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Señor 
JAVIER HORACIO GARCÍA SANTA CRUZ 
Presente 

FACUL TAO DE INGENIERÍA 
DIRECCIÓN 

FING/DCTG/SEAC/UTIT/011 /02 

En atención a su solicitud me es grato hacer de su conocimiento el tema que propuso el 
profesor DR. EDUARDO REINOSO ANGULO, que aprobó esta Dirección, para que lo 
desarrolle usted como tesis de su examen profesional de INGENIERO CIVIL. 

"DISEÑO SiSMICO DE SUBESTRUCTURAS DE PUENTES DE CONCRETO 
REFORZADO EN EL DISTRITO FEDERAL" 

INTRODUCCION 
l. FILOSOFÍA DEL DISEÑO 
11. FUERZAS SISMICAS 
111. MODELO Y TIPO DE ANALISIS 

IV. REQUISITOS MINIMOS DE DISEÑO SÍSMICO 
V. CONCLUSIONES 

Ruego a usted cumplir cun la c.J1:;pusic1ó11 de la Dirección General de la Administración 
Escolar en el sentido de que se imprima en lugar visible de cada ejemplar de la tesis el 
Título de ésta 

Asimismo le recuerdo que la Ley de Profesiones estipula que deberá prestar servicio social 
durante un tiempo mir111110 de seis meses como requisito para sustentar Examen 
Profesional. 

Atentamente 
"POR MI RAZA H LARA EL ESPÍRITU" 



Siempre que viene el tiempo fresco, o sea al medio del otonio, a mí me da la loca de 
pensar ideas de tipo eséntrico y esótico, como ser por ejenplo que me gustaría 
venirme golondrina para agarrar y volar a los paíx adonde haiga calor, o de ser 
hormiga para meterme bien adentro de una cueva y comer los productos guardados 
en el verano o de ser una bívora como las del solójicO, que las tienen bien guardadas 

en una Jaula de vidrio con calefación para que no se queden duras de frío. que es lo 
que les pasa a los pobres seres humanos, que no pueden comprarse ropa con lo cara 
questá. ni pueden calentarse por la falta del querosén, la falta del carbón, la falta 

de lenia, la falta de petrolio y tamién la falta de plata, porque cuando uno anda con 
biyuya ensima puede entrar a cualquier boliche y mandarse una buena grapa que hay 
que ver lo que calienta. aunque no conbiene abusar porque del abuso entra el visio y 
del visio la degeneradés tanto del cuerpo como de las taras moral de cada cual, y 
cuando se viene abajo por la pendiente fatal de la falta de buena condupta en todo 
sentido, ya nadie ni nadies lo salva de acabar en el más espantoso tacho de basura 

del desprestiJio humano, y nunca le van a dar una mano para sacarlo de adentro del 
fango enmundo entre el cual se rebuelca, ni más ni menos que si fuera un cóndoR que 
cuando joven supo correr y volar por la punta de las altas montanias, pero que al ser 

viejo cayó parabaJO como bombardero en picada que le folia el motor moral. iY ojalá 
que lo que estoy escribiendo le sirbalguno para que mire bien su comportamiento y 

que no searrepienta cuando es tarde y ya todo se haiga ido al corno por culpa suya! 

CÉSAR BRUTO, Lo que me gustaría 
ser a mí si no fuera lo que soy 
(capítulo: Perro de San Berna/do) 
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Morelliana. 

Pienso en los gestos olvidados, en los múltiples ademanes y palabras de los abuelos, 
poco a poco perdidos, no heredados, caídos uno tras otro del árbol del tiempo. Esta 
noche encontré una vela sobre una mesa. y por jugar la encendí y anduve con ella en el 
corredor. El aire del movimiento iba a apagarla, entonces vi levantarse sola mi mano 
izquierda, ahuecarse, proteger la llama con una pantalla viva que alejaba el aire. 
Mientras el fuego se enderezaba otra vez alerta. pensé que ese gesto habia sido el de 
todos nosotros (pensé nosotros y pensé bien. o sentí bien) durante miles de años, 
durante la Edad del Fuego. hasta que nos la cambiaron por la luz eléctrica. Imaginé 
otros gestos, el de las mujeres alzando el borde de las faldas. el de los hombres 
buscando el puño de la espada. Como las palabras perdidas de la infancia, 
escuchadas por última vez a los viejos que se iban muriendo. En mi casa ya nadie dice 
<<la cómoda de alcanfor>>. ya nadie habla de <<las trebes>> -las trébedes-. Como las 
músicas del momento. los valses del año veinte. las polkas que enternecían a los 
abuelos. 

Pienso en esos objetos, esas cajas, esos utensilios que aparecen a veces en graneros. 
cocinas o escondrijos. y cuyo uso ya nadie es capaz de explicar. Vanidad de creer que 
comprendemos las obras del tiempo: él entierra sus muertos y guarda las llaves. Sólo 
en sueños. en la poesía, en el juego -encender una vela, andar con ella por el corredor­
nos asomamos a veces a lo que fuimos antes de ser esto que vaya a saber si somos. 

Rayuela 

Julio Cortázar 
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D1seilo sismu:o de ~ubc~tructuras de puentes de concreto reforzado en el D1stnto Federal 

Introducción 

El objetivo de este trabajo es aplicar los criterios de análisis sísmico que se fijan en la propuesta para las 
Normas Técnicas Complementarias para el diseño de Puentes y realizar una propuesta para el diseño 
sísmico de la subestructura de un puente. con base en los criterios y de acuerdo al estado de ane que existe 
para el diseño de puentes. 

En el capítulo 1 'L' hace menc1ún Je las caracteristJ<.:a;, LJUe Jehe tener un puente para 'er consideradas en 
su análisis y d1,eño. tamh1L'n se desenhen los tipos de suhcstructura menc10nando las ventajas y 
desvcnta.1as de cada uno. final1/ando con el tipo de fallas comunes LJUL' se han pn:scntado en puentes 
rec1entcmentc deh1do a l<ls ,1,mos. 1-.n el L'apítulo .::! 'L' resumen las L·on,1derac1one' para realizar el 
modelado y el análisis de un puente. 1-.n el capitulo 3 se hace una propuesta para el diseño de la 
subestructura LJUe garantl/an un comportamiento adeL·uado en estas estruL·turas. Finalmente en el capítulo 
4 se realiza un e_¡emplo pri11.:t1co para aplicar los conoc1m1entos Je lo~ capítulos 1 y 3 de este mismo 
trabajo y se hace el diseño sísmico de la subestructura del puente. 



D1sci'lo sísmico de subestructuras de puentes de concreto rcfor?ado en el D1smto Federal 

Capítulo 1 

FILOSOFÍA DE DISEÑO 

Un buen diseño es aquel que trata de evitar el colapso parcial o total de la estructura, lo que lleva consigo 
el prevenir pérdida,., humanas y económicas. 

En la actualidad la lilosolia de dhciio sísmico aceptada mundialmente se basa en la propiedad que tienen 
las estructuras para aceptar grandes deformaciones sm tener una pérdida s1gnificat1va de la res1stenc1a, 
llamada ductilidad. para el 'hmo de d1,.,eiio se permite lJUe la estructura admita daiio reparable y 
controlado en sus elcmt·ntos capaces de d1s1par energía por medio de la dcfonnac1ón (zonas de 
articulac1onc,., pbst11.:as) !'>111 lk·gar al colapso. reduc11.:ndo así la prohahk mtcrrupc1ón dt: serv1c10. 

A contmuae1ón st' hac'L' una dt·scT1pc1ón acerca de las cond1c·1<ir1es generales lJUe dchcn ser consideradas 
para un buen d1sciio sís1111c"<> dt• puentes ( Pnestlcy. 19'><>) 

1.1 CARACTERÍSTICAS SÍSMICAS IDEALES DE l'~ Pl'E~TE 

Los puentes de conncto reforzado construidos no han demostrado un comportamiento satisfactorio 
esperado ha10 las acuoncs sisrrncas. Ln sismos rcc1entt·s. los puentes se han colapsado o han sufrido 
severos daiios euando funon sometidos a monm1entos teluncos. .-\ continuación se enhstan las 
características e,.,trueturales 1dealt·s <JUe dehe tener un puente para desarrollar un buen comportamiento 
sísmico (Pncstley. l 996): 

;¡.. Los puentes deben ser rectos. ya que puentes curvos complican la respucqa. 
:,.. La cubierta contmua. puesto lJUe los tramos s1mplcmcntc apoyados pueden quedar sm soporte en 

eventos sísmicos c'.traordmanos. 
:¡¡.. Deben estar c1mcntadns sohrc roca o alunón fim1c. Sucios blandos están propensos a hundimientos y 

probablemente licuación. 
:¡¡.. Las pilas deben tener una altura constante a lo largo del puente. Una variación en la altura resulta en 

distintas ngedeces y en propensión de daño en las columnas rígidas. 

Capitulo 1 



:O. Los esfuerzos y rigide..:es de pilas iguales en cualquier din:cción. 
:O. Los tramos largos deben de ser acortados. 
;¡;. Deben desarnillarse las articulaciones plásticas en las columna,. a<.:<.:e,ibles para su inspección y 

reparación después de un si,mo no así en la \iga principal" la sup.:restru<.:tura. 
¡;;;.. Los estribos y pilas dt:bcn .:star oricntadas en la Jirc..:..:ión perpendi..:ular del puente ya que apoyos 

esviajados puede cau-.ar una rc-.puesta rotacional incrementando lt1s desplazamientos 

1.2 RESTRICCIONES FUNCIONALES 

l.2.1 Alineamiento 

Desde el punto dc vista sísmico son preferibles los puentes más simples y regulares. con tramos de la 
misma longitud) las pilas de igual altura. Puentes curvos y con columnas de diferente altura son comunes. 
Esta irregularidad estructural crea demandas desiguales en pilas!ª que las pilas ..:ortas resisten fuerzas de 
inercia mayores. Cuando las pilas de altura distinta tiencn secciones ) refuerzo iguales en ambas 
direcciones ortogonales. las columnas cortas son sujetas a un im:rementn en la demanda de ductilidad. La 
solución estructural es reducir la sección de las columnas c<1rtas. pert> m1rmalrnenk no es aceptable por 
consideraciones estéticas. 

Una mejor s,1Ju..:i"rn es reguland" los esfuerzos y ngidece-, en las pilas uilt>candt> una funda estructural en 
las columnas <.:ortas (Fig. 1.1 ). creando un espa..:io entre la Ctilunrna ) ~·I terreno. sin impedir el 
desplazamiento Je la pila ante una acción ,.,ísmica. Se Jebe e\ itar la mclLhi«1n de basura en este espacio. 
para esto se coloca una protección al ni\el del terreno en donde inicia la altura libre de la ..:olumna. 

/ 

Figura 1.1 Fundas en pilas cortas para regularizar rigideces 

En puentes de varios niveles es imposible una colocación adecuada de columnas que asegure un 
funcionamiento óptimo de las vías de ..:arril por la intersección que puede existir de una columna de un 
nivel con otro. esto ocasiona la presencia de columnas que libren el cspa<.:iL1 requerido por los carriles 
quedando sujetas a fuerzas excéntricas con flexión en las juntas con la superestructura. es corn eniente que 
las columnas se en..:ucntren lo más cercanas a los bordes de la superestructura pero a una distancia 
suficiente para evitar el golpeteo. además deben evitarse las columnas aisladas para ensandiar dos niveles 
del puente. 
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Diseí'u.l si~mico de suhcstructuras de pucntt:s de concreto refor/adtl en c:I Distrito Fl!dcral 

La respuesta sísmica de puentes curvos está influenciada por la geometría (fig. 1.2). Esto va a producir 
fuerzas inerciales que son transmitidas por torsión a las columnas. 

Figura 1.2 Respuesta transversal de un puente curvo 

Los tramos de puentes que requieren de una bifurcación de líneas de tráfico adyacentes (Fig. 1.3 ). pueden 
responder con movimientos fuera de fase para una respuesta transversal. Si la conexión entre estos es 
monolítica se pueden desarrollar grandes fuerzas horizontales en la parte intermedia de la bifurcación. Una 
posible solución es separar los tramos de la bifurcación y colocar juntas de movimiento al comienzo de la 
misma. 

--
--------

> 

Figura l.J Bifurcación en la superestructura 

1.2.2 Ancho 

El ancho del puente no ejerce influencia sobre las consideraciones sísmicas. ya que depende básicamente 
de las líneas de tráfico que vayan a ser consideradas durante el diseño. Es más probable hacer una elección 
de acuerdo a los requerimientos carreteros que por aspectos estructurales. Pueden ser consideradas 
posibles modificaciones estructurales a futuro, como consecuencia de un aumento en el flujo de tráfico 
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Disel'lo sismico de suhestructuras de puentes de concreto reforzado en cl r>"trllo Federal 

pero no es común. Esto provocaría un incremento de la masa estructural con una consecuente fuerza 
lateral de inercia mayor. 

1.3 RESTRICCIONES GEOGRÁFICAS 

Un puente que cruza un terreno ejerce gran influencia en los aspectos de longitud, número de tramos y 
localización de las pilas: en tern.:no~ de acceso difícil o cruces de valles profundos, tramos largos y pocas 
pilas son elegidas normalmellte. 

Como consecuencia de la necesidad de un acomodo debido a la temperatura la conexión pila­
superestructura puede involucrar apoyos deslizantes. Además esto reduce el número de movimiento en 
nudos. que son lugares potenciales de mantenimiento continuo. estos apo:i.os pueden elegirse en puentes 
con gran número de tramos cnrtos. 

La resonam:ia en la din:cciún longitudinal se produce únicamente ..:uando la cxc1tac1on de una onda 
cortante de prupagaci<>n sohre el eje trans\ersal del puente se iguala a la del suelo. Puentes en suelos 
inestable~'' acantilad''' c<'n grietas snn propensos a fallar ante una excitación sísmica. 

A menudn. se requieren cnlucar las <.:t>lurnnas sobre terrenos <.:lln pendiente. en tal caso se necesita 
implementar medidas de pn>teL·ci,in espe<.:iales para mantener erguida a la ..:nlumna: si se reali.1'.a un diseño 
sin considerar un aumento significante en la pr<'fundidad para fijar las C<'lumnas. se cambian las 
característi<.:as de respuesta sismi..:a dehidn a la falta de suelll de un lad,, de la ..:nlumna. l "n metodo para 
dar seguridad <.:<'ns1s!L' L'n pniteger la <.:<>lumna pnr medí,, de un ..:a_¡,-,n de igual sec..:iún que la columna de 
tal forma que la parte de suel,, que falle pueda pa-.ar a 1,, largo sin una restn..:..:i,-,n significante (Fig. 1.4). 
La cimentaci<Hl de la c,ilumna L'stá a la prufundidad dnnde se en..:uentre suel,, firme. para mantener Ja 
rigidez durante ) desput.'s de 1 sismn. 

La redundancia estru..:tural ) la capa e id ad de desplazamiento en las pi las reducen las fallas por 
deforma..:innes del sucio. parti..:ularmcnte si la superestructura está ligada monolíticamcnte con los estribos 
anclados al terreno. 
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Sección A-A 

Fl1ara 1.4 Protección para columnas colocadas en suelo con pendientes 
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1>1 ... c~o ...,l...,tllh.:ll Je ... uhc-..(rLH..:tura .... Je rucntc~ Je.· ~un~rcto rcfor.1ado en el Distrito Federal 

1.4 CONEXIÓN PILAS-SUPERESTRUCTURA 

Existen dos principales categorías de conexión entre pilas ) superestructura. la superestructura puede 
construirse con la conexión momento-resistente ( Fig. l.5a ). o soportada sobre apoyos (Fig. l.Sb), la 
elección entre estas dos opciones es relevante para el funcionamiento sísmico del puente y la obtención de 
fuerzas de diseño. 
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Fig. 1.5 Conexión superestructura-subestructura 

1.4.1 Conexión momento-resistente 

/ 

, ___ _ 

Esto normalmente se practica para superestructuras de concreto. ya sea reforzado convencionalmente o 
presforzado. soportadas sobre subestructuras de concreto. 

Ventajas 

Este tipo de C<'nex¡,·,n es recomendado para columnas esbeltas y puentes cortos. debido a que posee las 
condiciones para una adición potencial de redundancias. especialmente en la dirección longitudinal. 
Además. permite el uso de articulaciLmes en la base de las columnas. Esta conexión es insensible para 
desplazamientos sismicos bajos. exceplL) para aquellos que afecten la resistencia en la conexión y la 
capacidad de rotación de la Ct)lumna. 

Desvenrujas 

Los momentos sismi..:''' hajo respuesta longitudinal S<'n ahs,,rbidos por la superestructura. Se requieren 
demandas especiales en la C<'nexiún. el refuer.t<) longitudinal de la ct1lumna de gran diámetro necesitan 
más anclaje comparánd<1lo con el superficial de \ igas. La regi,>n del nudo esta sujeta a fuerzas cortantes 
altas, requiriend,1 asi refuerzo especial P<'r ..:<1rtante en la dire..:ción \ ertical) horizontal. 

Cuando una columna aislada proporciona la resistencia lateral del sistema. se tiene un sistema muy 
ineficiente para la respuesta longitudinal ya que produce doble flexión sobre la columna. a menos que una 
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sección rectangular sea colocada con su d1mens1ón mayor en la d1recc1ún trans\·ersal. Los movimientos 
longitudinales resultado de cambios de temperatura. contracción y alargamiento son absorbidos por las 
columnas quedando sujetas a un mayor momento. Cuando los despJa,am1entos de la columna resultado de 
los efectos de temperatura son proporcionales a la d1stanc1a que existe entre Ja,., Juntas de mo\'lm1ento de la 
superestructura. esto puede crear mtervalos pequeños de despla/am1ento que perrmtan que la 
superestructura sea soportada por apoyos desli?antes. particularmente cuando las columnas son rígidas y 
cortas. El diseño monolítico de pilas y superestructura es apropiado ú111camente para diseño de 
superestructuras contmuas. 

1.4.2 Superestructuras soportadas por apo~·os 

Los apoyos entre la superestructura y subestructura pueden ser diseñados para permitir rotación en la 
superestructura únicamente, o para translación relativa en una u otra dirección. La translación es 
proporcionada por cojines clastoméncos en los apoyos. pohtetrotluoret1leno (PTFE). dispositivos 
deslizantes de acero 111ox1dable o por apoyos mecedores. Los apoyos elastoméncos proporcionan una 
fuerza resistente que es proporcional al despla/.am1ento y la ng1dez puede ser ajustada encima del límite 
por cambio de d1mens1ones del apoyo y e,.,pesor del caucho. 

Ventajas 

La prmcipal vcnta_1a es que la superestructura no está sujeta a momentos por sismo transmitidos por la 
columna, debido a esto los tipos de secciones de la superestructura que son 111aprop1ados para la conexión 
momento-resistente. pueden ser elegidos. l'sto mcluye tramos simplemente apoyados y construcción de 
vigas-losa. El uso de apoyo~ tle:-;1hles en la separación de la superestructura y subestructura da como 
resultado un 11Krl·mento del periodo natural. desde un valor Tm dado por construcción monolit1ca al Tb 
correspondiente a la con,.,1derac1<in Jl'i apoyo. e,.,to puede dar una reducción significante de aceleración en 
los lll\·eles de· 1 c,.,plll''-ta cb,;t1ca 

Los problemas con fuerza actuante e:>.ccs1\·a sobre pilas rígidas c••rtas puede resolYerse colocando apoyos 
entre éstas y la superestructura. Cuando son ut1l1?.ados apoyos L-..istomcncos se compensan las diferentes 
rigideces de las pilas ajustando la ng1Jo del apoyo en la parte superior de la pila. de esta manera pilas 
flexibles proporcionan fuer/.a con apoyos rígidos y \'lce\'ersa. 

Desventajas 

El diseño es más delicado para Jespla/am1entos sism1cos que cuando se tienen conexiones monolíticas. 
Los desplazamientos son grandes puesto 4uc se reduce la ng1det'. de la estructura. S1 se adopta un diseño 
dúctil de columnas. Jehen restnng1r,.,e Jo,., n1\ ele,. Je Jespla/.am1ento para e\'ltar e:-;ces1\'a demanda de 
ductilidad en los miembros. ( 'on este ,;is tema ,;e reduce la respuesta trans\'ersal a cortante pero existe 
respuesta long1tuJmal. en cuyo ca,.,o el J1seño dúctil para c·olumnas es maprop1ado. a menos que se 
asegure una re,.,puesta elástica con tran,fcrenc:1a de fuer/as a lo,; e'tnhos. 

Ante e\'ento" sis1111c,is rná,., grandes que el lll\ el de diseño último ,e pre,enta una art1culac1ón ad1c1onal en 
la separación de la supcrc,.,truc·tura y subestructura que pueJe hacer un puente susceptible a daño y 
colapso, como resultado de la respuesta de aceleración vertical y desplazamientos en los apoyos que 
exceden su capacidad fis1ca. 
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Las superestructuras soportadas con apoyos deslizantes desarrollan desplazamientos grandes 
particularmente ante un sismo de larga duración, como resultado de la ausencia de la fuerza de 
restauración del apoyo deslizante en una dirección, este efecto se reduce con la comb111ac1ón del apoyo 
con cojines elastoméncos u otros d1spos1t1vos elás!Jcos con características de fuerzas restauradoras. 

1.4.3 Superestructuras aisladas 

Existe la opción de mcorporar apoyos sísmicos especiales y d1sposJt1vos de disipación de energía para 
reducir el aumento de desplazamientos. Estos sistemas incluyen apoyos elastoméncos especiales de 
caucho con alto amortiguamiento o apoyos estándar elastoméncos con d1s1padores de energía a cortante. 

Ventajas 

La incorporación de dcmentos d1s1padores de energía reduce los desplazamientos sísnrn.:os en un 20-40°/o 
(Priestley. 1996). comparándolo con soportes que no contemplan d1s1padores de energía. Se puede 
deterrmnar la máxima fuerza lateral desarrollada en las pilas y c1mentac1ón s1 se conoce la deformación de 
los apoyos y aisladores. Con la ut1ltzac1ón de estos disipadores se en tan daños en la superestructura. 

Desventajas 

Se puede mcrcmentar la n:spu<:sta d<: ac<:lerae1ón cuando se diseña supcrestru..:turas sobre apoyos es usado 
en s1t1os de sucio hlando. S1 el puente es sujeto a 111\·cles de respuesta mas grandes que los an11c1pados en 
el diseño. se 1m:rementa la fueua lateral desarrollándose art1culac1oncs plásticas dentro de regiones de Ja 
subestructura LJUe no son d1sciiadas para ser dúctiles. Fs importante la incorporación de detallado dúctil en 
articulacwnes plásticas de potcnc1al LTÍt1co asegurando una respuesta elástica de la subestructura. Para 
asegurar un func1ona1111ento 111e_1or Je los elementos disipadores y aisladores debe hacerse de manera 
regular una mspeccll·m y 111anlL'n11111entu. 

