRITERIO DE ESCALAMIENTO

3.4.1 Secuencias Sismicas Seleccionadas

De un catdlogo de 52 secuencias sismicas identificadas por Maldonado (2006), se
seleccionaron 5 secuencias evento principal—réplicas, las cuales fueron registradas en los
estados de Guerrero y Michoacan. A continuacion, se describen sus caracteristicas

principales:

s PAPNB850919 (comp. SOOW, AMT= 154.95cm/s?). Esta secuencia contiene dos
réplicas, la primera tiene una AMT aproximadamente del doble de la presentada
durante el evento principal, mientras que la segunda réplica contiene
aceleraciones de magnitud pequefia.

e UNIO850919 (comp. S90E, AMT= 148.58 cm/s?). Dicha secuencia contiene una
sola réplica, la cual contiene una menor AMT que la que se presento en el evento
principal.

e ZACA850919 (comp. SOOE, AMT= 262.23 cm/s?). Su evento principal contiene
AMT grandes comparadas en comparacion a sus dos replicas.

¢ VIGAS890425 (comp. SOOE, AMT=345.94 cm/s?). Esta secuencia contiene una
sola réplica de AMT pequefia respecto a su evento principal.

e CALE970111 (comp. S90E, AMT= 396.21 cm/s?). Esta secuencia se compone

por 3 réplicas, donde la mas importante presenta una AMT=61.25 cm/s”.

300

200
100
-100

-200

Aceleracién [cm/s?]
o

-300

Tiempo [s]

- _
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Figura 3.21. Gréficas de secuencias sismicas empleadas en este estudio: a) PAPN850919 (comp.
S00W), b) UNI0850919 (comp. S90E), c) ZACA850919 (comp. SO0E), d) VIGA890425
(comp. SOOE), ) CALE970111 (comp. S90E)

3.4.2 Criterio de Escalamiento

Es de particular interés en esta investigacion evaluar la respuesta sismica de puentes
carreteros existentes ante secuencias sismicas evento principal-réplicas. Dada la sobre-
resistencia estructural que poseen varias de las configuraciones en estudio, es de esperarse
que algunos de los modelos exhiban un comportamiento elastico y no incursionen en el
rango de comportamiento inel&stico durante la excitacion sismica. Sin embargo, es
interesante evaluar su respuesta dinamica cuando incursionan en el intervalo de
comportamiento no-lineal. Para ello, es necesario escalar las secuencias sismicas para
representar mayores niveles de intensidad. A este procedimiento se le ha denominado

recientemente como Analisis Dinamico Incremental (Vamvatsikos y Cornell, 2002). Por lo
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tanto, para un modelo especifico de puente, todos los acelerogramas fueron escalados en
amplitud para alcanzar la misma demanda de desplazamiento maximo inelastico de un
sistema equivalente de un grado de libertad (SE1GL) con compotamiento elastoplastico
que tiene el mismo periodo fundamental de vibracion (es decir, la misma rigidez lateral
inicial) del modelo del puente, T,. En este estudio se escalaron los acelerogramas para
alcanzar varios niveles de intensidad sismica. Es decir, la demanda méxima de

desplazamiento inelastico correspondié a multiplos del desplazamientos de fluencia, A,

de cada modelo de puente, el cual se obtuvo de un analisis estatico no-lineal incremental
(ver Seccién 3.3). Este proceso de escalamiento garantiza que cada modelo de puente se
comporte no linealmente bajo cada secuencia sismica. Cabe notar que la demanda de
desplazamiento maéximo inelastico puede ser relacionado a una probabilidad de
excedencia, o al periodo de retorno, para una estructura especifica usando el procedimiento

sugerido por Ruiz-Garcia y Miranda (2007).

3.5 RESPUESTA SISMICA ANTE SECUENCIAS SISMICAS

En esta investigacion, la respuesta ineléstica de los puentes existentes sujetos a secuencias
sismicas se evalud en términos de las demandas de distorsion lateral maxima (es decir, el
desplazamiento lateral méximo normalizado con respecto de la altura de la pila), 8,4 , ¥
residual (es decir, el desplazamiento lateral permanente al final de la excitacion sismica
normalizado con respecto de la altura de la pila ), 8, . Para fines de ilustracion, en la Figura
3.22 se muestra la respuesta, en términos de la demanda de distorsion lateral, obtenida para

un puente tipico de una columna sujeto a una secuencia evento principal—réplica, donde se

identifican los parametros evaluados en este estudio.
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Figura 3.22. Demanda de distorsién lateral de la seccidn transversal de un puente tipico compuesto

de una sola columna sujeto a una secuencia evento principal—éplica.

A continuacion, se presentan los resultados mas interesantes de la evaluacién de los
puentes existentes considerados en este estudio sujetos a las secuencias sismicas
seleccionadas. Para fines de comparacion, se ilustra la respuesta sismica de los puentes en
estudio considerando las secuencias sismicas sin escalar y escaladas para alcanzar un nivel

de intensidad predefinido.

