EVALUACION DE LA VULNERABILIDAD DEL PUENTE WARTH EN
AUSTRIA
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RESUMEN: El puente Warth fue disefiado y construido a principio de los afios
setenta, con codigos sismicos ahora obsoletos. Por lo tanto, era necesaria una revision
de su comportamiento actual paralatoma de futuras decisiones sobre su mantenimiento
o rehabilitacion. En este articulo se muestra e andlisis realizado para definir la
vulnerabilidad sismica de esta estructura, considerando un nétodo simplificado de
evaluacion del dafio méximo y la aplicacion de la simulacién por Monte Carlo para
definir la respuesta probable del puente. En este andlisis, se tomaron en cuenta las
incertidumbres inherentes a las propiedades estructurales y a la excitacion sismica
externa, mediante dos escenarios sismicos. Los resultados obtenidos muestran que bajo
algunas condiciones de carga deberian ser consideradas posibles reparaciones
moderadas.

INTRODUCCION

Durante los terremotos de Loma Prieta (1989), Northridge (1994), Kobe (1995), Taiwan (1999) y Washington
(2000) se registraron enormes pérdidas econémicas, en buena parte por fallos en los sistemas de transporte. El
costo econémico producido por €l sismo de Loma Prieta totaliz6 6000 millones de délares, 1800 de los cuales
correspondieron a sistema de transporte. Por su parte, después del sismo de Northridge colapsaron seis puentes
importantes, cuya sola reparacion requirié una derogacion de 137.1 millones de ddlares. Por dltimo, las primeras
evaluaciones de pérdidas econdmicas durante los sismos de Taiwan y Washington totalizaron 7.8 (0.31 por
reparacion de las infraestructuras de transporte) y 9300 millones de délares americanos (Gomez et al. 1999),
respectivamente.

El fallo de los sistemas de transporte fue generalmente ocasionado por colapso o fallo de puentes vigjos de
hormigén armado, disefiados con codigos sismico obsoletos. Por lo tanto, la evaluacion del comportamiento de
sistemas existentes que pudieran tener una capacidad a carga sismica reducida e urgente para definir futuros
programas de rehabilitacion. Esta evaluacion, normamente probabilista, suele pasar por la simulacion por Monte
Carlo, la cua necesita un modelo de aplicacion simple para €l proceso multi andlisis. Bajo este marco de
evaluacion del dafio, los autores propusieron un modelo dinamico simplificado de andlisis de puentes de hormigon
armado de eje simple de pilas (Gomez et al. 2001 y 2002). Dicho modelo se basa en la caracterizacion del dafio
maximo de las pilas de la estructura, para definir indices de dafio de pilas e indices de dafio global del puente.

El modelo simplificado de evaluacién del dafio propuesto fue aplicado para determinar la vulnerabilidad del
puente Warth. Esta estructura de hormigén armado se encuentra en Austria, en una zona de peligrosidad sismica
recientemente actualizada. La antigliedad de la estructura y la reevaluacién de su peligrosidad a mayores
aceleraciones de disefio indican la necesidad de estudiar su comportamiento actual para definir las acciones futuras
adesarrollar.

En este trabajo se muestran los principales resultados de la evaluacion de la vulnerabilidad sismica del puente
Warth. Inicialmente se describe la estructura en estudio, un esquema general de la metodologia de andlisis y la
definicién de la peligrosidad en €l sitio de ubicacion del puente. Después, se comenta la simulacién por Monte
Carlo redlizada para caracterizar la vulnerabilidad del puente, incluidos los criterios seguidos para definir las
incertidumbres en los parametros estructurales y en los de la peligrosidad. En cuanto a ésta Ultima, se definieron
dos escenarios sismicos, caracterizados por magnitudes sismicas de 5.5y 6.0. A partir de la simulacién por Monte
Carlo redlizada se definieron curvas de fragilidad, basadas en modelos probabilisticas tedricos. Los resultados
obtenidos muestran que para ciertas condiciones de carga se espera un dafio global moderado que podriarestringir
el servicio de laestructuray que requeriria determinadas actividades de rehabilitacion.

DESCRIPCION DE LA ESTRUCTURA

El puente Warth es un sistema de hormigdn armado compuesto por dos secciones gemelas estructuralmente
separadas, por 1o que pueden ser estudiadas de forma independiente. Por lo tanto, la evaluacion de la
vulnerabilidad del puente se realiza para una de |las secciones, que en adelante definiremos como puente Warth o
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estructura en estudio. Una imagen general del puente Warth se muestra en la fotografia de la Figura 1, donde se
observaunavistalongitudinal de laestructura.