1.5 CONEXIÓ~ ESTRIBO-Sl'PERESTRLCTURA 

Existen vanas opciones posibles para la conexión entre la superestructrura y los estnbos. una elección 
apropiada depende Je las cond1c1oncs del suelo. tamaño del puente, desplazamientos esperados y el 
método sísmico util1z~1Jo 

1.5.J Conexión monolítica 

Son apropiad"' para puente'' Je unos o dos tramos y ocasionalmente para algún puente largo. Toda la 
resistencia sísmica es prnporc1llnada por los estribos. Las columnas internas son diseñadas para efectos de 
fuerzas de gra \ cdaJ. la re)!Hlll pntcnc1al superior e mfenor deben ser detalladas por duc!Jhdad para 
asegurar una adeL·uada L·apac·1dad de dcsplaz.am1ento. 

1.5.2 Superestructura simplemente apoyada 

Proporciona el soporte a la superestructura sirviendo como un estribo banco o silla. Se debe tener cuidado 
en tener una unión que m1111m1ce los daños no estructurales en el estribo cuando este se vea sujeto a 
choques con la superestructura. 
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1.5.J Superestructura aislada 

Se deberá tomar en cuenta que ante la acción sísmica del puente. esta fuerza será tomada por los muros 
con flanco. Existe la opción de incorporar a los apoyos elementos aisladores especiales con d1s1padores de 
energía, para reducir el aumento de desplazamientos. 

1.S.4 Respuesta transversal para los estribos 

Se realiza cuando la presión pasiva del sucio no puede desarrollar niveles de resistencia ante respuesta 
longitudinal. En cstnbos tipo banco. la rcs1stenc1a transversal es proporcionada por el uso de muros con 
flancos. una rt.'s1stcnc1a ad1c1onal SL' logra cuando los cstnbos están soportados por pilotes que es lo más 
convcn1L'nte 

Si se incorpora dt.'tallam1cnto dúctil L'n las pd¡¡s. el s1stem¡¡ put.'de ser d1sL'ñóJdo p¡¡ra fut.'r:l"'1> bajas que 
corresponden a n:spuL'sta elástica. 1 _¡¡ rcs1stenc1¡¡ latL'rJ] de los estribos tamh1L;n se 1ncremt:nta con el uso 
de contrafuertL's t:n la parte tr¡¡sna de estos. rt:forzando la rcs1stenc1a longttudm¡¡J en ];J parte de atrás y 
actuando como t:lementos a flexión ante respuesta transversal. ad1c1onal a la res1stcnc1a proporcwnada por 
los flancos del muro y estribo. 

Se: adoptan Jo,. detalles de refuerzo contra cortan!L' que se utilizan cuando la superestructura está soportada 
sobre apoyos. 

1.6 CONFIGURACIONES DE MARCOS 

A continuación se discuten las ventajas y desventajas desde el punto de vista sísmico para marcos que 
soportan la superestructura. (Fig. 1.6). 

Sopone de una columna Marco de vanu columnas 

Figura 1.6 Configuraciones de marcos 

Capitulo 1 8 



D1seilo sism1co de subestructuras de puentes de concreto refor.-ado en el Distrito Federal 

1.6.1 Pilas de una columna 

Ventajas 

;¡;.. Cuando la superestructura tiene la misma condición de apoyos en la dirección longitudinal y 
transversal. las características de respuesta longitudinal y trans,·crsal pueden ser tguales. facilitando el 
diseño sísmico. 

;¡;.. Se puede 1den11ficar la art1culac1ón plástica fácilmente y con un alto grado de exactitud. 
;¡;.. Para conexiones monolíticas columnas-superestructura. los requ1s1tos de res1stenc1a y ductilidad son 

idénticos. 

Desventajas 

;¡;.. Se pueden producir cfi..·ctos P-.\. 
;¡;.. Se producen grande~ momentos en la hase de la columna debido al "cahcceo·· de la superestructura. 
;¡;. Los momentos y fuer.1.as en las columnas son grandes comparados con un sistema de vanas columnas. 
;¡;.. Grandes desplazam1~·ntos en la superestructura. 
;¡;.. Se transmiten momentos altos a la cimentación, ya que la base de la columna debe ser fija. 
;¡;.. El sistema no llene redundancias estructurales y la articulación plástica que se forme ante la acción 

sísmica, generará un mecanismo de colapso. 

1.6.2 Pilas-marco de varias columnas 

Ventajas 

;¡;.. Cuando la conexión superestructura-columna es monolítica, la respuesta en la dirección longitudinal y 
transversal es la misma. 

;¡;.. Si se fiJ3n en su hase las columnas a la cimentación de la estructura, los momentos inducidos son 
pequeños. dependiendo del número de columnas se van reduciendo. 

~ Las fuerzas de diseño para la c1mcntación pueden ser reducidas s1 se emplean articulaciones en las 
columnas. 

;¡;. Se incrementa la redundancia del sistema. incrementando la posibilidad de permanencia ante un 
sismo. 

;¡;. Se reducen despla.1am1entos de la superestructura. 
:;¡... Se oht1enc una mc_1or d1stnbuc1ón del momento en la superestructura cuando la conexión con la 

subestructura es mon1>lít1ca. 

Desventajas 

:;¡... S1 la superestructura está simplemente apoyada, los momentos de diseño pueden ser mayores en la 
dirección longitudinal con respecto a la transversal. 

;¡;. Las art1culac1oncs pl3st1cas en regiones criticas no se desarrollan simultáneamente como consecuencia 
de la vanac1ón de carga axial y la influencia de la ng1dez de la viga pnnc1pal. La demanda dúctil en la 
articulación es crítica y más dificil de determinar. 

;¡;.. La demanda dúctil de las columnas puede exceder la de la superestructura debido a la flexibilidad de 
la viga pnnc1pal. 
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> En la conexión monolítica superestructura-columna, la viga puede ser sujeta de momentos sfsmicos 
altos. 

1.6.3 Marcos con conexión de columnas 

Para marco de columnas muy altas (Fig. 1.7), los desplazamientos y momentos de diseilo en estas pueden 
ser reducidos conectando a las columnas por medio una o más trabes, esto es para proporcionar rigidez y 
esfuerzos iguales en la dirección longitudinal y transversal. 
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Fig. 1. 7 Marco con conexión de columnas 

1.7 ALTERNATIVAS DE SECCIONES DE COLUMNAS Y PILAS 

En la figura 1 .8 se muestran alternativas de secciones para columnas que son apropiadas para resistencia 
sísmica. 
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Figura 1.8 Opciones de secciones para columnas 

1.7.1 Columnas de sección circular 

Secciones circulares. octogonales o una \·arrante de éstas (Ftg. 1.8). sección A-A. B-B. con refuerzo 
transversal dado por .runchos o aros sun comunes. Estas sccctones son efictentes. económicas y de 
construcción "cnctlla. La cur\'a contmua del rcfuer.10 trans\·crsal proporc1tlna presión de confinamiento 
contmua para d concreto y cnta un dllhlam1ento hacia adentro de cada harra long!ludmal. La fuerza de 
flexión. cortantc \ b capacidad de ducttl1dad snn mdc·pcnd1cntcs dc la d1rccc·1ún cn rcspuesta ,ism1ca. Las 
secc10ncs circulan.:, son adccuadas para rc,;1st1r s1;,mos c¡uc dan momentos iguales en las d1recc1ones 
ortogonaks. 

Por razones arc¡u1tcctón11.:as y para dar mejor soporte de la nga pnnc1pal baJo cargas vivas excéntncas es 
común ensanchar las columnas en la región superior únicamente en la d1recc1ón transversal. Esto aumenta 
la capacidad dc n:s1sllr momentos long1tudmales. FI rcfuer10 longltudmal es circular agregando barras de 
diámetro pequcño para la región del ensanc·ham1cnto con sus aros transversales. Para s1~temas con vanas 
columnas (Fig. 1.8 sección C-C). puede ocurrir un aumento de la fuerza de flexión ante respuesta 
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transversal como consecuencia del .. cabeceo" del tablero. Dificultándose así Ja localización de Ja 
articulación plástica en Ja pane superior de Ja columna 

1.7.2 Columnas rectangulares 

Son eh:mcnws que propon:1onan una resistencia ante sismos que generan momentos distintos en las 
direcciones onogonales. l .a opción mostrada en la sección D-D muestra únicamente refuerzo en la 
periferia del ekmento. no 'e recomienda cuando se requiere respuesta dúctil en las columnas ya que no 
proporciona un confinamiento efectivo del concreto y una restricción laté'ral del acero Jongltudmal. 
excepto a la-. harra' qul' 'l' erKuentran en las esquinas. Cuando se tiene más de 16 harras de refuerzo 
Jong1tud111al en Ja 'ecc1<·m 'L' dehe proporcionar un adeeuado confinamiento al concreto y entar el 
doblamiento del relun/o long1tud1nal por medio de aros rL·ctangulares y onogonales traslapados evitando 
combinación 1mprúct1L·a Je an1'. ( 1-ig. 1.8 sección E-E). Para columnas rectangulares grandes se puede 
considerar el refuer/l1 trat1'\·er,al p11r /unchos. 

1.7.3 Pila-muro rectangular 

Se usan cuando la respuesta sísnrn:a es res1st1da por los estribos en su totalidad. o cuando vanacioncs 
grandes en la altura de marcos haL·en ant1económ1ca la construcción para resistencia long1tudmal de 
marcos altos por aurnent11 de la 'ecc1ún rel'!angular de la pila. (Fig. 1.8 ;,c:cc1ón (i-G). 

Esto proporciona ng1deL'L'' ) IÜLT/a' alta,.. en la J1re.:c1ón trans\C:r,..al. actuando como muro estructural, 
pero h;i.1a la ng1dL'/ en la d1rL'L'L'l<lll l<111g1tud1nal atr~l\endo .:<1nante,.. pequeños en la rrnsma d1recc1ón. Los 
extremo' dL·I mun> puL·ckn l1L'L'L',1tar L·onlinam1ento especial s1 se requiere ductilidad bajo respuesta 
trans\·ersal. ante tL'>J'llL''ta long1tud1nal no se rc:qu1c.:rc: eonf1nam1ento total y ocasionalmente se pueden 
proporcionar LTllL'L'' L'n el rL'!Üer/o. 

Los despla/am1ento' J,1ng11udmak, pueden SL"r limitados por las pane, rígidas del puente ante respuesta 
sism1.:a. :\Lkmús Ja, 'L'L'L'l<lllL'> Je pila, 1ip1.:amente tienen carga axial baja en propor.:1ón con el refuerzo 
long1tuJ111al y t1enL·n con'1derabk capacidad de ductilidad aún s1 no llenen confinamiento. 

1.7.4 Columnas huecas 

Se utilizan cuando se tienen puentes de tramos grandes con columnas de sección muy grandes y altas. 
estas tiene la ventaja de efic1enc 1a e-;tructur;il máxima en térmmos de las pn)porc1oncs fuerzas. masa y 
rigidez)masa y redu<.:1L·nJo la .:ontnbuc1ún de la masa dL· la .:olumna para rL»pucsta sísmica Colurnnas 
fuenes y alta-; pueden adenia, ck,..arrullar momentos ,isn11<:lh '1gn1ticat1\o' c<ll1Hl re,ultado de respuesta 
inercial por pérdida de peso. 

Son neccsanas dos .:apas de e,tnhos (Fig.1.9). Las tensiones 111duc1das en el mtenor del aro son resultado 
del confinamiento de res1sten.:1a Cllrtante. tiene una componente radial interna que es me.1or resistida por 
grapas alrededor del aro 111temo. Para asegurar el confinamiento efecll\'O se requiere de un número alto de 
aros y su construcción es costosa en tiempo. 
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Figura 1.9 Secciones huecas para columnas altas 

1.8 CONEXIÓN MARCO-CIMENTACIÓN 

La elección del sistema de c1mentac1ón puede ser una influencia sustancial en la respuesta sísmica del 
puente y para la d1stnbuc1ón de fuerzas de diseño de las columnas hacia la cimentación. Existen varias 
alternativas como son: ?apatas corridas. ?apatas corridas sobre roca. columnas integradas a la pila y zapata 
soportada por pt las. 

1.9 COi\IPORTA:'\llE~TO DE LA ESTRUCTURA 

El comportamiento estructural de puentes es distinto al de otro tipo de estructuras. debido a que tienen 
características propias lJUe debt:n ser constdt:radas detalladamente para realizar su análisis y diseño. Se 
mencionan la~ s1gu1entes: 

;... ·r1enc.:n poca o nula redundancia y Ja falla de un elen1ento estructural conduciría probablemente 
al colapso dd mismo. 

;,.... Tienen cnlurnna:-, Je alturas J1fL·n .. ·ntcs. Esto lle\·a a una d1stnhuc1ón no uniforme de la ng1dez a 
lo largo del qe Je la estructura. lJUl" se rctkJa en nmas de concentración de daño>-. 

;.... Tienen apo~ º' ampk1mente espaciados ljUt: no están mten.:onel·tados. Esta caracteristrca puede 
llevar a d1fcrcnc1as en las carµas d111am1cas de cada ptla debido a Jo,; cambios en la amplttud y la 
fase dc Jp, mo\ 1n11cntos sis1111cos en la ub1cac1ón de cada apo~o. 

;... ·ru.:nL·n ~~ncr~dn1L·ntL' diferente ngtJl'/ lateral en las d1rec(1on<:s ]nng.11uJ1nal ~ transversal. Esto 
hace quc Ja, prnp1l·daJc, d111am1l·a,., \' la l·apac1dad ,1,.,m1l·a dl·I st~tc·ma pueden ser diferentes en 
an1bas dirl·l·c·ll>nL·s 

Un puente Jebe estar d1sdiado para rcs1sttr todas Ja, solic1tac1ones que st: aparezcan durante su vida útil. 
especialmente par;.i -,1smos qut: no 1mp1dan su funcwn;.im1ento. Debido a lJUe son consideradas estructuras 
importantes re4u1crcn prcsen·ar su func1ona1111ento durante una emergencia después de un sismo. por lo 
que en su diseño se util1nn penod'" de retomo poco probable de presentarse. 

La evaluación del comportamiento de un puente durante un evento sísmico es critica en el diseño o 
reforzamiento de su estructura. El proccd11111ento de evaluación se puede reahzar comparando, al mismo 
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tiempo, la demanda impuesta por el sismo expresada en ténnmos de las defonnac1ones máximas a que 
está sometida la estructura durante el sismo. con la capacidad correspondiente de la estructura. que está 
dada por la deformación máxima LJUe la estructura y sus componentes pueden soportar. que corresponden 
a un estado de serv1c10 <:'pec 1 li..:ado. 

1.10 TIPOS DE FALLAS COl\ll'.~ES 

1.10.1 Falla debida a la falta de apoyo en juntas de mo,·imiento 

Este problema es part11.:ular para puentes de múltiples claros con columnas altas. Los marcos adyacentes 
separados por _1untas lllÚ\"llcs pued<:n moverse fuera de fase. incrementando los desplazamientos relativos 
a través de la Junta. 

Se ha observado que la supcr<:struL'!ura desarrolla mayores despl~l/a1111cntos cuando los apoyo, presentan 
esviaje con re,.,pccto al eje del pu<:ntl' que l'uando los apoyos son rc..:tos . ..:orno una consccucnc1a de la 
tendencia de Jo,., primeros a rotar en la J1rccc1ún en que el l'S\·1a¡c Jc.:rc..:c. tcnd1cndo así a caer de los 
apoyos en las esquinas <I)!Udas. Lstc L«>mport.i1111cnto es dch1do a la <.:<1mhina..:1ón Jc la respuesta 
longlludmal y transversal. l·n la figura 1 10 se pucdc ver que la respucsta trans\<:rsal en cada d1recc1ón 
causará aprox1mac1orK·,., en las l'SLJU1nas ohtusas. lo que provoL·a a -.u \'l'/ rotac·1ún en cl s<:ntJdo de las 
manecillas del reloj. l:stas rotal'1oncs t1endcn a ac·umulars<: baJO rl'sJ'UC!-.tas trans\ LTsaks l·iclicas . 

........... 
-~~---. 

Amplificación de los dt'spla:.:amit·nros dehido a los e/~·cws del sudo 

Cuando los puentes son construidos sobre sucios blandos o licuables. el problema es complejo. Los suelos 
blandos generalmente resultan en una ampl1ticac1ón del penodo estructural de \"lbrac1ón. incrementando la 
probabilidad de falta de apo:\'o. Cuando los pucntcs marco cstán soportado,.; por pilas a tra\'és de arenas 
saturadas sedimentadas o fangosas. puede ocurrir licuación del suelo. causando la pérdida de apoyo en las 
pilas, con exccs1nls Jesplazan11cntos vcrt1calcs y o laterales no relacionados a la respuesta por \·1brac1ón. 
Los puentes con vigas simplemente apoyadas son part1culannente susceptibles a fallas de claro resultado 
de la licuación. 
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1.10.2 Golpeteo de puentes 

Los desphl/am1<:nto' ,ísm1cos tmpre\'tstos. debidos a una inadec:uada holgura dejada entn: estructuras 
adyacentes. pueden produur daño debido al golpeteo entre éstas. Este es un problema importante cuando 
las estructura' ;.id~ aL·c·ntc·, tienen diferente elevación. resultando en 1mp;.icto entre la superestrw.:tura de una 
y la column;.i (o L·olurnna,) de la otra. 1.as fuer/.<Js de choque de los elemenws de puentes pueden ser muy 
grandes. caus;.ind" arnpl1ticac1ón de las fuer/;.is cort;.inte' en lus m1cmhn1s. con un mcremento importante 
en la pnihahil1dad de falla frúgil por cort;.inte. 1:1 golpeteo entre estructura' de diferente altura se e\'lta 
realizando e\·aluac1ones reali>tas de deformación y ,.,umm1,trando adecuad;.is separac1<mes. l:x1ste. sm 
embargo. C\'1denc1a tcónca que el golpeteo entre supere'1ructuras que tienen l;.i misma ;.iltura. como puede 
ocurrir con e"tructuras de puentes paralelos conducu:ndo d1reec1ones opuc'..tas de tránsito. pueden ser 
benéficos en l;.i respuesta sísmica. esto es debido a que los impactos entre estructuras de d1 ti:rentc periodo 
fundamental actúan L'llmo d1s1pador en la respuesta. 

1.10.3 Asentamiento de estribos 

Relacionado a la rL'spuesta de sucios blandos y rellenos para estnbos mal consolidados. se ha 
incrementado el asentamiento de relleno" y la rotación de los de estnbos en sismos recientes ( Fig. 1 .11 ). 
La respuesta long1tudmal ante la presión de tierras sobre el estnbo se mcn:menta debido a las 
acclerae1ones sísmicas ¡:¡ 1111paeto del puente con el estnbo puede generar empu.1es pasi\·os altos. los 
cuales mdue1ran un 1nLTL'Jllc·nto mayor en Ja presión lateral en Jos rll\"Cles rnti:nores del puntP de· impacto 
de la cubierta o 'Ul'L'rc·struc·tura. l lna inadecuada compac·t;.ic1ún de rellenos tenderá a compactarse 
naturalmente. empu¡ando a la parte baja intennr del estnho. l·I contacto entre la parte 'upenor del estnbo 
y la superestructura 11 m1 ta el dc·,pl a;.am1ento int.:nor .:n la pan e a 1 t:1. re· su 1 tando en una ro tac 1ón del 
estribo. Las con-..:cu.:nc1as tip1L·as son el daño de la parte superior del muro del cstnhn debido al choque 
con la superestrudura y el daño al sistema de ptlas de "opone si las rotaciones del estnho son grandes. 

Figura 1.11 Asentamiento de estribos y rotación 

1.10.4 Falla de columnas 

La falla de las columnas de puentes puede resultar de un gran número de deficiencias relacionadas con las 
consecuencias de una filosofia de diseño elástico. 
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a) Falla a jle.:..::ión por ri•.,·i.<1tencia y ductilidad 

i) Inadecuada rt.'sistencia a .fl<'xión 

Hasta los años 70. no se requería proporcionar ductilidad en las zonas potenciales de formación de 
articulaciones plásticas, porque el concepto de art1culac1ones plásticas era irrelevante para los 
métodos de diseño elástll'o ut1l11ados. Se prescnbían niveles de fuerzas laterales muy baJOS para 
caracterizar la acción sísmica. aun4w.: ahora se reconm:e que los n1n:les de respuesta elástica pueden 
exceder IOOºo de los de las carga;. de gra\edad. Aunque la d1screpanc1a entre los ni\elcs de respuesta 
elásticas y de diseño parecen grande;.. la d1»LTCpane1a entre los nin:les actuales de res1stenc1a y 
respuesta elástica son gener¡,lrnente mueh" menort·s. comll resultado de la naturale;,a conservativa del 
análisis clá»tJCo adoptado para el d1»eño a tk.\lún de las columnas. 

ii) Resistencia atlt·\ 11in 111de¡>t·11d1t'flf<' de la '·"/11m11a 

Frecuentemente el rduer10 long1tud111al de la columna es traslapado inmediatamente arriba de la 
cimentación. con una l<rng1tud de tra;.lape inadecuada para desarrollar la resistencia de las barras. 
Debe señalar'e que aún mucho» tra-.Iapes largos. 4ue cumplen los requ1s1tos del reglamento. tienden a 
la falla s1 la columna es su_1eta a moderados nin:h:s de ductilidad. L'na inadecuada resistencia a 
flexión puede tamh1t:n m:urnr de la soldadura a tope del refuerzo longJtudmal cercano a la máxima 
zona de momento. 

iii) Ductilidad a_tlexión inadecuada 

Para 4ue una estructura sobren\·a a un sismo intenso. debe poseer du.:t1hdad. ya que aún las 
columnas n1ás refnr1adas no alcan.?.an los mveles necesarios para comportarse dentro del rango 
elástico. 1 a duct1ltdad. algunas \eces llamada tenacidad, es la propiedad de un material de ser capaz 
de deforn1arse ante \·anos cH.:los de despla/.am1entos mucho mayores a Jo, de t1uenc1a. sm 
degradac1lin s1gn1 licat1\·a de res1,,tenc1a. 

iv) Termi11aciú11 pr<'llliJ1ur,1 dd re/Úer:::o dt' /u co/1111111<1 

En Japón un gran númL'rtl de columnas de puentes desarrollaron fallas a flexo-cortante a la mitad de 
su altura. como consecuencia de la tem11nac1ón prematura del refuer¡ro longl!udmal. Esta deficiencia 
fue aumentada pnr la d1spo;.1c1ón de una longitud de desarrollo corta de las barras traslapadas en esta 
sección ( F1)!. 1. 1 ~) 

b) Falla por t'Ortalltt' e11 columnas 

La res1stenL·1a a cortante de columnas de concreto resulta de una combmac1ón de mecanismos que 
involucran tran,fcrenc1a de cortante por compresión del concreto. un puntal a lo largo de las grietas a 
flexión mclmadas. la acción de arco sostenida por las fuerzas axiales. y el mecanismo de armadura 
utilizando c>-tnh<1" hon1ontalcs suministrados por el refuerzo transversal. 