3.5.1 Efecto del Modelado de la Superestructura

A fin de observar la influencia del modelado de la superestructura en principio, se decidio

comparar el efecto en la demanda de distorsion maxima, 6,

e Y residual, 6 de una
seccidn transversal completa (tablero, apoyos de neopreno, cabezal y columna), STC, y
una columna en cantiléver, CC. Debido a que es comun que en las pruebas de laboratorio
se ensayen columnas en cantiléver sin tomar en cuenta la seccion transversal completa , se
decidié realizar un AENLI (ver Figura 3.23) de las dos secciones, en la cual se aprecia que
la columna en cantiléver, el periodo y el desplazamiento es mayor que en el caso de la
seccion transversal completa, caso contrario en el cortante basal normalizado (v/w) ya que

es mayor que la columna en cantiléver.
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Figura 3.23. Resultado del AENLI para una columna con 5m de altura, =1y caso .

Ademas de realizar el AENLI se generaron los correspondientes factores de escala, como

se puede ver en la Figura 3.24 cuando la columna es en cantiléver la demanda de distorsion

maxima Yy residual incrementa: a) cuando la columna es CC el &, correspondiente al

evento principal incrementa aproximadamente un 50% con respecto a la STC y 6,

incrementa hasta cuatro veces y se mantiene constante tanto en el evento principal como en

las réplicas. b) En el caso de la secuencia de PAPN85S00W la columna en cantiléver

incrementa su € y su @ a partir de la primera réplica, la @ de la réplica incrementa 8

veces mas con respecto a la STC.
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Figura 3.24. Efecto en la demanda de distorsidn lateral para una seccion transversal completa, STC
(con efecto del tablero, apoyos de neopreno, cabezal) y una columna en cantiléver, CC : a)
secuencia CALE970111 (comp. S90E) y b) PAPN850919 (comp. SOOW).
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3.5.2 Efecto del Tipo de Secuencias Sismica

A continuacidn se presenta una discusion sobre el efecto del tipo de secuencias sismica en
la respuesta de puentes existentes. Para tal fin, en las Figuras 3.25a y 3.25b se muestra una

comparacion de la respuesta sismica del modelo P1C-511 (T =0.43s, ¢, =0.30) al ser sujeto

a cinco secuencias descritas en la Seccidn 3.4.1, sin escalar y escaladas para alcanzar un
nivel de intensidad de 2 (77=2). A partir de la Figura 3.25a, se puede apreciar que las
réplicas no incrementan las demandas de distorsion residual al final del evento principal,
inclusive debido a la secuencia PAPN850919 cuya réplica tiene una AMT mayor que la del
evento principal. Asimismo, es interesante notar que aun escalando las secuencias sismicas
no se incrementan las demandas de &, al final del evento principal debido a la accion de las

replicas, con excepcion de la secuencia PAPN850919.

1.00

0.50

£ 000 4 I
1] [ ¥ I L
di & 4
-0.50 ‘ ‘
l ——— CALE97S90E —— PAPN85S00W UNIO85S00E ——— ZACA85S00E ——— VIGA89S00E m
1.00
0 50 100 150 200 250 300 350
Tiempo [s]
2.00
1.50
1.00
_ 050 " TR "
£ 0.00 =
Y 050 1
-1.00 [ )
-1.50 l ——— CALE97S90E —— PAPN85500W UNIO85S00E ~ ——— ZACA85S00E  ——— VIGA89S00E m
-2.00
0 50 100 150 200 250 300 350

Tiempo [s]

Figura 3.25 Comparacion de las demandas de distorsion lateral para el modelo P1C-511 sujeto cinco
secuencias sismicas: a) sin escalar, b) escaladas a un nivel de intensidad igual a dos.

Una comparacion similar obtenida para los modelos P2C-511 (T =0.34s, ¢, =0.37) y P3C-
511 (T =0.26s, ¢y, =0.58) se puede apreciar en las Figuras 3.26 y 3.27. En las Figuras, puede
notarse que aun cuando la secuencia ZACA850919 y PAPN850919 inducen las mayores

demandas de distorsion durante el evento principal, las demandas de distorsion residual no

se incrementan significativamente debido a la accion de las réplicas.
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Figura 3.26 Comparacion de las demandas de distorsion lateral para el modelo P2C-511 sujeto cinco
secuencias sismicas: a) sin escalar, b) escaladas a un nivel de intensidad igual a dos.
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Figura 3.27 Comparacion de las demandas de distorsion lateral para el modelo P3C-511 sujeto cinco
secuencias sismicas: a) sin escalar, b) escaladas a un nivel de intensidad igual a dos.

3.5.3 Efecto del Nivel de Intensidad

A continuacion, en la Figura 3.28a se presenta una comparacion de la respuesta del modelo
P3C-51 (T =0.26s, c,=0.40) al ser sujeto a la secuencia CALE970111 (ATM=396.21

cm/ 32) escalada para representar cuatro niveles de intensidad (ATM=240.10 cm/s?,
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541.61 cm/s?, 660.48 cm/s? y 820.15 cm/s?). Puede verse que al incrementar el nivel
de intensidad (es decir, al aumentar 7 ), se incrementa tanto 6,,,, como 4, . Una situacion
similar se presenta cuando el modelo se somete a la secuencia ZACA850919 (ver Figura
3.28c). Sin embargo, las réplicas no incrementan significativamente las demandas de
distorsion residual. Puede observarse que tanto #,,,,COMO &, N0 necesariamente se
incrementan al aumentar el nivel de intensidad de la secuencia PAPN850919 (Figura
3.28b), ya que las demandas son mayores para un nivel de intensidad de dos que cuando se

incrementa a intensidades de 3 6 4.