Figura 1: Vistalongitudinal delas estructuras gemelas del puente Warth.
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Figura 2: Esquema en elevacion del puente Warth.
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Figura 3: Seccién transversal delaspilas (a) y vigas (b) del puente Warth.
El puente Warth fue disefiado en los afios setenta con un método cuasi-estatico para una aceleracion sismica

horizontal de 0.04g. Sin embargo, el Codigo Sismico vigente en Austria (ONORM, 1992) marca para la zona de
ubicacién del puente acel eraciones horizontales de disefio de 0.1g. El incremento en los requerimientos de la carga
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sismicay la antigtiedad de |a normativa aplicada en su disefio |o hacen adecuado para realizar estudios sobre su
futuro comportamiento.

Esta estructura esta formada por siete vanos, dos extremos de 62.0 m y dnco internos de 67.0 m, lo que da
lugar a una longitud total de 459.0 m. Las seis pilas que conforman la estructura tienen longitudes de 31.0 m, 39.0
m, 37.0 m, 36.0 m, 30.0 my 17.5 m, como se observa en el esquema en elevacion de laFigura 2.

Las pilas del puente Warth son elementos de hormigén armado de seccion cajon de dimensiones externas de
6.8 m x 2.5 m (ver e esquema de la Figura 3 a). Conforme a los planos de disefio (Dumay Seren 1998 y Flesch et
al. 1999), para estos elementos se considerd un esfuerzo a compresion simple ¢ = 490 MPay unadensidad y un

maédulo de Poisson g = 24.0 kN/m? y n = 0.2, respectivamente. El médulo de elasticidad del material compuesto

en pilas, hormigén més acero de refuerzo, se determiné a partir de la Teoria de Mezclas (Hull 1987), en la cual se
combinan las propiedades de los materiales para producir las propiedades del compuesto. En este caso, las
propiedades del hormigdn y del acero se combinaron a partir de su porcentaje en €l &rea de la seccidn transversal
del elemento. Parael célculo de éste médul o de elasticidad del material compuesto se asumieron modul os el ésticos
del hormigony del acero derefuerzo g, = 2.8x10°MPay E_ = 2.0x10° MPa, respectivamente.

Como se observa en €l esquema de la Figura 3 b, las vigas del puente Warth son elementos de seccion
transversal cgjon con un esfuerzo a compresion simple f” = 45,0 MPa. Para estos elementos se asignd un peso

especifico g = 28.0 kN/n?, en d cual de incluye el peso de los elementos no estructurales, como pavimentos y
barandillas.

Finalmente, sobre las pilas se ubican mecanismos de apoyo de neopreno de seccion transversal circular. Estos
elementos tienen, en promedio, una alturade 0.25 my un &reatransversal de 1.33 nf.

METODOLOGIA DE ANALISIS

Debido a que este estudio se orienta a obtener curvas de fragilidad a partir de un gran nimero de simulaciones
por Monte Carlo, es necesario utilizar un método de andlisis estructural muy rapido y que a la vez proporcione
resultados suficientemente buenos. Este requisito hace inviable un estudio estandar por el Método de los
Elementos Finitosy de agui sale esta propuesta de un método simplificado.

Para evaluar el comportamiento sismico de puentes de hormigon armado de € e simple de pilas, como el puente
Warth, se utiliza en este trabajo una metodologia simplificada de andlisis estructural muy rapida, que describe
razonablemente la compleja interaccion entre |los diferentes elementos estructurales. Dicha metodologia se basa en
ladefinicion de las propiedades dinamicas del puente para estimar el dafio maximo que ocurre en sus pilas. En esta
seccién se describe de manera resumida esta metodologia; una explicacion mas detallada del procedimiento de
andlisis se puede consultar en GOmez et al. (2001 y 2002).

Andlisiselastico

El modelo de andlisis simplificado propuesto considera que cuando las pilas del puente estén sometidas a una
carga sismica, el movimiento de las vigas adyacentes a éstas restringe parcialmente su oscilacion transversal. Es
decir, sometidas a carga dindmica transversal se desplazan y causan la distorsién de los apoyos que sobre ella se
localizan y la subsiguiente rotacion de las vigas del tablero, que se consideran rigidas. Como consecuencia, €l
model o simplificado de andlisis propuesto (ver Figura4) se basa en las siguientes hipotesis generales:

L as pilas se modelizan mediante el ementos continuos con masa distribuida.

Las vigas se modelizan como elementos perfectamente rigidos con masa concentrada, por 1o que se
desprecian sus deformaciones longitudinal y transversal.