Los mecam,,mos de u>rtantL' actúan en un us,, compk_1n. Si el refucr70 trans\ersal del mecanismo de 
armadura !luyt'. el anL'l1n Lk la grieta tlcxn-L·ortante se incrementa rap1damente. reduciendo la 
resistencia del 11wc·an1;.mo a cortante 4ue util11a el puntal. ( 'omo consecuencia. la falla a cortante es 
frágil e m\olucra rápida d.:gradac1ón de res1st.:nc1a (F1g. 1. 13 ). La deformación a cortante melástica es 
así inapropiada para obtener una respuesta sísmica dúctil. 
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Figura 1.12 Terminación del refuerzo de la columna 

Figura 1.13 F;illa por cnr1;inte en cplumn.1.' 

Las columnas cortas son las más sus..:qitiblcs a la falla por ..:ortantc ..:onw ..:onsccuencia de la alta 
relación cortante/momento y el cnnscr. adurismo en la resisten..:ia de diseño por flexión de las 
columnas viejas. La resistencia actual a flexión de columnas existentes será ma) ora la resistencia de 
diseño si se diseña elásticamente. Antes de 1970, hubo una carencia de apreciación en la necesidad de 
asegurar que la resistencia a cortante excediera a la resistencia a flexión, y como consecuencia es 
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común encontrar columnas de puentes donde la reststenc1a a flexión puede ser dos o tres veces la 
resistencia a cortante. 

La resistencia a cortante en regiones de articulaciones plásticas es menor que en las regiones donde no 
se forman a111culac1ones plásticas. esto es una consecuencia de una reducción en la transferencia de 
cortante del puntal de compresión en ar11culac1ones plásticas. donde las grietas por cortante se 
incrementan baJo la acción de la ductilidad por flexión. Las ecuaciones de diseño deberían entonces 
reconocer una 1111luenc1a de la demanda de duct1ltdad por flexión sobre la resistencia a cortante. 

e) Falla <h' L"ahe~ule.\ 

Las fal Ja,., en cabe/a les causadas por el sismo de Loma Prieta en 1989 y sus subsecuentes 
evalua..:1one" 'istrncas de cabezales de concreto existentes 111d1can defic1enc1as s1grntlcat1,·as en tres 
áreas: ( 1) la l"<lpac1dad a cortante. parttcularmente donde el cortante por cargas grav1tatona y sísmica 
se suman; (2) Ja terrrnnac1ón prematura del refueuo long1tud1113] en la zona de momento negativo 
(arriba); y (3) el 111sufic1ente an..:laJe del refucr/o del c3he?al dentrn de las regiones extremas. Los dos 
primeros problemas fueron encontrados pnnc1p3Jrnente en ..:abe;¡¡:¡Jc, \Olados, mientras que la tercera 
defie1enc1a se observa en n1uehos puentes viejos con marcos mult1columnas. 

d) Falla e11 collt'XÍtme.\ 

Una consecuenc·1a reinante del temblor de Loma Prieta en 19¡.:9 fue el enfoque al problema del 
cortante en la l"llnex1ún entre Jos eahezalcs y las columnas. La transferencia de las fuerzas de los 
miembros a tran's de las conexiones resulta en fuerzas cortantes 'ert1cales y horizontales en el nudo 
que pueden 'er muy superiores al cortante en el miembro que se conecta. No ha sido común 
considerar e"tas fuer/as en el diseño del puente. y aún en nuestros días. el dtscño del refuerzo de la 
conexión por cortante casi nunca es llevado a cabo. Sm este refuer7o. la falla por cortante en el nudo 
puede ocurrir. 
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Capítulo 2 

MODELO Y TIPO DE ANÁLISIS SÍSMICO 

Al realizar un diseño en ingeniería la pnondad es la necesidad de op11m1zar. lo que implica que se 
consideren alternat1\·as de adopción de un s1s1t:rna estructural y un cnteno de diseño sísmico; y la 
evaluación de cada una de éstas estm1ando la respUL'sta estructural y hacer la elección con base a la 
comparación de costos. manlL'rnm11:nto y reparación de las altemat1\as. 

A continuación se presenta las cons1derauones a ut1li?ar para poder reall/ar un análisis sísmico apropiado 
de la subestructura Je puentes ( ~ormas Técnicas ( 'ompk111entanas para Diseño de Puentes. Remoso 2001. 
Márquez 2002). 

2.1 OBJETIVOS DEL A'.'l .. \LISIS SÍS'.\llCO 

La respuesta sísmica Je un puente en tC:r111mos de lus Jespla:1..a1111entos de la estructura y de fuerzas en sus 
elemento~ se ohllL'nL' 111ed1ante mudelns mate111át1c·us y tn:rncas de análisis. los cuales se han desarrollado 
ante las facil1dades Je pro~ramac1<·m que ufrece la computac1ún .·\pesar del a\·ance y desarrollo de dichas 
técnicas: modelos. su apl1L'aL·1tn1 L's aún lahonosa ya qu..: se requ1..:re de un profundo conoc1m1ento en las 
diversa" d1sc1plmas LJllL' abarca el pr•>!L'Cto L'stru,·tural Je un puente. 

Para seicCL'1<1n;,ir L'i llll>deln: t1pn de .mal1,¡., rL·quend11 en un puL·nte e, n,·,·es.inll cnmprender entre otros 
conceptos: ( 1) el proc·c·><> ck di serio s1s1111c'<> del puente. t ~ 1 l.i respuest;,i d1n;11111c;,i de estructuras tip1cas 
para puentes ante lllll\ 1m1c·ntus sism1c1>s. ( ·' 1 l1m1tac1ones en L'i tipo de mndL·l11 empkado. así como el 
conoc1m1entll de los t1p1h de a11alis1s d1spornhlcs y sus l1m1t;,iL·1une' 

Por otro lado en la reall/aL'l<lll del análisis y modelado del puente se hacen h1potes1s s1mplificatona5 de 
características en las c.¡ue se cuenta con pocu ll nulo c·onoc1m11:nto como son componam1ento de Juntas. 
interacción del sueln estructura de estnhos y pilas. caraL'leríst1cas de los matenales ante cargas re\'ers1bles. 
amon1guam1ento. mtcrace 1ón de conante y flexión ante un mLTemento de duct1 hdades. modelado de 
dtspos1t1\'os de amort1guam1ento. comportam1.:nto sísrrnco de estnhos. etc 
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Por lo anterior. la elaboración de un modelo es un proceso que requiere ser afinado para lograr una 
estimación confiable en la respuesta sísmica del puente. 

El ob1ettvo Jd modelado y análisis estructural es encontrar la respuesta sísmica en términos del 
desplazamiento y fuerzas en los miembros. ya sea para diseño de puentes nuevos o revisión de los ya 
existentes. 

Para puentes nuevos se obtiene el diseño del mismo de acuerdo a las demandas sísmicas. mientras que 
para puentes existentes se obtienen deformaciones esperadas y capacidad resistente de la estructura. 

El proceso de diseño es 1terat1vo ya que el análisis se realiza con has..: en un d1mens1onam1ento o diseño 
preliminar d..: los elementos. con el cual se oht1..:ne una repu..:sta ante las L·argas si-,m1L·as: se hace una 
valorae1ón dL· la respu..:sta global y local del puente. y s1 es m'LºL'sarrll s..: mod1f1L·an J1mens10nes. 
configuración geomL-tnca. se realtza una r..:linaL·1ún d..:I modehi d..: anál1s1s. etL· .. para nue\amente realizar 
el análisis -,ism1co y ohti:ncr una rcspucst<J LJUe cumpla con las cond1L"lllnes de sen IL"IO y n:s1qenc1a 
establecidos por las normas. 

Adic1onalmentL· puede ser re\ 1sado el comportamiento último de la estructura mediante un anál1s1s del 
tipo no lineal para dL"lerm1nar las d..:m;mdas d..: du..:trl1dad y revisar s1 la ..:struL·tura es capaz de mantener 
las dcfom1ac1onc-, sm llq:ar al colap-,o. así como J¡i rn 1s1ún de los despl;uami..:ntos para evJtar colisiones 
con estructuras \ecmas o falta Lk l1111g1tud de apoyo de la sup..:re-,truetura. 

De acuerdo a la cont"1gurac1ún. d1mens1ones y comportamiento de un puente. se puede elegir una técnica 
de anál1s1s -,imple o de gran n:finam1ento. cada una acompañada de un modelo igualmente sencillo o de 
gran compli:_pdad. 

2.2 MODELADO DE ESTRl'CTliRAS DE PUENTES 

Para obtener el L·omp11rtam1ento e-,tructural. L'I tipo de análisis elegido empleará un modelo matemático 
que reLJUILTe como d;1'.lls las caracterist1cas estruL·turales y geométricas del puente mediante la 
discn:t1/aC11111 di: sus L·lernentns. tipo di: conc"1ones y condtclllne" de apoyo. Cada llpo de análisis emplea 
un nivel de d1sLTet1/aL·1ún segun la aprnx1maL·1ón. tc111endo así lns s1gu1entes modelos (F1g ~.1 ): 

a) l\1odclo' con parámetro' concentrados.- l .as caracterist1cas de rna,,a. ng1de/ y amnrt1guam1ento son 
conL·entradns e·n p1mtn>- estrat<.'¡,'.IL"lls rq1rcsentat1\ ''' dL·I L·omportarn1entll e·spL·rado de la t:»tructura. Es 
el modelll n1as st:nL·11lu. ¡w1u se debe· de· lcneT L·u1dadu par.1 conocer Ja, l1m1laL·1unl'S del mndelo tales 
con10: 1nlLT~ll..:L·ll·n1 ..... uL"IP:-- c .... 1n1L·tur....t : t'f~·L·tp:-. P- \.u .... Llhcr L·ón1u ... ·u~1-..1dcr~n L':--tu:-. L'tl el :..inálts1:-,. Con 
esto~ n1odc!u .... -..1.: llhtJL'TH.' una ~tptll,Jtll~11.:1llll n1u: 1..'t'f1.._·ana en L'l pnH.'t"·,,l 1..k· d1 .... L·titl 

b) l\1odclo' con1pul''lt" con dl'llll'nlo' l''t ruL·t u ralL·,.- I· ,¡.m fur111.1d1" p1 ir s uhs hten1as e,tructurales 
conectados entr..: ,1 para formar la L«>nf1guraL·11m _l!ell!llL;tnL·a compkta Lkl puente Sun empleados en la 
mayor parte de análisis estructural ten1end11 una amplia d1spus1cH>n de pr11grama" de computo. 

e) l\1odclo con ckmcntos finitos.- D1scrL"l1/an la geometría de la e,rructura en pequeños elementos 
conectados entre si. con características propias que se dcrt\an drreL·tamente de las de los materiales 
estructurales. este método obtiene la respuesta de cada elemento. es Je Jo,, mc.'todos más exactos, por 
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tal razón, requiere de dedicación, programas de cómputo y conoc1m1ento necesario para su correcta 
aplicación. 

Modelos de masas 
concentradas 

r~ 
k 

(:"":. _m 
c 

.x 
ex 

Modelos de masas y 
marcos 

~-· -~-----='-~--­
r ! 1 r- 1 r-r-1 

Modelos de elementos 
finitos -! 

-------.~ 
-~-- ~ 

X 

¿ ----ex 
ezz 

Fl1ura 2.1 Modelos de análisis para puentes 

En cada uno de Jos modelos anteriores existe la posibilidad de elegir si las condiciones de carga son 
estáticas o dinámicas, que varíen o no con el tiempo, o bien si se requiere una respuesta en el rango 
elástico o inelástico. 

Al elegir un modelo de análisis se habrá de considerar entonces: el nivel de aproximación que se requiere 
en Ja respuesta del puente. el estado límite de diseño, la magnitud e importancia del puente y el grado de 
aprox1mac1ón que brinda cada tipo de análisis. 

2.3 TIPO DE A~ÁLISIS 

2.3.1 Análisis estático 

Con este anál 1s1s se hu-.ca conocer las fuerzas y desplazamientos que se generan en las estructuras bajo la 
acción de un -,1smo mediante fuerzas laterales aplicadas a cada ni\'t:I de una estructura. Éstas se 
detennman por d producto clJ'. donde e es el coeficiente sísmico de diseño y W es el peso total de la 
estructura. el cual incluye su peso propio. el de la carpeta asfáltica y el de otros elementos. 

Ad1c1onalmen1L' para puentes urbano" se debe considerar la pos1bil1dad Je la ex1;;tenc1a de tránsito lento en 
el momento en qut· se presente el "1smo: para ello. a las cargas anteriores es conveniente sumar la 
correspondiente a estac1onam1entos. que es de 100 kg m' según el Reglamento de Construcciones del 
Distrito Federal (RCDF-99). Las fuerzas laterales obtenidas actuarán sobre cada nn·el de la estructura, 
donde se ha supuesto concentrada su respectiva masa. 
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2.3.2 Análisis dinámico 

Para evaluar los efectos 4ue un sismo tmponc ;¡ un;i e'tructur;i. los métodos estáticos recurren 
generalmente ;i un análisis lineal <.:on un sistema de l·argas estállcas e<JUJ\alentes y d1stnbu1das de acuerdo 
al modo que rige el comportamiento de la estructur;i. Los métodos estátJClh deben su dicac1a a que 
supone que 13 estructura n:spnnde al primer modo de \1hrar. Sin embargo las exc1tac1ones del terreno 
sobre estructuras irregulares pueden nl·as1onar 4ue la rL·spuesta critica de la estructura no sea en pnmer 
modo, por lo 4ue se recurre al anál1s1s dinámico para estimar lltn" modos de nhrar :;. lograr cubnr 
respuestas que pueden no ser c.ms1der.idos en el planteamiento de !1» rnetodos estáticos. 

La respuesta de una estructura sometida a b ac.:u'in de un 'hmo se detenrnn;i mediante el análisis 
dmám1eos el cual re,uel\ L" las en1ac1ones de rno\ 1rn1ento del sistema. Por la L"<llllplej1dad de esta soluc1ón. 
en modelos con \ano' grad"s de !tb<:r1ad. normalmente se recurre a prograrnas de con1putadora. Estos 
métodos deben mclu1r la rnasa. la ng1de/. y el a111ort1guam1ento de la estructura. de apoyos y d1spos1t1vos 
especiales. Se pueden considerar prnp1edades lmeales o no 11ne;iles de éstos. 

a) Análisis modal espectral 

El método modal espel·tral dcsaL:npl;, L'! sistema de ecuaciones d1li:renc1ales de moqm1ento que resulta de 
considerar \arJ<» gradPs de !1hn1ad en el modelo de anál1s1s en ecuac)l)nes independientes, 
correspondientes a L·ada uno de los ni.>dos considerados en t:I nwdelo. l'I nt.irnero de grados de libcnad y el 
número de n<ld<h a C<ms1derar deberán ser los suficientes para mclu1r todos los modns críticos. Se obtiene 
la respuesta de cada modo L·omo s1 fuera de un grado de libertad. cu:;. a sol u..: 1ún es más sene 11la que 
resolver un sistema dl' ecual"lllllL'' d1Ji:re11c1ales. La soluuón de cada e..:uac1ón es la part1c1pae1ón de cada 
modo dentro de la re'J'UL·,ta global del sistema anal1:1ado. !.as respue,tas md1\·1duales se c:omhman para 
obtener la respuesta total 

b) Análi!>is en la historia del tiempo no lineal 

En ocasiones los muJL·I'" l111eaks no representan adecuadamente el c:umporta1111ento de estructuras ante 
exc1tac1ones 'hm1cas llltensas. ya que estos no consideran los c.1mb1<h de ng1de.1 y la d1s1pac1ón de 
energía en la estrul·tur'-1 a tra' és dL" la formaL·1ún dL" art1culal0 I<mes plásllL"as en los extremos de los 
elementos e'truL·turaks. l"ntrL' otnis . .-\ tr<l\L's del análisis dmárn1cu no lineal se busl'3 estimar el 
comportam1ent•> real Lk las estructur'-!s anll' s1snHis. util1/andu mudeh» de h1stL'res1s con degradación de 
rigidez y de rl·,1stenc1a:;. propiedades d111<im1cas no lmeales lk J,is matenales. 

El anál1s1s en la h1stona del t1empu es el anal1s1, d1nam1c:o para encontr~ir la re,puL"sta de una estructura 
ante un rL·g1'.">tro <k aceleraL·ll°in slllUc"JllJl,ITldo Ja, ecu.1c1ones de mo\1m1ento lJUe ngen .il sistema. La 
técnica n1á, L«>mún para l.1 '"luc1,in dL· Lis ecua<.:J<Hll°> de monm1ento es la de paso;¡ Pª"º· Se basa en la 
111tegrac1Ón dirl'Cla de !J, L"Cll'1l'llllll"' ck lll<l\ 1111Jento en L'I don1Inl0 de] t11:mpo. donde para c·ada mter;a)o 
de llcmpo. lt se re,uehen las l"L"UJc1.me, de monrn1entll C<lll J,1s desplazan11entos y vell1c1dadcs del paso 
anterior como datos 1111c1aks. l·I pn>CL'So se realI/a util1/a11do generalmente Ja, caracterist1e3, no lineales 
del modelo y acekrngramas dl·I sI110. 

Los reglamentos recomiendan la utilua.:1ón del método paso a paso para obtener la respuesta dmám1ca de 
puentes muy importantes sometidos a un sismo severo utilizando parámetros de comportamiento no lineal 
para conocer el compl>rt.im1ento de la estructura una ve/ que haya rebasado el rango elástico. 
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Como resultado del cálculo para un puente se oht1enen \·alores máximos <.k cortante en la base. coeficiente 
de cortante, momento de volteo. desplazamientos y ductilidad en columnas. Estos valores se venfican 
contra los cntenos de diseño. Estos métodos de análisis son por lo general de tipo no lmeal. 

2.4 CO:\IBINACIÓN 
ORTOGONALES 

DE EFECTOS EN DOS DIRECCIONES 

Los puentes al ;-,cr cstru.:turas con poca redundancia tienen un comportamiento más transparente que los 
edificios y. por ser e;-,tnH.:turas importantes en que se espera que después de un sismo de gran magnitud el 
puente no colap-,c se considera la s1gu1ente combinación de efectos por sismo en dos direcciones 
ortogonales (Al<· >21: 

a) Comb1nac1ón de efectos sísmicos en dirección transversal más el 40'% de los efectos en dirección 
long11udmal 

b) Combmación de efectos sísmicos en dirección longitudinal más el 40% de los efectos en dirección 
transversal. 

La combmac1ón de efectos es mayor que la que se utiliza en el diseño sísmico de edificios. 

2.S FUERZAS SÍSMICAS 

Las fuerzas sísmicas para el diseño de puentes vehiculares cuando se utilizan los métodos estáticos y 
dinámicos están en función de la intensidad del sismo, de las caracteristicas de la estructura y del tipo de 
suelo, y están dadas por 

ªe F, a= W 0 Q'R 

donde: 

aE es la ordenada del espectro de aceleración 
Q' es el factor de reducción por desempeño sísmico 
Res el factor de reducción por sobrcrres1stenc1a estructural 
F1 es el factor de 1mpnnanc1a y para puentes urbanos es 1.5 
0'0 es el peso 

(2.1) 

Para obtener <Ir. se requiere cl ú>etic1ente sísmico. c. el cual es el cociente de la fuerza cortante horizontal 
que se considera actuando cn la hase del puente por efecto del sismo. i·u· entre su peso, W0 • 

Para este fin. se toma como hase o tksplante del puente el mvel a partir del cual sus desplazamientos con 
respecto al terreno circundante emp1czan a ser s1grnficat1vos. 

La ecuación 2.1 proporciona la fuerza sísmica con la que se analizará el puente. Si se utiliza el método 
estático, la aceleración espectral clf. es la ordenada del espectro de diseño correspondiente al periodo del 
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puente en estudio: st se emplea el método dtnám1co modal espectral. la ordenada espectral aE es la 
correspondiente al periodo de cada modo considerado en el modelo de análisis. 

Comúnmente se uttl1za un programa de computadora en el cual se introducen los valores de cada punto del 
espectro de diseño 

2.5.1 Consideraciones para obtener las fuerzas símicas en pilas o columnas 

Para el ;.rnal1"1s de colunma" y ekmcntos dc soporte tnJ1qduaks donde sca ncccsano concentrar la masa 
tnbutana 4ue tornan talc" clcmentos se Jchc atcndn a la forma de apoyo entre el puente y sus soportes 
que pueden ser tiJº' ( I·) " mÓ\ iles ( !\1 ). según sc muestra en la (ti gura 2 1 ). 4ue muestra el criterio 
propue..,to para C<Hlstdcrar anál1S1s cn scnt1do long1tudtnal \ trans\t.:rsal. rcspectt\amcnte 

Para el caso de sJSmo long1tuJmal con ekmento" s1mpkrnentc apoyados. el apoyn mónl sobre la columna 
hace que el estnho tornL· la" tlln/a.., sisnrn.:as de todo el primer tramo de puente y no la mitad de éste, 
como puede pensarse. llllL'ntras que cn la columna u:ntral ex1..,tc un apoyo ti.10 In 4uc hace que dicha 
columna ton1a todo el tramo adyaccnlL' al pnmero. 

Para el analtst<., tnd1\1dual de un "ºPOrte en sent1<.lo trans\ersal se considera 4ue los tramos se encuentran 
fijos. por lo que cada uno de ellos toma la masa tnhutana del tablero (Ftg. 2.2). 

Figura 2.2 Peso tnbutann de acuerdo a la d1recc1ón de fuerza sísmica 

2.5.2 Espectros para diseño sismico 

El espectro Je diseño es una envolvente de los espectros de respuesta calculados para el s1t10 de interés 
para todas las posibles fuentes sísmicas que lo afecten y para un determinado penodo de retomo. Estos 
espectros de rcspuesta son la representación gráfica de las aceleraciones máximas de un sistema de un 
grado de libertad en función de su penoJo. En general. los espectros de diseño se construyen a partir de un 
conjunto de sismo~ que tienen la misma probabilidad de ocurrencia. 
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Para calcular la ordenada del espectro de aceleraciones sin reducciones a1. que está expresada como 
fracción de la gravedad. se considera lo siguiente: 

°" = 

donde: 

p=k+(l-k )(Tn I T)' 

T ªº + (Pe - ªº) ; Ta 
/Je; 

/Jc~~r 
Si T<r. 

