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RESUMEN 

Se presenta una investigación en la que se realiza la evaluación sísmica de dos sistemas estructurales de puentes 

diseñados en base a las Normas Técnicas Complementarias para diseño sísmico de la Ciudad de México y en los 

que se considera el comportamiento no lineal tanto de las juntas de dilatación como de las columnas. Se ofrecen 

además algunas herramientas. criterios y recomendaciones acerca del modelado de los componentes estructurales 

de puentes de concreto reforzado. El uso de los mencionados aspectos resultan esencialmente importantes para la 

realización de un análisis no lineal. pues por medio de la aplicación de los elementos de modelado ofrecidos es 

posible evaluar con mayor efectividad el desempeño sísmico de estructuras de puentes, tanto a nivel local como a 

nivel global. 
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ABSTRACT 

In this work. lhe applicalion lhe nonlinear anal~ sis method 10 the seismie cvaluation of two bridges 's structures is 

investigated. These slruetures were dcsigned in aceordanee with Mexieo City's Seismic Code of 1993, and we 

took into account the nonlinear behavior of the columns and of the expansion joins. In addition. sorne tools and 

recornmendations for the modeling of the structural components of reinforced concrete bridges are offered. 

aspeets that are essentially important for the application of a non linear analysis. sinee lhrough of lhe application of 

lhe offered elements of modeling. it is possible 10 evaluate the structural seismic performance of bridges with more 

effectiveness, in both the local and global level. 
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CAPÍTULO 1 

I"TRODlTCIÓ:>; 

1.1 Generalidades. 

El hecho de que los puentes sean estructuras importantes desde el punto de vista social y económico, trae como 

consecuencia que sea necesario realizar diseños que pennitan que los mismos se comporten satIsfactoriamente al 

ser sometidos a la acción de eventos extraordinarios tales como son los sismos intensos. Estos eventos por lo 

general, son una de las principales causas de daño severo en estas construcciones. El historial sismico de México y 

de la parte oriental de Cuba permite asegurar que este tipo de evento ocurre con la suficiente periodicidad e 

intensidad como para considerar sus efectos de manera preponderante en el diseño estructural, siendo la 

importancia que posea el puente a analizar un meritorio parámetro a tomar en consideración a la hora de fonnular 

los criterios de diseño. 

En los últimos años el campo de la ingenieria estructural relacionado con el diseño de puentes se ha verudo 

desarrollando vertiginosamente con el desarrollo de las microcomputadoras. que han pennitido que 

consecuentemente se desarrollen nuevos y profundos métodos de análisis. Esto a su vez ha repercutido en que 

estructuras de puentes existentes deban de ser revisadas a fin de poder considerar aspectos que con anterioridad no 

habian sido tomados en cuenta. 

El análisis de sistemas de puentes generalmente se efectúa por medio de los tradicionales métodos lineales 

(realistas para excitaciones sismicas de bajas amplitudes). Sin embargo. investigaciones realizadas en las últimas 

décadas han demostrado la importante influencia que tiene en el análisis el comportamiento no lineal de algunos 

elementos estructurales al ser sometidos a acciones dinámicas cíclicas con moderadas o grandes amplitudes. Este 

trabajo se refiere al modelado y a las consecuencias de la aplicación detallada de estos dementos en el 

comportamiento sismico global de un sistema estructural de puente. 

Algunos sismos recientes han causado el colapso de múltiples puentes a lo largo y ancho de todo el mundo. 

incluso de algunos de ellos diseñados para resistir eventos de apreciable magnitud: otros han sufndo severos daños 

cuando se vieron sometidos a moúmientos sismicos de intensidades moderadas. incluso menores a las que 

especifican los códigos utilizados durante su etapa de diseño. Algunos ejemplos de este pamiOular pueden ser 

consultados en Priestley el al. (1996). Es opinión del autor. que de los movimientos sismicos ocurridos en los 

últimos años. los de Kobe y San Fernando han sido los que más daño han causado sobre estruiOturas de puentes. 

Por otra parte. es evidente que los e\ entos sismicos constituyen verdaderos identificadores de las zonas débiles de 

las estructuras. donde durante un temblor se concentra principalmente el daño estructural. Esta consideraclOn 

permite asegurar que la gran magnitud de este daño ha sido una consecuencia de las filosofias de diseño adoptadas 

en el periodo de cálculo de la estructura. asi como de la ausencia de detalles estructurales no ccntemplados en el 

código bajo el cual se efectuó su diseño. Una sintesis ilustrada de los principales daños producidos por eVenl0S 

símicos sobre estructuras de puentes en México. puede revisarse en Quiroz y Ayala (2000) 
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Los puentes. a diferencia de los edificios. poseen un minimo número de elementos redundantes. lo que influye en 

la mayor posibilidad del colapso del mismo bajo la acción sísmica. En este sentido. se puede referir que los sisrrus 

localizan en las estructuras las zonas más débiles. en las cuales concentran todo o casi todo el daño estructur.J. 

Aquí radica la importancia de concebir un buen detallado en las estructuras. y más aún en las estructuras je 

puentes en las que. como ya se dijo. el número de elementos redundantes es mínimo. 

1.2 Tendencias de Diseño Símoresistente de Estructuras de Puentes. 

Anterior a la década de los años 70 la filosofia de diseño más común en el cálculo de puentes era la Filosofia de 

Diseño Elástica. la cuál ha sido la causa fundamental del daño reconocido en algunos puentes durante algunvs 

sismos recientes. El hecho de que el diseño sísmico elástico de puentes emplea niveles de esfuerzos adrnisibks 

relativamente bajos, que corresponden a un porcentaje pequeño de las fuerzas que pueden desarrollarse en = 
estructura respondiendo elástícamente, ha traído como consecuencia que algunas de estas estructuras, al s¿r 

sometidas a excitaciones sísmicas moderadas. hayan alcanzado su capacidad disponible mucho antes de lo 

esperado. 

En la actualidad. la mayoría de los reglamentos de diseño sismoresistente persIguen el objetivo de lognr 

estructuras con adecuados niveles de integridad y resistencia. lo cual permitirá que se disminuya la posibilidad de 

pérdidas materiales y humanas durante un evento sismico de mediana o gran intensidad. Desafortunadamente. 1.3 

imposibilidad de conocer con precisión el nivel de daño esperado trae como consecuencia que aparentemente e~w.s 

estructuras se comporten adecuadamente ante la acción de sismos intensos. aunque en realidad necesiten de un 

gran costo de reparación del daño no esperado. Esta situación ha sido el punto de partida del desarrollo de ~ 

Filosofia de Diseño Sísmico por Desempeño en países como Nueva Zelanda, Japón y Estados Unidos. pues ¡:w 

medio de esta no solo se hace hincapié en el diseño de nuevas estructuras y el reforzamiento de las ya existentes ¿e 

manera convencional. sino además en la predicción de una manera más clara del posible comportamiec:-l 

estructural. En esta filosofia de diseño también se contemplan posibles formas de controlar el daño ante la aCCJ,:n 

de diferentes intensidades sismicas. según sean las necesidades de diseño. 

Con el procedimiento de diseño sísmico por desempeño se persigue lograr estructuras con un comportamie[:~ 

sismico previamente detemlÍnado y con igual probabilídad de alcanzar un estado límite especifico cuando e512.1 

sometidas a solicitaciones sismicas provenientes de un espectro de diseño de riesgo constante. comúnmer.:e 

denominado nivel de desempeño (ductilidad, índice de daño. disipación de energía. etc.). Esta práctica es 1T.o.; 

consistente ya que con ella es posible predecir mejor el comportamiento sísmico de las estructuras al fundamen:.o: 

sus procedimientos en parámetros de díseño que controlan mejor su respuesta. 

En la actualidad. un gran porcentaje de la comunidad de ingenieros estructurales posee el paradigma de 10.; 

filosofías anteriores. por lo que aun na han logrado interiorizar que la fílosofia de diseño por desempeño es la ba.." 

del diseño sismoresistente del futuro. La principal causa de este paradigma es la gran variedad de puntos de \1,..1 

acerca del significado de los niveles de desempeño a presentarse en una estructura ante una determinaO,¡ 

intensidad. lo cual a su vez es función del tipo de construcción. Una forma en la que es posible incorpor.o: 

eficazmente esta fílosofia en los códigos. es a traves de la introducción de un cambio significati\'O en I:,s 

procedimientos de diseño sismico actuales. así como de la definición de objetivos de comportamiento estándar. '" 

los que se especifiquen de manera correcta y detallada los distintos niveles de desempeño. 
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Una síntesís de algunos estudios e investigaciones realizadas en México y el mundo en los últimos años, referent~s 

al Análisis Dinánúco no Lineal y a la Filosofia de Diseño por Desempeño se expone con mayor detalle en el 

capitulo II del presente trabajo. 

1.3 Objetivos. 

Con el desarrollo de este trabajo se propone alcanzar los siguientes objetivos: 

l. - Realizar una re,isión minuciosa de algunos de los trabajos realizados hasta el momento relacionados con la 

obtención de la respuesta sísmica no lineal de Estructuras de Puentes de Concreto Reforzado (EPCR). 

2.- Considerar en la evaluación sísmica no lineal de las EPCR considerados. un modelo no lineal para las 

columnas y para las juntas de expansión. 

3.- Obtener la respuesta sísmica de puentes carreteros existentes en la zona del Valle de México al ser sometidos a 

varias historias de aceleraciones en el tiempo. 

4.- Analizar el comportamiento de puentes carreteros de la zona del Valle de México al variar parámetros 

referentes al modelado de la junta de dilatación. 

5.- Establecer algunas recomendaciones acerca del modelado de varios de los elementos estructurales de EPCR al 

ser analizados dinánúca y estáticamente. 

6.- Comparar la respuesta obtenida de un análisis dinámico no lineal de historia de aceleraciones en el tiempo. con 

la respuesta resultante de un análisis estructural típico practicado por Un:! entidad de proyecto especializadas. a 

sistemas de puentes existentes en la zona del Valle de México. 

1.4 Estructura del Trabajo. 

Globalmente, este trabajo cuenta con 8 capítulos. estando destinados los dos primeros a realizar una introducción 

donde se definen los objetivos concreto de la investigación y a hacer un recuento de algunos de los trabajos más 

trascendentes en el campo del análisis dinamico no lineal de Sistemas de Puntes. respectivamente. 

En los capítulos III y IV se brindan los fundamentos teóricos más importantes para el adecuado entendimiento de 

los modelos no lineales usados en el sistema de computo (IAI-NEABS) utilizado en el desarrollo numérico del 

trabajo. Concretamente. en el capítulo III se hace la explicación detallada del modelo empleado para la junta de 

expansión y en el capítulo IV se exponen los fundamentos del elemento elastoplástico en flexocompresión, usado 

en el modelado de columnas. que en este caso a diferencia de los sistemas de edificios. son los únicos en los que se 

considera incursión en el rango de comportamiento no lineal. 

Una serie de recomendaciones para el modelado de algunos de los elementos componentes de los sistemas de 

puentes de concreto reforzado se brindan en el capítulo V de este trabajo. Este capítulo es de particular 
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importancia si se quiere evaluar con eficacIa el comportamiento sismico no lin~al de <'St~ tipo de estructuras. S<."Cre 

la base de la Filosofia de Diseño por Desempeño. 

En el capitulo VI se describen las geometrias de los dos modelos de puentes escogidos para el desarrollo numénco 

de la investigación. Posterionnente en el capitulo VII se presentan y comentan algunos de los resultados obterudos 

del análisis dinámico no lineal de los dos modelos considerados. Por último. en el capitulo VIII se presenun 

algunas recomendaciones de los resultados obtenidos y se exponen las conclusiones generales más significaD' as 

de este trabajo. 
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CAPÍTULO 11. 

ANTECEDENTES. 

En los ultimas años. se ha presentado una importante actividad sísmica en todo el mundo. Cronológicament.e los 

eventos más significativos han sído los ocurridos en Taiwán (de magnitud 7.6 y ocurrido el 21 de Septiembre de 

1999). Turquía (7.8 - 17/08/2000), El Salvador (7.7 - 13/01/2001) Y el más reciente ocurrido el 26 de enere Jel 

1001 en la India que tuvo una magnitud de 7.5. 

México no ha estado exento de esta situación, muestra de ello son los movimientos sísmicos ocurridos en F 79. 

1985, 1989, 1995 Y otros incluso algo más recientes. Generalmente en el caso particular de México la acti\:6d 

sísntica se origina en la zona sur de la costa del Pacifico, debido a un fenómeno de subducción que existe enlr, las 

placas de Cocos y de Norteamérica. 

En los ultimos 25 años, muchos son los trabajos que se han realizado con el fin de materializar una regionaliza .. :lón 

sísntica del país. lo cual por supuesto ha facilitado el establecimiento por zonas específicas. de coeficJe::ltes 

sísnticos particulares que hacen más confiable el proceso de diseño. Lo anterior conduce a una alta variabilido.: de 

la intensidad sísmica dentro de una determinada zona en función de las propiedades geológicas. topográfi= y 

geotécnicas. No obstante, el proyecto y construcción de estructuras con un grado de importancia considerab;; no 

puede estar sustentado unicamente sobre parámetros sísmicos generales. sino que es indispensable realiza: un 

estudio de nticrorregionalización para el sitio específico de la construcción. tal el es el caso de la mayoria d; las 

estructuras de puentes. 

De acuerdo a lo anterior. el reglamento vigente de construcciones del Distrito Federal (RCDF 1993) establee,; el 

análisis de estructuras sometidas a la acción de diversas acciones (\·iento. sismo. etc.) \' propone una clasific:oe;un 

de acuerdo al grado de importancia de dichas estructuras. Dicha clasificación establece que unas de las estruc_= 

que debe de permanecer en servicio después de un evento sismico son precisamente las estructuras de puen!;;; A 

pesar de que estos se encuentran enmarcados en esta clasificación (Estructuras del Grupo A). no existe en el ,-:¡es 

mencionado código un punto específico relativo al anidisis sísmico de los mismos. Por esta razón ha ;;do 

absolutamente necesario el empleo de otras reglamentaciones extranjer3.s. tal es el caso de las normas AASTEO ( 

1992 ) o bien de la adaptación consecuente de otros reglamentos especi3.lizados en estructuras de edificios. 

Esto ultimo ha traído como consecuencia que en México en la mayoria de los casos se carezca de una pra.--:ca 

establecida en el diseño sismico de puentes, siendo muy frecuente el empleo de métodos estáticos de análisis. :;ue 

consideran fuerzas laterales en la parte superior de las columnas. obtenidas con una fracción del peso Q:: la 

superestructura. Se ha demostrado que este procedimiento conduce a la existencia dc notables diferencias entr: :os 

,alares obtenidos y los calculados a través de un procedimiento dinámico riguroso. 

~o obstante en los ultimas tiempos la disponibilidad de potentes computadoras ha posibilitado que pu~.:an 

ejecutarse análisis dinánlicos de estructuras grandes de puentes con un3. gran precisión. aunque es impOr.2.1te 
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reconocer que aun existen algunos aspectos que son muy difíciles de cuantIficar en la respuesta sismica global. tal 

es el caso de: los movimientos locales de los apoyos, la contribución de las Juntas de dilatación, la no linealidad 

introducida por las pérdidas de presfuerzo en elementos de la superestructura, etc. 

Recientemente se han propuesto diversos métodos de diseño, que conllevan a la reducción de los efectos sísmicos 

sobre las estructuras. Estos métodos parten de la consideración de proporcionarles la suficiente resistencia y 

rigidez a las estructuras para que éstas contengan las fuerzas laterales que se inducen por las acciones dinámicas 

con un daño limitado a niveles aceptables. Estas nuevas metodologías se han visto en la obligación de introducir 

importantes conceptos nuevos en el campo de la Ingenieria Sísmica, tales son los casos de la disipación de energia 

bajo la acción de cargas cíclicas y la ductilidad. 

Muchos han sido los investigadores que en este sentido han tratado de perfeccionar y esclarecer el comportamiento 

no lineal de Sistemas de Puentes de Concreto Reforzado (EPCR) cuando sobre ellos actúa un evento sísmico de 

moderada o gran intensidad. Tseng y Penzien (1973) realizaron una investigación en la cual se proponían realizar 

una estimación del comportamiento sísmico de puentes carreteros de múltiples tramos. Este trabajo tuvo el mérito 

de ser el primero en donde se consideró la influencia de la junta de dilatación modelada como un elemento no 

lineal considerando el efecto de los restricto res. los apoyos verticales y la llave de cortante. También con esta 

fonnulación se incorporó la posibilidad de que el modelo aceptara fricción de Coulomb, al ser esta fuerza de 

amortiguamiento una causa de importantes efectos de atenuación en la amplitud de la respuesta sísmica de los 

puentes. 

Tres años después, Kawasruma y Penzien (1976) modificaron el modelo formulado para la junta de expansión 

introduciendo modificaciones en los restrictores. los apoyos y la llave cortante. de manera tal que fuera posible 

tomarse en consideración el impacto que se produce entre la partes componentes de la junta durante una acción 

sísmica, sustitu\'endo además la fricción de Coulomb por un modelo histerético bilineal. Este trabajo además. 

logró correlacionar la respuesta global de Sistemas de Puentes de Concreto Reforzado (EPCR) de múltiples tramos 

de modelos reales con modelos experimentados a escala reducida. 

Más adelante Imbsen \. Penzien (1986) esclarecieron aun más la \'alidez del modelo de la junta de dilatación y 

evaluaron varias EPCR en la Uni\'ersidad de California en Berkeley: con este estudio lograron cuantificar la 

energía de disipación característica en puentes con dispositivos disipadores colocados en dichas juntas. Uno de los 

objetivos fundamentales de esta im estigación fue la de validar el uso del programa IAI - NEABS (lmbsen el 0./ 

1981) como el sistema de cómputo especializado para el análisis no lineal de EPCR. Ya el mismo Imbsen (lmb;en 

el al. 1978) junto con Nutt y Penzien habían usado este mismo programa de cómputo para desarrollar una 

investigación cuya principal finalidad era la evaluación de la respuesta sísmica de algunos puentes carreteros de 

Berkeley. Este trabajo se realizó posterior al sismo de San Fernando. una vez que la Administración Federal de 

Carreteras del Departamento de Transporte de los Estados Unidos se percató de la necesidad del profundizar en el 

mejor entendimiento del comportamiento no lineal de este tipo de estructuras. En el capítulo III se expone en 

detalle las particularidades del modelo para la junta de dilatación 110 lineal formulado por Tseng y Penzien en 1973 

y perfeccionado por Kawashima \. Penzien en 1976. 

Otros trabajos desarrollados para la estimación de la respuesta no lin~:ll de puentes han sido desarrollados por 

Abbas (1990) quien formuló un procedimiento para estimar la respuesta no lineal en puentes atirantados y por 

- 6· 



Conrporfamielfla .\'Í'm,h'() 110 Ijll,,'al de EJlru(.'lllra5 de Plle"te.~ JI.' Cancrc!lfl Rt1or:atl" C.pilulo" 

Seible (1982) quien desarrolló un moddo analítico simple para predecir la respuesta no lineal. la resistencia 

última, así como el mecanismo de colapso en puentes de superestructura hueca de concreto reforzado en dos 

dimensiones. 

Importantes contribuciones han sido desarrolladas por Fajfar. quien extendió las formulaciones del análisis de 

Pushover de edificios a EPCR. Fadfar. profesor investigador del Instituto de Ingenieria Estructural y Sísmica de 

Ljubljana en Slovenia, desarrolló el método N2 para el análisis no lineal aproximado ilion linear in ¡D) de 

edificios en dos dimensiones (Fajfar y Gaspersíc 1995), haciéndolo extensivo posteriormente al caso de puentes 

(Fajfar el al. 1997). El método referido consiste en la aplicación a un sistema de varios grados de libertad (SVGL) 

de una carga estática equivalente y por medio de la obtención de la curva Desplazamiento de A.zotea (D) contra 

Cortante basal (V) caracterizar UD sistema de un grado de líbertad equivalente que al ser sometido a la acción de 

una determinada demanda podrá definir el comportamíento del sistema real (SVGL) con un determinado grado de 

daño. Cal"i y Kingsley (1995) y Ayala (1999) hicieron algo muy similar al formular los métodos de diseño por 

Desplazamiento y de Pushover respectivamente, aplicados a EPCR; ambas formulaciones tuvieron como 

fundamento el método del Espectro de Capacidad de Freeman (1994). En este sentido es importante referir que 

aún hay mucho que estudiar al respecto. pues a diferencia de los edificios, en los puentes tanto el punto de 

comportamiento como el modo fundamental de vibración no pueden ser estimados fácilmente. 

Muchas son las herramientas de cálculo de análisis no lineal que se han desarrollado en los últimos años para el 

análisis de EPCR. Además del ya mencionado IAI - NEABS (Imbsen y Penzien 1986) cuyo gran mérito fue el que 

consideró el comportamiento no lineal de las juntas de expansión. se encuentra el trabajo desarrollado en el 

Instituto de Ingenieria de la UNAM por Ramírez y Ayala (Ramírez 1999) en el desarrollo de la tesis doctoral del 

primero de ellos. En esta investigación se ofrecen varias opciones de análisis dinámicos, cuasi-estáticos y del 

empujón aplicables tanto al análisis cama al diseño. además de que se desarrolla una herramienta de cómputo en la 

que se ofrece una amplia libreria de elementos para modelar las características de rigidez v de amortiguamiento de 

los componentes más comúnmente encontradas en estructuras de puentes. Otros programas convencionales como 

el DINDYR. DRAfN. RUOMOKO. CA;-"~-Y. etc. aunque no están concebidos expresamente para el análisis no 

lineal de puentes. pueden ser empleados de manera aproximada. aunque con múltiples modificaciones v 

consideraciones de trabajo. 

En México además. Mota y Ayala (1993) realizaron un análisis similar al de Imbsen. l\utt y Penzien (1978). para 

el caso concreto de algunos puentes carreteros naciomles. En esta iO\ estigación se empleó por primera vez en el 

país ellAl - NEABS con su modelo no lineal de la junta de dilatación. 

Uno de los aspectos más relacionado con el análisis no lineal de EPCR es la estimación del daño estructural. En 

este sentido investigadores como: I"'asaki. Okamoto ~ Buckle. así como los ya mencionados: Imbsen, Penzien. 

Seible y Priestley han logrado mostrar los mecanismos de falla más comunes en estructuras de puentes, los cuales 

en su inmensa mayoría pueden ser atribUidos a una o a una combinación de las deficiencias que se enuncian a 

continuación (Ramírez 1999): 

1. - Desplazamientos relativos en los apovos 

2.- Golpeteo de las partes adyacentes o colaterales a una junta de expansión en estructuras de puentes. 
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3.- Asentamiento y rotación de los estribos. 

~.- Fallas en columnas debido a: inadecuada resistencia a flexión. confinamiento del concreto y pandeo del 

refuerzo principal, insuficiente longitud de traslape. inadecuada ductilidad en flexión. cortante en la junta '1?l

columna y entre las conexiones columna-cabecero. cortante y flexión en cabezales. etc. 

~o se puede dejar de mencionar en este trabajo el desarrollo de la Filosofia de Diseño por Desempeño, dada la 

.:nonne importancia que ha adquirido en los últimos años en el campo del diseño estructural. Esta filosofia ha 

logrado interrelacionar la estructuración. el detallado. los elementos no estructurales, el control de calidad dur..nte 

y posterior a la construcción y el mantenimiento a largo plazo. con limites especificados de movimiento del terr~o 

con niveles predefinidos de confiabilidad, tratándose de que la estructu ra no se dañe más allá de ciertos esu.ios 

limites u otros estados de utilidad (Vis ion 2000 Cornmittee 1995). El lograr este objetivo en sistemas de puentes es 

bastante complicado pues se requiere. entre otras cosas, de un correcto y adecuado modelado de algunos 

elementos. cuyo funcionamiento es verdaderamente trascendental en el comportamiento global de la estructura. tal 

es el caso de la ya mencionada junta de dilatación. que para su correcto modelado es necesario tomar en 

consideración al unisono. una serie de aspectos particulares. 
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CAPÍTULO 111. 

CARACTERIZACIÓN NO LINEAL DE LA JUNTA DE EXPANSIÓ~. 

3.1 Consideraciones Básicas. 

El estudio del comportamiento no lineal de los materiales y las estructuras ha estado adquiriendo en las últimas 

décadas gran importancia. Muchos estudios basados en la teoria de la plasticidad se han desarrollado en este 

sentido y se han obtenido resultados suficientemente exactos y eficientes de problemas relacionados con la no 

linealidad. Muchas veces los resultados obtenidos han sido verificados por medio del ensaye de componentes 

individuales compuestos de materiales no lineales. En este caso. estos componentes se han sometido a cargas 

estáticas y diruimicas. 

Los elementos estructurales de los Sistemas de Puentes de Concreto Reforzado (SPCR) no han sido la excepción. 

siendo las juntas de expansión uno de los componentes que exhiben mayor comportamiento no lineal en estas 

estructuras. Sin embargo. el modelado de estas juntas. concebido mediante una combinación de varios tipos de 

comportamientos no lineales. no puede ser validado muy facilmente. En este sentido William y Godden (1976) 

realizaron algunos estudios sobre un modelo híbrido a escala reducida de un puente con dos juntas de expansión 

intermedias. el cual se habia dañado notablemente durante el sismo de San Fernando. Llegándose a la conclusión 

que la discontinuidad generada en la estructura global por la existencia de las juntas afecta notablemente la 

respuesta sísmica del puente. estando caracterizado el comportamiento no lineal de las juntas de expansión durante 

el evento por el impacto. el deslizamiento friccional \' la f1uencia de los restrictores longitudinales. 

De acuerdo con lo concluido en la investigación desarrollada por William \' Godden. en este capítulo se presentan 

los fundamentos teóricos del modelo matematico desarrollado para el modelado de las juntas de dilación en SPCR 

por Tseng y Penzien (1973) y por Ka\\'ashima y Penzien (1976). Como se expuso en el capítulo de antecedentes. 

Tseng y Penzien desarrollaron un modelo analítico para la junta de expansión en el cual se consideraba el efecto de 

los restrictores longitudinales. los apoyos verticales y las llaves de cortante (Fig. 3.01). Adicionalmente 

incorporaron en el modelo la capacidad de aceptar fricción de Coulomb al su esta fuerza de amortiguamiento la 

causa de importantes efectos de atenuación en la amplitud de la respuesta s!Smica de los puentes. Tres años mas 

tarde. Ka\\'ashima y Penzien (1976) justificaron la necesidad de modificar este modelo con el objetivo de 

representar aún mejor el comportanlÍento de la junta. Básicamente. el modelado de los restrictores longitudinales. 

los apoyos verticales \ las llaves de cortante se modificó para tomar en cuenta el impacto que producen las 

colisiones en la junta durante la acción sísmica y la fricción de Coulomb se sustituyó por un modelo histeretico 

bilineaL 

Adicionalmente. Imbsen y Penzien (1986) discuten la importancia del fenómeno de la disipación de energia 

causado por la existencia de disipadores situados en las juntas de expansión. los cuales influyen en la disminución 

de la amplitud de la respuesta sísmica en SPCR. Estos mecanismos disipadores han sido de uso común en Japón y 

Nueva Zelanda. no asi en Estados Unidos. en donde Imbsen y Penzien admiten el escaso empleo de los mismos. 