Todas las pilas del puente tienen el mismo desplazamiento longitudinal

Debido a la redundancia y rigidez en direccion longitudinal el dafio mas grave en las pilas por accion
sismica se producira en ladireccion transversal.

L os apoyos de las vigas sobre | as pilas son modelizados como piezas cortas de seccion transversal circular y
con dimensiones reales. Se supone que dichas piezas trabajan principalmente a cortante, por b que la
equivalenciaen rigidez con | os elementos real es se al canzara ajustando su maddul o de cortante.

La rotacion de las vigas, producida por el desplazamiento registrado en la cabeza de las pilas se simula
mediante muelles de rotacion con comportamiento lineal.

El efecto de interaccién suelo-estructura en pilas y estribos se estima a través de muelles lineales que
representan larigidez rotacional del suelo.

Los movimientos en la direccion longitudinal de las vigas en los estribos se incluyen como muelles lineales
degranrigidez
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Se supone que los estribos son muy rigidos en la direccion transversal, por lo que sus desplazamientos en
esta direccion son despreciados.

Figura 4: Esguema bésico de analisis.

Como se observa en la Figura 4 y se deduce de las hipétesis de andlisis, los Unicos grados de libertad
considerados en la modelacion son |os desplazamientos transversales en el extremo superior de pilas. Ademas, en
este modelo se consideran diferentes excitaciones sismicas en la base de cada pila del puente, es decir la
variabilidad espacial de la carga externa (Norma Europea Experimental, 1998). Para este modelo, la rigidez total
de laestructura se determina a partir de la contribucién de larigidez transversal delas pilasy lasvigas.

La rigidez transversal de las vigas se obtiene mediante el analisis de las fuerzas producidas en €llas por su
rotacion y por la distorsion de los aparatos de apoyo. Asi, para cada pila i del puente se obtienen dos fuerzas
elasticas debidas a movimiento ce las vigas, cuya suma es la fuerza elastica total y que es funcién de las
propiedades de los apoyos, de la dimension de las vigas y de los desplazamientos maximos en la pila i y en las dos
contiguas. Por su parte, en el cabezal de las pilas se obtiene la fuerzainercial a partir de la accion sismica que las
afectay delas rotaciones restringidas en su base, generadas por €l efecto de interaccion suelo estructura.
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Figura 5: Diagrama momento curvatura en un paso de car ga.

La fuerza efectiva total en el extremo superior de cada pila, asociada a un grado de libertad, se determina
sumando la fuerza elastica total més la fuerza inercial por desplazamiento del elemento. Con esto se obtiene una
ecuacion de equilibrio pila-viga paracada piladel puente. Aplicando esta ecuacion de equilibrio atodos los grados
de libertad del modelo se obtiene un sistema de ecuaciones, F=Kv, donde K es la matriz de rigidez tridiagonal del

sistema, F es el vector de fuerzasy v es el vector de desplazamientos desconocidos del modelo planteado (Gémez
et al. 2002).
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Figura 6: Evaluacion del momento inercial dafiado de una seccion transver sal cajén.

Ademas, para el modelo de la Figura 4, con masas concentradas en cada grado de libertad, la matriz de masaes
diagonal. Conocidas las matrices de masa y rigidez del sistema, es posible formular su ecuacion caracteristica a
partir de la cual se pueden determinar las frecuencias de vibracion y las formas modales. Este procedimiento
permite ajustar las propiedades del material, utilizando mediciones in situ realizadas sobre € puente completo (ver
GoOmez et al. 2001).

Evaluacién de dafio

El dafio producido por accion sismica en el puente Warth se determina a través de un andlisis no lineal paso a
paso, considerando que las vigas del puente se mantienen dentro del rango eléstico. Bajo esta suposicion, los
Unicos elementos susceptibles de sufrir dafio son las pilas. Para cada incremento de carga externay para cada pila
del puente se actualizan las propiedades elasticas de |la estructura y se determinan los desplazamientos y los
momentos externos e internos maximos, utilizando el algoritmo numérico de Newmark para resolver la ecuacion
diferencial del movimiento. Cuando la carga aplicada es tal que produce dafio en los elementos se genera un
momento no equilibrado (ver Figura 5), el cual debe ser menor que una tolerancia adecuada para garantizar la
convergenciadel sistemano lineal durante el incremento.