ªªes el coeficiente de aceleración del terreno (la ordenada al origen del espectro) 
e es la ordenada máxima del espectw también conocido corno coeficiente sísmico 
Ta y Tn son los peri,1dos caracterist icns del espectro 
k es un parámetrn 4ue umtnila caída de Ja ordenada espectral 

(2.2) 

/Jes un factor que afecta directamente a c. y Cllnsidera el efc<.:to Je anll>rtiguamiento al considerar la 
interac..: ión suelll-e~tru..:t ura del puente. es decir. ha;. una fuente ad 1c illnal de disipación de energía 
que reduce la respue~ta de la t"tructura. dada P<'r la defnrmaciún de la masa del suelo. el efecto neto 
resulta en una reducci«111 de las f111.:r/as 4ue el sism<' induce a la estructura. El \alor de {Jscrá siempre 
menor a 1 Si se desprecia la intt:racci<'>n suelo-estructura. /:lc=l. 

Este valor de la <>rdenada '" debe afectarse por el factor de impurtancia del pu..:ntc; además. el coeficiente 
de acekraciún d.:l telTt:ll<l ''''·el codíci..:nt..: sísmico<'. lt)S p..:rit1d,1s caractcristi..:os r,.l Tn del espectro de 
acelera..:ion..:;.;. ..:1 c,1..:liciente k se obtienen en función del periodo d,1minante del sitio. T .. con base a las 
siguientes e:\.presion..:s: 

0 
= {0.1 + 0.15 (T, - 0.5); 

u 0.25; 

e= 
{

0.28 + 0.92 (T, - 0.5); 

1.2; 

1.2 - 0.5 (T. - 2.5); 

0.7; 

Capitulo 2 

si 0.5 s T, s; 1 .5 s 

si T, > 1.5 s 

si 0.5 < T, :s; 1.5 s 

si 1.5 < T, :s; 2.5 s 

si 2.5 < T, :s; 3.5 s 

si T, > 3.5 s 

(2.3) 

(2.4) 
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T - 1.5: 
ª - 4.75-T,; 

si 0.5 < T, s; 2.5 s 

si 2.5 < T, s; 3.25 s 

si 3.25 < T, s; 3.9 s ¡0.2 + 0.65 (T, - 0.5); 

0.85; si 

l
l.35; 

Tb = 1.2 T,; 
4.2; 

{
2-Ts; 

k= 
0.35; 

si T, s l. 125 s 

si 1.125 < T, s 3.5 s 

si T, >3.5s 

si 0.5 < Ts S 1.65 s 

si Ts > 1.65 s 

La figura 2.3 muestran la variación de e, aa.T00 Tb y k para diferentes valores del período del suelo T,,. 
En la figura 2.4 se muestran los espectros obtenidos para varios periodos de suelo T,. 

u ,.. 
8 
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Flaura 2.J Gráfica de a o. c. T<> Tby k. en función de T. 

e 

(2.S) 

(2.6) 

(2.7) 
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, 4 

ª' T=2 
12 

0.8 

T=4 

0.4 

02 

o 
o 2 4 8 

T(seg) 

Figura 2.4 Gráfica de ªE para algunos periodos de T, 

2.6 REDUCCIÓN DE FUERZAS SÍSMICAS 

Como se especifica en varios reglamentos para poder reali?11r el análisis sísmico, las ordenadas espectrales 
de aceleración se \en afretadas por los facll1rcs de reducción por comportamiento sísmico, Q ', y de 
sobreresistencia. R. a partir de las cnnsidcraci<'nes siguientes. 

2.6.1 Factor de rcdueciún propuesto para las ~TC para diseño sísmico de puentes 

Para puentes. se propone utilil'ar d factor de reducción Q ·contenido en las NTC :?OOO para diseño sísmico 
deedificios(Ordazy Páez Rocha. 1998). 

Q-IT 
si T.::.Ta (2.Sa) 1+ 

.k Tª 

Q'= 
Q-1 

l + _- ; 
·.k 

si Ta< T.::_Tb (2.Sb) 

1 +(Q-1). P. si T> Tb (2.Sc) 
k' 

donde: 

p=k+(l-k{~ r 
T0 y Tn son los periodos característicos del espectro de aceleraciones y k es un coeficiente que depende del 
período dominante del suelo. La figura 2.5 muestra las gráficas de Q' en función del período para distintos 
periodos de suelo. 

Capitulo 2 27 



Disc"o sísmico de subestructuras de puentes de concreto refonado en d Distrito Federal 

Q' 7 

6 

4 

3 

2 

o 
o 

T, - 2 

2 3 4 

Figura 2.5 Q' en función de T, 

2.6.2 Factor de comportamiento sísmico 

Tseg 

6 

A continuación se enlistan los requisitos para distintos valores de desempefto sfsmico Q. 

Requisitos para Q= 4 

Se usará Q=4 cuando se cumpla lo siguiente: 

a) La resistern.:ia cs ,uministrada exclusivamente por marcos no contraventeados de acero. 
concreto refor?ad,i " C<Hllpucstos de los J,,, materiales. ,, hien por muros de concreto 
refnr;/aJ,, "dc pla,·a dc au.:rt> ,, C<'mpuestt>s de I<» d,,, matcr1;ile' 

b) En puente' de d,,, rli\clcs cl cocientc de la car;icidad rL·,i,tcnte entre la acción de 
disciio dc un 111\cl 11<> deher~t diferir cn m~h del -;5° o dcl .;,1ciente de t'1ro nivel. Los 
marcos~ niunh dc c<>nL·n.:tn rl..'f<>r/aJ,, cumplen L't>n I'" requi,itt>s que lijan las Normas 
correspnndientcs para marcu;..;. nlllr<'' d1"1ctilc;.._ 

c) Los man:u;.. rigido, de acc·n1 -.atisfacen ¡,,, rcqui;..ill'' para marcos con ductilidad alta 
que lijan la, '''rma;.. c,,rre'P''ndientes. ,, cstan pn1\ i;..t,,s de .;,1ntra\ entco e:\.céntrico de 
acul..'rdt> L'l>ll la;.. mismas l\;nrma;.._ 

Requisitos para Q= 3 

Se usará{!= 3 cuanJ,, ;..e ;..at1sfacen las cnndicinncs. (c) ~ (d) para {!=-1 y en cualquier nivel dejan de 
satisfacerse las ct1ndici,,m:;.. (a)" (h). pern la resi,tencia en t,1d,1s J,1s entrepisos es sumini~trada por marcos 
rígidos de acen1. f'<'í marcn;.. de c<'ncrell' reforzado. por murc'S de concn:to o de placa de acero o 
compu.:sto;.. de 1,,, d<>s mat.:riale;... P''r comh1nacioncs de éstos ~ marcos. Los marcos rígidos de acero 
satisfac.:n lns r.:qui;..1tos para ductilidad alta " están pro\ ist,1s de C<'ntra\t!nteo Cl'ncéntrico dúctil. de 
acuerdo con Ja, '.\: t>rrnas cl1rr.:srnnd icntcs. 

Requisitos para Q= 2 

Se usará Q = 2 cuando la resistencia a fuerzas laterales es suministrada por marcos de acero con ductilidad 
reducida o provistos de contraventeo con ductilidad normal, o de concreto reforzado que no cumplan con 
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los requisitos para ser considerados dúctiles. o muros de concreto refor7ado. de placa de acero o 
compuestos de acero y concreto. que no cumplen en algún nivel lo especificado por Q = 4 ó 3 arriba 
mencionados. 

También se usará Q = 2 cuando la resistencia sea suministrada por elementos de concreto prefabricado o, 
con las excerciones que sobre el particular marcan las ~ormas correspondientes. o cuando se trate de 
estructura,., de acero con las características que se indican en las Normas rcspecti\ as. 

Requisitos para Q= 1 

Se usará Q= 1 en estructuras cuya resistencia a fucr7.as laterales es suministrada al menos parcialmente 
por elementos o materiales diferentes de los arriba especificados. a menos que se haga un estudio que 
demuestre. a satisfacción de la Administración. que se ruede empicar un valor más alto que el que aquí se 
especifica: también en alguna-. estructuras de acero que se indican en las Normas correspondientes. Para 
estribos se cmrleará un factor de comportamiento sísmico {!~ 1. 

2.6.3 Sobrerresish.'ncia 

La sobrerrcsis1enc1a e~tructural es la cara..:idad mayor a la de diseño que tiene un sistema estructural. En 
edificios la u1ntrihu..:i,·1n a esta sobrcrrcsistencia la constitu:'.-e principalmente la participación de elementos 
no estructurales (muros di\ isorios. \ entanas. rn:fabricados de fachada. et.:.). 

Las NTC rara diseño por sismo de edificios (Ordaz y otros 2000) estima un factor de sobrerresistencia 
empírico que se obtiene con la ecuación 2.9 y reduce a las ordenadas csrcctralcs. 

R= 

Capitulo 2 

t4 +IO T 

. T., 
2; 

R 

siTST. 

si T>T. 

3--------·------·-~---

1.5 --- -

o as 
T, 

Figura 2.6 R en función de T, 

(2.9) 

1.5 2 
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2.6.4 Factor de importancia 

Este factor está definido para evaluar el nesgo sísma:o sobre una estructura y se aplica directamente a las 
fuerzas de diseño. su u11li1,ac1ón es debido a ra1ones sociales ya qut' a Ja, estructuras importantes se les 
debe brindar un ni\·d de segundad mayor que hace 4ue las estructura, -,ean mayores en dimensiones y 
costos. De acut'rdo <!su 1mportanc1a. los puentes se clasifican en b s1;!LJ1ente tabla: 

Tahla 2.1 Factor de 1111portanc1a en pucntn 

l'rop1etano ( irado Tipo F1 

P...1111cul.J.r 
'.'.l) 1n1purt.J.ntc: B 1 () 

ln1rurt.inlL' .\ 1 5 
(jpb1crnu del {)1-,!r1fP 1-cdcr.JI ln1pPrl.Jntc .\ 1 5 

Los puentes clas1fü:ados como importantes (llpo AJ. son todos aquello-, construidos en zonas urbanas, el 
valor de 1.5 es por4uL· 0stos nunca deben de 111terrump1r su func1onam1ento. aún en el caso de sismos 
extremos. por4ue "'n e,trueturas nece,anas como \'Ías de comunicación en cualquier caso de desastre o 
contingencia. FI tipo B. son puente' pequeños que sirven de comun1cac1ón o acceso a conjuntos 
residenciales pn\·ados. 

2.7 REVISIÓ:"l DE CONDICIONES DE SERVICIO 

Los despla1am1L'llt<>s de d1se1io llenen tanta 1mportanc1a como las fuer1as de diseño ya que determinan el 
comportan11L·nto Je la estructura. 111\'el de daño y re\·1s1ún contra 1n1pactLl entre estructuras adyacentes. En 
el rango 1nelást1c'<l los despla1an11<:ntos determman las art1eulac1ones plásticas y demandas de ducuhdad 
en las seec1oncs 

Para e\'aluar el daño de estructural se toma como parámetro la d1stors1ón de entn:p1so que -.e define como 
la d1ferenc1a Je Jespl:uam1cntos entre dos n1\·eles con-.ecut1\<1" J1\'1J1da entre la altura del entrepiso. Para 
puentes de un solo lll\·el la d1stors1ón será el despla1am1ento relat1\ n entre el tahlc:ro y su hase d1v1d1do 
entre su altura. La e\·aluac1ún de daños por J1stors1ón define el L·stado limite Je serv1c10 y d estado límite 
de colapso: 

a) El estado límite de senx1n. l:s aquel 4ue ante sismos frecuentes Je baja a moderada 1ntens1dad hmlla 
el daño de elementos no estructurales como barandales. postes. Juntas y accesos peatonales. entre 
otros. y garantua la e1rculac1ón segura Je vehículos 

b) Estado límite Je colapso Ante sismos severos con periodos de retomo mucho mayores que el caso 
anterior. el daño cstruetural se hmna para evitar que la estructura llegue al colapso 

2.7.1 Desplazamiento de servicio 

Las NTC para diseño sísmico de edificios (Ordaz y otros 2000) proponen que para el estado límite de 
servicio, la estructura permanezca elástica ante un sismo con un periodo de retomo de 10 años. 
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Las distorsiones en el estado limite de servicio se obtendrán con los desplazamientos del análisis lineal 
obtenido con el espectro de diseño multiplicados por el factor Q 'R/7: 

D = Q'R D 
' 7 

(2.10) 

Donde Q ·y R en a.:I factor de reducción por duct1hdad y de sobrerres1stenc1a definidos en el capítulo 2. En 
la expresión antenor se ha d1nd1do entre 7 para con\'en1r los desplazamientos en aquellos que se tendrían 
durante un sismo 7 ,·eces menor que el de diseño y corresponde a un sismo con un penodo de retomo de 
1 O años. Las d1stors1ones ohterndas con los desplazamientos resultantes se comparan con las distorsiones 
de servicio propuestos en la tabla 2.2. cuyos valores se basan en los correspondientes de las NTC para 
edificios con muros desligados al a estructura. 

2.7.2 Desplazamientos en el límite de colapso 

Para rcnsar la" J1stors1ones en el límlle de colapso en puentes los desplazamientos de diseño D, se 
obtienen mult1plicando los desplazamientos del análisis por Q 'R: 

D, =Q'RD 

Tabla 2.2 D1s1ors10ncs perm1s1hles para el estado limite de colapso para edificios 

Capltulo2 

Shtema e~tructural 
1-~~~~~~~~~~~-

\ 1 arco~ dud1k..., de 1..'11ri...:rclll TL'lllf/.Jdo 1(.,_) > tl 41 

\1;.lí(O~ de .1LL'íP ti cunL:TL'lll i...'PI) dut.:ti\1J •. h.I lin11t...tdJ 1 Q 1 o:) 
\1uros d1...tlr.1~111.1 ~ pilJ.s rnurn 
\1uros de 1..·..tr ~.J de m.i111plhlt.'fl..t con tinada dl." p1t:/as nlaC1/JS i,:on 
rcfuer.10 honlllnt~il Ll n1Jll.i 
:\1uros de c.irgJ Je rn.impostc:na JL' pt~/as huC"cas con rcfucr/o mtcnor 

D1stors1ón 
11 03!1 

11 015 
o 006 

o 005 
o 00:2 

(2.11) 
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Capítulo 3 

REQUISITOS MÍNIMOS DE DISEÑO SÍSMICO 

En el diseño sism1~·0. el J1mensionamiento y detallado de los elementos estructurales es un aspecto 
fundamental. por tal ra/ón hay que interpretar reglas y códigos que rigen las normas estructurales de 
cada pais. 

A continuación se hace una propue,ta para el detallado de la subestructura con base en las NTC-
2001, completaJo segun se mJ1<.¡ue por algunos reglamentos de puentes (ASSHT0-96. CALTRANS 
2001) y otra' referennas ( l'r1t:stley. 1996). 

3.1 REQLISITOS GE~ERALES 

3.1.1 Efectos de esbeltez 

Se suponJrá que una columna tu:nt: sus extremos restringidos lateralmente cuando éstos no se 
desplacen uno n"pecto al otro de manera apreciable El desplazamiento puede ser despreciable por la 
presenl·1a en el cntreplSl) de elementos de una elc\·ada ng1dez lateral. como contranentos o muros, o 
porque la estructura puede resistir las cargas aplicadas sin sufnr desplazamientos laterales 
considerables. 

Se considera que no hay desplazamientos laterales apreciables si: 

Q~ :5 0.08 V 
h w. 

(3.1) 

Donde: 
Q factor de comportamiento sísmico 

V fuerza cortante de entrepiso 

6 desplazamiento de entrepiso; 

w. cargas de diseño ultima 

h altura. 
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Miembros en los que puede despreciarse los efectos de esbeltez 

En miembros con extremos restnng1dos lateralmente. los efectos de esb.:ltez pueden despreciarse 
cuando la relación H y el radio de giro r. de la sección en la d1recc1ón considerada es menor que 34-
12 A11/A-f,. donde .\!1 es el menor y .\/_. d mayor de los momentos tlexionantes en los extremos del 
miembro. 

En miembros con extremos no restringidos lateralmente. los efectos de esbeltez no podrán 
despreciarse. Cuando H 'Ir sea mayor que 1 OO. deberá efectuarse un análisis de segundo orden. 

Momentos de diseño 

Los miembros sujetos a ílcxocompresión en los que no pueda despreciarse los efectos de esbeltez, se 
dimensionarán para la carga axial de diseño Pu, obtenida de un análisis elástico y un momento 
amplificado Af,. 

Miembros con extremos restringidos 

Los miembros con extremos restringidos lateralmente se diseñarán con un momento amplificado, M,, 
que se calculará con la ecuación: 

donde 

F.b = C., 
1- pu 

0.75 P,. 

C!: 1.0 

e M, .. = 0.6 + 0.4 .,. - C!: 0.4 
M2 

E,/• El= 0.4 ·· ----
l+u 

(3.2) 

(3.3) 

(3.4) 

(3.5) 

(3.6) 

u relación entre el max1mo momento de diseño por carga muena y carga viva sostenida, y el 
máximo momento de diseño total asociados a la misma combinación de cargas. 

El momento .H~. es el mayor de los momentos en los extremos del miembro y se toma su valor 
absoluto multiplicado por el factor de carga. 

Miembros con extremos 110 resrr111gidos 

Para miembros con extremos no restringidos lateralmente, los momentos en los extremos del miembro 
se calcularán con las ecuaciones: 
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(3.7) 

(3.8) 

Donde: 

M 1h momento flexionante multiplicado por el factor de carga. en el extremo donde actúa J1i. 
producido por las cargas que no causan un desplazamiento lateral apreciable. calculado con un 
análisis elástico de primer orden; 

M 1, momento 11<.:xionante mulllplicado por el factor de carga. en el extremo donde actúa J.fi. 
producido por Ja, cargas que causan un ,.1espla/am1ento lateral apreciable. calculado con un 
anális1<. el;i,11co de: pnmn ordc:n. 

M2h momento tkx1onant<: mul11plicado por el factor de: carga. c:n el extremo donde actúa /./2, 

productdo por las cargas qu<: no causan un despla/am1ento lateral aprec1ahle. c·akulado con un 
análts1s ebst1co de pnmer orden. 

Mis momento tkx10nante mult1plicado por el factor de carga. en el extremo donde actúa .'.12, 

producido por las c·argas que causan un desplazamiento lateral apreciable. calculado con un 
análts1s elástico de pnmer orden; 

1 
Fas=--:?:I 

1-A. 

donde: 

A.=W.Q~ 
hV 

Si Fa, excede de 1.5, se deberá hacer un análisis de segundo orden. 

Cuando un miembro sujeto a flexocompresión con extremos no restringidos tiene una relación 

Entonces se diseña para la carga P. y un momento flexionante amplificado M, 

3.1.2 Materiales 

Concreto 

(3.9) 

(3.10) 

(3.11) 

Como los puentes están clasificados como estructuras tipo A de acuerdo con el RCDF. para su diseño 
y construcción. se utiliza concreto clase I. con peso volumétrico en estado fresco superior a 2.2 t/m1 • 

Resistencia a compresión 

Este concreto tiene resistencia especificada.fe'. igual o mayor que 250 kgicm'. Para diseñar se usará el 
valor nominal.f, •. determinado con la expresión siguiente: 
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/,*=0.8/,' (3.12) 

Módulo de elasticidad 

Esta clase de concreto tiene un módulo de elasticidad, E,, igual a 14 000 JJ;, en kg cm' 

Acero 

Para refuerzo ordinario del concreto se utilizan barras de acero corrugadas, cuyo módulo de elasticidad 
E,, se supone igual a 2 x 10° kg/cm 2 con un esfuerzo de fluencia[.= 4200 kg•cm2

• 

Factores de resistencia 

De acuerdo con las Nomias Técnicas Complementarias sobre Criterios y Acciones para el Diseiio 
Estructural de las Ed1ficac1ones. las resistencias deben afectarse por un factor de reducción, FR. 

FR = 0.9 para flexión. 

FR = 0.8 para cortante y torsión. 

FR =O. 7 para transm1s1ón de flexión y cortante en losas o zapatas 

Para el caso de elementos sujetos a flexocompresión los factores de resistencia tienen los valores 
siguientes: 

FR = 0.8 

FR = 0.8 

FR=0.7 

cuando el nucleo esté confinado con refuerzo transversal circular o con estribos; 

cuando el elemento falle en tensión; 

si el nuclco no está confinado y la falla es en compresión. 

3.2 SUBESTRUC'ITRA FORl\IADA POR PILAS Y COLUMNAS 

3.2.1 Requisitos geométricos 

Estos requisitos se aplican a miembros en los que la carga axial de diseño, P., sea mayor que A• 
f, '110. 

a) La dimensión trans\·ersal mínima no será menor que 300 mm; 

b) El área Ax. no será menor que P" ·O.~(· para toda combinación de carga; 

c) La relación entre la menor dimensión transversal y la dimensión transversal perpendicular no debe 
ser menor que 0.4 

d) La relación entre la altura libre y la menor dimensión transversal no excederá de 15. 
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Cuando existen pilas que forman marcos como parte de la subestructura. Caltrans propone de 
acuerdo con estudios empíricos basados en la obsen ación de cornportainiento de puentes 
existentes se obtienen estructuras ra¿onablernente proporcionadas c¡ue cumplirán los 
requerimientos ante lo-. ~·uales se les solicite si se mantienen las dimensiones de los elementos 
estructurales dentro del rango de la s1gu1ente relación: 

0.67 < o,< 1.33 
o. 

Donde: 
D, dimensión de la sección transversal de la columna o cabezal 
D, peralte de la viga principal del marco. viga o cabezal de la superestructura 

3.2.2 Flexocompresión 

(3.13) 

Toda sección sujeta a tlcxocompresión se dimensionará para la combinación más desfavorable de 
carga axial y momento incluyendo los efectos de esbeltez. El dimensionamiento se realiza a partir de 
las hipótesis generales. o bien con diagramas de interacción construidos de acuerdo con ellas. El factor 
de resistencia. FR. se aplica a la res1stenc1a a carga axial y a la resistencia a flexión. 

Er:centricufad minmw 

La excentnc1dad de diseño no sera menor que 0.05 h ~ 20 mm. donde hes la dimensión de la sección 
en la dirección cn que sc cons1dcra la flexión. 