- 9 -



G,mportamienl" Slfmico no Lineal th Ertrudurtri de Puenl~ de Gmcrdfl Refor:ado Capitukl nI 

En México y Cuba. desafortunadamente no se tiene infonnación sobre la utilización de disipadores de energía 

colocados en las juntas de SPCR. 

El modelo de la junta de expansión que se utiliza en el análisis dinámico en el sistema de cómputo IAI - NEABS y 

que por supuesto se emplea en el desarrollo de esta investigación. es el desarrollado por Kawashima y Penzien. No 

obstante, el hecho de que el mismo es una complementación del modelo sugerido por Tseng y Penzien. resulta 

entonces de gran interés el previo estudio de este último. 

3.2 Modelo de Tseng y Penzien. 

3.2.1 Hipótesis Básicas del Modelo. 

La Fig. 3.0 I muestra una representación gráfica de la junta de expansión típica modelada por el sistema de 

cómputo W - NEABS. 

Holgura 
Uave do Cortante 

, 
• I 
ii -_ JI-...J/ ~.~~I 
'1 
I 

Apoyo Vertical 

Fig. 3.01 RepreS<!ntación de la Junta de Expansíón Típica. 

En base a esta representación (Fig. 3.01) Tseng y Penzíen (1973) fonnularon un modelo cuyas hipótesis se 

transcriben a continuación (Ver Fig. 302). 

~r 

@ 

yI CD 

ki ~g0 
B kv 

XI 

e -0 
Irs 

"'2 

d 

,.,2 

CDElemento Rígido. 
0Holgura entre elementos. 
0Restrictor o Tirante. 
0Llave de Cortante. 
@Holgura del Restrictor en tensió"_ 
®Resorte de Impacto. 
Q)Resorte Vertical. 

Fig. 3.02 Modelo Estructural de la Junta de E'I.ansión. 
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1.- Los extremos de las lo~as adyacentes a la junta de expansión se consideran infinitanlente rígidos. 

2.- La junta únicamente puede entrar en contacto en los puntos A y B situados en los extremos del modelo. E"'JS 

puntos se encuentran separados por una distancia d en la dirección trans'·ersal. 

3.- En los puntos de contacto A y B de las dos partes colater:lIes a la junta, se considera la existencia de ;os 

resortes de impacto de gran rigidez axial. 

4.- Los resortes definidos en la hipótesis anterior entran en funcionamiento, una vez que se cierra la pequz:la 

holgura Llg que existe entre ellos, 

5.- La fricción que se genera debido al deslizamiento en la dirección longitudinal puede ser tomada por la aCC.Lln 

de una fricción de Coulomb en los puntos A y B. 

6.- Durante el deslizamiento de las partes colaterales, las fuerzas inducidas por la fricción de Coulomb ;0n 

directamente proporcionales a las fuerzas verticales de contacto en los puntos A y B. Estas fuerzas de contacto ;011 

perpendiculares a las fuerzas de fricción y actúan en sentido contrario a las de deslizamiento. 

7.- Con el objetivo de restringir el desplazamiento de la superestructura y de lograr una mayor rigidez global el: la 

estructura, en la junta pueden considerarse hasta 6 restrictores longitudinales con comportamiento elastoplásticc ~n 

tensión. La localización de cada restrictor está definida por la distancia transversal yi. medida a partir del 'Je 

longitudinal de la junta (Fig. 3.02). 

8.- En la Fig. (3.03) se ilustra el modelo elastoplástico considerado para el dispositivo restrictor mencionado e~:a 

hipóteSIs anterior. 

Ktension 
1 

Desp" 

Fig. 3.03 t\fodelo Elastoplástico del di!iripositi\"o restrictor. 

9.- Transversalmente. se considera una llave de cortante modelada por medio de un resorte de rigidez ks (ver p=w 

C de la Fig. 3.02). Este aditamento tiene la función de restringir el movimiento en el sentido transversal de lajunu 

10.- Los apoyos verticales son modelados en los puntos de contacto .-\ \' B por medio de resortes verticales :e 
rigidez kv. 

11.- El eje transversal de la junta no necesariamente debe ser paralelo al eje transversal del sistema de piso. ~s 

decir. la junta puede ser esviajada. 
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3.2.2 Sistemas de Coordenadas. 

Para el análisis del comportamiento del modelo referido de la junta de dilatación. es conveniente definir dos 

sistemas coordenados: uno asociado a los nudos i y j y el otro a los desplazamientos propios de la junta (Fig .. (4). 

A 

WS 

x 

Fig. 3.04 Sistema de Coordenadas de la Junta de Expansión. 

3.2.3 Transformaciones ~fatriciales. 

De acuerdo al sistema de referencia propuesto, se pueden establecer dos vectores por medio de los cuales es 

posible definir matricialmente tanto los desplazamientos como las fuazas referidas al sistema de referencia de la 

junta de dilatación (Ecs. 3.01 y 3.02). 

3.01 

3.02 

Sin embargo, con el ob)ell\o de lograr un ensamble con el resto de los elementos componentes de la estructura es 

necesario tener estos vectores en coordenadas globales. Para ello se realiza una transformación lineal. función de la 

geometria de la junta. que permite llevar las fomlulaciones matriciales anteriores a coordenadas globales (Ees. 

3.03 y 304). 

3.03 

o ]{S, ~ -
T - ~ = AS 

a S,l . ) 
3. ().I 

En las Ecs. 3.03 y 3.04. A es la matriz de transformación lineal definida anteriormente, que podrá obtenerse 

aplicando la Ec. 3.05. 
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I O O O O O.5d 

O O O O O 

O O -0.5d O.5d x tan '1' O 
a= 3.05 

I O O O O -Q.5d 

O O O O cos '1'-: O 

O O 0.5d -O.5d x t:lll '1' O 

3.2.4 Fuerza de Fricción de Coulomb. 

Según se mencionó en puntos anteriores. el modelo puede aceptar la fricción de Coulomb que se produce debido al 

deslizamiento relativo en la dirección longitudinal en los puntos A y B (Figs. 3.02 y 3.04). Esta transformación es 

necesaria para poder realizar el ensamble y así poder obtener el vector global de incremento de fuerzas de fricción 

!lP" , que a su vez se añade a los vectores de incremento de las acciones externas. Este último es función de las 

acciones consideradas en el proceso de análisis. 

El procedimiento implementado por el W - NEABS para la modificación de los vectores de incremento de las 

acciones externas se transcribe a continuación (Tseng y Penzien 1973): 

Se obtienen en cada uno de los puntos (A y Bl las fuerzas de fricción que se generan en la dirección longitudinal 

(Ecs. 3.06 y 3.07). 

3.06 

3.07 

En donde (F",)y (FEZ) pueden obtenerse por medio de las condicionales 3.08 y 3.0Q• VAX y VBX son las 

velocidades del sistema en la dirección longitudinal en los puntos A y B. respectivamente \' v es el coeficiente de 

fricción de Coulomb asociado al deslizamiento en la misma dirección. 

3.08 

3.09 

En la ultimas ecuaciones. los términos F.o\.l y Faz son los esfuerzos axiales que se generan en la junta. 
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Por lo general estas fuerzas son el resultados de las acciones verticales, que al implementarse en el modelo tie::.kn 

a comprimir un lado de la junta y a producir fuerzas de fricción en el lado opuesto en la dirección longitudinal. 

Estas fuerzas se obtienen para cada instante de tiempo en el procedimiento paso a paso. Por lo que entonces. es 

necesario obtener en cada paso un incremento de la fuerza. considerando la hipótesis de que las \'elocidades \ las 

fuerzas verticales que aparecen en las ecuaciones anteriores no cambian de signo durante un intervalo de ti=po. 

Este incremento puede estimarse para cada punto de contacto de acuerdo a las Ecs. 3.08 y 3.09. 

3.10 

3.11 

Por lo que entonces, el vector de fuerzas de fricción durante un intervalo de tiempo se puede calcular según la Ec. 

3.12 

o 01' } 
O 01' 

3.12 

Análogamente al caso de las coordenadas v de las fuerzas. el vector anterior se transforma al sisterm de 

coordenada global aplicando la Ec. 3.13. 

M'C = A T &C J.IJ 

3.2,5 '1atriz de Rigidez, 

La matriz de rigidez que interrelaciona los incrementos de fuerzas con los de desplazamientos en este mo.i:lo. 

puede calcularse a través de la Ec. 3.14. 

k=k.+k. J.U 

En esta expresión k l es la matriz de rigidez de la junta sin considerar la existencia de dispositivos restricto res Por 

otra parte k, es la modificación a la matriz de rigidez general k debido a la existencia de restricl:,~S 

longitudinales. 

En el cálculo de la matriz k se considera la hipótesis que el modelo propuesto posee una matriz de n~¿ez 

constante en cada uno de los intervalos de tiempo analizados. a pesar de que dicha matriz puede s,,:Tir 

modificaciones entre un intervalo de tiempo y otro. El procedimiento empleado es la típica metodología pa..<: a 

paso. en donde se supone que los cambíos referidos en la rigídez ocurren al final de cada intervalo. Por este mo:\o 

el vector de incremento en las fuerzas generalizadas de la junta puede escribirse en función del vector de 
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incremento de desplaumientos generaliudos. introduciendo la matriz de ngidez. que como se dijo es constante 

dentro de cada intervalo de tiempo. 

Para obtener la matnz k¡ como se comentó. se considera que la junta está desprovista de restricto res 

longitudinales. quedando definida dicha matriz con la Ec. 3.15. 

kA O O O O O 

O ks O O O O 

O O kv O O O 
k¡= 3.15 

O O O k, O O 

O O O O O O 

O O O O O kv 

En donde kA y kB son las rigideces asociadas con las fuerzas de impacto que se producen en los puntos de contacto 

A Y B respectivamente. una vez que la holgura existente entre las partes colaterales 

completamente. La obtención de estas rigideces se transcriben en las Ecs 3.16 Y 3. 17. 

¡ O ... .si ... ( uA.X < -t.g)y(v AX :;; O) 

kA = k¡ ... .si .. (uA.x <-.t.'lg)y(VA.X >0) 

k¡ ... Sl...(u,-, 2: -t.'lg) 

_ ¡ O .. Si ... ( uB, < ~!1g) y,hx :;; O) 
k B - k¡ ... Si ... (u BX < !1gh (vBX > O) 

k¡.Si ... (u" 2: -t.'lg) 

a la junta se ha cerrado 

3.16 

3.17 

Se confirma en las Ecs 3.16 v 3. I 7 la hipótesis de que los valores de k; v kB tomaran el valor de la rigidez de 

impacto (k¡) una vez que se ha sobrepasado la separación o holgura t.'lg entre las partes colaterales a la junta. 

Debido a su compleja naturaleu. el valor de k¡ es un valor dificil de cuantificar: Por lo general. se supone un valor 

extremadamente grande. que podria seleccionarse como 10 veces la rigidez nial de cualquiera de los componentes 

estructurales de la superestructura (lbsem el al 1981). 

En la Ec 3.15. k, Y k,. son las rigideces de la llave de cortante y del resorte que simula el efecto del apoyo vertical 

respectivamente. Estas rigideces podran ser cuidadosamente seleccionadas en función de la geometria y del 

material de composición de ambos dispositivos. 

Como se dijo. el termino k, esta relacionado con el incremento en la ngidez global de la junta debido a la 

existencia de dispositivos restrictares en su estructuración. Este témlino podra obtenerse por medio de la Ec. 3.18 . 
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kM O O k"" O O 

O O O O O O 

O O O O O O 
k, = 3.18 

k AB O O k IlB O O 

O O O O O O 

O O O O O O 

En esta última ecuación los valores de kM. kAS Y kaa podrán obtenerse por medio de las Ecs. 3.19 a 3.21. 

3.19 

3.20 

3.21 

En estas últimas expresiones. kT, es la rigldez del dispositivo restrictor. que como se mencionó anteriormente en las 

hipótesis básicas del modelo, se trata de un elemento con comportamiento elastoplástico en tensión. Esta rigidez se 

puede obtener de acuerdo a la Ec. 3.22. 

O .... Si .... ( uT, $ 6 T + uT:) 

kT1 = kT ... .si .... (.ó.T +U TI
P 

<u T1 ~Ó.T +u:? +U T1
E

) 3.22 

( 
P =) O .. ,.Si ... U TL >.1T + uT1 + u: -

En donde "T,P \' liT, E son las defomlaciünes plásticas \. elásticas respectivamente del restrictor. pudiendo ser 

estimada esta última por medio de la Ec. ~ 23. 

3.23 

En la Ec. 3';)'T' es la deformación a tensión real del dispositivo restrictor. Este término se puede obtener en 

función de lo:~~llazamientos reales en eJes nodales. según se presenta en la Ec. 3.2-1. 

_[.!. 2y, .!._2y,]{UA.'}·=17~ N n.··N· d . ) "TI - + .1 . - .. . oo. ..• T \ 1 '" t. umero e restnctores 
2 d 2 d u ax 

3.24 
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Conocida la matriz k para cada instante de tiempo. es posible entonces. conocer la matriz de rigidez 

necesaria para obtener el incremento en las fuerzas generalizadas de la junta. como una función del \ <etor 

generalizado de incremento de desplazanlientos (Ec. 3.25). 

En donde k,El puede estimarse por medio de la Ec. 3.26. 

- EJ _[ k k, - _ 
-k 

3.16 

Esta última matriz. está en función de las coordenadas de la junta, por lo que para que la rigidez de la nlisma pueda 

ser ordenadamente ensamblada con las rigideces de otros elementos del puente. es necesario transformarla a las 

coordenadas del nudo, resultando entonces la Ec. 3.27. 

En donde kT El es la matriz de rigidez de la junta que se superpone a las restantes matrices de rigidez de los 

elememos del puente para confomlar la matriz de rigidez global. 

3.3 Modelo Histerético de Kawashima y Penzien. 

Un segundo modelo se deriva del modelo referido anterionnente. Ka",ashima y Penzien (1976) modificaron el 

modelo desarrollado por Tseng y Penzien (1973) introduciendo el efecto del impacto causado por las colisiones de 

la junta durante un evento sisnlico. 

En este modelo. la matriz rigidez presentada en la Ec. 3.14 se moditlea para representar la naturaleza disipaéora 

de las fuerzas de fricción de Coulomb mediante un modelo histcrético bIlineal. (Ec. 3.28) 

3.18 

3.3.1 Hipótesis Básicas del Modelo. 

Básicamente. las hipótesis son las mismas fonnuladas por Tseng y Penzien en su modelo de fricciono No obsu.:lte. 

se plantean las siguientes modificaciones a las hipótesis 3 y 5: quedando las hipótesis modificadas para ;!Ste 

modelo según se transcribe a continuación: 

3.- Cuando se produce el contacto entre los puntos A y B. entran en .luego un par de resortes longitudinales cuya 

caracteristicas de rigidez son las necesarias para representar una colislon elástica. 

- 17-



Capitulo rn . 

5.- La junta de fricción acepta fricción de Coulomb en los puntos A y B. El decto disipador de esta fue= se 

representa con un modelo histerético bilineal. 

3.3.2 Matriz de Rigidez. 

El procedimiento de obtención de la matriz k, EJ es semejante al descrito para el modelo de Tseng y Penzien, con la 

particularidad de que en este caso. la matriz k podrá ser obtenida de acuerdo a la Ec. 3.28. Las matrices necesarias 

para la resolución de esta expresión podrán ser determinados por medio de las Ecs. 3.29 a 3.31. 

k AA O O k .... a O O 

O ks O O O O 

O O kv O O O 
k,= 

kAS O O k O O !lB 

3.29 

O O O O O O 

O O O O O kv 

k,(I-H(u", +üg») O O O O O 

O O O O O O 

k, = 
O O O O O O 

O O O k,(I-H(u", +üg») O O 
3 . .Jü 

O O O O O O 

O O O O O O 

e 
kA O O O O O 

O O O O O O 

O O O O O O 
kJ = 

O O O k C O O A 
3.31 

O O O O O O 

O O O O O O 

Los términos de las Ecs. 3.29 y 3.30 ya han sido previamente definidos en puntos anteriores. 

En la Ec. 3.31 el témúnos k~ puede ser calculado haciendo uso de las condicionales que se presentan en 

las Ecs. 3.32 y 3.33. 

3.32 
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1 

o. .51 .... ( u& ~ u~ - U~x) 

k~ = kC(H(Fa,)-OI).· .•... ·.s . .s, .. ' ... (u;.. -u~ Su"" s u;" +u~) 
.. (U&t ~u~ -u~) 

J.JJ 

En las Ecs. 3.32 y 3.33 H(Fs,) Y H(F...J es la función de Heaviside o función escalón relacionada por el esfuerzo 

axial existente en los puntos de contacto A y B. Recordar que la función de Hea\lside puede tornar valor de O ó I. 

dependiendo en este caso del desplazamiento de la junta. En las mismas ecuaciones. el ténnino kC es la rigidez de 

fricción de Coulomb. 

La formulación teórica detallada de este modelo, podrá ser revisada en Kawashima y Penzien (1976). 
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CAPÍTULO IV. 

ELEMENTOS EN FLEXiÓN CON COMPORTAMIENTO ELASTOPLÁSTlCO. 

En este capítulo se expone la Ieoría referente al comportamiento del elemento elastoplástíco en flexión que emplea 

en su formulación el programa de cómputo W - NEABS. Más información al respecto, podrá consul~ en 

(lmbsen et al 1971 y 1mbsen y Penzien 1986) 

4.1 Consideraciones Básícas. 

Siempre que las columnas de puentes de concreto reforzado estén diseñadas con la ductilidad y la capacidad de 

disipación de energía adecuadas, será posible que bajo la acción de excitaciones sísmicas intensas se produzcan 

deformaciones inelásticas. Estas deformaciones son generadas por la flexión, aunque también son el resultado de 

las deformaciones por cortante, que a su vez, generalmente vienen acompañadas de una falla frágil del elemento. 

Esta situación puede atenuarse mediante un correcto diseño estructural y un buen detallado. 

En un espacio unidimensional, (e.g. momento \ s. curvatura en una sola dirección) cuando se excede el momento 

de fluencia ocurre el comportamiento no lineal en el elemento, sin embargo, cuando actúan más de una fuerza (e.g. 

momento en otra dirección ylo fuerza cortante) se presenta el caso en que dicho comportamiento lo define la 

combinación de las dos o más fuerzas consideradas. Por ejemplo. en una columna espacial sometida a 

flexocompresión, el fenómeno de no linealidad ocurre debido a la interacción entre la fuerza axial y el momento 

flector en cualquiera de las dos direcciones principales. 

Una representación matemática del problema. sin dudas. es la bien conocida superficie de fluencia, que en sentido 

general plantea que toda combinación de fuerza axial y momento que quede enmarcada en el interior de rucha 

superficie tendrá un comportamiento elástico. Si por el contrario. dicha combinación se encuentra fuera de la 

superficie de fluencia. entonces se podrá asegurar que el elemento se encuentra en estado de falla (estado de 

comportamiento inelástico). El caso particular en que el punto se encuentre situado sobre la propia superncie. 

significará fisicamente que no puede incrementarse más la carga y que el comportamiento de la sección será 

elastoplástico. De acuerdo a lo referido, podemos definir la superficie de fluencia como el lugar geométrico de las 

combinaciones de carga axial y momento flector con las que un elemento puede alcanzar su resistencia. por lo que. 

si se conoce esta superficie para una determinada sección. entonces pueden conocerse también, todas las pO>lbles 

combinaciones de fuerzas axiales y momentos que el elemento puede resistir. 

4.2 Hipótesis. 

En cualquier columna tridimensional existen 6 fuerzas generalizadas y sus correspondientes desplazamientos (Fig. 

4.0 1). El esfuerzo normal es generado por la carga axial P y los dos momentos flectores My y Mz. En cambio los 

esfuerzos cortantes son provocados por la torsión T y las fuerzas cortantes Qv y Qz. Con base en esto. a 
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continuación, se presentan las hipótesis necesarias para la construcción de un modelo inelástico, por medio del 

cual se pueda lograr una adecuada representación de una columna de concreto reforzado. 

Figura ~.Ol Sistema de Coordenadas Locales de un elemento barra. 

1. - Se supone que las relaciones entre las fuerzas generalizadas y las deformaciones tienen un comportamiento del 

material elastoplástico perfecto, cuya fuerza de fluencia es la correspondiente a la resistencia última del elemento. 

2.- Las resistencias de cortante (Qy y Qz) y torsión (T) se consideran grandes en comparación con las fuerzas 

cortantes inducidas (la sección permanece elástica ante efectos de cortante). 

3. - Los valores últimos de resistencia axial (Pu) y de resistencia en flexión (Mzu y Myu) son detenninados 

considerando en la sección transversal la distribución última de esfuerzos. Estos valores son independientes a los 

esfuerzos causados por las fuerzas cortantes y el momento torsor. 

4.- La interacción entre la fuerza axial última (Pu) y los momentos flectores últimos (Myu y Mm) puede ser 

representada por una superficie generalizada de interacción tridimensional en el espacio P, My Y Mz. 

5.- Únicamente se considera comportamiento elastoplástico en los extremos de los elementos (del extremo a una 

distancia X que se aproxima a O ). Se considera además. que las secciones transversales correspondientes a los 

puntos intermedios se comportan elásticamente. 

Estas suposiciones están estrechan,ente relacionadas con las propiedades del material y con la formación de las 

articulaciones plásticas en los extremos de los miembros. De acuerdo a b hipótesis anterior. entre las mencionadas 

articulaciones el material se comporta elásticamente. Estas hipótesis o simplificaciones pueden ser muy útiles en 

la evaluación del comportamiento elastoplástico del elemento COLUMNA implementado en el lAI - NEABS. 

Con el objetivo de poder asegurar que el comportanliento ebstoplástico sea modelado correctamente, deben de 

introducirse suficientes elementos. ya que como se dijo. se supone que sólo en los extremos existe este tipo de 

comportamiento (elastoplástico). De acuerdo a ello. a continuación se describe el procedimiento de cálculo para la 

obtención del modelo que cumpla con las hipótesis mencionadas anteriormente. que por lo general, para el caso de 

estructuras de puentes se trata de las columnas. 

1.- Determinar para un sección dada las resistencias últimas PU. Muy y Mzu. 

2. - Definir la función generalizada de interacción que controb para cada plano transversal. el esfuerzo axial último 

(pu) con los valores últimos de los momento flectores (Myll y Mzu). 
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3. - Detenninar la rigidez tangente elastoplástica en ténninos de la fuerza en el elemento y del correspondiente 

incremento en el desplazamiento nodal durante la flexión. 

4.3 Resistencia Última. 

La detenninación de la resistencia última de las secciones de concreto reforzado sometidas a una combinaciÓD de 

carga axial y flexión biaxial puede ser detenninada utilizando las siguientes suposiciones: 

1.- Las secciones planas pennanecen planas después de la flexión. 

2.- El concreto no soporta tensiones significativas. 

3.- Se considera que la deformación máxima pennisiblc del concreto en la zona comprimida es de 0.03%. 

4.- La distribución de esfuerzos en el concreto en la zona de compresión puede sustituirse por un bloque 

rectangular equivalente de esfuerzos con intensidad unifonne igual a 0.85 veces la resistencia a compresión del 

concreto «(). Esta se distribuye sobre una zona equivalente de compresión limitada por los bordes de una sección 

transversal y una linea recta localizada a una distancia c (1 - k,) del eje paralelo al eje neutro (c: profundidad del 

eje neutro). El valor de k, puede calcularse por medio del empleo de las siguientes condicionales (Ec. 1.0la ó b). 

0.85 .... Si ... .fe s:; 4000psi 

k, = 0.85 - 0.05( fe ;O~~OO } ... Si.8000PSi < fe s:; 4000psi 

0.65 .... Si ... .fe > 8000psi 

0.85 .... Si .... fe s:; 280
K
%m' 

k, = 0.85 - 005( fe ~~80 ). .. Si.280
K
%m' < fe s:; 560

K
%m' 

0.65 .... Si .... ( > 560
K

%m' 

4.01a 

4.01b 

Estas expresiones han sido textualmente transcritas de Imbsen y Penzien (1986). No obstante, es importante r&rir 

que las condicionales empíricas presentes en estas ecuaciones. pueden variar de acuerdo al código de diseño de 

estructuras de concreto reforzado que se utilice en el análisis. 

5.- La relación esfuerzo - defonnación para el acero de refuerzo sigue una ley elastoplástica que tiene el mismo 

esfuerzo de fluencia en tensión y en compresión. 

Con el empleo de estas hipótesis es posible calcular todas las combinaciones de resistencias últimas. (Pu, M;:¡ v 

Mzu) por medio de las cuales se pueden obtener las superficies de interacción entre las mismas. que pueden ser 
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determinadas a través del empleo de las siguientes ecuaciones de equilibrio (Ees. 4.02. 4.03 Y 4.04), todas referidas 

a la Fig. 4.02. 

Se NI 

Po = 0.85fcAc + ¿Ase/s - ¿Asr,fs 4.02 
1=1 ,=1 

~e Nt 

M", = 0.85fcAcZc + ¿ASC,fsZCi - ¿Asr,fsz-', 4.03 
, .. 1 \=1 

Ne Nt 

M~ =0.85f~Ac Ye + ¿Asc,fsYc, - ¿Asr,fsYr. 4.04 
,,,,1 1=\ 

ij Sección Simétrica.1 

- - - - --+-1·-..... 

I--A,;rfs I--Asrfs 

Figura ~.02 Distribución última idealizada Esfueno - Deformación para sección típica. 

En donde: 

Ac : Área de la zona comprimida de la sección transversal. 

f~ : Esfuerzo de compresión del concreto. 

le: Distancia entre el centroide de la zona comprimida y el eje neutro de la s..>cción en la dirección del eje Z. 

Ye : Distancia entre el centroide de la zona comprimida y el eje neutro de la sección en la dirección del eje Y. 

ASei y AST,: Área de acero de cada una de las varillas de refuerzo consideradas en la zona comprimida y 

tensionada respectivamente. 

fs y fs :. Esfuerzos de compresión y de tensión del acero que se determinan de acuerdo al siguiente criterio. 