3.50
2.50

2)

1.50
0.50
-0.50
-1.50
-2.50

GSE — =l —p=2 n=3 —n=4| —

0 50 100 150 200 250

Tiempo [s]

3.50
2.50
1.50
0.50
6 -0.50
-1.50
-2.50 l
-3.50

(%]

o
a
o
=
o
s}
=
a
o

200 250

Tiempo [s]

2.00
1.00

-2.00
-3.00

<)
a
o
=
o
S]

150 200 250 300 350

Tiempo [s]

Figura 3.28 Comparacion de las demandas de distorsion lateral para el modelo P3C-51 sujeto a
secuencia sismicas sin escalar (GSE) y escaladas para representar cuatro niveles de intensidad: a)
CALE970111 (comp. S90E), b) PAPN850919 (comp. SO0W), y c) ZACA850919 (comp. SOOE).

3.5.4 Efecto de la Configuracién Transversal

A continuacién se comenta la influencia de la configuracién transversal en la respuesta de

los puentes considerados. Por ejemplo, en la Figura 3.29a se muestra una comparacion de
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la respuesta de los modelo P1C-511 (T =0.29s, ¢, =0.46 ), P2C-511 (T =0.34s, ¢, =0.37) y

P3C-511 (T =0.26s, ¢, =0.58) al sujetos a la secuencia CALE970111 escalada a un nivel de

intensidad de dos (AMT= 605.80, 393.83, 839.57cm/s?). Para este caso en estudio, puede

verse que el modelo P1C-511 exhibe mayores demandas de 9ma><y 0, durante y al final del

evento principal respecto a los modelos con dos y tres columnas. Sin embargo, puede verse

que para los modelos en estudio, las demandas de &,,,,COmo &, N0 Se incrementan

significativamente. Comparaciones similares se presentan en las Figuras 3.30 y 3.31
considerando la respuesta de los modelos ante las secuencias sismicas PAPN850919 y
UNIO850919.
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Figura 3.29 Comparacion de las demandas de distorsion lateral para los modelos P1C-511, P2C-511
y P3C-15I1 sujetos a la secuencia CALE970111: a) sin escalar, b) escalada a un nivel
de intensidad igual a dos.
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Figura 3.30 Comparacion de las demandas de distorsion lateral para los modelos P1C-511, P2C-511
y P3C-15I11 sujetos a la secuencia PAPN850919 (comp. SOOW): a) sin escalar,
b) escalada a un nivel de intensidad igual a dos.
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Figura 3.31 Comparacion de las demandas de distorsion lateral para los modelos P1C-511, P2C-511
y P3C-1511 sujetos a la secuencia UNIO850919 (comp. S90E): a) sin escalar, b) escalada a un nivel
de intensidad igual a dos.

3.5.5 Efecto de la Altura

Resulta interesante explorar el efecto de las secuencias sismicas en puentes con la misma
seccion transversal, pero con altura de pilas diferente. Para ello, en la Figura 3.32 y 3.33 se

muestra una comparacion de la respuesta de los modelos P1C-5I1 (T =0.43s, c,=0.30),
P1C-10II (T =0.68s, ¢, =0.27) y P1C-1511 (T =1.13s, ¢, =0.19) al ser sujetos a la secuencia

CALE970111 sin escalar y escalada a un nivel de intensidad igual a dos (AMT= 605.80
cm/s?, 905.73 cm/s?, 1 035.30 cm/s?, respectivamente). A partir de la Figura 3.32, se

puede observar que el modelo con menor altura exhibe las mayores de demandas de &,,..y

O al final del evento principal, las cuales no se incrementan después de la accion de las
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réplicas. Sin embargo, cuando se escala la secuencia sismica puede notarse 9u€ €l modelo

con mayor altura de pilas, y menor resistencia lateral, exhibe mayores demandas de 9,,.,y

o, al final del evento principal, las cuales no aumentan debido la accién de las réplicas.
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Figura 3.32 Comparacion de las demandas de distorsion lateral para los modelos P1C-511, P1C-1011
y P1C-1511 sujetos a la secuencia CALE970111: a) sin escalar, b) escalada a un nivel
de intensidad igual a dos.

Una comparacién similar para los mismos modelos se presenta en las Figuras 3.33a y
3.33b, considerando su respuesta ante la secuencia UNIO850919. Para el caso de la
secuencia escalada a un nivel de intensidad de dos, la demanda maxima de 8,,,,y 6,
después del evento principal se presenta para el modelo P1C-15I1, las cuales no se

incrementan debido a la accion de las réplicas.
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Figura 3.33 Comparacion de las demandas de distorsion lateral para los modelos P1C-5l1,
P1C-1011 y P1C-151I sujetos a la secuencia UNIO850919: a) sin escalar,
b) escalada a un nivel de intensidad igual a dos.