Comprcs1<Í11 y tle.\IÚl1 en dos d1n.'<'CÍ011es 

Para seccwnc' cuadradas o rectangulares puede usarse la expresión siguiente: 

(3.14) 

donde: 

PR carga normal resistente de diseño. aplicada con las excentricidades e, y e,: 
PRo carga axial resistente de diseño. suponiendo e,= e, =O: 

PR., carga normal resistente dc diseño. aplicada con una excentricidad e, en un plano de simetría; y 

PR, carga norn1al rcs1stcnte de diseño. aplicada con una excentricidad e, en el otro plano de simetría. 

Esta ecuación es válida para PRIPRo ~ 0.1. 

Para valores de PR/PRo menores que 0.1, se usará la expresión siguiente: 

M J.fu, 
~ + --·- :5 1.0 
MR.t MRy 

(3.15) 
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donde: 

M .. , y Mu_. momentos de diseño alrededor de los ejes x y y; y 

MR., y MR.• momentos resistentes de diseño alrededor de los mismos ejes. 

4.2.3 Refuerzo longitudinal 

a) La cuantía de refuerzo longitudinal no será menor que O.O!, ni mayor que 0.04. 

b) Sólo se permitirá fi.im1ar paquetes de dos barras. 

e) El traslape ,k harras lnng1tud111alcs <;Ó)o se pennite en la mitad central del elemento. 

d) Las uniones soldadas de harras no se deberán usar en una d1stane1a igual a dos veces el peralte 
del elemento. o a p.irtir de las secc·1unes donde es probable que el refuerzo longlludinal alcance 
su esfuer:to de fluencia. además no se: permite soldar estnhos o grapas al refuerzo longitudinal 
requerido por d1se1in. se podrán util1/ar d1spos1t1vos mecánicos cuando no exista espacio 
suficiente para ancl.ir barr;.is por medw Je dobleces. 

Los códigos de diseño cspecific·an limites infcric>res) superiores para pnrcentaje de área de acero 
de refuerzo longitudinal. F:-.isten difcrenc·ias entre esttis valc,res )a c¡ue son específicos de cada 
país y varían de uno a otro. Ln los est~1dos l 'nid''' "Hl ;.idmitidos porcentajes entre el 1 ) el 8.0°'o. 
para límites 111fcnor y superior rcspectl\amente Fn \:ueva Zelanda se permite un rango entre 0.8 
y 8.0ºo. En Japón -.on pennitid<h purcentaje-. de refuerzo hajos. ~alores C<'lllO ü.5°o son comunes. 
En nuestro pa1s de acuerdo con l;.is 'Tl ·.::-oo 1 p;.ira estructuras de c:<incretu tenernos que los 1 imites 
están entre 1 y el 4° o l'nestle) propone lus limites s1gu1entes: 

0.005 :S p < 0.04 l';.ira column;.is c·1rculan.:' 

0.008 :S 1' <O O 04 Para column;.is rec·tangulares 

Diseños prácticos se dan en el s1gu1ente rango: 

o.o 1 :S p :S 0.03 

3.2.4 Refuerzo transversal 

a) el refuerzo será proporc10nado con barras con esfuerzo de fluencia de 4200 kgicm~ y su 
resistencia real debe ser igual a 1.25 veces su esfuerzo real de fluencia. así mismo se 
d1mens1onarán para que no fallen por fuerza conante antes de la formación de aniculaciones 
plásticas por flexión en sus extremos. 

b) Se sumimstrará el refuer:to transversal mínimo en una longitud en ambos extremos del miembro 
y a ambos lados de n1alc¡u1cr sección donde sea probable que !luya por flexión el refuerzo 
long1tud111al ante de-,plaza1111entos laterales en el intervalo melás11co de componamiento. Esta 
longitud será l.i may urde· 

1) La mayor J1111ens1ún 1ransversal del miembro; 

2) L'n sexto de su altura libre; o 
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3) 600 mm. 

c) Cuantía mínima de refuerzo transversal 

1) En columnas de núcleo circular. la cuantía volumétrica de refuerzo helicoidal o de estribos 
circulares. p,. no será menor que la calculada con la ecuación: 

0.45 ___!!_ -1 1-•- ni que 0.12-•-(
A 1 .c .e 
.-I, ; f, f, 

(3.16) 

2) En columnas de núcleo rectangular. la suma de las áreas de estribos y grapas, A,h, en cada 
dirección de la sección de la columna no será menor que la obtenida a partir de las 
ecuaciones siguientes: 

f.. 
0.09-•-s b,. 

f,h 

(3.17) 

(3.18) 

donde b, es la dimensión del núcleo del elemento a tlexocompresión. normal al refuerzo con 
área A,,. y esfuerzo de tluencia.f.h. 

d) El refuerzo trans\crsal debe estar formado por estribos cerrados de una pieza sencillos o 
sobrepuestos. de diámetro no menor que 9.5 mm (número 3 ). Puede c·omplementarse con grapas 
del mismo diámetro que lo-. estribo-.. -.eparadas igual que .:,tos a lo largo del miembro. Cada 
extremo de una grapa Jebe abra.Lar a una barra longitudinal de l..1 peri feria con un doble¿ de 135 
grados seguido de un tramc1 recto de al meno-. seis di~imetro-. de la grapa pero no menor que 80 
mm. 

El refuer?o tran'\ er-.al con espacios c.:rrado' junto <.:<'n .:1 r.:fuer¿o longitudinal actúan para 
restringir la expan ... iún lat.:ral del concr.:to mant.:niendo la integridad del corazón de concreto. 
asegurando resi-.tc·ncia a c"timpresión alta e incrementando la deformación por compresión aún 
desput!s de que ocurre· la falla r(1r cortante. 

Las siguiente-. c·c·uacione-. fueron nwdificadas por Caltrans para un diseño práctico asegurando 
una ductilidad aJ.:c·uada. el pon:entaje de acero transversal para columnas circulares o 
rectangulares re,tringido' .:on espirales: 

p= 
4D·~·.: ~0.16 /'.. i 0.5+ 

1
",
25

p)+0.13(p-0.01) 
' .f.. \ .! .. A, 

Donde: 
A,r: área de acero de la espiral 
D ': diámetro del c·oraLón de concreto 
s: separación entre cada espiral 
f".,: resistencia a compresión del concreto 
f.,: resistencia de fluenc·ia del acero longitudinal 
A,: área de: la sección de concreto 
p¡: porcentaje de acero longitudinal 
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Para columnas rectangulares con distribución rectangular de refuerzo longitudinal el área de 
refuerzo transversal será: 

Ash =0.12Sh f'" (0.5 + 
1

·
25

p)+0.13(p-0.01) 
f.• l f' aA~ 

Donde: 
he: es el ancho del corazón de concreto perpendicular a la dirección de A.., 
s: es la separación 
P: carga axial última 

(3.20) 

Para miembros de talla pequeña (D$ 914 mm), sujetos a carga de compresión alta, como puedes 
ser el caso de pi las. se recomiendan los requisitos del ACI 318, tal que: 

p. 2: 0.45( A, - 1) f'' 
A, f, 

Donde: 
Ag: área de la sección de concreto 
Ac: área del corazón de concreto 

Separación 

(3.21) 

Las barras longitudinales deben restringirse contra el pandeo con estribos o zunchos con una 
separación no mayor que 

a) 850/ JT veces el diámetro de la barra o de la barra más delgada del paquete <f.. en kg/cm2). 

b) 48 diámetros de la barra del estribo: ni que 

c) La mitad de la menor dimensión de la columna. 

La separación máxima de estribos se reducirá a la mitad de la antes indicada en una longitud no menor 
que: 

a) la dimensión transversal máxima de la columna; 
b) un sexto de su altura libre: ni que 

c) 600 mm arriba y abajo de cada unión de columna con trabes o losas. medida a partir del 
respectivo plano de intersección. 

La separación mínima del refuerzo transversal no debe ser menor que: 

1) La cuarta parte de la menor dimensión transversal del elemento; 

2) Seis veces el diámetro de la barra longitudinal más gruesa; o 

3) 100 mm. 
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El refuerzo transversal en la articulación plástica debe ser capaz de restringir el refuerzo 
longitudinal a compresión contra doblamiento. 

Existen dos formas de doblamiento (Priestley 1996): 

a) Doblamiento del acero longitudinal entre dos capas del refuerzo transversal 

b) Doblamiento del acero longitudinal que se presenta entre varias capas del refuerzo transversal. 

En el primer caso. las capas de refuerzo no deben exceder una distancia 6 dN. 

db1 es el diámetro de la barra de acero longitudinal 

Para el caso b) cuando el acero longitudinal y transversal tienen el mismo esfuerzo de fluencia, 
requiere que se cumplan las siguientes condiciones: 

¡... Que el diámetro del re fuer .1'.0 transversal se encuentre en un rango no mayor 4 veces el 
diámetro de la harra long1tud111al 

,.. La d1stanc1a entre cada cstnbo del refuerLo transversal no debt: exceder de 10 cm y. 
;.. Toda harra longitudinal Jehe ..:star restringida por un aro o grapa paralela a la dirección 

potencial dt: dohl..1m1<:nto 

Además. deht: e,i,tir un e,p.1c·ia111iento de 10 cm entre cada harra de a..:ern longitudinal cuando se 
encuentren reqringid.1' r<>r una e'riral) la distancia centro a centro del nmcho debe ser no ma}or 
que 6 d.,, (d1ámetrn dt: L1 h.1rr.1 nü' re4ue1ia del acno longitudinal 1: el anc·lai.:- para la espiral será 
propornnnadu rnr 1 5 'uel1.1' extr.1' Je la h;,in.1 yue fórma L.i e'>pir:il en e;i,Lt c"rt:mo 

Para columnas reetangularc'' tL>dcL' lcL' barras longitudinaks deben estar restringidas por estribos 
laterales. se debrán util1?..1r estribos de diámetro ;;3 para restringir las harras del 11 I O o más 
pequeñas. y del :.q para harras del 111 1 y mayores. 

Detallado 

a) Estribos y zunchos 

Los estribos se disponen de manera que cada barra longitudinal de esquina y una de cada dos 
consecutivas de la periferia tenga un soporte lateral sum1111strado por el doblez de un estribo con un 
ángulo interno no mayor de 135 grados :".:inguna barra que no tenga sopone lateral debe distar más de 
15 cm de una barra soponada lateralmente. Para seis o más varillas n:pan1das unifonnemente sobre 
una circunferencia se pueden usar anillos c·1rculares rematados o 7unchc1s 

b) Grapas 

Para proporcionar restr11:c1ón lateral a banas que no sean de esquma. se uuhzan grapas formadas por 
barras rectas, cuyos extremos terminan en un doblez a 135 grados alrededor de la barra o paquete 
restringido, seguido de un tramo recto con longitud no menor que seis diámetros de la barra de la 
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grapa. Estas grapas se colocan perpendiculares a las barras o paquetes que restringen y a la cara mis 
próxima del miembro en cuestión. 

J.2.4 Requisitos para fuerza cortante 

Fuerza cortante que toma el concreto 

Las expresiones para '" R que se presentan para distintos elementos se aplican cuando la dim.:nsión 
transversal. /z. del elemento. paralela a la fuerza cortante. no es mayor de 700 mm. Cuando la 
dimensión trans' ersal lz es mayor que 700 mm, el valor de VcR deberá multiplicarse por el factor 
obtenido con la s1gu1ente expresión: 

1 - 0.0004 ( h 700) (3.22) 

El factor calculado con la expresión 2.18 no deberá tomarse mayor que 1.0 ni menor que 0.8. La 
dimensión h estará en mm. 

SI p<OOl5 

VcR = FR bd(0.2+20p).{J;* (3.23) 

Si p ~ 0.015 

(3.24) 

Miembros sujetos a flexocompresión 

En miembros a flexocompresión en los que el valor absoluto de la fuerza axial de disefto, P., no 
exceda de: 

FR (0. 1¡;.. Ag + 2 000.4,) (3.25) 

la fuerza cortante que toma el concreto, V,R. se obtendrá multiplicando los valores dados por las ces. 
4.23 ó 4.24 por: 

1 + 0.007 P./ Ag 

usando A, en cm2 ,¡;. •en kg/cm• y P. en kg 

Si P. es mayor que 

FR (0.7j;.• A 8 + 2000A,) 

V,R se hará variar linealmente en función de P., hasta cero para 

P.= FR (A., f, "+ A,f.) 
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Refuerzo por tensión diagonal 

Este refuer .. w dehe t:star formado por t:stnbos é·errados perpendiculares u oblicuos al eje de la pieza. 
barras dobladas o una comhmac1ón dt: .:stos elementos. 

En vigas debe suministrarse un rcfucuo mínimo por tensión diagonal cuando la fuerza cortante de 
diseño. V". sea m.:nor que 1 ·. • El área de refuerzo mínimo para \'lgas será la calculada con la siguiente 
expresión: 

f7* hs 
A ..... .,, = 0.25 .¡Je· f, (3.27) 

Dondes:<; d 12 

Cuando V" sea mayor que V,R. la separación, s, del refuerzo por tensión diagonal requerido se 
determinará con: 

FR A.,.f,. d (sen e+ cos 9) 
s= . 

donde: 

A. área transversal del refuerzo por tensión diagonal comprendido en una distancias; 

e ángulo que dicho refuerzo forma con el eje de la pieza; y 

V,R fuerza cortante de diseño que toma el acero transversal ( V,R = V" - V,R ). 

Para secciones circulares se sustituirá el peralte efectivo. d, por el diámetro de la sección, D. 

La separación, s. no debe ser menor de 60 mm. 

Si v. es mayor que 1·, R pero menor o igual que 

l.5FR bd ¡¡;; 
la separación de estribos no deberá ser mayor que O.Sd. 

Si V" es mayor que 

l .SFR bd ¡¡;; 
la separación de estribos perpendiculares al eje del elemento no deberá ser mayor que 0.2Sd. 

En ningún caso se permitirá que V" sea superior a: 

a) En vigas 

2.SFR bd ¡¡;; 

b) En columnas 

2FRbdm 
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3.2.6 Requisitos complementarios 

Anclaje 

Longitucl ele desarrollo 

La longitud de desarrollo, Ld, en la cual se considera que una barra a tensión se ancla de modo que 
desarrolle su esfuerzo de fluencia. se obtendrá multiplicando la longitud básica, LJb dada por la 
siguiente ecuación: 

Ldb = a, f, ~ 0.11 d~ 
3(c + K,, >ff' .¡fe' 

(3.33) 

donde 
a, área transversal de la barra; 

e separación o recubrimiento: úsese el menor de los valores siguientes: 

1) distancia del centro de la barra a la superficie de concreto más próxima; 

2) la mitad de la separación entre centros de barras. 

K,, 
A 1, (,, 

índice de refuer¿o tran;versal: igual a ---- : en kg cm' y cm, 
100 s n 

A,, área total de las secciones rectas de todo el refuer¿o transversal comprendido en la separación s, y 
que cruza el plano potencial de agrietamiento entre las barras que se anclan; 

fyv 

s 

esfuerzo especificado de fluencia de refuer/o transversal: 

máxima separación centro a n:ntrn del ref11<:r /O transversal. en una d1stanc1a igual a LJ; y 
número de barras sobn: el plano pntcnual de agr11.:tam1ento. n 

En ningún caso 1.,1 será menor quL' .:ioo mm. 

La longitud de desarrollo.!.,,. de cada harra que forme parte de un paquete de tres barras será igual a la 
que requenria s1 estu\1<:ra aislada. mult1plicada por 1.20. Cuando el paquete es de dos barras no se 
modifica L.1 

El confinami.:nto ef.:ctiH' de las columnas d.:pende también de la longitud d.: desarrollo que tenga 
cada barra d.: r.:fuer/.o long1tud1nal que pem11te akan¿ar su fluencia ante> d.: que pueda ocurrir la 
falla. o en su caso un traslape: anclaje eficiente que permitan dar CL>ntinuidad a los esfuerzos que 
aparecen en lo; elem.:ntos .:structurales. 

En los años 70ºs era Cl'mún e'presar a l<mg1tud de desarrollo de una barra de acero corno un 
múltiplo del diámetro de la barra. actualmente gracias a los adelanws tecnológicos que 
permitieron estudiar el comportamiento del concreto contra los esfuerzos a tensión. las 
expresiones se han ido modificando (Pnestley 1996). La longitud de desarrollo de un elemento se 
toma de la s1gu1ente relación: 
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Barras con dohlcces 

Cuando una barra a tensión termina con un doblez a 90 ó 180 grados. se supondrá que puede alcanzar 
su esfuerzo de fluencia en la sección critica. si la longitud básica de desarrollo. es decir. la d1stanc1a 
paralela a la barra. comprendida entre la sección crítica y el paño externo de la barra en el doblez. es al 
menos igual a 

pero no menor que 150 mm ni que 8d1,, el tramo recto despues del doblez no será menor que 12db 
para dobleces a 90 grados. ni menor que 4dh para dobleces a 180 grados. 

Para el anclaje del acero cuando sea requerido para el confinamiento en las uniones de columnas 
con vigas principales o con zapatas esta longitud no debe ser menor que: 

0.0958d1:f. 
/Je= (en cm) 

f'c 
(3.35) 

Longitud de desarrollo de barras a compresión 

La longitud de desarrollo de una barra a compresión será cuando menos el 60 por ciento de la que 
requeriría a tensión. pero en ningún caso será menor de 200 mm. 

Anclajes mecánicos 

Para el caso de que no haya espacio suficiente para anclar barras por medio de doblez. se pueden usar 
anclajes mecánicos capaces de desarrollar la resistencia del refuerzo por anclar sin que se dañe el 
concreto. 

Anclaje del rt'.fucr=u rran.H"ersal 

Los estribos deben rematar en una esquina con dobleces de 135 grados. seguidos de tramos rectos no 
menores de 6c/1, de largo. ni que 80 mm. En cada esquina del estribo debe quedar por lo menos una 
barra longitudinal. 

Paquetes de barras 

En la subestructura compuesta por columnas de un puente. se permitirá agrupar las barras 
longltudmaks fom1ando paquetes con un máximo de dos barras cada uno. estos deben de quedar 
alojados en un ángulo de los estnbos. amarrados con alambre. Para calcular la separación del refuerzo 
transversal. nge el diámetro de la barra más delgada del paquete. 

Uniones de barras 

Las barras de refuerzo pueden unirse mediante traslapes o estableciendo continuidad por medio de 
soldadura o dispositivos mecánicos. Toda unión soldada o con dispositivo mecánico debe ser capaz de 
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transferir por lo menos 1.25 veces la fuerza de fluencia de tensión de las barras. sin necesidad de 
exceder la resistencia máxima de éstas. 

Para el traslape de las barras de acero de refuerzo, la longitud de la barra debe de cumplir con 
(Priestley 1996): 

¡, = 0. l 53dhfi • (en cm ) 
·, f'c 

3.3 DETALLES DEL REFUERZO EN CONEXIONES 

Uniones viga-columna 

(3.36) 

El sismo de Loma Pnc.:ta en 1989 (Priestlcy 1996). puso en alena a los especialistas en el diseño de 
puentes para que prestaran atención para proporcwnar un mecanismo adecuado para la transferencia 
de fuerl'.as en la cnne.x1ún entre vigas pnnc1palcs y columnas del puente 1-:stas uniones requieren 
atención especial para el d1sc1io de estructuras de c<1ncrcto rcfÍ.>rl'ado n>11 requerimientos que aseguren 
un compona1111e11to sat,.;factunn cuando se presente un ""no En puente' c.,1sten dos tipos de uniones 
que son comunes en suhe,tructur;.1s fum1adas pur mareo'>: Jllntas de rodilla y Juntas T A continuación 
se presenta un pannrama gener;.il par;.i ser tomadas en cuenta para su d1se1io 

3.3.1 Esfuerzos principales en la junta (C'altrans 2001) 

Los esfuerzos principales en la región de la Junta están dados por la siguiente expresión: 

{¡.+ji.) 
p1 = -

2 '(
f. -:ifi): , 

- +\'¡\ - (3.37) 

U.·+fi) (f.-fh)1 , pe = - + + VJ\' -

2 ' 2 
(3.38) 

Donde • Pe y p., son los esfuerzos nominales de compresión y tensión respectivamente; v; es la fuerza 
cortante en la junta. f, y fh son las fuerzas axial en la dirección vertical y horizontal, f, es 
proporcionada por la fuerza axial de la columna. 

ij, =Te A,, 

Ai• = lae X Bcap 

f, = Pe 
A;h 

A¡b =(De+ Ds)x Bcap 

Pb 
ti.= 

8cap X D1 

Donde: 
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A,h =área horizontal efccll\'a en la Junta 
A,,.= área efectiva \'en1cal de la Junta 
B,.,. =ancho de la ''!;a pnnupal 
D, = D1111ens1ón de lct 'ccL·1ún de l:i columna en la dirección del doblado 
D, = Profundidad de la 'upcrc,tructur:i en la \'lga pnnc1pal 
L.,,= longitud del rt:fuer/u de la culumna dentro de la viga pnncipal 
P, = Fuer/a axial en la columna 
T, = Fuerza de tensión en la columna defimda por Mo'º1/h, donde h es la distancia desde el centro de 

gra,·edad de la fuer /.a de tensión al centro de gravedad de la fuerz.a de compresión en la sección 
pb = v,o/ 

a) Esfuerzo principal de tensión 

Estudios experimentales indican que el agrietamiento diagonal en la región de la junta se inicia cuando 

el esfuerzo de tensión diagonal es aproximadamente O. 93 . f' e . 

b) Esfuerzo principal de compresión 

El esfuerzo de compresión en la junta está limitado por: pe :5 0.3f' e 

3.3.2 Juntas de rodilla (Priestley. I 996) 

Este tipo de _1unta se presentct cuando dos elementos estructurales forman un ángulo recto. donde las 
fuerzas internas generadas en este t1pu puede pro\'ocar falla dentro de la JUnta antes de que se logre la 
resistencia del elemento más déh1l. la \'iga o la columna. El tamaño de los miembros,. la magnitud de 
los esfuerzos c¡ue se presentan es:..is ¡untas :ifcctan el con1pon:im1ento' el detall:ido del elemento. 

Éstas JUntas ditieren de las 1 deh1dn a c¡ue la respuesta en este llpo '.iría Je .lL·uerJo con la dirección 
del momenl<' (c¡ue .ihre '' c1erTa 1 apl1L·ad<' ;,i e,t;,i 1 '" re4uenm1ento' especiales Je refuerzo deben ser 
incluidos en el pin\ L"l'lll espeL·1 tiL·"11lh> el LTlkrlll de diseño util1/aJo 

a) Afon1c11ros que cJt'fTtlll 

Cuando existen rnomentns c¡ue cierran. ap;,irecen gnetas c¡ue tienen el perfil de un abanico que se 
originan desde la superfll·1e ex tema de la \'lg:i ha..:1a la pan<: interna de l:i columna como se muestra en 
la figura 3.1 S1 el ;,ic·cru lu11g1tud1n:il de l:i columna no está tr:islapad,, L'<'ll t:I ;,icero supenor de la \'lga 
dentro de la _1u11la. l..i fuer/..i de tt:11s1ón T. se tr:insm11t: desde la ¡:i.lne pc1'krwr dt: la Junta Este 
mecanismo no esta d1,e1i..idP para resistir el momentt' en la base del t:klllL'nto dt: conc·reto en forma de 
cuña causado por la tens1,)11 /~. 

