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Después de observar el comportamiento de las estructuras durante los últimos eventos sísmicos 
importantes, se ha llegado a la conclusión de que, en ciertos casos, los métodos ele diseño sísmico 
actuales no son capaces de garantizar los desempeños para los cuales fueron diseñadas . Esto hace 
evidente la necesidad de contar con otros procedimientos de diseño qu e garanticen índices ele 
desempeño de acuerdo con los objeti vos de di seño de las estructuras. 

La posibilidad de contar con 111etndologías qu e permitan el control del ch111 o en las est ru cturas, ha 
ll evado a los ingenieros e investigadores a la búsqueda de proceclirnientus de disel'10 , que co nsid eren de 
manera ex plí cita el dese111peño de las estru cturas de acuerdo con los nh¡eti vos de diseño sísmico 
considerad os, lo ant eri ur i111pli ca pod er co nsid erar en el di se11o de u11;1 l(1r111 ;1 111ús adcrnada el 
comportamiento de una estructura ante las demandas sísmicas a las que se pueda ve r so 111 etid <1 durante 
su vida útil. 

En este trabajo se pretende va licl<l r un método simplific<lclo de diseiiu sísmico por desempeño 
para estructuras de puen tes de concreto modelados en 30 que inclu ye, l!ll la s J'uerzas de dise 11 o, la 
participación de los rnodos superiores ele vibrar . El método aplicado se funcl a111enta en los principios ele 
un procedimiento de evaluación del desempeño sísmi co de marcos de ed ili cios y uno de diseri o sísmico 
por desempeño de ri v<1do de este, ambos anteriorment e desarrollados por un grupo de in vestigación del 
11 de la UNAM . El ¡iroccdi111iento util izado tiene la característica de qu e la curva (k capacidad de la 
estructura, obtenida considerando sólo la contribución del modo fundam ental y una distribución de daño 
propuesta por el diseñador, se modifica para incluir la participación de los mod os superiores, aspecto 
importante en estructuras de puentes en los que los modos superiores ele vibrar pueden co ntribuir 
significativamente a su respuesta. El procedimiento se fundamenta en la hipótesis de que la curva de 
capacidad de la est ru ctura , definida en el espacio co11ante basal contra desplaza mi ento de azotea, pu ede 
reducirse a la curva de comportamien to ele un sistema eq ui vale nt e ele u11 sul o grado de libert ad 
correspondi en te al mod o fundamental ele vibrar utili za ndo para ell o crn1cep tos elementa les de la 
dinámica estructural. 

De rel evanci a es el hecho de que, para la aplicación del procedimie11to utili zado en esta tesis, 
só lo se requiere efe ctuar análi sis modales espectrales considerando todos los modos, si n requeri rse el 
cálculo de fuerzas latera les eq ui valentes máximas ni el co rrespondiente anitlisis estáti co Lns análi sis 
modales espectra les efectuados considerando todos los modos y rea li zados ele acuerdo cun los 
conceptos de la dinámica estructural , consideran directamente la contribu ción ele los modos superiores 
de vibrar en la determinación de los desp lazamientos y fuerzas de di seño de los ele111e 11t os estruc1 urales 
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El trabajo se concentra en el diseño de puentes de concreto reforzado, diseñados 
preliminarmente con un reglamento de construcciones. Para ilustrar la aplicación del procedimiento de 
diseño sísmico por desempeño en estructuras de puentes modeladas en 3 D utilizado en este trabajo , se 
selecciona un puente de concreto reforzado y se considera como de111a11da sí smica de di seño, la 
correspondiente al registro EW(SCT) el e! temblor de Michoacán de septiembre de 1985 . Los resultados 
del método se revisan con un análi sis 11 0 lineal con cargas laterales i11 cre111 enl<1 clas 111 011 óton<1 111 ente 
(análisis del empujón a la estructura en 3 D) así como con los obtenidos de un análi sis di11á111ico no lineal 
paso a paso. 
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1.1 Importancia de los puentes 

La mayoría de los estudiosos en el terna aceptan que, desde su ap<ln c1011 en la antigl1cdad , los 
puentes poco a poco se convirtieron en elementos indispensables para el desarrollo económico ya que, 
en la mayoría de los casos, fueron la solución para el tránsito de persona s, mercancías u obj etos de un 
lugar a otro salvando múltiples obstáculos. En la actualidad, en muchos países, el funcionamiento 
económico y social depende en gran medida del correcto desempeño de los puentes en su conjunto, que 
por sus características propias depende e11 gran parte del buen comportamiento estru ctural que el puente 
tenga durante toda su vida 

Son diversas las causas por las c¡ue la estructura de un puente puede dejar el e cumplir 1<1 t'unción 
para la cual fue diseñada, en efecto, teni end o corno marco al Reglament n ele Cnnstrucciones pm<1 el DF 
(RCDF) , una estructura deja de cump lir la función para la cual ll.1 e di sL'tiad ;1 cua11du esta c:-.: hibe u11 
inadecuad o comportamiento ante las acciones de servicio, el cual se puede mani festa r de diversas 
maneras tales como: desplazamientos, deformaciones, agrietamientos y vibraciones exces ivas, o bi en, 
cuando las acciones exceden a los esfuerzos o la resistencia de en alguna de sus partes o del conjunto . 

Lo anteri or resalta la necesidad ele co nocer con buen grado de ap rox im ación la relación ent re las 
acciones sobre la estructura y la respuesta de ésta, es decir su comportami ento estru ctural. 

De las acciones que la estru ctura debe soportar durante su vida útil , las que pueden dc111;111darle 
su máxima capacidad son las accidentales, y de ellas, la s sí smicas so n las que ocup ar<1n nuestra atención 
en este trabaj o. 

La acción de los sismos intensos es una de las causas más import antes ele daño severo en las 
obras de ingeniería. En nuestro país, los registros indican que este tipo ele movimientos ocurre con la 
frecuenci a e intensidad suficiente como para considerar sus efectos al di señar las estructuras. Por ello, 
los reglamentos el e co nstrucción existentes in sisten e11 !ns as pectos el e cliscilll sís 111i cu parn las ll hras el e 
ingeniería , y proponen clasill ca rl as por su importancia En nuestro paí s, esta clasitlcación se hace ele 
acuerdo a las consecuencias qu e acarre<1 la pérdida parcial o total de alguna estructura en part icu lar, por 
ejemplo , desp ués ele un si smo intenso, un hospital debe ser capaz ele perrrn111eccr en co11d icio 11es ele 
servicio _ a(rn cuando un ed ifi cio de ofici1ias quede en un estado tal que impid a su uso. 

Los puentes se encuentran entre las estructuras que es necesario conservar despu és de sismos 
destructivos, es decir, puesto que es vita l mantener el trúnsito de vehícul os de e111 ergencia y ele servicios 
después ele que ha sucedido un temblor, el RCDF clasifica a las est ru ctura s el e puentes co rno 

1 ----------- ------------- - ---------------------- - ---
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pertenecientes al grupo A Esto hace que sea fundam en tal evitar en lo posible el co lap so de los puentes 
durante la acción de un sismo, y sobre todo, que sigan funcionando después ele un fenómen o sísmico 
excepcional, para asegurar lo anterior, es indispensable conocer con detall e su respuesta ante 
excitaciones dinámica s. 

A escala mundial (y nuestro país no es la excepción), son muchos los casos de fallas, co lapsos 
parciales o totales de estructuras que se han reportado durante la ocurrencia ele movimientos sísmicos 
fuertes , afortunadamente hasta la fecha , parece ser qu e en nuestro paí s. esta s acciones no h ;1 11 traído 
consecuencias de lamentar en estructuras de puentes. Sin embargo, el deterioro estructural, la corrosión, 
el incremento en la magnitud y ocurrencia de las cargas vivas (paso de ve hí cul os cada vez más pesados) 
junto con la frecu ente ocurrencia de sismos ele magnitud moderada, y consiclerancl o la posibilidad de que 
se presenten en el futu ro eventos sísmicos con gran potencial destructi vo , pued en poner en ri esgo la 
capacidad de la estru ctura para resistir la combinación el e esas acciones, o en el mejo r ele los casos, los 
daños ocasionados a su estructura pued en inhabilitarla temporalmente o definitivamente para la función 
que fue di señada 

1.2 Características particulares de las estructuras de puentes 

Hay que tomar en cuenta que el comportamiento estructural de pu en tes es diferente cl el de otrns 
tipos de estructuras debid o a que los pu entes poseen carn cterísticas parti cul ares cu1110 so n 

• Alturas de columnas. Las condiciones topográficas o de proyecto geometnco conducen a que las 
columnas de un puente resulten en la mayoría de los casos de altura diferente, esta característica 
lleva a una distribución no uniforme de la rigidez a lo largo del eje de la estructura retlej á1 1close en 
zonas de concentración de daño. 

• Partes semiconectados. Aspectos de diseño o procedimiento constru cti vo pu ede conducir a que la 
estructura resultante tenga un gra n número de partes semi conectaclas. lo <int erior hace que la 
respuesta dinámica el e la estructura ca mbi e abruptamente durante u11 te mbl or debido a la separación 
Guntas de expansión) o contacto de segmentos adyacentes de la superestructura a cada lacio de las 
conexiones o apoyos. 

• Númem de o¡Joyos. Pese a que una de las premisas en el di seño de pu entes es colocar la menor 
cantidad ele apoyos, dependiendo de la longitud total del puente, su est ructura pued e resulta1· con un 
determinado número de apoyos ampliamente espaciados, y que e11 u11 buen 11C1111 ero ele casos, 
generalmente no interconectan a las vigas o losas de la superestructur<1 Esta ca racterí sticc1 pu ede 
llevar a diferencias en las cargas dinámicas de cada pila debido a los cambios en la amplitud y la fase 
de los movimi entos sísmi cos en la ubicación de cada apoyo . 

• Diferentes rigideces. En general la estructura de un puente tendrá dil'erente rigidez en la dirección 
longitudinal y transversal en consecuencia las propiedades dinámicas y la capacidad sísmica del 
sistema puede ser muy diferente en ambas direcciones 

• Com¡}()rfwr11e11to 110 /i11eul. Para 111 ovi111ientos fu ert es los marcos tra11s vcrsa les y/o las pilas pueden 
incursionar en el intervalo de comportamiento no lineal (del materi al y por geometría), lo cual puede 
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dar lugar a una va riación en rigidez a lo largo de la estructura. Esto ocurre al existir una reducción 
en la rigidez de las columnas asociada al comportamiento no lineal (agrietamiento, flujo plástico, 
etc) 

• Lle111e11tos de ptolecci/m s1sm1cu. Cuando se utili zan elelllentos de prolc:cció11 para reducir la 
vulnerabilidad sísmica de los puentes, como son dispositivos de aislamiento de base y dispositivos 
de amortiguamiento principalmente, ellos introducen elementos no lineales en el mod elo de la 
estructura y su presencia influye en la configuración estructural del puente y por lo tanto en su 
respuesta. 

1.3. Herramientas de cómputo para el anúlisis de puentes 

Con el fin de diseñar estructuras de puentes nuevos así como evaluar y reforzar las que no 
cumplan con los códigos o criterios aplicables después de que no se han visto favorecidas por los 
resultados de una evaluación basada en métodos y herramientas de relati va senc illez en su aplicación 
(siempre y cuando se tomen en cuenta los aspectos más relevantes para predecir el compo11arniento con 
cierto grado de aproximación) se han utilizado, en un buen número de casos, las herramientas más 
comunes de Análisis Elástico Lineal para resolver estructuras de puentes (STRUDUL, ST AAD-III, 
SAP, etc.), sin embargo, dadas las limitaciones de esas herramientas al aplicarlas a puentes, existe la 
necesidad de conocer y saber aplicar nuevas herramientas y métodos de diseño aplicables a pue11tes para 
poder estimar de mejor manera su comportamiento estructural. 

Dadas las características geométricas, proceso constructivo, tipo y efectos de las acciones en 
estructuras de puentes hacen que su comportamiento, en la mayoría de los casos, sea no lineal . En un 
intento por hacer una mejor predicción del comportamiento se han desarrollado herrcirnientas 
particulares para estructuras de puentes, por ejemplo ISADAB (Saiidi el u/, 1986), NEABS-11 (lrnbsen 
y Penzien , 1986), SEISAB (1994), etc. Inclusive algunos programas clásicos de análisis como el 
ST AAD y el SAP han evolucionado (SAP-2000 V-7 PLUS y V-8) incorporando módulos para el 
análisis de puentes (BRIDGE) y opciones de análisis no lineal (SAP-2000 V-7 NO LlNEAL/PUSH y V-
8) con la opción de modelar elementos amortiguadores externos, aisladores ele base "Gap" y elementos 
"Hook", con la posibilidad de realizar análisis no lineal de historia en el tiempo y análisis estático 
incremental de ccnga lateral secuencial ("/)11sh over"), sin embarg() , de los ¡mlgra111"s (llltes mencionados 
algunos autores han señal <ido los siguientes inconvenientes 

• No permiten el model<1do de comportamiento no linea l del material o bien los modelos de 
comportamiento que manejan son muy simples (elastoplástico) 

• Dificultad para modelar componentes característicos de puentes Uuntas, apoyos, conexiones, etc.). 
• Costo elevado. 
• Escasa documentación sobre el tema (ejemplos prácticos sobre puentes) 
• Utilizan criterios muy específicos (extranjeros) 

Al respecto. en nuestro país se desarro ll ó el programa PUENTES (Ramírez, 1999) que perin it e 
determinar la respuesta sísmica no line<il el e estructuras de puentes conside1 anclo lllodelos 111"1 s realistas 
de comportamiento para los elementos de las estructuras de puentes (juntas el e expansión, sistelllas ele 
protección sísmica, apoyos de comportamiento no lineal, etc.), así como la variación espacial de la 
excitación sísmica. También permite calcular índices de comportamiento necesarios para la evaluación 
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l'apítulcl 1. l111rod11cc·iü11 

del daño estructural debido a acciones sísmicas, así como la determinación de su capacidad sísmica 
residual, por lo que, esta herramienta puede ser una opción viable para utilizarla en el proceso, tanto de 
evaluación corno de diseño sísmico de puentes. 

l.4 Tipos de respuesta de los puentes ante acciones sísmicas 

Ante excitaciones sísmicas resulta conveniente considerar, de acuerdo a la amplitud , tres tipos de 
respuesta de los puentes a) De baja amplitud, b) De amplitud moderada y, e) De gran amplitud (Ayala 
et al., 1987). Los tres tipos de respuesta se definen a continuación. 

a) Re.\¡mesta de hoja m11¡Jfil1lll. 

Cuando la respuesta de los puentes ante excitaciones sísmicas es de baja amplitud, los elementos 
estructurales no incursionan en el intervalo de compor1arniento no lineal, por lo que es posible <1plicar la 
hipótesis que adopta tanto el análisis estructural para el análisis bajo fuerzas estáticas como el análisis 
modal espectral para el análisis bajo füerzas dinámicas . 

Una práctica común, para la mayoría de los puentes proyectados en México, es considerar que 
su comportamiento es elástico lineal. 

h) Respuesto de wn¡J/it11d modemdo. 

Si la respuesta ele los puentes 811te excitaciones sísmicas es de amplitud moderada, algunos de 
sus miembros estructurales incursionan en el intervalo de compor1arni ento no lineal , por 1() que la 
hipótesis de linealidad y el principio de superposición de causas y efectos dejan de ser aplicables 

e) Re.\puesta de gran amplitud. 

Puede darse el caso de que, para determinados tipos de puentes, la respuesta inducida por el 
sismo sea de gran amplitud, y encontrarse que los desplazamientos correspondientes son comparables 
con las dimensiones ele algunos de sus elementos estructurales, produciéndose así un comportamiento 
no lineal de tipo geométrico. Este caso puede no ser de interés práctico, ya que tales niveles de 
desplazamiento no son admisibles en los puentes. 

Según lo expuesto , es de interés conocer el comportamiento de los puentes cuando su respuesta 
es de amplitud moderada, para ello los modelos analíticos que se utilicen deben ser capaces de aceptar 
incursiones en el intervalo de comportamiento no lineal de los elementos estructurales característicos ele 
los puentes, entonces se hace necesaria la utilización de métodos y herramientas adecuados que permitan 
considerar esas incursiones. 

Un gran número ele investigaclo1·es han considerado necesario el clcsa1Tollo de in vestigaciones, 
cuyo objetivo ha sido el estudio de modelos analíticos y procedimientos el e análisis sísmico no lineal ele 
estructunis para la evalu<1ción ele la respuesta de amplitud moderada, producida por sismos intensos en 
puentes de concreto con varios claros relativamente largos. Por puente largo se considera a ac1uél cuya 
respuesta ante excitaciones sísmicas puede calcularse despreciando el efecto ele la masa del suel u que se 
encuentra detrás de los estribos. 

Aplicación uél 111dodo nllJdal éspéc:tral ;d diséiio sísmico por cksé111pé11o tk Jlllélllés de rnnc:rdo llHldélados c:n .\ll. 1: \ln11rnv. lll·:ITl l I N ;\ ~'I 



1.5 El diseí1o sísmico basado en desemperio de las estructuras de pm·111es 

A nivel mundial, el comportamiento ele las estructuras de pue11t es ante los Ciltirnos eventos 
sísmicos importantes , ha permitido llegar a la conclusión de que , en 111u chos casos, los 111ét odos ele 
diseño sísmico actuales no son capaces de ga rantizar los clesempeiios para los cuales fueron cliseiiadas 

Lo anterior es producto de que los procedimientos de diseiio co11tcnidos en la nw ym ía de los 
códigos actuales se basan en resistencias y fuerzas sin especificar clararnentl: el desempeiio esperado, 
por lo que, con frecuencia el desempeño sísmico observado de las estructuras es diferente al supuesto 
por los criterios reglamentarios . Esto pone en evidencia la necesidad de contar con otros procedimientos 
de diseiio que garanticen índices de desempeiio de acuerdo con los ubjetivus de diseilu de las 
estructuras. En efecto, son varios los profesionales de la ingeniería estructura l (Freernan 1972, Moehle 
1992, Priestley 199~ , Ayala 1999, ent1·e otros) quienes concluyen que es rnús apropiado utilizar un 
método de diseiio basado en desempeiio tales como deformaciones, desplazami entos, resistencia s, etc . 

La posibilidad de contar con procedimientos que permitan el contro l del dallo en las est ructuras, 
ha llevad o a los ingenieros e investigadores a la bt'.1 squeda de esas rnewdologías de di sci'io , c¡ue 
consideren de manera exp lí cita el desempeño de las estructuras de acu erdo cun los objeti vo s de di seño 
sísmico considerados, lo que implica poder tomar en cuenta en el diseño, ele u11a forma 111ás adecuada, el 
comportamiento de una estructura ante las demandas sísmicas a las que ésta se pueda ver sometida 
durante su vida útil. 

Los requerimientos reglamentarios sísmicos actuales se basan en la premisa de un estado límite 
de falla, admitiendo c¡ue las construcciones puedan presentar daiio sin ll egar a colapsar Mahoney y 
Hanson ( 1998) presentan una propuesta para el desarrollo de criterios de desempeño sísmico, 
correspondiente a di st intos ni veles de demanda sísmica para ser aplicados en el di seño de constru cciones 
nuevas y evaluación ele la s existentes. 

1.6 Objetivo y alcances de la tesis 

El objetivo general de esta tesis es mostrar la aplicación y valid ar una metodología simplificada 
de diseño sísmico por desempeí1o para estructuras ele puentes 111odelaclos en } dimensiones, haciendo 
énfasis en 

a) El anúlisis sísn1ico no lineal de puentes . 
b) Inclu sión de 1<1 participación de los modos superiores ele vibrnr 
c) Obtención de las fuerzas de diseño. 
d) 
e) 
f) 

Modelación de algunos de los componentes típicos de puentes . 
La utilización ele la herramienta de cómputo disponible tanto particular como de uso común. 
Metodología clara y concisa para puentes cuya respuesta sea de amp litud moderada 
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Capitulo 1. l111roducción 

En esta tesis se valida un método simplificado de diseño sísmico por desempeño para estructuras 
de puentes modelados en 30 que incluye la participación de los modos superiores de vibrnr en las 
fuerzas de diseño estudiando un estado límite de colapso incipiente 

El método utilizado en este trabajo se fundamenta en los principios de un procedimiento de 
diseño sísmico por desempeño de estructuras de edificios (derivado de uno de evaluación, Ayala 1999), 

que al considerar la participación de los modos superiores de vibrar de la estructura modilica -.;u curva 
de capacidad , comúnmente obtenida de considerar sólo la contribución del 111odu !'unclan1ental y una 
distribución de daño propuesta por el diseñador. Este aspecto es importante en aquellas estructuras de 
puentes, donde los modos superiores de vibrar pueden contribuir signilicativamente a su respuesta 
sísmica. 

El método se basa en la hipótesis de que, la curva de capacidad de la estructura definida en el 
espacio cortante basal contra desplazamiento de un punto característico sobre el puente puede reducirse, 
mediante el uso de conceptos elementales de la dinámica estructural , a la curva de comportamiento de 
un sistema equivalente de un solo grado de libertad , correspondiente al modo de vibrar que más 
contribuye a la respuesta ele la estructura . 

El método de diseño por desempeño utilizado en esta tesis fue propuesto por Ayala ( 1999), y 
modificado por Basilio (2002) para que en su aplicación, sólo se efectúen 8n2llisis modales espectrales 
considerando todos los modos, sin requerirse el cálculo de fuerzas laterales equivalentes rnú:-.:i111as ni el 
correspondiente análisis estático, ya que, los análisis modales espectrales realizados ele acuerdo con los 
conceptos de la dinámica estructural, consideran directamente la contribución de los modos superiores 
de vibrar de la estructura en la determinación de lo s desplaza mientu s y llie1·zas de diseiiti ele los 
elementos estructurales. 

Para ilustrar la aplicación del procedimiento de diseño por desempeño, se conside1a como 
demanda sísmica de cliseiin la correspondiente al registro EW (SCT) del te111blnr ele l\!lichnacún ele 1985 
(Figura 1. 1 ), actuandu sobre una estructura de puente (Priestley, 1997) 
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Estación SCT EW (19 sep 1985) 
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Esta tesis está formada por siete capítulos (la int roducción y sei s más) En el segundo capítulo se 
hace una descripción del comportamiento sísmico observado en algunas estructuras de puen tes ante 
sismos fu e11es 

En el tercero se presenta una desc ripción de las caracterí sticas de los element os estru ctu ra les más 
importantes en la respuesta dinúmica de estructuras de pu entes para su rn od elació11 tridimensional 

En el capítul o cw1tro, y con ba se en document os antecedentes, se presenta n los as pectus rn ás 
sobresali entes del método de di seño sísmi co por desempeño presentado por Ayala ( 1999) así co 111 0 los 
del modificado por Bas ilio (2002) este último con fundamentos en el análi sis modal l'.s pectral 
considerando todos los modos, que es el que se utiliza en esta tesis . 

En el quinto se muestra la metodología propuesta por Ayala el u/ , (2002) aplicada al disei'ío 
sísmico por desempeño de estructuras de puentes modelados en 30. 

En el capí tul o se is se apli ca el procedimiento descrito en el ca pí tulo ant eri or al ejempl o 
ilustrativo, también se analizan los resultados del método de diseño sísmi co por desempeño utili zado y, 
algunos de ell os, se comp<1 ran con los de un análi sis de empuj ón de la es tru ctura di señada, asi cu 111 0 co n 
los de un análi sis dinámi co no lineal paso a paso. 

Por último, en el siete se hacen comentarios y se presentan las co11clu sio11es y reco rn e1 1d acio11es 
derivadas de este trabajo. 
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COMPORTAMIENTO 
/ 

SISMICO OBSERVADO 
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2.1 Introducción 

En sismos relati vament e recientes ocurridos en California, Japón, Turquía , Taiwan, Centro y 

Sur América, mucha s estructuras de puentes, algunas de ellas diseñadas específicamente para resi stir 
terremotos severos, han co lapsado o sufrido daños cuando fueron sometidas a rno virnientns sísmi cos 
cuya intensidad fue, en algunos casos, menor que la especificada en los u"1 digus que en su 111 ume11to 
fueron empleados paia su di se iin . 

Algunas de las estructuras de puentes tienen poca o ninguna redundancia y la falla de un 
elemento estructural o de sus estribos pueden llevar al colapso parcial o total de la estructura. 

El comportamiento sí smico de estructuras de pu entes, e11 alguna s ocasiones im1decuaclo . pued e 
ser atribuido, en la mayoría de los casos, a las fílosotias de diseño adoptadas. Las diferencias ele diseño, 
con influencia determinante en su comportamiento ante sismos intensos, son consecuencia directa del 
criterio de di seño elústicu adoptado~ por ejemplo, algunas de las consecuc11cias de esta 111ctodulogía 
son: 

1) Se subestiman los desplazamientos, basados en los niveles elásti cos de fuerza lateral 

2) Las relaciones entre las cargas de gravedad y las fuerzas sísmicas son incorrectas, ya que los 
niveles de fuerzas sísmicas son bajos; esto lleva a que los valores de momentos tlexionantes 
bajo cargas combinadas sean, no solamente bajos, sino que pueden ser hasta ele signo 
contrario, y. 

3) Al no considerar los conceptus de ductili dad y capacidad de di sipc1ció 11 de energía, las zonas 
de concentrac1unes de efectos inelásticos 11 0 se datallan aclecumlé1111ent e. 

Al gunos puentes son más sensibl es a efectos de interacción su elo-est ructura que los edificios, 
por lo que, en ciertos casos, el no considerar estos efectos puede conducir a diferencias signi fícativas 
entre el comportamiento teórico y el real. 

---·-- - - -·---- ···- - -- - -··------ - - --------- -- - ··-- --·---··-- . 
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2.2 Deficiencias observadas en el comportamiento sísmico de estructuras de puentes 

Los estudios sobre daño a estructuras de puentes durante sismos severos realizada por lwasaki 
(1972), Okamoto (1983), Imbsen y Penzien (1986), Buckle (1994}, Priestley et al. (1988, 1996), Seible 
(1997), Seible y Priestley (1997) y otros, muestran mecanismos de falla comunes para puentes, que 
pueden ser atribuidos a cualquiera de l<1s tres diferencias li stadas a11teriorn1e11te o a u11a co111binación ele 
ellas, pudiendo dar como resultados (Rarnirez, 1999) 

1) Desplazamientos relativos en los apoyos. En la literatura existente sobre el tema, se 
mencionan muchos ejemplos de fallas en puentes causados por desplazamientos relati vos de 
los claros en la dirección longitudinal, que exceden la dimensión del apoyo en esa dirección, 
dando como resultado el desprendimiento de los miembros de la estructura en las juntas de 
expansión no restringidas, y en ocasiones hasta en las restringidas debido a la falla de los 
sujetadores. Este problema ha sido de particular importancia en puentes de varios claros con 
columnas largas, en estos, los marcos adyacentes pueden mo ve rse fuera de fase, lo que 
incrementa los desplaza111ie11tos relativos en las juntas. Alin cuando se coloquen sujetadores, 
estos pueden tener resistencias inadecuadas para evitar que los claros se desprendan de los 
apoyos. Los puentes con líneas de apoyo esviadas con respecto a su eje posee11 111ayo r 
tendencia al desprendimiento de sus apoyos en comparación con aquellos que las tienen en 
ángulo recto, esto es debido a que, durante terremotos, los puentes esviados experimentan 
un incremento en sus desplazamientos laterales debido a la rotación en planta de su 
superestructura (Priestley, 1992 ) 

2) Golpeteo de partes adyacentes en estrncturas de puentes. Holguras i11ad ecuaclas 
(pequ eña s) e11t re estru ctur<1s adyacentes y clesp la za rni cnt os sislll icos (lllayores) no 
co11telllplados en el di seño puccle11 resultar e11 daíio debido al go lpeteo c11trc sus p<11t~·s, este 
es un problema impor1ante, principalmente cuando las estructuras adyacentes tienen alturas 
diferentes, lo que resulta en el impacto entre la superestructura de una , y la co lurnna (o 
columnas) de la otra. Las fuerzas de impacto debido al golpeteo ele los componentes de un 
puente pueden ser muy altas, causando la amplificación ele las fuerzas cortantes en los 
miembros e incrementando la posibilidad de una falla frágil por cor1ante. Investigaciones 
analíticas recientes han mostrado que las fuerzas de impactu pur golpeteu puecle11 ser hasta 
diez veces la magnitud de las fuerzas sísmicas típicas (Kasai et al., 1990). El golpeteo en 
estructuras de alturas desiguales puede evitarse lllcdia11tc cv<1luació11 re;tlis1<1 de los 
desplazamient os y la previ sió 11 de separaciones adecuadas entre las estructuras adyacentes. 
Sin embargo, existe evidencia teórica de que un golpeteo entre superestructuras de igual 
altura puede ser be11etlcioso para la respuesta sísmica (Tao et u!. , 1992), debido a que el 
impacto entre estructuras ele períodos fundamentales diferent es actL'.1an para rnodillcar y 
ha stél eli111inar el inicio ele u11 <1 respuesta resonante 

3) Asentamiento y rotación dl' los estribos. [ste probl ema se lw p1esentadu llluchu e11 sisrnos 
recientes y está relacionado cun la respuesta de suelos bland os y relle nos mal co nso lidados. 
Bajo una respuesta longitudinal , la presión del terreno sobre el estribo se incrementa debido 
a la s aceleraciones sísmicas. E:: I impacto del puente contra el estribo puede generar presiones 
pas ivas altas, que inducen u11 incremento adic ional en la s presi o 11 es lat eral es a ni ve les por 
debajo del pu1ito ele impa cto del tableru u superestructurn l ~ \lS terrenos com1rnctaclos 

') 



C:qllllll u 2. Cu111porl ;1111í c11ll> S1 "llkll ( Jhscrvadu en cslru l'l ur;is de puentes 

inadecuadamente tienden a asentarse en dirección al puente, e111puja11do la parte inferior del 
estribo junto al suelo en movimiento . Este desplazamiento se encuentra limitado por el 
contacto entre la par1e superior del estribo y la superestructura , lo que resulta en una 
rotación del mismo . Las consecuencias típicas de este problema son: el daño en la parte 
superior del muro del estribo debido al impacto de la superestructura y, daño al sistema de 
apoyo de los pilotes (siempre y cuando las rotaciones en el estribo sean grandes) 