En cada iteracion del proceso de eliminacién del error (momento flector desequilibrado), en la evaluacion
linealizada del equilibrio a nivel seccional, se utiliza un modelo de dafio (Oliver et al. 1990), € cual esta integrado
en cada seccion transversal. De aqui resulta una rigidez degradada en la seccién de cada pila. En d caso particular
del puente Warth que tiene secciones rectangulares huecas (ver Figura 6), para obtener el momento interno,
afectado por el dafio, se divide a ésta en cuatro subsecciones rectangulares. Para cada una de las subsecciones se
define la inercia de la seccidn transversal dafiada, usando el algoritmo de integracion numérica de Lobato. Este
algoritmo, de menor aproximacion que el de Gauss, considera entre sus puntos de integracién algunos situados en
los contornos de la seccion transversal, 1o que permite capturar adecuadamente el inicio del dafio.

Cuando se logra la convergencia estética para cada incremento de tiempo el dafio producido en las pilas se
representa mediante dos indices de dafio de pilay tres indices de dafio global del puente, generados estos Ultimos a
partir de los primeros. Los indices de dafio de pilas aplicados, D y DP (este ultimo propuesto por DiPasquale y
Cakmak 1990), se expresan como:

M - M. 1)

) ¢

(T )

donde M¢ y M son los momentos maximos externos e internos en cada pila, Tg es el periodo elastico de cada pila
al inicio del andlisisy T; es el periodo registrado al final de éste, cuando se alcanza la convergencia estética. A
partir de las ecuaciones 1y 2, el dafio global del puente serepresenta mediante tres indices de dafio:

DP =1-

Indice global medio, Dy, determinado como el valor medio de los indices de dafio de pilas expresados por la
ecuacion 1.
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donde n, es el nimero de pilas del puente
Indice global funcional, Dy, entendido como un indicador del estado de servicio del puente.

D,=1-[0,(t- D;)] i=1...,n )

p

indice medio de DiPascuale y Cakamk, D5, calculado como el valor medio de los indices de dafio DP; de las
pilas (ecuacion 2).

apr ®)

PELIGROSIDAD DEL SITIO DE UBICACION DEL PUENTE

La estructura en estudio se localiza en Austria, en la cuarta regién, considerada como de sismicidad moderada
seguin la normativa de dicho pais (ONORM 1998). Historicamente, |as magnitudes méaximas registradas para esta
region son proximas al valor de 5.5, aungque algunas investigaciones sugieren que la magnitud maxima probable
podria ser de 6.0 (Lenhard 1996).

Para la zona de ubicacion del puente Warth, Panza et al. (2001) definieron dos posibles escenarios sismicos,
caracterizados por una magnitud de 5.5 y 6.0 y una distancia a la fuente de 8 km y 30 km, respectivamente. A
partir de estos datos se definieron registros artificiales deterministas para cada punto de localizacién de las pilas
del puente Warth, en las direcciones longitudinal, horizontal y vertical. Estos sismos se generaron utilizando un
modelo sismolégico que consideraba las caracteristicas de la fuente, el paso del frente de ondas por los diferentes
estratosy las condiciones de amplificacién de las ondas.

Los acelerogramas definidos por Panza et al. (2001) para el segundo escenario sismico se utilizaron
directamente en los analisis del comportamiento del puente Warth. Sin embargo, para el primer escenario sismico
se generaron familias de acelerogramas que consideran la naturaleza aleatoria de este tipo de carga, utilizando
como sefiales originales |os registros obtenidos por Panzaet al. (2001).

Generacion de familias de acelerogramas

Se utilizaron modelos no estacionarios para generar sefiales artificiales correspondientes a los acelerogramas
definidos por Panza et al. (2001) para €l primer escenario sismico. Este tipo de modelos consideran la accién
sismica como un proceso con variaciones en amplitud y contenido de frecuencia a lo largo del tiempo,
incorporando asi su naturaleza aleatoria. El procedimiento de generacién de sefiales artificiales aplica el concepto
de modelo de espectro instanténeo, basado en la modulacion de frecuencias y en el modelo de representacion no
estacionario de Bendat y Piersol (Hurtado 1998).

Las sefides artificiales no estacionarias se basan en registros estacionarios aproximados por una suma finita de
funciones senoidales. La naturaleza aleatoria de la accién sismica se introduce considerando que los angulos de
fase de las funciones senoidales son variables aleatorias uniformemente distribuidas entre 0 y 2. Ademas, €l
registro estacionario determinado es transformado en uno no estacionario a través de la funcién de modulacion de
amplitudes de Shinozuka y Sato (Hurtado 1998). Los parametros de dicha funcion se determinaron forzando la
equivalencia entre su energia y la energia del registro original, utilizando el algoritmo de Levenberg-Marquart
(Press et al. 1992). A partir de cada uno los registros originales se simu laron familias 20 registros artificiales,
similares en su aspecto, pero diferentesen el detalle.