Si el refuerzo superior de la \'Íga es anclado por una extensión recta en la p;,ine posterior de la JUnta, 
podría ocurnr una falla aparente por fractura en la contraesquina o una falla en la unión de las barras 
de la viga. 
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)M,, 

Figura 3.1 Momentos que cierran 

-Cuando la longitud de anclaje /,, proporc10nada por el refuerzo de la columna es adecuada, la 
continuidad de la fuerza de tensión alrededor de la esquina está asegurada. y la fuerza de tensión 
diagonal D se fom1a desde el doble/ d<: las barras de langa hacia el in tenor de la esquma. esta tensión 
D se resiste por las fuer"ª' de compre"º" resultantes de la \'tga y la columna. e,. y C, .. 

En la figura 3 .2 se mueqran tres posibles <ktalles comunes en este caso espec·i fico ( Pnestley 1996). La 
figura 3.2 a. muestra el dc.:talk dc.:I doblo dc.:I ac·c.:ro inferior de la nga principal dentro la caja de la 
columna: en la figura .~.2 bel refuer/!1 de la \'tga atranc:sa y está anclado por estribos dentro de la caja 
de la columna. 

Una mejor altemat1\'a 'e muestra c:n la figura 3.2c. todo el refuerzo d.: la viga es proporcionado por 
barras contmuas en forma de l". 

Cuando el acero de la \'iga se encuentra anclado dentro de la junta que forma con la columna. (Fig. 
3.2a). el porcentaje \'olumétrico de refuerzo transversal para entar falla por anclaje es: 

4Ah 
p.= D's 

Donde Ah y s son el área y la separación del zuncho. en cm. 

(3.39) 

Cuando el acero de la viga se ancla dentro de la extensión que se encuentra fuera de la columna (Fig. 
3.2b). el acero se debe restnng1r cumpliendo la siguiente ecuación: 

0.0088db f, 
p.= 

s' fyh 

s ',es la separación de la barra longitudinal en la circunferencia del zuncho. 
¡;,es el esfuerzo de fluencia del acero longitudmal 
f,h es le esfuer7o de fluencia del acero trans\'ersal 

(3.40) 

Se prefieren diseños de 1unta como el que se muestra en la figura c, porque proporcionan continuidad 
entre el acero supc:nor e: inferior de la nga. y permite desarrollar requerimientos mínimos de refuerzo 
trans\'ersal que es proporc10nado con la ecuación: 
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~-·~'.!:_x ~· f', 
¡;.~ 

F/~ 

F/2 

-· 1 
1 
1 -· 

b) Momentos que abren 

(a) (b) 

~-: i 1 

-D' ___ : 

(e) 

Figura 3.2 Detalles en Juntas de rodilla 

(3.41) 

Esta situación se ilustra en la figura 3.3. Tienden a formarse grietas entre la zona de compresión de la 
parte externa de la columna y la superior de la viga. La curva natural de estas grietas está en función 
del distribución del acero de refuerzo en la columna. La intersección del arco D y la zona de 
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compresión por tle,ión en la parte superior de la viga y la parte posterior de la columna crea fuerzas 
resultantes internas. El refuerzo superior de la \ iga anclado por e' tensión de barras rectas (Fig. 3.4.a) 
no es suficiente para resistir la resultante de tensión hori,,ontal dando .:omo resultado agrietamiento 
vertical que reducen la contribución del anclaje del acero de la columna y las barras superiores de la 
viga (fig. 3.4.b). 

, .. 
re 

1 

Tr 
Figura 3.3 Junta de rodilla ante momentos que abren 

En la intersección de D con Cb. la resultante vertical puede formar una grieta horizontal en la parte 
superior de la columna reforzada. Las fuerzas de compresión por f1e,ión fonnan una cuña en la parte 
externa de la esquina. ayudado por las grietas diagonales que aparecen cuando c.xisten momentos que 
cierran. El anclaje del a.:cro de la columna es ineficiente) t'curn: la falla en la junta. Se presentan tres 
diseños comunes ( Fig.~..t) para evitar la falla cuando exi,ten en la junta momentos que tienden a 
abrir. 

a) Barras de la columna 
clnhl;ufa< hacia clenrrn 

T< 

b) Estribos 

e .. 1 1 . _r__¡ 
•• ! 

Figura 3.4 Refuerzo en junta de rodilla para momentos que abren 

l t 

T, 

e) Estribos externos 

Para evitar este tipo de falla, se debe desviar la fuerza de compresión de la viga Cb con la diagonal D 
hacia la fuerza de compresión dela columna C, El refuerzo de la columna puede colocarse sobre la 
junta para proporcionar la componente vertical necesaria para C¡,. el refuerzo vertical en la junta 
también transmite la fuerza de tensión de la columna T, hacia la parte superior dela junta donde 
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pueden fonnarse diagonales corno 'e 'e en la figura 3.4b. La tercera alternativa requiere refuerzo 
adicional vertical fuera de la Junta colocado en la viga para que se genere una compresión diagonal 
que se origine fuera de la JUnta ( F1g. 3 .4 c ). 

La solución propuesta en el pnrner caso probablemente cause una congestión de material en la junta 
porque requiere que cada barra de refuerzo de la columna sea anclado. El arreglo de la figura 3.4.b 
requiere un área de acero para estribos verticales y un porcentaje de estribos transversales dados por: 

A -0..," f,c 
Jl - ·-- Aff fn 

Donde: 
f,~ = 1.3 f.c (esfuerzo de fluencia del acero de la columna) 

lu, es el peralte de la viga 

(3.42) 

(3.43) 

El mecanismo de la figura 3.4.c necesita estribos verticales en la viga fuera de la junta, que son 
colocados hasta una distancia hb/2 desde la junta, de acuerdo con la siguiente expresión: 

1:~ 
A1v =O. J 25A,c · 

f n 

(3.44) 

Además se requieren estribos verticales para ayudar a la transferencia del refuerzo superior y evitar 
que la fuerza de tensión de la viga sea transferida totalmente hacia el anclaje. de acuerdo con: 

f.~ 
A,.,= 0.0625."'f>e 

.1;, 
(3.45) 

Columna.\ rectan¡:ulart'.\ 

Este diseño de Juntas puede ser aplicado directamente para columnas rectangulares de concreto 
reforndo con barras long1tudmales restnng1das con espirales .. Cuando las barras de la columna están 
dispuestas de manera rectangular alrededor del perímetro de la columna. es d1tkil proporcionar anclaje 
adecuado de ~stas sm 4ue se presente un arnontonam1ento del acero deb1dc) al numero de estribos 
trans,·ersalcs aira' c·,..111do la JUnta Para este caso se recomienda que la nga pnnc1pal sea de concreto 
presforl'.ado para asq:urar un ancla.Je adecuado. o que se adopte el perfil mostrado en la figura 3.2.b. 
además deben de· .:star restnng1das con estnhos n:rt1caks. El meca111smo de la figura 3.4 c puede 
emplearse t:on 'enta.ia para la res1stenna ante momentos que abren en columnas rectangulares 

3.3.3 Juntas T (C'altrans, 2001) 

Este tipo se presenta en columnas mtt:mas dt: marcos formados por dos o más columnas y también 
cuando existe una cnn.::\1ón monolítica c:ntre la superestructura y las columnas. Esta umón. falla 
cuando los esfuer .1os pnnnpaks de .:ompres1ón o tensión exceden la capacidad de la JUnta. Cuando el 

esfuerzo pnncipal de tensión p, no excede 0.93 x ·. f' e se deberá proporcionar el porcentaje de 
refuerzo mínimo p, dado por la ecuación 3 .41. 

Capitulo 3 so i 

L 



Diseño s1sm1co Je suhcstructuras Je puentes Jcconcrcto rcfor/adü en~¡ Distrito Federal 

Refuer:o mí111mo pur curtante 

En caso de que el esfuerzo pnncipal de tensión p, sea mayor que 0.93 x f'c, se consideran las 
siguientes cantidades de acero contra cortante para estribos verticales: 

A,i' = 0.2 A.. (3.46) 

A.,= área de refuerzo de la columna 

Estos estribos verticales se extienden a cada lado de la columna a una distancia D, tomada a partir del 
centro de la columna. 

Estribos horizontales o grapas se deben proporcionar alrededor de los estribos verticales en dos o más 
capas intem1ed1as espaciadas verticalmente a una distancia no mayor de 45 cm. estos deben abarcan 
un área que comprenda una distancia igual a Dr medida a partir del centro de la columna. 

(3.47) 

El refuerzo transversal en la región de la junta requiere de un porcentaje mínimo dado por la siguiente 
ecuación . el refuerLo de confinamiento de la columna se extenderá dentro de la viga principal para 
cumplir este porcentaje. 

(3.48) 
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Capítulo 4 

DISEÑO SÍSMICO DE LA SUBESTRUCTURA DE UN PUENTE 

El diseño sísmico. dimcnsiunamicnto) detallado de los elementos estructurales es un aspecto fundamental 
en la super\i\ cncia dc cditlcios ~ cstructuras en general ante mo\ irnientos de suelo ) proporciona a la 
estructura la capacidad dc di,ipar la energía 4ue se induce durante un ,i,nw pc'r medio de la deformación 
de sus elcment<" minimi/amh> los daiios) la prnhahilidad de colapso. 

4.1 GENERALIDADES 

En este capítul<> se· realin1 el analisis s1smico estático de un puente. aplicando el RCDF-99. la propuesta 
que existe para las '·•rmas TO.:cnicas c,,rnplementarias para el Diseih' de Puentes (Reinoso 2001. Márquez 
2002) y los rcquisit<•-.. de di,cii<> de las ;-..;L>rmas r.:cnicas l"l>mplementarias para estructuras de Concreto 
Rcfor/ado ( :--; 1 ( -200 I l. Para cu1ll>c:er ¡,,s elementlls mecánic:us en los rnicmhr<>S de la estructura debidos a 
la carga mucrta. carga \ l\a) sismo) c:ombinacioncs en las dos direccic,nes se rcaliJ:a un análisis 30 
elástico. por medio del programa SAP2000 versión 6.1 1. El modelo estudiado se presenta en la figura 4.1. 

W.,14 

X 

F 

Fl1ura 4.1 Modelo de la estructura analizada 
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El puente en estudio ( Fig. 4.2) se encuentra en el lugar donde se intersectan las avenidas de Refonna y 
Circuito Interior en la ciudad de México. La superestructura es de concreto presforzado y la subestructura 
la forman estribos ) una pila de com:reto reforzado. el puente tiene las siguientes características 
geométricas: 

;;.. longitud tPtal del puenh.: -10 metros. 
,. ancho de la cubierta 1 2 metros, 
;;.. la altura de la pi la es de 6 metros 

E ... ... 

______ L 

40.0m 

Figura 4.2 Caracterlsticas geométricas del puente 

Estructuralmente está compuesto de: 

;¡;.. Superestructura. formada con cuatro trabes de concreto presforzado (Fig. 4.3), sobre la que actúan las 
cargas \'ivas ~ muertas. 

:;;.. La subestructura está formada por estribos en sus extremos y pilas en la parte intermedia, empotrados 
en la cimentación. 

-} -
// 

/ 

.e: ___ _(_ __ -

;_:-¡-- ~ 

Flaura 4.3 Sección geométrica de trabes tipo 

- - ___ _j_ _ ---

Para fines comparativos de disei\o y de respuesta ante el sismo, se analizaron tres casos: 
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a) Subestructura formada por una pi la de una sola columna MC 1 
b) Pila formada por un marco rígido de d('S columnas MC2 ) 
c) Pila formada por un marco rígido d.: tr.:s columnas MC3 

Un corte transversal típico d.:I pu.:nte en estudio se muestra en la figura 4.4. 

-~ ---. -~ __ _\L __ 

---- -~--- - ---- -

_¡ -' ------------··-·-------
e' :~..-:e :~:;.··;_~.,,.s:. v·:2 

r -

-' -----··-~---- -------- -------
•.·~- J 

Figura 4.4 Sección transversal del puente 

4.2 CARGA MUERTA 

Las cargas muertas se definen como las acciones permanentes en la estructura. Éstas involucran la 
cuantificación d.:I peso propio. firme. sobrecargas. banquetas. guarniciones y aquellos elementos que 
tengan una posición fija en la estructura. Las cargas muertas que son consideradas por metro lineal para la 
superestructura. se mu.:stran .:n la tabla -1.1. 

Tabla 3.1 Cargas muenas consideradas ( Mireks. ::!00::!) 

Banquetas) guarniciones 
Carpeta asfáltica . .: = 12 cm y y= 2.3 tJm·' 
Trabes pr.:fabricadas. h = 103 cm y y= 2.4 tJm 3 

Carga mu.:rta adicional 

CMT= 9.312 Tlm x -10 m = 372.-18 T 
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4.3 CARGA VIVA 

En los puentes urbanos existe la prohabil1dad de que durante un sismo se encuentren transitando sobre 
ellos vehículos automotores (autornó\"llcs. autohuse~J que deben considerarse en el diseño. Para este caso 
se propone que la carga \"l\·a acc1dc:ntal del puente es la correspondiente a estac1onarn1entos que marca el 
RCDF-99. de 100 kg cm'. por lo que la carga viva accidental es de: 

CV= 100 X 12 X 40 ~ 48000 kg = 48.0 T 

El peso total W0 • de la superestructura es la suma de la carga muerta más la carga viva. 

Wo = 420.48 T 

4.4 ANÁLISIS SÍSMICO ESTÁTICO 

La estructura es considerada regular. ya que presenta simetría de sus elementos que la componen respecto 
a dos ejes ortogonales. por tal razón se aplica el análisis estático. 

4.4.1 Peso tributario considerado en el cálculo de la fuerza sísmica 

De acuerdo con el punto 2.5. I de c:sta tesis. para el análisis de la pila del puente que se realiza en el 
sentido transversal. la ma~a tnbutana a considerar es la mitad de la total de la superestructura (Fig. 4.5), 
longitudinalmente se prc:senta el mismo caso . 

.:.-/ -- ----~ 

., ~, -~ e• e .... -. 

Figura 4.5 Consideraciones para el cálculo de la fuerza sísmica actuante 

La masa tributaria a considerar en el análisis es: 

W,12 = 243.43 Ton 
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4.4.2 Cálculo de la ordenada espectral 

Se considera un ruente h1pntt.:t1co uh1cado en una zona de terreno de transición (zona 11) definida de 
acuerdo con el RCl>l·-')9. en el lug;n cn quc se mtcrsectan las an:mdas de Reforma y Circuito Interior, 
cuyo periodo caractcri '!leo Je sucio cs Ts = 1.0 s. 

Para obtcncr la nrdenada dcl espcctro de diseño se calcula el periodo natural de la estructura 
considerándola un sistema !mea! de un grado de libertad empotrada en su base que describe un 
movimiento armónico simple de acuerdo con la expresión: 

T = 2:r M 
K 

donde: 

M = "l!'_o 
g 

K es la rigidez lateral del marco 

W0 , es el peso total de la estructura 

g = 9.81 m/s2 

M = Wo = 420.48 = 42.86 T.s2/m 
g 9.81 

La rigidez lateral del sistema estructural se obtiene aplicando la siguiente expresión: 

F = kl!, donde F. es una fuerza unitaria aplicada al modelo y .J, es el desplazamiento debido a esta 
fuerza, del programa de análisis estructural, se obtiene un ¿j = 0.0001703 m. 

Entonces, 

F 1 
k = = = 5872 T/m 

Á 0.0001703 

Finalmente, sustituyendo valores. el penodo estimado de la estructura es: 

T = 2;rr. 
42

·
86 = 0.54 s 

. 5872 

El cálculo de la ordenada espectral se realiza con las ecuaciones dadas en el capítulo 2 de esta tesis, donde 
se definen cada una de las variables que aquí se especifican. 
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Obtención del coejlciente de aceleración del terreno. a 0 

De la ecuación 2.3. dado que. 0.5 S Ts S 1.5 s 

a0 =O.l +O.IS (T,-0.5) 

ªº = o. 1 + 0.15 ( 1-0.5) = 0.1 75 

Coeficiente sísmico, c 

De la ecuación 2.4. para 0.5< TsS l.5 s 

c = 0.28 + 0.92 (T, - 0.5) 

c = 0.28 + 0.92 (1-0.5) = 0.74 

Periodos característicos del espectro de diseño Ta y Tb 

Además, de la ecuación 2.5, para 0.5<Ts S 2.5 s 

Ta= 0.2 + 0.65 (T,-0.5) 

Ta= 0.2 + 0.65 ( 1 ---0.5) = 0.525 s 
De la ecuación 2.6. para TsS 1.125 s 

Tb = 1.2 X 1 = 1.2 s 

Orde11ada del espectro de aceleraciones sin reducciones aE 

De la ecuación 2.2. como T > T0 

QE = 1.0 X 0.74 = 0.74 (J3=1.0) 

Obtenció11 del parámetro K 

De la ecuación 2.7, para O.S<T, S 1.65 s 

K=2-T, 

K= 2 -1.0 = 1.0 
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Factor de reducción por comportamiento sísmico, Q' 

Para hacer una estructura dú..:til y garantizar que la misma conserve res1stenc1a aceptando deformaciones 
grandes ante un sismo de diseño, de acuerdo a las restricciones del punto 2.6.2 de esta tesis. se considera 
que la res1stcnc1a del puente es ,um1nistrada por marcos que cumplen con los requisitos que fiJan las 
NTC-2001 para marL"<>S dúctiles. por lo que se tomará Q=4. 

La columna •lisiada no cumple con esta restncc1ón pero para fines prácticos de comparación desde el 
punto de nsta económico se le asigna el mismo \'alor. 

De la ecuación 2 .:S b. como Ta< T '.ó: 7¡, 

Q'=J.,- Q-1 
k 

4-1 
Q'=l+ =4 

·. 1.0 

Factor de sobreresistencia, R 

Además, de la ecuación 2.9, para T>T0 

R=2 

Finalmente. para la ordenada espectral, de 2.1, 

Donde F1 es el factor de importancia. que de acuerdo con la tabla 2.1 de esta tesis, tiene un valor de 1.5, W0 

es la masa tnbutana definida en 3.2.3. IJ'0 = 243.435 T. Para el análisis estático esta ordenada a, equivale a 
la fuerza sísmica actuando en el entrepiso correspondiente. por lo tanto: 

a= 0.?4x!.S x 243.435 = 33 78 Ton 
4x2 

Una vez obtenida la fuerza sísmica que actúa sobre la estructura. se realiza el análisis con ayuda del 
programa de análisis estructural y se realizan las s1gu1entes combinaciones de acuerdo con lo definido en 
el punto 2.4 de esta tesis. 

Caso 1: carga muerta +carga viva 

Caso 1: carga muerta + carga viva +carga accidental (sismo x + 0.4 sismo y) 

Caso 2: carga muerta+ carga viva+ carga accidental (0.4 sismo x +sismo y) 

Capitulo 3 58 



Diseño sísmico de sut>estructura de puentes de concreto rcforndo en el D1struo Federal 

4.4.3 elementos mecánicos de servicio 

Los elementos mecánicos de scrnc10 para cada columna obtenidos del análisis se muestran en la tabla 4.2. 

Tabla 4.2 Fkmentos mednicos ohtl.'ntdos d.:I S,.\P.::'IJl)(J 

EJcmplo 1 kml'nhh ( jft:J nlUL'rta ...: • .Ht:J \ l \ ..1 'i1smo en IJ d1rL·1.:...:11.1n ' Si...mu en l..t dtrL'Cc1on ! 
rlll'l.:Jíl 1 L'l l~ 

MCI p -l~-l -1'! /) 11 

MCI \1' 11 .-:r 11. --l2 1 rn 11 

MCI \h 11 2!) 1 -L~ In1 

!IM.::' I' ~.::'.~ (12 1 ~ .;, " 
,, 

\1( ·2 \h ~!) 44 I n1 .:;, 4 ,,- 1111 11 

MC2 \h 11 11 1111 - ¡ 1111 

Mc·:i p l "-l '" l.:' /JI 11 

\1C:l \1x ·' '1-l rn1 _1. - (1- l ni 11 

\1( ·.1 \h 11 11 (l- ()() rm 

4.4.4 Re\'isiún de desplaLamientos 

Los d..-spla/am1ento' quc tiene la estructura 1.kh1dos a la fuerza lateral sísmica aplicada en las direcciones 
ortogonak~. llhtcnidos a partir dcl prob-'Tama de análisis estructural. se muestran en la tabla 4.3, para cada 
ejemplo. f.:stos de,.,pla/atrncntos cstan dados en metros. 

De acuerdo con el inciso 2. :' de este trahaJo los desplazamientos de sen tc10 de la estructura se obtienen 
multiplicando los dcspla/am1cntos que resultan dcl análisis por el factor Q 'R "'=1.14. estos 
desplazamientos ,,un lo,, de ,,ernc10 de la estructura. 

El producto de lo,, dc,.,pla/,am1cnt<h ohte111do,., del an~lish ( I l) por el fach1r U 'R = S. dtó como resultado el 
desplazamiento último dc la cstruc·1llra. el c·uai ,.,1n 1,·, p;,ira obtcncr la,, d"tor,.,tones en el estado límite de 
colapso y poder cnmpararla,., con la d1~tors1ún pcn111~1hle ( 1gu;,il a O 030) que muestra la tabla 2.2 de esta 
tests. 

ra bl a43 RL'\ hltHl l L' l L'"'í' .J/.Jflllt:flhh 

()c...,pJ..t/.J!1llL'fll1._1 
Ih.· .. p1.1..:,1r~11c:it~' ..._k ()l·-..~i],L .tflllL'nl1..l 

D1~11..1r...:.11..'n de 
r1po "L'í\l1,_l1 1 l1l' l,t u 111 íl'1\ l dt..~ l...1 

(ihlt..lllthl [) tlll' entrepiso 
L'-.:T lJ1._ 1 .Jf J 1 r~) t 1.' -. lr L ... : '. l 1 .1 ~ ! ll ) 

!\1C 1 S1 ..... rr:n' 0.1111~ -- ( 1 1111(>(> 11 11-!<1 o oor 
\1Cl S1-...nhi ~.- () 1)(15 --;- ()_1)(111(1 11 IJ-4(1 0.007"' 

MC2 S1>111<l' () ()()~-> o (ll1(15 11 O-lb () (1()76 

!\1C2 s hlll<l ;. 0.01-91 (1 020-l 1) 1 _¡' 0.02-lO 

!\H 3 S1 ..... n1n' 0.00615 ()_()()-() 11 11-l<J.~ 0.0090 

MCJ S1>mo;. 0.02069 () ( 12.'.5 () 1 (15 0.0276 
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4.S DISEÑO DE LA COLUMNA AISLADA (MCI) 

Las constantes utilizadas para el diseño en todos los casos. son las siguientes: 

Concreto Je= 350.0 kg'cm~ 

Acero 

./e= O. 8 x 350 = 280 kg/cm2
, perof*c > 250 kg/cm2 

Entonces:j'c = ( 1.05 - j*cll 250}f*c 

f'c = ( 1.05 - 280/1250)280= 231 kg/cm2 

.fy = 4200 kg/cm2 

Para la columna aislada se propuso una sección cuadrada de 120 x 120 cm. No se considera el momento 
por cabeceo. Los elementos mecánicos que actúan sobre la estructura se toman de la tabla 4.2. 