- 23 -



ComportamientlJ Slrmico m' Lineal tk Estructura.r tú Puente5 de Gmcn'1lJ Refi,r:ado Capitulo , .... 

1 
E.I;.,. .. .si .... - s, s: s. < s, 

f. = 

f,.signo(I;.;). ... si·fs.f > 1;, 

4.~ 

NOTA: Condicionales válidas para f~ y fs . 

En donde E.,~.;,~,,f, son para acero de refuerzo. el módulo de elasticidad, la deformación existente. la 

deformación de fluencia y el esfuerzo de fluencia, respectivamente. 

4.4 Superficie Generalizada de Interacción. 

La superficie de interacción empleada en el IAI - NEABS tiene una forma similar a la propuesta por Bresler 

(1960) para la flexión biaxial. La misma se fundamenta en la obtención de un polinomio de tercer grado que 

interrelaciona los valores últimos de esfuerzos axiales y momentos flectores en los ejes principales. La 
aproximación de Bresler o Método del Contorno de Carga tiene como fundamento, el ajuste de una superficie de 

falla a un valor constante de Pu para dar el llamado "contorno de carga", representando la interacción de M}" y 

Mzu (Fig. 4.03b). 

Esta superficie puede representarse en función de dos parámetros: el ángulo de excentricidad e y la razón de caIga 

axial Pü, que se pueden obtener según las Ecs. 4.06 y 4.07. 

Pu =~ 40' • I 

Po 

En donde Poes la capacidad última de la sección a compresión pura. 

Entonces. la superficie de interacción puede ser representada de acuerdo a las Ecs. 4.08 a 4.13. 

4.08 

4.09 

4.10 

p. = P (-1 O) u u • 4,11 

4,1~ 
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4.1J 

o sea, que si se tienen valores fijos de Pu y de e, por medio del uso de estas ecuaciones se puede definir la curva 

de interacción entre los momentos Myu y Mm. especificando el diagrama de interacción entre la carga axial Pu y 

el momento último definido por M. = JMyu + Mzu . Estas funciones de interacción son dependientes de la 

cuantía de refuerzo y de la geometría de la sección transversal del elemento. 

Considerar las funciones de interacción tomando en cuenta las dos varíables definidas anteríormente (cuantia y 

geometría) no resulta práctico. por lo que entonces se proponen funciones generalizadas que dependen de 

parámetros reducidos. Estas funciones generalizadas pueden encontrarse en la literatura generalmente estimadas 

para el caso de secciones rectangulares. lo cual no es del todo aplicable a secciones transversales de columnas de 

puentes, debido a que generalmente estas son circulares. Esta razón, hace más práctico el uso del Polinomio de 

Bresler (1960) para la flexión biaxial en secciones no rectangulares. 

(o) p 

de Inter",c~~+AJ 

----~--~-+--T-~.---Mz 
MIO 

IZ:I 
Figura 4.03 (a) SU'lerficie de interacción. (h) Plano para Pu constante. 

Como se observa en la Fig. ~.03 la superficie de interacción presenta una curvatura suave en casi todos sus pumos. 

excepto en donde cruza el eje P. Esta situación permite que la misma pueda ser aproximada adimensionalmente 

para un valor constante de PL' mediante la EC.4.14. 

I
MYUI" +IMzulb =1 
Myp Mzp 

4.U 

En la Ec. 4.14 MI/y Y Mzl/ son los momentos flectores de falla en la superficie de interacción para un valor fijo de 

PII. Por otra parte. Myp y Mm (Ecs. 4.15 y 4.16) son los momentos últimos de flexión en la superficie de 
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interacción para un valor fijo de Pu. cuando se consideran nulos los valores los Mzu ~ \.\.~U re;pcctivamente. Por 

último a y b son constantes dependientes de las caracteristicas de la sección transversal y que pueden ser tomadas 

como 2 si la forma de la sección transversal es circular o elíptica: si por el contrario tiene forma de rectángulo 

alargado y estrecho, entonces las curvas de interacción se aproximan a segmentos de rectaS y estos valores (a y b) 

pueden ser tomados como l. 

4.15 

4.16 

En las Ecs. 4.15 y 4.16 Myo es la intercepción con el eje My correspondiente al punto definido por una carga axial 

nula y un momento flector Mz. Análogamente. Mzo es la intercepción con el eje Mz correspondiente a carga axial 

nula y un momento flector My. En las mismas ecuaciones. P. es la resistencia a tensión de la columna cuando la 

flexión es nula: mientras que a,. a,. aJ bl. b, Y bJ son constantes que pueden ser obtenidas a traves de un ajuste de 

curva de algunos puntos de los diagramas de interacción que correspondan al elemento. previo conocimiento de 

los mismos de forma independiente para cada una de las direcciones de la columna. Si esos superficies de 

interacción no se encuentran disponibles, entonces es posible calcular algunos valores de la resistencia combinada 

a carga axial y flexión, haciendo uso de las hipótesis formuladas anteriomlente. por medio de los cuales es posible 

obtener el valor numérico de las mencionadas constantes. 

Si se sustituyen las Ecs. 4.15 y 4.16 en la Ec. 4.13 es posible obtener la representación normalizada de la superficie 

de fluencia según la Ec. 4.17 (Función de Fluencia). 

=1 4.1" 

que en forma reducida puede transcribirse de acuerdo a la Ec. 4.18. 

f(P - Pu m - M,e; m - Mzt") - I u- 'YlJ- -lU- -
Po MyO MZ(' 

4.18 

Como se observa. este análisis involucra II constantes (Po. Myo. Mzo. 3. b. a,. a,. a, b· b, Y b,) que podrán ser 

obtenidas según el procedimiento descrito anteriormente. 

La Ec. 4.18 puede generalizarse a un punto cualquiera de coordenadas P. My. Mz por medio de la Ec. 4.19. 

4.19 
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En donde r es un valor que puede resultar menor. m:l~or o igual :1 la unidad. De acuerdo a lo anterior y a la teario 

presentada para la obtención de la superficie de fluencia. Tseng y Penzien (1973) establecen algunas afirmaciones 

que resultan importantes para el entendimiento del problema tratado: 

l. - Si r es inferior a la unidad. entonces en este caso. la sección transversal se encuentra en estado elástico. 

2. - Si r es igual a la unidad. la sección transversal se encuentra en estado de fluencia. 

3.- Si r es mayor que la unidad, se concluye que la solución obtenida, no será compatible con el modelo 

elastoplástico propuesto (solución errónea). 

4.5 Rigidez Tangente. 

Definidas las funciones de interacción generalizadas. se establece la rigidez tangente del elemento. Para ello se 

calcula, la matriz que relaciona los incrementos en las fuerzas LiS con los desplazamientos Lir de los nudos 

extremos de un elemento, a partir de la función de interacción generalizada y de la ley de fluencia del sólido 

elastoplástico correspondiente,. Esta matriz se conoce como Matriz de Rigidez Tangente (K,E') y se puede obtener 

por medio de la Ec. 4.20. 

4.20 

En esta ecuación, los vectores de la izquierda y de la derecha están relacionados con los incrementos de esfuerzos 

y deformaciones en los nudos extremos i y j, respectivamente. 

De acuerdo a lo planteado en la hipótesis 5 del punto 4.2 y a la consideración de que los incrementos en las 

deformaciones de los elementos pueden ser descompuestos en una componente elástica y otra plástica. el 

desplazamiento de los nudos de un elemento. podrá expresarse de acuerdo a la Ec. 4.21. 

4.21 

En donde ill,E, tlrJE. tl~r y tlr," son los vectores de desplazamientos elásticos y plásticos concentrados en los 

nudos i y j respectivamente. 

Conocidos los incrementos en los desplazamientos. es posible entonces. obtener análogamente las fuerzas y los 

incrementos de las mismas en cada uno de los nudos i y j de los elementos a través de las Ecs. 4.22 y 4.23. 

4.22 

4.23 
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Sin embargo. como se obs~r.a. con estas expresiones no se pucd~ descnbir un comportamiento dastoplástico en el 

elemento. ya que la matriz kE es la matriz de rigidez elástica. que únicamente relaciona las fuerzas del elemento 

con sus desplazamientos elásticos, obtenidos con la Ec. 4.21. Esta razón. trae como consecuencia que de acuerdo a 

la ley de fluencia para el sólido elastoplástico asociado. pueda determinarse el incremento de la deformación 

plástica en una sección k, siguiendo los principios de la teoria de la plasticidad (Ec. 4.24). 

t.r: = [ ~J~A. 4.24 

Físicamente, esta expresión plantea que el cambio en la deformación plástica no sólo depende del cambio de la 

función de fluencia, que a su vez es función de la carga axial y de los momentos flexionantes actuantes, sino que 

además interviene t.A,. un escalar positivo dependiente del incremento dc los esfuerzos. que generalmente 

depende de las variables de espacio y tiempo. 

De acuerdo a estos elementos. en la Ec. 4.25 se presenta una expresión general para determinar la rigidez 

elastoplástica del elemento (1<, EP). Esta matriz representa la reducción de la rigidez elástica. debido a la perdida de 

rigidez por fluencia (k.'} 

4.15 

Una información más detallada sobre el procedimiento matemático para de obtención de la Ec. 4.25, puede 

revisarse en Tseng y Penzien (1973). 

4.5.1 Técnicas Numéricas de Evaluación de la Rigidez Tangente. 

A continuación. en este punto se expone una técnica numerica para evaluar la rigidez tangente definida en el punto 

4.5. El procedimiento detallado puede consultarse en Tseng y Penzien (1973). 

Una secuencia resumida del mencionado procedimiento. se expone a continuación para un elemento de 

dimensiones y propiedades conocidas. sobre el cual actúa una detemúnada acción dinámica (Fig. 4.04). 

1. - Obtención del diagrama de interacción de acuerdo a lo expuesto en el punto 4..l. 

2.- Evaluación en cada paso de la Ec. 4.17 ó 4.19 para obtener los valores r,,,. L'., rC,-') ..... r(np)(i = 1,2,3 ....... 

np) en los instantes de tiempo !c;" !c,-I). !c,-,) ..... !cn,) 

np: número de puntos geométricanlente situados fuera del contorno de la superficie de interacción 

3.- Definición del caso de acuerdo al valor rCn,) obtenido. 
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CASO l. r '" = f(S,.,,)< 1 => La sección trans\ersal se encuentra en estado elástico 

CASO 2. r '" = f (S,.,,)= 1 => La sección transversal se encuentra en estado de f1uencia. 

CASO 3. r", = f(S,.,,» 1 => La solución obtenida no será compatible con el modelo elastoplástico propuesto. 

Es importante recordar. que un punto que se encuentre situado dentro del área acotada por la superficie de f1uencia. 

puede en cieno momento desplazarse fuera de ella. circunstancia que como se sabe no es admisible(Ec. 4.26). 

4.26 

~rficie de Fluencis. 

Figura 4.04 Procedimiento gráfico de obtención del "unto de fluencia. 

Con el objetivo de esclarecer el procedimiento Se considera que los puntos r,,). n \' r("I) son puntos que se 

corresponden con los casos l. 2 Y 3 respectivamente. 

De acuerdo a lo planteado, los casos 1 y 2 definidos por los puntos r(,) Y n pueden ser resueltos sin ningún 

problema de acuerdo a lo referido anteriormente. Sin embargo. para el punto r("I) que está relacionado con el caso 

3, el procedimiento no será compatible. En este caso sera necesario realizar una modificación al procedimiento con 

el objetivo de que se pueda cumplir con la condición que impone la función de interacción generalizada. La 

mencionada modificación se expone en los pasos subsiguientes. 

4.- Definir un punto n sobre la superficie de interacción. Este punto debe de encontrarse además. sobre el 

segmento de recta definido entre los puntos r" y r("I)' Para definir la posición geométrica exacta del punto n se 

define un factor de escala ¡t, que indica que el incremento en la fuerza generalizada debido al componamiento 

elástico es sólo una fracción del calculado. ya que el elemento alcanzará antes el estado de fluencia. Esto 
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fisicamcnte indica que al modificarse el vector de fuerzas generalizadas en esta primera fase. únicamente h.l 

participado una parte del desplazamiento. que es I1,M,. Debe de cumplirse que 1 ~ ¡.l, < O Y que r; 1. 

Conocida la posición exacta del punto n, se puede entonces, evaluar la matriz de rigidez tangente elastoplástica 

resultante. 

5.- Usualmente, un nuevo paso (i + 2) genera de acuerdo a la Ec. 4.26 otro valor r(",,) fuera del contorno de la 

superficie de interacción. Resultando entonces, la Ec. 4.27. 

4.27 

Análogamente al paso 4, es necesario proponer un nuevo punto n, que cumpla con las mismas condiciones que el 

punto n, con la particularidad de que éste, debe de estar situado sobre el segmento de recta definido por los puntos 

r( .. 2) Y el origen del coordenada propuesto inicialmente. Al igual que en el paso 4, se introduce un nuevo factor de 

escala ¡.l, para definir el punto ni. En este caso, el vector de fuerzas generalizadas podrá ser estimado a través de la 

Ec 4.28. 

4.28 

6.- Por último, al tenninar el intervalo de tiempo, se calcula una nueva matriz de rigidez tangente haciendo uso del 

nuevo vector de fuerzas de fluencia S,." ' es decir, el que va del origen al punto r("'J. Esta misma rigidez tangente 

se utiliza como matriz de rigidez del elemento durante el siguiente intervalo de tiempo. 
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CAPÍTULO v. 

MODELADO DE ELEMENTOS EN ESTRUCTURAS DE PUENTES. 

5.1 Generalidades. 

En el siguiente punto se exponen una serie de recomendaciones prácticas que permitan realizar la modelación de 

los diferentes elementos componentes de un puente. Muchos de los elementos expuestos en el desarrollo de este 

capítulo son tomados en consideración, recordando que la geometria y la caracterización efectiva de los miembros, 

la definición de los apoyos y uniones, así como la participación de la masa y de las cargas permanentes son 

tomados muy en cuenta. 

5.1.1 Superestructura. 

La superestructura es el conjunto de todos los componentes del puente que forman la estructura de la cubierta del 

mismo (tablero y sus soportes). Generalmente en un análisis dinámico se supone que permanece elástica, limitando 

el comportamiento no lineal solo a las juntas y conexiones entre elementos. y a las conexiones con la 

subestructura. Está claro que muchos puentes geométricamente constituyen estructuras sumamente complejas. sin 

embargo, es posible efectuar el estudio de algunas de estas estructuras por medio de un modelo relativamente 

simple, en el cual se pueda lograr una adecuada caracterización de la rigidez efectiva y de la masa distribuida. 

Generalmente las superestructuras de los puentes pueden ser consideradas infinitamente rigidas en su plano, por lo 

que se puede asumir que bajo cargas sísmicas se comportará como cuerpo rigido. Con lo anterior queda reducido 

notablemente el problema a resolver. al sólo considerarse en el análisis las pilas con sus correspondientes 

restricciones a la superestructura rigida. 

Sin embargo. en puentes estrechos. largos o puentes conectores intercambiables en los que la superestructura no 

puede ser considerada rigida es necesario una discretización de la superestructura mediante la introducción de 

elementos viga (Fig. 5.0 Id) o en su defecto a través de un elemento con propiedades equivalentes, colocado 

longitudinalmente a lo largo de toda la longitud del puente (Fig. 5.0 le). En el caso de subestructuras de concreto 

reforzado sometidas a la acción combinada de sismo y de cargas gra\'itacionaks se considera un agrietamiento 

incrementado. por lo que la rigidez Elx (E: Módulo de elasticidad e Ix: Momento de inercia alrededor del eje de 

flexión) se determina tomando en cuenta una rigidez agrietada. El producto Eh no refleja únicamente la rigidez 

efectiva o agrietada del elemento. sino también el estado del mismo una vez que haya ocurrido teóricamente la 

primera fluencia. Algunos te:\10s (Priestley el al. 1996) estiman esta rigidez por medio de la obtención de le 

(momento de inercia efectim). que se obtiene a su vez de diagramas que relacionan para diferentes tipos de 

secciones, la cuantía de refuerzo y el cociente del esfuerzo axial actuante entre el producto del área bruta de la 

sección analizada y la resistencia del concreto a la compresión . 
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Figura 5.01 (a) Elevación TranS\·enal y (b) Longitudinal; (e) Detalle; (d) Modelo de Vigas y (e) Elemento con 
Propiedades Equi\·alente.; (f) Área Equivalente. 

Algo muy similar a lo anterior se utiliza en la estimación del área de cortante (Ave) que se toma en cuenta para 

considerar las deformaciones de cortante que se generan por flexión en el miembro de concreto agrietado. En este 

caso existe la misma dependencia que en la rigidez a flexión, solo que la falta de datos experimentales trae como 

consecuencia que tenga que ser asumido que la rigidez a cortante sea función directa de la rigidez a flexión y que 

puede ser cuantificada a través de la Ec 5.01. En el caso de los subelementos que forman la subestructura se 

recomienda la obtención de las caracteristicas reales de los mismos. aunque es también aplicable y sumamente 

práctico determinar propiedades reducidas de la sección bruta, Ec 5.02. 

E x le 
GxAve=GxAv-- 5.01 

Exlg 

En la Ec. 5.01 G. Av. y 19 son el modulo de cortante. el área bruta de cortante y el momento de inercia de la 

sección bruta, respectivamente. 

Eje = a x E x 19 5.02 

a en la Ec. 5.02 puede ser 0.5 ó 1.0 para concreto reforzado o presforzado. respectivamente. 

En la estimación de la rigidez torsional (1) se pueden emplear los principios de la mecánica c1isica con bastante 

buena aproximación. siempre y cuando el momento torsor de agrietamiento no sea excesivo en el punto donde se 

considere que la rigidez torsional sufre una reducción significativa. 

Un criterio para modelar subestructuras huecas se brinda en la Fig 5.01f. donde la rigidez torsional puede ser 

estimada por la Ec 5.03 y la parte sombreada representa la zona del flujo de cortante. Con la obtención de J se 

puede obtener la relación entre T (esfuerzo de cortante) y la rotación e en una viga isotrópica, Ec 5.04. 

En caso de suponer la sección agrietada. la Ec 5.03 se transforma en la Ec 5.05. en donde se puede estimar que 

debido al agrietamiento tanto el área (A) como el perimetro (P) deben ser reducidos por medio de las Ecs 5.06,' 

5.07. No obstante se ha demostrado que una buena aproximación en la estimación de la rigidez torsional la da la 
Ee 5.08. donde Je es el momento torsional equivalente. 
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J = 4Ao' x t 
Po 

T=Gx1x8 

e.pirulo \. 

5.03 

5.04 

En las Ecs. 5.06 y 5.07 Ao y Po son el área y el perimetro definidos por la zona sombreada de la Fig. 5.01f Ae. 

Ap. Al Y s en la Ec 5.05 son las áreas de refuerzo. preesfuerzo. acero transversal y espaciamiento de este último. 

respectivamente 

Jcr= 4A:'xEs At(Ae+Ap) 5.05 
PxEc sxP 

A =0.85Ao 5.06 

P=0.90Po 

Gle=pxGxl 5.08 

En este caso J3 puede ser tomado comO 1 para secciones no agrietadas o como 0.05 para las agrietadas. 

Sin embargo. en el caso de puentes cuya configuración sea muy compleja (puentes con configuración curva en su 

plano) y en donde durante la acción simica se puedan generar efectos de torsión por encima de los limites. es 

necesario reducir la rigidez antes definida. (Priestley el al. 1996) 

5.1.2 Diafragmas. 

La rigidez transversal de un puente se puede incrementar por medio de diafragmas en la superestructura. Estos se 

modelan generalmente a través de una discretización de vigas equi\'alentes de sección T o 1. colocadas 

transversalmente y que consideran un ancho equivalente de aproximadamente 8 veces el espesor de la losa 

existente. (Priestley el al. 1996) 

5.1.3 Viga - Columnas Simples. 

En el análisis dinámico de puentes poco complejos geométricamente es factible el uso de un modelo de un grado 

de libertad (Fig. 5.02b), simplificando la estructura global a un marco equivalente. Si se analiza uno de estos 

sistemas de puentes transversalmente y se asume que la superestructura es un cuerpo rígido, se podrá realizar 

entonces. el análisis dinámico del modelo de un grado de libertad considerando la masa correspondiente a dos 

tramos adyacentes (Fig. 5.0Ib). 

La rigidez k que se necesita en el modelo es equivalente a la fuerza requerida para que el centro de masa de la base 

de la columna tenga un desplazamiento unitario y el anlOrtiguamiento está expresado en forma de 

amortiguamiento viscoso como una fracción del amortiguamiento crítico. que a su vez está relacionado con la 
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fuerza de amortiguamiento necesaria para resistir una velocidad unitaria en la masa considerada. Esto está limitado 

a puentes de geometría poco compleja. en donde el peso de la pila pueda no considerarse, en otros casos s.:rá 

necesario realizar una discretización adicional en las pilas para tomar en cuenta la distribución de la masa en cada 

una de las partes discretizadas. 

x t (o) 

[] n (b) 

Q;!!;;W ... renol 

! 
H He 

(e) ,----••• ----, (d)rl ----.:;-, -----, 

¡ 2 • 
~ ... 3· " (e) Kh 

\~I F 
,.. • .,\j. Kv 

~ Detale 

3 

2 

Del"'. 
Figura 5.02 (a) Geometría; (b) Modelo de 1 GL; (e) Modelo de Elemento Prismático y (d) No Prismático; (e) Modelo de 

Cimentación. 

En resumen se puede plantear que el criterio a utilizar para modelar un conjunto formado por cabezales y pilas de 

forma independiente, dependerá en gran medida de la geometría del conjunto. así como de la respuesta sísmica 

esperada. Por ejemplo si se desea obtener una respuesta elástica en un elemento de sección no prismátíca podrá ser 

empleado el modelo de la Fig. 5.02d. obteniendo la rigidez a través de los criterios de la teoría clásica de las 

estructuras. Algo muy similar ocurre en el caso en que las deformaciones de cortante sean importantes 

(M!> 3hV, columnas cortas). 

La Ec 5.09 define la formulación por medio de la cual es posible estimar la rigidez cuando ambos efectos (flexión 

y compresión) tengan que ser tomados en cuenta. 

k = :-::;--;-----:-::-:--
H'./ +H' 

/axExl YAvxG 

5.09 

Cuando los efectos de la masa de columnas O pilas de sección variable sean importantes y entonces, de alguna 

manera tengan que ser considerados, el modelo de análisis tendrá que ser discretizado (Fig. 5.02d). 

La evaluación no lineal de sistemas de puentes es más complicada. La misma se basa en un análisis Momento -

Curvatura de las secciones críticas de los elementos componentes del sistema global y en donde se toman en 

consideración los niveles de carga axial así como los efectos del confinamiento. En el capítulo IV se expuso en 

detalle el procedimiento para la evaluación no lineal de colunmas de concreto reforzado de puentes, segUn la 

formulación que se brinda en el sistema de cómputo especializado en el análisis no lineal de puentes: l-\.l -

NEABS. (Imbsen y Penzien 1986) 

Es importante referir que generalmente los desplazamientos laterales de las pilas son pequeños en relación con sus 

dimensiones, por lo que muchas veces la no linealidad por efectos geométricos merecen no ser tomados en cuenta. 

en este caso se recomienda únicamente realizar un análisis P - Ó. (pilas esbeltas). 
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Los efectos de la defonnación del suelo son modelados mediante la colocación a nivel de la cimentación de 

resortes, cuyas propiedades son dependientes de las caracteristicas geotécnicas disponibles del terreno (Fig. 5.02e). 

5.1.4 Pórticos Múltiples. 

Se trata de pórticos compuestos por dos o más columnas que tienen la caracteristica que todas trabajan al unisono. 

contribuyendo en la respuesta sísmica debido al incremento de la rigidez y de la capacidad durante una acción 

ciclica. Un modelo como éste en un análisis plano se concibe por medio de la incorporación de elementos vigas y 

columnas con propiedades efectivas como las tratadas anterionnente (Fig. 9a). 

En el análisis lineal las propiedades efectivas se definen por medio de las expresiones ya expuestas (ver Ecs. 5.01 a 

la 5.08), teniendo la rigidez axial la particularidad de ser reducida para tomar en cuenta la influencia de la carga 

axial, el agrietamiento por flexión y la cuantía de refuerzo, Ec 5.10. 

Exle 
ExAe=ExAe-

Exlg 
5.10 

Como se observa en la Fig. 5.03a y b los nudos se ubican en lugares donde se puedan capturar las solicitaciones 

criticas generadas por el estado de cargas considerado: estando el elemento de conexión situado en los extremos. 

las propiedades de los miembros pueden considerarse agrietadas o efectivas. Para la correcta caracterización de las 

propiedades de los pórticos múltiples es necesario estimar el nivel de carga axial que además de 5<'r dependiente de 

las cargas gravitacionales es también función de la acción sísmica (cíclica) considerada. O sea que para estimar la 

capacidad o la rigidez de estos elementos se deberá actualizar. ajustar y definir el estado de esfuerzo axial 

generado por la combinación de la acción sísmica y las acciones gravitacionales (Metodo del Empujón para 

marcos en 20). 

(a) 

J 
Ele;;ento Vig~ 

í columne 
Simple. 

Elemento 
de .. 

ConeXlon Resortes con propiedades 
...i.. Lneeles. 

le......,¿ ""=--.JI 1 """1 
• 

(b) 

Elemento 
No Uneal. 

Elemento Viga 

Resortes' con propiedades 
lr;;:;t'\I~b-J( No Líne.les. 

,. 
Figura 5.03. (a) Análisis Elástico Lineal. (b) Análisis no Lineal. 

El análisis no lineal tiene mayor complejidad. En éstc las estructuras pueden ser modelacbs adicionándoles 

articulaciones plásticas en zonas donde supuestamente pueda generarse plastificación por flexión, así como 

resortes no lineales en las conexiones y en la cimentación. Todo esto. por supuesto. con el objetivo de poder 

estimar adecuadamente la respuesta no lineal característica de la estructura global. 
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Anterionnente se ha hecho referencia a las caracteristicas de algunos de los elementos que manejan algunos 

sistemas de análisis no lineal (Powell 1993 y 1997, Gillies 1979 y Carr 1996) y que pueden ser considerados en un 

análisis como el referido. Mediante estos elementos o modelos es posible caracterizar la relación fuerza -

defonnación y así la capacidad total del sistema. aunque están limitados a un estado limite de defonnaciÓD 

predetenninado. 

5.1.5 Cimentación. 

También la cimentación de un puente tiene el objetivo de dotar a la estructura global de una satisfactoria 

resistencia lateral, vertical y rotacional, cuando esta se encuentre sometida a un estado de acciones verticales y,o 

horizontales. Esta resistencia dependerá de la geometria de la cimentación, de las caracteristicas geotécnicas del 

suelo y de la interacción suelo - estructura. 