4) Fallas en columnas. En sismos recientes se han evidenciado varias deficiencias en 
columnas de puentes. Las columnas pueden presentar co111porta111ientu en tl exión no 
deseado debid o a 

a) Resistencia a flexi6n inadecuada en las columnas. Hasta los alios 70 · s, se te11ía la idea 
de que no se requería proporcionar ductilidad en las zonas potenciales de formación de 
articulaciones plásticas, en realidad, el concepto de a11iculación plástica era irrelevante 
para los métodos de diseño utilizados en esa época Hasta 1971 los códigos de diseño 
habían puesto énfasis en normas que tomaran en cuenta los efectos sísmicos en puentes, 
resultando diseños exclusi vamente basados en la teoría elástica prescribiéndose niveles 
de fuerzas laterales mu y bajos para caracterizar la acción sísmica, usando fuerzas 
estáticas horizontales equivalentes limitadas aproximadam ente a un 10% del pesu de la 
estructura, ahora se reconoce que, en algunos casos, los niveles de respuesta elástica 
pueden exceder el 100% de los de las cargas de gravedad .Aunque la discrepa11 cia entre 
los ni veles de diseño y ele respuesta elástica parece grand e, la cliscrepanci<1 entre la 
resistencia real y el nivel de respuesta elástica es típi ca 111ente mucho mejor como 
resultado de la naturaleza conservadora de los métodos de diseño elástico <1tluptaclos 
para diseños de columnas a flexión . 

b) Confinamiento del rorHTelo y pandeo del refuerzo. J> ucas culu111nas de puentes 
di señadas antes de 1970 tienen sufi ciente resistencia para permitirles res ponder 
elii sticarn en te durnnte la ocurrencia de u11 evento sísmi co importante. Por eso. 111uchas 
co lum nas lililan al no poder responder inelásti carn ente de 1mu 1era dú ctil. Ahor<: se sabe 
que, para asegurar un comportamiento dúctil , se requiere una separación pe(¡ue11a del 
refuerzo transversal para confinar al con creto del núcleo de la co lumna en las regiones 
potenciales de formación de articulaciones plásticas. Estas separaciones del refuerzo 
transversal son también necesarias para prevenir el pandeo del refuerzo longitudinal ante 
un incremento sustancial de la fuerza axial y/o momento flexionante durante un evento 
sísmico. Las columnas de puentes di señadas antes de 1970, generalmente, carecen de 
refuerzo tra nsversal adecuado (o separación ad ecu ada), es t<1 cleli cie11 cia ha sido evidente 
e11 los terremotos ele S;111 Fernando ( 1 CJ7 1 ), Lrn11a PriL'.tél ( 1 CJ 8lJ) , Nmthridgc ( 1 CJ94) y 
Kobe ( l 9Y5) donde ocu1Tieron falla s dramáticas por la !ur1naciú11 ele aniculacirn1es 
pl i1sti cas en columnas de puentes. 

e) Longitud de traslape insuficiente del refuerzo longitudinal. En columnas de puentes, 
estas longitudes solían determinarse con base en cargas de gra vedad o en ruerzas 
sísmicas de servicio bajas. Cuando los traslapes estún colocados en wnas de 
articulaciones plásticas, a menudo no es posible transmitir la s fuerzas a los ni veles de 
fluencia qu e ocurren en el refuerzo durante sismos severos, además, con frecu encia el 
refuerzo longitu dinal de las colu111na s e1·a trasla¡iadu i11111 ediat ;1rne11te pur enc1111;1 de la 
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cimentaci ón, con longitudes inadecuadas para desarrollar la resistencia el e las barras . En 
el terremoto de Loma Prieta ( 1989) se observó daño en la base de varias columnas, 
pudiendo atribuirse a fallas de adherencia en el traslape del refuerzo longitudinal Otra 
causa de falla, evidenciada en el terremoto de Kobe ( l 99'i) , fue la soldadura a tope en 
las barras de refuerzo longitudinal cercanas a las zonas de IllOlll entos Jlláxi Jllo s, lo que 
explica la dificultad de asegurar la resistencia y ductilidad de esas zonas; lo anterior no 
es un pu nto crítico si se usa un diseño elústico . 

d) Ductilidad inadecuada a flexión. A pesar de la alta res iste ncia a fl ex ión de las 
columnas ele co ncreto reforzado en puentes existentes, frecuentemente , esta resi stencia 
es aún mucho menor que la requerida por la respuesta elásti ca para intensi dades sís mi cas 
esperadas. La consecuencia es que, para sobrevivir un mo vi miento sísmico intenso, las 
estructuras deben poseer ductilidad . Por ejemplo, para niveles de ducti 1 id ad ele 
desplazamientos ele 2 ó 3, los desplazamientos unitarios del concreto en compresión, en 
las regiones de articulaciones plásticas, exceden la capacidad de desplazam iento en 
cornpres1on del concreto no confinado, ocasionando el desprendimiento del 
recubrimiento. A menos que el núcleo del concreto esté bien co nfin ado por estribos o 
espiral es co n espaciami ento adecuado, el agri eLa111ie11t o se exL iencl e ráp ida111 ente al 
nú cleo, y el refuerzo longitudinal se pandea ocurriendo una ráp ida degrad ac ión de 
rigidez y resistencia resu ltand o, eventualmente, una pérdida de capacidad parci resistir 
cargas verticales. Este comportamiento puede acelerarse cuando el refuerzo trn ns versal 
está traslapado en el recubrimiento, como ocurren en di seños viejos de puentes. Cuando 
el recubrimiento de concreto se desprende, los estribos pierden efectividad en las zonas 
de traslape del refuerzo. 

e) Cortante en columnas. La resistencia inadecuada a cortante en columnas es una 
deficiencia común en puentes existentes. Las normas de di se ño actuales dictan que, por 
capacidad , la resistencia a coi1ante de un elemento debe exceder la de llexit'in , de 111 anera 
que tenga un comportamiento dúctil. Lo anterior no füe la práctica de disei1o en puentes 
antes de los 70's, debido a que las columnas se di se ñaban para co11antes de diseño 
in sufi cientes y a que, en general, se ti ene una sobreresisten cia a fl ex ión, es común 
encont rar res istencias a co11ante menores a un tercio ele la necesari a para desa rrollar 
co mpl etamente su resistencia a flexión (l\!laffei , 19%) 

La resi stencia a cortante de una columna de concreto resulta de una interacción co mpleja 
ele mecani smos que invol ucran la transferencia de cortante por compresión del co ncreto, 
así corno de la ligazón del agregado a lo largo de las grietas inclinadas de flexión
co11ante y de un mecani srn o de armadura en el ret'ue rzo hori zontal Si en el 111 e ~ a n i s1110 

de armadura se presenta la fluencia en el refuerzo transve1·sal , los anchos ele las grietas 
aumentan rúp idarn ente, disminuyendo la contribución a la 1·esistencia de los mecanismos 
resistentes a cone del concreto, en estas condiciones, la fa lla por conante es frági 1 e 
in volu cra una rápida degradación de res istencia impidiendo una respuesta sís rni ca dúctil. 

En algunos casos, la falla por co11ante puede ocurrir lu egn de la fo rma ción ele una 
articulación plástica, esto es una consecuencia de la red ucción en capacidad de los 
mecanismos de cortante asignados al concreto en regiones de articulaciones plásticas 
una vez que comienza la degradación de rigidez a fl ex ión. Las co lumnas co11as son 
particularmente susceptibles a fallas por cortant e dch idn <l la alta relacit'111 fuerza 
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cortante/momento flexionante. Como se mencionó anteriormente, en general, la 
resistencia real a flexión de columnas existentes es mayor que la resistencia nominal de 
diseño si se diseñan con la teoría elástica , esto no ocurre ctrn la resi stencia a cortante de 
columnas, ya que, genernlrnente, las ecuaciones de diseño para este tipo de acción eran 
menos conservadoras 

5) Juntas viga-columna 

a) Cortante en las conexiones entre columnas y cabecero. l~ uego del terremoto de Loma 
Pri eta ( 1989), una consecuencia importante del <111úlisis de el afín c11 puentes, fue el traer a 
la luz los p1oble111as de curtante en la c011exión e11 trc el uil)cl·ero y las colun111as. Cn los 
casos estudiados , se ha encontrado que, el rnecanis1110 ele tré111slerencia de i'uerZ<lS de los 
miembros <1 las juntas producen en estas fuerzas co11anres horizontales y verticales que 
pueden ser mucho mayores que las fuerzas en los miembros. Generalmente estas fuerzas 
no habían sido tomadas en cuenta en el diseño de puentes por lo que, al no tenerse un 
refuerzo para ellas, ocurrían las fallas por cortante en las juntas. 

b) Cortante y flexión en el cabecero. Las fallas en el cabecero causadas por el terremoto 
de Loma Prieta ( 1989) y la evaluación subsecuente de cabeceros de concreto dañados 
indican diferencias importantes en tres áreas: 

1) Capacidad a cortante insuficiente, pa11icularrnente cuando los cortantes sísrnicos y 
por gravedad se suman 

2) Terminación prematura del refuerzo superior (para momento negati vo) en la viga y, 

3) Anclaje insuficiente del refuerzo del cabecero en las regiones extremas. 

Mientras los dos primeros problemas fueron encontrados pri11cipal111ente en cabeceros 
de marcos m<1s anchos que el tablero del puente, la tercera cle1ic1encia se ha encontrado en 
muchos marcos de múltiples columnas correspondientes a diseños viejos de puentes. 
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3.1 Introducción 

El objetivo principal ele las herramientas ele análisis sísmico de puentes es la determinación ele 
su respuesta sísmica en términos ele desplazamientos, fuerzas y deformaciones en los elementos 
estructurales (barras, placas, cables, etc) que componen a la estructura . Para el diseño de puentes 
nuevos, estas herramientas son usadas principalmente para evaluar la demanda sísmica en forma ele 
fuerzas y deformaciones requeridas en los elementos estructurales, mientras que, para la evaluación ele 
la vulnerabiliclacl sísmica de puentes existentes, se hace énfasis en la determinación de las capacidades 
de deformación y resistencia disponibles. 

A menudo los modelos de diseño desarrollados para estimar la demanda sísmi ca , se bas;1n en las 
dimensiones aproximad as de los el ementos provenientes de un di seii o preliminar utili zando 
propiedad es ele secciones estimada s y ca racterísti cas nomin ales el e ills materi ales . l)ara ello se 
desarrollan modelos que representan al sistema estructural compl eto y, 111 eclia11te la aplicación de varias 
técnicas el e análi sis ma yo rmente elásti cas lineales, se obtiene la cua1itir1 cación de las fuerzas en los 
elementos correspondientes a cargas sísmicas estáticas equivalentes o a cargas dinámicas En caso ele 
considerarse necesario, y basándose en estas fuerzas , la forma y dimensiones de los elementos 
estructurales pueden ser refinadas de una manera iterati va. 

Con base en las dimensiones, detalles y propiedades geométricas efectivas ele las secciones 
transversales conocidas ele los elementos estructurales así corno de las propiedades 1mx:ánicas 
probables o reales de sus materiales, la evaluación de la vulnerabilidad sísmica ele puentes e-x: istentes 
está comt'.1nmente orientada hacia la estimación ele su capacidad disponibl e. El procedimi ento consiste 
en una caracterización detallada del comportamiento fuerza-deformación más probable de los 
componentes individuales de la estructura del puente, los que son combinados para obtener las 
capacidades estimadas ele deformación de subsistemas separados utili zando técni cas, por ej emplo ; 
Análisis Elástico Lineal , del empujón (marco a marco) y hasta un análisis dinámico no lineal completo. 

El paso tina! consiste en la comparación de los resultados de demanda y capacidad , para ello se 
requiere la determinación de los desplazamientos equivalentes o fuerza s elústicas obtenidas del modelo 
de diseño o evaluación correspondiente Solamente un análisis dinámi co 110 lineal o uno del empujón 
combinan la caracterización de la componente no lineal y la excitación sísmica para la determinación 
directa de la respuesta del puente. 
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Capitu lo 3. \fodd :i ciirn de Eslrnctur:is de l'u ~nks 

3.2 Propiedades de la estructura 

En general, la s propiedades de la estructura, tales como : la rigidez, la masa , el amortiguamiento 
y la capacidad de disipación de energía deben ser modeladas cuidadosamente para que puedan 
representar lo mejor posible la respuesta real del puente; también pueden existir elementos estructurales 
que requieran de atención especial , tales como: cables, juntas de dilataci ón, apoyos y sistemas ele 
protección sísmica (aislad ores, amo11iguadores, disipadores, etc) Para tocios ellos es necesari o utilizar 
modelos represe ntativos que tornen en cuenta sus características específi cas con influencia 
determinante en la respuesta del puente 

3.3 Modclación cstructu ral 

El modelo es la herramienta que facilita la formulación 111atemat1ca ele la geometría y de las 
caractenst1cas de comportamiento del prototipo estructural del puente. Para describir el 
comportamiento de la estructura real se utilizan elementos discretos y sus conexiones (discretización). 
Se pueden usar varios ni veles de di screti zac ión (Figura :1 1), clescle 111ocl elos de par8111etros 
concentrados y modelo s ele componentes estructurales, hasta modelos detal lad os de element os finitos 
(Priest!ey el al , 1996) 

S i s tc rn a 
EsLrucLLu·aJ 

M i L' l 11 l ""l l " lt:-. 

l '.:...; t1 ·t1 <..: ll1 1·; 1I G:-..; 

l 11 1,.. ( j v Í L i l l ~ l I L"S 

Figura 3.1 Estrategias de modelado. 

En los modelos de masas concentradas (Figura 3 2), las caracterí sti cas del puente corno la masa, 
rigidez y arno11iguam ient o están concentradas convenientemente en ubi cacion es discretas, son simpl es 
en su formulación matemática pero, para representar adecuadamente el comportamiento ele! puente, se 
requiere de conocimien to y experi encia para poder formular las relac iones eq ui valentes fuerza
deform ació n ele los pocos elementos ideal izados . 
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FiKllrtt 3. 2 lv/oJelo de rnasus cn11ce111rodus. 

Los modelos de componentes estructurales (Figura 3 3) se basan en subsistemas estructurales 
idealizados, que están conectados para asemejarse a la geometría general del puente, la caracterización 
de la respuesta es proporcionada en forma ele relaciones fuerza-deformación para cada subsistema o 
componente estructural. 

!}, 

Figura 3. 3 Modelo de componentes estruc111ro/es. 
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Capilul u .l , tvllllklación de Eslrucluras de Pucnlcs 

Finalmente, los modelos de elementos finitos (Figura ].4) discreti z¡.111 la geometría real de la 
estructura del puente con un gran número de elementos de tamaño reducido con características de 
comporta111ie11to derivadas directamente de los materiales que cu111porH~11 léi estructura 

z 

Fi¡;11m 3. 4 !v/ode/o de e/e1nc11/os.fi1111 us. 

El esfuerzo de modelado en términos de la caracterizaci ón el e miembros i11di viduales puede 
automatizarse en los modelos de elerne11tos finitos, pero requiere de una definición impo11ante y mucho 
juicio profesional para los modelos de masas concentradas y componentes estructurales. El esfuerzo de 
modelado también se incrementa cuando, en lugar de comportamiento elástico, se desarrollan o utilizan 
modelos para la respuesta inelástica. Simultáneamente el trabajo de cómputo se incrementa 
significativamente si en lugar de un análisis estático lineal se realizan análisis dinámicos y más aún 
cuando éstos son no lineales. 

La selección correcta de las herramientas de modelado y análi sis depende de : 

• El ni vel de respuesta para el que se realiza el análisis y el nivel de exactitud deseado 

• El estado límit e de diseño o evaluación para el cual se analiza el pu ente . 

• La importancia de la estructura y de la herramienta de análi sis con la que se pueden obtener 
mejores resultados, y. 

• La experiencia del di señador y hasta qué grndo pu cdc11 utili Z<11se 1csult aclos rnús dcti11lados 
e11 el proceso el e di seño o eva lu aci ón del pue11t e. 

Si un modelo mat emático simp le puede representar adecuadamente el comportamiento real del 
puente, esta opción es satisfactoria (Ayala y Ramírez, 1999). 
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Capillil<l 3. Mmlela~ión de Estrucluras de Pu cnks 

Para determinar la respuesta longitudinal del puente actualmente se acostumbra modelar el 
tablero y los apoyos, estas combinaciones pueden no representar adecuadamente el comportamiento 
real de una estructura de puente, como marcos longitudinales, por ejemplo . Similarmente, para calcular 
su respuesta transversal, las pilas o marcos transversales son frecuente111 e11te anal izados utili zando un 
modelo bidimensional. La respuesta resultante se determina combinando los dos anúlisis a11teriores 
Desgraciadamente, esta opción de modelado no es válida para estructuras de puentes cuyos apuyos y 
juntas estén esviados respecto al eje del tablero, 11i para puentes curvos y ta111poco para aquellos 
puentes rectos que presenten características especiales (sistemas de aisla111 iento sís111ico, ju11tas ele 
expansió11 , etc) , cuyll Cllt nportami entu c:stú influenciado pur los 111uvi1nic11tus tridin1 e11sio11 <1lcs: o en 
aquello s casos en lo s que las condicio11es del terreno donde están cin1e1nadus requieran un tllodelado 
complejo de la interacción suelo-estructura. 

3.4 Modelado y ~rnúlisis no lineal 

Al construir el modelo de un puente es necesario representar adecuada111e11te los co111po11entes 
de la estructura, en muchos casos el cornpo11amiento de un componente del puente es muy complejo y 
refinado debido a su geometría y a las propiedades inciertas de los materiales con los que se construye, 
en tales condiciones es poco probabl e poder reproducir el comportamiento no lineal real con un 
determinado modelo de compo11amiento. Para cuando se defina , se debe co nocer de ante1mrno los 
modos de compo11amiento que son importantes y aquellos que pueden ser ignorados . 

Resulta de gran importancia decidir que tipo de análisis se debe realizar, ya sea un análisis 
dinámico o un análisis estático, según el caso puede requerirse ele métodos com pl ejos para a11alizar el 
modelo el e una estructura de puente y poder obtener resultados con suficiente exactitud , esos métodos 
pueden ser adecuados para algunos casos, pero no para otros. 

Pa ra un análi sis dinámico, si los modelos son 111u y se nsibl es al t<11m1iio ele lo s incre111e11tos de 
fuerzas o desplazami entos se requiere que los incrementos el e ti empo en el anúlisis sea n 111uy pequeños 
para seguir exactamente las relaciones fuerza-desplazamiento que estún acopladas con soluciones 
iterativas . Mientras un procedimiento iterativo no es difícil de realizar considerando un sólo elemento, 
con la presencia en el modelo de varios elementos no lineales no se garantiza la convergencia hacia la 
solución para toda la estructura, pues mientras la solución para un elemento converge, para otro puede 
estar di vergiendo, este problema es especialmente severo cuando las curvas histeréticas de carga y 
descarga son muy diferentes, por lo que la búsqueda para el punto de equilibrio puede tomar 
direccion es erróneas. 

Para resolver las dificultades 111encionadas anteriormente, es preferible una solucilltl basada 
principalmente en componentes que co ntribuyan directamente a las matrices globales de ri gidez. y 
amortiguamiento y, mientras sea posibl e, evitar el uso de procedimientos iterativos . 

Tradicionalmente, el análisis est ructural de pu entes se ha basadu en la hipótesis de un 
comportamiento lineal , por lo tanto, para determinar los roles tanto del análisis lineal , como del no 
lineal, es necesario entender las necesidades de diseño. En muchos casos, un análisis lineal es 
suficientemente exacto para un diseño conve ncional basado en resistenci<1 : sin embargo, puede nu se rlo 
para aquellos procedimientos ele diseño en lo s que se neces itan tomar en cuen ta las deformaciones y el 
daño , como es el casu de los procedimientos de disei1o basados en desempei1o en lo s que el análisis no 
lineal juega un papel importante en ese proceso. 
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3.5 Tipos de no linealidades 

El comportamiento no lineal puede deberse a una relación acción-respuesta no lineal de los 
materiales (no linealidad del material) y por cambio en la forma ele la estructura y sus co mponentes (no 
linealidad geométrica). 

La no lineal idad del material puede deberse a vana s causas, por ejemplo flu encia , 
agrietamiento y desli zami ento con fricción 

La no lin ealidad geo métrica puede ser causada por deformaciones mu y graneles, o por ca mbios 
de forma relati vamente pequeños, como la mayoría de los marcos esbeltos. En el primer caso, el 
análisis debe hacer uso de la teoría de grandes deformaciones. En el segundo caso, se puede usar un 
método de análisis más sencillo basado en la teoría del efecto P-~. 

3.5.1 No linealidad del material 

La no lin ea lid ad del material en el compoitamiento de un elemento se torna en cuenta por medio 
de una relación constituti va acción-respuesta no lineal , dependiendo del tipo de elemento, esta relación 
puede ser esfuerzo-deformación, fuerza-deformación axial , momento-curva tura, momento-rotación en 
la articulación. La relación no lineal puede tomar diferentes formas, dependiendo de la causa de la 
nolinealidad, y cuan precisa se vaya a modelar. 

El modelo debe ser razonablemente realista identificando principalmente la s causas del 
comportamiento no lineal en las relaciones constituti vas, las qu e pueden ser 

1. Apertura y cierre de fi suras. 
2. Fractura frúgil . 
3. Flujo plástico . 
4. Desplazami ento fricciona!. 
5. Cambio inelástico de volumen . 

3.5.2 No linealidad geométrica 

La no linealid ad geométrica se torna en cuenta en las relaci ones el e equilibrio y co mpatibilidad 
de deformaciones, si se ignoran las deformaciones graneles, esas rel ac iones son lineales, por el 
contrario uno o dos de los principios del Análisis Estructural (continuidad y equilibrio) se convierten en 
no lineales. 

3.6 Análisis din;ímico 

Uno de los aspectos determinantes a considerar en el análisis dinámico es la masa, la cual esta 
asociad a a tocios los elementos que integran la estructura, usualment e la s masas se co ncentran en los 
nodos del model o (modelo de masas concentradas), y en lo que co ncie rn e a la s fu erzas ele inercia hay 
muy poca diferenci a entre un análisis lineal y uno no lineal , si se us<1 11 ma sas consistentes en los 
elementos y se consideran los cambios ele geometría de los mismos pueden existir diferencias; la razón 
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es que la matriz consistente de masas para un elemento depende de su forma deformada, y cuando un 
elemento fluye su deformada puede cambiar En este caso, la matriz ccrnsistente de 1rn1s<1s no es 
constante. Si las fuerzas de inercia son considerables (p ej. una viga de gran claro), es mejor subdividir 
el miembro en varios elementos y co11centrar las masas en los nodos e11 lugar ele usar una matriz 
consistente de masas. 

3.6.1 Análisis dinámico 110 lineal 

Para análisis dinámicos lineales, el análisis modal espectral es eficiente, este método se basa en 
la superposición ele lc1s respuestas modales y por lo tanto no es aplicable a prnblemas 110 lineales. 

Para calcular la respuesta de la estructura puede usarse un modelo ele análisis linealizaclo (p. ej . 
métodos de rigidez secante), o realizar un análisis de historias en el tiempo integrando las ecuaciones 
de equilibrio dinámico paso a paso a través del tiempo, este último tiene como inconveniente que la 
respuesta calculada tiende a ser sensible al movimiento sísmico, es decir, que aún cambios pequeños en 
los movimientos del terreno pueden llevar a grandes cambios en la respuesta calculada, por lo tanto, y 
dada su importancia, lo que generalmente se hace es realizar el análisis para un conjunto de probables 
movimientos sísmicos del terreno. 

En los últimos años en pocos países se han utilizado elementos ele p1·otecció11 para reducir la 
vulnerabilidad sísmica ele los puentes Corno elementos de protecci<)n síslllica se consideran 
dispositivos de aislamiento de base, dispositi vos de amortiguamiento y, siste111as ele control acti vo. Los 
sistemas de aislamiento y disipación introducen elementos no lineales e11 el rnoclelo de la est 1 uctura y 
su presencia influye en la configuración estructural de un puente y por lo tantu en su respuesta 

3. 7 Idealización de la rigidez 

Cuando la respuesta de la estructura es de baja amplitud, los elementos estructurales que la 
componen se modelan considerando que su comportallliento es elústico li11e<1l Co1110 se sabe, 1<1 1igidez 
total del sistema puede obtenerse entonces haciendo la suma ordenada (ensamble) de las rigideces ele 
sus miembros, Ecuación 3 . 1. 

N 

K=¿ k, (3 J) 
1~1 

donde K es la matriz el e rigidez total para el puente, k¡ es la 1natriz ele rigidez para el elemento 
estructural i, y N es el nC1111ero ele eleme11tos que co11for111a11 al puente 

Esta idealización 110 siernpre es aplicable porc¡ue un sismo intenso puede inducir re spuestas en 
un puente llevando a que algunos de sus miembros incursionen en el intervalo de co111pL11·ta111ie11to 
inelástico debido a ciclos de deformaciones importantes Generalmente, en edificios se introduce un 
factor de comp011a111iento sísmico para considerar la incursión ele algunos ele sus elementos 
estructurales en el intervalo de comportamiento no lineal, sin embargo, en estructuras de puentes no 
resulta conveniente extrapolar esa técnica, puesto que los estudios efectuados para determinar el 
comportamiento de los puentes ante excitaciones sísmicas no han dado 1·esultados concluyentes al 
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respecto (Ramírez, 1999) Además, como se ha mencionado en la introducción de este trabajo, son 
estas estructuras las que es necesario salvaguardar en mayor medida ele los efectos de los sismos, por lo 
que se considera conveniente efectuar análisis del tipo no lineal para determinar su comportamiento. 
Así se hace necesario contar con modelos que permitan considerar que los elementos estructurales 
admiten deformaciones inelásticas. Evidentemente la rigidez de cada uno de estos miembros cambia 
con el tiempo, ya que es función tanto de las deformaciones ante cargas sostenidas como de las 
deformaci ones ante ca rgas fluctuantes Parn tratar este problema , genernl mente se ;1cude a la téc11ica ele 
considerar que la rigidez es constante e11 peq ueños intervalos de tiempo , de esta forma la matriz de 
rigidez total del sistema se puede expresar por la Ecuación 3 .2. 

N 

K
1
=¿ k

1
, 

i =I 
(3.2) 

donde K1 es la matriz de rigidez total para el puente en el tiempo t, k1; es la matriz de rigidez para el 
elemento estructural i en el tiempo t, y N es el número de elementos que conforman al puente 

Para los fines de este trabajo , las características de no linealiclacl que se introducen al 
comportamiento de los elementos se refieren t:111icamente a las propiedades del material que los 
compone, el comportamiento no lin ea l derivado ele carnbios impo11antes en la geometría de la 
estructura es debido a ni veles de desplazamiento que, generalrnente, no son admisibles en puentes. 

Cuando las vigas forman parte del paso del puente su sección transversal puede tener distintas 
características; maciza, hueca, rectangular, celular, etc., para ellas en muchos casos, el modelo 
utilizado es el de un miembro tipo viga, cuyo eje puede ser recto o curvo (segmentos el e arco), las 
propiedades de rigidez asociadas a este tipo de elementos estructurales son ampliamente conocidas 

En general , cuando la calzada de u11 puente trabajand o en conju11ro co 11 la s vigas (de existir 
estas), es mucho mús rígida y resist ent e que las co lumnas y los estribos .. es el e esperarse que la 
respuesta de amplitud moderada que se observa durante la acción de sismos inten sos se deba a las 
deformaciones que se presentan en las columnas, estribos y juntas de dilatación, y que la vigc1 o vigas 
permanecerán e11 el intervalo de comportamiento elástico, por lo a11terior es necesario emplear 
elementos no lineales para modelar las columnas, apoyos y juntas de dilatacillil. 

En cuanto a los estribos, para cierto tipo de puentes, generalmente se encuentra que están 
formados por muros diafragma, de manera que actúan como muros de cortante dura11te la acción 
sísmica. Se ha visto que las fallas de tipo de cortante en su mayoría son causa de daño severo en las 
estructuras, por lo que es recomendable evitarlas diseñando a los est1·ibos de manera l¡ue su 
comportamiento sea elástico. 

Cuando así se iust 1 fíc a, co 111(11rnH:11te el modelo considerado para la ci 111e11t;1cil'ln co11s1sk en seis 
reso11es, tres de traslaciérn y tres de rotació11. Estos resu rtes conectan la base de la s colum11as al suelo 
de cimentación infinitamente rígido, donde la excitación sísmica es conocida. Ya que es probable que 
las deformaciones existentes en el sue lo de cime11tación sean i111porta11tes , para un a mejor 
aprox1mac1on pudiera ser necesario considerar que los reso1ies sean al menos del tipo histerético 
bilineal. 

Un enfoque simple para tomar en cuenta la fle xibilidad de la cime11tació11 co11siste e11 suponer 
que las columnas y los estribos se prolo11gan más allá del ni ve l del suelu (Figura J 5), y prescribir el 
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movimiento del terreno a esta profundidad . La longitud adicional que debe darse a ellos puede 
determinarse a partir de las expresiones para las rigideces que proporcionan algunos reglamentos, 
como las No rmas Técnicas Complementarias para Di seño por Sismo del D F. ( 1993) 

a) h) 

11 __ ,.. 

l 
l_ 1.1 

e) 

Diagr;1111a de 
ivlc>nH.: nto F l ~.\iona111 1:.: 

d ) 

I' 

~ 
11 r -. --

\ hHh:lo J·: qu i \..d \,· n1 i: 
por i:sL1hili dad 

Figura 3. 5 1\lla11eru simp/1stu de cunsiderur laflexibilidad d<' /u cime111uór)11. 

3.8 Idealización de la masa 

La masa de la estructura se encuentra distribuida continu a111e111e en todo su vol umen, sin 
embargo, por conveniencia en el cálculo y porque se ha hablado de considerar al puente formado por 
elementos discretos se hace necesario suponer que la masa se encuentra concentrada en los nudos y 
que está asociada a los grados de libertad considerados. Es de mencionarse que, cuando se realiza un 
análisis de tipo inel ásticu sobre la estructura, la matriz de rigidez instantúnea o tangente puede ser 
singular, siendo esta otra razón por la que es necesario contar con momentos de inercia de masa 
adecuados, con el fin de evitar que los desplazamientos tiendan a infinito De los procedimientos de la 
dinámica estructural , se sabe que al sumar ordenadamente las masas asignadas a cada nud o se obtiene 
una matriz de masas diagonal, Ecuación 3 .3. 