SIMULACION POR MONTE CARLO

La prediccién del dafio por sismo que una estructura puede sufrir durante su vida Gtil es un problema
probabilista, debido a las incertidumbres inherentes en las caracteristicas de la futura accidn externay del modelo
estructural. La herramienta mas Util para realizar analisis de este tipo es la simulacién por Monte Carlo, donde se
considera que la respuesta del sistema depende de un grupo de variables aleatorias de entrada, cuya descripcion
probabilista marginal es conocida de antemano.
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La simulacion por Monte Carlo fue realizada aplicando el codigo comercial STAC (CIMNE, 2001), €l cual es
una herramienta avanzada de calcul o pararesolver problemas de andlisis estocasticos de sistemas fisicos general es.
Dentro del marco de la simulacion por Monte Carlo y del programa STAC, se utilizé el método de muestreo
“Latin Hipercubic”, con el cual se generaron muestras de 500 elementos.

Variablesaleatoriasde entraday salida

Conforme a modelo de andlisis que se planteb para el puente Warth se definieron como variables aleatorias de
entrada las dimensiones generales y propiedades mecanicas en vigas, pilas y apoyos. Para estas variables se
asignaron funciones de distribucién de probabilidad marginales y coeficientes de variacién, obtenidos a partir de
investigaciones anteriores. En las Tablas 1y 2 se muestran las variables aleatorias de entrada consideradas en este
andlisis, su distribucion marginal, los coeficiente de variacion y las referencias de donde estos datos fueron
obtenidos. En estas tablas también se indican las medias probabilistas de cada variable de entrada, las cuales
corresponden alos valores nominal es definidos en los planos estructural es del puente Warth.

Como variables de salida, representativas de |a respuesta estructural, se consideraron los indices de dafio de
pilas (D y DP en ecuaciones 1y 2) y alos indices de dafio global del puente, expresados por |as ecuaciones 3 a 5.

Curvas defragilidad

A partir de las poblaciones de las variables de salida se realizaron estudios estadisticos, mediante los cuales se
determinaron los momentos principales, los histogramas y las curvas empiricas de fragilidad. A cada una de estas
curvas se gjustaron model os de probabilidad tedricos continuos, verificando las pruebas estadisticas de bondad de
gjuste Chi-cuadrada y Kolmogorov-Smirnov. Las curvas tedricas seleccionadas en este proceso fueron las de
mejor gjuste bajo niveles de significanciade 0.1, 0.05 o0 0.01.

Como primera simulacién se estudié el comportamiento del puente sometido a los acelerogramas del primer
escenario sismico, esto es, aquellos con magnitud sismica de 5.5 y distancia a la fuente de 8 km. En esta
simulacién se consideraron como aleatorias todas las variables de entrada de dimensiones y propiedades que se
muestran en las Tablas 1y 2. Ademas, se desprecio el efecto de interaccion suelo-estructura, debido a que estudios
experimentales previos del puente Warth mostraban que éste era poco influyente.

Tabla 1. Caracteristicas probabilistas de las variables aleatorias mecanicas.

Variable Descripcion Media | CV Distribucion | Referencias
f° (Mpa) |Esfuerzo a compresion| 400 |018 | Lognormal Enrigth et al. 1998, Nowak
¢ uniaxial 1980, Trautnet et al. 1991,
Bartlett et al. 1996
f. (MPa) Esfuerzo a tension| 4.0 |0.05 |Lognormal Mirza 1996
uniaxial
E. (MPa) Modulo de Young del| 2.8E04 | 0.077 |Lognormal Mirza 1996, Mirza vy
hormigén reforzado en MacGregor 1979, Shadi et al.
pilas 2000
E. (MPa) Modulo de Young del| 2.1E05 | 0.08 Lognormal Diniz et al. 1990, Mirza et al.
refuerzo depilas 1979, Mirza 1996
G, (KJnf) Energiade fractura 1.0 |0.003 |Lognormal | Alvaredo y Wittmann 1998,
Bazant y Liu 1985
A (nf) Areade apoyos Variable | 0.1 Lognormal Luoet al. 1994, Nowak 1980,
Steinberg 1997
d. (kN Inf) Peso especifico en pilas 245 [0.05 Lognormal O’ Connor y Ellingwood 1987
E, (MPa) Médulo de Young de| 3.18£04 | 0.077 | Lognormal Mirza 1996, Mirza et al.
vigas 1979
g, (kN Inf) Peso especifico en vigas 282 |[0.05 Lognormal O’ Connor y Ellingwood 1987
G (MPa) |Mddulo cortante de| Variable | 0.077 | Lognormal Mirza 1996, Mirza et al.
apoyos 1979
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Tabla 2: Caracteristicas de las variables aleatorias geométricas.