La cimentación aislada es recomendable en suelos duros. en donde los resortes traslacionales se asumen rígidos y 

la rotación únicamente se considera en caso que exista desplazamiento o balanceo de la cimentación completa. La 

resistencia en la dirección vertical se logra por medio de la propia presión de compresión, en cambio en la 

dirección horizontal debido a la presión pasiva del suelo que rodea a la cimentación, así como por medio de la 

fricción a lo largo de las caras y de la base de la zapata. La resistencia en la dirección rotacional se logra a tra\es 

de la sobrecarga generada por el suelo que se encuentra encima de la cimentación, así como por el efecto de las 

cargas gra\itacionales generadas por la estructura global para tomar en cuenta la traslación y la rotación cuando se 

considere. Hay ocasiones en que se cuenta con una estimación del coeficiente de reacción del suelo /es (en kglm\ 

de acuerdo a ello la estimación de la rigidez vertical y rotacional de una cimentación aislada de dimensiones Df x 

Bf, considerada como cuerpo rigido para que las condiciones de apoyos supuestas puedan ser modeladas como un 

punto simple con resortes. que fisicamente se encuentran en la fromera entre la columna y la zapata de 

cimentación (Fig. 502e) se calcula según las Ecs. 5.11 y 5.12. 

Kv=BfxDfxks 5.11 

I 3 
Kr=-Bf xDfxks 5.12 

12 

Si una cimentación está colocada encima de n pilotes en la dirección de Bf y m pilotes en la dirección de DI. la 

rigidez puede ser estimada en función de las conexiones con la superestructura, de la rigidez a flexión (kp) de 105 

pilotes y de la rigidez del suelo por medio de las Ecs. 5.13 Y 5. 14. 

Kv=mxnxkp 5.13 

" 
Kr= m¿kp x xi' 5.14 

l",j 
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5.1.6 Pilas y Pilotes Continuos. 

Hay ocasiones en que las características del suelo permiten concebir un único elemento que cubra tanto la pila 

como la cimentación (pilote). lo que es recomendable para puentes estrechos. El modelado con fines de estimar la 

demanda sismica depende del previo conocimiento de las características geotécnicas del suelo circundante. Por 

medio del módulo de Young (en Kg/cm') es posible suponer un sistema de resortes de Winkler para las reacciones 

laterales del suelo. y así concebir un sistema de resortes (Fig. 5.04) situados a lo largo de toda la longitud del 

pilote (por debajo del nivel de terreno) en donde la rígidez de cada uno de estos con fines no lineales puede ser 

dependiente de las dimensiones de la sección transversal del elemento. de la profundidad a la que se encuentre el 

resorte COnsiderado y de las propiedades del suelo (módulo de Young). 

(a) (b) p 

t4 (e) 

Gra1ico de 
Momento Flecta 

df 

ModeJo Equivalente 
por esf:ebiidad. 

Figura 5.4 Pilas ~. Pilotes Continuos. (a) y (b) Prototipo Global; (e) Modelo de los Resortes del Suelo; (d) Modelo 
Equivalente. 

5.1.7 Juntas de Expansión. 

Los puentes con grandes longitudes se fragmentan a través de las juntas de expansíón (Fig. 5.05a). cuya principal 

finalidad es la de compensar las deformaciones que se generan debido al acortamiento inicial de preesfuerzo. asi 

como por los efectos dependientes del tiempo (contracción y flujo plástico) y del medio ambiente (cambios de 

temperatura). 

Desde el punto de \;sta dinámico estas juntas tienen la capacidad de permitir a los marcos o partes independienL."S. 

desarrollar su respuesta dinámica característica y modificar la misma por medio de una interacción compleja 

concebida con la colocación de dispositivos restrictores. En la modelación de estos dispositivos se toma en cuenta 

la fricción y el golpeteo que se genera entre las partes durante un evento sísmico. Las juntas de expansión permiten 

deformacíones traslacionales en la dirección longitudinal y rotacionales de flexión alrededor del eje de la junta. 

pudiéndose restringir el desplazamiento traslacional perpendicular al eje del puente por medio de una llave de 

cortante. El cortante vertical se toma por medio de los restrictores. así como por los apoyos de neopreno que 

a~udan a disipar gran parte de la energía que se genera durante un evento sísmico. 
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Sin embargo, las juntas de expansión no podrán únicamente ser vistas como elementos de separación longitudinal, 

ya que durante el desarrollo de una acción dinámica las partes componentes del puente debido a las deformaciones 

sismicas transversales tienden a abrir y a cerrar cíclicamente la junta de expansión. Esto unido a la gran rigidez de 

los estribos y a la descompensada rigidez de los marcos puede traer como consecuencia rotaciones de la 

superestructura en su plano horizontal y por tanto pueden generarse los fenómenos de '"abertura" y '·golpeteo". 

Todo lo anteriormente expuesto trae como consecuencia que las juntas de expansión puedan ser modeladas 

utilizando su geometria exacta. Para ello se emplea una ligadura rigida transversal colocada a lo largo de la misma 

y en cada uno de sus extremos, que estarán unidas a los elementos por medio de los llamados restrictores según se 

aprecia en la Fig. 5.05b. En este modelo los apoyos elásticos, los restrictores y las llaves de cortante se pueden 

situar en su posición geométrica correcta con sus correspondientes relaciones espaciales. Para la modelación de los 

restrictores longitudinales se podrá utilizar una combinación de varios elementos; una simplificación que toma en 

cuenta la holgura se muestra en la Fig. 5.05c. 

b) 

a) ". Detalle 

-----~~ r--:-------
- --- - - H'-;--'--_-_-_==-=---' 

lunl4 de Exparuton. 

e) 
Fy d) 

Cornpresion 

ligadura Rígida 
Transversal 

.. ~~~~~~ ~-~-a-d~-a-.-.. 

Restricto! 
Longitudiml. 

Modelo y Det4l1e. 

e) F 

Figura 5.05 (a) Prototipo; (b) Detalle~' Modelo; (e) Modelo del Restrietor; (d) Modelo de Lla\'e de Cortante y (e) 
Modelo de Apo~·o. 

Como se observa en este modelo (Fig. 5.05c) cuando la junta esta cerrada la rigidez es grande y puede suponerse 

infinita en la zona de contacto entre las partes. En cambio cuando la junta se encuentra abierta la rigidez es muy 

pequeña, pucliendose considerar únicamente la pequeña rigidez que se genera debido al deslizamiento por friCCión. 

Estas situaciones traen como consecuencia que cuando se trate de una carga cíclica sea absolutamente necesario el 

uso de un analisis no lineal en el cual se modelen estos rcstrictores como resortes rígidos. En este sentido se puede 

destacar que un procedimiento con el que se han obtenido mu\' buenos resultados ha sido el procedimiento de 

analisis dual, en donde en el modelo de tensión todas las juntas son proporcionadas por medio de resortes 

restrictores e1astico lineales. En cambio en el de compresión las juntas estaran conectadas por medio de ligaduras 

axialmente rigidas que permiten la rotación alrededor del eje vertical. Este procedimiento se aplica 

fundamentalmente para estimar las fuerzas y desplazamientos mhimos de los miembros. no asi para estimar el 

desplazamiento relativo de la junta de expansión ya que el desplazamiento máximo de dos marcos adyacentes a 
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una junta ocurre en dos instantes de tiempo diferentes durante el desarrollo de una determinada acción sísmica. io 

que trae como consecuencia que el mismo deba de ser estimado por medio del uso de un análisis no lineal de 

historia en el tiempo. 

Es muy común que en este tipo de análisis la junta de expansión se modele mediante una combinación de 

elementos (Tseng y Penzien 1973 y Kawashima y Penzien 1976) que permitan considerar las caracteristicas JO 

lineales de rigidez (restricto res, fricción por deslizamiento del apoyo y llaves de cortante). 

Anteriormente se hizo referencia al modelo empleado para los restrictores, en el caso de las llaves de cortame. 

puede utilizarse un modelo como el mostrado en la Fig 5.05d. Según se observa la llave de cortante se activará .:n 

la dirección transversal una vez que la abertura transversal inicial sea nula y brindará una restricción rigida hasta 

que se produzca el fallo de la misma (llave de cortante). En este caso la relación fuerza - defonnación en la 

dirección transversal utilizará una fuerza axial transferida a través de la llave de cortante considerando un 

coeficiente de fricción ¡1 <: I para la fricción de Coulomb considerada: sin embargo se puede presentar el caso que 

DO exista esfuerzo axial actuando sobre la llave de cortante. entonces en la cuantificación de la fuerza de friCClOo 

únicamente se tendrá en cuenta la fricción que se genera por la fuerza de fricción de cortante generada por la 

ligadura, esta puede ser estimada a través de los principios corrientes de la fricción por cortante. 

Por último debemos referimos al caso del cortante principal o reacciones de los apoyos, que en la mayoría de los 

casos se transfiere por medio de dispositivos de apoyo elásticos en las juntas de expansión y que puCÓ!n 

modelarse según se aprecia en la Fig 5.05e. En este caso el coeficiente de fricción depende del dispositivo de 

apoyo y varia entre el 2 y el 20 %. 

Una explicación más detallada del modelado de la junta de dilatación se presentó en el Capitulo III. en el que se 

describe detalladamente el modelo desarrollado por Tseng y Penzien (1973) y posteriormente perfeccionado por 

Kawashima y Penzien (1976). 

5.1.8 Estribos. 

Consideraciones sobre el modelado de la rigidez y la capacidad de estribos de puentes. así como también :d 
amortiguamiento de la masa del suelo circundante. pueden tener una importante influencia en la respue,,-ta 

dinámica de sistemas de puentes pequeños. Por supuesto. dependiendo del tipo de estribo que se considere ee d 

análisis: monolíticos. apoyados o los construidos integralmenle con pilotes: todos tienen en común que Nn 

estructuras masivas que movilizan e interactúan con la masa de terreno v que en función de su geometria pos"",," 

gran rigidez, lo que permite que absorban grandes fuerzas sísmicas. Este planteamiento trae como consecuen.:ia 

que el conjunto suelo - estribo tenga que ser tomado en consideración en el modelo analítico por medio de :I!l 

resorte lineal equivalente (Goel 1993). Con fines de diseño la rigidez de este resorte puede ser estimada de 

acuerdo a los dos criterios que a continuación se presentan: 

1.- Se estima en el análisis una rigidez inicial para el estribo. obtenida aproximadamente en función de 5'JS 

dimensiones y de las propiedades del suelo. Esta rigidez se varia en el proceso de análisis hasta que la fue:za 

sismica inducida en el estribo sea inferior a la capacidad considerada para el mismo. 
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2.- Se estima una rigidez inicial del c'Stribo igual al cociente de su capacidad entre el desplazamiento espendo 

durante el sismo de diseño. Con la rigidez estimada se realiza un primer análisis y se obtienen nuevos valores de 

rigidez y de desplazamientos. que posteriormente son empleados en la estimación de una nueva rigidez. E,-¡e 

análisis se repite hasta que los desplazamientos de dos análisis sucesivos se encuentren dentro de una tolerancia 

aceptable. 

Para fines de análisis. la capacidad del conjunto suelo-estribo puede estimarse como la resistencia de fluencia 

obtenida de una relación de fuerza contra desplazamiento en un sistema resorte - amortiguador (SRA) situado en el 

estribo en la dirección longitudinal del puente. Mediante este sistema es posible obtener tanto las propiedades de 

rigidez, como la cantidad de amortiguamiento material (comportamiento histerético) y geométrico (radiación de 

ondas) del sistema suelo - estribo. De acuerdo a esto, en un análisis lineal la rigidez del conjunto será la pendiente 

de la relación entre fuerza y desplazamiento del SRA, en un análisis viscoelástico la pendiente del eje mayor de la 

elipse en un lazo de histéresis individual en la relación fuerza contra desplazamiento del SRA y en el análisis no 

lineal es equivalente a la recta secante en un lazo de histéresis en la relación entre fuerza y desplazamiento del 

SRA. 

Se concluye que la rigidez de un estribo para un análisis espectral puede estimarse por medio de procedimientos 

iterativos. Sin embargo. se ha demostrado en resultados obtenidos de múltiples investigaciones que para el rango 

inelástico este procedimiento iterativo puede mantenerse invariante. por lo que se recomienda que el nivel de 

desplazamiento asumido sea apropiadamente seleccionado (Priestley el al. 1996). CAL TRANS (1993). por 

ejemplo. propone una rigidez inicial (ka) en función del ancho efectivo del estribo en la dirección transversal (8) y 

del número de pilas n,.. según se presenta en la Ec. 5.15. 

[ 
kiPS] [ kips ] [ _ kN ] [ kN ] Ka=Ks+Kp= 200-.-B + 40-.-n p = 11)--. B + 7-n 
In 10 mm/ mm P 

ft 1m 

5.15 

No obstante, la capacidad y la rigidez de los estribos pueden 

formulaciones empíricas. muchas veces dependientes de una 

(CAL TRANS 1993). La precisión de estas formulaciones ha 

experimental de prototipos de estribos ensayados a escala real. 

estimarse para acciones dinámicas por medio de 

presión efectiva máxima amplificada del suelo 

sido recientemente verificada mediante el estudio 

Otro parámetro a modelar en el análisis es la interacción estribo-superestructura. que generalmente se realiza por 

medio de la inclusión de resortes traslacionales con propiedades lineales. situados longitudinal y transversalmente 

en la superficie de contacto entre el estribo y su superestructura adyacente. Sin embargo. estudios en prototipos a 

gran escala desarrollados en la Universidad de California en Da"is (Siddhartham y EI-Gamal 1994) han 

demostrado que estos resortes deben ser considerados con propiedades no lineales. aun para niveles bajos de 

desplazamiento. La causa de esta consideración es que en la estimación de las caracteristicas lineales para los 

resortes traslacionales no se considera: el efecto no lineal del sucio. las deformaciones sísmicas inducidas. la 

presencia de presiones activas y pasivas producto del suelo. la consideración de las dimensiones fisicas reales del 

estribo. así como otros factores importantes. 
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De acuerdo a esto, Siddhartharn y EI-Gamal (1994) encontraron y validaron por medio del estudio de model"" a 

escala real, un procedimiento relativamente sencillo para estimar las rigideces longitudinal y transversal de los 

resortes utilizados en el modelo de estribos apoyados sobre pilotes en suelos arenosos. Una síntesis de los 

fundamentos de este procedimiento se presentan a continuación. 

Si al estribo que se muestra en la Fig. 5.06 se le aplica una fuerza PL para desplazarlo en la dirección horizontaL su 

rigidez estará dada por la magnitud de la fuerza necesaria para obtener un desplazamiento Ot. entre los puntos L y 

L'. 

Presión Activa 
del Suelo 

Fh rFv 

~Mb 
Fígura ~,06 Prototil)O de Estriho, 

Presión Pasiva 
del Suelo 

Para la estimación de esta rigidez es necesario conocer las presiones activas y pasivas que ejerce el suelo sobre las 

paredes delanteras y traseras del estribo y así tener una caracterización de: 

1.- Relación entre el movimiento del muro y la presión lateral del suelo bajo las presiones activas y pasivas. 

2.- Relación entre el momento resistente rotacional y la rotación que se genera durante el cambio de posición de 

LaL' 

3.- Reacciones que se generan en la interfase entre el estribo y la superficie del suelo (Fh. Fv y ~Ib). 

Realizando una sumatoria de fuerzas verticales y una sumatoria de momentos con respecto al centro de la base del 

estribo con esta caracterizaciórc es posible obtener el valor de PL necesario para desplazar el estribo una distancia 

Ot.. 

Por lo que entonces. la estimación de la rigidez del estribo podrá efectuarse de acuerdo a la Ec. 5.16. 

5.16 

A fin de complementar este procedimiento por medio del estudio de modelos de elementos finitos. se ha logrado 

obtener para varios tipos de suelos. la relación no lineal entre el movimiento del muro y las presiones acti\ as y 

pasivas. necesarias para caracterizar el comportamiento no lineal de este tipo de estribos. 
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Procedimientos similares para la adecuada caractaización de la rigidez de estribos de puentes pueden obtener;~. 

en función de la geometría. las caracteristicas de apoyo del estribo y de las características geotécnicas del terreno. 

5.1.9 Interacción Suelo - Estructura. 

Según se ha visto el comportamiento inelástico de las estructuras es uno de los aspectos más importantes durante d 

diseño sismico de acuerdo con los reglamentos modernos. pues de acuerdo a estudios teórícos y experimentales se 

ha demostrado que el admitir ciertos valores de daño materíaL es decir. incursiones dentro del rango no lineal de 

comportamiento mecánico de los materiales, trae como consecuencia que los sistemas estructurales puedan s.:r 

diseñados para fuerzas sismicas equivalentes relativamente menores a las obtenidas con comportamiento elástico. 

Generalmente el comportamiento no lineal puede estimarse a través de un modelo elastoplástico fuerza 

deformación de un oscilador de un grado de libertad definido por su masa. altura, rigidez, coeficiente de 

amortiguamiento viscoso y período: en el cual la fuerza restitutiva en el resorte es proporcional al dcsplazarnie2llo 

basta que se alcanza el desplazamiento de f1uencia. manteniéndose constante para desplazamientos mayores. De 

forma general la respuesta para este tipo de osciladores se determina en función de la demanda de ductilidad. Sin 

embargo, múltiples investigaciones han demostrado que el comportamiento global del oscilador se modifica 

notablemente con la debida consideración de las características del suelo sobre el cual se apoya (Wolf 1994), sobre 

todo en suelos blandos, por lo cual la modificación de las propiedades del mismo considerando la interacción suelo 

estructura ha pasado a ser un problema de ingeniería de singular importancia en el modelado de sisterr.JS 

estructurales, no siendo la excepción para el caso especifico de puentes. 

La interacción suelo - estructura no es más que la diferencia entre el movimiento real y el de campo litre 

producido por el intercambio de las fuerzas de inercia entre la estructura y el suelo durante las oscilaciOO!S 

inducidas por un sismo. Los fundamentos de esta interacción han sido objeto de estudio de múltip<:s 

investigaciones en los últimos 30 años. En un principio estos estudios no arrojaron importantes resultados debid.:o a 

las incertidumbres existentes en la correcta caracterización del comportamiento del suelo, sin embargo, ;os 

métodos para caracterizarlo se han estado constantemente desarrollando en las últimas 2 décadas. 

El problema de la interacción suelo estructura es el resultado de la descomposición de una componente inercia: y 

de otra cinemática. 

La interacción inercial es función de la inercia y de la deformabilidad del sistema dependiente de las características 

de movimiento de campo libre y de la interrelación de las características estructurales con las propiedades .:!el 

deposito de suelo subyacente (sistema acoplado). Por lo general. esta interacción produce un alargamiento del 

período fundamental de vibración debido a que el sistema acoplado tiene mayor flexibilidad que el consider.,Jo 

con base rigida. asi como una reducción o incremento del amortiguamiento. aunque por lo general el efecto es de 

incremento producto de la existencia de disipación adiciol13l de energia por el amortiguamiento materoal 

(comportamiento histerético) y geométrico (radiación de ondas). No obstante. el hccho de que la interacción su~lo 

estructura tiende a reducir la efectividad del amortiguamiento estructural. es posible que se presente el caso en ~'Je 

el amortiguamiento efectivo del sistema acoplado sea menor que el amortiguamiento del sistema con base rígi:a. 

a menos que esta reducción se compense por el incremento debido al amortiguamiento del suelo (Pérez 1998). 
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Para fines de reglamenución sísmica, de manera general se acostumbra incluir los efectos de interacción suelo 

estructura únicamente en el modo fundamental. empleando para ello un enfoque simplificado que consiste en 

remplazar el sistema acoplado por un oscilador equivalente de base rigida, caracterizado por el período y 

amortiguamiento efectivo del sistema acoplado. Con estos parámetros se recurre a los espectros de diseño comunes 

para obtener las aceleraciones en término de su período y amortiguamiento. 

Otro efecto de la interacción suelo estructura puede ser la modificación de la demanda de ductilidad del sistema 

acoplado con respecto a los valores correspondientes a la estructura supuesta con base rígída (Pérez 1998). Sin 

embargo, esta situación aun no está suficientemente clara, por lo que no es posible calcular de manera sencilla la 

resistencia de f1uencia de un sistema acoplado, que ante una determinada excitación sísmica se requiere para 

limitar la demanda de ductilidad a una ductilidad disponible previamente especificada. No obstante, Rosenblueth y 

Reséndiz (1988) han sugerido la disminución de la ductilidad del sistema acoplado como función decreciente del 

alargamiento del periodo por interacción, de acuerdo al comportamiento inferido de un oscilador de un grado de 

libertad con comportamiento elastoplástico. Recientemente Pérez (1998) en su tesis doctoral logró formular una 

expresión calibrada con el objetivo de obtener funciones de flexibilidad impulsivas que pueden ser introducidas 

como integrales de convolución en problemas de integración de las ecuaciones de movimientos resueltos paso a 

paso en el dominio del tiempo. 
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CAPÍTULO VI. 

DESCRIPCIÓN DE LOS CASOS DE ESTUDIO. 

Para familiarizarnos con la problemitica se propone desarrollar primeramente el análisis de un puente pequeño 

cuyas características se descríben en el punto 6.1 (Caso de Estudio 1). Este puente será analizado primeramente 

considerando que no existen juntas de dilatación en su superestructura. Posteriormente se realizará el análisis del 

mismo considerando la existencia de juntas de dilatación en sus estríbos y por último. la variante anterior se 

analizará pero considerando que en las juntas de dilatación se colocarán dispositivos restrictores longitudinales. 

cuyas características serán abordadas brevemente en puntos posteriores. En la Tabla 6.1.01 aparecen sintetizadas 

cada una de las varíantes de estudio con sus respectivas caracteristicas. 

El Caso de Estudio II es un puente real. típico de la zona del Valle de México. cuyo proyecto estructural fue 

consultado con la entidad proyectista (López 2000). El análisis del mismo se realizará con los datos considerados 

en la etapa de diseño. con la particularidad de que además se valorará, al igual que en el caso de estudio anterior, la 

variante en que se considere la existencia de dispositivos disipadores de energía (restrictores) en las juntas de 

dilatación. Con este análisis se persigue el objetivo de determinar el posible comportamiento sismico de dicha 

estructura, una vez que sobre ella actúe un evento sísmico de gran intensidad. Las variantes de estudio para este 

segundo caso aparecen resumidas en la Tabla 6.2.03. 

Un parámetro que también se estudiará en este segundo caso será la influencia de la separación entre las partes 

colaterales a una junta de dilatación (óg). En este caso se estudiará el comportamiento estructural global de este 

puente al incrementar esta separación desde O hasta 6 cm. 

6,1 Caso de Estudio I (Varíantes lA, lB Y IBr), 

6,1.1 Descripción del Puente. 

En la Fig. 6.1.0 I se muestra el prototipo, asi como algunos detalles del primero de los puentes a estudiar. En el 

proceso de diseño del puente se consideró que la resistencia de toda la superestructura es suministrada por una 

columna de concreto reforzado que forma un marco rígido con un cabezal considerado infinitamente rígido en el 

plano de la superestructura. Para el diseño estructural de dicha columna se consideró un factor de comportamiento 

sismico (Q) de 3. 

Como se observa en la figura, se trata de un puente carretero recto de concreto reforzado con 2 claros de 20.00 m y 

un ancho transversal de 14.0 m. El puente cuenta además. con una losa cajón en la superestructuT:l (Fig. 6.1.0Ic), 

además de la ya mencionada columna (Fig. 6.1.0Id) de sección transversal circular. cuyo diagrama de interacción 

aparece expuesto en la Fig. 6.1.02. En esta misma figura aparece en trazos claros la curva de inteT:lcción obtenida 

del sistema de cómputo DMC (Flores 1997); con trazos más oscuros se muestra la aproximación cúbica realizada 

a la misma con el fin de obtener los coeficientes necesarios para la conformación de la funClCln cúbica y así 
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suministrar al programa de cómputo IAI-NEABS los coeficientes al. a,. a, bl. b, Y b,. Una explicacioo más 

detallada de este aspecto se presentó en el capitulo IV de este trabajo. 

1 .. · A·II·A 
C""alo blo!oJL 

20.00 tn .. 20.00 m • 

111....--1 __ 0 _----l!11 160m 

4100 .. 

(b) 

;' 

(e) 
(01) 

• 10.OQ m O~ 
10 No 12 Secció11 B·B 

Secd611 A - A 

Figura 6.1.01 Caso de Estudio 1. (a) Elevación. (b) Planta (e) Sección de la Superestructura (d) Sección de Columna. 
(e) Modelo de Junta de Dilatación. 

La ecuación cúbica definida por el diagrama de interacción obtenido genera las funciones que se brindan en las 

Ecs. 6.1.01 Y 6.1.02. 

IM,pl= 1.0-3.6134(PU )-4.8463(PU
)' -0.2620(PU )'.-Po <Pc.. <Pr 

¡M", Po Po Po 
6.1.01 

. M ZP I = 1.0 - 3.6134( Pe' )- 4.8463( Pu )' - 0.2620( Pu )'. -Po < Pe· < PT 
,Mzo Po Po Po 

6.1.02 

Como se observa, el hecho de que la sección transversal de la columna sea circular permite asegurar que los 

coeficientes de la ecuación cúbica sean los mismos para ambos planos principales. Mediante este diagrama de 

interacción es posible obtener además las capacidades a la flexión. así como los efectos axiales, necesarios también 

para el suministro de datos al programa de cómputo IAI-NEABS con fines de análisis no lineal. 

- Dlagram a de Interacción I -~ 
, 

~ ~ I 

'= :¡; ./ ~ , 
./ 

I , 
.... ,.I(~ I , 

I I 

-2500 ·2000 ·1500 -1000 -500 o '" 
Fig. 6.1.02 Diagrama de Interacción para la Columna del Caso de Estudio 1. 
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Se SUpone que la colunma está rigidamcnte conectada en su base. debido a que el puente se encuentra apoyado 

sobre un suelo suficientemente rígido (rigidez de la cimentación suficientemente elevada). excepto en la 

direcciones transversal y longitudinal de los estribos. en las que en función del suelo se puede estimar que el 

coeficiente de rigidez para ambas direcciones es de 411 777.00 T/m (Ver punto 5.1.5). Esta consideración pennite 

modelar el caso en el que se considere la existencia de apoyos articulados o simplemente apoyados. 