N 

M=I m , (3 3) 
1= ! 

donde M es la matriz de masas concent1adas total para el puente, m; es la matriz de masas conce ntradas 
para el elemento estructural i, y N es el número de elementos que conforman al puente . 

3.9 Idealización del amortiguamiento 
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La observación de las vibraciones en un sistema estructural real ha puesto en evidencia que 
existen en él fuerzas de naturaleza disipadora que, como se sabe, tienden a disminuir la amplitud de la 
vibración. En general, a esta característica se le conoce como amortiguamiento y tiene diversos 
orígenes. Dentro de la Ingeniería Estructural, el amortiguamiento es una propiedad que no es 
susceptible de ser definida con la relativa facilidad con que lo son la rigidez y la masa. El fenómeno del 
amortiguamiento sigue si endo hoy en día un tema de investigación intensa en un esfuerzo por encontrar 
mejores modelos que puedan representarlo . 

Dentro del campo de la Ingeniería Estructural , para los modelos analíticos de puentes las 
principales füerzas de amortiguamiento consideradas son las siguientes: amortiguamiento o fricción de 
Coulomb, amortiguamiento viscoso y amortiguamiento estructural o histerético. 

3.9.1 Amortiguamiento por fricción de Coulomb 

El amortiguamiento o fricción de Coulomb se origina cuando un cuerpo se desliza sobre una 
superficie rugosa . La füerza disipada depende de las presiones de contacto entre los cuerpos y del 
coeficiente de fricción de Coulomb, que es una medida de la capacidad de amortiguamiento de ambas 
superficies. En estructuras de puentes este tipo de amortiguamiento puede presentarse, por ejemplo, en 
los apoyos de tipo deslizante. 

3.9.2 Amortiguamiento viscoso 

El amortiguamient o viscoso se presenta en sistemas mecan1cos en los que existe mov1m1ento 
lento en presencia de líquidos y gases. Para este modelo , la fuerza de amortiguamiento es proporcional 
a la velocidad relativa entre el fluido y el cuerpo que se .-1ueve a través de él. 

3.9.3 Amortiguamiento estructural o histerético 

El amortiguamiento estructural o histerético se debe a la fricción interna en el material que 
compone la estructura, las fuerzas de amortiguamiento generadas dependen principalmente de las 
deformaciones que experimenta el sistema estructural, se le llama amortiguamiento histerético porque 
los efectos de di sipación se deducen en forma experimental de la histéresis que se presenta en el 
diagrama de carga desplazamiento de un cuerpo sometido a una excitación armónica. Cuando el 
material que compone a la estructura es elástico lineal , las fuerzas de amo11iguamiento se suponen 
proporcionales a las fuerzas elásticas y del mismo sentido que el de la velocidad . 

3.9.4 Amortiguamiento de Rayleigh 

La falta de más inform ación y la alta compleji dad en la qu e caen lo s mod elos analíticos mú s 
simples, han hecho que se recurra al amortiguamiento viscoso para representar al amortiguamiento 
estructural. Las ecuaciones que definen el movimiento de un sistema estructural se simplifican de 
manera notable al introducir en ellas amortiguamiento viscoso, puesto que por definición, el 
amortiguamiento viscoso depende de la velocidad . 
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Con la finalidad de obtener expresiones similares a las de la rigidez y Ja masa, en el caso del 
amo11iguamiento, es necesario contar con el amortiguamiento viscoso de cada elemento estructural y 
aplicar nuevamente la suma ordenada y así obtener la siguiente ecuación: 

N 

C:=:¿ C¡ (34) 
i= I 

donde C es la matriz de amortiguamiento viscoso total para el puente, Ci es la matriz de 
amortiguamiento viscoso para el elemento estructural i, y N es el número de elementos que conforman 
al puente. 

La ecuación anterior no es directamente aplic;1ble porque en la práctica se ha encontrado que es 
extremadamente difícil evaluar el amortiguamiento viscoso de cada elemento estructural, entonces, es 
de uso común suponer que la estructura posee amortiguamiento de Rayleigh, en donde las fuerzas 
disipadoras dependen tanto de la masa como de la rigidez de los elementos, por lo que la matriz de 
amortiguamiento de cada elemento puede ser representada como: 

e =:a m +/3 k 
1 1 1 I 1 

(3 5) 

donde CX.i y Pi son constantes de proporcionalidad para cada elemento i. 

Si la estructura está formada en su totalidad por el mismo material es razonable suponer que las 
características de amortiguamiento son similares para cada miembro, por lo que a; y 0; son 
independientes del elemento, obteniéndose 

C:=: a/vl + /JK (3.6) 

En el caso de respuesta lineal, los parámetros a y p se pueden determinar una vez que se han 
asignado fracciones de amortiguamiento crítico a dos modos de vibración distintos, como se muestra 
a continuación. 

Supóngase que una vez efectuado un análisi s modal espectral para la estructura, se han 
determinado dos modos de vibración diferentes cuyas frecuencias circulares son w 1 y w2, 

respectivamente, para cada uno de estos modos, las fracciones de amo11iguamiento crítico que 
corresponden son ~ 1 y ~2 

De los procedimientos normales del análisis modal , se sabe que una característica importante 
que debe tener la matriz de amortiguamiento C, es que permita desacoplar las ecuaciones del 
movimiento de la estructura para obtener su respuesta como la superposición de la respuesta de 
múltiples sistemas de un grado de libertad independientes (Análisis Elástico Lineal) ; por lo que, es 
necesario que cumpla con la siguiente condición . 
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-----·- . 

2 (u¡ ~ I o o 

<t> r C<t>= o 2w . r;. 
1 1 o (3 .7) 

o o 2aJll ~11 

donde <t> es la matriz modal ; Wi y ~i son la frecuenci a circular y la fracción de amortiguamiento crítico 
asociados al modo de vibración i, respectivamente. 

De acuerdo al análisis modal, la matriz de masas y la matriz de rigidez cumplen con las 
siguientes relac iones 

(3.8) 

donde D. es una matriz diagonal que contiene los valores w;, e 1 es la matriz identidad. De la ecuación 
anterior y de la (3 .6) se puede llegar a establecer que: 

a+fJw,2 =2(u, ~; (3 9) 

a y~ se determinan de manern que se obtengan dos relac iones de amo11iguami ento específicas para dos 
frecuencias seleccionadas, por ejemplo, las de los modos 1 y 2, w1 y w2 co ndu cen a 

aM+~K 
~1= ---

2Mw l 

~ 2 = aM + ~K 
2Mw 2 

(3 . 1 O) 

Otra técnica que resulta conveniente utili zar es la de encontrar los va lores de a y ~ por medio 
de mínimos cuadrados, con lo que no se presenta el problema de se leccionar entre los valores 
correspondientes a dos modos de vibración, sino que se utilizan todos los valores de los modos de 
vibración encontrados en el análisi s modal efectuado sobre la estructura. 

3.9.5 Amortiguamiento en comportamiento no lineal 

Para la respuesta no lin eal, las propiedades de amortiguamiento viscoso son más difíciles de 
encontrar, ya qu e el amortiguamiento estructural o hi sterético queda definido por la ecuación (3.9) . 
Pu ede asu mirse que en el compo 11ami ento no lin ea l las propiedades amortiguadoras siguen un patrón 
similar al supuesto para el caso lineal, en el que una parte depende de la ve locidad de las masas y otra 
de las razones de cambio ele los desplazamientos, pudiéndose escribir: 

C=aM + (JK 1 (3 . 1 1) 
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con el significado de las literales ya descrito, pero en el que necesariamente la fracción de 
amortiguamiento crítico es sensiblemente menor a la que se emplea en análisis elásticos equivalentes 
porque parte del amortiguamiento es considerada por el simple hecho ele efectuar un análisis no lineal 
de la estructura. 

3.10 Idealización de las juntas de dilatación 

Los puentes son obras ele ingeniería en los que la mayor parte, si no es que la totalidad de sus 
elementos estructurales se encuentran directamente expuestos a la acción del clima. Por esta razón, 
durante el día, el calor del sol hace que, la temperatura de los elementos se eleve produciéndose en 
ellos una expansión, mientras que en la noche se contraen por el frío nocturno. Los cambios constantes 
de temperatura propios del día y los ciclos asociados a las estaciones del año, provocan aumento y 
disminución en las dimensiones de los elementos que, ele no ser previstos, pueden introducir niveles ele 
esfuerzo indeseables para su compo1tamiento estructural. Por ello, es usual colocarles juntas de 
dilatación que evitan estos efectos al permitir el libre movimiento de los miembros cuando se expanden 
o contraen. 

Por su uso, una junta de dilatación común en el tipo de puentes que se ha estudiando se muestra 
en la Figura 3.6. 
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Figura 3. 6 J1111tu de dilataci(JI/ 
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En ella existen elementos de restricción para evitar desplazamientos no controlados en las 
siguientes tres direcciones ortogonales longitudinalmente al eje del puente existen tirantes, 
transversalmente está la cuña de cortante y verticalmente están los sujetadores. Todos estos elementos 
hacen que las características de desplazamiento de la junta sean las siguientes : 

• El desplazamiento longitudinal de las vigas contiguas causa impacto entre ellas cuando la 
ranura se cierra lo suficiente; por otro lado, cuando las vigas se alejan, los tirantes 
longitudinales son sometidos a tensión. Los apoyos de neopreno, si los hay, también 
restringen este movimiento . 

• El desplazamiento transversal es impedido por las cuñas de cortante. 

• El desplazamiento vertical queda impedido por los sujetadores verticales. 

• La rotación alrededor del eje longitudinal queda impedida por los sujetadores verticales. 

• La rotación alrededor del eje transversal está permitida. 

• La rotación alrededor del eje vertical tiene un grado de restricción intermedio entre el fijo y 
libre, puesto que, de acuerdo a la separación de las vigas, la fricción entre ellas y la acción 
de los tirantes conducen a que el desplazamiento puede estar más o menos impedido . 

Para este último tipo de desplazamiento pueden existir dos casos extremos, el primero se da 
cuando la rotación alrededor del eje vertical se encuentra totalmente restringida, por lo que el puente 
presenta ante cargas laterales en su direcció n transversal el efecto de arco y las acciones sísmi cas son 
resistidas principalmente por los estribos, este tipo de comportamiento es típico de las respuestas de 
amplitud pequeña, el otro caso se encuentra cuando la rotación puede darse libremente; entonces no 
existe el efecto de arco y las columnas son las únicas que pueden proporcionar rigidez ante las fuerzas 
sísmicas. Estos dos casos extremos son los que suelen usarse para análisis linea les. 

3.11 Modelos lineales y no lineales 

En el análisis dinámico existen principalmente dos tipos de modelos que se utilizan para 
estudiar el comportamiento de las estructuras . Por un lado están los modelos lineales, que suponen 
relaciones constitutivas elástico lineales entre esfuerzo y deformación del material que compone a los 
elementos estructurales. Así , en este tipo de modelos es posible aplicar el principio de superposición y 
por lo tanto, recurrir a las técnicas del análisis modal espectral para obtener la respuesta de un puente 
ante excitaciones sísmicas. Por otro lado están los modelos no lineales, en los que las relaciones 
constituti vas de los materiales no son elásticas lineales, por lo que el tratami ento matemático del 
problema se complica, pero es posible obtener mejores representaciones de la respuesta de la estructura 
ante excitaciones sísmicas. 

El uso de cualquiera de estos dos tipos de modelos implica que pueda di sponerse de los 
elementos estructurales que cuenten con características apropiadas al tipo de análisi s a realizar. 

Se resumen así los modelos que típicamente se utilizan para el análisis de puentes y los 
miembros estructurales que cada uno de ellos requiere. 
--- - -- - - - - ·- ·· - -----
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a) Modelos lineales 

• Vigas rectas elást icas lineales 
• Elementos de segmento de arco circular elástico lineales. 
• Elementos fronte ra tipo resorte linea l. 
• Juntas de dilatación lineal. 

b) Modelos no lineales 

• Vigas rectas el ásticas lineales. 
• Elementos de segmento de arco circular elásticos lineales. 
• Vigas columna con comportamiento elastoplástico en flexión . 
• El ementos de frontera tipo resorte con comportamiento histerético bilineal. 
• Juntas de dilatación lineales. 

En este trabajo se utiliza el análisis de puentes con comportamiento no lineal porque, de acuerdo 
a lo discutido, este tipo de modelos son los que permiten conocer con mejor aproximación el efecto de 
las acciones sísmicas sobre las estructuras en estudio . Por lo tanto, es necesario disponer de 
herramientas analíticas que permitan considerar a los elementos estructurales con las características 
requeridas para modelos no lineales . 

Para las vigas rectas elásticas lineales existen numerosas publicaciones donde se pueden 
encontrar las propiedades que son necesarias para su uso en el Análisis Estructural Dinámico. Los 
elementos de segmento de arco circular elásticos lineales presentan mayor dificultad en cuanto a la 
literatura disponible, pero ai:111 así, la información necesa ria puede ser recopilada . Para elementos viga 
columna con co rnpo11ami ento elastoplástico en flexi ón se necesita utili zar un modelo que sea apropiado 
para los fin es que se requieren alcanzar. Los resortes de tipo bilineal no presentan mayor 
inconveniente, puesto qu e se trata de un modelo ampliamente estudiado . Finalmente, las juntas de 
dilatación también requieren del uso de un modelo para su consideración en el tipo análisis que se 
quiere efectuar en puentes. 

3.12 Algunas herramientas de cómputo para el análisis no lineal de puentes 

Una de las pocas plataformas computacionales para el anúlisis tridim ensiona l no lin eal de 
estructuras de puentes es el programa NEABS 11 (lrnbsen y Penzien, 1986), aunque este programa tiene 
muchos atributos deseabl es para análi sis tridimensionales no lineal es, su utilidad es limitada por la 
naturaleza simpli sta de los modelos hi steréticos que usa, por ejemplo, los elementos de concreto 
reforzado son modelados co n una regla de co rnpurt ami ento elastoplást ica, es di fi ci l utili zar esa 
aproximación simple para representar el compo11amiento real de estos elementos bajo acciones 
tridimensionales complejas. El programa NEABS TI es también poco flexible, ya que fue diseñado para 
modelar condiciones características de la zona oeste de los Estados Unidos de No11eamérica. Para 
puentes que no tienen estas características, el programa es difícil de aplicar. Una deficiencia importante 
de este programa es que solo tiene capacidad para manejar excitaciones diferenciales entre los distintos 
apoyos en el intervalo lineal de comportamiento . 
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Con las tendencias actuales de diseño por desempeño, el concepto de análisis de daño acoplado 
al análisis dinámico no lineal de historias en el tiempo es un tema que se ha vuelto muy impo11ante. 
Hasta la fecha , pocos son los programas de computadora que combinan análisis no lin eal con análisis 
de daño en puentes . Por otro lado, como resultado de investigaciones en universidades, existen 
programas que realizan este tipo de análisis pero en edificios, entre ellos se encuentran DRAIN-2DX, 
SARCF, CANNY-E e IDARC-20. 

Se debe enfatizar qu e los actuales métodos aproximados de análisis no lineal para evaluar la 
capacidad sísmica (como el método del empujón), comúnmente se realizan sobre marcos aislados 
combinándose luego de alguna manera para dar el efecto total de la estructura del puente. El problema 
que presenta la metodología anterior es que la combinación de efectos no es válida si se espera que la 
estructura sea sometida a un sismo extremo que produzca efectos inelásticos importantes. Por lo tanto 
es deseable que los análisis de empujón se realicen considerando toda la estructura tridimensional (por 
ejemplo: SCPUSH-30, IDARC-BRIDGE, PUENTES, etc.). 
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ASPECTOS FUNDAM ENTALES 
~ / 

EN EL DISENO SISM ICO 

BASADO EN DESEMPEÑ O 

4.1 Antecedentes en el disefio sísmico basado en desempefio 

Los procedimientos de diseño contenidos en la mayoría de los códigos actuales se basan en 
resistenci as y füerza s sin especificar claramente el desempeño esperado, por lo que con frecuencia el 
desempeño sísmi co observado ele las estru ct uras es diferent e al supu es to por los códigos . Es por esto 
que es más apropiado utili zar un método de diseño basado e11 clese111pc11o tal es co rno defo rrn aciones, 
desplazamientos y resisten cias (Moehle 1992, Priestley 1991 ) 

En trabajos como los de Priestley (2000) se mencionan diferencias para estructuras diseñadas por 
desempeño y por otros métodos convencionales de füerzas basados en desplazamientos, es de 
mencionarse que este autor utilizó, para comprobar los métodos de diseño , el método de análisis paso a 
paso inelástico. 

Moehle ( 1992) ubica en un marco general al di seño sismorresistente basado en derivas de 
entrepiso obtenidas para una demanda sísmica, dada por espectros ele desplazamientos. Este autor 
considera a los desplazamientos como la mejor medida en el control de daño de las estructuras. A pesar 
de que su propuesta se encuentra enfocada a sistemas de un grado de libertad ( 1 gdl), también discute su 
extrapolación para sistemas de múltiples grados de libertad (rngdl). 

Los requerimientos de la mayoría de los códigos sísmicos actuales se basan en la premisa de un 
estado límite de falla , admitiendo que las construcciones puedan presentar daño sin llegar a colapsar. 
Mahoney y Hanson (1998) presentan una propuesta para el desarrollo de criterios de desempeño 
sísmico, correspondi ente a distintos ni veles de demanda sísmica para ser aplicados en el diseño de 
construcciones nu evas y evaluación de l<1s existentes . 

En ingenierí a la utilización del diseño sísmico por desempeño pretende predecir el 
comportamiento sísmico de las construcciones, dand o a los di señad ores una herramienta con la cual 
puedan se leccionar los objetivos de comportamiento de acuerdo a su irnportancia y uso Una de las 
características del di seño sísmico basado en desempeño (DSBD) es c¡ue el proceso de diseño co mienza 
por la definición del desempeño esperado co nsiderando el daño qu e te11dr21 la estruct ura despu és de la 
demanda sísmica de diseño 
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El DSBD se define como la selección de criterios de diseño, sistemas estructurales apropiados, 
configuración estructural , proporcionarnientos, detalles para una estructura y sus componentes no 
estructurales (incluyendo sus contenidos), el aseguramiento y control de la calidad de la construcción y 
mantenimiento a largo plazo, tal que, para un nivel dado de movimiento del terreno con niveles definidos 
de confiabilidad, la estructura no se claiiarú más allá de ciertos estados límites u otros límites ele utilidad, 
Vision 2000 (SEAOC, 1995). 

Aunque el DSBD adoptado por documentos pioneros en el tema, corno el Vision 2000, fue un 
paso fundamental en el desarrollo de los conceptos que esto involucra, todavía existen graneles 
incertidumbres sobre su correcta implementación. Desafortunadamente, est os documentos no 
proporcionan métodos ni procedimientos de evaluación de desempeño necesarios para el proceso de 
diseño. 

Mediante el conoc11mento detallado del comportamiento individual de los elementos 
estructurales para distintos niveles de desempeño, es posible definir el comportamiento global de la 
estructura, ya que la falla de uno o más elementos aislados, puede ser determinante en la definición de 
un criterio de aceptación para un nivel particular de desempeño, el cual no necesariamente implica que 
todos los elementos ele una estructura se comporten con un nivel de desempeño pre-establecido 

En el continente americano, algunos de los doculllentos que tratan el e englobar los co1wci111ientos 
del diseño sísmico por desempeño son el Vision 2000, SEAOC ( 1995) y el FEMA-273, FEMA ( 1997), 
entre otros. En estos documentos se describen las bases del DSBD para definir los objetivos de diseño 
considerando los ni veles de desempeño para distintos niveles de demanda Corno resultad o de un 
esfuerzo por dejar establ ecidos los conceptos del DSBD, FEMA ( l 997) inició un proyecto en el cual 
estandari zó los nive les ele comportamiento estructural usados para la evaluación del daiio ele las 
construcciones, usando como parámetro la s demandas de desplazamientos y fuerzas en los elementos. 
Los resultados de este proyecto fueron adoptados por la SEAOC (1995) en el documento Visio11 2000 . 

Hasta el momento diferentes investigadores en todo el mundo han venido desarrollando métodos 
de análisi s de utilidad en el DSBD, son ejemplos ele ello los trabajos realizado s por Cal vi ( 1995), 
Kingsley ( 1995) y Priestley (2000) . Estos estudios tuvieron corno principal objetivo controlar el 
comportamiento de las estructuras a través de niveles de seguridad , minimizando las pérdidas materiales 
y humanas. 

4.2 Objetivos de diseño sísmico basados en desempeño 

Los objetivos de DSBD son la unión entre el daño máximo esperado en la estructura (nivel de 
desempeño) y un grupo de eventos sísmicos (nivel de diseño sísmico) que representan el peligro sísmico 
particular de la regi ón do nde se pret end e ubicar a las estructuras ; cla sifi cú ndose por el peri odo de 
retorno (Tr) de un si smo ele cli se iio o su probabilidad ele excedencia 

Considerando qu e durante la vida litil de las edificaciones se presentarán sismos de diversas 
magnitudes, estos deben ser resistidos por la estructura con distintos niveles de daño, conformando un 
grupo de objetivos de diseño sí smico, representados por las diagonales de la Figura 4. 1 para edificios de 
tres ocupaciones y usos distintos . Por ejemplo, una de estas diagonales cor responde a estructuras de 
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ocupac1on y uso normal , digamos casa - habitación, para las cuales se pretende que ante sismos de 
ocurrencia frecuente no se presente daño, ante sismos de ocurrencia moderadamente frecuente 
(ocasional) exista daño menor, ante sismos mayores (raro) aparezca daño apreciable, mientras que ante 
un sismo extraordinario (111uy raro) se presente daño severo pero sin llegar al cnlapso 

En el caso de edificación, los objetivos de DSBD deben seleccionarse, de la misma forma que se 
realiza en muchos reglamentos de diseño del mundo incluyendo el RCDF, de acuerdo a la ocupación del 
inmueble, a la importancia de las actividades que se desarrollan dentro de él, a consideraciones 
económicas como pueden ser el costo de reparación después de un evento sísmico o las pérdidas 
ocasionadas por no disponer del inmueble, así como al valor que puede tener la construcción por 
considerarla patrimonio hi stóri co o cultural para la sociedad . 

La Figura 4.1 ilust1a los conceptos in vo lucrados en el diseño sísmico por desempeño prnpuestos 
por la SEAOC ( 1995) para su inclusión en los reglamentos de los Estados Unidos de Norteamérica En 
esta figura se ilustran los niveles de demanda y de desempeño sugeridos para el estado de California. 
Estos niveles dependen del tipo de estructura, de su uso y del riesgo sísmico del sitio. Si se comparan los 
niveles mostrados en la Figura 4.1 con los actualmente considerados en el RCDF ( 1993) se encontraría 
que esté último tendría sólo cuatro casillas, representando los estados límite de servicio y de colapso 

:::::) 

Frecuente 
(43 aiios) 

50% en 30 años 

Ocasional 
(72 a1·ws) 

50 °/o en 50 allo:--

Raro 
(4 75 aftos) 

llJ % ~n 511 años 

NIVEL DE DESEMPEÑO 

1 

Co111pkta111cntcl Funcional Seguridad 1k (\·rca110 al 
Fu11cional Vidas Colapso 

:~~---¡- -· --·-·- -------··- -
CF 1 

DESE EÑO NO AC "PT ABLE 
(Para 'Onstrucciones nuevas) 

Figura 4.1 7áh!a de Ohjclivos de Desem¡JeJ/o Sísmico SFAOC' (/<J'J5). 

Cada una de las cas illas de esta matriz representa el objetivo ele di seño co rrespondiente a un 
sismo de diseño en pa11icular y el estado de daño máximo deseado para un tipo ele es tructura específica. 
A continuación se presenta la clasificación de objetivos de DSBD, propuesta por Vi sion 2000, ilustrada 
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por las diagonales de la Figura 4.1. Es importante mencionar que los periodos de retorno de los sismos 
de di seño que aquí se ind ica n corrcspund e11 a la sisrni cid ;1d l() c; il del esl;1d tl de C;tlil(lrni;1 e11 los Lstados 
Unidos de No r1eaméri ca: 

J) ()h¡etivo húsico. 

Se define como el objetivo de desempeño para edifi cios de ocupación y uso normal (olicinas, 
casa - habitación) . Las estructuras que se ubican dentro de esta clasificación deberún resist ir 
diferentes sismos de diseño con los siguientes niveles de desempeño 

i) Completamente funcional ante sismos frecuentes, con Tr = 43 años . 
ii) Funcional ante sismos ocasionales, Tr = 72 años. 
iii) Seguridad de vidas ante sismos raros, Tr = 4 75 años. 
iv) Cercano al colapso ante sismos muy raros, Tr = 970 años 

2) Objetivo esencial riesgo. 

Objetivo de desempeño mínimo aceptable para dos clases de estructura s, clasificadas como: 
indispensables, aquéllas cuya operación es crítica después de un evento sísmico (por ejemplo: 
hospitales, estaciones de bomberos, centrales de comunicación, centros ele control de emergencias, 
estaciones de policía, etc.), y estructuras peligrosas donde, en caso de colapso, la liberación de las 
graneles cantidades ele materiales peligrosos que almace nan afecta so lamente los alrededores del 
inmu eble (provocand o que el impacto a la población sea 111íni rn o) Lsta s cstrn ctu1as dcbcr<u1 resist ir 
eventos sísmicos de acuerdo a los sigu ientes ni veles ele desempeño 

i) Completamente füncional ante sismos ocasionales, Tr = 72 ai1os. 
ii) Funcional ante sismos raros, Tr = 475 años . 
iii) Seguridad de vidas ante sismos muy raros, Tr = 970 años 

3) Objetivo de seguridad crítica. 

Objetivo de desempeño mínimo aceptable para estructuras qu e co nti enen grandes cantid ades ele 
materiales peligrosos, la liberación ele los cuales resulta de gran peli gro para un a ampl ia porción ele 
la sociedad; por lo cual es indispensable su seguridad an te un terremoto. Las estructuras que se 
ubican dentro de esta clasificación deberán permanecer 

i) Co mpletamen te funcional ante sismos raros, Tr = 4 75 años . 
ii ) Funcional ante sismos muy raros, Tr = 970 años 

4.3 Índices de dario como índices de desemperio 

Se sabe que, ya sea por cuestiones económicas, de di seño óptimo u una combinación el e ambas 
los códigos de construcción actuales generalmente aceptan cierto grado ele daño bajo acciones 
accidentales extremas (por ejemplo, fu erzas sísmi cas). Por esto, en el diseño de una est ructura nueva es 
conveniente ponderar, pa1a cierta resiste 11 cia estructural , el daño es pcraclu <1 11t e ciertu ni vel el e ll.rcrza 
sísmica cn n el costo de reparac ión y/o la posibilidad el e clemulición E11 una es tru ctura ex istente es el e 
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importancia estimar, además del daño ocasionado por una excitación, la capacid ad residual de la 
estructura, tanto para poder soportar las so licitaciones actuales (carga mu erta y viva) como, además, 
para poder soportar futuras so licitaciones accidentales . 

También, cuando se realizan cambios en los códigos ele diseño y co n la finalidad de cumplir los 
nuevos requerimientos est ructurales, puede ser necesario revisar el comportamiento de las estructuras 
existentes (diseñadas con la versión reglamentaria anterior) ante las nuevas acciones, esta revisió n puede 
generar planes de reestructuración para adecuar la estructura a los nuevos requerimientos 
reglamentarios . 

En Jo concerniente a edificios se han desarrollado índices de daño como una forma de cuantificar 
el daño sísmico experimentado en elementos estructurales, pisos o entrepisos y estructuras completas. 
Los índices pueden estar basados en : 

• Los resultados de un análisis dinámico no lineal 
• Mediciones de la respuesta de estructuras durante un sismo o, 
• Una comparación de las propiedades dinámicas de la estructura antes y después de un sismo 

intenso . 

El daño sísmico en estructuras de concreto puede ser definido: 

• De forma local (para una parte de la estructura, p. cj un elemento estru ctural o entrepiso) o 
• De forma global (para la estructura completa) . 

Los índices de daiio local, en su lll ayo ría, refl eja n la dependencia del daño sobre la amplitud y/o 
el número de ciclos de carga. Estos índices son una med ida acumula tiva cu n base en la deformación o en 
la energía histerética , o en una combinación de ambas . La desventaja principal de la mayo ría de los 
índices locales es que necesitan adecuar los coeficientes usados en la definición del daño (curvatura, 
rotación, desplazamiento último o energía histerética) en función del tipo de estructura . 

Los índices de da1io globales se pueden calcular por medio de un promedio ponderado de los 
índices locales o comparando las propiedades modales de la estructura antes y después de determinado 
evento . Los índices globales calculados como promedio ponderado de los índices locales tienen los 
mismos problemas antes citados para los índices locales Existe una amplia va riedad de índices usando 
formas modal es, los cuaks pu eden det ectar daños men ores en el edifi ciu, por ejemplo, los di scutidos 
por: Williams y Sexsmith ( 1994 ). Aya la ( 1995 ). 

De acuerdo con la forma en que se expresen los criterios para est imar índi ces de dallo , estos 
pueden clasificarse como : 

1. Criterios empírico-subjetivos 
2. Criterios analíti cos . 

Los métodos basados en criterios etnpírico-.rnl~jetivos , parten del daiin observado en estru cturas 
sometidas a sismos. Con !'recuencia, estos criterios se utilizan para describir el efecto ele un sismo en un 
sitio y definir escalas de int ensidades sísmicas. Entre ell os se pueden citar los propuestos por 
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a) Bracci et al., ( 1989), clasifican el daño en función de la posibilidad de reparación . 
b) Park, Ang y Wen ( 1987) y Ro_jahn y Sharpe ( 1986), proponen un a clasificación en función 

del daño observado . 
c) Marte!! (1964) y Whitman, Reed y Hong (1 973), ambos proponen métodos usando matrices 

de daño basad <1s en op ini ones el e expertos. 

Por otro laci o. para una estructura . los criterios analíticos tratan ele clctinir un índi ce de ela ño ele 
forma cuantitati va tomando en consideración la razón por la u1 al se necesita la eva luación, por lo qu e, 
este criterio se puede dividir en 

• Métodos de evaluación económica y, 
• Métodos en función ele parámetros estructurales. 