Variable | Descripcion Media CV Distribucion Referencias

b (m) Base en pilas 2.50 0.021 Lognormal Mirza y MacGregor 1979,
Steinberg 1997, Trautner et
al. 1991,

h(m) Alturaen pilas 6.80 0.027 Lognormal Luo et al. 1994, Mirza y
MacGregor 1979, Nowak
1980

t, (m) Espesor en pilas 0.30 0.06 Lognormal Steinberg 1997

t, (m) Espesor en pilas 0.30 0.06 Lognormal Steinberg 1997

t, (m) Espesor en pilas 0.50 0.06 Lognormal Steinberg 1997

t, (m) Espesor en pilas 0.50 0.06 Lognormal Steinberg 1997

|_p (m) Longitud pilas Variable |0.045 Lognormal Steinberg 1997, Trautner et
al. 1991

A, (n?) Areavigas 10.141 0.0095 | Lognormal Luo et al. 1994, Nowak

1980, Steinberg 1997,
Trautner et al. 1991

L, nt Longitud vigas 62.0, 67.0 | 0.045 Lognormal Steinberg 1997, Trautner et

() al. 1991

2 (kN/n?) | Densidad vigas 28.2 0.05 Lognormal O’ Connor y Ellingwood
1987

Ab(mz) Areaapoyos 0.005 0.0095 | Lognormal Luo et al. 1994, Mirza y

MacGregor 1979, Nowak
1980, Steinberg 1997,
Trautner et al. 1991,
Udoeyeo 1994

a(m) Alturaapoyos 0.25 0.027 Lognormal Luo et al. 1994, Mirza y
MacGregor 1979, Nowak
1980, Trautner et al. 1991,

Udoeyeo 1994
h. (m) Distancia entre apoyos | 4.50 0.045 Lognormal Trautner et al. 1991,
@ en planta Steinberg 1997

L os acelerogramas empleados en esta primera simulacién causan un dafio ligero en la estructura. Esto produce
que varias de las combinaciones de las variables de entrada generen valores de las variables de salida muy
pequefios, 1o que a su vez conduce a curvas empiricas con frecuencias muy altas para dafios muy pequefios. Este
problema complica el proceso de gjuste de las funciones tedricas. Por lo tanto, de las curvas de fragilidad
empiricas se eliminaron los valores de dafios pequefios (menores a 1.0x10°) y los ajustes se realizaron con los
elementos restantes, con lo que se puede decir que las curvas tedricas ajustadas son registros condicionados a la
ocurrenciadel dafio.

En las Figuras 7 y 8 se muestran las curvas de fragilidad ajustadas de las variables de salida, obtenidas para
esta primera simulacién. En todas las curvas de fragilidad que se mostraran en este trabajo se presentan, en un
recuadro interno, lavariable de salida, el modelo tedrico gjustado y el nimero de elementos de |a muestra sobre los
que se realizé este ajuste, esto es, todos los valores mayores a 1.0x10°. Asi, por ejemplo, en la Figura 7 “Dy,
Gama, 426" correspondiente a la curva de fragilidad Gama del indice de dafio, D (ecuacion 1), de la pila R, la
cual se ajustd con una muestra de 426 elementos.

En laFigura 7 se muestra que los valores de los dos indices de dafio de pila, D y DP, son similares, aunque los
indices de dafio DP suelen ser menores que los otros. La curvade fragilidad del indice de dafio de pilaDg (Ps en la
Figura 5) no se muestra, ya que ésta permanece practicamente elastica. En la Figura 8 se observa que los indices
de dafio globales medio, Dy, y de DiPasquale y Cakmak, D,, tienen curvas de fragilidad similares. En contraste, €l
denominado indice de dafio funcional, D,, tiene mayores probabilidades acumuladas para los mismos niveles de
dafio. Este ultimo indice podria representar un limite superior de dafio, que muestre estados de servicio criticos en
laestructura.

