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I N T R O D U C C I Ó N 

Queda ilc manifiesto la vulnerabilidad tic los puentes ante los sismos, al observar 
los daños que lian sufrido este de tipo de estructuras durante los últimos temblores 
ocurridos en el mundo. Esto ha demostrado la incapacidad de las recomendaciones 
de diseño utilizadas hasta la fecha para hacer frente a los efectos de dichos sismos. 
Una de las estrategias que se ha utilizado para, mitigar el problema consiste en la 
modificación do los criterios de diseño. Con estos criterios se pretende que el di­
señador tenga un mejor control sobre el nivel de daño que pueda experimentar la 
estructura; para los distintos niveles de intensidad sísmica. Los nuevos criterios de 
diseño quedan enmarcados dentro de la filosofía conocida como "Diseño por Desem­
peño" . 

E l presente trabajo de investigación, es referido al Diseño por Desempeño, aplicado 
en puentes. 

Esta Tesis está dividida en V I I capítulos, en el Capítulo I se presenta los Aspectos 
Generales, cu el Capítulo I I se estudia, el Acoro Estructural, en el Capítulo I I I se 
toca el Puente Reticulado, en el Capítulo IV se desarrolla el estudio de la Evaluación 
Sísmica, en el Capítulo V se revisa el Diseño por Desempeño, en el Capítulo V I la 
Aplicación al Puente de Aranhuay de L—tíOMts. y finalmente en el Capítulo V I I las 
Conclusiones y Recomendaciones de la Tesis. 
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O B J E T I V O S : 

• Aplicación de las Recomendaciones AASHTO-LRFD, para el diseño de puen­
tes. Estas recomendaciones contienen parámetros para el diseño de Puentes, 
tales como las cargas que se deben de considerar, los factores de carga, estados 
de carga, entre los que podemos mencionar: Resistencia I , Servicio I , Evento 
Extremo I , etc. 

• Evaluación Sísmica del lugar, usando el programa RISK. E l programa Risk, 
nos proporcionará las aceleraciones esperadas del sitio en estudio teniendo en 
cuenta el tiempo de retorno del sismo, coordenadas del sitio, características de 
las fuentes sismológicas, etc. 

• Determinación de la capacidad del Puente Reticulado. A través del Análisis 
No Lineal se determinará la capacidad de la estructura representada por la 
Curva de Capacidad Resistente. 

• Evaluar el comportamiento del Puente ante Niveles de Amenaza Sísmica según 
ATC-40. Las Recomendaciones del ATC-40, nos da 3 Niveles de Amenza Sísmi­
ca: Sismo de Servicio, Sismo de Diseño y Sismo Extremo. 

• Diseño por Desempeño del Puente Aranhuay. Obtenidas la curva de capacidad 
y la respuesta de la estructura ante los niveles de amenaza sísmica, podremos 
saber el tipo de comportamiento de la estructura ante dichos eventos, ya sea 
en el rango elástico o inelástico. 
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Capítulo 1 

A S P E C T O S G E N E R A L E S 

1.1. P U E N T E S 
1.1.1. Antecedentes 
E l puente es una obra de arte especial requerida para atravesar a desnivel un acci­
dente geográfico o un obstáculo artificial por el cual no es posible el tránsito en la 
dirección de su eje. 
En muchos casos, los puentes son el componente más vulnerable de una carretera y, 
aplicando una metáfora, una cadena no está más fuerte que su eslabón más débil; 
los puentes frecuentemente son los elementos que influyen en que la continuidad 
del servicio de transporte se efectué en forma permanente y segura, favoreciendo en 
general un apropiado funcionamiento del Sistema Nacional de Carreteras del país. 
La condición de los puentes de la Red Vial del Perú varía considerablemente. Mu­
chas estructuras con más de cincuenta años de uso, generalmente sufren daños por 
falta de un mantenimiento adecuado, más que por su antigüedad. 

Los puentes ademas, se ven afectados por fenómenos naturales como terremotos, lo 
que origina su deterioro y en esas condiciones, la seguridad del tránsito asume altos 
niveles de incertidumbre asociados a riesgos crecientes. 

De allí la importancia de realizar un buen Diseño Sísmico para asegurar un buen 
desempeño de la estructura. 