Entre los métodos orientados a una evaluación económica se pueden citar, lo s propuestos por 

a) Scawthorn et uf. , ( 198 1 ), proponen un índice que correlaciona el daño con el espectro de 
respuesta para el sismo ocurrido en Japón en 1978. 

b) Sauter (1984) , usa información obtenida de un análisis de riesgo sísmico y la relaciona con el 
estado de daño de la estructura 

c) Chung, Meyer y Shinozuka ( 198 7) , proponen un indi ce de cl a11u co n la fi11 alidad de evaluar 
costos de seguros co ntra sis lllos 

el) Peneli s et al , ( 1988) , realizan una evaluación del daño en estructuras para el sismo ele 1978 

en Grecia. 

Así , entre los métodos que evalúan el daño en funci ón de parámetros estru cturales, se pu eden a 
su vez dividir en: 

• Métodos que se fundamentan en un planteamiento demanda-capacidad 
• Métodos que se basan en un planteamiento de degradación 

Pertenecen a la primera categoría, por ejemplo, los propuestos por 

a) Zahrah y Hall ( 1984), estiman el daño potencial , que determinad o sismo puede ocas ionar, en 
función de la energía impartida a la estructura . 

b) Tembulkar y Nau ( 1984 ), mielen el daño con base en la energía hi steréti ca por ciclo el e carga, 
relacionándola con la fuerza y el desplazami ento el e fluencia 

c) Bannon, Biggs e lrvine ( 198 1 ), definen el déli'io como la ro tación plástica ac umulada 
normélli zada pur la ro tación a la flu encia 

d) Krawinkler y Zohrei ( 1983), el índice de daño que presentan estos autores , toma en cuenta la 
magnitud de los desplazamientos plásticos. 
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Son ejemplos de la segunda categoría los siguientes: 

a) Kato y Akiyama ( 1980), mielen el daño en funci ón de la energía disipada por del'orrnación 
inelástica para cada entrepiso ele un marco 

b) Bannon, Biggas e lrvine ( 1981 ) , en la definición del índice de daño toman en cuenta la 
ductilidad y el deterioro del material. 

c) Toussi , Yao y Chen ( 1984), definen el dai'10 con base e11 una relc1ció11 entre la rigid ez menor 
durante el proceso ele carga, y la rigidez inicial. 

d) Park y Ang (1985), combinan la deformación máxima y la energía disipada por 
comportamiento histerético. 

e) Darwin y Nmai (! 986), calculan un índice de daño para vigas de concreto reforzado, 
relacionando la capacidad de disipación de energía y la energía elástica de la viga cuando el 
acero de refuerzo fluye . 

t) Roufaiel y Meyer ( 1987), calculan el daño global ele una est ructura en fun ción del 
desplazamiento máximo experimentado por el marco para una excitación en particular, 
relacionándolo con el desplazamiento de fluencia de la azotea y el desplazamiento último o 
de falla de la estructura. 

g) Chung, Meyer y Shinozuka ( 1987 y 1988), propone11 un índice de daiio aculllulado basado en 
la capacidad de disipación de energía. 

h) Bracci et u/., ( 1989), combinan los conceptos ele Li<Jíio pote11cial y claiio illlparticlu 

i) DiPasquale y Cakrnak ( 1988 y 1990), definen el daño en funci ón de la degradación de la 
rigidez de una estructura, reflejado en el cambio del periodo natural de vibración. 

j) Rodríguez (1994), propone un índice de daño en función de la energía histerética de un 
sistema de un grado de libertad y la energía total por unidad ele masa que absorbe en un ciclo 
de carga un sistema ele un grnclo ele libertad elásticll . 

Cuando se habla de la necesidad de índices de daño es porque, a través de ellos, interesa conocer 
las consecuencias físicas de los sismos sobre las estructuras y su capacidad residual , lo que ha generado 
una gran cantidad de métodos o procedimientos para medir estos efectos, sin embargo, hace falta un 
consenso general en cuanto al significado del índice medido corno un daño fisico y/o de funcionamiento 
sobre una determinada estructura. 

Una desventaja de la mayoría de los trabajos desarrollados en este sentido es que se han 
concentrado casi exclusivamente en los modos de falla a flexi ón, Y<l sea de un element o cstrucrurnl o de 
la estructura completa, si n haber estudiado fallas ele co1ta;l!c Sin embargo , cua11do el nHicl clo ele 
comportamiento considern degradación de rigidez y resiste1H;ia. i111rí11 seca 111c11te se tollla en cuenta el 
efecto de cort ante Generalmente en una estructura que prese11te fallas por cortante en elelllentos éstos 
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deberán demolerse, por lo que no es estrictamente necesario el contemplar la posibilidad de usar 
modelos de cortante en estructuras compuestas a base de marcos. 

Varios autores coinciden en qu e, cualquier criterio de daño debiera ele incluir tanto la respuesta 
máxima co mo el efecto ele la aplicación ele las cargas cíclicas. Si11 embargo, las gra11cles i11certidumbres 
inherentes a la predicción de la capacidad resistente última ele cu111pone11tes estructurales de co ncreto 
reforzado bajo cargas cíclicas repetidas, han llevado a expresar el daño estructural como una función de 
la máxima deformación y ele la energía hi sterética absorbida. 

4.3.1 Algunos índices de daño 

Uno de los métodos que ofrece información aproximada sobre del daño sísmico esperado en una 
estructura sometida a una excitación en particular es el Método del Espectro de Capacidad (Freeman, 
1978), también proporciona inl"ormación acerca de la elistribucit)11 de lét 11n-li11ealiclacl en lo s elelllentos 
estructurales. Los parámetros (período y desplazamiento ele azotea, para el caso de edificios) que 
resultan de un análisis no lineal por medi o del Método del Espectro de capacidad son representativos del 
comportamiento inelástico de la estructura. 

Usando los métodos que se comentan a continuación, y con algunos de los parámetros que se 
generan en la anterior formulación , se pueden calcular índices el e daño globales. 

4.3.1.1 Índice de daño propuesto por Roufaiel y Meyer 

Este índice de daño relaciona los parámetros asociados con los estados límites de desplazamiento 
máximo inducido por la excitación y de desplazamiento último o de falla de la estructura, con su estado 
de daño (Roufaiel y Meyer, 1987) El método proporciona la posibilidad de controlar desde la etapa de 
diseño, para estructuras nuevas, el estado de daño relativo que el sistema experimentaría con la 
excitación sísmica (Ayala, 1995) 

El índice de daño global de una estructura se calcula con la siguiente ecuación : 

(4 1) 

donde: 

d, "' desp lazamient o 111 ~1xilllo de azotea inducido por la excitación . 

dy = desplazamiento de azotea asociado a la fluencia del primer eleme.nto estructural. 

dr = desplazamiento de azotea para el cual se asume que el marco falla. 

Existen varios parámetros en función de los cuales se puede asumir que la est ructura falla, en 
este método se relaciona la falla con el desplazamiento ele azotea En algu11as i11 vestigaciones se h<1 fijado 
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como desplazamiento de falla el 3% de la altura del edificio (Kappos, 1991 ), siempre que el análisis no 
arroje el mecanismo de colapso y a partir de él se obtenga este parámetro . Sin embargo, cuando el 
desplazamiento relativo ele entrepiso sobrepasa el 2%, se puede esperar que los efectos ele segundo 
orden sean importantes y se reduzca tanto la resistencia como la rigidez lateral de los miembros 
estructurales verticales, lo cual puede anticipar la falla 

4.3.l.2 Índice de daiio propuesto por DiPasqualc y Cakmak 

DiPasquale y Cakrnak ( 1988), proponen un índice de daño global basado en parárnetros rnodales, 
específicamente en la degradación de la rigidez de la estructura y su relación con el cambio en su 
período natural de vibración. 

El método se basa en que, cuando una estructura entra en la fase de no linealidad, los cambios en 
el modelo lineal equivalente reflejan las no linealidades que se producen en la estructura durante 
movimientos sísmicos fuertes. La estructura presenta un aparente ablandamiento reflejado en el 
incremento de la amplitud de la oscilación y en consecuencia un incremento en su período fundamental 
de vibración. 

La degradación gl ubal ele la rigidez ele una estructura se puede cuantillcar al co mbinar el periodo 
fundamental inicial y el periodo final calculado después de la excitaci(rn A este índice ele d<1ño se le 
llama " Indice de Ablanda111iento Final", el cual se puede calcular mediante la siguiente ecuación 

(4.2) 

donde: 

T;nicial = periodo elástico o periodo inicial de la estructura. 

T,1; 1110 = periodo resultante ele la estructura después que se le somete a una excitación en 
particular. 

La evaluación del índice de la Ecuación ( 4.2) ha mostrado una pobre correlación con diferentes 
medidas de intensidad sísmica por lo que, Ayala y Ye (1995) han propuesto la siguiente variante del 
anterior que presenta una buena correlación con diferentes medidas de intensidad sí s111ica. 

donde 

( 4 3) 

Túiumo = periodo fundamental correspondiente a un estado límite al que se desea asociar el índice 
de daño, este parámetro puede asociarse al último periodo obtenido del análisis monotónico. 
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Estos índices tienen la desventaja de que en estructuras compuestas, por ejemplo, marcos de 
acero con muros de rell eno, un cambio en el periodo fundamental de vibración 110 necesarirnnente 
representaría daño en la estructura y si pod ría representar daño en los eleme11tos 110 estructurales . Otro 
caso donde este índice no es aplicable es en estructuras provistas de disipadores de energía, (Escobar y 
Ayala, 1995). 

4.3.1.3 Índice de daiio propuesto por Park y Ang 

Park y Ang ( 1985 ) proponen expresar al daño estructural producid o por un evento sísmi co como 
una combinación lineal tanto del daño causado por la excesiva deformacit'> 11 como por el efecto de la 
aplicación cíclica de la carga. Para elementos de concreto reforzado, la idea anterior puede expresarse 
en términos de un índice de daño conduciendo a 

(4.4) 

J) !'A = '6_.-11_ + 0 « '6 JrJ. dE 
8 11 Jl 8 11 Lc(8) 

(4 5) 

donde 

8M = deformación máxima 

'6 11 = deformación Ciltirna bajo carga rn onotónica 

Ov =Resistencia de fluencia 

Ec(8) =Energía hi sterética por ciclo de carga a la deformación 8 

JE = Incremento de energía histerética absorbida 

a, 0 = parámetros (positivos) 

Bajo respuesta elú sti ca el valor ele 0 1.,, teóricamente elebe de ser cero , un va lm ele D1 ·,, mayor o 
igual a uno significa daño total o colapso completo . 

Como se sabe, la deformación de fluencia 8y puede calcularse co n buena aproxirnac1on. Para 
fines prácticos la deformaci ón última puede determinarse amplificando la deformaci ón de fluen cia 
mediante el factor de duc ti lidad ~l 11 , es decir 

(5 11 = )..L u(jv (4 .6) 
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La Ecuación (4.5) toma en cuenta el efecto cíclico de la carga a diferentes ni veles de 
deformación, en la Ecuaci ón (4.4) se asume que ese efecto es uniforme para todo nivel de deformación. 
La Ecuación ( 4 .4) tiene ::; parámetros (Óu, Qy y ~), el parámetro ~ representa el efecto de la carga 
cíclica sobre el daño estructural. 

Con base en datos experimentales, Park y Ang ( 1985) evaluaron los parámetros de las 
Ecuaciones (4.4) y (4.5), estudiaron también algunas incertidumbres en la capacidad última de elementos 
estructurales, con base en lo anterior desarro ll aron un método para evalua1· el daiiu estructural en 
edificios de concreto reforzado, para ell o, partieron del modelo con vencional de viga de co11ante 
adicionándole columnas elásti cas en llexión entre los pisos conectadas por resu rt es rol<tcionales 
inelásticos. También mencionan que, obviamente el daño en un edificio es fu nció n del dai'10 de sus 
elementos constitutivos, y anotan que la distribución de daño en los elementos está relacionada con la 
distribuci ón de la energía absorbida, lo anterior los ll evó a proponer que el daño tota l de un edificio 
puede ser expresado como la suma del índice de daño de sus elementos multiplicad o por un factor de 
contribución de absorción de energía, es decir 

!>r =I A.¡ D; (4 .7) 

En la ecuación anterio r, Di es el índice de daño total , A¡= E¡/IE; y E; es la energía total absorbida 
(incluida la energí a potencial) por el elemento i. Para nueve edificios (desde dos hasta seis ni vd es) que 
sufrieron daño durante sismos fuertes (San Fernando, 197 1, Miyagiken-Oki Japó n, 1978) los autores 
realizaron la evaluación del índice total de daño estructural Di, (ver Tabla 4. 1) y efectuaron la 
correlación entre éste y el daño estructural observado (ver Tabla 4.2) . 

Tahla 4.1 Índice total de dm1o en ed(fh:ios. 

·-·-

Edificio Pe1·iodo natura l Índi ce total de da íiu 
(seg) (D1) 

A 0.56 1.47 
B 0.23 1. 05 
e 0.34 0.48 
D 0. 15 0.22 
E 0.20 0.39 
F OJO 0.85 

G 0. 15 1.25 
H 0.13 0.02 
1 0. 18 ü.27 

Según Park y Ang ( 1985) , el grado de daño estru ctural puede se r clasifi cado en las cinco 
categorías siguientes 

a) Ligero 
b) Menor 
c) Moderado 
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d) Severo 
e) Colapso 

Con base en lo anterior, tentati va mente, para Park y Ang ( 1985) el sig nifi ca do prúc ti co de l índice 
total de daño puede ser: 

DT s 0.4 representa daño reparable 

Dr > 0.4 represen ta daiio por e11cillla de lo reparab le 

Dr ~ 1 representa colapso total 

Tab la 4. 2 Correlación entre el índice total de daño y el observado (Pork et ol .. J 985) 
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4.4 Niveles de desempefio, estructuras que resultan de la aplicación del DSBD 

Los niveles de desempeño son una expresión del daño máximo aceptable en una estructura en 
particular, dado que se presenta un determinado sismo de diseño . En el caso de edificación, representa el 
grado de deterioro y degradación permisible en elementos estructurales o no estructurales; asimismo, se 
puede representar con el comportamiento global de la estructura. Una de las ventajas de proponer 
niveles de desempeño estructural , es la correspondiente al control de daños esperados en cada tipo de 
inmueble. 

El comité Vision 2000 propone cuatro niveles de desempeño para edificios; entre el amplio 
margen de estados de daño que una estructura puede presentar cuando se somete a acciones sísmicas. 
Estos niveles de desempeño abarcan desde un estado completamente jifllciotwl hasta cacono al 
colapso; entre los ni veles intermedios de desempeño que se consideran están los correspondientes a 
funcionalidad y seguridad de vidas. 

La descripción de los niveles de desempeño recomendados por Vision 2000 son los siguientes, 
los cuales se muestran horizontalmente en la matriz de la Figura 4.1: 

1) Completamente fimcional (\ervicio). Las instalaciones continúan en operac1on normal; el 
daño es insignificante. 

2) Funciona/. Las instalaciones continúan en operación con daño estructura l menor e 
interrupciones mínimas en servicios no esenciales para el correcto funcionamiento del 
inmueble. 

3) Seguridad de vidas. Se protege la seguridad estructural; existe daño moderado. 

4) Cercano al colapso. La seguridad de la estructura está en riesgo, el daño estructural es 
severo, se previene el colapso de la estructura . 

La anterior clasificación indica que la metodología del DSBD permite 

• Daño severo en aquellas estructura s que no son indispensables después de un evento sísmico . 

• Daño moderado en aquellas estructuras cuyo contenido no expone a una amplia porción de la 
sociedad o cuyo funcionamiento es necesario después de un sismo . 

• Evitar al máximo la ocurrencia de daño en aquella s es tructuras cuyo co lapso afecte a u1 rn gran 
cantidad de personas . 

• Evitar que ninguna estructura colapse 

Aplicación dél método nwdal .:spectral al di sc iio s ísmico por <kscmpciio d.: puentes de co 11cwtn 111oddados cn ll>. 1:. ivJ,mrny. lll ·: l'FI l lNAM 
41 



Capitulo 4, Aspi.:ctos Fundam('.ntaks ~11 d Di~~íi o Sísmico basado en Dl.'.'sempeño 

4.5 Demanda sísmica, niveles de disefio sísmico 

La manera en que se realiza la clasificación de los niveles de diseño sísmico es a través de la 
selección de un grupo de temblores, de entre el posiblemente amplio margen de sucesos que se han 
presentado en determinada región, que sean representativos del nivel de intensidad sísmica para el cual 
se alcanza un desempeño particular en la estructura. Estos niveles de diseño sísmico se clasifican por el 
periodo de retorno de un sismo de diseño o su probabilidad de excedencia 

Para el caso de edificación, el Comité Vision 2000 clasifica los niveles de diseño sísmico de la 
siguiente manera 

Tabla 4.3 Niveles de disetlo sísmico. Vision 2000. 

Sismo de Periodo de Probabilidad de 
Disefio retorno (arios) excedencia 

Frecuente 43 50% en 30 años 
Ocasional 72 50% en 50 años 

Raro 475 10% en 50 años 
Muy raro 970 1 0% en 1 00 años 

Si en un futuro los reglamentos mexicanos ele clisei1o sísmico i11corporan estos conceptos de 
desempeño, considerarán de manera detallada la sismicidad de la Repúbli ca Mexi cana así como la 
optimización de gastos de reparación y niveles tolerables de riesgo, ya que los periodos de retorno de 
los sismos de diseño de la Tabla 4.3 y sus probabilidades de excedencia corresponden al estado de 
California (EUA), por lo cual esos valores no son válidos para la República Mexicana. Esto se debe a 
que la tasa de actividad sísmica (número de sismos por unidad de tiempo y volumen de la corteza 
terrestre) varía de una provincia tectónica (zona donde se generan temblores) a otra, ya que, el proceso 
de ocurrencia de sismos es independiente en cada una de ellas. Un ejemplo ele lo anterior, consideremos 
que, durante el siglo pasado en la zona ele subducción del pacífico mexicano se presentaron 42 sismos de 
magnitud superior a siete. comparado con solo cinco ocurridos a lo largo de la falla de San Andrés en 
California EUA (Esteva, 1988) 

Parte del trabajo que se debe realizar para avanzar en la implementación de los procedimientos 
de DSBD consiste en identificar cuales son los índices de desempeño que representan de mejor manera 
el comportamiento de las estructuras, así como sus niveles de desempeño asociados, ya que por el 
momento no existe consenso en este te rna tan important e 

Como se indicó anteriormente e11 este capítulo. los procedimientos de DSBD tienen por objetivo 
lograr estructuras que se comporten adecuadamente ante cualquier sismo que pueda ocurrir, por lo cual 
es necesario que el di seño se lleve a cabo para varios ni veles de desempeño. 

En opinión de varios autores, en principio, pareciera suficiente el empleo de los niveles de 
servicio y prevención al colapso para garantizar un buen comportamiento de las estructuras en lugar de 
considerar los cuatro niveles de desempeño propuestos por Vision 2000 El problema que se enfrenta es 
la dificultad en la aplicación de un procedimiento a partir del cual se logre un diseño único que cumpla 
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simultáneamente con los estados de servicio y prevención al colapso, ya que para ello se requiere un 
proceso iterativo donde se encuentre la rigidez y resistencia, que la estructura deberá de tener, 
necesarias para satisfacer, como mínimo, los dos niveles de desempeño anteriores . 

4.6 Evaluación sísmica y diseíío de estructuras de puentes basado en desc111petio 

Para el caso de puentes pocos han sido los aut ores que, en com paració n co n ed ifi cios, han 
desarrollado metodol ogías qu e permitan aplicar la FDD a este tipo de estructuras y qu e tomen en cuenta 
sus características más importantes desde el punto de vista de su comportamiento. De ellos, la mayo ría 
ha enfocado su atención al caso específico de evaluación de estrncturas de puentes . 

Para describir con buena aproximación el comportamiento generalmente no lineal de la mayoría 
de los puentes (sobre tod o cuando se les somete a sismos intensos), es necesari o, por ejemplo, realizar 
análisis dinámicos no lineales paso a paso, con el inconveniente de que éstos in vo lucran un proceso 
complejo y costoso por lo que, hoy en día no representan una opción reco mend ab le para el di seiiador 

Debido a lo anterior y con fines prácticos, desde hace algunos años, ha resurgido el interés por el 
método del empujón (procedimiento simplificados de análi sis no lineal) definid o como un procedimiento 
de análisi s sucesivos con el que se determinan las respuestas de una estructura a un sistema de cargas 
estáticas (equivalentes a las sísmicas) que se incrementan monótonamente hasta que ésta alcanza un 
estado límite preestablecido (desplazamiento, cortante basal, etc.). 

Desafo rtunadamente la co ncepción generalme nt e ern~nea de l21s es t rnctur <1s ele puc11t cs , debidu 
en parte a su aparente simp li cidad con respecto a las de ed ifi cios, ha hecho qu e aque ll os se analicen con 
los mismos crit erios y métodos usados en edificios Una ele las consideraciones en que se basa la anteri or 
afirmación es que la respuesta sísmica de muchos puentes puede tener contribu cio nes dominantes de 
otro modo que no es el fund amental, y algunas veces el modo dominante puede cambiar a medida que se 
presenta el daño en la estructura . 

Se acepta que el modelo de l GDL puede ser usado solo si la respuesta obtenida mediante este 
no difiere significativamente de la proporcionada por el modelo de MGDL. En su estudio, Fischinger e 
Isakovic (2002) compararon los resultados proporcionados por los diferentes métodos de análisis 
empleados basándose en la diferencia relativa entre las áreas limitadas por las líneas relevantes ele 
desplazamiento, las cuales fueron correlacionadas con su propuesta de " índice de regularidad" (CR) para 
determinar si éste se puede usar como un criterio que defina la aplicabilidad de los modelos de 1 GDL 
considerando solo la influencia del modo fundamental 

Otro aspecto importante es qu e, los cambios en las formas mod ales pued en producir cambi os 
importantes en la distribución de las fuerzas actuantes a medida que la estructura experimenta 
deformaciones no lineales concentradas en una o más pilas y/o marcos transversa les (Ramírez, 1999), 
razón por la cual, para estructuras de puentes el punto característi co (a menudo escogido como la 
azotea para el caso de edificios) util izado para definir la configuración deformad <1 en lo s métodos 
basados en la curva del empuj ón no puede ser especiti c<1do tan clara111e11t e 

Al respecto, Ramí rez ( 1999) desarrolló un método aproximado de eva lu ación sísmica de 
estructuras de puentes qu e toma en cuenta explícitamente la contribución a la respuesta de los modos 
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superiores de vibrar y la evolución de la distribución de las cargas sísmicas estáticas equivalentes a 
medida que se presentan efectos inelásticos en la estructura. 

La aplicación de métodos deri vados del método del espectro de capacidad, prnpuesto 
originalmente por Freenrnn ( 107)) , a est ru ct ura s de pu ent es ha siclo 1ecic11tc111 e11t c: i11 ves tig21da por 
lmbsen, Liu y Neuenhofe1 ( 1997), Fajf<11, (;aspersic y Drnbnic ( 1997) y Fajl'ar y C!aspusic ( 1998) Estos 
últimos autores adaptaron el método N2, (Non Linear 2JJ) para el análisi s si111p lilicado de estructuras ele 
puentes. Un método similar fue propuesto por Calvi y Kingsley (1995) . 

El método referido en el párrafo anterior consiste en la aplicación a un sistema de múltiples 
grados de libertad (SMGL), de una carga estática equivalente creciente y a partir de la curva 
desplazamiento de un punto característico contra cortante basal obtener la curva de comportamiento de 
un sistema de un grado de libertad ( 1 GDL) equivalente, que al ser sometido a la acción de una 
determinada demanda podrá definir el comportamiento aproximado del sistema real (SMGL) 

Cal vi y Kingsley ( 1995) y Ayala (200 1) formularon los métodos ele diseño por desplazamientos y 
del empujón respecti vamente, ap li cados a estructuras de puentes de concreto reforzado ~ ambos tu vieron 
como fundamento el método del espectro de capacidad de Freeman ( 1994) . 

Otro de los inconvenientes encontrados en la aplicación ele estos métodos a estructuras de 
puentes consiste en la definición de las cargas a ser usadas para empujar la estructura y en la manera en 
que se consigue el punto de comportamiento (Ramírez, 1999). 

El desempeño sísmico de una estructura usando métodos basados en la curva del empujón es 
función de la distribu ción asumida de las ca rgas laterales usada s para empujar a la estru ctura , por lo que 
la di stribución de cargas debería corresponder a una forma deformada deri vada ele los modos de 
vibración ele la estructura, los cuales pu eden variar sustancialmente a medida qu e la estru ctura entra en 
el intervalo inel ást ico de comportamiento al incrementarse la s fuerzas sísmi cas . El empujar la estructura 
con cualquier otra di stribu ción de cargas también permite su reducci ón a u11 sist e111a eq ui valente de un 
grado de libertad , pero no reproduce correctamente su compo11amiento. 

Varios métodos aproximados requieren del uso de un espectro de demanda sísmica para 
encontrar el punto de comportamiento . En principio, este punto debería definirse usando una curva de 
comportamiento para el sistema equivalente de un grado de libertad derivada de la curva de capacidad 
de la estructura y un va lor esperado de un índice de desempeño, qu e 11 0 se co noce. Bajo estas 
condiciones la determinación del punto ele comportamiento in volucra un procedimiento iterati vo 

Ramírez ( 1999) desarro lló un método de evaluación sísmica para estructuras tridimensionales de 
puentes mediante el uso del concepto de la curva el e co111portarnie11to del cmpuj<in , en el que la 
estructura general de múltiples grados de libertad se reduce sistemáticamente a un sistema dinámico no 
lineal de un grado de libertad con una relación fuerza-desplazamiento no lineal y, con el fin de 
reproducir en la forma más exacta posible el comportamiento real de la mi sma, la distribución de fuerzas 
laterales con las que se empuja la estructura se basa en sus modos de vibrar. 

La variante del método propuesto por Rarnírez ( 1999) no compara la curva ele capacidad de la 
estructura con el espectro ele demanda para determinar el punto ele comportamiento, ya que, una vez 
transformada la estructura original de varios grados ele libertad a un sistema ele un grado de libertad se le 
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somete a uno o vari os registros s í sm i co~, obteniéndose su des plazamiento 111ú:-:i111n y, co n base en éste, 
se determina el punto de comportamiento del sistema de 1ntiltiples grados de libertad . Ta111bié11 incluye el 
efecto de la variación de las cargas sísmicas debido al ca mbi o de rigidez a lll ed ida que aparece11 efectos 
inelásticos en la estructura y el efecto de la participación de los mod os superiores para determinar el 
comportamiento sísmico del puente. 
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Capitulo 5, Procedimiento de Diseño Sísmico por Desempeiio Considerando los Modos Superiores 

5.1 Introducción 

PROCEDIMIENTO DE DISEÑO SÍSM ICO 

POR DESEMPEÑO CONSIDERANDO 

LOS MODOS SUPERIORES 

.. •'][? 
' · -

,•'. ,,.·,2fii[ 
/ 

/ 

Algunos métodos de evaluación, que pueden ser herramientas en el diseño por desempeño, 
suponen que el modo fundamental de vibrar es el que contribuye esencialmente a la respuesta de la 
estructura. Esta hipótesis no siempre es válida en aquellas estructuras de puentes, en las que la 
contribución de los modos superiores puede ser significativa. Para incluir esta contribución en 
estructuras de edificios, Ayala (1994), Sandoval (2000) y Basilio (2002) efectuaron algunas 
modificaciones conceptuales 

En el método de diseño empleado en esta tesis se considera el ni vel de desempeño 
correspondiente al estado límite de colapso, sin embargo, la filosofía del diseño sísmico por desempeño 
considera todos los niveles de desempeño de la Figura 5. 1, el cómo considerarlos estú siendo motivo de 
mucho esfuerzo de investigación que rebasa los objetivos de este trabajo . 

Cortante 
Basal 

¡<f==3 Completamente funcional 

1 14= Funcional 
1 1 y= ¡ <J==i Seguridad de vidas 

: : 1 l<J==i Colapso incipiente 

l T, 

1 
¡----
1 1 

intervalo e lástico 
1 

1 
r. 1 

1 
1 

contról del dar)o 1 

~ 1 

1 
Desplazamiento 

f.\ cF ; -,, -----6~s-v ---6~•c____ Lateral 

Incremento de la demanda sísmica 

Figura 5.1 Niveles de desempeiío considerados en el diseFio sísmico por desempeFw para estructuras 
dúctiles (Fh.ivJA 2 7 3). 

Utilizando las hipótesis de comportamiento y conceptos de la dinúmica estructural antes 
mencionados, se puede pasar ele una curva ele comportamiento a una de capacidad que represente el 
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comportamiento de la estructura, incluyendo la participación de los modos superiores de vibrar en el 
diseño sísmico por desempeño de estructuras de puentes, en los que sea impo11ante la contribución de 
otros modos diferentes al fundamental (Ayala, 1999, Sandoval, 2000 y Basilio, 2002). 

La modificación se logra calculando la curva de comportamiento para un sistema de un grado de 
libertad ( 1 gdl) correspondiente al modo fundamental, y obtenido a pa11ir de esta la curva de capacidad 
representativa del si stema de muchos grados de libertad (rngdl) con la participación de los modos 
superiores de vibrar (Ayala et al. , 2002) 

5.2 Procedimiento de análisis de diserio sísmico basado en desemperio considerando la 
contribución de todos los modos de vibrar 

Ayala (1999) sugiere que, para la aplicación del procedimiento propuesto, se realice la siguiente 
secuencia de pasos: 

l. Eject11ar 1111 d1sefío preliminar de fu esfn1ct11m. 

Por ejemplo, empleando un análisis estático elástico tradicional obtener un predimensionamiento 
de las secciones de Jos elementos del puente. 