A partir de las curvas de fragilidad que agui se mostrarén se pueden opinar sobre el estado del puente. Por
egjemplo, la Figura 8 permite deducir que la probabilidad acumulada de dafio de 0.9 se alcanza para dafios Dy, D, ¥y
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D, menores o iguales de 4.6%, 2.65% y 25.5%, respectivamente. En consecuencia, € posible dafio de |a estructura

seramenor.
Posteriormente a primer andlisis, se realizé una segunda simulacion por Monte Carlo, considerando

incertidumbres en la accion sismica correspondiente al primer escenario. Como se comentd, en la definicién de la
peligrosidad de la zona del puente Warth se generaron familias de acelerogramas de 20 elementos para cada pila.
A cada uno de ellos se asocié un nimero entre 1 y 20 que sirvio para asignar aleatoriamente uno de los 20
elementos a cada variacion de la simulacion. Las curvas de fragilidad de los indices de dafio de pilas y globales de
esta segunda simulacion se muestran en las Figuras 9 y 10. Al comparar las curvas de fragilidad de los dos
ejemplos realizados hay que tener en cuenta que la escala horizontal en cada caso es diferente. De los resultados
obtenidos se deduce que la consideracion del caracter aleatorio de la sefial sismica conduce a dafios mayores. En
este caso, la probabilidad acumulada de dafio de 0.9 se logra para dafios Dy, D; y D, de 8.5%, 4.8% y 45%,
respectivamente. En resumen, la aleatoriedad de la excitacion sismica puede incrementar |a respuesta estructural
alrededor de un 40%.
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En las dos simulaciones anteriores las variables estructurales aleatorias de entrada incluian las dimensiones de
los elementos principales del puente y las propiedades mecéanicas de los materiales que los componen. La
aleatoriedad de las primeras variables queria representar la posibilidad de variacién en sus valores durante la
construccion de la estructura. Se reconoce que este aspecto es poco probable, por lo que se realizé una nueva
simulacion por Monte Carlo considerando que las variables de entrada dimensionales eran deterministas. Asi, solo
se tomaron como variables aleatorias aquellas que seincluyen en laTabla 1.

En esta tercera simulacion se obtuvieron las curvas de fragilidad que se muestran en las Figuras 11 y 12. Si se
comparan éstas con las curvas de las Figuras 9 y 10 se observa que son similares, por lo que la aleatoriedad de las
dimensiones de los elementos principales tiene una ingerencia minima (aproximadamente un 6%) en la respuesta
estructural del puente.

Finalmente, se realiz6 una cuarta simulacién empleando como excitaciones sismicas |os registros deterministas
del segundo escenario, esto es, aquellos con magnitud 6.0 y distancia a la fuente de 30 km. Ademas, en esta
simulacion se consideré que todas las variables de entrada destacadas en las Tablas 1 y 2 eran aleatorias, siendo
entonces esta simulacion comparable con la primerarealizada (Figuras 7y 8).

En las Figuras 13 y 14 se muestran las curvas de fragilidad de los indices de dafio de pila y globales,
respectivamente, determinadas en esta cuarta simulacion. En estas figuras se observa que €l segundo escenario
sismico produce mayores dafios, por 1o que las curvas son méas suaves. Para los indices de dafio de pilas de
DiPasgquale y Cakmak, DP, se logré un gjuste de modelos tedricos con todos los datos de las poblaciones. Sin
embargo, con los indices de dafio de pilas D (ecuacion 1) de las pilas Ps y Ps las curvas tedricas obtenidas estéan
condicionadas a la ocurrencia del dafio, por lo que difieren de la forma general de las curvas de las restantes pilas
(ver Figura 13 izquierda). En la Figura 13 también se observa que los indices de pila D siguen teniendo menores
probabilidades acumul adas para |l os mismos niveles de dafio, comparados con los indices de dafio de pilaDP.

En la Figura 14 se observa que para los niveles de dafio de las pilas (Figura 13) se obtienen dafios globales D,
siempre mayores a 0.8. De esta figura se puede decir que probabilidades acumuladas de dafio de 0.9 se determinan
para niveles de dafio iguales 0 menores a 42.%, 25.6% y 97.3% para |os indices globales de dafio Dy, , Da 'y Dy,
respectivamente. En consecuencia, el dafio que se espera en este caso es moderado.

A partir de las curvas de fragilidad teéricas de cada simulacion se pueden obtener los interval os de confianza
de los valores medios o de las desviaciones estandar, para niveles de significancia dados. Por ejemplo, para las
curvas de la Figura 14 se determinaron las curvas optimistas y pesimistas del valor medio tedrico para un nivel de
confianza del 95%, paralas cuales lamedia de las curvas es:

2.68s

N (6)

. 2.68s
Pesimista m- ———

N

Optimista m+
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Las curvas de los interval os de confianza del 95% para el Ultimo ejemplo se muestran en la Figura 15 para los
tres estados de dafio global. La diferencia entre los intervalos optimista y pesimista de cada curva indica, en €l
sentido ingenieril, la banda de confianza de las probabilidades acumuladas de sifrir cada estado de dafio.
Consecuentemente, las curvas de los intervalos de confianza son Utiles en andlisis econdmicos de toma de
decisiones.