3.5.6 Efecto de la Cuantia de Refuerzo

Un aspecto importante en la respuesta sismica de puentes existentes consiste en evaluar la
influencia de la cuantia de refuerzo longitudinal y transversal en las pilas. Por ejemplo, en
la Figura 3.34a y 3.34b se presenta una comparacion de la respuesta del modelos P3C-51 (
T =0.26s, ¢, =0.40), P3C-5II (T =0.26s, ¢, =0.58 ) y P3C-511l (T =0.26s, ¢, =0.69) al ser

sujetos a la secuencia sismica CALE970111 sin escalar y escalada a un nivel de intensidad de
dos. A partir de la Figuras, puede verse que la mayor demanda de distorsion maxima y
residual al final del evento principal se presenta para el caso | (baja cuantia de refuerzo
longitudinal y transversal). Cabe notar que las réplicas no inducen mayores demandas de

lan ax y 9[ '
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Figura 3.34 Comparacion de las demandas de distorsion lateral para los modelos P3C-51, P3C-5l1
y P3C-5l11 sujetos a la secuencia CALE970111 (comp. S90E): a) sin escalar, b) escalada a un nivel

de intensidad igual a dos.

Una comparacion similar considerando la secuencia PAPN850919 se presenta en las

Figuras 3.35a y 3.35b. Es interesante notar que ante esta secuencia sismica, sin escalar, los

tres modelos exhiben una respuesta muy similar. Es apreciable que la accion de la réplica

induce mayores demandas de 4,,.,; sin embargo, las demandas de &, son despreciables

después del evento principal y de la réplica. Cuando se considera la secuencia sismica

escalada a un nivel de intensidad de dos,
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Figura 3.35. Comparacion de las demandas de distorsion lateral para los modelos P3C-51, P3C-511
y P3C-5l11 sujetos a la secuencia PAPN850919 (comp. SOOW): a) sin escalar, b) escalada a un

nivel de intensidad igual a dos.
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3.5.7 Efecto del Nivel de Carga Axial

Dado que el nivel de carga axial tiene influencia en su capacidad resistente a flexion y de
deformacion (por ejemplo, en la ductilidad de curvatura), en las pilas resulta interesante
estudiar la influencia del nivel de carga axial en la respuesta de puentes sometidos a
secuencias sismicas. Por ejemplo, en las Figuras 3.36a y 3.36b se compara la respuesta del

modelo P1C-5I (T =0.29s, c, = 0.28) considerando un nivel de carga axial normalizado de

0.1y 0.01, al ser sujetos a la secuencia CALE970111 sin escalar y escalada a un nivel de
intensidad de dos. Cuando se considera la secuencia sismica escalada, puede verse que
aungue ambos modelos exhiben demandas de o, al final de la excitacion, las demandas de
8, son mayores cuando se considera un nivel de carga axial de 0.1 en las pilas. Esto puede
atribuirse a que cuando se considera la accion de la carga axial, la capacidad de

deformacion de las pilas disminuye.
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Figura 3.36  Comparacién de las demandas de distorsion lateral para el modelo P1C-51,
considerando dos niveles de carga axial, sujeto a la secuencia CALE970111 (comp. S90E):
a) sin escalar, b) escalada a un nivel de intensidad igual a dos.

Una comparacion similar se presenta en la Figura 3.37, al ser sometidos los modelos a la

accion de la secuencia ZACA850919.
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Figura 3.37 Comparacion de las demandas de distorsion lateral para el modelo P1C-51,
considerando dos niveles de carga axial, sujeto a la secuencia ZACA850919 (comp. SO0E):
a) sin escalar, b) escalada a un nivel de intensidad igual a dos.

3.5.8 Efecto del Comportamiento Histerético

En la Figura 3.38a se presenta una comparacion de la respuesta del modelo P1C-511 (T

=0.29s, c,,=0.46) considerando seis modelos de comportamiento histerético, considerando

y sin considerar degradacion de resistencia, al ser sujeto a la secuencia sismica

ZACAB50919 escalada para alcanzar el desplazamiento de fluencia del modelo (A, =0.99
cm). Una comparacion similar obtenida para los modelos P2C-511 (T =0.34s, ¢, =0.37) y
P3C-51l (T =0.26s, c¢,=0.58) se presenta en las Figuras 3.38b y 3.38c. A partir de las

figuras se puede apreciar que el modelo con una sola columna exhibe demandas de
distorsion practicamente iguales, sin importar el tipo de comportamiento histerético
considerado. Sin embargo, la influencia del tipo de comportamiento histerético en la
respuesta sismica de los modelos se aprecia al aumentar el nimero de pilas de la seccién

transversal. Para el caso de P3C-5I1 (T =0.26s, ¢, =0.58), es interesante notar que en los

modelos que consideran comportamiento de TK en las pilas, la inclusion del efecto de la
degradacion de resistencia (comportamiento TK_MD y TK_AD) tiende a limitar las
demandas de distorsion residual al final del evento principal. Lo anterior puede atribuirse
al efecto de re-centramiento de los lazos de histéresis. Este efecto de re-centramiento
histerético también puede observarse cuando se considera el comportamiento de Takeda

con deslizamiento, considerando y sin considerar el deterioro de resistencia. Nuevamente,
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puede observarse que la accion de las réplicas no incide en incrementar las demandas de
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Figura 3.38. Comparacion de las demandas de distorsion lateral para los modelos sujetos a la
secuencia ZACA850919 (comp. SOOE), escaladas a un nivel de intensidad de uno : a) P1C-5l1, b)
P2C-5l1, y c) P3C-5II.