4.5.1 Efectos de esbeltez 

Se considera que un elemento tiene su extremo superior restringido cuando no se desplace de manera 
apreciable o que no sobrepase el límite siguiente (l.3.2.1.a, NTC-2001): 

Q d s; 0.08 V 
h w. 

Donde: 
Q factor de comportam1ento sísmico, en este caso es Q = 4; 
V fuerza cortante de entrepiso. V= 33.76 T; 

d desplazamiento de entrepiso; 

w. cargas de diseño última. w. = 1.1 x 420.46 = 462.50 T 
h altura, h = 6.0 m. 

En la dirección X y Y: 

4x0.00577 s;O.OS 33.76 =0.0058 
6 462.50 

0.0038 < 0.0058. por lo tanto esta columna tiene sus extremos restringidos en ambas direcciones 

Al tratarse de una columna con extremos restringidos, se pueden despreciar los efectos de esbeltez si la 
cumple la relación (NTC-2001 1.3.2.2.a): 

H' Mi 
- s; 34-12 
r M2 
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Donde: 
H', es la longitud efectiva de las columnas 

I 
r, es el radio de giro. r = 

A 
M 1 y M". son los momentos menor y mayor en la columna 

/, es el momento de inercia de la columna 

A, área de la columna 

H'=kH 

El parámetro k, se obtiene del nomograma de la figura 1.1 de las NfC-2001. 

H' = 0.6 x 6 = 3.6 m 

M 1 = O, entonces M,IM2 = O 

1204 
r=. - -- ---- --- =0.35m 

,"120 2 xl2 

H' = 3
· 
6 = 1O.3 < 34; por lo tanto se desprecian los efectos de esbeltez en las dos direcciones. 

r 0.35 

Por carga vertical el elemento no se desplaza, por lo que no se consideran los efectos de esbeltez. 

4.5.2 Elementos mecánicos de diseño 

;;;.. Carga vertical (CAi + CI) 

Pu= Fe x Ps = l. 5 x 484.49 = 726. 73 T 

Mu.= O.O 

Mu,= O.O 

¡;;... Sismo en la dirección x: 

Pux =Fe( Psi·+ 0.4xPs1·)=1.1 x ( 484.49 +O)= 532.94 T 

Mu.= Fe( Ms. + Ms.) = 1.1(0+ 203.42) = 223.76Tm 
Mu_,.= Fe( Ms. + 0.4Ms1) = 1.1(0 + 0.4 x 203.42) = 89.50Tm 
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> Sismo en la dirección y: 

Pu ... = Fe( Ps .. + 0.4xPsr)=1.1(484.49 + 0) = 532.94 T 

Mur= Fe( Ms. + 0.4Ms. J = 1.1(0 + 0.4 x 203.42) = 89.50Tm 

Mu,.= Fe( Ms. + F~ x Ms,) = 1.1(0 + 203.42) = 223.76 Tm 

4.S.3 Diseño a flexocompresión 

La columna se diseñará a ílexocompresión biaxial considerando flexocompresión principal en la dirección 
X. 

El diseño se hace utilizando el manual del Instituto de Ingeniería de las ayudas de diseño para columnas 
de concreto reforzado, suponiendo refuerzo distribuido en la periferia, considerando los siguientes 
parámetros: 

. fY 4200 
Se propone un porcentaje de acero p = O.O 1 O; q = p =O. O 1 O = O. 18 

f"c 231 

Mur 
ex= 

223. 76 e., = 0.42 = 0_35 
532

_ 
94 

= 0.42 , entonces; h I. 
20 Pu 

Mu. 89.50 e, O 17 
ey = = = O. 1 7 , entonces; · = · = O. 14 

Pu 532.94 h 1.20 

d = 115 =0.95 
h 120 

k, = 0.47, k~ = 0.85 

La ecuación 2.16 de las NTC-2001, indican que debe cumplirse que: 

PR = ---------
1/PR.t + llPRy -1/PRo 

Donde: 

PRo = FR( Acf;· + As.fy) 

PR.r = krFRblif ;· 

PR• = kyFRbhf ;· 

PRO= O. 7( 120 X 120 X 231 + 138 )( 4200) = 2734200 = 2734.20 T 
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PRx =0.47 X 0.7 X 120" 120 X 231=1094390 = 1094.39 T 

PR..>· =o. 85 X o. 7 X 120 X 120 X 231 = 197921 o = 1979. 21 T 

1 
R = = 949.42 T > Pu= 532.94 T 

R l/1094.39 + l/J 979.2 - l/2734.2 

Se acepta el porcentaje de acero 

4.S.4 Refuerzo longitudinal 

El porcentaje de acero, p= O.OJO, cumple con los requerimientos para marcos dúctiles de las NTC-2001 
(7.3.3), que designan los siguientes límites, 0.01S:pS:0.04. 

Este porcentaje se cumple con un área de acero As= 138.0 cm2
, se proporcionará con 28 varillas del #8, 

As= 141.96cm2
• 

4.S.S Cortante 

V,=33.76T; v.= 1.1 x33.76=37.136T 

Pu = 532.94 T < FR(0.7 fr" Ag + 2000As )= 0.7(0.7X280x120 2 + 2000x 40.56)= 2032460 = 2032.46T 

. . Pu 532940 
Entonces V cR. se mult1pltca por el factor: 1 + O. 007 = 1 + O. 007 , = 1. 26 

Ag 120-
Además, el acero en la cara de la columna perpendicular a la fuerza cortante; A,= 8 x 5.07 = .W.56 cm2 

=As= 
40

·
56 

=0.0028<0.015; 
p bd J20 X 1 )5 

Entonces, el cortante que toma el concreto es: 

VcR = FRhd(O 2 + 20p) f." =O. 7 x 120 x 115(0.2 + 20 x 0.0028) 280 = 41830.32 kg 

l.26VcR = 52667 = 52.67 T 

Como V.< VcR: entonces el área de refuerzo transversal necesaria se obtiene con la ecuación: 

As= 0.25 f. 0 

bs = 0.25 x 280 120 
x 

57·5 
= 6.87 cm2 

· r J. . 4200 

La separación no deberá ser menor que: s = d/2 = 115/2 = 57.5 cm 
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4.5.6 Refuerzo trannersal 

Se propon.:wn;_irán c~tnbos p;_ira el confinamiento adecuado del concreto y para e\'ltar el pandeo lateral de 
las barras long1tuJm;_ilcs en la columna, tomándose la menor de las distancias que resulte de las 
consideracmnc!'. s1gu1cntcs: 

a) 120;4 = 30 cm 

b) 6dh1=6x3.18= 19.0Scm 

c) IOcm. 

La separación que nge es s = 10 cm. 

La cuantía del refuerzo transversal se elegirá de la mayor de las cantidades obtenidas de las ecuaciones 7.3 
y 7.4 (NTC-2001 ): 

0.3(~-l)fc' sb = 0.3(llOxllO _l) 350 xl0xll5=2.55cm2 

Ac (,h e 115xll5 4200 

f.' 350 
0.09 -"-s b., = 0.09 - x 10x115 = 8.63 cm2

, 

f,.h 4200 

Rige esta área y se proporciona con 8 ramas del #4. 

La separac1on máxima de estribos (6.2.3, NTC-2001) en zonas fuera de donde sean consideradas 
articulaciones plásticas, debe proporcionarse a la distancia menor que resulten de las siguientes 
consideraciones: 

a) 
850 

db1= 
850 

2.54=33.3lcm 
·, f.v . 4200 

b) 48dbh = 48 x 1.27 = 61 cm 

c) 120 : 1 = 60 cm 

Se propone una separación de 30 cm. Un detalle de la distribución de los estribos y del acero longitudinal 
se muestra en la figura 4.5. 

Zona de articulació11 plástica 

Al presentarse el momento mayor en la parte inferior de la columna. la formación de la articulación 
plástica en esta será en este lugar. la longitud en la zona de articulación plástica será igual a 2 veces el 
peralte efectivo (6.8. NTC-2001 ). en este caso esta distancia se toma a partir del nivel del terreno sobre el 
cual está desplantada la estructura y tendrá un valor de: 
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Longitud de aniculación plástica = 2 >< 1 :!O 240 cm. 

-. 
,-

t· =' 

Estribos #4 

Varillas #8 

e 
e---,-----· 

i e_=::=== P ,__, "''·· -~ _ _ ___ .. --=· 
'f:- c_C::_o-:-::::-=-::-o:~t;; --:-;.~lec--' J 

-----~----:..;,,_ ~----

Figura 4.S Distribución del acero en la columna aislada 

Diseño del cabezal que forma parte de la pila 

La pila para la columna aislada está compuesta también por un elemento horizontal (cabezal) mostrada 
anteriormente en la figura 4.-l. a continuación se realiza el diseño de este elemento. 

Diseño ajlexián 

Se considera un factor de reducción para diseño de elementos que trabajan a flexión de acuerdo con el 
RCDF-99. F11 = 0.9. el parámetro utilizado en el diseño es el siguiente: 

695.59 X (0 5 

= 0.21 
0. 9 X f 20 X l f 5 ~ X 231 

De las ayudas de diseño del Instituto de Ingeniería se obtiene que q = 0.24 

= .f"c=0.24 231 =0.013 
p q .fy 4200 

Este porcentaje se encuentra dentro del rango marcado para marcos dúctiles de las NTC-2001. El acero 
que se debe colocar es: 

As = pbd = 0.013 x 120 x 115 = 182. 16 cm2
, y se proporciona con 23 varillas del# IO, As= 182.16 cm2 

Cortante 

El cortante que toma el concreto, como p < O.O 15 es: 
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Ver =FHbd(0.2+20p)-.fc• =0.8xl:?Ox115x(0.2+20x0.013) 280 =84977.9=84.95T < Vu 

= 255.04 T 

Pero: 

1.5FHbd . f •e= 1.5x0.8x120 x 115 x -. 280 = 289149 = 289.15 T > Vu 

Se proponen estribos del #5, a una separación no mayor de (7.2.3.b, NTC-2001 ): 

);loo 0.25d=0.25(115)=38.75cm 

);loo 8dh1 = 8(3.18) = 25.44 cm 

};;o> 24dh.•""bº = 24( 1 .27) = 30.48 cm 

);loo 30cm 
Se proponen estribos #4, a cada 25 cm. 

Unión viga-columna 

Para esta unión. se prolongará el refuerzo transversal de la columna, a la separación especificada para la 
misma. 

Además se debe summ1strar refuerzo transversal vertical a lo largo del peralte del nudo. el refuerzo 
longitudinal de este será el de la viga, el refuerzo vertical en la unión es el mismo que proporciona a la 
columna. 

En la figura 3 .6, se muestra el detalle de la separación del acero. 

Estribos •4 !P~ cm 

Lp•240cm 

. ·- _J __ - --- -

Flaura 3.6 Detalle del disei'lo de la columna aislada 
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4.5.7 Diseño de la columna aislada de acuerdo a la propuesta realizada en el capitulo 3 de 
esta tesis 

Se acepta el acero longitudinal que se calcula de acuerdo a las NTC-2001. A,= 141.96 cm2 

Refuer::o transl'ersa/ 

Para la zona de articulación plástica, la separación será la menor de: 

s = 6db1=6 x 2.54 = 15.24 cm; 

s= IOcm. 
Se tomas= 10 cm 

Fuera de la zona de la articulación plástica el refuerzo debe cumplir la separación des= 15 cm. 

En la propuesta se tiene que el área de refuerzo transversal para columnas rectangulares, debe cumplir la 
ecuación 3.20 de esta tesis: 

As1r=0.12xl0xl20 
350 

(o.5+ 1.
25

x
532939 

)+0.13(0.01-0.01)=7.58cm2 

4200 350 X 120 X 120 

Se proporciona con 6 ramas del #4. A,.= 7.62 cm2
• 

Pero todas las barras longitudinales deben estar restringidas por estribos, entonces se aceptan 8 ramas del 
#4. 

Se acepta el diseño realizado antes del cabezal que forma parte de la pila. 

Se acepta el análisis hecho por cortante 

Detallado en la 1111ió11 1·iga-co/11m11a 

Se calculan los esfuerzos principales en la unión, de acuerdo con las ecuaciones 3.37 y 3.38, para 
compararlos con los esfuerzos permisibles definidos en el capítulo 3 y verificar si requiere acero en la 
unión. 

Esfuer::os permisihles 

p1 s O. 93 f' e =O. 93 350 = 17.4 kg/cm2 = 174.0 Tlm2 

pe~ 0.3f' e= 0.3x350=105 kg/cm2 = 1050 Tlm2 

Cálculo de los esfuerzos en la unión: 
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fa= Pe_ = 53~ .. 34 = 123.36 T/m2 
A111 2.88 

Pb 33.76 2 fa = --- -- - = -- - --- = 11. 72 T/m 
Bcap X Ds 1.20 X 1.20 

o 
VJv=Tc/ = =0 

·A¡.. 1.38 

. 2 

P• = (13_3.36 + 11. 72) __ (!23.3~ -11. 7~) + 0 = l 1. 72 T/m2 < 174.0 T/m2 
2 \ 2 

Los esfuerzos en la unión son menores que los permisibles, por lo tanto únicamente se proporcionará el 
acero mínimo en la Junta de acuerdo con: 

ptnin = .93x . f' r = .93 X . 350 = 0.00404 
f.h 4200 

4.6 DISEÑO DEL MARCO DE DOS COLUl\INAS (MC2) 

Para el marco de dos columnas se proponen columnas de 75 x 75 cm. Los elementos mecánicos que 
actúan sobre la estructura se muestran en la tabla 4.2. 

4.6.1 Efectos de esbeltez 

Se considera que un elemento tiene su extremo superior restringido si su desplazamiento no es mayor que 
el límite stgutente: 

Q A:<:: 0.08 ¡· 
h w. 
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Las variables Q. h. Vy w •. se definen en el ejemplo anterior. 
En Ja dirección X: 

4 X 0.00573 $ 0.08 33. 76 = 0.0058 
6 462.50 

0.0038 < 0.0058, por lo tanto esta columna tiene sus extremos restringidos en esta dirección. 

En la dirección Y: 

4 X 0.0179) $ 0.0058 
6 

0.012 > 0.0058. por lo tanto esta columna tiene sus extremos no restringidos en esta dirección. 

En Ja dirección X: 

Al tratarse de una columna con extremos restringidos, de acuerdo con las NTC-2001 (1.3.2.2.a). Se 
desprecian los efectos de esbeltez si se cumple la relación: 

H' $34-12 Mi 
r M2 

k. se obtiene del nomograma de la figura de las NTC-2001 

H' = kH = 0.55 x 6 = 3.3 m 

75 4 

r=- , =0.22 m 
. 75- x12 

M 1 = 64.8 Tm. M: = 66.74 Tm 

H' = 3·3 =15<34-12x 64·8 =22.34 
r 0.22 66.74 

Por Jo tanto se desprecian Jos efectos de esbeltez en esta dirección 

En la dirección Y. Jos efectos de esbeltez no se pueden despreciar por lo que el momento de disefto se 
obtiene por: 

M=Mb +Fw!Yf, 

A= 4(j2.50x4x0.01751 =0. 163 
6x 33.76 

1 
F = =1.2 
.. 1 - .163 
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Por carga vertical el elemento no se desplaza. por lo que no se consideran los efectos de esbeltez. 

4.6.2 Elementos mecánicos de diseño 

> Carga vertical (CM+ CV) 

Pu= Fe x Ps = 1.5 x (228.62 + 15.58) = 244.20T 

MUx = 1.5(20.44) = 13.66 Tm 

MUy=O.O 

> Sismo en la dirección x: 

Pu..= Fe( Ps .. + Psx + 0.4xPsv)=1.1x(228.62+15.58 + 0) = 268.29 T 

MUx =Fe( Msv + Msx) = 1.1(20.44 + 54.97) = 75.41 Tm 

Muy =Fe( Ms. + 0.4Ms,) = 1.1(0+0.4x101.71)= 44.75 Tm 

> Sismo en la dirección y: 

Pu_..= Fc1 Ps. + 0.4 x Ps. + Psv) = 1.1(228.62 + 0.4 x 15.58) = 258.33 T 

Mu..= Fe( Ms. + 0.4F~ x Ms,) = 1.1(0 + 0.4 x 1.20 x 54.97) = 29.02 Tm 

Mu_.= Fe( Ms. + F~ x Ms.) = 1.1(0 + 1.20 x 101. 71) = 134.25 Tm 

4.6.3 Diseño a nexocompresióo 

Se diseñará considerando flexocompresión principal en la dirección Y. El diseño se realiza utilizando las 
ayudas de diseño del Instituto de Ingeniería para columnas de concreto reforzado, suponiendo refuerzo 
distribuido en la pcn fena. 

4200 
Se propone un porcentaje de acero p = 0.02; q = 0.02 = 0.36 

231 

Mu.. 
ex= 

Pu 
Mu .. ey = - - . 
Pu 

Capitulo 3 
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268.29 h 75 

134.25 ev = 50 =0.67 = O. 50, entonces; 
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d = 70 =O. 93 :::: O. 95 
h 75 

k~ = 0.95. k) = 0.35 

Cálculo de la carga resistente: 

PRo =O. 7(75 x 75 x 231+112.5x4200)=1240310=1240.31 T 

PRx = 0.95 X o. 7 X 75 X 75 X 231=864080 = 864.08 T 

PRy =o. 35 X o. 7 X 75 X 75 X 231 = 318350 = 318. 35 T 

1 
P. = -- - · ··· = 286.34 T >Pu= 258.33 T 

R l/864.08+1/318.35-1/1240.31 
Se acepta el porcentaje de acero. 

4.6.4 Refuerzo longitudinal 

El porcentaje de acero. p = 0.02, cumple con los requerimientos para marcos dúctiles de las NTC (7.3.3), 
el área de acero necesana, As = 112.5 cm2

, se proporcionará con 12 varillas del # 1 O y 4 del # 8, As = 
115.32 cm2

. 

4.6.S Cortante 

V,= 21.92 T; Vu = 1.1x21.92 = 24.11 T 

Pu = 258.33 T < FR(O. 7 J,' Ag + 2000As )=O. 7{0. 7 X 280 X 75 2 + 2000 X 40.56 )= 823200 = 823.2 T 

. . Pu 258330 
Entonces VcR. se mult1phca por el factor: 1 + 0.007 - = 1+0.007 -- -, = 1.32 

Ag 75-

=As= 
36·

75 
=00081<0.015· 

p bd 75 X 70 , 

As= 4 x 7. 92 + 5.07 = 36. 75 cm2 

VcR = FRbd(0.2 + 20p) f,' =O. 7 x 75 x 70(0.2 + 20 x 0.0081}. 280 = 20908 kg 

1.35 VcR = 27629 = 27.63 T 
• bs -- 75 X 35 2 

Como Vu< VcR; A,= 0.25 f. ·- = 0.25 x, 280 --- -- = 2.61 cm 
. < fi . 4200 

s = d/2 = 7012 = 35.0 cm 
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4.6.6 Refuerzo transversal 

Se proporcionarán estribos, a una separación que resulte Ja menor de las consideraciones siguientes: 

a) 7514 = 18.75 cm 

b) 6db1 = 6 x 2.54 = 15.24 cm 

c) 10 cm, 

La separación que rige es, s = 1 O cm. 

La cuantía del refuerzo transversal se elegirá de la mayor de las cantidades obtenidas de las ecuaciones 
siguientes: 

0.3 ( 75 X 75 -1) 350 X 10 X 70 = 2.58cm2 
70x 70 4200 

0.09 // s b = 0.09 
350 

x 10 x 70 = 5.25 cm2, 
/,11 e 4200 

Ésta área se proporciona con 4 ramas del #4 y 2 del #3. As~= 6.5 cm2 

La separac1on máxima de estribos (6.2.3, NTC-2000) en zonas fuera de donde sean consideradas 
articulaciones plásticas, debe proporcionarse a Ja distancia menor que resulte de las siguientes 
consideraciones: 

a) 
850 

dbt = 
fy 

850 

4200 
2.54 = 33.31 cm 

b) 48db, = 48 x 2.54 = 121.92 cm 

c) 75 I 2 = 37.5 cm 

Para fines prácticos se toma una separación de 30 cm. La figura 3.7 muestra la distribución del acero. 

Zona de articulación plástica 

La articulación plástica se formará en los extremos de las columnas, la distancia de esta zona se toma igual 
a: 

Longitud de articulación plástica = 2 x 75 = 150 cm 
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Figura 3. 7 Distribución del acero para la columna 

Diseño de la trabe que forma el marco 

Diseño a flexión 

El parámetro utilizado en el diseño es el siguiente: 

Mu 
FRbd ~f"c 

243 .34 X J0 5 

0.9x 75 x95 x 231 
= 0.17 

De las ayudas de diseño y el parámetro antes calculado se obtiene un q = 0.19. 

P =0.19 
231 

=0.010 
4200 

Este porcentaje p= 0.010, se encuentra dentro del rango marcado para marcos dúctiles de las NTC-2001. 