2. Definir la rama inicial de la curva de comportamie1110. 

Pélra ell o, efectuar un amíli sis de valores caracterí sti cos para obtener el perinclo f'undarn ental ele la 
estructura (T 1) , que relaciona las fuerzas con las deformaciones del sistema equivalente de lgdl. 
Con base en la Ecuación (5 . 1 ) , la curva de comportamiento se representa por una línea radial en 
el espacio seudoaceleración espectral (Sa) contra desplazamiento espectral (Sel), (Figura 5 2) En 
este espacio cada línea radial representa una estructura con diferentes características dinámicas 

(5 l) 

Sa(g) 

r, 
0.5 

/ 

0.4 
l( 

T, 
I 

I 
/ 

0.2 ¡/, 

0.1 

So (cm) 
o 10 20 30 40 50 

Figura 5. 2 Curvas de comportamiento, las pendientes corre.~ponden a disrintos estados de duFw. 
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Capítulo 5, Procedi111ic11I<' d.: Dis.:1io Sísmico por [kscmpdio Considerando los Mudüs Superi ores 

3. Obtener la pendiente de la segundo rama de la curvo de comportamiento. 

Se requiere definir cuáles elementos admitirán daño para los objeti vos de diseño considerados 
(niveles de diseño y de desempeíi o dados) , hecho lo anterior, se introduce en el modelo original 
de la estructura articulaciones en los extremos de las vigas y/o columnas qu e se daíiarán . Para la 
estructura con daño se efectúa un nuevo análisis de valores característicos que permita obtener 
su periodo fundamental (T 2) . La distribución de articu laciones supuesta será de acuerdo con la 
experiencia del di señador aceptando que éstas se formarán ante las solicitaciones sísmicas de 
diseño . En este procedimiento, la consideración de daño en elementos particulares es en sí un 
mecanismo de control de daíio global de la estructura . La consideración de diferentes 
distribuciones de daño posibles define correspondientemente distintas pendientes para la segunda 
rama de la curva de comportamiento, característica relevante de este proced imient o. 

4. Construir el espectro de resfatencias. 

Un vez conocidos los periodos fundamentales "elástico" e "inelást ico" de la estructura, mediante 
la Ecuación (5 .2) se calcula la razón de rigidez de post-fluencia a rigidez inicial (a) 

(5 2) 

Con estos datos y dada una fra cción de amortiguamiento critico ~ (generalmente del S'Yo), se 
obtiene el espectro de resistencias para un nivel de desempeño sísmico dado, por ejemplo, una 
demanda de ductilidad . En este espectro se representa la resistencia de diseño (R/rn)t corno 
funci ón del periodo fundamental elástico de la estructura (T 1) , (Figura . 5.3). 

R/m (g a l s ) 

1 4 o 

(R /m )• 
1 2 o 

1 o o 

) L, é,, Cl 

80 
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40 

20 

-i--.,,--,,--,,--,rl-,---,-.--,.-,·~-->- T ( s e g ) 
1 .0 2 . 0 3 . 0 4 . 0 5 . 0 

Figura 5.3 Resistencia por unidad de masa para lftl nivel de d11cti/idud dudo. 
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Capi tul o 5, Procedi111ie11tu de Diseiio S ísmi co por Desernpeiiu Co11sitkra11do los 1vlodos Superiores 

De esta forma es posible, para una estructura de periodo fundamental dado , conocer la 
resistencia de diseño directamente y, a partir de esta, definir el punto de quiebre de la curva bilineal de 
comportamiento del sistema de lgdl correspondiente al modo fundamental de la estructura, (Figura 5.4) . 
En ella las ecuaciones que definen a cada una de las ramas de comportamiento ; elástico y con daño son, 
respectivamente: 

(' 2 (' 
,J 0 = CD ¡ dd 

e• 2 v ( R J ) .i a =CD2 .id + m 1 (1-a 

Sa(gals) 

125 

100 

(Rlm)1 ----<4--.-----'ll·- ;"" 
75 ¡ 

50 

25 
I 

I 

/ 
I 

/ 

/j(¡) . 
I ' 

/ 

T2 
\ 

\ 
/ ____ .,~;=J¡,,~ · "' ¡~ 

!:-:-:····· · · 

--l~1~~r-t'~~~~~~~......__,_~-]-~ Desplazamiento (crn) 
o 1 o 20 30 40 50 60 espectral 

Figura 5. 4 Límites de los pendientes que dejlnen lo curvo de cmJ1/)(Jf'/omie1110. 

5. Ohtencir'm de la resisle1.1cio con la que se debe diseiior los eleme11/os (ji/e 110 udrnitirá11 dm7o 

Para el caso particular en el que el índice de desempeño sea una ductilidad objetivo (µ) , la 
resistencia por unidad de masa de diseño 2, (RJm)2, queda definida como la resistencia con la que 
se debe diseñar a los elementos que no admitirán daño y su correspondiente desplazamiento 
espectral, se pueden obtener directamente de la curva de comportamiento completa para el 
sistema de lgdl. Otra posibilidad con la que se puede definir (RJm)2 se basa en el hecho de que 
ésta se encuentra relacionad a co n la ductilidad objeti vo mediante la Ecuació n ("i J) (Sa11dova l, 
2000), la cual puede ser obtenida utili zando las ecuaciones del punto 4. 

(H/ ) =u~· ) [1+a (~L-1 ) ] 
I 711 2 · ' 711 J 

(5 3) 

Donde 

(R/m)i = Resistencia por unidad de masa de diseño que limita el intervalo elástico en la curva de 
comportamiento 

(</111)2 = Resistenci a por unidad de masa de diseño 2 
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5.2.1 Forma de incluir la participación de los modos superiores 

Una vez definida la resistencia por unidad de masa sobre la curva de co111porta111iento que 
garantice un nivel de desempeño dado, se procede a transformar esta resistencia al espacio de cortante 
basal (V) contra desplazamiento del punto característico (.6carac) correspondiente, en primera instancia, al 
modo fundamental y de ahí al de todos los modos como se ilustra en la Figura 5. 5. 

V 

Curva con todos los modos 

V2 • • • • • • • • • · • • 

V1 · · · · · · · · · 

/ 

/ 

1 
/ 

---

\ 
Curva con un modo 

[ 22 

· -~ c ar.:i c 

Figura 5. 5 Curvas de capacidad; co11 1111 modo y co11 todos los modos. 

La transformación se logra usando fórmulas sencillas derivadas de conceptos básicos de la 
dinámica estructural (Requena, 1999) En la transformación de la curva de co111porta111iento R/111 contra 
Sd a la de capacidad V contra .6 correspondiente sólo a la contribución del modo fundamental se utilizan 
las Ecuaciones (5 4) y (5.5) 

.6 (modo 1) 
Sd = _ cnrac _ 

R. / 
/ m 

Pl~arac 

a; 

En las ecuaciones anteriores 

(54) 

(5.5) 

.6~ 1~1~r~1cº I) = desplaza111iento de un punto característi co del puente cu1respondie11te <ii pri111er 

modo 

PFk/ =factor de participación modal para el nivel k en el modo j. 

M = masa total de la estructura. 

50 
Aplicación del método modal espectral al disei\o sísmico por desempe1io de puentes de concreto modelados en 3D. F. ivlo1m>y. DEl'Fl UNAM 
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(5 6) 

N 

I 111k <l>k .1 
- i= l p ¡, k j = -\-,---

/ 2 
Imk<l>k .1 

1= 1 

(5 . 7) 

En las dos ecuaciones anteriores : 

mk =masa del nudo k. 

<l> k¡ =forma modal del nud o k del modo j . 

a./ = factor de pa11icipación del cortante basal para el modo j 

En la transfo rmaci ón de la curva de capacidad (V contra i1wrnJ de 1 gcll a una de rngdl se utili zan 
las Ecuaci ones (5 8) y (5 .9). 

i1(N modos) 
i1 ( l modo ) = carac 

ca rae * r, 

V (l modo) _ V (N modos) 
carac - al come 

donde 

(5 .8) 

(5 .9) 

A(lmodo) 
u carac desplazamiento de un punto característico correspondiente só lo a la contribución 

del modo fundamental. 

A (N modos) 
u carac desplazam iento de un punto caracterí stico considerando la co ntribuci ón de los 

lllod os superi ores. 

* r j = fa ctor de participación del modo fundamental. 

V ~~~~~~cl o) = cortante basal correspondiente a sólo la contribución del primer modo . 
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V ~~~~?dos) =cortante basal con la contribución de los modos superiores. 

N 

L 117k ~kj 
* i =l 

[ j = - ¡\¡- ,- --
. 2 
L 111 k ~kj 

i = I 

5.2.2 Obtención de fuerzas de disetio en elementos que admiten daíio 

( 5 .1 O) 

Con el valor de co11ante basal obtenido en la sección anterior y la correspondiente distribución y 
magnitud de las fuerzas laterales equivalentes máximas que incluye la pa11icipación ele tocios los modos 
de vibrar (Figura 5.6), se procede a efectuar un análisis elástico para definir las fuerzas internas de 
diseño para los elementos que admiten daño. La Ecuación (5.11) define la distribución de cargas 
estáticas equivalentes para cada modo. 

Nivel 

Etapa 2 

Etapa 1 

Fi¡;ura 5. 6 Distribución de.fúerzas laterales equivalentes incluyendo rnodos s11¡Jeriores. 

(5. 11) 

En la ecuación anterior: 

F1; ¡ =fuerza lateral del nudo k e11 el modo j 

Sa¡ =aceleración espectral en el modo j. 

El cortante basal de cada modo se encuentra definido por la Ecuación (512) 

V1 =a 1 Sª i M . . . 
(5 . 12) 
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Capitulo 5, Procedimiénto de Diseílo Sísmico por Lkse111peílo Considerando los Modos Superiores 

donde 

Y_¡ = cortante basal del modo j 

M = Masa total de la estructura. 

Las fuerzas laterales de cada modo se combinaron utilizando la regla RSC (Rosenblueth, 1951) 
definida por la Ecuación (5 .13). 

¡;---
1 N 2 

Fk = ,/ L: FkJ 
\ k =l 

donde : 

Fk =Fuerza lateral equivalente de cada nudo . 

Fk.i =Fuerza lateral en el nivel k correspondiente al modo j . 

5.2.3 Obtención de fuerzas de disefio en elementos que no admiten dafio 

(513) 

En el di seño de las secciones de los elementos en las que no se desea qu e ocurra daño , se deben 
considerar las condiciones correspondientes al nivel de desempeño considerado en el di seii o. 

Para la obtención de las fuerzas interna s de disei"ío ele los elementos en los que no se desea daño. 
se realizan tres análisis estáticos; uno con carga gravitacional y otros dos co n fuerzas laterales 
equivalentes máximas. 

En un análisis estático bajo carga gravitacional se utiliza la estructura predimensionada sin daño. 
Utilizando la (R/m) 1 del punto 4 de la sección 5.2 como el cortante basa l de diseño, se distribuye en los 
elementos utilizando las Ecuaciones ( 5. 1 1) a la ( 5. 13 ), las cuales realizan la combinación modal para 
obtener las fuerza s laterales equivalentes mú xinrns con las que se reali7.<I un anúli sis cstútico de la 
estructura predimensionada sin daño . 

En el tercer análisis estático se distribuye el cortante basal resultado de restar (R/rn)2 - (R/m) 1, 

obteniendo otra distribución de fuerzas laterales equivalentes máximas, con la s misma s ecuaciones pero 
con las propiedades dinámicas de la estructura dañada Es de interés mencionar que este procedimiento 
puede considerar diferentes estados límite; sin embargo, esto involucraría manejar curvas de 
comportamiento más generales que la bilineal , complicando su aplicación . 

5.3 Procedimiento modal espectral 

El procedimiento de diseño descrito en el punto anterior involu cra una aproximación para 
considerar la co ntribución de los modos superiores de vibrar en las fu erzas el e diseño Es de importancia 
mencionar que la modificación al método presentado por Sandoval (2000) tiene la desventaja de que usa 
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fuerzas laterales equivalentes máximas calculadas con la regla RSC (Rosenblueth, 1951) lo cual no 
garantiza que la s correspondientes fuer zas en los elementos sean tambi én la s ll1 é1xirnas probables. En su 
aplicación , tant o el modificado co mo el modal so n exacta111ente iguales hasta la determinaci ón de 
(R/m) 1, es a partir de aquí donde se tienen las principales diferencias entre ambos 111 étoc!os . 

Una 111ejora al método de diseño 111odificado la logró Basilio (2002) al modi!icar la 111anera en 
que se calculan las fuerzas en los elementos. En el método 111odal espectral se evita el cálculo de las 
fuerzas laterales equivalentes máximas a la acción sísmica, calculándose las fuerzas de diseño en 
elementos directamente de análisis modales espectrales considerando todos los modos para cada una de 
las ramas de la curva de comportamiento. 

Es irnpo11ante mencionar que el método modal espectral se basa en las mismas consideraciones e 
hipótesis que el procedimiento inicialmente propuesto por Ayala ( 1999), sin embargo, la forma en que se 
calculan las fuerzas de diseño en el método modal espectral usa consideraciones de análisis más 
racionales . En los análisis modales espectrales considerando todos los modos no se in volucra una 
distribuci ón de fuerzas la terales equivalentes máximas, como las que establ ece el método estático aun 
aceptado en códigos actuales, que se usa no sólo para calcular los desplazamientos laterales múximos, 
sino también para obtener las fuerzas de diseño máximas en los elementos que no necesa ria111ent e son las 
que corresponden a los desplazamientos laterales máximos 

5.3.I Obtención de fuerzas de diseíio en elementos que admiten daíio 

En los análisis estáticos, se utiliza una distribución de fuerzas latera les equivalentes máximas que 
incluye la contribución de los modos su periores y una amplitud correspondiente al cortante basal 
obtenido del método modi fi cado La diferencia para ca lcular las fu erzas en los elementos en el método 
modal espectral , representa la apor1ación más representativa del trabajo de Basilio (2002) Es 
importante señalar que el diseño de los elementos debe basarse en las fuerzas 111áxi111as actuantes, razón 
por la cual los análisis modales representan una herramienta más realista de las di sti ntas vari antes del 
método estático . 

En un análisis modal espectral , co nsiderando un so lo modo, se delin e el desp lazam ient o elástico 
el cual, en principio, debería ser igual al ele la curva de co111porta111ic11Lo corrcspu11dic1lle a la res istencia 
de diseño (R/m) 1. Ya que estos desplazamientos son en principio diferentes, es necesario escalar el 
espectro elástico de respuesta original para que se obtengan los mismos despl namientos . 

Ini cialmente se rea li za un an ~ili s i s modal espectrnl consid era nd o tocios los modos para una 
primera etapa, utilizando el espectro de respuesta elústico esca lado de tal forma que la seud oaceleración 
correspondiente al periodo fundamental de la estructura preclimensionada sin daño , se ob liga a se r igual 
a la (RJm) 1 de la curva de comportamiento como se muestra en la Figura 5.7 Una vez rea li zado el 
análisis modal espectral para la etapa l tendremos las fuerzas de diseño de los elementos que admiten 
daño. 
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Figura 5. 7 Es¡Jeclro escolado para T1 con S"1 (e ru¡JO !). 

Para este nivel de demanda se tienen las fuerzas de diseño en los elementos e11 que se co nsid eró 
que ocurriría el daño estructural cuando se alcanzase el nivel de clesempei'ío deseado , co11sideranclo la 
contribución ele los modos superiores. Es importante señalar que con el análisis modal espect ral para la 
etapa 1, no se conocen las fuerzas de diseño ele los elementos que no admiten daño 

5.3.2 Obtención de fuerzas de disefio en elementos que no admiten da1io 

Para encontrar las fuerzas de diseño de los elementos que no admiten daño se realiza un segundo 
análisis modal espectral considerando todos los modos para una segunda etapa, en esta ocasión usando 
nuevamente el espectro de respuesta elástico pero escalado considerando las propiedades elásticas de la 
estructura dañada. 

En el análisis modal espectral para la etapa 2, se utiliza el espectro de respuesta elástico de tal 
forma que para el periodo fundamental de la estructura dañada, la seud o-acel eración se obligue a 
coincidir con la diferencia de resistencias (R/m)2 - (R/m) 1 obtenidas de la curva de comportamiento . Con 
este análi sis se obtiene la parte complementaria de las fu erzas ele diseño de los elementos que 110 admiten 
daño considerando la contribución de lo s modos superiores, (Figura 5 8) 
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Sa (m/s2
) 

10.0 . ll, é, , <L 

8.0 

6.0 . 

4.0 
(T2, S.o) 

Espectro escalado 
2.0 .. 

o 1.0 2.0 3.0 4.0 5.0 

Figura 5. 8 Espectm escalado parn 12 co11 S01 (elCl/Hf 2). 

Para conocer las fuerzas de diseño de los elementos que no admiten daño , se suman los efectos 
de un análisis de cargas verticales y los de dos análisis modal es (los de la etapa 1 y etapa 2), análogo al 
procedimiento de diseño por desempeño previo, en el que se suman tres estados de cargas 
superponiendo los efectos de cada uno . 

En la Figura 5.9 se ilu stra la base del método modal espectra L la cual mu estra un espacio de 
resistenci as por unidad de masa contra desplazamientos (R/ 111 contra Sd) así co rn u u11 currirni ento del 
origen de coordenadas . En esta fi gura, la primera pendiente delinida por T 1 representa el 
comportamiento para la etapa 1 y la segunda pendiente, nombrada T2• rep resenta el co mportamiento 
para la etapa 2. Es importante mencionar que la ductilid ad objetivo se ga ranti za en la primera part e de la 
curva de comportamiento. ya que la resistencia de diseño para los elementos que se dañarán se obtiene 
de un espectro de resistencias con la ductilidad objetivo . 
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Figura 5. 9 f !11slrnciá11 concept1w/ ¡w ro los u11ci/isis modules. 
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Tornando en cuenta que los análisis modales son elásticos, se puede explicar la razón del 
desplazamiento de los ejes originales hasta el cambio de pendiente; de esta manera se justifica que en el 
segundo tramo se parta nuevamente de una condición elástica pero con una estructura dañada. Esto con 
el fin de determinar las fu erzas internas utilizadas para di seña r ambos elementos, los que sufren daño así 
como los que no lo sufrirán. 

En las dos etapas del procedimiento modal espectral se ut ili za el 111ismo espectro de respuesta 
elástico pero escalado con di st intos factores para cada una de ellas. Al realizar un análi sis modal 
espectral considerando un modo con un espectro elástico, sabremos cual es el desplazamiento de un 
punto característico. De un espectro de resistencias, el cual involucra una ductilidad objetivo, tendremos 
otro desplazamiento de ese punto característico correspondiente a la resistencia de diseño . Por lo tanto 
la relación entre desplazamientos, es el factor con el cual escalamos el espectro de respuesta elástico el 
cual se utiliza en otro análisis modal para encontrar las fuerzas de diseño con la contribución de los 
modos superiores 

Con estos análisi s se obtienen factores que relacionan el desplaza miento de un análisis modal 
considerando todos los modos y el qu e se realiza con un solo modo Es claro que esta 111 ejo ra no 
contesta a la pregunta sobre qué tan bien un sistema de 1 gdl equi valente puede definir el 
comportamiento global de una estructura; por ello, el método utilizado en este trabajo, aunque 
fundamentado en la dinámica estructural , proporciona sólo una aproximación al comportamiento real de 
la estructura. 

Para la aplicación de este procedimiento es deseable que se realicen los análisis modales de la 
estructura predi señada con un programa que garanti ce las hipótesis de análi sis en las cuales se 
fundamenta, e incluya todas las necesidades del método, por ejemplo, mediante programas típicos de 
Análisis Estructural se obtienen los desplazamientos y las fuerzas para uno y para tod os los modos 
utilizando reglas ele combinación de respuestas modales co rn o la RSC (Rosenblueth , J 9) 1 ). 
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Capítulo 6. Ejc111plo Ilustrativo 

---·--·-- - -··------- ------·--------------

EJEMPLO ILUSTRATIVO 

6.1 Descripción del puente estudiado 

Para ilustrar Ja implementación práctica del método ele diseño por desempeño, en este capítulo 
se aplica al puente tomado de la Referencia 31; cuya configuración en elevación se muestra en la 
Figura 6.1 a, las dimensiones de las pilas en la Figura 6.1 by, por último, en la Figura 6.1 c se muestran 
las dimensiones de la calzada. 
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Figura 6.1 Geornetría de la eslr11ct11ra del ejemplo. 
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El diseño preliminar fue realizado con base en un reglamento sísmico considerándose cargas 
gravitacionales y sísmicas (Referencia 3 1 ). 

La Figura 6.2, muestra el model o empleado para el ejemplo y, en el apéndice A se muest ran las 
propiedades geométricas ele los elementos del modelo (cal zada y pilas) . 

• •• > •. ;· 

,, .·· 

a) Representación tri el i mensional. 

- ···········i>··Íf·········· ··········1········································· ·· ······· ......................................................................................................• 

b) Elevación (plano XZ). 

Figura 6. 2 Modelo utilizado para fo estructura del ejemplo. 

En el diseño de los elementos estructurales se emplearon las propiedades nominales de los 
materiales que se describen a continuación 

Resistencia a la compresión del concreto: f ~ = 270 kg/cm2 

Módulo de elasticidad del concreto Ec = 14,000 Ji~~ = 230,000 kg/cni2 

Esfuerzo de fluencia del acero: fy = 4,200 kg/cm2 

El coeficiente sísmico para el predi seño fue c = 04. El factor de comportamiento s1sm1co 
empleado fue Q = 4, que es el múximo admisible para estructuras con las características del modelo que 
se estudia. 
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Capitulo G, Ejé111plo Ilustrativo 

------ ------ ----- ·--------- ----- - - - ---

Con el fin de evaluar el compo11amiento de las estructuras que incursionan en el intervalo no 
lineal es necesario conocer los valores reales de la resistencia de sus elementos estructurales. Por esto, 
en un método de diseño por desempeño, es necesario considerar las resistencias reales de los elementos 
estructurales para estimar el compo11arnie11to sísmico ele un<1 estructura 

Los principales factores que intervienen en el cálculo de las resistencias reales de los elementos 
estructurales son 

1 Contribución del tablero del puente. 
2. Modelo de compo11amiento empleado para el acero y el concreto. 
3. Confinamiento del concreto. 
4. Contribución del acero a compresión. 
5. Áreas de acero de refuerzo, tanto para cumplir con los requisitos mínimos de acero como con 

su dimensionamiento. 

6.2 Determinación de la resistencia asociada al modo fundamental 

Para encontrar la resistencia asociada al modo fundamental de la estructura, derivada de un 
espectro de resistencias, es necesario definir las características de la curva ele comportamiento 
correspondiente . Para ello, a partir del periodo fundamental elástico de la estructura pre-dimensionada, 
el cual fue de T1 = 1.11 s (Figura 6.3a), se obtiene la pendiente de la rama inicial de esta curva, la cual 
dibujada en el espacio Sa contra Su se muestra en la Figura 64. 

>' 

/ 
/ 

a) Primer modo, /'1 J. / l s. 

Aplicación del método modal espectral al diseiio sísmico por cksernpeiio de puenks de concrdo modelados en 3Ll. F. l\fonroy. llEl'FI l INJ\M 
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b) Segundo modo, T2 = 0.89 s. 

/ 
! 
1 .. 

. / 

e) J'en;er modo, ( , - U. -13 s. 

Fi;:ura 6.3 !'rimems 3 modos de /u <' \lf'llcluru del e¡e111¡;/o 

Sa (g) 1.8 - · 

1.6 

1.4 

1.2 

1.0 

0.8 

o 10 20 

., Sd( c rn ) 

30 40 50 60 

-+-- T e l~slico 

Figura 6.4 Pendientes para los dos periodos de la estr11ct11ro del ejem¡;fo. 
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En seguida es necesario definir una distribución de daño esperada en el puente. Lo anterior se 
realizó introduciendo una articulación plástica en el extremo inferior de la pila central (Figura 6.5). 

/ ' 
1- . -~ 

\ 
\ 
Daño 

oJ Oislrilmcir'm de duílo. 

,,. .. ·· 

h) /vlodo.fi111dume1110/ de lo e.1/r11c /11m con dwlo. 

Figura 6,5 /)istrih11cir)11 de dw/o en /u c·1·1r11ct11ru del e¡em¡J/o. 

La pendiente de la segunda rama de la curva de compo11amiento tambi én se obtuvo 
directamente del periodo fundamental pero de la estructura dañada, el cual fue T2 = 1. 94 s. Una vez 
definidas las pendientes de la s dos ramas de la curva de comportami ent o, la razón de ri gid ez in elástica 
a elástica fue de a = 0. 33 

Con el programa ele análisis de seña les Degtra (O rclaz y Montoya, 2000) (Figura 6 6 ), se obtu vo 
el espectro de res istenci a (F igura 6 7) para una curva de comportamiento bilineal asumiendo una 
fracción de amortiguamiento del 5% y para una ductilidad objetivo de cuatro . 
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Capítulo 6. Ejempl o llustratívo 

---- -·----- - -----·~----·---·· - ·· -----

Fi¡;ura 6. 6 Pmgrama DEG'lRA (Ordaz y lvfontuya, 2000). 
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~ =.05 
150 . /"\ o 33 

R/m= 130- -12s>-· 1 ·~ - ~ ' a= · 

': ......•• •.. .. ¡ ..... •.. ~ ....• •••..•.... .. .. .. .. ... ..... 
25 - - ---- - --·- - "-~ - - .T(seg) 

o -.-! - -=--==.----~ 
~ 

o 1 : 2 3 4 5 6 
1 

T,=1 .12s 

Figura 6. 7 Espectro de resistencias del ejemplo, mostrando la resistencia corre.\JHmdie11te ¡mm la 
es/rn ct11ra sin doiio. 

El va lor ele la resi stenc ia por unidad ele masa correspondiente al sistema equi va lente de 1 gd l, se 
obtiene del espectro ele resistencia s correspondiente. Entrn11clo con el period o runclarncntal elástico ele la 
estructura sin clalio , se obtiene la resistencia por unidad de masa (R/ m) 1 = 13 0.00 gals, (Figura 6.6) . 
Una vez definido este va lor, el cambio de pendiente de la curva de cu111po1tarni ento del sistema 
equivalente de 1 gel! queda definido (Figura 6 8). 
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Figura 6. 8 Curva completa de comportamiento. 

6.3 Aplicación del procedimiento de diseño modal espectral 

La aplicación del procedimi ent o desc rito en el capítulo 5 permite, por ejempl o, enco ntrar las 
fuerzas de diseño de los elementos qu e admiten daño. para ello se realizó un análisis modal para la 
etapa 1 con el espectro de respuesta elústico de tal forma que para el periodo fundam ental de la 
estructura sin daño (T1 = 1. 11 s), coincidi era la seudo aceleración (S,,1 = 2 59 rn /s' ) co n (R/ rn) 1 = 130 00 
gals = 1.30 rn/ s', (Figura 6.9). Por lo tanto, el factor utili zado para reducir el espectro de respuesta 
elástico fue de 0.502. 

í- Elástico 
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Figura 6. 9 //u/ores del c'.\jJeC/ro escu/w./o j)(ff'a /'1 con .\, 1 (etu¡Jlt !). 
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- ----------- ·-----· ·- -·--

Para el diseño de los elementos en los cuales no se consideró daño , se realiza un segundo 
análisis modal espectral co nsiderand o todos los modos para la segunda eta pa (estructura dañada) 
volviendo a escalar el espectro de resp ues ta elástico con el mi smo criterio ele la etapéi 1; en esta ocasió11 
se escala la seudo aceleración (Sa2 = 8 7CJ rn/s') del espectro de respuesta elásti co cor1espondiente al 
periodo fundame11tal de la estructura dañada (T2 = l .95 s) obligándola a coi11ciclir con la diferencia ele 
resistencias por u nielad ele masa, (R/111), - (R/m) , = 128.33 gals = 1.28 rn/s', (Figura 6. 1 O) Para el 
análisis espectral correspondiente a la etapa 2 el factor ele escala para reducir el espectro de respuesta 
elástico fue de O 146. Debe señalarse c¡ue este análisis arroja una parte ele las fuerzas de diseño de los 
elementos que no admiten daño. 

(R¡· ) _ (1u ) 
1-: ' = _!!~_, _ i:_!"l!_j_ 

. Sa, 

Figura 6.1 O Valores del espectro escalado para T2 con Sa2 (etapa 2). 

Para e11co11trar las ruerzas ele diseño tí11al es se clebe11 de sumar los resultados de los éillúlisi s 
modales (etapa 1 y etapa 2) más el de carga vertical. 

U11a vez obtenidas la fuerzas de diseño finales (producto de la apli cación del método modal 
espectral), tanto para los elementos qu e admiten daño como para los qu e 11 0 se presen tará daño, y con 
las dime11siones de los elementos co11sid eradas en la etapa de prediseñu se prncedió, con base en el 
momento flexionante de diseño, a determinar la cantidad de acero para cada una de las pilas, para ello 
se propuso la configuración de refuerzo que se muestra en la Figura 6. 1 1 y, del análisis de la sección 
transversal se obtuvo, entre otros resultados, la relación momento-curvatura para distintas cuantías de 
acero de refuerzo, se lecciona11clo la co1Tcsponclicntc para cumplir 111ú s ccru111a111cnt c con el 111ome11to 
flexionante de di seño, en la Tabla 6 1 se muestra, tanto la cua11tía de acero corno el cociente del 
momento tlexionante resistente entre el actuante para cada una de las pilas 
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Figura 6. 1 I ( '011/ ig11/'llcir!11 de reji1azo ¡Jm¡J1w11a jJU/'ll los ¡nlm del JJ1te111e 

Tahla 6.1 C 11u111íu de refi1erzo jJll/'ll lus pilas del /J/Wllle 

Pila p = As/Ac M1JM0 
(%) 

l 4.85 1.09 

2 2.85 1.05 

3 2.00 1.08 

6.4 Comprobación de resultados 

En los métodos de cli se iio por clese111pefio, el co mportamiento global de la est ru ctura se puede 
verificar construyendo su curva de capacidad . Mediante la comparació n de las curvas de capacidad 
calculadas con di st intas opciones se asegura c¡ue la estructura tendrá la misma respuesta Esta 
comprobación del método utili zado en este trabajo , para el caso de edifíci os, ya fue rea li zada por 
(Ayala, Sandoval y Basilio, 2000 y 200 1 ), otra manera de verificar los resultados del método es 
med iante un análisis del e111 puj l'll1 o un anális is di nám ico no lineal paso a pa su, e11 este trabajo estos dos 
últimos análisis se realiza ro n, para la estru ctura del ejempl o, median te el programa PUENTES, en la 
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Figura 6.12 a b y c se muestra el cociente del momento tlexionante actuante en dirección transversal 
entre el de fluencia para cada una de las pilas, respectivamente. 
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--- ---~---------------------

Ahora la Tabl a 6.2 muestra los va lores máximos abso lutos del cociente mostrados en la Figura 
6. 12 a b y c, por último en la Tabl a 6.3 tambi én se muestran esos va lores múx imos absolutos pero 
correspondientes a un análi sis de empuj ón utili zando el mi smo programa (PUEN TES, Ramírez 1999) . 