Otro aspecto importante a considerar es el efecto del refuerzo longitudinal y transversal en
las pilas. Por ejemplo, en la Figura 3.39a se presenta la respuesta del modelo P3C-5I

(T =0.26s, c,=0.40), considerando y sin considerar degradacion de resistencia, al ser

sujeto a la secuencia sismica UNIO850919 escalada para alcanzar el desplazamiento de

fluencia del modelo (A, =0.69 cm). Una comparacion similar se presenta para los modelos
P3C-5Il (T =0.26s, c,=0.58) y P3C-5llI (T =0.26s, c,=0.69) que se presenta en las

Figuras 3.39b y 3.39c. Se puede ver en la Figura 3.39a que cuando se trata de una baja
cuantia de acero las demandas de distorsion son similares, sin importar el tipo de
comportamiento histerético. Asimismo, resulta interesante notar que, en general, la

inclusion del efecto de la degradacion de rigidez y resistencia tiende a limitar las demandas
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de distorsion residual al final del evento principal, debido al efecto de re-centramiento

histerético.
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Figura 3.39. Comparacion de las demandas de distorsion lateral para los modelos sujetos a la
secuencia UNI10850919(comp. S90E), escaladas a un nivel de intensidad de dos. a) P3C-51, b)
P3C-511y c) P3C-5lI1.
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Capitulo

Evaluacion Estadistica de la

Respuesta de Puentes Existentes

11 [Iobodoomd

El objetivo de este capitulo consiste en presentar los resultados de un estudio estadistico de
las demandas de distorsion maxima y residual que pueden exhibir algunos de los puentes
carreteros considerados en este estudio ante secuencias sismicas escaladas para representar
diferentes niveles de intensidad. Para tal fin, se considerd un catalogo de 28 secuencias
sismicas registradas en estaciones acelerograficas ubicadas en la zona de subduccién del

Pacifico Mexicano.

(12 JUOODO00D0O DO Dhooodogomo oMo moo

A fin de desarrollar un estudio estadistico de las demandas de distorsion méaxima y residual
que pueden experimentar los puentes carreteros considerados en esta investigacion, se
selecciond un conjunto de 28 secuencias sismicas evento principal-réplicas registradas en
estaciones ubicadas en los estados de Guerrero y Michoacén, cerca de la zona de

subduccidn de pacifico mexicano es decir, durante 6 sismos histdricos ocurridos entre 1978

Evaluacion Estadistica de la Respuesta de Puentes Existentes 69



y 1999. Las secuencias sismicas consideradas en esta investigacion forman parte de un
catalogo de 52 secuencias sismicas identificadas por Maldonado (2006). En la Tabla 4.1 se

presentan algunas de sus caracteristicas (magnitud, aceleracion méxima del terreno, tipo de
terreno donde se ubica la estacion).
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Tabla 4.1 Lista de secuencias sismicas empleadas en el estudio estadistico.