El puente en sus extremos se encuentra apoyado sobre estribos. En la segunda y en la tercera variante (lB y IBr) 

se considera la existencia de una junta de dilatación en cada uno de los mismos. La diferencia entre ambas 

variantes radica en que en el análisis se considera la junta desprovista de dispositivos disipadores de energía en su 

dirección longitudinal (Variante lB). cosa que sí se tiene en cuenta en la tercera variante (1 Br). La relación 

esfuerzo contra deformación del dispositivo disipador considerado se muestra en la Fig. 6.1.03. En esta última 

variante se supone que dicho dispositivo está compuesto por dos alambres de preesfuerzo de 0.5 pulgadas de 

diámetro, ambos situados según se muestra en la figura 6.1.01e con una separación de 12.0 m (6.0 m medidos a 

partir del eje central de la superestructura a cada lado). La abertura entre las panes en la junta es de 2.0 cm, aunque 

con el objetivo de validar la influencia de este parámetro en el comportamiento global del puente se variará, como 

ya se ha referido antes, entre O y 6.0 cm. Se consideró además como dispositi\'O restrictor acero de preesfuerzo. 

con el fin de que hubiera mayor correspondencia entre el modelo y la realidad. pues el sistema lAI-NEABS y su 

modelo de junta de dilatación considera que el restrictor únicamente toma tensiones (no compresiones). La rigidez 

del dispositivo restrictor se obtiene según la expresión que se muestra en la Fig. 6.1.03. en donde E, A Y L son el 

módulo elástico del material (acero de presfuerzo). el área de la sección y la longitud de dicho dispositivo. 

r (T) 

19.00 - - ~--

:E ~ A = 1270 TIc", 

De,p.(m) 

Figura 6.1.03 Relación E,fuerzo ,·s. Deformación del Di'positi ... Restrictor. 

En la Fig. 6.1.0 le aparece además un detalle de dicha junta. obsef\indose que en la dirección transversal su 

desplazamiento está restringIdo por la llamada llave de cortante y que en la dirección longitudinal el movimiento 

lo restringe el mencionado dispositivo disipador de energia. 

En el siguiente capítulo se comentan algunos de los resultados obtenidos en los análisis de estas variantes. 

Tabla 6.1.01 Varíantes de Análisis para Caso de Estudio L 

Variante 

lA 

lB 

IBr 

Características. 

Puente sin Junta de Dilatación. 

Puente con Junta de Dilatación y sin Dispositivo Disipador de Energía. 

Puente con Junta de Dilatación y con Dispositivo Disipador de Energía. 
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En la Fig. 6.1.04 se muestra el esquema de análisis empleado en la moddación del puente con fines del anahsls 

estructural. 

2 9 14 .., 
3 4 8 la 11 12 13 El 

k· '" b 
El 

7 % Glob..lles 

6 '-' 
El 

\ 5 ....Jo. ap.' 5.0 .... 20.0 m + 5 nldo. "p.' 5.0 m· 20.0 m + \ 

Figura 6.1.04 Esquema de Análisis de la Estructura (Caso de Estudio 1). 

Como se observa en la figura entre los nudos I - 2 Y 13 - 14 se consideran juntas de dilatación: por otra parte los 

elementos 6 - 7 Y 8 - 9 son elementos en los cuales se puede producir comportanliento elastoplástico. 

Las características geométricas de la sección aparecen resumidas en el tabla 6.1.02. El diseño estructural de estos 

elementos se realizó considerando un factor de comportamiento sísmico (Q) de 3, asi como una combinación 

crítica de cargas donde intervienen la carga muerta y la carga sismica. 

Tabla 6.1.02 Propiedades ~métricas de Pilas y Superestructura. 

Pila Superestructura. 

A (m2
) 1.44 6.8 

Iy (m') 0.1017 105.36 

Iz (m4
) 0.1017 2.916 

En la Tabla 6.1.03 se expone el tipo de elemento empleado para cada una de las barras definidas en el modelo de 

la Fig. 6.1.04. 

Con el objetivo de desarrollar el análisis no lineal. el puente seri sometido al sismo ocurrido en las Costas de 

Michoacán en 1985, con el registro de aceleraciones SCT - EW obtenido en la Ciudad de M<'xico. En la Flg. 

6.1.05 se presenta el acelerograma referido. que tiene una aceleración pico de O.16g. asi como una fase intensa de 

aproximadamente 30 segundos. A pesar de que este registro tiene una duración de 180 segundos (6t= 0.2). p;1ra 

los efectos de este trabajo. Iinicamente se obtendrán las respuestas considerando los 120 segundos iniciales. 

Para fines del análisis no lineal paso a paso con el sistema IAI-NEABS se considera una constante de 

amortiguamiento proporcional a la masa (a) de 0.4533 y una constante proporcional a la rigidez (P) de 0.00158, 

las que se corresponden a una relación de amortiguamiento del 5% en los 2 primeros modos de vibración. que 

según los resultados del análisis realizado. son los que contribuyen de manera significativa en la respuesta gl0bal 

de la estructura. 
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Tabla 6.1.03 Tipo de Elementos Considerados para el Análisis no Lineal. 

Elemento. Tipo. Caracteristica. 

I - 2 4y5 Elemento Junta de Dilatación (5) y Elemento de Apoyo (4). 

2-3 2 

3-4 2 

4-5 2 

5-9 2 

6-7 2 

7-8 2 

8-9 2 

9-10 2 

10-11 2 

11-12 2 

1-12 2 

13 - 14 2 

I 'o I 
i 
, 

" ,::- I ,~ 

': I:§. CO , 
," I ., o 

I 
, 

.g 

Elemento Elástico. 

Elemento Elástico. 

Elemento Elástico. 

Elemento Elástico. 

Elemento Recto Elastoplásrico. 

Elemento Elástico. 

Elemento recto Elastoplásrico. 

Elemento Elástico. 

Elemento Elástico. 

Elemento Elástico. 

Elemento Elástico. 

Elemento Junta de Dilatación (5) y Elemento de Apoyo (4). 

I Acelerograma ser de 1985.1 
I I 

A~ •• A.r ~! 
I 

1!~I\"I ••. 
I 

h. I ! A 

"VIJ'q~ rw' rf IVVV V oc V 'V , o 
I 

I 

Capitulo VI. 

II 
I 

I 
I 

A I ·~vv , 
I (seg) 

, 

Figura 6.1.05 Acelerograma SCT - EW en la Cd. de Mélico del Sismo d., Michoacán de 1985. (Magnitud 8.1) 

6.2 Caso de Estudio 11. 

6.2.1 Descripción del Puente. 

En la Fig. 6.2.0 I se muestra el prototipo o esquema de an:ilisis. así oomo algunos detalles generales de la 

geometria del segundo caso de estudio (Caso de Estudio 11). 

Como se observa en la Fig. 6.2.01 Se trata de un puente carretero recto de concreto reforzado cuya longitud total es 

de 198.2 m de longitud. Esttucturalmente. el sistema constructi,·o se ba.;.;l en marcos continuos formados por 4 

columnas (2 traseras y 2 delanteras) y un sistema de losa cajón. que, 'cela en cada uno de los e:l.1remos en la 

dirección longitudinal. \' en CUyOS extremos apoya un elemento de seccIón similar. según se refleja en la Fig. 

6.2.0Ia y b. 

Un croquis en donde pueden observarse las secciones transversales de b superestructura se presenta en la Fig. 

6.2.02a ,. b. Como se observa se trata de una losa cajón cuyas dimens;ones varían de los extremos a la parte 

central, en el que el peralte de la misma se incrementa dada la mayor 10ngitud a cubrir por los marcos en estas 
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zonas. Estas secciones se colocan por pares en toda la longitud del puente. de acuerdo a lo estipulado por el 

proyecto tipico para puentes de la entidad proyectista y constructora Rioboo S.A de C. V. 

8.6 ... 

12.6 ... 

b) 

a) 
¡ 

c: 

. 

12.6m 

6.0", 

11.6m 4.6 ... 

22.6 m 

....--Ele~nto Apoyado 

D..alli! 1 

JO: J unta de Dilatación. 
___ Elemento Simplemente apoyado. 

__ Elemento. del Marco. 

S¡'tema de Refe:nln::ia 

"ID ,--< 
~. 

4.6 m 1D' .... ro 

1l.6m 6.6m ~ ..... 
12.6m6.0:·6m2.6m JD'~"ID 

... 
12.6m 2.6m 

6.0 m 
2.6m 

12.6m 

Figura 6.2.01 Caso de Estudio 2. (a) Esquema general. (b) Detalle 1. 

«Jl)cm 
b 

b) 
¡ 

18168 cm ,~ 18! 58 cm 

::J 

t .k- Ir 
\ 75,,,, 

\ I t: 
I 

128.02 S 
. \ I 

90 

Figura 6.2.02 Sección TranSl'ersal de las Vigas (Superestructura). (a) Vigas Laterales. (b) Vigas Centrales. 

Las columnas de los marcos e'-1remos de la estructura global del puenre tienen sección circular de diámetro 1.00 m 

(Fig. 6.2.03a), en cambio las columnas centrales pertenecientes a los marcos cuyas columnas componentes se 

encuentran espaciadas a 11.6 m, poseen la sección mostrada en la Fig. 6.2.03b. Las propiedades y características 

de dichas secciones se exponen en la tabla 6.2.01. 
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al 
24 Nc.l2 

b) C· .... .. 
48 No 12 

g 
a 

...... .. 
100 cm 1 180 cm 

4
1 , 

Figura 6.2.03 Sección TranS\'ersal de la. Columnas. (a) Columna. Laterale •. (b) Columnas Centrales. 

Tabla 6.2.01 Propiedades Geométricas de las Columnas. 

Columna Circular Columna No Circular 

A (m2
) 0.79 A (m2

) 1.59 

Ix (m4
) 0.0982 Ix (m 4) 0.7248 

Iy (m
4

) 0.0491 Iy (m4
) 0.353 

Iz (m4
) 0.0491 Iz (m 4) 0.116 

La Fig. 6.2.04 muestra el diagrama de interacción para ambas direcciones de la columna circular. Con trazos 

oscuros se muestra la aproximación cúbica a la curva real obtenida. la cual aparece prácticamente superpuesta a la 

anterior en la figura, con lineas de trazos ligeros. 

I e Diagrama de Interacción. I ::~~ I 1I 

I~ .v, 
I /' , 
·2500 ·2000 -\500 -500 o 

Figura 6.2.04 Dia~rama de Interacción 

~ Aml{T) 

500 1000 15001 

La ecuación cúbica definida por el diagram:l de interacción obtenido genera. para cada una de las direcciones 

principales de la sección transversal de la columna circular. las funciones que se brindan en las Ecs. 6.2.01 y 

6.2.02. 

I
M¡p I = 1.0 - O 8588( Pe' ) - 2208/ Pe )' - 0.3360( P, )' . -Po < p,. < PT 
Mro Po ~Po Po 

6.2.01 

1

M 
zp I = 1.0 - 0.8588( p,¡ ) - 2.2084r Pu )' - 0.3360( Pe' )' . -Po < Pe' < PT 

M zo Po \Po Po 
6.2.02 
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Según Se observa. el hecho de qUe la sección transversal de las columnas de los extremos del puente sean 

perfectamente circulares permite asegurar que los coeficientes de la ecuación cúbica sean los mismos en cada uno 

de los planos principales. Los diagramas de interacción fueron obtenidos en este caso por el programa DMC 

(Flores 1997). 

Para el caso de las columnas intermedias, cuya sección no es circular (Fig. 6.2.03b) las funciones cúbicas SüO 

distintas en cada una de las direcciones principales. resultando entonces las funciones cúbicas que se brindan en 

las Ecs. 6.2.03 Y 6.2.04. 

Análogamente los valores extremos de las capacidades de la sección no circular para cada una de las direcciooes 

principales de la columna se exponen en la Tabla 6.2.02. Al igual que en los casos anteriores las unidades son 

Toneladas (T) y metros (m). 

Tabla 6.2.02 Capacidades de las Columnas Centrales. 

Columna Carga Axial Carga Axial Momento en el Momento en el 

de Compresión de Tensión Eje Mayor. Eje Menor. 

No Circular. 6875 T. 4500 T. 2500 T - m 1875 T - m 

La junta de dilatación en este caso de estudio fue considerada con propiedades similares a las del caso anterior. 

cuidando en el proceso de modelado de la estructura que se cumplieran las condiciones de apoyo consideradas en 

el proyecto estructural. en este caso. que la losa cajón estuviera simplemente apoyada en los e:l.1remos de los 

voladizos de cada uno de los marcos estructurales. Para la caracterización del restrictor considerado en la variante 

2Br se consideró el mismo modelo que en el puente anterior (Fig. 6.1.03). 

6.2.2. Variantes de Estudio. 

También en este segundo caso de estudio. con el objetivo de desarrollar el análisis no lineal. el puente se someteri 

al acelerograma del sismo de la Michoacán de 1985 (registro SCT - EW en la Cd. de México), con las misll1.1.S 

caracteristicas mencionadas en el primero de los casos de estudio (Fig. 6.1.05). 

Para fines del análisis no lineal con el sistema IAI-NEABS se considera una constante de amortiguamiento 

proporcional a la masa (a) de 0.6. asi como una constante proporcional a la rigidez (13) de 0.003, que también S;! 

corresponden a una relación de amortiguamiento del 5% en los 2 primeros modos de vibración. 

Las variantes a analizar en este segundo caso de estudio son las que aparecen tabulados en la tabla 6.2.03. 

- 51 -



Lomportanr;enlo Sisrllico nll l.intal de Estruclura.f de Puenlef de Concrerll RefiJr:tJJII 

Tabla 6.2.03 Variantes de análisis pana Caso de Estudio 11. 

Caso Características. 

2A Puente con Junta de Dilatación y sin Dispositivo Disipador de Energía. (~ = 

2.0 cm). 

2Ai Puente con Junta de Dilatación y sin Dispositivo Disipador de Energía con 

2Ar2 

2ArO 

2Ar05 

2Arl 

2Ar6 

2Ar2i 

acción sísmica incrementada. (6g = 2.0 cm) 

Puente con Junta de Dilatación y con Dispositivo Disípador de Energía. (~ = 
0.0 c m) 

Puente con Junta de Dilatación y con Dispositivo Disipador de Energía. (~= 
1.0 cm) 

Puente con Junta de Dilatación y con Dispositivo Dísipador de Energía. (~ = 

2.0 cm) 

Puente con Junta de Dilatación y con Dispositivo Disipador de Energía. (~ = 

5.0 cm) 

Puente con Junta de Dilatación y con Dispositivo Disipador de Energía. (~ = 

6.0 cm) 

Puente con Junta de Dilatación y con Dispositivo Disipador de Energía con 

acción sísmica incrementada. (6g = 2.0 cm) 
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CAPÍTULO VII. 

AN..\LlSIS DE RESULTADOS. 

7.1 Caso de Estudio 1. 

7.1.1 Aceleración Horizontal en el Extremo Superior de la Columna. 

Las Figs. 7.1.0 I a 7.1.03 muestran la respuesta de aceleraciones en el extremo superior de la columna para cada 

una de las variantes analizadas en este primer caso de estudio (Ver Tabla 6.1.0 l del Capítulo Vij. 

3.0 ! Aceleración Horizontal en Caso 1A. r I 
2.0 1-----~T---J!.---, --___ ..,.......L---t-I---_,_-+---______ ---l 

• ! 

--r
'O 

~:=:~I::::~:·.;A·~iJ~ '~'L J~II~. ~~~t.\~I.; t;~ ~\~,,~~~I1~I\~~~ A~ ..... ~ .... ~ .A,,~, "WL."V,,;:;,,~. M~::~ 
lOOr ID ..1:., " •• .. "I>L~r~· \lYI '\("1 11 ,V'" '.J1v 9Í:I ", .... v , 1 
<-10~----~~----~~~----~----~~~--~~~4+~~2-_+----~~----~~~~ 

1 
·20 1--------1+. ---+---------i---~--___+I----------l 

: ·3.0 

Fig. 7.1.01 Respuesta de Aceleraciones Horizontales en el Extremo Superior de la Columna en el Caso lA. 
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Fig. 7.1.02 Respuesta de Aceleraciones Horizontales en el Extremo Superior de la Columna en el Caso lB. 
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Fig. 7.1.03 Respuesta de Aceleraciones Horizontales en el EItremo Superior de la Columna en el Caso IBr. 

Como se observa en estas figuras. las respuestas de aceleraciones. así como las aceleraciones máximas absolutas 

en las tres variantes de análisis son muy similares. siendo por lo general. algo menores en la variante l Br. Esta 

disminución en la respuesta de aceleraciones. a nuestro entender. se debe a la existencia de dispositivos restrictores 
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en las juntas de dilatación, lo que trae como consecuencia que parte de la aceleración se disipe en el dispoSIl:·.O 

restrictor y que no llegue directamente al apoyo (variante I A). Se aprecia además, que la existencia del disipa.iJr 

en la junta tiene una minima ventaja en puentes con estas características (puente recto con un número reducido je 

marcos y de juntas de dilación intermedias), debido a que el estado de esfuerzos que se genera en las juntas infle'" 

muy poco en el comportamiento tensodeformacional de los restrictores. lo que a su vez trae como consecuen.:13 

que no se modifique el comportamiento global de la estructura. Este comportamiento se discutirá más adelante ;!Il 

este capítulo. 

E.xisten estudios en los que se demuestra que para el caso de puentes curvos si existe una modificaciÓII notable de 

la respuesta sísmica transversal cuando en sus juntas de dilatación se colocan dispositivos restríctor.:s 

longitudinales, de abi la importancia del uso de estos en puentes con estas características (Tseng y Penzien 1973). 

la Tabla 7.1.01 presenta una comparación entre los valores extremos absolutos de cada una de las variam...os 

analjzadas. 

7.1.2 Desplazamiento Horizontal en el Extremo Superior de la Columna. 

Las Figs 7.1.04 a 7.1.06 muestran la respuesta de desplazamientos horizontales en la parte superior de las columna 

para cada una de las variantes presentadas en la Tabla 6.1.01. 

De estas tres figuras se puede precisar que por lo general los desplazamientos aumentan cuando hay juntas de 

dilataciórc debido a que el sistema es más dúctil con la presencia de dicha junta; disminuyendo aún más COD la 

colocación de dispositivos restrictores longitudinales en el interior de la misma. A pesar de elJo es necesano 

mencionar que la respuesta de desplazamiento en las tres variantes para este caso de estudio es muy similar, de lhi 

que podamos concluir que el uso de juntas de dilatación en puentes pequeños desde el punto de \ista sísmico .:s 

poco efectivo. 

Sin embargo, otros estudios han confirmado que el aumento de los desplazamientos con la existencia de juntas ::e 

dilatación no es una conclusión absoluta. sino que esta estrechamente relacionado con el número de incursiones en 

el intervalo de comportamiento no lineal que experimente el elemento. ya que es posible que disminuyan :~S 

desplazamientos inelásticos absolutos con la correspondiente disipación de energía. 

la Tabla 7.1.01 refleja una comparación entre los valores extremos absolutos de cada una de las "ariantes en 

estudio. 

Tabla 7.1.01 Valores Máximos Obtenidos. 

Variante Aceleraciones en Desplazamientos en Momento Flector en Base de Rol. Plast. en Base de 
Superestructura Superestructura (cm) Columna (T -m) Columna. (rad) 

lA 0.21 10.60 360.00 1.033 x 10.2 

lB 0.22 11.68 360.00 1.163 x 10" 

IBr 0.20 11.20 360.00 1.109 x 10" 
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Fig. 7.1.04 Respuesta de Desplazamientos Horizontales en el Extremo Superior de la Columna en el Caso lA. 
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Fig. 7.1.05 Respuesta de Desplazamientos Horizontales en el Extremo Superior de la Columna en el Caso 1 B. 

0.12 
I ¡ I Desplazamiento Horizontal1Sr_ r 

" 
oo. 

i I • I • . ~ oo' , 
E-

I ~ ~.A 1\ nnN j.!. I ... 
t 000 .;¡' 1 tr,'" V WV""f '1' -vyvw: é 10 

., ., 
I (seg) , 

·004 
I I ·0.08 I 

, 

Fig. 7.1.06 Respuesta de Deslllazamientos Horizontales en el Extremo Superior de la Columna en el Caso IBr. 

7.1.3 Momento Flector en la Base de la Columna. 

Las Figs 7.1.07 a 7.1.09 representan las respuestas de momentos flectores en la base de la columna. 

Algo muy similar a lo referido para los desplazamientos y para las aceléraciones ocurre en el caso de los 

momentos flectores. en los que la diferencia entre las respuestas de cada una de las variantes es sumamente 

pequeña. 

En este caso se observa que el momento flector máximo coincide con la capacidad a flexión de la columna. la cual 

para la sección. se presenta en el diagrama de interacción (Fig. 6.1.02). Precisamente. el instante de tiempo en el 

que se igualan el momento flector resultante de la combinación entre la carga muerta y los esfuerzos axiales 

impuestos por la historia de aceleraciones en el tiempo. con la capacidad por flexión de la sección. genera la 

aparición de una articulación plástica en la base de la columna. 

Como un resultado de la historia de momentos flectores en la base de la columna para cada una de las variantes. en 

el próximo punto se presenta el comportamiento en el tiempo de las rotaciones en la mencionada articulación 

plástica. 
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Fig. 7.1.07 Respuesta de Momentos Flectores en la Base de la Columna en el Caso lA. 
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Fig. 7.1.08 Respuesta de Momentos Flectores en la Base de la Columna en el Caso lB. 
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Fig. 7.1.09 Respuesta de Momentos Flectores en la Base de la Columna en el Caso lBr. 

7.1.4 Rotaciones Plásticas en la Base de la Columna. 

Algo muy similar a lo descrito en los puntos anteriores. sucede con los valores absolutos de las rotaciones 

plásticas. siendo la respuesta global en el tiempo mu" similar en cada una de las variantes. Se puede notar ademis 

en cada una de ellas. que la capacidad última de la ,ección de la columna. definida por el diagrama de interaCClón 

presentado en la Fig. 6.2.04. es sobrepasada con bastante frecuencia (Figs. 7.1.10 a 7.1.12). No obstante. en 

ténnino de valores absolutos podemos apreci:u que las rotaciones plásticas son mayores a medida que se 

flexibiliza la estructura. 

Según se aprecia en la Figs. 7.1.10 a 7.1.12. en los casos en los que existan juntas de dilatación ocurrirán mayores 

rotaciones plásticas. disminuyéndose las mismas con la colocación de restricto res longitudinales. todo esto e:,"Ú 

estrechamente relacionado con la ductilidad que alcance la estructura. Este punto será posterionnente abordado 

con mayor detalle. 

En la Tabla 7.1.01 se muestra una comparación de algunos de los valores absolutos extremos de cada uno de los 

casos de estudio, de acuerdo a los resultados obtenidos. Algunas conclusiones parciales ya han sido brindadas en el 

desarrollo de este capitulo. otras conclusiones generales serán plasmadas en el capitulo VIII del presente trabajo. 
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o 015 ~ Rotaciones Plásticas en la base de la columna. 
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Fig. 7.1.10 Respuesta de Rotaciones Plásticas en la Base de la Columna en el Caso lA. 

0.015 Rotaciones Plásticas en la base de la columna. Caso 18. I 
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Fig. 7.1.11 Respuesta de Rotaciones Plásticas en la Base de la Columna en el Caso lB. 
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Fig. 7.1.12 Respuesta de Rotaciones Plásticas en la Base de la Columna en el Caso IBr. 

7.1.5 Relación Momento contra Rotaciones en la Base de la Columna. 

Las relaciones momento contra rotaciones en la base de la columna s.e muestran en las Figs. 7.1.13 a 7.1.15. ~n 

eUas es posible visualizar las incursiones del elemento en el rango inebstico de comportamiento en cada una de :as 

variantes estudiadas. 

Según lo observado en los puntos anteriores se concluye que el comportamiento histerético de cada uno de !os 

casos es muy similar. 

Los resultados de las referidas figuras, serán posteriormente utilizados en la determinación de la demanda de 

ductilidad de rotación en la colunma, que a su vez podrá emplearse en la determinación de la demanda de 

ductilidad por desplazamiento. Estos últimos parámetros (demandas de ductilidad de rotación y de desplazamie:Jto 

de la colunma) son una importante medida del daño que sufren las estructura ante la acción cíclica que produ:en 

los eventos sísmicos. En el siguiente punto (7.1.06). se expone el calculo de ambas demandas para este cas0 de 

estudio. 
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Otro parámetro. de especial importancia en la evaluación del daño estructural, resulta ser el fenómeno de 

disipación de energía, caracterizado por el área encerrada entre los lazos de histéresis definidos en las Figs. 7.1.13 

a 7.1.15. Referente a este parámetro, se puede plantear que no se nota en este caso un cambio sustancial en la 

magnitud de la energia disipada. 

Relaciones Momento - RotacIones. Caso 1A. 

Fig. 7.1.13 Relación Momento F1ector vs. Rotaciones en la Base de la Columna en el Caso lA. 

Relaciones Momento - Rotaciones. Caso 18. 

Fig. 7.1.14 Relación Momento Flector "s. Rotaciones en la Base de la Columna en el Caso lB. 

, Relaciones Momento - Rotaciones. Caso 1 Br . . r---~~~~~~~~~~ 
c~----------~----~~~~~~~~~~,-~~------------~----~ 
;!; 

;-0. 10 ·0005 

I . 

Fig. 7.1.15 Relación Momento Flector "s. Rotaciones en la Base de la Columna en el Caso IBr. 

7.1.6 Obtención del Factor de Ductilidad Local en la Base de la Columna. 

o 5 

I 
. I 

Partiendo de los resultados expuestos anteriormente. es posible obtener el factor de ductilidad de rotación local en 

la columna: para ello se usará la Ec. 7,1.01. 

7.1.01 

En donde ep es la rotación plástica por flexión máxima de la columna y e " es la rotación de f1uencia por flexión 

para la misma columna. que puede ser estimada como función del momento tlector último (Muj, de la rigidez de la 
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sección a la flexión (El) y de las dimensiones de la sección transversal (ancho o peralte. según sea el caso), según 

la Ec. 7.1.02. 

7.1.02 

Esta ecuación es aplicable para el caso de columnas de dimensiones finitas, donde la fluencia no puede ocurrir en 

un punto, sino que se produce distribuidamente en una longitud finita que es en este caso aproximadamente igual a 

la dimensión transversal nonnal al eje de rotación de la sección transversal de la colunma. 

En la Tabla 7.1.02 se presenta el cálculo del factor de ductilidad de rotación para cada una de las variantes 

consideradas. Como se observa en lB y IBr la ductilidad resulta ligeramente mayor. pues la ausencia de juntas de 

dilatación en el caso lA hace menos dúctil la estructura. Tambien se aprecia que la colocación del dispositivo 

disipador de energia no reporta casi ninguna variación en la ductilidad de rotación de la colunma para el puente en 

estudio, a pesar de la mayor rigidez que adquiere el sistema con la presencia de este dispositivo disipador. 