Tabla 6. 2 Máximos absolutos de los cocientes mostrados en !as fig11ras (i_ 12 o, h y c (análisis poso a 
paso) 

Pila M / M y 
Extremo inferior 

0.37 

1.04 

0.67 

M/M y 
E xt1·cmo supc1·io1· 

0.28 

0.89 

0.84 

Tabla 6.3 Máximos ohsolutos de los coc:ien/es de momentos (análisis de em¡mjr'm) 

Pila M / My M/My 
Extremo inferior Extremo superior 

0.38 0.29 

0.96 

0.75 

0.86 

0.47 

Como se puede observa r en las Tabl as 6.2 y 6.3 la estructu ra alcanza la confí guración de daño 
supuesta (Figura 6 Sa) no sin antes sopor1 ar la demanda sís mi ca de di se iio Lo ante ri or quiere decir que 
la estructura tendrá la resi stencia supuesta . 
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COMENTARIOS, CONCLUSIONES 

Y RECOMENDACIONES 

En esta tesis se presentó la aplicación de un método de diseño por desempeño previamente 
desarrollado por el grupo de investigación en el que colabora el autor, considerando la contribución de 
los modos superiores. Con el presente trabajo se verifican los alcances del método propuesto por 
Basilio (2002); que puede ser aplicado a sistemas de mgdl en los que los modos superiores de vibrar 
contribuyen significativamente a su respuesta, utilizando para ello solo análisis modales. El método 
modal conduce a resultados similares a los proporcionados por distintos tipos de análisis no lineal 
aproximado para considerar la participación de los modos superiores de vibrar en la respuesta debido a 
que considera las mismas hipótesis de comportamiento. 

En el método de DSBD utilizado en esta tesis, las fuerzas en los elementos son una 
aproximación a las máximas probables, y además es fácil de aplicar ya que simplemente se utiliza un 
espectro del cual reduciéndolo se obtienen las fuerzas para cada modo necesarias para la combinación 
modal, por ejemplo, de acuerdo a la regla RSC (Rosenblueth, 1951 ), con lo cual se evita el cálculo de 
una distribución de fuerzas laterales equivalentes máximas (requerida por otros métodos similares al 
utilizado en este trabajo) ~ por lo que esta es una formulación más racional para la obtención de los 
elementos mecánicos, calculando directamente las fuerzas máximas en los elementos considerando la 
contribución de los modos superiores de vibrar. 

En el método propuesto por Basilio (2002) se elimina la limitación de que la curva de 
comportamiento de la estructura corresponde al modo fundamental que se considera corno el que más 
contribuye a la respuesta, ya que en éste se combinan las fuerzas de diseño de los elementos 
directamente con la regla RSC (Rosenblueth, 1951 ). 

La configuración de daño supuesta fue igual a la calculada tanto con la obtenida a partir tanto de 
un análi sis dinámico no lineal paso a paso co mo de un no lineal aproximado (empujón). De esta manera 
se revisó que el método modal espectral tiene el mismo comportamiento al compararlo con el análisis 
del empujón, donde la estructura se encuentra sometida a cargas laterales inonótonarnentc crecientes. 

Uno de los aspectos que pueden influir signifí cati vamente en el co mportamiento real de la 
estructura, y que puede modificar los resultados obtenidos de la aplicaci ón del método utilizado en este 
trabajo, es la sobrerresistencia que proviene, por ejemplo, del diseño de los elementos cuando el área de 
acero requerida se ajusta a determinado nlimero ele va rillas de ciertos diámetros para resistir las 
acciones sísmi cas (como se reali zó en el ejemplo desa rrollad o en este trabajo) Por lo que en un di seño 
completo de una estructura bajo acciones sísmicas, dicha sobrerresi stencia debe considerarse (a parte 
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de otras, por ejemplo, la debida a la uniformización, tema que se encuentra fuera del alcance de esta 
tesis). 

Como se observó en el ejemplo desarrollado en este trabajo, un análi sis paso a paso constituye 
un procedimiento de comprobación de los métodos de diseño por desempeño, sin embargo, como en 
este trabajo se parte de que el método modal espectral (Basilio, 2002) se encuentra basado en otro ele 
evaluación cuya va lidez, para el caso ele edificios, se ha demostrado con anterioridad (Ayala, 1999, 
Basilio, 2002) , co n lo cw1! es posible concluir que los resultados obt enidos S\)11 cnrrcctos . 

En este tipo de métodos de DSBD, es conveniente comprobar que el daño propuesto 
originalmente sea el mismo que ocurre cuando la estructura es sometida a un evento sísmico. Después 
de realizar dicha verificación, para este trabajo, se afirma que se cumplió satisfactoriamente con los 
objetivos de diseño propuestos desde un principio en el procedimiento. 

Debemos enfatizar que el método de DSBD utilizado en este trabajo, tiene la ventaja de contar 
implícitamente en su procedimiento de control de daño, característica sobresaliente, por lo que se 
pueden asignar di stintos estados límite ele daño a la estructura . Vale la pena aclarar que en esta tesis se 
ilustra la aplicación del método de diseño por desempeño a una estructura en la que se considera sólo el 
estado límite de colapso incipiente; aunque el DSBD puede, en principio, considerar otros estados y no 
solamente el estudiado en este trabajo. 

Las recomendaciones resultado de este trabajo son las siguientes 

Para el diseño de los elementos qu e se espera no se dañarán ante acciones sísmicas como las de 
diseño, se recomienda considerar un valor de co1iante basal de diseño ligeramente superior al límite, 
con lo que se asegura que la estructura no llegue al colapso en caso de superarse ligeramente la 
demanda sísmica de diseño. Este aumento debe definirse en términos de la incertidumbre asociada a la 
aproximación de este método, lo cual queda fuera de los alcances de esta tesis. 

Los resultados presentados son preliminares, siendo necesario realizar pruebas adicionales con 
estructuras de puentes de distintas características, asimismo es conveniente estudiar distintas 
configuraciones de daño, lo que llevaría a distintas rigideces de postfluencia cambiando la forma del 
espectro de resistencias y con ello la R/m de diseño. 

Se recomienda realizar más análi sis con distintas demandas sísmicas utilizando otros registros 
sísmicos. 

Es deseable que el método de DSBD utilizado en esta tesis, se reali ce con espectros de diseño 
de resistencias, el hacerlo ele esta manera permitirá in cluir más casos; ya que se diseñaría para un 
conjunto de espectros de resistencias en vez de utilizar uno solo (como se realizó en este trabajo), 
además de que, éste se calculó de un registro que probablemente no se volverá a presentar 

Unos de los objetivos de esta tes is, fue presentar la aplicación de una metodología de DSBD 
para estructuras ele puentes cloncle la contribución de los modos superiores puede ser significativa; por 
lo que todas las recomendaciones anteriormente mencionadas tendrán que ser estudiadas haciendo las 
combinaciones posibles tratando de cubrir el mayor número de posibilidades antes de garantizar la 
generalidad del método. 
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En todos los sismos severos recientes se han observado ejemplos de varios tipos de fallas, aún 
en diseños relativamente nuevos, mostrand o que es mu cho lo que falta por aprend er antes de entend er 
claram ente el co111po rtam iento de estas estructu ras sobre todo para altos ni ve les el e es fue rzos 

En terremotos ocurridos recient e111 ente han evid enciado que muchos de los pu entes ex istentes 
son vulnerables al ser sollletidos a excit<1ciones sís mi cas severas, particularlllente aque ll os diseñados 
antes de 1970 Debido a esto, se ha reco nocido que es necesario mejorar los métodos de aná lisi s y 
diseño estructural de puen tes. Los análi sis elásticos no reproducen adecuadamente la respuesta sísmica 
de esas estructuras, por lo que, es reco mendable utilizar análisis no lineales o proced i111ientos 
aproximados basados, por ejemplo, en el método del empujón . 

Las estructuras de puentes poseen características especiales que las hacen diferentes a las 
estructuras de edificios. Por eso es necesario contar con procedimientos y herramientas analíticas 
particulares y adecuadas a este tipo de est ructuras . Los pocos programas de computación existentes 
para el análisis sísmico de pu entes generalmente no logran reproducir el componamiento que éstos 
exhiben durante excitaciones sísmicas imponantes. Es por eso que, Ramírez ( 1999) desarrolló una 
herramienta para el análisis sísmico de puentes, en ella in cluyó la s características particulares que 
poseen los puentes. 

El programa de computadora PUENTES (Ramírez, 1999) considera el co mportamiento no 
lineal de los elementos estructurales incluyendo sistemas de protección sísmica. Contempl a, entre 
otros, varios tipos de análisis, tales como análisis de historias en el tiempo, análisis de empujón y 
análisis modal, los que permiten obtener información acerca de la segurid ad de nu evos di se iios y la 
vulnerabilidad sís mi ca de pu entes existentes Los anúlisis el e hi storia s e11 el ti e111 pu ¡rnecle11 ser usados 
para la determin ació n del compo rtami ento global del puente cuando es so metido a sismos severos, y los 
procedimientos aproximados, como el método del empuj ón, para establecer las capacidades últimas de 
deformaci ón de los componentes estructurales. 

Entre las caracterí sticas más importantes del programa PUENTES (Ralllírez, 1999) se pueden 
mencionar : 

• Incluye dos modelos para caracterizar el comportamiento no lineal de las pilas de un puente. El 
primero es un elemento tridimensional no lineal que combina el concepto de plasticidad distribuida 
y penetración de fluencia, con un modelo de componarniento histerético trilineal. El segundo es un 
elemento basado en superfici es de interacción de fl ex ión y co rt ante que torna en cuenta 
directamente la interacción entre los momentos flectores biaxiales y la fuerza conante. 

• Contiene el elemento junta de expan sión para modelar eficient emente el corn port arni e11to de los 
componentes de las juntas de expansió n en puentes tal es corno sujetadores, holguras, cuñas de 
cortante, etc. 

• Presenta dos elementos para modelar las características de los aisladores elastoméricos 
comúnmente usados en puentes. El primero de ellos es útil para aquellos casos en qu e el elemento 
trabaj a a ni ve les bajos y medio s ele defo rmac iones por co11ante. El segu11clo pu ede ser usad o en 
aquell os casos en qu e el aislador ex peri menta defo rmaciones por cortan te al tas ya qu e toma en 
cuenta el incremento de rigidez qu e experimentan los aisladores para estos ni ve les de deformación 
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• Introduce un modelo tridimensional de aislador deslizante que toma en cuenta la dependencia del 
coeficiente de fricción con la velocidad del elemento. 

• Las opciones especial es de conecti vidad han sido usad as en varios modelos estudiad os por Ramírez 
(1999) y han probado ser una herrami enta eficiente para modelar conexiones espec ial es entre el 
tablero y la subestructura. 

• Considera el uso de velocidades y despl azamientos para represe11tar lus 111 ov i111ic11t os sísmi cos 
variables espacialmente, Ramírez ( 1999) verificó el uso de este método compara ndo la respuesta de 
un sistema estructural so metido ta nto a ace leracio nes uni for mes del terreno como a 
desplazami entos uniformes y variables en todos los apoyos. 

• Los análisis de empujón implementados en el programa se realizan considerando la estructura 
tridimensional del puente. Esto permite que se tomen en cuenta la interacción y combinación de los 
efectos no lineales tridimensionales . 

• Incorpora el concepto de índices de daño acoplado al análisis no lin ea l ele hi storias en el tiempo, 
para determinar el daño sufrido por los diferentes elementos durante el proceso de análisis. 

El programa PUENTES (Ramírez, 1999) está construido en una forma modular y secuencial , lo 
anterior permite incorporar modelos adicionales al programa para aumentar la biblioteca de elementos 
disponibles y suministrar mayor flexibilidad en el modelado de estructuras de puentes. El programa 
puede ser usado como una herramienta de análisis y evaluación de diferentes estructuras de puentes. 

De los resul tados obtenidos e11 los anúl isis rea li zados co n el progra1m1 pa ra el ejempl o 
desarrollad o se pued e conclu ir 

• Al comparar los casos en qu e se realizan análisis linea les y no lin ea les. se observa que al modelar la 
estructura con el ementos lineales se subestiman los desplazamientos has ta en un 50%. Este efecto 
es más marcado en la dirección transversal y en las pil as más largas de los modelos. 

• Es importante considerar la influencia de la rigidez de los estribos en los modelos de análisis, pues 
en caso contrario se sobrestimarían las demandas de desplazamiento en las pilas del puente, lo que 
lleva a un sobrediseño de los miembros de la estructura. 

• Muchas ele la s columnas de puentes que se han dañado en sismos rec ientes han prese ntado fallas 
por co11ante. Es por eso que es impo11ante considerar el efecto de la interacción fuerza conante 
momento fle xionante en los modelos de comportamiento para las pilas del pu ente El modelo 
desa rrullado por IZamí rcz ( 1 lJlJlJ) es c;q1az de reproduL:ir el co rnpmta111i c11l o de es tos co 111p l1 11c11les al 
ser sometid os a esa combinación de efectos 

Ningún programa de computación o método ele anúli sis es perfecto, todos so n suscep tibl es a 
modificaciones y mejora s debido a que las investigaciones sobre los modelos estructurales y 
procedimi entos ele análisi s progresan a medida que las tecnologías y el conocimi ento ava nza. Por lo 
anterior se reco mi enda que los resultados ele los proced imi entos de aniili sis y evaluación 
implementados en los desarro ll os analíti cos contenidos en el progra ma PUEN TE S, sean comparados 
con resultados ex perimenta les producto ele nuevas in vestigaciones y/o co n respuestas medidas en 
puentes in strum entad os cuando sean sometidos a sismos severos que puedan ucurrir en un futuro , y que 
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los algoritmos y modelos presentes en el programa sean evaluados y comparados con los resultados 
proporcionados con las nuevas o anteriores herramientas mejoradas. Si se considera que otros 
desarrollos son computacionalmente más eficientes y describen mejor el comportamiento de algún 
componente estructural o mejoren la velocidad y exactitud de los análisis, estos deberán ser 
incorporados en las nuevas herramientas o bien modificar las existentes. 

A medida que la tecnología avance, haciéndose accesible y de uso común para la mayoría de los 
profesionales del diseñado estructural , el uso de procedimientos de di seño más sofisticados con análisis 
que incluyan modelos no lineales serán una opción a seguir, sin embargo, tanto las herramientas 
necesarias como la tecnología involucrada no son bien entendidas (ni de fácil aplicación) por la 
mayoría de los profesionistas relacionados con el tema. Por lo que, en este momento, es deseable saber 
cómo aplicar esa tecnología y contar además con las herramientas para llevarla a la práctica 
efectivamente. El transmitir ese conocimiento a los actuales y futuros ingenieros que llevan la 
responsabilidad estructural de los puentes así como desarrollar esas metodologías y herramientas 
adecuadas para hacerla de uso común puede ser un proceso lento y complejo . 
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Apéndice B Caracteristicas dinámicas del ejemplo 

Obtención de características dinámicas del ejemplo 

A y 
Q) 

Estribo 1¡ 

1.552 ········ ! 

Pila 1 

1 

..... . 2.069 ............• , 

······1 .893······ .. .. • A Y 

) lt• 

Pila 3 
1 

/ 

400 
~~----: 

320 

1 Estribo 2 

i ¡· ~ I, 
T" .............. ;-..;. _ __.,___+-<···· ·····:·· 

' ~~--¡ H ¡ Rli 
' .rs5··· 

·-¡·· · ····-~----

z' -<- - - - - -- -· -- - -- - --- N : 

\ ~1 º 9?5 10352}()0 
y 

119º ,-' : 1~9 

l. '500 -

Sección 2-2 

el 

Sección 1-1 

y t ,v_,, .. ~Jes globales 

~~ z 
Ejes _locales 

.,._ ... .,.·· 

Barras 1 a 4 

Barras 5 a 7 

Aplicación del método modal espectra l al diseño sismico por desempeño de puentes de concreto 

X 

F. Monroy, DEPFI UNAM B 1 



Apéndice 8 

Obtención de la matriz de rigidez de toda la estructura(9x9) 

Datos ejemplo, referidos a los ejes locales anteriores 

E := 2430000 V := .25 e; = E 
. 2(1+v) 

e;= 972000 

Propiedades geométricas de las barras 2 y 3 (interiores, tablero) 

L:= 50 Iz = 6.827 ly := 85.194 J := 14.135 A = 6.883 L2 = L 

Rigiedeces angulares y lineales 

4·E·ly 4-Ely 
raay2:= -- rbby2:= --

L L 

4-Elz 4-E-Iz 
raaz2:= -- rbbz2 := --

L L 

raay3 := raay2 rbby3 := rbby2 

raaz3 := raaz2 rbbz3 := rbbz2 

2-Ely 
raby2:= --. L 

2· E-Iz 
rabz2 -

L 

raby3 := raby2 

rabLJ := rabz2 

.lt2 
GJ 

L 

.lt3 := Jt2 

Propiedades geométricas de las barras 1 y 4 (extremos; tablero) 

L:= 50 Iz = 6.827 Iy:= 85.194 J:= 14 .135 A= 6.883 1.1 = L 

Rigiedeces angulares y lineales 

raayl 
4 E ly 

rbhy 1 
4 E ly 

r~1h v 1 
2 E ly 

- - -
L l. L 

raazl :=o rbhzl 
3E-lz 

rn bz 1 :=o 
(_J.J 

- -- .ltl -

L L 

raay4 := rbbyl rbhy4 := raayl raby4 := raby l 

raaz4 := rbbz l rbbz4 := raaz l rabz4 := rabz l .lt4 := Jtl 

Propiedades geométricas de las barras 5 a 7 (pilas) 

L := 14 Iz := 7.91 Iy := 2.82 J := 7 .193 A:= 4.32 L5 := L 

Rigiedeces angulares y lineales 

raay5 := 
4-E-Iy 

rbby5 
4E-ly 

-

L L 

4-Elz 
rbbz5 := 

4 E lz 
raaz5 - --

L L 

L: = 7 Iz := 7.9 l ly = 2.82 

Rigiedeces angulares y lineales 

4·E !y 
raay6:= --· 

L 

4 E·lz 
raaz6:= --

L 

4 E !y 
rbby6:= -

L 

4 E lz 
rbbz6 := --

L 

Aplicación del método moda l espectr8 l al dise i'!o 

-

rabv.5 
2·E·ly 

-
L 

2· E lz 
rabó -

L 

7. 1 ')] A := 4.32 

2·E·ly 
rabv6:= --.. L 

2 E Iz 
rnbz6:= -

L 

c;.J 
.lt.5 := -

L 

Uí := L 

(¡ .J 
.ltG:= -

L 

sisrrnco por desempeño de pu entes de concreto 

Caracteristicas dina micas· del ejemplo 

U= L 

L4 = L 

F Monroy. DEPFI UNAM 8 2 



Apéndice B 

L := 21 Iz = 7.91 ly = 2.82 .J := 7 1')] A= 4.32 

Rigiedeces angulares y lineales 

4·E·Iy 
raay7 := -

L 

4-E-lz 
raaz7 := --

L 
bb 7 

4 E lz 
r z := --

L 

Definiendo a la matriz K (9x9) 

i := 1 .. 9 j = 1 .. 9 KT . :=O 
1, .J 

2-E- Iy 
rabv7 := --

·' L 

2 -E- lz 
rabz7 := -

L 

Formación de la matriz de rigidez en globales 

Primera columna 

L7 := L 

Q. J 
.lt7:= -

L 

KT ·= raay l + 2-raby l + rbby l + raay2 + 2-raby2 + rbby2 + raazS + 2·rabz5 + rbbz5 

1, 1 . 2 ? LS2 
Ll LT 

raay l + 2-rabyl + rbby l 

Ll 2 

raay2 + 2-raby2 + rbby2 

L22 

19874 06 

19874.06 

raazS + 2-rabzS + rbbz5 
-------- = 84058. 16 

L52 

Segunda columna 

-raay2 - 2 · rnby2 - rbby2 
KT I ,2 = 

KTl , l = 123806.28 

raay2 + 2·raby2 + rbby2 raay3 + 2·raby3 + rbbyJ raaz6 + 2-rabz6 + rbbz6 
KT2,2 := + + 

L2
2 

L3
2 

L6
2 

Tercer Columna 

-raayJ - 2·raby3 - rbby3 
KT2,3 := 

L32 

raay3 + 2·raby3 + rbbyJ raay4 + 2 raby4 + rbby4 raaz7 + 2-rabz7 + rhbz7 
KT3 , 3:= + + 

L32 L42 L72 

Cuarta columna 

KT · := - rbbzS - rabz5 
1,4 LS 

KT4,4 :=.!ti + .1t2 + rbbz5 .ltl = 274784.,.lt2 = 274784.4 rbbzS = 5491800 

Aplicación del método moda l espectra l al diseño sísmico por desempeño de puentes de concreto 

Características dinámicas del ejemplo 

F Monroy, DEPFI UNAM B 3 



Quinta co lumna 

KT2, 5 .-
-rbbz6 - rab z6 

L6 

KT
4 

• := -Jt2 
') 

KT 
5

, 
5 

= .Jt2 + .Jt3 + rbbz6 

Sexta co lumna 

KT ·= -rbbz7 - rabz7 
3,6. L7 

KT
5

,
6 

:= - Jt3 

KT
6

,
6 

:= .Jt3 + .Jt4 + rbbz7 

Séptima columna 

KT ·= rbby 1 + raby 1 
1, 7 Ll 

raay2 + raby2 

L2 

KT
7

, 
7 

:= rbbyl + .Tt5 + raay2 

Octava co lumna 

KT l ,8 := 
raay2 + raby2 

L2 

rbby2 + rnby2 
KT2,8 := L2 

r;iay3 + raby3 

KT7 , 8 := raby2 

KT 
8

, 
8 

:= rbby2 + Jt6 + raay3 

Novena columna 

KT2 9 := , 
raayJ + raby3 

L3 

rbby3 + raby3 
KT3,9: = 

L3 

KT8, 9 := raby3 

raay4 + raby4 

LA 

KT9 , 9 := rbbyJ + .lt7 + rnay4 

123 806 .3 -1 9874. I o - 588407. 1 

o 7122 13.4 -19874 1 o 
o () 64G54 2 u 

o o o 60413(i8 8 

KT = o () o o 
o o o o 
o o o o 
o o o o 
o o o o 

Apénd ice 8 

o o 
-2353628 (, o 

() --2Gl514.3 

- 274784.4 o 
l 1533 16KX -274784.4 

o 42 10768.8 

o o 
o o 
o o 

Aplicación del método modal espectral al diseño sismico por desempeño de puentes de concreto 

Caracteristicas dinámicas del ejemplo 

o -49685 1.4 o 
() () - 4%85 1.4 

l) () u 
() () o 
o () () 

o o () 

33622826.9 8280856.8 o 
o 34 l 2222G.G 828085G .8 

o o 3345(J3(i0.3 

F. Monroy, DEPFI UNAM 8 4 



Apéndice B 

KTI := K_l: r 

KTI . := [) 
1,1 

KK := KT + KTI 

123806.3 -1 9874 . 1 o -588407 . 1 o 
-1 ')874 1 7 122 134 - 19874. 1 () --23'i1<i2X (, 

o -1 9874.I 64654.2 o (J 

-.588407 .1 o o (,()41368.8 -274784.4 

KK = o - 2353628.6 o -274784.4 115331 68.8 

o o -26 1514.3 o - 274784.4 

o o o o o 
-496851.4 o o o ü 

o -49685 1.4 o o o 

Kl 1 := submatrix (KK, 1,3, 1, 3) Kl2 := submatrix(KK, 1,3,4,'J) 

K2 I := suh1rn1lrix(KK, 4, 9, 1 , 3) K22 := suh111:1lr1 ;-.;( KK, 4, 9, ' i, 1 J) 

(

123806.28 -1 98740() 

K I 1 = -19874()(, 7122 13.42 

o -19874 .06 

o ~ - 1')87406 

64654.24 

[

-588407 14 o o o -49685 1.41 

K 12 = O -23 53Ci28.57 o o o 
o o - 261514 29 o o 

- 588407.14 o o 
o -2353628.57 o 
o o - 26 15 14.29 

K21 = 
o o o 

- 49685 14 1 o o 
o -496X.5 l .4 I o 

604 1368.8 -274784.4 o o 
-274784.4 11 .5331 68.8 - 274784.4 o 

o - 2747844 42 10768 8 o 
K22 = 

() 

o 
() 

o 
o 

-261514 .3 

o 
-274784.4 

4210768.8 

o 
o 
o 

() 

o 
() 

o o o 3J(i22826 ') 1 s2xos5 <J. x u 

o 
() 

o 
o 
o 
o 

33622826. 9 

8280856.8 

o 

o o o 8280856.8 34122226.63 8280856.8 

() o () () X2XOX5(i X 3:14)(¡)(,():\ ll 

K := K 11 - K 12 K22-
1 

K21 

(58215.68 -23 315.7 -3 9.7 1 \ 

Aplicación del método modal espectral al diseño sismico por desempeño de puentes de concreto 

Características dinámicas del ejemplo 

-4%85 1.4 o 
() -· ·l'XíX'i l .L 

o o 
o o 
o ü 

o o 
8280856.8 o 
34 l 2222Ci.6 8280856.~ 

8280856.8 33456360. 

F Monroy. DEPFI UNAM B 5 



K = l-233 15.7 

-39.71 

222744.43 -23365 .96J 

- 23365.96 48387 .29 

Matriz de masas 

Apénd ice B 

Wl := 11102.958 W2 = 10374075 W3 = 11102.958 g := 9. 81 

WI 
mi := -

W2 
1112 := - 1113 := W

3 

g g g 

[mi o 

,,~J 
[11318 o 

" ~' J M := ~ m2 M = O 1057 .5 

o o o 

Matriz dinámica del sistema y sus Eigenvalores 

-1 
A: = M K 

[ 

:5 1.44 

A= -2205 

--0.04 

Frecuencias y periodos 

-20 6 -() 04] 

210 63 - 22 1 

-20 64 42 75 

co2 := sort(A.) cu := ¡¡;2 2·n: 
T:= -

1 
f:= -

T co 

[ 

39 .324 1 [ 6.27 1 J 
rn2 = 49.474 j t•) = 7.03.:\ 

21 G.024 14 .ó ')S 
[ 

1.002] 
T = 0.8')3 

0 .:\27 

Eigenvectores de la matriz dinámica 

AA := eigenvecs(A) 
[

o 954 -0.123 

AA= 0:091 0.985 

-0.286 -0.117 

Las columnas de AA son las formas modales 

Al:= eigenvec(A,r1i21) 

/._ = cigenva ls(A) 

T I ·= 'f . 1 

[
0.998] 

r= 1. 11 9 

2 ]]') 

0.27 J 
0.157 

0.95 

[

0.270j 
A 1 = 0 . 157 

[

-0.954] 
A2 = -0.09 1 

[

-0. 123] 
AJ = O 985 

0 .950 0 .286 -ll. I 17 

IAll = 1 IA21=1 IA3 1 = 1 

Caracteristicas dinámicas del ejemplo 

[ 

4').47 j 
l. = 2 16 02 

39.32 

Verificación de la ortogonalidad con respecto a la matriz de masas y rigideces , masas y rigideces 
generalizadas 

( 1131 18 -O -O \ 

Aplicación del método modal espectral al diseño slsm ico por desempeño de puentes de concreto F. Monroy, DEPFI UNAM B 6 



T 
MG := AA ·M·AA 

T 
KG :=AA ·K-AA 

Comprobación k* = w2 m* 

[

55964.05 

diag(f. ) ·MG = -O 

-O 

MG= l --0 

--0 

[

559<i405 

KG = O 

-O 

Apéndice B 

1059.65 

-O 
- O J 

1129.96 

o 
2289 10.78 

- O 

-O J 
444~~ 27 

-O 

2289 10.78 

-o 
--0 J -O 

44434 .27 

Caracteri sticas dinámicas del ejemplo 

Ahora trabajándolas form as modales en forma vectorial , norma lizadas respecto al desplazamiento del primer 
nivel 

1 
n i := - A l 

Al I 

[IOOOJ 
al= 0.582 

3.514 

Masas general izadas 

( 

11] 1.8 o 
M= O 1057 .5 

o o 

T 
mg l :=a l ·M·al 

mg 1 = ( 15469.07) 

-
1 

- = (0.0080) ¡mg¡ 

A2 
a2: = -

/\2 1 

[ 1000 ~ 
a2 = 0.096 

--0.299 

o J 
11 ~ 1 8 

T 
mg2 := a2 ·M·a2 

mg2 = ( 1242.93 ) 

1 -- = (00284) 
~mg2 

/\] 
(l. ' 

/\] 1 

a3 = -7 .99 1 [ ' ººº J 
0.952 

mg3 = (69687.02) 

1 . -- = (0 .0038) 
r:::::=: V 111t,;J 

Desplazamientos normalizados (con respecto a las masas genera lizadas) 

al 
<DI:= --

~ 
a2 

<1>2:= --
Jm g2 ¡ 

a3 
<1>3·- --

et) 1 = 0.005 
[

0 .008] 
(]>2 = 0.003 

[ 

0 .028 J 
<1>3 = -0010 

[ 

0.004 J 
1< 1>1 I = o 030 1 <1>21 = cuno 1< l>:l1 = om 1 

0.028 --0.008 0 .004 

Comprobación 

Aplicación del método moda\ espectral al diseño sismico por desempeño de puentes de concreto F Monroy. DEPFI UNAM B 7 



<lJ := augment(augm.:nt(c¡¡¡ ,<ll2),<1J3) 

[

0.008 0.028 0.004 J 
C!> = 0.005 ( 0.003 -OOJO 

0.028 -O 008 0.004 

·1 

Apéndice 8 

-O 

<l>T ·M·<ll = O 1 O 
[ 

1 o ºJ ([> ·K·<fl = -O 
[1912 

49.47 

() o 1 -O -O 

Obtención de los coeficientes de participación (utilizando modos normalizados) 

¡{] 
T 

Cpl := cJ> I ·M .1 

Cp 1 = ( 46.03 ) 

2 
Cp l = (2 118.7) 

[

0.370] 
e l = 0.215 

1.301 

T 
Cp2 := <1>2 ·M·.I 

Cp2 = (25 .37) 

Cp2
2 

= (643.4) 

c2 := Cp2 1, 1.cJ>2 

[
o 71') J 

c2 = 0.069 

--0.2 15 

C.. 2 e·· 1 2 e 22 e·· 32 
sum p := .p + p + p 

--- = (0.64) 
sumCp2 

-- = (0.19) 
sumCp2 

T 
Cp3 = <1>3 · M·.I 

Cp3 = ( -23.64) 

) 

Cpr = (559) 

c3 = Cp3 1 l · C!J3 

[
-O 090] 

c3 = 0.7 16 

-{l0X5 

(cp32) I 
-- = (0. 17) 
sumCp2 

Aplicación del método moda l espectra l al diseño sismico por desempeño de puentes de concreto 

Características dinámicas del ejemplo 

F. Monroy, DEPFI UNAM B 8 



---- - ·- ----------- ------------
i\pc11di,·,· <' tvk111.,ri:i de < ';'1k11l <1 1k l Ejc111pln 

INSTRUCTIVO DEL PROGRAMA 

PUENTES 
.. . ·• '·· .. 

e -o 
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Apt!nclicc C lnstmctivo para el programa PUENTES 

PUENTES* 

PROGRAMA DE COMPUTADORA PARA ANÁLISIS OINÁJVIICO 
TRIDIMENSIONAL NO LINEAL DE ESTRUCTURAS DE PUENTES 

GUIA DEL USUARIO 

l. ASPECTOS GENERALES 

Las instrncciones siguientes ayudarán a crear el archi vo de datos para el programa de computadora 
PUENTES . El archivo de datos se divide en secciones , cada una de ellas comienza con el símbolo "*" . El 
usuario debe introducir el título de cada sección exactamente corno se indic:1 más adelante, sólo los títulos de 
secciones y comandos pueden aparecer en el archivo de entrada, no se permiten las líneas nulas o en blanco 
dentro del archivo de datos . 