OOm 00m 000 00 [0 (OO0 0o oo 0 momo Oomi. ooo 00 OO0 (M0
DOm0 OO0 D (cm/s?)
0000120 OAXACA FACULTAD DE MEDICINA OAXM7811.291 7.8° NOOE 216.43 Aluvial
OAXACA, OAXACA N9OW 144.83
OAXM7811.292 5.3" NOOE -56.90
N9owW 38.40
OAXM7811.293 45° NOOE 98.21
N9owW 0.00
OOmOoomo AEROPUERTO ZIHUATANEJO AZIH8509.191 8.1° N9OE -153.93 Roca
ZIHUATANEJO, GUERRERO NOOE -98.62
AZIH8509.211 7.6 N9OE 133.14
NOOE -158.23
ooaomo CHILPANCINGO CHI18509.191 8.1% NOOE -157.37 Roca
CHILPANCINGO, GUERRERO N9OW 187.33
CHI18509.211 7.6 NOOE 93.48
NoowW -118.14
O000ODmo PAPANOA PAPN8509.191 8.1° S90W 111.61 Roca
PAPANOA, GUERRERO S00W 154.95
PAPN8509.211 7.6 S90W -219.83
S00W 242.69
PAPN8509.212 4.2 S90W 10.86
S00W 7.61
O000Dmo EL PARAISO PARS8509.191 8.1° S90E 87.32 Roca
EL PARAISO, GUERRERO SO0E -109.82
PARS8509.211 7.6 S90E -473.78
SO00E -625.78
0Oo00Oomo EL SUCHIL SUCH8509.191 8.1° S90W -81.45 Roca
EL SUCHIL, GUERRERO S00W -103.12
SUCH8509.211 7.6° S90wW 72.00
S00W -85.98
D0mODmo LA UNION UNIO8509.191 8.1° S90W 148.58 Roca
LA UNION GUERRERO SO0E -165.29
UNIO8509.211 7.6 S90W -76.98
SO0E -49.54
000000 ACAPULCO CENTRO CULTURAL ACAC8904.251 6.9° N9OE -116.80 Arena-Limo-
ACAPULCO, GUERRERO NOOE -101.21 Arcilla
ACAC8904.253 48° N9OE 10.71
NOOE -23.53
Oo00OoeR0 ACAPULCO ESCUELA DIANA ACAD8904.251 6.9° N9OE -331.53 Limo arenoso
ACAPULCO, GUERRERO NOOE -335.00
ACAD8904.253 48 N9OE -6.65
NOOE 9.22
0000IDrR0 ACAPULCO LA ZANJA ACAZ8904.251 6.9° N9OE 154.70 Deposito
ACAPULCO, GUERRERO NOOE 149.39 barra
ACAZ8904.252 48 N9OE -8.60
NOOE -10.85
OmOIoren LAS VIGAS VIGA8904.251 6.9° S90E -310.08 Roca
LAS VIGAS, GUERRERO SO0E 345.94
VIGA8904.252 4.8° S90E -10.46
SO0E -17.23
00000Do PAPANOA PAPN9607.151 6.5% N9OW -319.64 Roca
PAPANOA, GUERRERO NOOW -292.86
PAPN9607.153 4.2 N9owW 22.42
Noow -32.27
PAPN9607.154 4.4 N9OW 16.51
NOow 18.04
PAPN9607.157 41 N9owW -20.95
Noow -31.88
D000TD111 CALETA DE CAMPOS CALE9701.111 6.9° S90E 396.21 Roca
CALETA DE CAMPOS, MICHOACAN SO0E -350.27
CALE9701.113 47 S90E -9.97
SO00E -8.61
CALE9701.122 46 S90E 12.44
SO00E 12.44
CALE9701.161 49 S90E -61.25
SO00E 66.99
DOm0’ LA UNION UNIO9906.211 5.8° N9OW 101.04 Roca
LA UNION, GUERRERO NOOW 73.24
UNIO9906.212 4.1 N9oW -2.74
NOOW 271
a b
M S» M b
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En los estudios estadisticos que se presentan se emplearon los modelos P1C-51, P2C-5l,
P3C-51 y P1C-10I1l, los cuales son representativos de puentes carreteros construidos en
México (descritos en el Capitulo 3). En principio, se obtuvo la respuesta dindAmica no-
lineal de cada modelo seleccionado al ser sometido a cada una de las 28 secuencias
sismicas, presentadas en la Tabla 4.1, escaladas para representar varios niveles de
intensidad. Posteriormente, para fines de evaluacion estadistica se empleo la mediana
como medida de tendencia central de las demandas de distorsion, mientras que la
desviacién estandar del logaritmo natural de los datos fue empleada como una medida de
su dispersion, o variabilidad. Asi, se obtuvo la variacion de la mediana de las siguientes
demandas de distorsion con cambios en el nivel de intensidad: 1) demanda de distorsion
méaxima durante el evento principal y durante la secuencia evento principal-réplica, y 2)
demanda de distorsion residual después del evento principal y después de la secuencia

evento principal-réplica.

De esta manera, es posible evaluar si la accién de las replicas induce, en un sentido

estadistico, un incremento en la demanda de distorsion maxima y residual.

g ooobddbod oo db 0obdoom D boodomamo g
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En la Figura 4.1a se presenta la variacion de 6,,,, con cambios en el nivel de intensidad

para el modelo P1C-5I, considerando un diametro de columna de 1.5 m, (T =0.43s, c,

=0.18) al ser sometido a las 28 historias de aceleracion del terreno correspondientes al
evento principal. Una grafica similar se presenta en la Figura 4.1b considerando la historias
de aceleracion del terreno correspondientes al evento principal-replicas. Para este caso de

estudio, cuando se considera la accion de las replicas las demandas de 6., pueden

incrementarse, para algunos niveles de intensidad. Por ejemplo, para el caso de un nivel de

intensidad de 3 (7 =3) el aumento en 6,,,, es del orden de 3%. Sin embargo, debe notarse
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que la dispersion en la estimacion de la tendencia central es moderada y varia de acuerdo al

nivel de intensidad.

Por otra parte, en la Figura 4.2a se ilustra la variacion de la demanda de distorsion residual,

0, , considerando Unicamente la accion del evento principal, mientras que en la Figura 4.2b

se presenta una grafica similar al considerar las secuencias sismicas. A partir de los

resultados estadisticos, pudo encontrarse que la accion de las réplicas no incremento

practicamente la tendencia central de 6,. Asimismo, puede verse que para este caso en

estudio, las demandas de distorsion residual son relativamente bajas.
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Figura 4.1. Evolucion de la demanda de distorsién maxima obtenida para el modelo P1C-51, de
1.5 m de didmetro: a) evento principal, y b) evento principal-réplicas.
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Figura 4.2. Evolucion de la demanda de distorsion residual obtenida para el modelo P1C-51, de
1.5 m de diametro: a) evento principal, y b) evento principal-réplicas.
En la Figura 4.3a se presenta la variacion de 6,,,, con cambios en el nivel de intensidad
para el modelo P1C-5I, considerando un diametro de columna de 2.0 m, (T =0.29s, Cy

=0.28) al ser sometido a las 28 historias de aceleracion del terreno correspondientes al
evento principal. Una grafica similar se presenta en la Figura 4.3b considerando las
historias de aceleracion del terreno correspondientes al evento principal-réplicas. Para este
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caso de estudio, cuando se considera la accion de las réplicas las demandas de 6
pueden incrementarse, para algunos niveles de intensidad. Por ejemplo, para el caso de 7
=2 el aumento en &, €s del orden de 14%. Sin embargo, debe notarse que la dispersion

en la estimacion de la tendencia central es relativamente grande y varia de acuerdo al nivel

de intensidad.