1.1.2. Ingeniería Básica 
E S T U D I O S TOPOGRÁFICOS 

La Topografía de la zona donde se ubicará el puente deberá documentarse mediante 
planos con curvas de nivel y fotografías, registros digitales e informes. 
Los informes deberán detallar las referencias preliminares consultadas, la descrip­
ción y las características técnicas del equipo utilizado para la toma de datos, la 
metodología seguida para el procesamiento de los datos de campo y la obtención de 
los resultados. 
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CAPÍTULO 1. A S P E C T O S G E N E R A L E S 

E S T U D I O S D E H I D R O L O G Í A E H I D R A Ú L I C A 

Los objetivos de los estudios son establecer las características hidrológicas de los 
regímenes de avenidas máximas y extraordinarias y los factores hidráulicos que con­
llevan a una real apreciación del comportamiento hidráulico del río que permiten 
definir los requisitos mínimos del puente y su ubicación óptima en función de los 
niveles de seguridad o riesgos permitidos o aceptables para las características parti­
culares de la estructura. 

E S T U D I O S G E O L Ó G I C O S Y G E O T É C N I C O S 

Estudios Geológicos. 
Establecer las características geológicas, tanto local como general de las diferentes 
formaciones geológicas que se encuentra identificando tanto su distribución como 
sus características geotecnicas correspondientes. 

• Identificación y caracterización de fallas geológicas. 

• Definición de zonas de deslizamientos, huaycos y aluviones sucedidos en el 
pasado y de potencial ocurrencia en el futuro. 

• Recomendación de canteras para materiales de construcción. 

• Identificación y caracterización de fallas geológicas. 

• Descripción geomorfológica. 

Estudios Geotécnicos. 
Establecer las características geotecnicas, es decir, la estratigrafía, la identificación 
y las propiedades físicas mecánicas de los suelos para el diseño de cimentaciones 
estables, 

• Ensayos de campo en suelos y/o rocas. 

• Ensayos de laboratorio en muestras de suelo y/o extraídas de la zona. 

• Descripción de las condiciones del suelo, estratigrafía e identificación de los 
estratos de suelo o base rocosa. 

• Definición de los tipos y profundidades de cimentaciones adecuadas, así co­
mo parámetros geotécnicos preliminares para el diseño del puente a nivel de 
anteproyecto. 

• Dependiendo de la envergadura del proyecto y del tipo de suelo se podrán 
realizar ensayos de refracción sísmica, complementados por perforaciones o 
excavaciones de verificación en sustitución a los trabajos antes mencionado. 

• Presentación de los resultados y recomendaciones sobre especificaciones cons­
tructivas y obras de protección. 
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E S T U D I O S D E R I E S G O SÍSMICO 

Los estudios de riesgo sísmico tendrán como finalidad la determinación de espectros 
de diseño que definan las componentes horizontal y vertical del sismo a nivel de la 
cota de cimentación. 

E l alcance de los estudios de riesgo sísmico dependerá de: 

• L a zona sísmica de donde se ubica el puente. 

• E l tipo de puente y su longitud. 

• Las características del suelo. 

Para los casos siguientes podrán utilizarse directamente las fuerzas sísmicas mínimas 
especificadas en la Norma Sismorresistente, sin que se requieran estudios especiales 
de riesgo sísmico para el sitio: 

• Puentes ubicados en la zona sísmica 1, independientemente de las característi­
cas de la estructura. 

• Puentes de una sola luz, simplemente apoyados en los estribos independiente­
mente de la zona donde se ubiquen. 

• Otros puentes que no correspondan a los casos explícitamente listados en lo 
que sigue. 

Se requerirán estudios de riesgo sísmico para los puentes que se ubiquen en las zonas 
1, 2, 3 ó 4 en los siguientes casos: 

• Puentes colgantes, puentes atirantados, puentes de arco y todos aquellos puen­
tes con sistemas estructurales no convencionales, siempre que en cualquiera de 
los casos mencionados se tenga una luz de más de 90m. y/o el suelo corres­
ponda al perfil tipo S4. 

• Otros puentes, incluyendo puentes continuos y simplemente apoyados de múlti­
ples luces, con una longitud total de la estructura mayor o igual a 150m. 