El orden en que aparecen las diferentes secciones en el archivo de datos no es importante a menos que la 
información de una de sección se use en las secciones subsiguientes (por ejemplo, la definición de elementos 
debe ser precedida por la definición de nudos) . 

Debe seguirse estrictamente el orden en qu e aparezcan los datos de entrada en cada comando. Uno o más 
blancos pueden usarse como separadores . Varios comandos pueden no requerirse dentro de cada sección . 

Los títulos de secciones y las palabras cla ve de comandos se presentan en esta guía co n l et r~1 normal 
remarcada. Los títulos de secciones y la pri mer palabra clave de cada comando no puede alterarse. en la 
mayoría de los casos, todas las demás palabras claves pueden acortarse a tres letras. 

Las pa11es de comandos impresas en cursiva remarcada pueden tomar cualquiera ele los valores 
(típicamente secuencias alfa-numéricas) seguidas del signo igual en el párrafo "Descripción" ele cada i;:omando . 

Será mu y beneficioso para el usuario referirse a los ejemplos proporcionados con este manual cuando 
forme su archivo ele datos para el programa . 

Se neces itarán archivo(s) de carga (datos) para ejecutar las opciones de análisis dinámico. Los detalles 
sobre su(s) formato(s) se proporcionan en las secciones "*grupos de excitacion" y "*analisis de historia de 
tiempo". 

2. SISTEMA COORDENADO 

El sistema coordenado global del programa PUENTES es un sistema rectangular ele origen arbitrario en 
el espacio tridimensional (X , Y y Z) que sigue la regla de la mano derecha, el eje Y global es siempre vertical. 
Este sistema coordenado sc usa para definir ubi cac iones ele los nudos así como las direcciones y sentidos de las 
cargas . Los grados de libertad translacionales se denotan po r u1 (ux), u2 (u y), u3 (u ,) y los grados ele libertad 
rotacionales por ll 4 (rotx) , u, (roty). u(, (rot,) Los grados ele libertad también sc identifican con los números del 1 

al 6 respectivamente. 

*Desarrollado por el Dr . Orlando ele Jesús Ra111írez Boscán . 

ApLicación del métc•do m0<k1l espectrnl al diseilo sismico por desempeño de puemes d~ concreto mcxlelados en J D F Monroy, DEPFI uNAM 
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3. INFORMACION GENERAL 

BLOQUE AJ: 

• Título de la sección 

*tipo de analisis 

• Comando : 

ta variable 
• Descripción 

• Notas : 

ta 
variable 

palabra clave 
= 3d 
= 2d 

Apr.! 11 diu.: e· 

1. El usuario debe introducir sólo una de las opciones para la variable. 

La elección de la opción 3d producirá qu e el programa efectúe un análisis tridimensional. Similarmente, la 
opción 2d significa análisis bidimensional. 

2. La opción 2d no esta disponibl e en la versión actual del programa. 

BLOQUE A2: 

• Título de la sección: 

*opcion de analisis 

• Comando: 

oa variable 

• Descripción: 

ºª 
variable 

palabra clave 
=fuerza cuasiestatica 
= desplazamientos cuasiestaticos 
= aceleracion dinamica 
=desplazamientos dinamicos 
=fuerza dinamica 
= analisis modal 
= empujon modal . . 
= empuJOn usuario 
= empujon rampa 

Aplicación del metodo modal espectral al cliseño sis111ico por desempeño de puentes de concreto modelados ..:11 JO F. Monroy. DEPFI UNAM 
C2 



Apéndice C lns tniclivo par;1 el prngrama PUENTES 

• Notas: 

1. El usuario debe usar sólo una opción para la variahle. La elección ele 

fuerza cuasiestatica resultará en un análi sis de la es tru ctura para fuerzas incrementales 
desplazamientos cuasiestaticos indica la realización de un análisis para desplazamientos incrementales . 
aceleracion dina mica, análisis dinámico para la aceleración de terreno . 
desplazamientos dinamicos, análisis.dinámico para desplazamientos del tern.:110 . 
fuerza dinamica, análisis para la cargas dinámicas. 
analisis modal, análisis para determinar las frecuencias naturales y formas modales de la es tructura. 

2. Las primeras dos opciones de análisis del empujón ( .. pusho ver") difo;n:n en la distribución ele las fuerzas 
que actúan sobre (empujando) la estructura 

1) En el empujon modal éste es controlado por las formas instantáneas del modo y los pesos concentrados en 
los nudos del modelo estrnctural. 

2) En el empujon usuario , éste es controlado por cargas concentradas que actúan sobre los nudos del modelo 
estructural, ambos (pesos y cargas) son proporcionados por el usuario. 

Los siguientes dos criterios se usan para terminar el análisis : 

1) El desplazamiento máximo de un nudo en dirección ele un grado de libertad y/o 

2) Una fracción del cortante basal total. 

3. El análisis de tipo empujón rampa requiere como dato el índice de aplicación de aceleración lineal creciente 
que actúe en dos direcciones horizontales globales (X y Z) en unidades [m/seg3

) El análisis termina cuando 
se excede el desplazamiento de un nudo en dirección ele un grado de libertad especificado por el usuario. 

BLOQUEA3: 

• Título de la sección: 

*unidades 

• Comando: 

uni longitud peso .angulo 

• Descripción: 

Ulll 

longitud 

peso 

palabra clave 
=metros 
= centimetros 
= milimetros 
=pies 
=pulgadas 

=kilogramo 

Aplicación del meiodo nl ('l( lat cspcctraJ al d1serlo si ... mico por ckse111pe 1io de pUl.!llh!S de \!ll lll:l'l.!! O mO<lcladl·~ ·..:11 ,'\ 1) 
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angulo 

• Notas : 

=newtons 
=libras 
= toneladas 
= kilonewton s 
= kips 

=grados 
= radianes 

Apendice C lnst111ct.1vo pa rri el program:i PUENTES 

1. El usuario debe introducir sólo una de las opciones para las variables longitud, peso y angulo. 
Por ejemplo, el comando uni metros kilonewtons grados indica que todas las dimensiones en el archivo de 
entrada estarán en unidades de [m] , los pesos en unidades de [kN] , y los ángulos en unidades de [grados] . Es 
válida cualquier combinaci ón de unidades consistentes . 

Apli cación del mdodo modal e:s pec l!a1 al cl iseilo :sb111ico por desempeí\o de puen tes de concreto moddado:s t! ll J lJ F. Mo11roy, üEPFI UNAM 
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111...;!rudivo paro1 t:l proµrt1111:1 PUENTES 

4. COMPONENTES ESTRUCTURALES Y PROPIEDADES 

Los comandos requ eridos pueden introducirse enseguida del título de una sección solamente con la 
sintaxis típica de la sección del comando respec ti vo. 

BLOQUEBI: 

• Título de la sección: 

*coordenadas de las juntas 

• Comando 

co numero_de_junta x y z 

• Descripción: 

• Notas 

co 
numero_ de _junta 
X 

y 
z 

palabra clave 
número del nudo asignado por el usuario 
valor de la coordenada x global del nudo 
valor ele la coordenada y global del nudo 
valor de la coordenada z global del nud o 

1. Este comando se usa par<1 definir las coordenadas ele los 11udos en el siste1m g loba l. 

2 . La numeración de nudos debe ser consecutiva. 

BLOQUE B2: 

• Título de la sección: 

*condiciones de apoyo 

• Comando: 

ca restricciones lista_de_nudos_restringidos 

• Descripción: 

ca palabra clave 
restricciones secuencia de se is dígitos (O o 1) identificando la condición ele apoyo. 

= articulado 
=fijo 

lista_de_nudos_restringidos lista de nudos separada por espac ios y/o número ck nudo al 
número ele nudo 

• Notas: 

Aplicación del método 1110<1 :-il cspl!ctral al d1serlo sísmico por ch:sempc1io de puentes de Ci)l\Cl'l!1o modelados .;11 3 D F. Momoy. DE PFI UNAM 
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1. Este comando define restricciones de translación y rotación ele los nudos Cada nudo tiene seis grados ele 
libertad (ux, uy, u,, rotx, roty y rotz) en el sistema coordenado global. Un va lor de 1 en cualquiera de las se is 
posiciones en la secuencia restricciones indica que el grado ele libertad correspondiente se restringe, un valor de 
O significa qu e el grado de libertad está libre. 

Por lo tanto, la secuencia 111110 denotan1 que el único mo vimiento posible que el nuelo (apoyo) pued e 
experimentar es la rotación alrededor del eje z global. Si se selecciona la segunda opción (art) para el campo 
restricciones, indicaría que todos los grados ele libertad de traslación se restringen mi entras que los grados ele 
libertad de rotación estarán libres. La utilización de fijo significa que tocios los grados ele libertad (seis) de un 
nudo se restringen (empotramiento). 

2. La segunda opción parn el campo lista_de_nudo_restringido puede usarse para aplicar una condición de 
frontera a un grupo de nudos que tengan numeración consecutiva, puede combinarse también con la primera 
opción, por ejemplo, el comando ca 111000 4 6 8 al 11 resultará en la correspondiente restricción de 
traslación(en x, y y z global) sobre los nudos 4, 6, 8, 9, 1 O y 11. 

3. Las condiciones ele front era ele más de 30 nudos no pueden definirse con un sólo comando. 

BLOQUE B3: 

• Título de la sección: 

*gdl acoplados 

• Comando 

ga nudo_esclavo grado_de_lihertad_esc/111·0 nudo esclavo lista_de_nudos grado de libertad 
lista_ de _grado_ de_ libertad coeficiente lista_ de_ coeficientes. 

• Descnpción: 

• Notas 

ga 
nudo esclavo 
grado_ de libertad_ esclavo 
nudo esclavo 
lista de nudos 
grado de libertad 
lista_ de _grados_ de_ libertad 
coeficiente 
lista_ de_ coeficientes 

palabra clave 
número de nudo esclavo 
número de grado de libertad esclavo 
palabra clave 
lista de números de nudos 
palabra cl::i ve 
lista ele grados ele libertad 
palabra clave 
lista ele coefici entes 

1. Este comando se usa para relacionar los desplazamientos o las rotaciones de un nudo, con los 
desplazamientos y/o rotaciones de otros nudos en la estructura. 

Por ejemplo, el comando ga 6 2 nudo esclavo 7 7 grado de libertad 2 6 coeficiente -1.0 -2.5 expresa el hecho 
que el desplazamiento del nudo 6 a lo largo del eje y global (grado de libertad 2) es igual al desplazamiento de 
nudo 7 a lo largo del eje y global (grado ele libertad 2) multiplicado por 1 O más la rotación ele nudo 7 sobre el 
eje z global (grado de libertad 6) multiplicado por 2.5. 

Aplicación del met c•do mcx!;-tl e . ..;p~~traJ al diserlo si . ..; mico por clesempe1io de pueDl CS de concreto modelados .:n J ri F Momoy. DE l'FI LINAM 
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lnst rm:li vu p<1r~1 et prt1gr ~111 1 ;i PUENTES 

En fonnato de ecuación lo anterior puede escribirse como: 

Uy6 + (-1.0)uy7 + (-2.5)rotz7 =O==:> Uy6 = l.Ouy7 + 2.5 rotz7· 

Con esta representación el origen y el signit~caclo ele los coe fici entes en las ecuaciones :1copl:1das llega a se r 
aparente. 

BLOQUE B4: 

-. Título de la sección : 

*propiedades de elementos 

• Comando: 

Este comando es tá formado por múltiples líneas. ti ene si nt<1 :x is diferente clcpencli encl o del tipo ele elemento 
cuyas propiedades se definen. 

Las propi edad es ele elementos del mi smo tipo se definen l~ n una li st<1 después del tip o ele elemento 

A cada propiedad se le asigna un número en la li sta y co nsiste ele varios atributos de la sección transve rsal y/o 
del material. 

Ese número ele propiedad luego se asign<1 <11 e lemento apropiado despu és de que se define la geomet ría 
estructural. 

Si el dato para la variable tipo_elemento es cu<1lquier<1 ele los siguientes viga elastica Jd, viga elastica 2d, 
aislador 1, aislador deslizante, junta bilineal, fundacion elastica o amortiguador lineal , el comando tiene la 
sintaxis : 

tipo_ elemento 
propiedad 1 
etiqueta_] valor_J etiqueta_2 valor_2 eti1¡ueta_3 valor_3 ... 
propiedad 2 
etiqueta_] valor_] etiqueta_2 valor_2 etii¡ueta_3 valor_] ... 

fin propiedades tipo_elemento 

• Desc ripci ón 

tipo_ elemento =viga elastica Jd 

propiedad 

=viga elastica 2d (no di spo nibl e en la versión actual) 
=aislador 1 
= aislador deslizante 
=junta expansion 
= fundacion elastica 
= amortiguador lineal 

palabra clave 

F Mnmoy. [JEP1:1 lJNAM 
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1 
etit¡ueta~ 1 
valor J 
etiqueta_2 
valor 2 
etiqueta_] 
valor 3 

l11sln1!,;t Ívo para el prugr:1111;1 PUENTES 

número de propiedad que sigue 
primera etiqueta (específica para cada tipo de elemento, ver notas) 
valor del atributo identificado por su etiqueta 
segunda etiqueta (específica para cada tipo de elemt:nto, vt:r notas) 
valor del atributo identificado por su etiqueta 
tercera etiqueta (específica para cada tipo de elemento, ver notas) 
valor del atributo identificado por su etiqueta 

Continuar hasta que se le asignen valores a tocios los atributos incluidos .en la primera propiedad. 

Repetir hasta qu e sean introducidas tocias las propiedades necesarias para la definición de los diferentes 
elementos del 111ismo tipo ele elemento. 

fin 
. / I t1po_e emento 

palabra clave 
= viga elastica 3d 
=viga elastica 2d (no disponible en la versión actual) 

=aislador 1 
= aislador deslizante 
=junta expansion 
= fundacion elastica 
= amortiguador lineal 

propiedades palabra clave 

Repetir hasta que todas las propit:dades el e tocios los tipos el e ekmento definidos t:n t: I am11i s is se les asignen 
números v se les asignen valores a tocias b s etiquetas de atnbutos dentro de c<ida propicd:1cl 

• Notas: 

Etiquetas de propiedades geométricas y materiales del elemento viga elastica 3d 

a 
IXX 

1yy 

IZZ 

e 
g 
theta 

área de la sección transversal 
momento de inercia torsional 
111omento ele inercia de la sección alrededor e l eje y-y (comúnmente el eje vertical ortogonal de 
la viga o eje débil) 
momento de inercia de la sección alrededor el eje z-z (comúnmente e l eje horizontal ortogonal 
de la viga o eje fuerte) 
módulo de elasticidad del material 
módulo de rigidez a cortante del material 
ángulo que define la orientación del eje y local del elemento viga 

Nota Especial: 

La relación entre el sistema coordenado loca l el e un e lemento viga y el sistema coordenado global qu eda 
determinado por el ángulo theta 

El origen del s istema coordenado local es el prim er nud o del elemento, el e.1e X pos itivo cs t:1 a lo largo de la 
viga hacia e l segundo nudo e l e,1e Y es el e.1e débil y el e,1 c Z es el eje fu erte de la secc ió n transve rsal el e la viga 

Cuando el eje x local es pmalelo al eje y global es decir la barra esta en posición vertical, el ángulo theta es el 
ángulo entre el eje z local y el eje z global. 

Aplicación del método mod:il espectral al c\isefio sísmico por desempeño de puentes de concreto modelados en J D F Momoy. DEPFI UNAM 
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Ap011di 1:i.: C l11 sln11:1ivu p:11•1 d p1ugn1111 ~1 PUENTE~ 

Si el eje x local no es vertical, theta es el ángulo que el sistema coordenado local se ha rotado sobre el eje x 
local desde una posición donde el eje z local es paralelo al plano XZ global y el eje y local indica en la misma 
dirección positiva que el eje Y global. 

Etiquetas de atributos geométricos y de materiales del elemento viga elastica 2d · 

a 
IXX 

1yy 

IZZ 

e 
g 
theta 

área de la sección transversal 
momento de inercia torsional 
momento de inercia alrededor del eje y-y (comúnmente el eje vertical ortogonal de la viga o eje 
débil) 
momento de inercia sobre el eje z-z (comúnmente el eje horizontal ortogo nal de la viga o eje 
fue1te) 
módulo de elasticidad de material 
móclu lo de rigidez a cortante del material 
ángulo que define el eje y local 

Etiquetas de atributos geométricos y de materiales del elemento aislador I • 

alpha 
beta 
gamma 
uy 
f y 

relación de postfluencia a rigidez elástica 
parámetro de control del ciclo 
parámetro de control del ciclo 
desplazamiento de fluencia 
fuerza de fluencia 

Etiquetas de atributos geométricos y de materiales del elemento aislador deslizante 

iforce 

istiffness 
sstiffness 

vlimit 
mmm 
mm ax 
mstatic 

fuerza inicial ele compresión para Ja carga estática (sin contl'ibución dinámica). comúnmente la 
fuerza de compresión que resulta de la apli cación de la carga n1u érta 
rigidez del dispositivo antes de qu e ocurra el deslizamiento 
rigidez del dispositivo después de que ocurra el deslizamiento (debido a recentramiento del 
resorte) 
velocidad límite arriba del cual el coeficiente de fricción permanece constante e igual a µ111:1x 

valor mínimo del coeficiente de fricción (a velocidad baja) 
valor máximo del coeficiente de fricción (a velocidad alta) 
coeficiente de rompimiento por fricción 

Etiquetas de atributos geométricos y de materiales de l elemento junta expansion 

e gap 
tgap 
cistiffness 
tistiff ness 
cdisp 
tdisp 
estiffness 
tstiff ness 

junta ele compresión (despbzarniento al inicio ele la rama de compres ión inicial) 
junta de tensión (desplazamiento al inicio de la rama de tensión inicial) 
rigidez inicia l de compresión 
rigidez inicial de tensión 
desplazamiento al inicio de la segunda rama ele compresión 
desplazamiento al inicio de la segunda rama de tensión 
rigidez secundaria de compresión 
rigidez secundaria de tensi ón 

Etiquetas de atributos geométricos y de material es del elemento fundacion elastica 

kux 
kuy 
kuz 

rigidez translacional en la dirección X globa l 
rigidez translacional en la dirección Y global 
ngiclez translacional en la dirección Z global 

Aplicación del método mcxl:1I t:!spectral al diseño sbmico por desi:mpeño de puentes de concreto mo<ldados en J D F. Monroy, DEPFI UNAM 
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krx 
kry 
krz 

rigidez rotacional alrededor del eje X global 
rigidez rotacional alrededor del Y global 
rigidez rotacional alrededor del eje Z global 

Etiquetas de atributos geométricos y de materiales del elemento amortiguador lineal 

dx 
dy 
dz 
rx 
ry 
rz 

amortiguamiento translacional en la dirección X global 
amortiguamiento translacional en la dirección Y global 
amortiguamiento translacional en la dirección Z global 
amortiguamiento rotacional alrededor del eje X global 
amortiguamiento rotacional alrededor del eje Y global 
amortiguamiento rotacional alrededor del eje Z global 

Si la entrada en el siguiente campo es viga histeretica 3d o viga histeretica 2d , el comando tiene la sintaxis: 

elemento _ti¡w 
propiedad 1 
rigidez axial axial_stiff_valor 
rigidez torsional tors_st~ff'_valor 
signo signo 
miembro uhicacion 
direccion direccion 
momento momento_ agrietamiento momento_ fluencia momento_ ultimo 
curvatura curvatura_ agrietamiento cu rvat11 ra_ .flu encía curvatura_ ultima 
parametros ciclo 
stren deterioro valor degra rigidez valor salto control valor control de salto valor control 
deslizamiento valor 
propiedad 2 

fin elemento _tipo propiedades 

• Descripción: 

elemento_ tipo 

propiedad 
1 
rigidez axial 
axial_ stif.f_ valor 
rigidez torsional 
tors _ stiff_ valor 
signo 
signo 

miembro 
ubicacion 

direccion 
direccion 

= viga histeretica 3d 
=viga histeretica 2d (no di sponible en la ve rsión actual) 
palabra cbve 
número de propiedad 
palabra clave 
rigidez axial elástica del elemento 
palabra clave 
rigidez torsional elástica del elemento 
palabra clave 
=positivo 
=negativo 
=todos 
palabra clave 
= llllCIO 

=fin 
=todos 
palabra clave 
=y 

ApLicación del metodo modal espectral al diseño sísmico por desempeño de pue111es de concreto moddados en 3 D F. Momoy. úEPF! UNAM 
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momento 
momento_ a;:rietamiento 

momento _flu encia 
momento ultimo 
curvatura 
curvatura_ agrietamiento 

curvatura _fluencia 
curvatura ultima 
parametros ciclo 
srtren deterioro 
valor 
degra rigidez 
valor 
control de salto 
valor valor 

control deslizamiento 
valor valor 

• Notas: 

=z 
=todos 
palabra clave 

lnslructivo pMa t:I progr~11na PUE NTES 

momento lkxionan ti.: qu e ini cia el agrietamient o del elc111 e11to en un:1 sección 
cu ya ubicación se espec ifi ca en uhicacion desde el plano ele fl ex ión id entificado 
en direccion (y signifi ca el pl ano global XY, etc ) e indicando en 18 dirección 
(indicada en el si;:no) del eje ortogonal sigui endo la reg la el e la mano derecha 
momento fl ex ionante que inic ia la fluencia del elemento 
momento fl ex ionante que ocas iona la falla del d emento 
palabra clave 
curvatura de la sección (:t la qu e ocurre el agri etami ento del elemento) en la 
ubicación especificada, desde el plano de tkxión identi fí cado en direccion (y 
significa plano global XY, etc.) e indicando la dirección (indicada en signo) del 
ej e ortogonal al plano siguiendo la regla derecha. 
curvatura de la sección correspondiente a la flu encia del elemento 
curvatura de la sección a la cual el elemento fa lla 
palabra clave 
palabra cla ve 
valor de deterio ro de res istencia (ver Nota 2) 
palabra clave 
valor de degradación de rigidez (ver Nota 3) 
palabra clave 
parámetro para controlar el desplazamiento, usado parn modelar el 
estrechami ento (ver Nota 4) 
palabra clave 
parámetro parn cles li za 111i e11 to ele cie rre, usado par:1 modelar el es trechamie nto 
(ver Nota :'i más ade lante) 

1. En esta versión de PUENTES los parámetros qu e contro lan el comportamiento histerético de los extremos 
de los elementos viga histeretica 3d se consideran idénti cos para las relaciones momento curvatura negativo 
y positivo. La subrntina, sin embargo, tiene la capacidad para manejar valores diferentes en la rama de carga 
negati va y positiva. 

2. El parámetro de deterioro de resistencia (p) representa la relación del incremento de deformación plástica 
por unidad ele incremento de energía absorbida. El cambio de deformación es proporcional al parámetro 
di vidido por el correspondiente momento ele flu encia V<dores típicos 

*Ningún deterioro ele res istencia (acero) : O O 
* Deterioro severo de res istencia: 0.4 
* Valor recomendado para el concreto reforzad o 0 . 1 

3. En el modelo histerético la degradación ele rigidez es to rnada en cuenta fo rzando la rama ele descarga hac ia 
el mismo punto. 

El punto de descarga se obtiene multiplicando el momento de fluencia por el parámetro de degradación de 
rigidez (parámetro ex). Valores típicos: 

* Degradación severa de rigidez: O l 
* Degradación insig11ificante de rig idez (acero) 1 O (J 
* Valor recomendado para concreto reforzado: 2.0 

Aplicación del método nKl(l~d e~pectra l al dise1io sísmico por dc.:sempeiio de pul:'.nl t':s <k concrl!lo moddados :.:n } O F. Momoy. DEPFI LINAM 
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4. Después de que el elemento viga ha pasado por un ciclo completo de agrietamiento y fluencia d:1clo , en una 
sección determinada puede ocurrir el deslizamiento del acero dentro del concreto. 

El momento de fluencia después de ese deslizamiento se obtiene multiplicando el parállletro de control de 
deslizamiento (parámetro y) por los momentos de fluencia definidos en el punto inferior de la rallla de 
recarga. Valores típicos 

* Ciclos sumalllentc estrechos: 0.1 
*Ningún estrechamiento (acero): 1.0 
* Valor recomendado para el concreto reforzado: 0.5 

5. Rango de valores para el parámetro de deslizamiento ele cierre (parámetro SLPF) entre O y 1. 

* Valor recomendado para el acero: 1.0. 
* Valor recomendado para el concreto reforzado: 0.8. 

6. Las relaciones momento - curvatura en los extremos de un elemento viga histerética son trilineales o, más 
bien, esas envolventes son trilinearizadas para que las rigideces inicial, preíluencia y postíluencia de 
miembros de concreto reforzado y preesforzado o las rigideces inicial y de postfluencia de miembros de 
acero se representen verídicalllente. 

Se recomienda el uso de un programa detallado de análisis de secciones para establecer esas envolventes. 
Un ejemplo típico de tal programa, capaz de manejar secciones de cualquier tamaño, geometría , múltiples 
capas de .acero de refuerzo, preesfuerzo. tensión de endurecimiento del acero. etc . es RESPONSE por A. 
Felber (M P Collins and D. Mitchell , Prcstressed Concrete Structures , Prctice-Hall lnc. 1991) 

7. La rigidez de post-fluencia de un ele111c11to viga histcrética no puede ser negativa o cero. es decir. el valor 
de entrada en el campo momento ultimo debe ser siempre mayor que uno así como el del campo 
momento _fluencia. 

8. Es mejor obtener el momento último que puede mantenerse en una sección con base en consideraciones de 
energía. A veces, este enfoque puede ser laborioso, una alternativa práctica es desarrollar un análisis de la 
sección para una curvatura que ocasiona, en la fibra extrema del concreto, una deformación de 0.005 (0.003 
como recomienda el ACI). 

9. La convergencia, a pesar de la eficacia probada del modelo histerético usado en el prograllla. puede ser un 
problema si la rigidez ele post-fluencia ele un elemento es cercana a cero. La relación recomendada ele la 
rigidez de post-fluencia a rigidez de pre-fluencia (o inicial en el caso de acero estructural) debe de estar en el 
rango de 0.001 a 0.01 Esta es fácil de lograr si el esfuerzo por endurecimiento del acero de refuerzo (o 
estrnctural) se toma en cuenta en el análisis de la sección. 