Tabla 7.1.02 Obtención de la Ductilidad de Rotación en Columnas 

Caso E 1 h Mu Rotación de Fluencia Rotación Plastica Ductilidad de 

(T/m2
) (m1 (m) (T - m) (rad) (rad) Rotación 

lA 2100000.00 0.1017 1.20 363.90 0.01033 0.01033 6.05 

lB 2100000.00 0.1017 1.20 356.30 0.01163 0.01163 6.81 

lB 2100000.00 0.1017 1.20 350.80 0.01109 0.01109 6.63 

Ahora bien, si queremos cuantificar la ductilidad de desplazamiento. bastará con aplicar la formulación 

matemática expuesta en la Ec 7.1.03 (Park y Paula' 1985) 

J..l= Ó u =1+(<¡lu-<¡l,]3I P(L-,05IP) 7.1.03 
Ó, <¡l, ~ 

En donde L es la longitud de la columna y Ip la dimensión de la articulación plástica. que a los efectos de este 

estudio podrá ser asumido igual al peralte total de la columna. que en este caso es de 1.20 m. Este valor también 

podrá ser obtenido de acuerdo a algunos criterios dependientes de: 

l. Cuantia de refuerzo. 

2. Peralte efectivo de la sección de análisis. 

3. Dimensiones de la sección transversal. 

4. Posición del punto de inflexión. 
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Algunos de los criterios para estimar el valor de Ip pueden ser revisados en Park y Paulay (1985) Y Priestley e: JI. 

(1996). Los fuctores de ductilidad de desplazamiento obtenidos para cada una de las variantes pueden observa:se 

en la Tabla 7.1.3. 

Según se observa., en los casos lB Y I Br la ductilidad es mayor pues como ya se ha demostrado, la ausencia de 

juntas de dilatación en el caso I A hace menos dúctil la estructura. Se aprecia además, que la colocación de 

dispositivos disipadores de energia en dichas juntas no reporta casi ninguna variación en la ductilidad de 

desplazamiento de la columna para el puente en estudio. 

Tabla ',1.03 Ductilidad de Desplazamientos en Columnas. 

Caso. Ductilidad de Desplazamiento. 

lA 3.01 

lB 

IBr 

3.31 

3.24 

La aplicación de otra formulación para la estimación de la ductilidad por desplazamiento, función de la relacón 

entre el cortante basal y el desplazamiento de la superestructura. será revisada en el segundo caso de estudio de 

este trabajo (Ver punto 7.2.7) . 

7.1.7 Obtención del Factor de Ductilidad Global en el Marco Transversal. 

En este primer caso, como únicamente existe una columna. la ductilidad del marco será igual a la ductilidad de 

dicha columna. En el próximo caso de estudio nos referiremos a una formulación para estimar la ductilidad glci:al 

de marcos cuando en su configuración geométrica exista más de una columna. 

7.1.8 Comportamiento no Lineal del Dispositivo Disipador de Energía en la Junta de Dilatación. 

En este caso se encuentra que la fuerza máxima en los restrictores (19.0 T) de cada una de las juntas se alc= :n 

varias ocasiones en los dispositivos situados en la parte trasera de ambas juntas (Figs. 7.1.17 y 7.1.19)). 5:n 

embargo. la elongación plástica que se produce es muy pequeña. dadas las propiedades consideradas par:; el 

material y las características geométricas (área y longitud) del restriclOr (Figs. 7.1.20 y 7.1.21). 

Es importante destacar que en ambas juntas únicamente fluye uno de los restrictores, en este caso el que se 

encuentra tensionado una vez que se produce la acción dinámica (restrictor trasero). que a su vez es el primero ~ce 

se activa. Por lo generaL la existencia de dispositivos restrictores en las juntas de dilatación, reduce el 

desplazamiento de la superestructura por medio de su correspondiente disipación de energia. Esta situación a la 

\'ez. limita el daño de la estructura ante la acción de eventos sismicos. Esta es la razón, por la que los restriclOces 

longitudinales, son también considerados dispositivos disipadores de energia. 

En las Fig. 7. 1. 16 a 7.1.19 se presentan las respuestas de esfuerzos axiales en cada uno de los restrictores je 

ambas juntas de dilatación. Para cada junta. los gráficos de cada una de los restrictores se presentan escalados je 

manera diferente dada la gran diferencia numérica que existe en las respuestas de esfuerzos. 
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0.20 r- Esfuerzo en el Restrictor Delantero. Csso 18' (Extremo IZqUIerdo) .• 
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Fig. 7.1.16Ifutoria de Esfuerzos en el Restrictor Delantero de la Junta de Dilatación Izquierda (Caso IBr). 
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Fig. 7.1.17 Historia de Esfuerzos en el Restrictor Trasero de la Junta de Dilatación Izquierda (Caso IBr). 

0.2 Esfuerzo en el Restrictor Delantero_ Caso 18r (Extremo DereCho)J 
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Fig. 7.1.18 Historia de Esfuerzos en el Restrictor Delantero de la Junta de Dilatación Derecha (Caso IBr). 
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Fig. 7.1.19 Historia de Esfuerzos en el Restrictor Trasero de la Junta de Dilatación Derecha (Caso IBr). 

Como se mencionó. las elongaciones que se producen son muy pequeñas. de ahí que la existencia de los 

restrictores en la junta. en este caso influye muy poco en el comportamiento global de la estructura. Las 

Figs. 7.1.20 y 7. L21 presentan las historias de las Elongaciones Plásticas para los restricto res traseros. que como ya 

se dijo son los únicos que tienen comportamiento elastoplástico. 

Algo muy similar se concluye del estudio desarrollado en Berkeley por Imbsen. Nult y Penzien en (1978), en el 

que se demuestra que en estructuras de puentes con únicamente una junta de dilatación el uso de restricto res es 

poco efectivo, demostrándose lo contrario en el caso en que existan "arias juntas de dilatación intermedias. Esto se 
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evidencia aun más en el caso de que existan varias columnas intcmlcdias. en las que la no unifonnidad en la 

fluencia de las mismas repercute en el aumento de los esfuerzos en los restrictores y por tanto en la modificación 

de la respuesta global de la estructura. De aqui se puede concluir que el considerar en el análisis dispositivos como 

éstos en juntas intennedias limita las posibilidades del daño en columnas. sobre todo en el caso de puentes curyos 

(lmbsen el al. 1978). 

0.000004 
Elongación en el Restr;ctor Trasero. (Extremo Izquierdo). I I I I 

0.000003 

I 1 :! I ~2 0.000002 I 

f 0.000001 
! , 
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, 

, .p ,b ,., 3 '0 5 !ID 70 • t (seg) , 
·0.000001 

Fig. 7.1.20 Historia de Elongaciones Plásticas del Restrictor Trasero. Junta de Dilatación Izquierda (Caso lBr). 
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Fig. 7.1.21 Bistoria de Elongaciones Plásticas del Restrictor Trasero. Junta de Dilatación Derecha (Caso lBr). 

7.2 Caso de Estudio 2. 

En este punto se realizará una valoración de las historias en el tiempo de vanos de los elementos mas 

representativos de este segundo caso de estudio. Para lograr caracterizar adecuadamente el comportamiento global 

del puente. se modifican parámetros tales como: aumento de la rigidez global de la estructura por medio de la 

colocación de dispositivos restrictores longitudinales. variación en la separación entre elementos colaterales a una 

junta de dilatación y el incremento de la magnitud característica del ewnto sísmico considerado en el análisis. 

7.2.1 Aceleración Horizontal en el Extremo Superior de la Columna. 

En las Figs. 7.2.04 y 7.2.05 se muestran las historias en el tiempo de las aceleraciones en la parte superior de dos 

de las columnas del puente en estudio (columnas de las filas 2 y 6). En cada una de las figuras aparecen 

superpuestas las respuestas para las variantes 2A (sin restrictor) y 2Ar (con restrictor). Como se observa en estas 

figuras. la respuesta global de aceleraciones. así como las aceleraciones máximas absolutas. son menores 

generalmente en la variante en la que se incluyeron los dispositivos disipadores de energía (2Ar). Los máximos 

absolutos para cada colunma del marco, así como los porcentajes de diferencia entre los mismos aparecen 

resumidos en la Tabla 7.2.01. A diferencia del primer caso de estudio. de fonna general la existencia del disipador 

en la junta de dilatación reduce la respuesta global de aceleraciones y sobre todo en la unifonnidad de 

aceleraciones picos (Figs. 7.2.04 y 7.2.05). 
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7.2.2 Desplazamiento Horizontal en el Extremo Superior de la Columna. 

Las Figs 7.2.06 a 7.2.09 muestran la respuesta de desplazamientos horizontales en la parte superior de bs 

columnas de las filas 6 a la 9 del puente. respectivamente. En la Tabla 7.2.02 también se presentan, como se 

planteó anteriormente, los valores miximos absolutos de cada una de las columnas del sistema global. 

De los resultados de estas figuras se puede concluir que los desplazamientos disminuyen generalmente con la 

existencia de restrictores longitudinales en las juntas de dilatación. debido a que el sistema adquiere una ma,or 

rigidez. A pesar de ello es necesario mencionar que la respuesta global de ambos sistemas es muy similar, de ahi 

que podemos reiterar la conclusión de que la colocación de dispositivos disipadores de energia con estaS 

caracteristicas es muy poco efectivo en el caso de puentes rectos. 

En la Tabla 7.2.02 se puede observar que en las filas 2 y 10 se notan resultados "incoherentes". al ser superiores 

los desplazamientos del caso 2Ar a los del caso 2A. cosa que a nuestro criterio no resulta nada ilógico, dada la 

modificación del comportamiento global del puente con la existencia de juntas de dilatación con la presencia de 

dispositivos disipadores de energía. En las restantes filas (de acuerdo al análisis de las respuestas de 

desplazamientos en el tiempo) los desplazamientos que se producen en ambas variantes son de signos iguales. Sm 

embatgo, en las filas con resultados "incoherentes' los desplazamientos tienen signos contrarios, lo cual nos 

pennite concluír que, dada las características complejas del puente. pueden producirse estos resultados. 

Adicionalmente, una explicación a esto puede encontrarse del análisis de las historias en el tiempo de los 

restrictores existentes en las distintas juntas de dilatación que rodean los marcos 2 y 11 Guntas de dilatación 3 , 4 

para el marco 2 y junta de dilatación 11 y 12 para el marco 11 l, en las que se puede notar que el comportamiento 

de la respuesta de esfuerzos en los restríctores en el instante en que se produce el mi"imo desplazamiento de la 

superestructura son de signos contrarios (Figs. 7.2.30. 7.2.31. 7.2.33 Y 7.2.34). Es posible observar en este =0 
que cuando un restrictor está trabajando en tensión. el contrario no está activado (trabaja a compresión). Todo lo 

contrario ocurre en la otra junta de dilatación colateral al marco en análisis. o sea que cuando en una de las juntas 

de dilatación colateral al marco el restrictor delantero (Fig. 7.2.0 1) está trabajando (tensionado) en la otra junta ~s 

el trasero el que lo está, y viceversa. lo que permite asegurar. como se mencionó con anterioridad. que el signo de 

los desplazamientos es algebraicamente contrario. 

Junta de Dilatación . 

...... 1 
...... ." ....... _.~ Restrictor Trasero. 

~Restrictor Delantero. 

Fib'llra 7.2.01 Prototipo de marcos con juntas de dilatación con disposi!;,'os restrictore .. 
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Lna conclusión importante a este particular podria obtenerse si se analizara el signo de los desplazamientos "" 

cada una de las pilas en el mismo instante de tiempo. pues generalmente si una columna se desplaza con signJ 

contrario al valor de los desplazamientos de sus dos columnas colaterales podrá ser una condición global m.lS 

favorable a la condición en la que el desplazamiento de las 3 columnas posean signos iguales. independientement' 

de la magnitud de dichos desplazamientos. Por ejemplo el caso 2 de la fig. 7.2.02 resulta globalmente siemp" 

más desfavorable que el caso 1, aún si el desplazamiento O, en la pila 2 en el primer caso fuera superior al del 

segundo. 

CASO I CASO 2 

1 • • • \JD ( 

ID 
Pila I Pila 2 Pila 3 Pila 3 

O 
I ~I~~ 

\ ¡ 
( ~ ~. 

DII! \ID3 
O O 

• • • D11 ID2 jD3 
0-----0 -----0 

: 

) 

Figura 7.2.02 Posible des(llazamiento transYersal dada la existencia de juntas de Dilatación (a) Caso l. (b) Caso 2. 

Sin embargo. en la Fig. 7.2.02 se puede apreciar que la condición que resulta favorable para la estructura global 

(caso 2). puede resultar muy desfavorable para la superestructura (caso 1). debido a la gran deflexión transver5.11 

que se produce en ella. 

De acuerdo a lo expuesto anteriomlente se puede concluir. que si se desea comparar las respuestas de las variantQ 

2A y 2Ar. la existencia de incoherencias en la respuesta global de desplazamientos en estructuras de puentes c..;¡¡ 

dispositivos restrictores en sus juntas de dilación. en un detenninado instante de tiempo es dependiente de trQ 

aspectos estrechamente relacionados entre si: 

l. - Comportamiento global en dos juntas colaterales en el instante en que se producen los má""mc; 

desplazamientos absolutos. 

a) Si ambas juntas poseen un comportamiento similar en la dirección del mo\·imiento. entonces el desplazamien:J 

máximo siempre se producirá en el caso en que no existen restrictores. 

b) Si el comportamiento en la dirección del movimiento es diferente en ambas juntas. entonces no se podrá defirur 

de fonna sencilla el caso en el que se generan los mayores desplazamientos. 

2.- Análisis de la respuesta de esfuerzos en los diferentes restrictores de una junta en el instante en el que x 

producen los máximos desplazamientos absolutos. 
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a) Si ambos restricto res se encuentran tensionados, entonces para conocer el caso en el que se producen los 

máximos desplazamientos. se tendrá que realizar un análisis de cual de los dos lo está más. Posteriormente será 

necesario valorar el criterio l. 

b) Si el restrictor más alejado de la dirección del movimiento (restrictor trasero para nuestro caso) se encuentra 

comprimido, entonces la posibilidad de que se produzcan desplazamientos superiores en el caso 2Ar a los de 2A es 

evidente, pues es sintoma de que el marco ha cambiado su dirección debido a la existencia de las propias junos. 

por supuesto que en este caso habrá que acudir también a evaluar el criterio l. 

e) Si el restrictor menos alejado de la dirección del movimiento (restrictor delantero en este caso) se encuentra 

comprimido, entonces la posibilidad de que se produzcan desplazamientos superiores en el caso 2Ar a los de 2.-\ 

son pocas, también en este caso habrá que evaluar el criterio l. 

3.- Análisis de la respuesta de elongaciones en los diferentes restrictores de una junta en el instante en que se 

producen los máximos desplazamientos absolutos. 

En este último punto los criterios de observación son muy similares a los formulados en el caso 2. 

7.2.3 Momento Flector en la Base de la Columna. 

Las Figs 7.2.10 a la 7.2.13 representan las respuestas de momentos flectores en la base de algunas de las columnas 

existentes en el puente. En este caso también se han seleccionado las colunmas delanteras que componeD los 

marcos intermedios del puente. 

Algo muy similar a lo referido para los desplazamientos. ocurre en d caso de los momentos tlectores, en los que la 

diferencia de las respuestas entre los casos 2A y 2Ar es muy pequeña: no existiendo diferencia alguna, en el =0 
en que las colunmas incursionan en el intervalo inelástico de comportamiento. Esto último debido al hecho de que 

las colunmas al plastificar (incursionar en el rango inelástico) no incrementan d valor de las solicitaciones en los 

elementos elastoplásticos del puente. Sin embargo. se generan mayores defomlaciones en los mismos. por lo que 

en estos casos se produce el fenómeno de disipación de energía. al existir defomlaciones residuales en el tiempo. 

Por otra parte. en el caso de las colunmas que no incursionan el rango de comportamiento inelástico, y al no 

generarse deformaciones remanentes permiten predecir que existan mayores diferencias entre un caso y el otro al 

incrementarse linealmente el valor de las solicitaciones y subsecuentemente el de las rotaciones. 

También en estas respuestas se presentan resultados similares a los referidos para los desplazamientos. O sea que 

en las colunmas pertenecientes a las filas 2 y 11 aparecen momentos tlectores máximos absolutos superiores en la 

variante 2Ar. a pesar de la mayor rigidez que tiene el sistema global en esta variante. Esto ocurre por la 

característica compleja del puente en análisis. Las justificaciones brindadas en el punto anterior son perfectamente 

aplicables a este particular. 

Por lo general se puede observar que las respuestas de momentos !lectores son menores en la variante 2Ar. debido 

a la mayor rigidez que tiene el sistema dada la existencia de restrictores en las juntas de dilatación. 
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Las Tablas 7.2.05 y 7.2.06 muest= una comparación entre los valores e~tremos de los momentos flectores en la 

base de las colunmas delanteras y traseras para las variantes de análisis 2A y 2Ar. 

7.2.4 Rotaciones Plásticas en la Base de la Columna. 

Las historias de rotaciones en el tiempo en las columnas delanteras de los marcos definidos por las filas 6. 7. 8 Y 9 

se presentan en las Figs. 7.2.14 a 7.2.17. Según se observa en dichas figuras los valores absolutos son 

notablemente inferiores en la variante 2Ar debido a la mayor rigidez que adquiere el sistema con la existencia de 

dispositivos restrictores en las juntas de dilatación. Es importante mencionar que se seleccionan estas columnas 

debido a que son precisamente éstas las únicas del sistema global con comportamiento elastoplástico. 

Algo muy interesante ocurre en la fila de columnas 8 (Fig. 7.2.16) en la que las historias de rotaciones plásticas en 

ambas variantes (2A y 2Ar) son pr:icticamente idénticas. pero de signos contrarios: a nuestro entender esto se 

debe al cambio de la posición global del puente dada las complejas caracteristicas del mismo. O sea. en esta fila de 

columnas es donde se experimenta el mayor cambio en cuanto a la posición global de la estructura. de ahí que se 

pueda concluir que la existencia de dispositivos disipadores de energía repercute de manera general en la respuesta 

de la estructura y no de manera particular sobre cada uno de los elementos o marcos independientes. 

Del análisis de los resultados obtenidos puede concluirse que en la variante lAr la colocación de dispositivos 

restrictores en las juntas de dilatación genera una más evidente inversión de signos en la historia de rotaciones. lo 

que influye notablemente en la reducción de los valores absolutos de las mismas. Se observa además 

generalmente. un número mayor de incursiones en el rango inelástico (mayor cantidad de lazos de histéresis). lo 

cual redunda en una evidente reducción de la rotación máxima absoluta. 

Las Tablas 7.2.07 (Columnas delanteras) y 7.2.08 (Columnas Traseras) reflejan una comparación entre los valores 

máximos absolutos de rotaciones plásticas en todas las columnas de este puente para las variantes 2A (Normal) y 

2Ar (Con restrictores). 

Según se observa en las referidas tablas. en las filas de columnas entre la I y la 5. y enlTe la 10 y la 13 no existen 

rotaciones plásticas, síntoma de la inexistencia de comportamiento no lineal en las mismas. 

7.2.5 Cortante Basal de Columna contra Desplazamiento de la Superestructura. 

Las Figs. 7.2.18 a 7.2.21 muest= la historia en el tiempo de los cortantes basales en las columnas delanteras 

pertenecientes a las filas 6 a la 9. que como ya se ha mencionado son las unicas de toda la estructura que 

incursionan en el rango no lineal de comportamiento. 

Conocida esta respuesta, así como las correspondientes a los desplazamientos trans\ ersales en estas filas (Figs 

7.2.06 a 7.2.09). es posible entonces obtener la relación entre el cortante basal de estas columnas y sus 

correspondientes desplazamientos en la parte superior (superestructura a nivel de columna). estas relaciones 

aparecen entre las Figs. 7.2.26 y 7.2.29. Las restantes filas de columnas (1. 2. 3. 4. 5.11. 12. Y 13), poseen una 

relación lineal de comportamiento. El mencionado comportamiento elastoplástico para las columnas delanteras de 
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las filas 6 a 9 puede ademas ser observado en las Figs. 7.2.06 a 7.2 09. en las que se nota el cambio en la linea ba..'" 

de la historia de desplazamientos en cada uno de estos casos. una vez que se inicia dicho componarniento no 

lineal. 

Algo muy similar a lo referido en el punto anterior (7.2.4) ocurre en la fila de columnas 8 (Fig. 7.2.28), en la que 

se producen, para cortantes basales similares. desplazamientos numericamente iguales pero de signos contrarios. 

Por otra parte se puede observar que el número de incursiones en el rango no lineal se incrementa con la existencia 

de restrictores, aunque ocurren valores menores de desplazamientos elastoplásticos. Esto último también se 
observa en las Figs. 7.2.06 a 7.2.09, en las que se nota que la separación entre la linea base inicial y la que se 
produce una vez que se produce el fenómeno de la fluencia es generalmente menor en la variante 2Ar, lo que 

también puede ser observado en las Figs. 7.2.26 a 7.2.29 en las que se perciben valores de desplazamientos 

menores para la segunda de las variantes (2Ar). 

7.2.6 Relación Momento contra Rotaciones en la Base de la Columna. 

Las relaciones momento contra rotaciones en las bases de las columnas delanteras con componarniento 

elastoplástico se muestran en las Figs. 7.2.22 a 7.2.25. De estas relaciones. como ya se planteó en el primer caso 

de estudio es posible observar las incursiones del elemento en el rango inel3stico de comportamiento. 

7.2.7 Obtención del Factor de Ductilidad Local en la Base de la Columna. 

De los resultados anteriores es posible obtener el factor de ductilidad de rotación local en la base de las columnas 

usando la Ec. 7. 1. 01. 

En las Tablas 7.2.09 y 7.2.10 se relaciona el valor dd factor de ductilidad de rotación obtenido para cada una de 

las columnas del segundo caso de estudio. asi como los valores empleados en el cálculo de este parámetro. Como 

se observa en ambos casos la ductilidad es 1 para las columnas de los extremos. no siendo así para las colul11Jl.1S 

cenuales en las que como se ha venido diciendo existe una pequeña ductilidad que a su vez disminuye en el caso 

2Ar a consecuencia de la mayor rigidez que adquiere el sistema por la colocación de dispositivos restrictores en las 

juntas de dilatación. 

Análogamente al primer caso mediante la Ec. 7.1.03 (Park y Paulay 1985) es posible calcular la ductilidad de 

desplazamientos para cada lIna de las columnas. En las Tablas 7.2. I I \" 7.2. 12 se exponen los resultados obtenidos. 

Otra manera. en la que es posible cuantificar la ductilidad de desplazamientos es por medio del conocimiento de la 

respuesta histerética elastoplilstica de cortantes basales contra desplazamientos de la columna en su parte superior 

(Figs. 7.2.26 a 7.2.29). en este caso la ductilidad de desplazanlienro puede ser calculada con la Ec. 7.2.01. 

7.2.01 
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Los valores de Il~ (desplazamiento máximo) y de ~.v (desplazamiento de fluencia) pueden ser estimados 

directamente de las Figs. 7.2.26 a 7.2.29. 

En la Tabla 7.2.13 se expone el cálculo de las ductilidades para las columnas de las filas 6 a 9. En las filas 

restantes la ductilidad es unitaria, ya que en ellas el valor de ~~, coincide con el de ~,.. 

En la Tabla 7.2.14 se brinda una síntesis, tanto de las ductilidades de desplazamiento, obtenidas por medio de los 

dos procedimientos referidos (Ecs. 7.1.03 y 7.2.01). Como se obser .... a en la tabla la diferencia es relativamente 

pequeña. 

7,2,8 ObtenCÍón del factor de ductilidad global en el marco transversal, 

El fuctor de ductilidad de desplazamientos en marcos compuestos por dos o más columnas puede ser obtenido en 

función de las caracteristicas del cabezal. En nuestro caso particular el hecho de considerar este elemento con una 

gran rigidez pennite asegurar que ~y = ~" por lo que entonces la ductilidad puede ser calculada por medio de la 

Ec. 7.2.02 (Priestley el al. 1996). 

~M = 1 + ~ = 1 + "'p = 1 + "'p = 1 + "'p 
,\ .1,+.1b ""y .1 (1 + 0.5\c.L) 

1+ ~-" -1 

(
1 + 0.5IC.L) 

lb.H , lb.H 

En la Fig. 7.2.03 se ilustra el significado de los términos de la Ec 7.2.02. 

.) 

H 

L 
r 

b) 6, 6.b m !c.be:aJ_~~dO 
I 

ÚabezaJ 
Flexible 

7,2,02 

e) 

Figura 7,2,03 (al Prototipo, (bl Desplazamiento en la fluencia, (el Relación Esfuerzo \"s, Desplazamientos, 

lb e le son los momentos de inercia agrietados del cabezal y de la columna respectivamente. En este caso la inercia 

del cabezal se considerará disminuida en un 50% (ver Ec. 5.2. Capitulo Vl y la de las columnas se considerará 

como la inercia total. debido a que éstas siempre estarán sometidas a compresiones. por lo que entonces el 

agrietamiento no es importante. Sin embargo. el valor de lb es un valor relativamente alto en comparación con le. 

por lo que se puede asegurar que la ductilidad global del marco es aproximadamente igual a la ductilidad de las 

columnas independientes (".>1 '" ~ -" = ~ l. 
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7.2.9 Comportamiento No Lineal del Dispositivo Disipador de Energía en la Junta de Dilatación. 

En este caso podemos referir que la fuerza a.xial máxima en los restrictores de cada una de las juntas se alcanza en 

varias ocasiones. Sin embargo. la elongación plástica que se produce es por lo general muy pequeña, dadas las 

propiedades consideradas para el material y las características geométricas (área y longitud) del restrictor. 

A diferencia del primer caso en estudio donde en las juntas de dilatación únicamente fluia uno de los dos 

restrictores, en este segundo caso se observaron las siguientes situaciones: 

• Fluencia de los dos restrictores. (Juntas de dilatación 2. 4. 6. 8.10. 12 Y 14) 

• Fluencia de ninguno de los restrictores. (Junta de dilatación 1) 

• Fluencia de un solo restrictor. (Juntas de dilatación 3. 5. 7, 9. 11. 13 Y 15. en todos los casos la fluencia 

se produce en el restrictor trasero) 

En las Figs. 7.2.30 a 7.2.34 se exponen las respuestas de esfuerzos para las juntas de dilatación 3. 4. 9, II Y 12. 