E S T U D I O S D E I M P A C T O A M B I E N T A L 

La construcción de un puente modifica el medio y en consecuencia las condicio­
nes socio-económicas, culturales y ecológicas del ambiente donde se ejecutan; y es 
allí cuando surge la necesidad de una evaluación bajo enfoque global ambiental. 
Muchas veces esta modificación es positiva para los objetivos sociales y económicos 
que se tratan de alcanzar, pero en muchas otras ocasiones la falta de un debido 
planeamiento en su ubicación, fase de construcción y etapa de operación puede con­
ducir a serios desajustes debido a la alteración del medio. 

Los estudios ecológicos tendrán como finalidad: 
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• Identificar en forma oportuna el problema ambiental, incluyendo una evalua­
ción de impacto ambiental en la concepción de los proyectos. De esta forma 
se diseñarán proyectos con mejoras ambientales y se evitará, atenuará o com­
pensará los impactos adversos. 

• Establecer las condiciones ambientales de la zona en estudio. 

• Definir el grado de agresividad del medio ambiente sobre la estructura y la 
superestructura del puente. 

• Establecer el impacto que pueden tener las obras del puente y sus accesos 
sobre el medio ambiente, a nivel de los procedimientos constructivos y durante 
el servicio del puente. 

• Recomendar las especificaciones de diseño, construcción y mantenimiento para 
garantizar la durabilidad del puente. 

La evaluación de Impacto Ambiental será establecida por la autoridad competente 
y es necesaria sobre todo en aquellos proyectos con mayor potencial para impactar 
negativamente en el ambiente como son las nuevas estructuras. 

ESTUDIOS D E TRÁFICO 

Cuando la magnitud o envergadura de la obra así lo requiera, será necesario efec­
tuar los estudios de tráfico correspondiente a volumen y clasificación de tránsito en 
puntos establecidos, con el objetivo de determinar las características de la infraes­
tructura vial y la superestructura del puente. 

Metodología 
La metodología a seguir será la siguiente: 

• Conteo de Tráfico. Se definirán estaciones de conteo ubicadas en el área de 
influencia (indicando en un gráfico). Se colocará personal clasificado; provisto 
de formatos de campo, donde anotarán la información acumulada por cada 
rango horario. 

• Clasificación y Tabulación de la Información. Se deberán adjuntar cuadros 
indicando el volumen y clasificación vehicular por estación. 

• Análisis y Consistencia de la Información. Esto se llevará a cabo comparando 
con estadísticas existentes a fin de obtener los factores de corrección estacional 
para cada estación. 

• Tráfico actual. Se deberá obtener el índice Medio Diario (I.M.D) de los conteos 
de volúmenes de tráfico y del factor de corrección determinado del análisis de 
consistencia. 
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E S T U D I O S C O M P L E M E N T A R I O S 

Los estudios complementarios se refieren a aquellos trabajos que son complemen­
tarios a los estudios básicos, como son las Instalaciones Eléctricas, Instalaciones 
Sanitarias, Señalización, Coordinaciones con terceros y cualquier otro que sea nece­
sario al proyecto. 
En lo que se refiere a instalaciones eléctricas, la factibilidad del servicio, así como su 
punto de aplicación, y en lo que se refiere a instalaciones sanitarias, la verificación 
y posibles influencias de las redes existentes de agua y/o desagüe serán coordinados 
con los organismos encargados de los servicios de electricidad y saneamiento respec­
tivamente. 
La señalización deberá estar de acuerdo con las necesidades del puente y accesos 
y en concordancia con el Manual de Señalización vigente. Cualquier imprevisto o 
problema deberá ser coordinado con la Municipalidad respectiva y/o con terceros 
que pudieran estar relacionados. 

1.2. REVISIÓN D E LAS E S P E C I F I C A C I O N E S 
AASHTO-LRFD 2007 

La primera especificación estándar para el diseño y construcción de puentes fue pu­
blicada en 1931 por AASHO, la entidad predecesora del AASHTO. E l sub-comité de 
puente y estructuras de AASHTO está conformado por los Ingenieros Jefe de Puen­
tes de cada Departamento de Caminos de E E . U U . , entidades que han tenido a su 
cargo la responsabilidad del diseño, construcción y mantenimiento de la mayoría 
de puentes de E E . U U desde esa época. Se consideró natural por lo tanto que el 
AASHTO a través de este subcomité sea responsable de publicar y actualizar per­
manentemente las Especificaciones de Puentes. 