Si la entrada en campo del tipo_ elemento es viga histcretica Jdco, el comando tiene la sintaxis 

tipo_ elemento 
propiedad 1 
rigidez axial valor_rigidez_axial 
rigidez torsional valor_rigidez_torsional 
signo signo 
barra uhicacion 
dirección direccion 
momento momento_ agrietamiento momento _fluencia momento_ u /timo 

Aplicación del mét1."'ldo mocbl ..:spectral a! diseflo sis1 11ico por desempeílo de pui::11tes de concn::Lo m0<ldado ... ..: 11 3 D F. Monwy. DEP FI LIN AM 
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curvatura curvatura_ agrietamiento curvatura_Jluencia curvatura_ ultimo 
cortante cortante_Jluencia cortante_ultimo 
desplazamiento despl_fluencia desp!_ultinw 
ciclo parametros flexion 
stren deterioro valor rigidez degra valor deslizamiento control valor deslizamiento factor valor 
ciclo parametros cortante 
stren deterioro valor rigidez degra valor deslizamiento control valor deslizamiento factor valor 
propiedad 2 

fin tipo_ elemento propiedades 

• Descripción : 

tipo_ elemento = viga histeretica Jdco 
= viga histeretica 2dco (no di sponible en es ta versión) 

propiedad palabra clave 
1 número de propiedad 
rigidez axial palabra clave 
valor_ri;:idez_axial rigidez axial elástica del el emento 
rigidez torsional palabra clave 
valor_rigidez_torsional rigidez torsional elás tica ckl el e111ento 
signo palabra clave 
signo positivo 

barra 
u hicacion 

direccion 
direccion 

= 
= 

negativa 
todos 
palabra cl ave 
llllCIO 

fin 
todos 
palabra clave 
y 
z 
todos 

momento palabra clave 
momento_agrietamiento momento de flexión que inicia el agrietamiento del elemento de una sección 

cuya ubicación se especifica en ubicacion, en el plano identificado en direccion 
(Y significa plano global XY. etc .) indicado en direccion (indicada en signo) del 

momento _flu encía 
momento u !timo 

eje ortogonal al plano sigu 1enclo la regla ele la 111ano derecha 
111 0111 ento de fle xión qu e produce la flu enci a del elemento 
momento de fl exión qu e ocas iona la falla del elemento 

curvatura palabra clave 
curvatura_agrietamiento curvatura de la secci ón (ruptura de elemento) en la ubi caci ón espec ificada en 

uhicacion , para fl ex ión en un plano indicado en direccion (Y significa plano 
global XY, etc.) en direccion (indicada en signo) del eje ortogonal al plano qu e 

cu rvatu ra_flu encía 
curvatura ultima 
cortan te 
cortante _fluencia 

cortante ultimo 

sigue la regla de la mano derecha 
curvatura de la sección para la cual el elemento flu ye 
curvatura de la sección para la cual el elemento falla 
palabra clave 
coordenada de fuerza del pri111er punto sobre la curva fu erza-desplazamiento 
(fuerza cortante de flu encia) 
coordenada de fuerza del segundo punto sobre la curva fu erza-desplazamiento 

Aplicación del método rnod;·d c.,peclrnl ni cli seilo sisr11ico por desempei'\o de pth..:nles de conc1\:1o 1110<k: l<"l dos o;:n J 1 J 
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desplazamiento 
(fuerza cortante última) 
palabra clave 

ln ~1ru ct ivn p:1ra el progra ma PUENTES 

desplazamiento_fluencia coordenada de desplazamiento del primer punto sobre la curva fuerza-
desplazamicnto (desplazamiento ele fluencia) 

desplazamiento_ultimo coorclenacb el e desp lazami ent o del segundo punto sob re la curva fu erza

ciclo parametros 
stren deterioro 
valor 

clesplaza1111 ento (desplaz::1111icnto último) 
palabra clave 
palabra clave 
valor de deterioro ele resistencia (ver nota 2) 
palabra clave rigidez degra 

valor valor de degradación de rigidez (ver nota 3) 
control deslizamiento palabra clave 
valor parámetro control del deslizamiento, usado para modelar el estrechamiento (ver 

nota 4) 
factor deslizamiento palabra clave 
valor parámetro ele valor ele ci erre. usado para modelar el estrechamiento (ver nota .5 

más adelante) 

• Notas: 

l. En esta versión de PUENTES los cuatro parámetros que controlan el compo1tamiento histerético de los 
extremos de elementos viga histeretica de cortante 3d se consideran idénticos para rcbciones momento 
curvatura negativas y positivas . La subrutina, sin embargo, tiene la capacidad para manejar valores 
diferentes en la rama de carga negativa y positiva. 

2. El parámetro el e deteri oro de res istencia W) rcpresc11L1 1::1 relación de deformació n pl ás ti c:1 por el incremento 
de unidad de energía absorbida. El cambio de la deformación es proporcional al parámetro dividid o por el 
correspondiente momento de fluencia Valores típicos: 

*Ningún deterioro ele resistencia (acero) : O.O 
* Deterioro severo de resistencia: 0.4 
* Valor recomendado para el concreto reforzado: 0.1 

3. La degradación de rigidez en el modelo histerético se toma en cuenta forzando la rama de descarga para 
llegar al mismo punto . El punto de descarga se obtiene multiplicando el momento de fluencia por el 
parámetro de degradación de rigidez (parámetro a.) . Valores típicos : 

* Degradación severa de rigidez: O. 1 

* Degradación insignificante de rigidez (acero) 1 O O 
* Valor recomendado para el concreto reforzado· 2.0 

4. Despu és de que el elemento viga ha pasado un ciclo completo de agrietamiento y flu ye en una sección 
determinada puede ocurrir el des lizami en to del aci.;ro adentro concreto. El momento de fluencia después de 
ese deslizamiento se obtiene multiplicando el parámetro de control de des lizamiento (pa rámetro y ) por los 
mom entos de flu encia definidos por el punto inferior ele la rama de recarga . Valores típicos 

* Ciclos sumamente estrechos: O. l 
*Ningún estrechamiento (acero): 1 O 
* Valor recomendado para el concreto reforzado : 0.5 

Aplicación del metodo mCKlal cspectrnl al disei1o si .-.111 ico por ch:scmpeílo de put!ntes de concrelo moclda<los en J D F. Monroy. DEPFI UNAM 
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5. Rango de valores para el parámetro de cierre de deslizamiento (parámetro SLPF): entre O y l. 

* Valor recomendado para el acero: 1 O. 
* Valor recomendado para el concreto reforzado: 0.8. 

6. Este elemento está en desarrollo en la versión actual del programa, en su lugar se recomienda el uso del 
elemento viga histeretica 3d. 

BLOQUE B5: 

• Título de 13 sección: 

• definición de elementos 

• Comando: 

elemento numero_ elemento junta_ 1 junta_ 2 

• Descripción 

elemento palabra clave 
número del elemento numero elemento 

junta_/ 
junta_2 

número del nudo ubicado al inicio del elemento 
número del nudo ubicado al final del elemento 

• Nota: 

l. Este comando se usa para la definición de e lem entos especificando los nudos ubicados en sus extremos. 

BLOQUE B6: 

• Título de la sección : 

* tipo de elemento 

• Comando: 

tipo 110111/Jre_tipo elementos lista_ elementos 

tipo 
nombre_tipo 

palabra clave 
= 3d e b 
= 2d_e_b (no disponible en esta versión) 
= 3d h b 
= 2d_h_b (no dispon1bk en esta ve rsión) 
= 3d s h b 
= iso 1 
= iso sli 

Aplicación del método rnocbl t!spectral ~d diseño sísmico por dt:st:1npeño de pu.:nte:-. de concreto mocklado:-. ..:n .l IJ F. Münroy. OEPl-'I UNJ\M 
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= bi_gap 
=e found 
= l_damp 

elementos palabra clave 

/\p011cl1ci: (' l11.)11w.:tivn pa1;1 t: I prograrna PUENTE:::; 

lista elementos lista de Jos números de elementos separados por espacios y/o número de elemento al 
número de elemento. 

• Notas: 

1. Este comando asigna nombre a los elementos. 

Por ejemplo, a los elementos que se les asigna el nombre como: 

3d_e_b serán elementos viga elástica tridimensionales 
2d_e_b serán elementos viga elástica bidimensionales 
3d_h_b elementos viga histerética tridimensionales 
2d_h_b elementos viga histerética bidimensionales 
3d_s_h_b elementos viga histerética tridimensionales con rigidez a cortante variable 
iso 1 elementos aislador elastomérico 
iso sli elementos aislador deslizante 
bi_gap elementos de junta bil i neal 
e found elementos de fundación elástica y 
I_damp elementos amortiguador lineal 

2. La segunda opción para la lista_elementos puede usarse para aplicar un nombre de tipo a un grupo de 
elementos con números consecutivos, puede combinarse con la primera opción . Por e_¡emplo, el comando 
tipo 3d_e_b elementos 4 6 8 a 11 definen a los elementos 4, 6, 8, 9, 1 O y l I como elementos viga elástica 
tridimensional. 

3. No más de 30 elementos pueden asignarse a un tipo con un solo comando. 

BLOQUEB7: 

• Título de la sección: 

*numero de propiedad 

• Comando: 

propiedad numero_ propiedad elementos lista_ elementos 

• Descripción: 

propiedad 
propiedad_n u mero 

elementos 
lista elementos 

• Nota: 

palabra clave 
número de propiedad (definida en la sección *propiedades de elemento para 
todos los tipos de elementos usados en el análisis) 
palabra clave 
lista de los números de elementos separados por espacios y/o número de 
elemento al número de elemento 

Aplicación del 111étodo mocb\ t:spe¡;tral <'..11 disefio si:-.11uco por tk:.'it:mpefio de p11!.!11tt:s de co1Krdo 111oddaclos t:n J [J F Mu111 uy, DEl'FI UN J\M 
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l. El número de propiedad es el mismo número qu e sigu e a la palabra clave propiedad (para un tipo de 
elemento determinado) en la secc ión de *propiedades de elemento. Por ejemplo, los comandos : 

*unidades 
un metros kilonewton grados 
*propiedades de elemento 
viga elastica 3d 
propiedad 1 
a 0.64 ixx 0.068 iyy 0.034 izz 0.034 e 30000000 g 12000000 theta O 
propiedad 2 
a 0.81ixx0 .109 iyy 0.055 izz 0.055 e 30000000 g 12000000 theta O 
fin viga elastica 3d propiedades 
*tipo de elemento 
tipo 3d_e_b elementos 4 6 8 a 11 
*numero de propiedad 
propiedad 2 elementos 4 6 8 a 11 

asignarán elementos viga elástica tridimensionales a las barras con números 4. 6. 8, 9, 1 O. y 11 con la lista 
siguiente de secc ión transversal y atributos ele materiales: a = 0.8 l m2 

. 1,, = O 109 111 -1 . In = O 055 m4
• !,, = 

0.055 m4
, E= 30000000 kPa. G = 12000000 kPa, 8 = o· dond e [kPa] = [kN/111 2

] . 

2. No más de 30 elementos pueden asignarse a un número de propiedad en una so lo comando. 

BLOQUE B8: 

• Título de la sección : 

• brazo rigido 

• Comando: 

ra xs valor xe valor ys valor ye valor zs valor ze valor elementos lista_ de_ elemento.,· 

• Descripción: 

Dos descripciones diferentes se aplican dependiendo del tipo de elemento: 

• Elementos viga: viga elastica 3d, viga histeretica 3d, viga histeretica 3d cortante 

Los brazos rígidos de los elementos viga se definen en el respectivo siste1m1 coo rdenado local sobre los ejes 
locales x, y y z. El siste1rn1 coordenado local el e una vig:1 es tal qu e su ori gen es tá en su 1mrner nudo. el eje x 
positivo está a lo la rgo del eje de la viga hacia el segundo nudo, el eje y es el e.1 e débil y el e.1e z es el fu erte ele 
la sección trans versal de la viga 

Los brazos rígidos de una viga son las di stancias ent re los nudos teóri cos (usados para la defi ni ción del 
elemento viga) y los puntos ubicados en los extremos de los bloques rígidos (fo rmados por la intersección de 
los ejes de dos o más vigas), los signos (positi vos o negati vos) ele estas distancias son importantes y dependen 
de las direcciones ele los ejes locales de la viga. 

Aplicación de\ método ffi(l( l ~1 I espi.!clral r1J diseiio :1 i . ..; 111ico por di.:se111peJio di; ¡n1i.:11!es de ci:111crdo 1111)C li;laclos ~1 1 .1 r1 F Munroy. DEl'FI l lNAM 
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• Descripción 

ra 
xs 
valor 

xe 
valor 

ys 
valor 

ye 
valor 
zs 
valor 

ze 
valor 

palabra clave 
palabra clave 
distancia teórica desde el nudo real en dirección del eje local x al inicio del elemento 
viga 
palabra clave 
distancia teórica desde el nudo real en dirección del eje local x al final del elemento 
viga 
palabra clave 
distancia teórica desde el nudo rea l en dirección del eje loca l y al inicio de elemento 
v1g<1 
palabra clave 
distancia teórica desde el nudo real en dirección del t:Je local y al final del elemento viga 
palabra clave · 
distancia teórica desde el nudo real en dirección del eje local z al inicio del elemento 
viga 
palabra clave 
distancia teórica desde el nudo real en dirección al eje local z al final del elemento de 
viga 

elementos palabra clave 
lista_de_elementos lista de los números de elementos separados por espacios y/o número de elemento 

al número de elemento 

•Elementos especiales: aislador 1, aislador deslizante, junta bilineal, fu11dacio11 elastica , amortiguador 
lineal 

El brazo rígido de elementos especiales se define en el sistema coordenado global corno las proyecciones 
sobre los ejes globales X, Y y Z. 

Los brazos rígidos son las distancias teóricas entre los nudos (usados para la defínición del elemento) y sus 
extremos, los brazos rígidos de elementos especial es se defínen con respecto al sistema coordenado global 
como sus proyecc iones sobre los e.1 es X, Y, y Z globales. 

Los brazos rígidos son las distancias entre los nudos teóricos (usados para la defini ción del elemento) y los 
extremos rígidos, para su ubicación, el signo (positivo o negativo) de estas distanci as es importante y depende 
de las direcciones de los ejes globales. 

• Descripción : 

ra 
xs 
valor 
xe 
valor 
ys 
valor 
ye 
valor 
zs 
valor 
ze 

palabra clave 
palabra clave 
dist8ncia teórica desde el nudo real en dirección del eje glob81 X 81 inicio del elemento 
palabra cl8ve 
distancia teórica desde el nudo re81 en dirección del eje global X 81 final del elemento 
palabra clave 
dist:mcia teórica desde el nudo real en dirección del eje global Y al inicio del elemento 
palabra clave 
dist8ncia teórica desde el nudo re8 1 en dirección del eje global Y al fin3I del el emento 
palabra clave 
distancia teórica desde el nudo real en dirección del eje global Z al inicio del elemento 
palabra clave 

Aplicación del metodo mcx lal espectral al disefio si . .;111 i c~1 por <lcst!mpefio de pu.:nl t: .'i de Ci'lflCre!0 llll'Kk:b<lth :: 11 .1 l.l ¡: Mnr1ruy. UEPFI LI Nl\ fvl 
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valor dist:rncia teórica desde el nudo real en dirección del eje global Z al fínal del elemento 
elementos palabra clave 
lista elementos li sta ele los números de elemento separados por espacios y/o número del elemento al 

número del elemento 

• Nota: 

l. Este comando puede usarse para definir zonas rígidas en los extremos de un elemento viga o transferir un 
elemento especial a una nueva ubicación . 

2. Solo pueden definirse los brazos rígidos no nulos. 

3. Con un solo comando pueden definirse los brazos rígi dos ele hasta 30 elementos . 

4 . El inicio y final de un elemento se determina por el orden en que aparecen los nudos que definen al 
elemento en el comando respectivo en la sección de *definicion de elementos. 

BLOQUEB9: 

• Título de la sección: 

*barra libera 

• Comando: 

libera ubicacion grado_ de_ libertad_ liberado lista_ elementos 

• Descripción: 

libera 
u bicacion 

grado_ de _libertad_ liberado 

lista elementos 

• Notas : 

palabra clave 
= llllCIO 

=final 
número identificando los grados de libertad (secuencia de si:is dígitos 
formada por O o 1 ). 
= articulado 
lista de los números de elementos separados por espacios y/o número de 
elemento al número de elemento 

1. Seis grados de libertad describen los desplazamientos y rotaciones en cada extremo ele un elemento viga 
tridimensional, un valor de 1 en cualquiera de las seis posiciones en el grado_de_lihertad_liherado indica 
que el correspondiente grado de libertad se fija (restringe) . Por lo tanto, la secuencia 1 1 1 1O1 denotará que la 
rotación sobre el eje y global se libera (es decir, sin oposición por fuerzas internas) . Una consecuencia de tal 
condición es que la fu erza o momento interno asociado con el desplazamiento a lo largo del grado de 
libertad es cero. 

2. Se usa la segunda opci ón (articulado) en el grado_de_libertad_liberado para indicar qu e tocios los grados 
de libertad translacional se fijan mientras que los grados de libertad angular (giros) se liberan. 

ApLicación del método modal ~spei.:traJ al diseño sísmico por desempeño de pui:! nles de concreto mocli!lados ~n JO F. Monroy. DEPFI UNAM 
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3. No es necesario liberar grados de libert:1d id énticos del nudo co!ll ún de un elemento :1 dy:1cent e, con liberar 
el grado de libertad deseado en uno sólo ele ellos es sufi cie nte 

4. En un só lo colllando pueden incluirse kista 30 clc 111 e11 los en la lista_ elementos 

BLOQUE BLO: 

• Título de la sección: 

* resortes nudos de barra 

•Comando: 

js ubicacion grado de libertad grado_de_lihertad_l rigidez rigidez_! grado de libertad 
grado_ de_ libertad_ 2 rigidez rigidez_ 2 ... lista elementos 

• Descripción 

js 
ubicacion 

grado de libertad 
grado_ de_libertad_ ! 

rigidez 
rigidez_/ 

palabra clave 
= IUICJO 

=fin 
palabra cla ve 
número qu e identifica el gr:1do de libertad :1 lo largo élcl cual ac túa un resorte 
que conecta al nudo y al elemento 
palabra cla ve 
coeficiente de rigidez del resorte que actúa a lo largo del grado de 1 ibertad 
especificado en grado de libertad_ I 

grado de libertad* * palabra clave 
grado_de_libertad_2**número que identifica el grado de libertad a lo largo del cual actúa un resorte 

rigidez** 
rigidez_2** 

lista elementos 

* * usar sólo si es necesari o 

•Notas : 

que conecta al nudo y al elemento 
palabra clave 
rigidez del resorte que actúa a lo largo del grado de libertad especificado en 
grado_ de_ libertad_ 2 
lista de elementos separados por espacios y/o número del elemento al número 
del elemento 

1. Este comando crea resortes elásticos traslacionalcs y rotacionales qu e conectan un nudo extremo de un 
elemento con el elemento mismo. 

2. Los números qu e identifi can los gr:1clos ele libertad en los campos gratlo_tle_lihertad_J , grado_de_ 
libertad_2 , etc. deben se r 1 para el clesplaznmiento :1 lo largo del eje X g lobal. 2 p:rn1 el clesplaz~1miento a 
lo largo del eje Y global , 3 para el desp lazami ento a lo largo del eje Z globa l. 4 para la rotac ión alrededor 
del eje X global , 5 para la rotación alrededor del c_1c Y global y 6 para la rotación alrededor del eje Z 
global. 

3. En un solo comando pueden incluirse hasta 30 elementos en la lista_ elementos. 
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5. INFORMACION DE CARGAS 

BLOQUE CI: 

• Título de la sección: 

*numero de incrementos de carga 

• Comando: 

numero de incremento de carga numero_de_incrementos 

• Descripción: 

palabra clave numero de incremento de carga 
numero de incrementos número de pasos de carga para ser usados C11 el an:11isis por 

fuerza cuasiestatica o desplazamientos cuasiestaticos 

BLOQUE C2: 

• Título de la sccció1i. 

* carga uniforme distribuida 

• Comando: 

unl direccion valor_ carga lista_ elementos 

• Descripción: 

un! 
direccion 

palabra clave 
== dx 
= dy 
== dz 

valor_ car;.:a magnitud de carga (positiva incl1c:1 en la dirección positiva del eje global definida en 
direccion) 

lista elementos lista de los números ele clclllento separados por espacios y/o núlllcro ele clelllento al 
número de elemento 

•Nota: 

1. Este comando coloca carga uniforlll e d1stribu1da sob re elcrnC11tos viga ebst1c:1 o hi steréric:1 p:11:1 su uso en 
el análisis de fuerza cuasiestatico. La carga actúa a lo largo del eje global espccifícado en direccion 

2. El comando 110 es operacional en esta versión de programa, todavía ambos. el título de 1:1 secc ión y el 
comando. elche aparecer en el archi vo de entrada Los v:liorcs proporc1011aclos por el usu:1rio c11 direccion, 
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valor_carga y lista_ elementos no tienen ningún impacto sobre el análisis. 

3. En un solo con1ando pueden incluirse en la lista_ele1nentos hasta 30 ele111 entos . 

BLOQUE C3: 

• Título de la sección: 

*grupos excitacion 

•Comando: 

ex archivo nombre_ archivo grado de libertad grado_ de_ libertad_nu mero nudos lista_ de_ nudos 

• Descripción : 

ex 
archivo 
nombre de archivo 

palabra clave 
palabra clave 
nombre ele archivo ele elatos conteniendo el regi stro de clesp laza111ientos para el 
análisis el e dcsplaza111icntos dinamico, o reg istro ele fu erzas para el anális is 
dinamico de fuerza 

grado de libertad palabra cbve 
grado de lihertud_ 111i111em número ( 1 a :1) icl e11til'icrn cl o el grado de libert ;1d donde ;1ctL1 ;1 el reg istro de 

nudos 
lista de nudos 

•Notas: 

fuerza o des plazamiento :1pl ic;1el o a los nud os enum erad os en lis111_ de_ 1111dos 
palabra clave 
li sta de números nudos separada por espacios y/o número de nud o al número 
de nudo 

l. Este Comando crea grnpos ele nudos en los qu e actúan el 111i s1110 desplazamiento o la fuerza en la dirección 
de uno de los ejes globales. 

2. El archivo de datos (nombre_arc!tivo) de be consistir de una columna única de datos sin encabezado . 

3. Los números que identifican los grados de 1 ibcrtad en el ca111po grado_ de_ lihertud_nu mero deben ser· 
para el desplazamiento o fuerza a lo largo del eje X global , 2 desplazamiento o fuerza a lo largo del eje Y 
global , 3 desplazamiento o fu erza a lo largo del eje Z global. 

4. Hasta 30 nudos pueden incluirse en el campo lista_de_nudos de un comando único . 

BLOQ UE C4: 

• Título de la secc ión 

* carga en nudos 

Comando : 
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pj direccion valor_carga lista_de_nudos 

• Descri pción: 

pj 
direccion 

palabra clave 
= dx 
= dy 
= dz 

valor cc11·aa - ("::t magnitud de la carga (positiva si indica en la dirección pos iti va del c_i c coordenado 
global identificado en direccion) 

lista_de_nudos list<1 de nudos sep:Haclos por espac ios y/o número de nudo al número de nudo 

• Notas 

1. Este comando ap lica cargas concentradas a nudos para usarse en análisis de fuerza cuasiestatico. La carga 
actúa a lo largo del eje coordenado global especifi cado en el campo direccion. 

2. Hasta 30 nudos pueden incluirse en el campo lista_de_nudos de un comando único . 

BLOQUE C5: 

• Título de la secc ión 

* peso nodal 

• Comando: 

peso direccion valor_peso lista_nudos 

• Descripción: 

peso 
direccion 

palabra clave 
= dx 
= dy 
= dz 
=todos 
peso ele masa concentrada en d nud o valor _peso 

lista nudos lista de números de nudos separada por espacios y/o número de nudo al número de nudo 

•Notas : 

1. Este comando asign:1 pesos a nud os p:1r:1 calc11!: 11 !:1 mat ri z de 111:1s:1 s e11 !:is opciones de :rnáli si s 
aceleracion dinamica , desplazamientos dinamicos y analisis modal. 

2. El ca lifi cador todos en el campo direccion asign:1rú el mi smo peso :1 un nudo en !:is tres di recc iones 
globales (p:ua propósi tos de cálcul o ele masas traslacional es concentradas ) 

3. Hasta 30 nud os pueden incluirse en el campo lista_nudos en un solo comando 
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BLOQUE C6: 

• Tí tu lo de la sección : 

* empujan usuario 

• Comando : 

nudojunta_numero grado de libertad m1111ero_;:rado_de_libertad desplazamiento 
max_ desp/azamiento basecortante Ji'accion_ de _¡1eso 

• Descripción 

nudo 
junta_numero 
grado de libertad 
numero _grado_ de_ libertad 

desplazamiento 
max_ desp/azamienro 
baseco rta n te 

.fi·a cci rm _ dC'_¡wrn 

•Nota: 

palabra clave 
número de nudo a rnonitorear para el desp lazamiento máximo 
palabra clave 
número de grado ele libertad del nudo a monitorcar para el 
desplazami ento miximo 
palabra clave 
despla z8 mi ento múx 11110 (primer critcno p:na clctrner el an:'di s1s) 
pab bra cb vc 
fr:1cc1 <·lll del peso 10L1 I de Li es lruclur:1 (scgu11d <l cr 1l cno p:1r:1 detener el 
an:'1 li s1s) 

1. Este comando debe usarse si el campo de entrada del comando en la sección *opciones de analisis es 
empujan o empujan modal usuario. 

2. Es preferible que la sección actual (*empujan usuario) aparezca en el archivo general de entrada "data]" 
después el e los comandos en la sección *peso de nudos. 

BLOQUE C7: 

• Títul o ele b sección : 

* cmpujon valor 

• Comando : 

nudo numero_junta grado de libertad 1111111ero_gr11do_de_lihertad desplazamicnlo 
max_desp/azamienro ratex rate_x ratez rate_z 

• Descripción 

nudo pabbra clave 
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numero _junta 
grado de libertad 
grado_ de _libertad_nu mero 
desplazamiento 
max_ desp/azamiento 
ratex 
rate x 

ratez 
rate_z 

•Notas : 

Ap~nclic .. : (' 

número de nudo para controlar el desplazamiento máximo 
palabra clave 
número del grado ele libertad para controlar el despla z:111iiento máximo 
palabra clave 
desplazamiento múx imo (criterio para terminar) 
palabra clave 
val or el e aplicación de aceleración de mod o lineal crec iente en dirección 
del e_¡ e X global 
palabra clave 
valor de aplicación ele aceleración de modo lineal creciente en dirección 
del eje Z global 

l . Este comando debe usarse si el campo de entrada del comando en la secc ión *opciones de analisis es 
rampa empujon 

2. Es preferible que la sección actual (*empujon valor) aparezca en el archiv o ge neral de entrada .. datos"' 
después ele los comandos en la sección *peso nudos. 

BLOQUE C8: 

• Título ele la sección 

*modos numero 

• Comando : 

numero de modos numero de modos 

• Descripción: 

numero de modos 
11 u mero de modos 

•Nota: 

palabra clave 
número de modos a obtenerse de un análisis modal 

1. Este comando debe usarse s1 la opcion de analisis es analisis modal. 

BLOQUE Dl: 

• Título de la sección: 

* analisis de historia de tiempo 

•Comando: 

incremento tiempo de entrada input_step 
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incremento tiempo de analisis analysis_ step 
duracion total analisis duracion 
amortigua miento alpha a/pita_ valor beta beta_ valor gamma gamma_ valor 
tipo tipo_de_input 
direccion de excitacion valor 
aceleracion pico de terreno pga_ valor 
archivo 110111/Jre archivo 

• Descripción: 

incremento tiempo de entrada 
input_step 
incremento tiempo de analisis 
analysis_step 
duracion total analisis 
du racion 
amortiguamiento 
alpha 
a/pita_ valor 

beta 
beta vnlor 

gamma 
gamma_ valor 
tipo 
tipo_de_input 

direccion de excitacion 
valor 
aceleracion pico de terreno 
pga_ valor 

archivo 
nombre archivo 

•Notas: 

palabra clave 
registro de tiempo de la aceleración o desplazamiento de entrada 
palabra clave 
incremento de tiempo para la integración numérica 
palabra clave 
tiempo para ser analizado por el programa 
palabra clave 
palabra clave 
coeficiente ele amortiguamiento proporcional :i la masa 
(amortiguamiento ele Rayleigh) 
palabra clave 
coeficiente :11110rtigua111iento proporcional :1 Li rigid ez 
(:11110rtiguamientu de Raylcigh) 
palabra clave 
campo inutilizado en la versión actual de este programa 
p:1labra clave 
= ;1celeracion 
=desplazamientos 
palabra clave 
ángulo de incidencia de la excitación 
palabra clave 
aceleración pico del terreno en unidades ele g o cualquier factor de 
escala 
palabra clave 
nombre de archivo conteniendo datos del registro de acderación para 
el analisis dinamico de aceleracion (debe consistir de tres columnas 
de puntos de datos de igual longitud sin encabezado) 

l. Este comando puede usarse para escalar reg istros ele desplazamiento o aceleración. El programa 
multipli cará los elatos de entrada por el factor proporci onado por el usuari o en el c:1111po pga_valor Por 
ejemplo, s1 los datos ele des plazami ent o cl1 sponiblcs en el a rchi vo es t:'u1 en u111cbd es de (cm) pero la 
geometrí a estructural se construyó e11 t1111clacles el e (111). el usuario debe cspec1fic:n un pga_valor ele O 01. 
El registro se escalará y, más importante, las unidades serán consistentes 

2. El archivo de entrada de aceleración (nombre_archivo) debe consistir de tres co lumnas de puntos de datos 
que contengan los componentes de la aceleración qu e actúa a lo largo de los ejes X, Y y Z globales. Una 
columna de ceros debe ser introducida en el lugar apropiado en el archivo ele carga s1 cualquiera de los 
componentes es cero . 
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6. INFORMACION DE SALIDA 

BLOQUE El: 

• Título de la sección: 

* control de salida 

Uno o más comand os de la li sta sigui ente pu ecb n usarse para cont ro lar la sa li da de res ultados 
proporcionados por el programa. 

• Comando: 

es desplazamiento output_tipo grado de libertad grado_de_libertad_numero nudo junta_ lista 

• Descripc ión 

es 
desplazamiento 
output_tipo 

grado de libertad 
grado_de_libertad_numero 
nudo 
junta_lista 

• Notas : 

palabra clave 
palabra clave 
= historia 
= max1mo 
palabra clave 
número ( 1 a 6) identificando el grado de libertad 
palabra clave 
lista de números ele nudos separada por espacios y/o número de nudo al 
número de nudo 

l. Las historias de ti empo de hasta 40 desplazami entos y rotaciones pu eclt:n st: r so li citados elig iendo la 
opc ión ele historia para d campo output_tipo. Las ub icaciones en la t:s tructura donde los clt:splazami entos 
(rotac iones) se desean en la salida son identificados por los números de nudos en el campo junta_ lista en 
la dirección del grado de libertad en el campo grado_de_libertad_numero . Cuatro archivos de salida 
nombrados "desplazamiento _resl" , "cles plazamiento _res2 ". "desplazami ento _res3 ", 
"desplazamiento_res4" , son creados por el programa sin considerar el número de desplazami entos pedidos . 

Cada uno de ell os consiste de 11 columnas de datos. La primera columna contiene al tiempo, la segunda 
columna la primera hi storia dt: desp !na mi ento. la terce ra co lumna la segu ncla h istori:1 de cl esp laza mi ento, 
etc. Por e.1 empl o. sí ún icamente se pide n 16 hi storias ele desplazamientos (o rotaciones ). las 11 co lumnas 
en el archi vo "desplazami ento_res I " y las primeras 7 co lumnas en el archi vo "clesplaza mi ento_res2" 
contendrán la in fo rmación, permanec iendo las 3 columnas en el archi vo "clesplazamiento_res2" y todas 
las columnas en "des plaza mi ento_res3" y "cles plazamiento_res4" (a c.xccpción ele los rese rvad os para el 
tiempo) con contenid o nul o. 

2. Los desplaza mi entos obtenid os en un análi sis dinamiro de aeeleraeion son relati vos a l terreno mientras el 
análi sis de desplazamientos dinamicos prod uce desplazami entos tota les 

3. La respuesta absoluta de desplazami ento máx imo puede ser obtenida el1 g1end o la opc ión maxima para el 
campo out¡mt_tipo. 
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