Como resumen de los andlisis realizados, en las Tablas 3 y 4 se presentan los valores medios empiricos de los
indices de dafio de pila'y globales para cada una de las simulaciones realizadas. En estas tablas se constatan las
conclusiones marcadas anteriormente para cada ejempl o realizado.

CONCLUSIONES

En este trabajo se presenta la evaluacion de la vulnerabilidad $smica del puente austriaco Warth. Esta
estructura, construida a principios de |los afios setenta, es un puente de hormigén armado con €je simple de pilas y
con vigas simplemente apoyadas. El puente Warth se ubica en la cuarta zona sismica de Austria, cuya peligrosidad
sismica se reevallio recientemente. La antigliedad de la estructura y €l incremento de los requisitos de disefio
sismico son aspectos suficientes para motivar la evaluacion de su estado actual.

Tabla 3: Valores medios de los indices de dafio de pi las.

Medias de |os dafios de pilas, D, (%)

Simulacion D, D, D3 D4 Dsg Dg
A 3.16 3.17 4.07 3.61 140 0

B 452 1.98 217 497 7.60 0.29
C 414 171 2.15 4.20 7.91 0

D 58.5 45.6 345 30.1 20.7 7.8
Medias de los dafios de pilas, DP, (%)

Simulacién DP, DP, DP; DP, DPg DPg
A 2.98 1.83 1.37 1.30 1.15 0

B 2.74 2.70 2.35 2.29 2.13 0.19
C 251 2.40 2.21 2.10 2.10 0.02
D 32.5 255 24.1 19.6 10.9 5.8
A: Variables estructurales aleatorias, carga determinista del primer escenarios sismico

B: Variables estructurales aleatorias, carga aleatoriadel primer escenario sismico

C: Variables mecanicas aleatorias y dimensiénales deterministas, carga aleatoria del primer
escenario sismico

D: Variables estructurales aleatorias, carga aleatoria del segundo escenario sismico

Tabla 4: Valores medios de los indices de dafio globales.

Medias de | os dafios de global es del puente (%)
Simulacioén Dm D. Dy
A 2.57 144 14.6
B 3.59 2.07 194
C 3.35 1.89 18.6
E 32.9 19.7 92.0

A: Variables estructural es aleatorias, carga deterministadel primer escenarios sismico

B: Variables estructurales aleatorias, carga aleatoria del primer escenario sismico

C: Variables mecanicas aleatorias y dimensidnales deterministas, carga aleatoria del primer
escenario sismico

D: Variables estructurales, carga al eatoria del segundo escenario sismico

La caracterizacion de la vulnerabilidad sismica del puente se realiz6 mediante simulacion por Monte Carlo, en
la cual se consideraron las incertidumbres asociadas a la accién sismica y a los parametros estructurales de
andlisis. En la simulacion por Monte Carlo se aplicé un modelo simplificado de andlisis propuesto por 1os autores
para este tipo de sistemas. Dicho modelo se basa en la evaluacion del dafio maximo en las pilasy € dafio méximo
global del puente.

Lavulnerabilidad sismica del puente Warth se determind para cuatro hipétesis, para dos escenarios sismicos y
para diferentes parametros estructurales aleatorios. Para €l primer escenario sismico se analizaron los siguientes
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casos: (1) sismo determinista y todas las variables estructurales aleatorias, (2) sismo aleatorio y todas las variables
estructurales aleatorias y (3) sismo aleatorio, variables mecanicas aleatorias y dimensiones reales. A partir de los
resultados obtenidos en este gjemplo se obtuvieron las siguientes conclusiones:

La consideracién de la aleatoriedad de la sefial sismica incrementa un 40% las probabilidades acumuladas de
dafio.

La consideraciéon del caréacter aleatorio de las dimensiones estructurales no afecta significativamente la
respuestadel puente.

Para todos estos ejemplos los dafios son minimos, con valores globales medios entre 1.44% y 3.59%. Estos
niveles de dafio podrian conducir a pequefios agrietamientos, pero no alainterrupcion del servicio de laestructura.

Para el segundo escenario sismico se determinaron mayores dafios, con valores globales medios entre 19.7% y
32.9%. Para estos niveles de dafio se puede esperar la interrupcion del servicio del puente. En resumen, mediante
los estudios realizados en el puente Warth se determina su vulnerabilidad sismica, la cual es fuente de datos para
andlisis posteriores de mitigacion del dafio y toma de decisiones sobre futuros programas de rehabilitacion.
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