Desde un inicio, las especificaciones de Puentes del AASHTO se convirtieron "de 
alguna forma" en una Norma Nacional adoptada no sólo por los Departamentos 
Estatales de Caminos sino también por toda autoridad propietaria de puentes tanto 
en E E . U U como en otros países. 

E l conocimiento relacionado al diseño de Puentes ha crecido enormemente desde 
1931, tanto en los aspectos teóricos como prácticos, gracias a trabajos de inves­
tigación sobre propiedades de los materiales, en el desarrollo de nuevos y mejores 
materiales, en métodos racionales y precisos sobre el comportamiento estructural, en 
el uso de técnicas computacionales cada vez más avanzadas, en el estudio de eventos 
externos particularmente peligrosos para puentes tales como sismos y socavación, 
etc. A fin de mantener el paso con todos estos avances, el AASHTO autorizó al sub­
comité de Puentes y Estructuras, a publicar a cada año documentos internos sobre 
puentes, no solamente sobre las Especificaciones Estándares existentes, sino también 
para modificar paulatinamente y aumentar la veintena de documentos sobre puentes 
y estructuras que están bajo su guía y auspicio. 

En 1986 el Sub-Comité hizo un pedido al comité permanente en Investigaciones del 
AASHTO para que lleve a cabo una evaluación de las Especificaciones de Diseño de 
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Puentes, revise Especificaciones y Códigos Extranjeros de Puentes, considere filo­
sofías de diseño alternativas a las Especificaciones Estándar, y que efectúe recomen­
daciones basadas en estas investigaciones. Este trabajo formó parte del Programa 
Nacional Cooperativo de Investigación en Carreteras (NCHRP) dirigido por el Co­
mité permanente de Investigación del AASHTO y administrado para el AASHTO 
por el Consejo de Investigación de Transporte ( T R B ) . E l trabajo fue completado 
en 1987, y como era de esperarse con una especificación continuamente ajustada a 
lo largo de los años, se encontró que las Especificaciones Estándar contenían vacíos 
discernibles. inconsistencias y aún algunos conflictos. Además de esto, las especifica­
ciones no reflejaban ni incorporaban la filosofía de diseño más reciente, el Diseño por 
Carga y Resistencia Factorada ( L R F D ) , una filosofía que ha venido imponiéndose en 
otras áreas de Ingeniería Estructural y en otras partes del mundo tal como Canadá y 
Europa. 

Desde su inicio hasta los primeros años de la década del 70, la única filosofía de 
diseño incorporada en las Especificaciones Estándar era conocida como el diseño 
por Esfuerzos Permisibles (DEP o Working Stress Design, WSD). E l D E P establece 
esfuerzos permisibles como un porcentaje de la capacidad de carga de un material, 
y requiere que los esfuerzos calculados no sobrepasen estos esfuerzos permisibles. A 
comienzos de los años 70, el DEP comenzó a ser mejorado a fin de tomar en cuenta la 
naturaleza variable de ciertos tipos de cargas tales como cargas vehiculares y fuerza 
de viento, a través de factores ajustables de diseño, una filosofía de diseño conocida 
como Diseño de Factores de Carga (DFC o Load Factor Design, L R F D ) . Ambas 
filosofías de D E P y DFC están reflejadas en la edición actual de las Especificaciones 
Estándar. 

1.3. FILOSOFÍA S I S M O R R E S I S T E N T E E N E L 
DISEÑO D E P U E N T E S 

La norma actual sismorresistente N T E E0.30, del Reglamento Nacional de Cons­
trucción en el Perú (2003) y las anteriores también, han sido concebidas para edi­
ficaciones y no incluye a los puentes. Por lo tanto, en el Perú se utiliza una gran 
diversidad de códigos para puentes, cada cual adecuado a sus condiciones. 

Entre los más utilizados en el Perú son el A A S H T O - L R F D , el CALTRANS y el 
Manual para Diseño Sísmico de Puentes Japonés; en la última década se conside­
ra también el Reglamento de Puentes Neozelandés y el EUROCODE8, para poder 
evaluar el comportamiento sísmico de un puente. Estas normas no pueden reflejar 
adecuadamente el comportamiento sísmico estructural, ya que dichos códigos están 
elaborados para las condiciones del país de origen. 