También en este caso de estudio las elongaciones que se producen son sumamente pequeñas. en las Figs. 7.2.35 a 

7.2.39 se muestran las historias de elongaciones para los mismos casos anteriores. De lo anterior se puede concluir 

que la existencia de los restrictores en la junta. en este caso influye muy poco en el comportamiento global de la 

estructura. 

En la Tabla 7.2.15 se presentan los esfuerzos y las elongaciones máximas en los dos restrictores de cada una de las 

juntas de dilatación del puente. 

Las relaciones esfuerzos contra elongaciones para los mismos casos referidos se ilustran en la Figs. 7.2.40 a 

7.2.44. Por medio de la estimación directa de 6=, y de t. •. en estas figuras o del uso de la Ec. 7.1.01 es posible 

obtener el factor de ductilidad que desarrolla cada uno de los restrictores. lo cual nos permitirá tener una idea 

acerca del funcionamiento de los mismos en el comportamiento global del puente. En la Tabla 7.2.17 se presentan 

los valores de ductilidad obtenidos para las juntas tratadas anteriomlente (Juntas 3.~. 9. II y 12): según se obsena 

los valores son relativamente peque,ios. Estudios desarrollados por Tseng y Penzien (1973) en Berkeley han 

mostrado valores mucho mayores. aunque estos han sido obtenidos para puentes cun os. en donde el 

funcionamiento de los restrictores es mucho más acti\·o. 

7.2.10 Inl1uencia de la Separación (6.g) entre las Partes Colaterales a la Junta de Dilatación. 

Para evaluar este parámetro se realizaron varias combinaciones en el caso 2Ar. el valor de 6.g que en el sistema 

real era de 2 cm se incrementó hasta 6cm. posteriormente se redujo a 0.5 y I cm y por último se consideró que las 

partes colaterales a la junta de dilatación estaban en contacto la una con la otra (llg = O cm). 
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De los mencionados análisis se concluyó que la influencia de la separación entre las partes colaterales a la junta d~ 

dilatación es mínima. pudiéndose observar que existe una pequeña modificación en el comportamiento global de la 

estructura basta un cierto valor en que el comportamiento permanece invariable según se muestra en la Tabla 

7.2.18 Y en la Fig. 7.2.45. En los resultados obtenidos se observó que la ductilidad de desplazamiento <S 

prácticamente la misma para las últimas variantes (~ igual 1. 2 Y 6). teniendo una ligera modificación en el caso 

en el que óg es mínimo (; O) Y que óg ; 0.05 cm . Esta situación se debe al hecho de que cuanto mayor es d 

,'3Ior de ~ más dificil es que se produzca la colisión entre las partes colaterales a la junta. y por lo tanto. según se 

mencionó en la hipótesis 3 yen la Ec 3.14 del capitulo 3. más dificil será que ocurra el fenómeno del impacto y 

que se modifique la matriz de rigidez global del sistema. por lo que el comportamiento permanecerá invariable. 

Esta conclusión puede ser observada con mayor precisión en puentes curvos. en los que la influencia de los 

restrictores longitudinales de las juntas de dilatación poseen un funcionamiento más activo. 

Por otra parte, del análisis del comportamiento independiente de cada uno de los restrictores se puede obsen ar 

que para valores muy grandes de 6g existe una pasividad en el funcionamiento de los mismos, incluso se puede 

presentar la situación en que ninguno de ellos llegue a activarse (6g ; 6 cm). Sin embargo, para valores pequeños 

de 6g el comportamiento del restrictor también es poco efectivo y muchas veces alguno de ellos puede tampoco 

activarse. En sentido general el comportamiento se va haciendo más activo a medida que esta separación se 

incrementa. por supuesto como ya se dijo hasta un cierto valor. que en este caso oscila entre 0.5 y 1.0 cm. Esta 

situación justifica la realización de un análisis de optimización en función de las caracteristicas del puente a traur 

(en puentes curvos es más recomendado). con el objetivo de proponer una abertura idónea tanto desde el punto de 

,ista constructivo como desde el punto de vista estructural. En la Fig. 7.2.45 se muestra la tendencia del 

comportamiento de las elongaciones en los restrictores traseros de las juntas de dilatación intermedias (7, 8. 9 Y 

10) con el incremento de la separación entre las partes colaterales a la junta de dilatación. según se observa el 

comportamiento óptimo de los mismos se encuentra muy cercano a los 0.63 cm. confirmándose la conclusión de 

que para valores pequeños de óg existe un moderado funcionanlÍento del restrictor. manteniéndose constante a 

partir de un determinado valor posterior al valor óptimo. en el que la influencia se mantiene constante 

independientemente de dicho valor. Si se realiza el análisis con og ; 0.63 cm se observa que para la misma se 

obtienen en la respuesta global de la estructura los menores desplazanlÍentos transversales. 

En la Tabla 7.2.18 se muestra una sintesis de los desplazamientos máximos obtenidos en cada uno de los marcos 

centrales (6, 7, 8 Y 9) del puente. cuando en el mismo se varía el "alor de la holgura (og) entre O y 6 cm. 

7.2.11 Comportamiento con el Incremento de la Magnitud del Evento Sísmico. 

En este caso se desarrollará el análisis del puente considerando que la magnitud del evento sísmico se incrementa a 

8.3 (variante 2Ar2i). Este sismo fue generado por medio del simulador SIMFI3 (Ordaz y Arboleda 1993), que 

considera en su formulación la existencia de una función de Green empirica por una falla puntual a distintos 

tiempos que obedecen una determinada ley probabilistica y donde se supone que la fuente cumple con una ley de 

escala úl' según Aki (1967). 

Previo conocimiento de una señal de un sismo real. en estc caso el sismo de abril de 1989. registrado en la estación 

SCT (M ; 6.9) se simula un sismo en el mismo sitio pero con una magnitud de 8.3. Con el objetiyo de utilizar el 
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simulador SIMfl3. es necesario conocer la relación enlre el momento sismico (Mo) en di nas - cm y las escalas 

convencionales de magnitud (M), para lo que se hace uso de la Ec. 7.2.03. cu~a formulación fue desarrollada por 

Hank y Kanamori (1979) 

M 
2(logMo) 

3 
10.7 7.2.03 

De acuerdo a esta expresión los datos de entrada al sistema de computo SIMfl3 aparecen tabulados en la Tabla 

7.2.19 de este capitulo. 

En la fig. 7.2.46 se muestra la historia de aceleraciones resultante de la mencionada simulación, la misma tiene 

una aceleración pico de 0.18g, asi como una fase intensa de aproximadamente 35 segundos. 

En las Figs. 7.2.47 a 7.2.50 se presentan las relaciones momentos contra rotaciones en las columnas delanteras 

intermedias del puente (fila de columnas 6 a 9). Del análisis de las figuras. se puede concluir que en sentido 

general la ductilidad que pueden desarrollar las columnas en esta variante son mayores a las desarrolladas para el 

sismo de magnitud 8.2 considerado anteriormente en la variante 2A. En las Tablas 6.2.20 y 6.2.21 se exponen los 

factores de ductilidad obtenidos para las referidas columnas. 

Por otra parte. según se observa en las figs. 7.2.47 y 7.2.48. se presenta la situación en que la colocación de 

dispositivos restrictores en la junta de dilatación no reduce la respuesta de rotaciones en la base de las columnas. lo 

cual influye en el desarrollo de mayores ductilidades en las mismas. a pesar de la mayor rigidez que tiene el 

sistema dada la existencia de estos dispositivos. Como se observa en estas figuras. las rotaciones obtenidas en la 

base de las columnas en la variante 2Ar2i (junta con restrictores). son superiores a las obtenidas en la variante 2A 

(junta sin restrictores). Esta situación nos permite concluir que la complejidad en las caracteristicas de la geome¡ria 

del puente trae como consecuencia que se invierta el sentido del desplazamienro del puente en estas filas. lo cual 

nos permite reafirmar la conclusión de que los disposi¡ivos restricto res inlluyen directamente en la reducción de la 

respuesta global del puente y no en la reducción particular de la rCSpuéS¡a en sus elemen¡os componentes. 
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Fig. 7.2.04 Aceleraciones Horizontales en el Extremo Superior de la Columna 2. -- Caso 2A -- Caso 2Ar 
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Fig. 7.2.05 Aceleraciones Horizontales en el Extremo Superior de la Columna 6. -- Caso 2A -- Caso 2Ar 
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Fig. 7.2.06 Desplazamientos Horizontales en el Extremo Superior de la Columna 6. -- Caso 2A --Caso 2Ar 
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Fig. 7.2.07 Desplazamientos Horizontales en el Extremo Superior de la Columna 7. -- Caso 2A -- Caso 2Ar 
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Fig. 7.2.08 Desplazamientos Horizontales en el Extremo Superior de la Columna 8. -- Caso 2A -- Caso 2Ar 
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Fig. 7.2.09 Desplazamientos Horizontales en el Extremo Superior de la Columna 9. -- Caso 2A -- Caso 2Ar 
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Fig. 7.2.10 Momentos Flectores en Columna Delantera de la Fila de Columnas 6. -- Caso 2A -- Caso 2Ar 

600.00 I Momento Flector en la bese de le Columne 72 (A/enteJ. File de Col. 7.1 
400.00 

~ 200.00 11.11, 
g 

".A."""\iI'A. A~.I ~R /III\U.AR~ C' ~ "1 ...... " e 
0.00 A , "A 

~ 
"" V -. • ''f' " 1" Ir I ~l1VP! ~". l' .. 

, )O t (~~,;; 
-200.00 . 

-400.00 I I 

Fig. 7.2.11 Momentos Flectores en Columna Delantera de la Fila de Columnas 7. -- Caso 2A -- Caso 2Ar 
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Fig. 7.2.12 Momentos Flectores en Columna Delantera de la Fila de Columnas 8. -- Caso 2A -- Caso 2Ar 

Flector en le bese de le Columne 78 (A/enteJ. File de Col. 9. 
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-200.00 j------jf---------'l-+lf---'l-+--YHt-lt-1if-'lc'---'---+--

-400.00 

Fig. 7.2.13 Momentos Flectores en Columna Delantera de la Fila de Columnas 9. -- Caso 2A -- Caso 2Ar 
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0,0020 I Rotación Plástica en /a base de la Columna 69 (A/ante). Fila de Col. 6:.1 
0.0015 

1 0.0010 

0,0005 
; 
" 0,0000 

6 ,~ t {seg) ,2C 
-0.0005 

·0,0010 

Fig. 7.2.14 Rotaciones Plásticas en Columna Delantera de la Fila de Columnas 6. -- Caso 2A -- Caso 2Ar 

0.0020 I Rotación Plástica en /a base de la Columna 72 (Alante). Fila de Col. 7 J 
0.0015 

]' 0.0010 

~ 0.0005 
; 
" 0.0000 

, 
4 -, e , o t (seg) ,2{ 

-0.0005 

-0.0010 

Fig. 7.2.15 Rotaciones Plásticas en Columna Delantera de la Fila de Columnas 7. -- Caso 2A -- Caso 2Ar 

0,0020 I Rotación Plástica en /a base de /. Columna 75 (AJante). Fila de Col. 8·1 
0.0015 

i 0.0010 

l"i1 ~ 0.0005 
;; !IR 

" 0.0000 
2 4 11 6 , lO t (seg) '2 

-0.0005 --0.0010 

Fig. 7.2.16 Rotaciones Plásticas en Columna Delantera de la Fila de Columnas 8. -- Caso 2A -- Caso 2Ar 

0.0020 ¡ Rotación Plástica en la base de la Columna 78 (AJante). Fila de Col. 9.1 
0.0015 

g 0.0010 

0.0005 
~ ~¡¡ 

" 0.0000 
4 e e , o t (seg) '2{ 

·0.0005 

·0.0010 

Fig. 7.2.17 Rotaciones Plásticas en Columna Delantera de la Fila de Columnas 9. -- Caso 2A -- Caso 2Ar 

150,0 
\ Respuesta de CoIfantes en /a bese de /. col. 1 (e/ante) en /a File de col. 6.1 

100.0 

lL 1'50.0 

e ' ... " u,~A I !¡"A AA n,hu,.,Jl..., 11 0. .. ~ 1'--<>. ..... .. o. 
1> 

.• ~v 'o'f' ,~¡., 

"\ ~niVP'" '~ 
v , o t'(;'~ ·'2' 

-50.0 
~ r 

-100.0 

Fig. 7.2.18 Cortantes Basales en la Columna Delantera de la Fila de Columnas 6. -- Caso 2A -- Caso 2Ar 
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150.0 I Respueste de Corlentes en la b8Se de le col. 1 (alante) en le Fila de col. 7.' 
100.0 

C' 50.0 
• A.~} ~AI IH'u~. 1::. ."JL~' 1 .. ",,, ~ A ... 0.0 •• v ... · 'l)" r',~ fU ,V Y ~ ' .. q~, y • lf ; (;.;) ',2< 

-50.0 

-100.0 

7.2.19 Cortantes Basales en la Columna Delantera de la Fila de Columnas 7. -- Caso 2A -- Caso 2Ar 

150.0 I Respuesta de Colfentes en la base de la col. 1 (elente) en la Fila de col. 8.' 
100.0 

II~ 11 C' 50.0 
• ~~~ 1 .... ¡ A. tlll\~lAAi .•. I ..... A t- 0.0 "" .. , 

"v"''1r IV1'1' ¡~I uurr'~"f, ? • 1 )O t (seg) 12< 
-50.0 , 

I 
-100.0 

Fig. 7.2.20 Cortantes Basales en la Columna Delantera de la Fila de Columnas 8. -- Caso 2A -- Caso 2Ar 

150.0 
Respuests de Colfsntes en Is bess de Is col. 1 (siente) en la Fils de col. 9 . 

• 50.0 

-100.0 

Fig. 7.2.21 Cortantes Basales en la Columna Delantera de la Fila de Columnas 9. -- Caso 2A -- Caso 2Ar 

Relación Momento en Is base de la Columna 89 (Alente). Fila de Col. 6. 

Fig. 7.2.22 ReL M. Flector vs. Rotaciones en la CoL Delantera de la Fila de CoL 6. -- Caso 2A -- Caso 2Ar 

Relación Momento en la bese de le Columne 72 ("",n"'I. Fils de Col l. 

Fig. 7.2.23 Rel. M. Flector vs. Rotaciones en la CoL Delantera de la Fila de Col. 7. -- Caso 2A -- Caso lAr 
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Re/ación Momento en la base de la Columna 75 (A/ante). Fila de Col. 8. 

! 
;¡; ·1 

Fig. 7.2.24 ReL M. F1ector vs. Rotaciones en la Col Delaotera de la Fila de Col 8. -- Caso 2A -- Caso 2Ar 

Re/ación Momento en la base de le Columna 78 (A/en/e). Fila de Col. 9. 

Fig. 7.2.25 Rel. M. F1ector vs. Rotaciones en la Col Delantera de la Fila de Col 9. -- Caso 2A -- Caso lAr 

I Re/ación C-B .... D- S loll''bol .• Iant. en l. Fila de Gol. 6.1 

g 
t. DCn¡ 
"-
-0.030 -o. 25 ·0. 20 -o. 15 -O. 10 -O. O 10 o. 5 0.20 0.025 

- -
-100.0 

Fig. 7.2.26 Rel. Cort. Basal vs. D. de Superestruc. en la Col. Del de la Fila de Col. 6. -- Caso 2A -- Caso 2Ar 

col. alante en la Fila de col. 7. 

Fig. 7.2.27 Rel. Cort. Basal vs. D. de Superestruc. en la Col. Del de la Fila de Col. 7. -- Caso 2A -- Caso 2Ar 

col. a/ante en /a Fila de col. 8. 

Fig. 7.2.28 Rel Cort. Basal vs. D. de Superestruc. en la Col. Del. de la Fila de Col. 8. -- Caso lA -- Caso 2Ar 
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col. alante en la Fila da col. 9. 

Fig. 7.2.29 ReL Cort. Basal vs. D. de Superestruc. en la CoJo Del de la Fila de Col. 9. -- Caso 2A -- Caso 2Ar 

25.0 
IE.fuelZo en Res/rietares en JD 3.1 

20.0 

E 15.0 

L 10.0 

5.0 

0.0 "'-"- ..t J. 1'.1 JlJ.o¡ 
o 20 40 60 BO 100 t (seu) 12 

Fig. 7.2.30 Respuesta de Esfue.-.ros de Tensión en los Restrictores de JD 3. -- Trasero -- Delantero. 

en Restricfores en JD 4. 
200 +:::------I------,--=-'\'O'¡ __ ~--~~~~--oI-__+-----+------

E 15.0 

.... 10.0 

5.0 

0.0 

Fig. 7.2.31 Respuesta de Esfuerzos de Tensión en Ins Restrictores de JD 4. -- Trasero -- Delantero. 

25.0 
¡Esfuerzo en Restrictores en JD 9.J 

20.0 

..t5.0 
t:. 
"'0.0 

5.0 I 
I . ti I '" JI h . 1I 0.0 

o 20 40 60 60 100 t (seg) 12 

Fig. 7.2.32 Respuesta de Esfuerzos de Tensión en los Restrictores de JD 9. --Trasero -- Delantero. 

25.0 
¡ESfuerzo en Restrictores en JO 11:.1 

20.0 

ES.o 

';0.0 

5.0 
\, 

0.0 
II t , .o'll:lh. 1\ \.1 

o 20 40 60 60 100 t (sea) 120 

Fig. 7.2.33 Respuesta de Esfue.-.ros de Tensión en los Restrlctores de JD 11. -- Trasero -- Delantero. 
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Esfuerzo en Resfricfores en JD 12. 

Fig. 7.2.34 Respuesta de Esfuerzos de Tensión en los Restrictores de ID 12. -- Trasero -- Delantero. 

0.015 I Bongaci6n en Restricfores en JO 3·1 
0.010 

E: ... 
0.005 

0.000 
o 20 40 60 60 ,00 t (-seg) 12' 

Fig. 7.2.35 Respuesta de Elongaciones Plástkas en los Restrictores de JD 3. -- Trasero -- Delantero. 

0.015 
¡Elongación en Restriclores en JD 4J 

0.010 ¡i E: ... .zJ 0.005 
J:!!F 

.J'F' 
0.000 

o 20 '0 60 eo '00 t (seg) '2< 

Fig. 7.2.36 Respuesta de Elongaciones Plásticas en los Restrictores de JD 4. -- Trasero -- Delantero. 

0.015 
t Elongación en Restricfores en JO 9·1 

0.010 

E: ... 
0.006 

0.000 
o 20 40 60 80 '00 t (seo) ,2< 

Fig. 7.2.37 Respuesta de Elongaciones Plásticas en los Restrictores de JD 9. -- Trasero -- Delantero. 

0.015 
jElongación en Restriclores en JD 11.1 

0.010 

E: 
"-

0.005 

0.000 
o 20 40 60 80 '00 t (seg) '20 

Fig. 7.2.38 Respuesta de Elongaciones Plásticas en los Restrictores de JD ll. -- Trasero -- Delantero. 
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0.015 
\Elongación en Reslriclores en JD 12.' 

0.010 

E 
"-

0.005 

, 
0.000 

o 20 40 60 80 100 t (seu) 12( 

Fig. 7.2.39 Respuesta de Elongaciones Plásticas en 101 Restricto...,. de m 12. -- Trasero -- Delantero. 

25.0 Ré/ación Fuerza \IS. Elongación en RestrictOf&$ en JO 3.1 
20.0 

..... 15.0 L IIJM 
e J " ... 10.0 

5.0 1/ 11 
0.0 

V! 1 " 
0.00000 5.00E-04 1.006-03 1.506-03 2.ooE-03 2.50E-03 3.006-03 D (TTt 3.5OE-03 

Fig. 7.2.40 Relación Esfuerzos vs. Elongaciones en los Restrictores de m 3. -- Trasero -- Delantero. 

Fig. 7.2.41 Relación Esfuerzos vs. Elongaciones en los Restrlctores de m 4. -- Trasero -- Delantero. 

25.0 1 Relación Fuerza w. Elongaci6n en Restrictores en JD 9.' 
20.0 

.... 15.0 I '1 7/ '1 
e I ({ f I "'10.0 

5.0 I 
, J 

l J I 00 
O.OOE+OO 5.00E-04 1.00E-03 1.50E-03 2.00E·03 2.50E·03 3.00t=·03 o (nt 3.5OE-03 

Fig. 7.2.42 Relación Esfuerzos vs. Elongaciones en los Restrictores de m 9. -- Trasero -- Delantero. 

25.0 I Relsción Fuerza >'S. Elongación en Restriclores en JD 11.1 
200 

E:15.0 

""0.0 

5.0 

0.0 
0.001:100 S.ooE-a4 1.00E5-Q3 1.50E-03 200e.03 2.50E·Q3 3.00E-03 D{n¡ 3.S0E-C3 

Fig. 7.2.43 Relación Esfuerzos vs. Elongaciones en loo Restrictores de mIl. -- Trasero --Delantero. 

·79· 

<' n tr\, §.\ '.[ "7 r,"'CA í'E,,~ll::':lNv .n.J~ 
~~0 t/:'D. 1 • ..Jv.L.I. 

~;~ liA '¡2,::':B')íUCllTj~:C¡'\ 



Comporlamiellto Slmlico 110 Lineal de Estructuras de Puelltes de COllcreto Reforzado. Capitulo VIL 

Relación Fuerza "". Elongación en Restrictoras en JO 12. 

Fig. 7.2.44 Relación Esfuerms vs. Elongaciones en los Restrictotti de JD 12. --Trasero -- Delantero. 

4 
t Relación Holgura 0$. Elongación. I I-JD7=J08 OO¡=JD10j 

:[' 
j 
.2 

t P 

I 
i! 1 I 

I 
~ ... , 

I O . --
0.00 0.50 1.00 lSO I-Olgur. (cm 2.0 

Fig. 7.2.45 Relación Elongaciones vs. Abertura (Ag) en .-estríetores Traseros de Juntas de Dilatación 7,8, 9 Y 10. 

2.0 
AcelBrOfTBITI8 scr de 1989. (M = 8.3) 

1.0 

0.0 

-< 
·1.0 

-2.0 

Figura 7.2.46 Historia de Aceleraciones. (Acelerograma Simulado del Sismo de Mé:úco de 1989. Magnitud 8.3) 

~ 
~1.006-03 

Fig. 7.2.47 Rel. M. l1Iector vs. Rotaciones en la Col. Delantera de la Fila de Col. 6. -- Caso 2A -- Caso 2Ar 

en la base de la Columna 72 (AJante). Fila d. Col. 7. 

l 
~ 
([.1.006-03 

Fig. 7.7.48 Rel. M. l1Iector vs. Rotaciones en la Col. Delantera de la Fila de Col. 7. - Caso 2A -- Caso 2Ar 
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~ 

~1.00:E-~03~ ____ ~'t~~:;..~~ 

Fig. 7.7.49 Rel. M. Flector vs. Rotaciones en la Col. Delantera de la Fila de Col. 8. -- Caso 2A -- Caso 2Ar 

Rotación J!IIa§Bca en /e base de /e CoIumne 78 (AJente). Fila ckt Col. 9. 

1.50E-03 
t (seg) 

Fig. 7.7.50 Rel. M. Flector vs. Rotaciones en la Col. Delantera de la Fila de Col. 9. -- Caso 2A -- Caso 2Ar 
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Tabla. 7.2.01 Aceleraciones Máximas Absolutas. 

Aceleraciones Máximas absolutas. 

Fila de Col. 1 2 3 4 5 6 7 8 9 10 11 12 13 

(Normal) 

A (mlseg2
) 1.99 2.85 3.76 2.73 2.02 2.07 1.99 2.63 2.70 1.92 1.63 0.88 0.82 

t (se2) 59.18 63.44 59.10 50.34 63.52 63.52 63.84 56.08 60.42 63.50 61.60 58.72 58.72 

¡Con Restrictor Lon¡¡itudinal) 

A (mlseg2
) 1.07 1.52 1.46 2.10 2.14 1.93 1.85 1.90 1.94 1.55 1.73 0.95 0.89 

t(~! 52.60 58.90 63.66 60.70 60.72 60.70 60.70 60.72 60.70 59.58 59.94 64.22 60.96 

Diferencia (%) 

46.30 46.77 61.14 22.93 -5.74 6.80 6.74 27.65 28.17 19.14 -5.94 -7.95 -8.54 
• 

Tabla. 7.2.02 Desplazamientos Máximos Absolutas. 

Desplazamientos Máximos absolutos. 

Fila de Col. 1 2 3 4 5 6 7 8 9 10 11 12 13 

(Normal) 

D (cm) 0.29 0.87 1.34 2.39 2.44 2.34 2.03 2.26 2.32 1.98 1.62 0.63 0.46 

t (seg) 58.96 62.52 61.36 61.36 61.38 61.42 59.00 57.98 61.42 61.38 61.38 61.30 61.30 

(Con Restrictor Longitudinal) 

D (cm) 0.21 1.00 1.16 2.09 2.12 1.79 1.92 2.21 2.04 1.73 1.66 0.57 0.45 

t (seg) 60.36 58.90 58.94 61.22 61.22 61.22 59.04 61.26 61.24 59.00 60.32 60.34 58.86 

Diferencia (%) 

27.68 -14.68 13.47 12.53 13.11 23.50 5.60 2.04 12.07 12.63 -2.47 9.48 1.73 

Tabla. 7.2.03 Cortantes Máximos Absolutos en Columnas Delanteras. 

Cortantes Máximos Absolutos en Columnas Delanteras. 

Fila de Col. 1 2 3 4 5 6 7 8 9 10 11 12 13 

(Normal) 

F (Ton) 45.54 43.40 33.90 47.19 43.28 89.38 86.28 86.28 86.07 43.39 42.27 34.70 40.15 

t (seg) 58.96 62.52 61.36 61.36 61.38 61.42 59.02 59.02 59.02 61.38 61.38 61.30 61.30 

(Con Restrictor) 

F (Ton) 33.20 49.44 29.56 41.50 37.95 88.19 86.78 86.61 86.27 38.20 43.66 31.78 39.70 

t (seg) 60.36 58.90 58.94 61.22 61.22 61.22 60.44 61.26 61.24 59.00 60.32 60.34 58.86 

Diferencia (%) 

27.10 -13.92 12.80 12.06 12.32 1.33 -0.58 -0.38 -0.23 11.96 -3.29 8.41 1.12 
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Tabla. 7.2.04 Cortantes Máximos Absolutos en Columnas Traseras. 

Cortantes Máximos Absolutos en Columnas Traseras. 