Por otra parte, en la Figura 4.4a se ilustra la variacion de la demanda de distorsion
residual, 9, , considerando Unicamente la accion del evento principal, mientras que en la
Figura 4.4b se presenta una gréafica similar al considerar las secuencias sismicas. A partir
de los resultados estadisticos, puede verse que la accién de las réplicas tiende a

incrementar la tendencia central de ¢, conforme se incrementa el nivel de intensidad. Por
ejemplo, para un nivel de intensidad de dos, la accion de las replicas incrementan &, en

aproximadamente 17%. Sin embargo, puede verse que para este caso en estudio, las
demandas de distorsion residual son relativamente moderadas (es decir, menores a 1%),

aun para intensidades altas.
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Figura 4.3. Evolucion de la demanda de distorsion maxima obtenida para el modelo P1C-51 de 2
m de diametro: a) evento principal, y b) evento principal-réplicas.

om0

2.0

e

1.6 -

14 | & n=05

1.2 1 Hon=l

1.0 - A =2

0.8 x n=3

0.6 mediana

0.4

0.2 1

0.0 : :
0.00 0.50 1.00 1.50 2.00

AT, 00T 0O

Figura 4.4. Evolucion de la demanda de distorsion residual obtenida para el modelo P1C-5l, para
un diametro de 2 m.: a) evento principal, y b) evento principal-réplicas.
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Figura 4.4. (continuacion) Evolucién de la demanda de distorsion residual obtenida para el modelo
P1C-5I1, para un diametro de 2 m.: a) evento principal, y b) evento principal-réplicas.
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A continuacion en la Figura 4.5 se presenta la demanda de distorsion maxima, 6,,.,, para
el modelo P2C-51 (T =0.34s, c,=0.25) considerando la accion del evento principal (ver
Figura 4.5a) y la accion del evento principal-réplicas (ver Figura 4.5b). De acuerdo a los

resultados obtenidos, se puede apreciar que la accion de las réplicas tiende a incrementar

Omax cOnforme se aumenta el nivel de intensidad. Por ejemplo, para un nivel de intensidad
de tres, 6, se incrementa de 1.21% a 1.61% cuando se considera el efecto de las

replicas.

Por otra parte, en la Figura 4.6a se ilustra la variacion de la demanda de distorsion

residual, 8, , considerando Unicamente la accion del evento principal, mientras que en la

Figura 4.6b se presenta una grafica similar al considerar las secuencias sismicas. A partir
de los resultados estadisticos, pudo encontrarse que la accién de las réplicas increment6 en

algunos casos la ¢, . Por ejemplo, para un nivel de intensidad de dos, la accion de las
replicas incrementaron 6, , de 0.20% a 0.42%, pero para un nivel de intensidad de 3 la

demanda de ¢, no vario significativamente.
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Figura 4.5. Evolucion de la demanda de distorsion maxima obtenida para el modelo P2C-5l:
a) evento principal, y b) evento principal-réplicas.
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A continuacion en la Figura 4.7 se presenta la evolucion de la demanda de distorsion

maxima, 6p,, para el modelo P3C-51 (T =0.26s, c,=0.40) considerando la accion del

evento principal (ver Figura 4.7a) y la accion del evento principal-réplicas (ver Figura
4.7b). Para este caso en estudio, cuando se considera la accion de las réplicas las demandas
de distorsién maximas se incrementan conforme se incrementa el nivel de intensidad. Por

ejemplo, en el caso de un nivel de intensidad de dos y tres (es decir, acelerogramas
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escalados para alcanzar un desplazamiento de fluencia igual a 2A =138 cmy 3A =2.07

cmen el SIGLE) el aumento en la 6., es del orden del 8 y 9%, respectivamente.
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Figura 4.7. Evolucion de la demanda de distorsién maxima obtenida para el modelo P3C-51:
a) evento principal, y b) evento principal-réplicas

Asimismo, en la Figura 4.8 se ilustra la variacion de la demanda de distorsion residual, 6, ,
considerando (ver Figura 4.8b) y sin considerar la accion de las réplicas (ver Figura 4.8a).
A partir de las figuras, se aprecia que a medida que se incrementa el nivel de intensidad, se

incrementa la 9, cuando se considera la accién de las replicas. Por ejemplo, para un nivel
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de intensidad de dos, la presencia de las réplicas incrementd la demanda de distorsion

residual alrededor de un 2%, mientras que para nivel de intensidad de 3, &, se incremento

un 28% (es decir, 6, aumento de 0.68% a 0.86%).
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Figura 4.8. Evolucion de la demanda de distorsién residual obtenida para el modelo P3C-5l:
a) evento principal, y b) evento principal-réplicas.
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En la Figura 4.9a se presenta la variacion de la 6., para el modelo P1C-10111 (T =0.68s,
¢, =0.33) conforme se incrementa el nivel de intensidad correspondiente a la accion del