As= 0.010 x 75 x 95 = 71 25 cm2
, se proporciona con 14 del# 8, As= 71.0 cm2 

Cortante que toma el concreto 

Comop< 0.015, 

Ver= FRbd(0.2 + 20p)-. f • c = 0.8 x 75 x 95 x (0.2 + 20 x 0.010)· .. 280 = 38151.69=38.15 T < Vu • 
138.41 T 

Pero: 
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l.SFRbd-.f•c =1.5x0.8x75x95x 280 =143068 =143.06T>l"u 

2.5F11bd . f. e = 2.5 X 0.8 X 75 X 95 X 280 = 143068 = 238.43 < l"u 

Se proponen estribos del #4, a una separación no mayor de (7.2.3.b, NTC-2001 ): 

:¡¡.. 0.25d= 0.25(95) = 23.75 cm 

);>- 8db1 = 8(2.54) = 20.32 cm 

:¡¡.. 24db,estrlbo = 24(1.27) = 30.48 cm 

:¡¡.. 30cm 
Se proponen estribos #4 @lO cm 

: ~-E-slrí_'_bos_#_4_@_20 cm 

----- ' :--~--------- --· - -· .. --·---------

!3" --; s = : = = -___ L_--=· 
s :::. Lp• ISOcm 

_ _t__ 

~~!3" s 

Figura 3.8 Detallado de la separación del refuerzo transversal 

Unión viga-columna 

La consideración del armado en las uniones viga-columna se proporciona, suministrándose el acero 
horizontal que es el mismo de la columna y acero vertical a la distancia dada de acuerdo con los requisitos 
para la columna. 

4.6. 7 Diseño de la columna de acuerdo a la propuesta realizada en el capitulo 3 de esta tesis 

Se acepta el acero longitudinal que se calcula de acuerdo a las NTC-2001. A,= 112.5 cm2 

Refuerzo transversa/ 

Para la zona de articulación plástica, la separación será la menor de: 
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s = 6db1 = 6 x 2. 54 = 15. 24 cm; ó s = 1 O cm. 
Se toma s = 1 O cm 

Fuera de la zona de la articulación plástica el refuerzo debe cumplir la separación de s = 15 cm. 

En la propuesta se tiene que el área de refuerzo transversal para columnas rectangulares. debe cumplir la 
ecuación 3.20 de esta tests: 

Ash=0.12xl0x75 
350 

(o.5+ I.Z
5

x
258330

)+0.13(0.02-0.01)=4.98cm2 

4200 350 X 75 X 75 

Se proporciona con 4 ramas del #4, A,h= 5.08 cm2
• 

Todas las barras longitudinales deben de estar restringidas, por lo que se proponen 6 ramas de estribos del 
#4. 

6 #4, A .. = 7.62 cm2 

Se acepta el diseño reahzado para la viga anteriormente. 

Detallado en la 1mi<ín 1·igu-col11mna 

Se calculan los esfuerzos principales en la umon, de acuerdo con las ecuaciones 3.37 y 3.38 de este 
escrito. para compararlos con los esfuerzos permisibles definidos en el capítulo 3 y verificar si requiere 
acero en la unión. 

Esfi,er=os permisibles 

p1=174.0 Tlm2 

pe= 1050 T/m2 

Cálculo de los esfuerzos en la unión: 

fv= 258.33=140.6T/m2 
1.275 

fa = 33. 76 = 19.48 T/m2 
.75 X .95 

.... 68.21 
~v=~c = =106.6T 

AJ•· .64 
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P' = (140.6; 19.48) + . (14º.6; 19.48r + 106.6=141.46T/m2 < 1050 T/m2 

Los esfuerzos en la unión son menores que los permisibles, por lo tanto únicamente se proporcionará el 
acero mínimo en la Junta de acuerdo con: 

.93 X 350 
p min = = 0.00404 

4200 

4.7 DISEÑO DEL MARCO DE TRES COLUMNAS (MC3) 

Para el marco de tres columnas se proponen columnas de 65 x 65 cm. Los elementos mecánicos que 
actúan sobre la estructura se muestran en la tabla 3.2. 

4. 7.1 Efectos de esbeltez 

Los desplazamientos no deben pasar el límite siguiente: 

En la dirección X: 

4 X 0.006 J 5 $ O.OQ58 
6 

0.0041<0.0058. por lo tanto esta columna tiene su extremo superior restringido en esta dirección. 

En la dirección Y: 

4x0.02113 S0.0058 
6 

O.O 14 > 0.0058. por lo tanto esta columna tiene su extremo superior no restringido en esta dirección. 

En la dirección X: 

Al tratarse de una columna con extremos restringidos, de acuerdo con las NTC-2001 (1.3.2.2.a). Se 
desprecian los efectos de esbeltez si se cumple la relación: 

H' s34-12 Mi 
r M2 

k se obtiene del nomograma de las NfC-2001. 
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H' = kH = 0.54 x 6 = 3.24 m 

65 4 

r = . - -- = 19 cm 
1 65 2 

X 12 

M 1 = 33.70 Tm, M: = 36.33 Tm 

!!: = 3·
24 

= 17 < 34 - 12 x 
33

· 
7 = 22. 90 ; se desprecian los efectos de esbeltez en esta dirección 

r 0.19 36.33 

En la dirección Y, los efectos de esbeltez no se pueden despreciar por lo que el momento de disefto se 
obtiene por: 

M=Mb+FasMs 

,i = ~~2.5_0 X 4 X 0.021 _~3 =O. l 9 
6x 33.76 

l F = ----- = l.24 
u 1-.19 

Por carga vertical el elemento no se desplaza, por lo que no se consideran los efectos de esbeltez. 

4.7.2 Elementos mecánicos de diseño 

> Carga vertical (CM + CV) 

Pu= Fe x Ps = 1.5 x (154.35 + 12.01) = 29.54 T 

Mu..= 1.5(3.94) = 5.91 Tm 

Muy=O.O 

> Sismo en la dirección x: 

Pui = 1.1x(154.35+12.01) = 183.0 T 

Mu..= 1.1(3.94 + 37.67) = 45. 77 Tm 

Muy= l. l(0.4 x 61.66) = 27.06 Tm 
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> Sismo en la dirección y: 

Pu>'= 1.1(154.35+0.4x12.01) = 175.07 T 

MUx = 1.1(0.4 x 1.24 x 37.67) = 20.55 Tm 

Muy= 1.1(1.24 x 67.66) = 92.30 Tm 

4.7.3 Diseño a flexocompresión 

Se diseñará considerando tlexocompresión principal en Ja dirección Y. 

Utilizando las ayudas de diseño del Instituto de Ingeniería para columnas de concreto reforzado y 
suponiendo refuerzo d1stnhu1do en la periferia. 

Se propone un porcentaje de acero p = 0.02; q = 0.02 ";
3
º¡º = 0.36 

20.55 ex= 12 =0.18 ex = =O. 12 • entonces; 
175.07 h 65 

92.30 e.. 53 
ey = -- - = 0.53, entonces; -·- = --- =0.81 

175.07 h 65 

el = 
60 = 0.92 == 0.90 

h 65 

kx = 0.85, ky = 0.3 

Cálculo de la carga resistente: 

PRo = 0.7(65 x 65 x 231+84.5x4200) = 931610 = 931.61 T 

PR.. =o. 85 X O. 7 X 65 X 65 X 231 = 580710 = 580. 71 T 

PRy = 0.33 X 0.7 X 65 X 65 X 231 = 204950 = 204.95T 

P. = -
1 

=180.91T>Pu= 175.07T 
R 1/580.71+1/204.95-1/931.61 

4.7.4 Refuerzo longitudinal 

El porcentaje de acero es adecuado. 

El porcentaje de acero cumple con Jos requerimientos para marcos dúctiles de las NTC (7.3.3). Esta 6rca 
de acero As= 84.50 cm1

, se proporcionará con 12 varillas del #10, As= 95.04 cm2 
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> Sismo en la dirección y· 

Pu.v = 1.1(154.35 + 0.4x12.01)=175.07 T 

MUx = 1.1(0.4 x 1.24 x 37.67) = 20.55 Tm 

Mu,.= 1.1(1.24 x 67.66) = 92.30 Tm 

4.7.3 Diseño a flexocompresión 

Se diseñará considerando tlexocompresión principal en la dirección Y. 

Utilizando las ayudas de diseño del Instituto de Ingeniería para columnas de concreto reforzado y 
suponiendo refuerzo d1stnbu1do en la periferia. 

Se propone un porcentaJc de acero p = 0.02; q = 0.02 4;
3
°
1
° = 0.36 

20.55 ex= 12 =O. l 8 ex = = O. 12 , entonces; 
175.07 h 65 

92.30 e.v 53 
ey= - - =0.53,entonces; --=---=0.81 

175.07 h 65 

d = 
60 

= 0.92 ""0.90 
h 65 

k~ = 0.85, ky = 0.3 

Cálculo de la carga resistente: 

PRo = 0.7(65 x 65 x 231+84.5x4200) = 931610 =931.61 T 

PR.t = 0.85 X 0.7 X 65 X 65 X 231=580710 = 580.71 T 

PR.1· = 0.33 X O. 7 X 65 X 65 X 231 = 204950 = 204.95 T 

p = l =180.91T>Pu= 175.07T 
R l/580.71+l/204.95-l/93J.61 

4. 7.4 Refuerzo longitudinal 

El porcentaje de acero es adecuado. 

El porcentaje de acero cumple con Jos requerimientos para marcos dúctiles de las NTC (7.3.3). Esta área 
de acero As= 84.50 cm~. se proporcionará con 12 varillas del #10, As= 95.04 cm2 
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4.7.S Cortante 

V,= 11.67 T; Vu = 1.1 X 11.67 = 12.84 T 

Pu= 175.07T< 0.7{0.7x280x65 2 +2000x31.68}=624022=624.02 T 

E v. 1 . 1· 1" 1+0.007 P. --1+0.007 17~0_70 --1.29 ntonces cR. se mu t1p tea por e 1actor: . 

p= _3!·68 =0.0081<0.015; 
65x60 

A. = 4 x 7. 92 = 31. 68 cm2 

A6 65· 

VcR =0. 7 x 65 x 60(0.2 + 20 x 0.0081}. 280=16557 kg 

1.27VcR = 21360 = 21.36 T 

- - 65 X 30 2 
Como Vu< VcR: As= 0.25 x ·. 280 -- = l.94cm 

4200 

s = d/2 = 6012 = 30.0 cm 

4.7.6 Refuerzo transversal 

Se proporcionarán estribos para el confinamiento adecuado del concreto y para evitar el pandeo lateral de 
las barras longlludmales en la columna, tomándose la menor de las distancias que resulte de las 
consideraciones stguu:ntes: 

a) 65/4 = 16.2 cm 

b) 6db1 = 6 x 2.54 = 15.24 cm 

c) lOcm, 

La separación que rige es. s = 1 O cm. 

La cuantía del refuerzo transversal se elegirá de la mayor de las cantidades obtenidas de las ecuaciones 
siguientes: 

0.3(Ag -1) fe' sb = 0.3(
65

x
65 -1) 350 

xl0x60=2.60cm2 

Ac fyh e 60 X 60 4200 

O 09 
fe' b 350 2 . -- s = 0.09 - x 10 x 60 = 4.5 cm 
f e GOO ' 

yh 
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Entonces esta área se proporciona con...\ ramas del 11 ...\. :\,¡, = 5.08 cm'. 

La separación máxima de estribos (6.2.3. NTC-2000) en zonas fuera de la zona de articulación plástica, 
debe proporcionarse a la menor distancia menor que resulte de lo siguiente: 

a) 
850 

dbl 
.fy 

850 

...\200 
3. 18 = 41. 70 cm 

b) 48db1 =48 x 3.18 = 152.6 cm 

d) 65 I 2 = 32.5 cm 

Esta separación de estribos se toma igual a 30 cm. La distribución del acero se propone de acuerdo a la 
figura 3.8. 

Zona de articulación plástica 

Para las columnas esta distancia se toma a partir del nivel de terreno y en la unión con la viga que forma el 
marco, la distancia será: 

Longitud de articulación plástica = 2 x 65 = 130 cm. 

Varillu#IO 

Estribos #4 

_o__ ______ --- .:~ 
------- ---- -~-

Q__ ___ _ 
---- - - ----- --- L 

Figura 3.8 Distribución del acero 

Dlsello de la viga que forma parte del marco 

El disei'lo se realiza de acuerdo con las ayudas de disei'lo del Instituto de Ingeniería. 
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Diseño a flexión 

El parámetro utilizado en el diseño es el siguiente: 

99.88 X )0~ 

0.9x 65 X 85 X 23) 
= 0.10 

De las gráficas de diseño se obtiene un q = 0.1 O. 

f"c 231 
p = q . = 0.10 = 0.0055 

fy 4200 

As= pbd = 0.0055 x 65 x 85 = 30.38 cm2
, se proporciona con 6 del #8, As= 30.42 cm2 

Cortante que toma el concreto 

Comop< 0.015, 

Ver = FRbd(0.2 + 20p)-. f • c = 0.8 x 65 x 85 x (0.2 + 20 x 0.005)-. 280 = 22927 .80 = 22.93 T < Vu = 
118.37 T 

Pero: 

1.5FRbd . f • c = 1.5 x 0.8 x 65 x 85 x -. 280 = 110941 = 110 .94 T < Vu 

2.5FRbd f • c = 2.5 x 0.8 x 65 x 85 x . 280 = 184901 = 184.90 > Vu 

Se proponen estribos del #4. a una separación no mayor de (7.2.3.b, NTC-2001): 

};>- 0.25d = 0.25(85) = 21.25 cm 

:;;.. 8db1 = 8(2.54) = 20.32 cm 

:;;.. 24db mribo = 24( 1.27) = 30.48 cm 

:;;.. 30cm 
Se colocanin estribos del #4 a cada 20 cm. 

Unión viga-columna 

Se proporciona el mismo acero que a la columna y acero vertical a la distancia dada de acuerdo con lo 
requisitos para la columna. 
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·t · 

j-... 

'~· -· -,--­
h, c. 

¡ 5i....J 5 = ... -

--·------------~----1--~-------- ----- - -·-

Figura 3.9 Detallado de la separación del acero transversal 

4.7.7 Diseño de la columna de acuerdo a la propuesta realizada en el capítulo 3 de esta tesis 

Se acepta el acero longitudinal que se calculó anterionnente. A,= 95.04 cm2 

Refuerzo transversal 

Para la zona de articulación plástica, la separación será la menor de: 

s = 6dhl = 6 x 3. 18 = 19 08 cm 

s = 10 cm. 
Se tomas= 10 cm 

Fuera de la zona de la articulación plástica el refuerzo debe cumplir la separación des= 20 cm. 

En la propuesta se tiene que el área de refuerzo transversal para columnas rectangulares, debe cumplir la 
ecuación 3.20 de esta tesis: 

º .., 350( 125xl75070) 03( 0..,.., OOI) 4 .., 2 Ash = . 1- x 1 O x 65 O. 5 + + . 1 O -- - . = _ ¡ cm 
4200 350 X 65 X 65 

Se proporciona con 4 ramas del #4, A .. • 5.08 cm2• 

Se acepta el diseño de la viga realizado antes. 
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Detallado en la unián ,·iga-col1111111a 

Se calculan los esfuerzos pnnc1pales en la unión, de acuerdo con las ecuaciones 3.37 y 3.38 de este 
escrito, para compararlos con los esfuerzos permisibles definidos en el capitulo 3 y verificar si requiere 
acero en la unión. 

Esfuer=os permisibles 

p1 = 174.0 Tlm 2 

P< = 1050 Tlm 2 

Cálculo de los esfuerzos en la unión: 

fv = 175.07 = 144.4 T/m2 
.975 

fa= 10
·
73 

=12.70T/m2 
.65 X .85 

..,. / 38.2 
~v=u' = =78.33T 

/A¡.. .48 

P' = <144
·
4

; 
12

-
10

> _ .. (1"!'4:4 ;_!_2
:..
1_<>r + 78.332 =-23.8T/m2 < 174.o T/m2 

P<={l<44.4;
12

·
10

>+-,(1
44

.4;
12

·
10r +78.33 2 =180.91T/m2 <10SOT/m2 

Los esfuerzos en la unión son menores que los permisibles, por lo tanto únicamente se proporcionará el 
acero mínimo en la Junta de acuerdo con: 

¡:Jmin= 
.93x._f'r .93x 350=0.00404 

4200 

4.8 RESULTADOS 

En la tabla 4.5 se muestra una comparación del diseño de las columnas, que realicé basándome en los 
requisitos que marcan las NTC-2000, y en la propuesta realizada en el capítulo 3. 

Capitulo 3 83 



Diseño s1:-,m:.:0 Je suhesrructura de pucnrcs de concreto n:fllrJ.JJu r:n d D1"'1nro Federal 

Tabla 3.5 Comparación de resultados de d1st:ño 

.\.,;crn tran~\l."r..,al 

i.....epJr..11.: 141n 
'.'--.t.·pJrJ..:1t1fl 1 <1ng1tud dt.· 

1 11n~!!ud dt.• 1 ongllud Je 
Requ1s110:-. Je a\..L'f\I flH.'TJ dt.• ]..¡ Jrtl!.:ul •. 11..?nn Traslape 

dl'.':tt:ño l1111~l!dd111..1: ''l'.J t.•:1 /1111;,J dt.• 1..t 
r1..1 ... 11"-·:..i 

,Jt.-..,Jr-11:1,. Jfh.:lJJC' Cm 
.Hlk L. 1 ~h ¡, •n 

,., •n.i dt' 1.i 
1.Tll 1:n1 

.Jr'.<1. LJl.J1. ltlll e ni 
f'•.J'i]',.l .... fl11 

'',.J'illL j I L 1111 

!\ICI J' - o () 1 

NTC-2001 141 I)(¡ \..'rll- .... f¡l. 111 411 2411 -~ 11 41" 100 o 
Propuesta 141 1)(1 l.'lll- - 5 ~ l!I I" J )O (ll)() .55 () S7 O 

MC2 ¡J () 112 
NTC-:'tHJI ! I' ~ 2 ,rn· - 2.; 111 l.11 Jl.11 - ..;. ! 1 -ll, !I 111()() 

PropuL",la 1 15 .~ .:'. \,_' /ll -l \}-:-., 111 I:' ]:"fJ (1'} 11 
""' ll 

~ - () 

MC'3 ,, () 02 
NTC-2001 115 0-l 4 ' 111 111 12!1 IJ.,+11 5-l () 12.5 o 
Propuesta 1>5 u..i J ~ 1 1(1 1" 1511 ]11 ... 11 () ¡.., ~ ) 1<19 () 

En la tabla anterior se puede· <>h,enar que Jo, requ1,1h" que marc·an Ja, '."TC-2001 y Ju, Je la propuesta 
que se realiza 'ºn ,c·mc1;mtc·,_ una de J;.1, J1frrenc1as se nota en la ,c·par<.tc·1ón del rcfuer/li tranS\'L'rsal fuera 
de la zona de la art1culac1«lf1 pl~i,t1c·a. en la propuesta presentada se re~·nm1enJa que esta no sea mayor que 
seis veces el d1;imetro de la harra long1tuJ111al. 

La longJtuJ de art1c·ulac1«1n pJ:i,t1ca -,e <>ht1enc Je acuerdo a la e:-.pn1mentac1ón y ob,en ae1ones realizadas 
por Pnestky. ª'i c'<lll1" tamh1cn la lung1tuJ de Je,arrollo Je la propuesta que e, un rmilt1plo de-1 diámetro 
del a1.:ero Je refuer/l> lung1tuJ1nal que se incrementa Je acunJo .:un el tJmaño Je este_ la longitud de 
anclaje que· se· pre,enta garantiza que el acero se encontrara anclaJo lo más cercano pos1bk a la cara más 
lejana de la nga pnnupal ~ el traslape es d sufie1ente para asegurar la cuntinu1JaJ en los esfuerzos del 
acero. 

Se hace notar que Ja, :\ l l ·-2001 no realizan una nms1derac1ún espe.:1al para el diseño de las uniones de 
columnas con trabe>.. ya que marean que es su !]ciente que se prolongue el acero Je las columnas además 
de proporcionar la misma eant1dad de la columna .:orno aeero \ert1c.:al Jentro Jel nudo; para realizar esta 
cons1derac1ón en la propueqa se me-nc1onan las posibles causas que pueJen ocasionar una falla en el nudo 
y se sugiere como eorreg1r e-,;ta defic1enc1a por medio de estnbos vert1c·ales u horizontales en la zona de la 
conexión con base en un ealculo de los esfuerzos que actúan en la Junta. 
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Capítulo 5 

CONCLUSIONES 

De acuerdo con la 1mponanc1a que en la actualidad tiene los puentes urbanos por razones de desarrollo 
económico y demográfico dentro de la ciudad y debido a que el comportamiento de los puentes es distinto 
al de otras estructuras. es necesario reglamentar unas Normas Técnicas para Puentes. 

Con base al diseño n:alt/ado para las pilas del puente hasado en las NTC-2001. para estructuras de 
concreto refor/ado y ;.iJ comparar L·on la propue,.,t;.i pre,.,cntada cn L·ste traha_¡o. puedo concluir lo s1gu1ente: 

,_ Se Jehe dc haL·cr una c·un,.,1dcraL'1t>n para J.1 L·arga 'J\a aL·c:1Jcntal para dheñn sísmico en puentes. 
;...... El porcL·ntaJe Jl' a1.:crn lon~1tud1nal quL' d1~poncn la:-. ,., ( ·-2001. C'-' a..:L'ptahle para estructuras de 

puentes. 
:;... Se propom:n la, r,·,rmuL.1" para cl L·'1kuJ,, Jel refuer/o trans\er,.,al mo,.,traJa,, en el capitulo 3 de esta 

tesis. ya 4ue lo, ekmenl<h LJlll' u>nt(irman Ja,, pila, están traba1ando a tle!l.ocompn:s1ón y dichas 
ecuaeione" están en func1<·m dl· la c''-lrga '1'-tal 4ue actúa -.uhre la columna 

,_ La longitud Je la nma Je art1ctliaL·1ún pla,.,11ca prupue,ta Ja han ubten1Jo e"pec1al1sta-; en puentes con 
base a e-;tud10' v uh,.,lT\ al· iones ;.iJ compurt.im1cnt<' de 'u' clcmenl<". p<'r lo quc se rcc:um11:ndan estas 
cons1dcrac1unl'' 

:;... La separac·1l>n Jcl ret'uer/o lr.Jth\l'f,.,al p;.ira puentl·, c' la mhma LJLIL' L''J'L'L'Ji"1can l;.i, \: 1 ( ·-~001. 
;... Las cons1JcraL·1one~ para el J1~t·ii1.l de Ja.._ unH,nc:-. en la \ 1g.a y 1..'1.)lu111na. Jchcn ~L·r .inal1/adas siempre 

para el easo de Jo, puente-.. por ¡,, quc "e hace un;.i rcL·umenJac·1on par;_¡ su análts1s cn la propuesta 
present;_ida. 

Esta propuesta presentada recabada Je dtstmto" reglamentos para puentes tiene el propósito de que pueda 
ser considerado como base para servir a aquellos estudiantes y profes1onistas que esten interesados en 
conocer un poco más acerca de estas estructuras importantes. como son los puentes urbanos. 
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