Fila de Col. 2 3 4 5 6 7 8 9 10 t 1 12 13 

(Normal) 

F (Ton) 42.88 40.46 46.21 48.49 45.19 87.30 84.19 84.19 85.80 42.13 40.94 33.30 34.34 

t (se~) 58.96 62.52 61.36 61.36 61.38 61.42 59.02 59.02 61.42 61.38 61.38 61.30 61.30 

(Con Restrictor) 

F (Ton) 31.28 46.10 40.13 42.63 39.60 87.05 87.49 84.39 87.03 37.10 42.30 30.51 33.99 

t ¡seg) 60.36 58.90 58.94 61.22 61.22 61.22 60.44 61.28 61.24 61.38 61.38 61.30 61.30 

Diferencia ('lo) 

27.05 -13.94 13.16 12.08 12.37 0.29 -3.92 -0.24 -1.43 11.94 -3.32 8.38 1.02 

Tabla. 7.2.05 Momentos Flectores Máximos Absolutos en la base de las Columnas Delanteras. 

Fila de Col. 

M (Ton - m) 

t (seg) 

M (Ton - m) 

t (seg) 

1 

96.96 

58.96 

70.46 

60.36 

Momentos Máximos Absolutos en Columnas Delanteras. 

2 3 4 5 6 7 8 9 10 11 12 13 

(Normal) 

135.30131.60199.30189.50355.00355.00355.00355.00 177.20 162.80 104.30 104.00 

62.52 61.36 61.36 61.38 61.34 57.98 59.00 58.98 61.38 61.38 61.30 6.13 

(Con Restrictor) 

154.20114.20174.80165.40355.00355.00355.00355.00 155.10 167.60 95.21 102.00 

58.90 58.94 61.22 61.22 61.22 61.22 61.24 61.24 59.00 30.32 60.34 58.86 

Diferencia (%) 

27.33 -13.97 13.22 12.29 12.72 0.00 0.00 0.00 0.00 12.47 -2.95 8.72 1.92 

Tabla. 7.2.06 Momentos Flectores Máximos Absolutos en la base de las Columnas Traseras. 

Fila de Col. 

M (Ton - m) 

t (seg) 

M (Ton - m) 

t (seg) 

93.09 

58.96 

67.66 

60.36 

Momentos Máximos Absolutos en Columnas Traseras. 

2 3 4 5 6 7 8 9 10 11 12 13 

(Normal) 

129.00 162.70203.00 195.20355.00355.00355.00355.00 173.70 159.30 101.40 93.05 

62.52 61.36 61.36 61.38 59.00 57.98 58.94 61.34 61.38 61.38 61.30 61.30 

(Con Restrictor) 

147.00 140.90 178.00 170.30355.00355.00355.00355.00 152.00 164.00 92.59 91.82 

58.90 58.94 61.22 61.22 58.94 60.44 62.46 60.44 59.00 60.32 60.34 58.86 

Diferencia ('lo) 

27.32 -13.95 13.40 12.32 12.76 0.00 0.00 0.00 0.00 12.49 -2.95 8.69 1.32 
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Tabla. 7.2.09 Ductilidad de Rotación en Columnas. Análisis sin Rest,icto,es. 

1 

2 

3 

4 

5 

6 

7 

8 

9 

10 

11 

12 

13 

Calculo de Ductilidad de Rotación. 

Columna Delanteras. 

No. E x I Mu Fi y Fi P 

54 1 E+05 96.96 9E-04 O 

57 1 E+05 135.30 0.001 O 

60 lE+05 131.60 0.001 O 

63 1 E+05 199.30 0.002 O 

66 1 E+05 189.50 0.002 O 

69 2E+05 354.90 0.001 9E-04 

72 2E+05 348.50 0.001 5E-04 

75 2E+05 354.20 0.001 6E-04 

78 2E+05 353.50 0.001 8E-04 

81 lE+05 177.20 0.002 O 

84 1 E+05 162.80 0.002 O 

87 1 E+05 104.30 0.001 O 

90 1 E+05 104.00 0.001 O 

(Normal) 

Duc 

1.00 

1.00 

1.00 

1.00 

1.00 

1.63 

1.34 

1.43 

1.55 

1.00 

1.00 

1.00 

1.00 

1 

2 

3 

4 

5 

6 

7 

8 

9 

10 

11 

12 

13 

Columna Traseras. 

No. E x I Mu Fi y Fi P Duc 

93 1 E+05 93.09 9E-Q4 O 1.00 

96 1 E+05 129.00 0.001 O 1.00 

99 lE+05 162.70 0.002 O 1.00 

102 1 E+05 203.00 0.002 O 1.00 

105 lE+05 195.20 0.002 O 1.00 

108 2E+05 348.50 0.001 0.001 1.76 

111 2E+05 344.60 0.001 3E-04 1.24 

114 2E+05 348.10 0.001 6E-04 1.44 

117 2E+05 349.10 0.001 8E-04 1.57 

120 lE+05 173.70 0.002 O 1.00 

123 lE+05 159.30 0.002 O 1.00 

126 1 E+05 101.40 1 E-03 O 1.00 

129 lE+05 93.05 9E-04 O 1.00 

Tabla. 7.2.10 Ductilidad de Rotación en Columnas. Análisis con Restrictores. 

1 

2 

3 

4 

5 

6 

7 

8 

9 

10 

11 

12 

13 

Calculo de Ductilidad de Rotación. 

(Con Restrictores) 

Columna Delanteras. 

No. (E x 1) Mu Fi y Fi P Duct 

54 1 E+05 70.46 7E-04 O 1.00 

57 1 E+05 154.2 0.001 O 1.00 

60 1 E+05 114.2 0.001 O 1.00 

63 lE+05 174.8 0.002 O 1.00 

66 1 E+05 165.4 0.002 O 1.00 

69 2E+05 354.7 0.001 2E-04 1.15 

72 2E+05 351.2 0.001 3E-04 1.20 

75 2E+05 354.9 0.001 6E-04 1.43 

78 2E+05 353.4 0.001 4E-04 1.29 

81 1 E+05 155.1 0.002 O 1.00 

84 1 E+05 167.6 0.002 

87 1 E+05 95.21 9E-04 

90 lE+05 102 lE-03 

O 

O 

O 

• R6 • 

1.00 

1.00 

1.00 

2 

3 

4 

5 

6 

7 

8 

9 

10 

11 

12 

13 

Columna Traseras. 

No. (E x 1) Mu Fi y Fi P Duct 

93 1 E+05 67.66 7E-04 O 1.00 

96 lE+05 147 0.001 O 1.00 

99 1 E+05 140.9 0.001 O 1 00 

102 1 E+05 178 0.002 O 1.00 

105 1 E+05 170.3 0.002 O .. 00 

108 2E+05 348.7 0.001 3E-04 1.19 

111 2E+05 354.3 0.001 2E-04 1.16 

114 2E+05 348.8 0.001 7E-04 147 

117 2E+05 354 0.001 4E-04 1 26 

120 1 E+05 152 0.001 O 1.00 

123 lE+05 164 0.002 O 

126 1 E+05 92.59 9E-04 O 

129 1 E+05 91.82 9E-04 O 

1.00 

1.00 

1.00 
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Tabla. 7.2.11 Ductilidad de Desplazamientos en Columnas. Análisis sin Restrictores. 

1 

2 

3 

4 

5 

6 

7 

8 

9 

10 

11 

12 

13 

Calculo de Ductilidad de Desplazamiento. 

(Normal) 

Columna Delanteras. 

Ip L Mu Fi y Fi P Duct 

1.00 4.38 96.96 9E-04 O 1.00 

1.00 6.47 135.30 0.001 O 1.00 

1.00 7.17 131.60 0.001 O 1.00 

1.00 8.54 199.30 0.002 O 1.00 

1.00 8.82 189.50 0.002 O 1.00 

1.00 8.32 354.90 0.001 9E-04 1.21 

1.00 8.49 348.50 0.001 5E-04 1.11 

1.00 8.66 354.20 0.001 6E-04 1.14 

1.00 8.5 353.50 0.001 8E-04 1.18 

1 

2 

3 

4 

5 

6 

7 

8 

9 

1.00 8.43 177.20 0.002 O 1.00 10 

1.00 7.94 162.80 0.002 O 1.00 11 

1.00 6.21 104.30 0.001 

1.00 5.49 104.00 0.001 

O 

O 

1.00 

1.00 

12 

13 

Columna Traseras. 

Ip L Mu Fi y Fi P Duct 

1.00 4.29 93.09 9E-04 O 1.00 

1.00 6.32 129.00 0.001 O 1.00 

1.00 8.01 162.70 0.002 O 1.00 

1.00 8.62 203.00 0.002 O 1.00 

1.00 8.96 195.20 0.002 O 1.00 

1.00 8.36 348.50 0.001 0.001 1.26 

1.00 8.43 344.60 0.001 3E-04 1.08 

1.00 8.57 348.10 0.001 6E-04 1.15 

1.00 8.41 349.10 0.001 8E-04 1.19 

1.00 8.34 173.70 0.002 

1.00 7.85 159.30 0.002 

O 

O 

1.00 6.12 101.40 1E-03 O 

1.00 5.2 93.05 9E-04 O 

1.00 

1.00 

1.00 

1.00 

Tabla. 7.2.12 Ductilidad de Desplazamientos en Columnas. Análisis con Restrictores. 

1 

2 

3 

4 

5 

6 

7 

8 

9 

10 

11 

12 

13 

Calculo de Ductilidad de Desplazamiento. 

(Con Restrictor) 

Columna Delanteras. 

Ip L Mu Fi y Fi P Duct 

1.00 4.38 70.46 7E-04 O 1.00 

1.00 6.47 154.2 0.001 o 
O 

O 

O 

1.00 

1.00 

1.00 

1.00 

1.00 

1.00 

1.00 

1.00 

1.00 

1.00 

1.00 

1.00 

1.00 

1.00 

7.17 

8.54 

8.82 

8.32 

8.49 

8.66 

8.5 

8.43 

7.94 

6.21 

114.2 0.001 

174.8 0.002 

165.4 0.002 

354.7 0.001 2E-04 1.05 

351.2 0.001 3E-04 1.07 

354.9 0.001 6E-04 1.14 

353.4 0.001 4E-04 1.10 

155.1 0.002 O 1.00 

167.6 0.002 O 1.00 

95.21 9E-04 O 1.00 

1.00 5.49 102 1 E-03 O 1.00 
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2 

3 

4 

5 

6 

7 

8 

9 

10 

11 

12 

13 

Columna Traseras. 

Ip L Mu Fi y Fi P Duct 

1.00 4.29 67.66 7E-04 O 1.00 

100 6.32 147 0.001 O 1.00 

1.00 

1.00 

1.00 

1.00 

1.00 

1.00 

1.00 

1.00 

1.00 

1.00 

8.01 

8.62 

8.96 

8.36 

8.43 

8.57 

8.41 

8.34 

7.85 

6.12 

140.9 0.001 O 1.00 

178 0.002 O 1.00 

170.3 0.002 O 1.00 

348.7 0.001 3E-04 1.07 

354.3 0.001 2E-04 1.06 

348.8 0.001 7E-04 1.16 

354 0.001 4E-04 1.09 

152 0.001 O 1.00 

164 0.002 O 1.00 

92.59 9E-04 O 1.00 

1.00 5.2 91.82 9E-04 O 1.00 
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Fíg. 7.2.13 Obtención del Factor de Ducilidad a través de la interpretación de la Relación 
Cortante Basal vs. Deselazamiento. 

Desplazamientos Dmax ~ D~ x ¡lO·'! 
Columnas Delateras Columnas Traseras. 

Normal Con Rest. Normal 

Fila Dmax D~ Duet. Dmax Dy Duet. Dmax Dy Duet. 

6 2.34 1.59 1.47 1.78 1.51 1.18 2.32 1.48 1.57 

7 2.03 1.38 1.47 1.89 1.67 1.13 2.03 1.53 1.33 

8 1.77 1.22 1.45 2.21 1.52 1.45 1.77 1.22 1.45 

9 2.33 1.61 1.45 2.04 1.63 1.25 2.33 1.61 1.45 

Fíg.7.2.14 Comparación de procedimientos de obtención del Factor de Ductilidad de 
Desplazamiento. 

Factor de Ductilidad. 

Normal Con Restrietor Normal Con Restrictor 

Col. Delanteras Col. Delanteras Col. Delanteras Col. Delanteras 

1'"" 2dO lelO 200 loro 2"" 1 ero 2dO 

1.47 1.21 1.18 1.05 1.57 1.26 1.18 1.07 

1.47 1.11 1.13 1.07 1.33 1.08 1.13 1.06 

1.45 1.14 1.45 1.14 1.45 1.15 1.45 1.16 

1.45 1.18 1.25 1.10 1.45 1.19 1.20 1.09 

Con Res!. 

Dmax D~ 

1.78 1.51 

1.89 1.67 

2.21 1.52 

2.04 1.7 

2dO 
_ Obtención Previo Conocimiento de la relación Cortante Basal vs. Desplazamiento de la Superestructura. 

1ero 
- Obtención Previo Conocimiento de la relación Momento vs. Rotaciones en la articulación Plástica. 
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Duet. 

1.18 

1.13 

1.45 

1.20 
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Fig. 7.2.15 Valores extremos de esfuerzos y elongaciones plásticas en restricto res. 

6G Pos. 2 3 4 5 6 7 8 9 10 11 12 13 " 15 

~m 14~1~1~1~1~19001~1~1~1~1~1~1~190019ro 

Tras. EIong. (mm) 0.00 3.12 0.82 11.30 1.19 252 0.75 0.65 1.23 2.43 0.59 2.15 2.06 0.2!! 1.19 

Esf. m 14.~ 19.00 4.13 19.00 5.67 19.00 3.53 19.00 6.45 19.00 3.51 19.00 10.~ 19.00 6.39 

20 Del. EIong. (mm) 0.00 2.65 0.00 ".~ 0.00 1.81 0.00 0.05 0.00 0.97 0.00 1.05 0.00 1.25 0.00 

Esf.m NA NA NA NA NA NA NA NA NA NA NA NA NA NA NA 

Tras. EIong. (mm) NA NA NA NA NA NA NA NA NA NA NA NA NA NA NA 

Esf. m NA NA NA NA NA NA NA NA NA NA NA NA NA NA NA 

= 
00 Del. EIong. (mm) NA 

Yras. - Traseros. 

Del. - Delanteros. 

NA NA NA NA NA NA NA NA NA NA NA NA NA 

Fig. 7.2.16 Valores extremos de esfuerzos y elongaciones plásticas en restrictores de Juntas de 
Dilatación Centrales (7 a la 10). 

6G Pos. 7 8 9 10 

",rm 19.00 19.00 0.09 19.00 

Tras. Elong. (mm) 0.02 0.06 0.00 1.50 

w. m 0.83 19.00 0.00 19.00 

Dg 

0.00 Del. Elong. (mm) 0.00 0.44 0.00 0.38 0.63 

Esf. (T) 19.00 19.00 19.00 19.00 

Tras. Elon!} (mm) 0.65 0.86 1.31 2.43 

",r (T) 3.83 19.00 7.02 19.00 

7 8 9 10 

19.00 19.00 19.00 19.00 

0.65 0.87 1.3~ 2.48 

Dg 7 8 9 10 

19.00 19.00 19.00 19,(.) 

0.75 0.85 1.23 2.43 

3.87 19.00 6.64 19.00 3.53 19.00 6.45 19.00 

000 0.03 0.00 0.95 2.00 0.00 0.05 0.00 0.9-

19.00 19.00 19.00 19.00 

0.65 0.85 1.23 2.46 

'87 19.00 6.64 19.00 

NA NA NA NA 

NA NA NA NA 

NA NA NA NA 

0.50 Del. Elong.(mm) 0.00 0.04 0.00 0.96 1.00 000 II 03 0.00 0.95 6.00 NA NA NA NA 

Unidades de -"9 en cm. 

Tras. - Traseros. 

Del. - Delanteros. 

Fig. 7.2.17 Factor de Ductilidad en Dispositivos Restrictores de Juntas 3, 4, 9, 11 Y 12. 

3 4 9 11 12 

Del. Tras. Del. Tras. Del. Tras. Del. Tras. Del. Tras. 

Ductilidad 

de Desplazamiento. 1 5.15 1.22 1.15 1 1.67 1 2.27 1.29 2.04 
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Fil' 7.2.18 Des~lazamiento Transven.1 de l. sueerestructura (cm). 

Caso ~g (mm) 6 7 8 9 

Nonnal Nonnal 2.3~ 2.03 2.26 2.32 

t (seg) 61.~2 59.00 57.98 61.42 

Con Restrictor. Con Restrictor. 0.00 1.83 1.8~ 2.38 2.10 

Dif. Con NonnaJ (%) 21.79 9.5~ -5.50 9.48 

t (seg) 60A6 61.24 61.26 61.24 

Con Restrictor. COD Restrictor. 5.00 1.77 1.94 2.20 2.04 

Dif. Con Nonnal (%) 24.36 ~.62 2.48 12.07 

Dif. Con Rest. ~g = 0.0 (%) 3.28 -5.43 7.56 2.86 

t (seg) 60.44 61.22 61.26 61.24 

Con Restrictor. COD Restrictor. 6.3 1.7 1.89 2.15 2.04 

Dif. Con Nonnal (%) 27.35 7.08 4.70 12.07 

Dif. Con Rest. ~g = O. O (%) 7.10 -2.72 9.66 2.86 

t (seg) 60.22 61.24 61.26 61.24 

Con Restrictor. Con Restrictor. 10.00 1.79 1.92 2.21 2.04 

Dif. Con Nonnal (%) 23.50 5.60 2.04 12.07 

Dif. Con Res\. ~g = 0.0 (%) 2.19 -1.35 7.14 2.86 

t (seg) 61.22 59.04 61.26 61.24 

Con Restrictor. Con Restrictor. 20.00 1.79 1.92 2.21 2.04 

Dif. Con Nonnal (%) 23.50 5.60 2.04 12.07 

Dif. Con Res\. t>g = 0.0 (%) 2.19 -1.35 7.14 2.86 

t (seg) 61.22 5904 61.26 61.24 

Con Restrictor. Con Restrictor. 60.00 1.79 192 2.21 2.04 

Dif. Con Nonnal (%) 23.50 5.60 2.04 12.07 

Dif. Con Res\. t>g = 0.0 (%) 2.19 -J.35 7.14 2.86 

t (seg) 61.22 59.04 61.26 61.24 
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Fig. 7.2.19 Relación entre Magnitud y Momento Srsmico según Escalas Convencionales. 

Sismo Magn~ud Momento Sísmico (Dinas - cm) 

1 6.9 2.50 x 1026 

2 6.5 6.30 x 1026 

Fil!' 7.2.20 Determinación de Ductilidad de Rotación considerando sismo de Magnitud 8.3. 

Calculo de Ductilidad de Rotación. 

Sin Restrictor. Con Restrictor. 

Fila No. Ex Mu Fiy Fip Duc Fila No. Ex Mu Fiy Fip Duc 

6 69 243600 354.90 0.0015 0.00062 1.42 6 69 243600 354.20 0.0015 0.00090 1.62 

7 72 243600 351.40 0.0014 0.0001l2 1.57 7 72 243600 351.40 0.0014 0.00097 1.67 

6 75 243600 355.10 0.0015 0.00106 1.74 6 75 243600 354.60 0.0015 0.00053 1.36 

9 76 243600 352.70 0.0014 0.00086 1.60 9 76 243600 350.60 0.0014 0.00064 1.59 

Fig.7.2.21 Detenninación de Ductilidad de Deselazamiento considerando sismo de Magnitud 8.3. 

Calculo de Ductilidad de Desplazamiento. 

Sin Restrictor. Con Restrictor. 

Ip L Mu Fiy Fip Duct Ip L Mu Fi y Fip Duct 

6 1.00 6.32 354.90 0.0015 0.00062 1.14 6 1.00 6.32 354.20 0.0015 0.00090 1.21 

7 1.00 6.49 351.40 0.0014 0.00082 1.19 7 1.00 8.49 351.40 0.0014 0.00097 1.22 

8 1.00 6.66 355.10 0.0015 0.00106 1.24 6 1.00 6.66 354.60 0.0015 0.00053 1.12 

9 1.00 6.5 352.70 0.0014 0.00066 1.20 9 1.00 6.5 350.60 0.0014 0.00064 1.19 
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CAPÍTULO VIII. 

CONCLUSIONES Y RECOME'iDACIO~ES. 

8.1 Conclusiones. 

En el desarrollo de este trabajo se ha realizado una investigación acerca del comportamiento dinámico no lineal de 

sistemas de puentes de concreto reforzado. En la modelación de los elementos componentes de los mismos. se 

considera el comportamiento inelastico con los modelos implementados por el sistema de computO lAI-NE-\BS 

para las juntas de dilatación y para las columnas componentes de los marcos de la subestructura. 

Dos estructuras de puentes recientemente diseñadas fueron estudiadas. La primera de ellas fue disdiada en base a 

las Normas Técnicas Complementarias para diseño por sismo vigente en la Ciudad de México (RCDF 1993) y en 

la segunda se consideró un diseño estructural previamente desarrollado por una entidad especializada en el diseño 

de este tipo de estructuras. 

De acuerdo a los resultados de los análisis efectuados. a continuación se pueden puntualizar las siguientes 

conclusiones: 

l. El detallar y analizar adecuadamente las juntas de dilatación influye enormemente en la obtención de una 

adecuada respuesta sísmica global de sistemas de puentes de Concreto Reforzado. La r~puesta de un 

marco entre dos justas de dilatación se puede modificar en comparación con la respuest3 obtenida del 

análisis del marco aislado, sin considerar el comportamiento no lineal de la junta de dilatación. Para 

nuestro caso (caso de estudio 2) la respuesta máxima de desplazamiento para un marco central disminuyó 

en un 48%. 

2. El considerar inadecuadamente la separación o holgura entre las partes adyacentes a una Junta trae como 

consecuencia que se obtenga una fuerza de transferencia irreal entre los marcos componentes del puente. 

unidos entre sí a través de las llamadas juntas de dilatación. Concretamente. en el caso de estudio ~ se 

observa que el considerar una adecuada holgura trae como consecuencia que la respUe51a máxil113 de 

desplazamiento disminuya hasta en un 27.4% (Ver tabla 7.2.18). 

3. Los restrictores longitudinales considerados en las juntas de dilatación tienen una imporunte influencia 

sobre todo en el caso de puentes de mediana o gran longitud (para el caso 2 se disminuyó la respuesta de 

desplazamiento hasta en un 27.68% y la de cortante en un 27.10%). no asi en el caso de puentes pequeños 

en los que la influencia es mínima (en el caso 1 se obse" ó una disminución en el desplazamiento má'illllO 

de 4.25~~. 

4. La disposición de dispositivos restrictores en las juntas de dilatación no reduce únicamente de forma 

global la magnitud de la respuesta (desplazamiento trans\ersal residual de la superestructura y rotaciones 
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pl:istJcas en la base de la columna). sino que además p<!mlite una mayor uniformidad de los valores 

absolutos de la respuesta. O sea que la respuesta máxima de un signo es muy similar a la respuesta 

máxima del signo contrario, en los casos en que se considera la existencia de estos dispositivos. 

5. En sentido general si la holgura se incrementa se reduce la eficiencia del restrictor, por lo que entonces 

aumentan los desplazamientos transversales aunque en los casos aquí estudiados no significativamente. 

Es importante referir que existe una holgura idónea en la que existe un funcionamiento más marcado de 

los dispositivos restrictores. Se observa en el caso de estudio 2 que las mayores elongaciones en los 

restrictores se produce con la holgura de 0.63 cm, que para nuestro estudio fue considerada cercana a la 

holgura idónea. Con esta holgura. se logra las mayor reducción en la respuesta máxima de desplazamiento 

(hasta en un 9.66%). 

Si por el contrario la holgura es muy pequeña el comportamiento de los restrictores no es el óptimo; de 

esta conclusión se puede deducir que la abertura recomendable es un valor a obtener de un análisis de 

optimización. 

6. El ignorar el comportamiento inelástico de las columnas y de las juntas de dilatación trae como 

consecuencia que los resultados de la respuesta global en el puente sean poco realistas, sobre todo en el 

caso de puentes de mediana o gran complejidad. 

7. Según los resultados obtenidos. la ductilidad que puede desarrollarse en estructuras de puentes con la 

tipología como la considerada en el caso de estudio 2 (punto 6.2) es minima. a pesar de que se supone en 

teoría de acuerdo al procedimiento de análisis revisado. que ésta debe ser superior (a la considerada en el 

proceso de diseño estructural). De aqui se concluye que para un adecuado empleo de la filosofia de diseño 

por desempeño. hay que revisar la estructuración actual de dichas tipologias. Dos recomendaciones al 

respecto serian: la disminución de las secciones transversales de las columnas más esforzadas, aunque por 

supuesto. esto influya en el aumento de la cuantía de refuerzo principal. asi como el incremento de tipos 

de secciones. aspecto que no es recomendable dado lo complicado que resulta desde el punto de \isla 

constructivo. 

8.2 Recomendaciones. 

De acuerdo a lo estudiado en este trabajo se pueden mencionar las SIguientes recomendaciones: 

l. Efecruar un esrudio similar al realizado en este trabajo. en donde se consideren puentes curvos. este 

aspecto con el objetivo de evaluar el comportamiento tensodeformacional de los dispositivos disipadores 

de energia en sistemas de puentes con estas características. Por medio de este estudio, se podrá estimar la 

influencia de estos dispositivos en puentes curvos. con la tipología como la del puente estudiado. 

2. Siguiendo el esquema de esta investigación. se recomienda evaluar otras tipologias de sistemas de puentes 

de concreto reforzada existentes en la zona del Valle de \Iéxico. Con esta recomendación, será posible 

evaluar. si lo concluido en el punto anterior de este trabajo. es aplicable a otras de las más comunes 

tipo logias de puentes existente en la zona del Valle. 
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3. Se propone para el caso de estudio 2 (punto 6.2) desarrollar un redis<ño detallado de las columnas y 

entonces efectuar un nuevo análisis dinimico no lineaL en donde se consIdere la sección nominal y no la 

constructiva. Con esto se persigue estimar la ductilidad que podrían desarrollar cada una de las columnas 

de esta estructura y asi poder tener una idea aproximada acerca de las recomendaciones prácticas a 

considerar en la aplicación consecuente de la filosofia de diseño por desempeño. 

4. Valorar algunos otros parámetros de la junta de dilatación: número y propiedades de los dispositivos 

restrictores, ancho de la junta de dilatación. influencia de la fricción y el impacto, influencia de la llave de 

cortante, etc. 

5. Obtener de un análisis de optimización un procedimiento eficiente para la obtención rápida y adecuada del 

valor óptimo de la abertura t.g para la tipologia de puente estudiada en el caso de estudio 2 (punto 6.2), el 

valor propuesto podrá ser dependiente de la geometría de la estructura y deberá cumplir además, requisitos 

constructivos y/o estructurales. 
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