evento principal. Una gréafica similar correspondiente a la accion de la secuencia evento

principal-réplicas se ilustra en la Figura 4.9b. De manera similar a los casos presentados
anteriormente, @, tiende a incrementarse cuando se considera la accion de las réplicas.
Por ejemplo, cuando el nivel de intensidad es igual a 2 el aumento en la &, es del orden

del 9% y para un nivel de intensidad de 3 es de alrededor del 6%.
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Figura 4.9. Evolucion de la demanda de distorsién méaxima obtenida para el modelo P1C-10l1l:
a) evento principal, y b) evento principal-réplicas
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Figura 4.9. (continuacion) Evolucion de la demanda de distorsion méxima obtenida para el modelo
P1C-10111: a) evento principal, y b) evento principal-réplicas

En la Figura 4.10a se presenta la variacion de ¢, considerando la historia de aceleracion

del terreno correspondiente al evento-principal, mientras que en la Figura 4.10b se presenta
la variacion de la demanda de distorsion residual debido a la accion de las secuencias
evento principal-réplicas. Nuevamente se puede apreciar que la accion de las réplicas

incrementa considerablemente la tendencia central de la 6, conforme se incrementa el

nivel de intensidad. Por ejemplo para un nivel de intensidad de dos, la accion de las

réplicas incrementan la demanda de 6, aproximadamente en 6%, mientras que para un
nivel de intensidad de tres 6, se incrementa alrededor del 60%. Cabe notar que para los
niveles de intensidad anterior, las demandas de 6, son excesivamente altas (es decir, 6, >

1.5%) cuando actuan las réplicas, lo cual implicaria la necesidad de demoler el puente.
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Figura 4.10. Evolucidn de la demanda de distorsidon residual obtenida para el modelo
P1C-10111: a) evento principal, y b) evento principal-réplicas.
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Capitulo

Conclusiones

El objetivo general de esta tesis consistié en incrementar nuestro conocimiento sobre la
respuesta evaluacion de la respuesta de puentes carreteros, representativos de la practica
constructiva mexicana, al ser sujetos a la accién de secuencias sismicas evento
principal—éplicas. Su respuesta se evalu6 en términos de las demandas de distorsion
maxima y residual al final de la excitacion sismica. Para tal fin, se consideraron
modelos bidimensionales representativos de puentes con una, dos y tres columnas en la
subestructura, los cuales fueron sometidos a 28 secuencias sismicas evento principal-
réplicas registradas en estaciones acelerograficas ubicadas cerca de la zona de
subduccién de las costas del Pacifico Mexicano. A fin de inducir la respuesta no lineal
de los modelos analiticos, las secuencias sismicas fueron escaladas en amplitud para
representar diferentes niveles de intensidad del movimiento del terreno. A partir de los

resultados obtenidos en esta investigacion, se ofrecen las siguientes conclusiones:

1) Las secuencias sismicas, sin escalar, consideradas en esta investigacién no
inducen altas demandas de distorsion lateral, tanto maxima (&ma) COMO
residual (8, ), en los modelos de puentes debido a la inherente sobre-resistencia

estructural. En particular, la accion de las replicas no incrementa

significativamente las demandas de distorsion residual.
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2)

3)

4)

Las demandas de distorsion lateral tienden a incrementarse cuando las
secuencias sismicas son escaladas; sin embargo, la accion de las replicas
aumenta el nivel de las demandas de distorsion residual. Lo anterior puede
atribuirse a que la relacion entre la aceleracion maxima del terreno (AMT) de la
réplica'y la AMT del evento principal se mantiene constante.

El efecto de las réplicas tiende a incrementar la mediana del 6, Yy la mediana
del 6. cuando los modelos del puente se comportan no linealmente durante el
evento principal. El incremento depende del nivel de intensidad y del tipo de
comportamiento histéretico en las columnas.

La variabilidad registro-a-registro en la estimacion de la tendencia central de
Omax Y 6, se incrementa conforme se incrementa la intensidad del movimiento

del terreno. En particular, la variabilidad de la estimacion de 6. es mas alta que

lade 6, -

(OO OO

A continuacién, se mencionan algunas actividades e investigaciones futuras que se
pueden desarrollar para continuar estudiando el efecto de las secuencias evento

principal-réplicas en la respuesta sismica de puentes:

1) Actualizacion del catalogo de secuencias sismicas.

2)

3)

4)

Considerar otro tipo de seccién transversal (por ejemplo secciones huecas) en la
respuesta, o bien incluir otro tipo de .configuracion en la subestructura de los
puentes en estudio (por ejemplo, tipo muro)

Estudiar la respuesta longitudinal de puentes existentes, considerando la
irregularidad en la altura de pilas, asi como la interaccion suelo-estructura
Considerar indices de dafio para cuantificar la respuesta sismica de los puentes,
principalmente basados en acumulacién de energia, dado que el desplazamiento

maximo esta controlado por el evento principal.

5) Desarrollar curvas de fragilidad aplicables a puentes tipicos que consideren la

accion de las réplicas.
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