En el Perú últimamente ha sido publicada una propuesta de norma para puentes del 
Ministerio de Transportes y Comunicaciones, en donde se incluye consideraciones 
sísmicas. Si bien es cierto esta propuesta ha sido adaptada para las condiciones 
locales en una forma sucinta, es una trascripción basada en el reglamento AASHTO-
L R F D , y que aún falta mejorar; además, esta propuesta no hace énfasis en los 
métodos de análisis sísmico. 
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Capítulo 2 

A C E R O E S T R U C T U R A L 

2.1. E L A C E R O COMO E L E M E N T O 
E S T R U C T U R A L 

Los principales usos de hierro, componente principal del acero, fue en la fabricación 
de pequeñas herramientas, aproximadamente 4000 años antes de la era cristiana 
(Murphy, 1957). Este material se usaba en forma de hierro forjado, que se producía 
calentando el mineral en hornos de carbón. En la última parte del siglo X V I I I y 
principios del X I X , el hierro colado y el hierro forjado se usaron en varios tipos de 
puentes. E l acero aleación principalmente de hierro y carbono, con menos impurezas 
y menos carbono que el hierro colado, fue primero usado en la construcción pesada 
en el siglo X I X . Con el advenimiento del convertidor Bessemer en 1855, el acero 
empezó a desplazar al hierro forjado y al hierro colado en la construcción. 
En E E . U U , el primer puente ferroviario de acero estructural fue el puente EADS, 
construido en 1874 en St. Louis, Missouri (Tall, 1964). E n 1884 fue terminado en 
chicago el primer edificio con estructuras de acero. 

2.2. PROPIEDADES E S T R U C T U R A L E S 
2.2.1. Ductibilidad 
L a ductibilidad es la propiedad que tiene un material de soportar grandes defor­
maciones sin fallar bajo altos esfuerzos de tensión. Cuando se prueba a tensión un 
acero con bajo contenido de carbono, ocurre una reducción considerable de la sección 
transversal y un gran alargamiento en el punto de falla, antes de que se presente la 
fractura. Un material que no tenga esta propiedad generalmente será duro y frágil 
y se romperá al someterlo a un golpe repentino. 
En miembros estructurales sometidos a cargas normales se desarrollan altas con­
centraciones de esfuerzos en varios puntos. L a naturaleza dúctil de los aceros es­
tructurales comunes les permite fluir localmente en esos puntos, evitando así fallas 
prematuras. Una ventaja de las estructuras dúctiles es que, al sobrecargarlas, sus 
grandes deflexiones ofrecen evidencia visible de la inminencia de la falla. 
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2.2.2. Elasticidad 
E l acero se acerca más en su comportamiento a las hipótesis de diseño que la mayoría 
de los materiales, gracias a que sigue la ley de Hooke hasta esfuerzos bastante altos. 
Los momentos de inercia de una estructura de acero pueden calcularse exactamente, 
en tanto que los valores obtenidos para una estructura de concreto reforzados son 
relativamente imprecisos. 

2.2.3. Durabilidad 
Si el mantenimiento de las estructuras de acero es adecuado durarán indefinida­
mente, investigaciones realizadas en lo aceros modernos, indican que bajo ciertas 
condiciones no se requiere ningún mantenimiento a base de pintura. 

2.2.4. Tenacidad 
Lo aceros estructurales son tenaces, es decir, poseen resistencia y ductibilidad. Un 
miembro de acero cargado hasta que se presentan grandes deformaciones será aún 
capaz de resistir grandes fuerzas. Esta es una característica muy importante porque 
implica que los miembros de acero puedan someterse a grandes deformaciones du­
rante su formación y montaje, sin fracturarse, siendo posible doblarlos, martillarlos, 
cortarlos y taladrarlos sin daño aparente. La propiedad de un material para absorber 
energía en grandes cantidades se denomina tenacidad. 

2.2.5. Alta Resistencia 
La alta resistencia del acero por unidad de peso implica que será relativamente bajo 
el peso de las estructuras; esto es de gran importancia en puentes de grandes claros, 
en edificios altos y en estructuras con condiciones deficientes en la cimentación. 

2.2.6. Esfuerzo de Tensión 
Las propiedades de tensión del acero son generalmente determinadas por exámenes 
de tensión sobre pequeños especímenes de acuerdo con los procedimientos estándar 
ASTM. E l comportamiento del acero en estos exámenes está estrechamente rela­
cionado al comportamiento de miembros de acero estructural bajo cargas estáticas. 
Debido, a que en los aceros estructurales, el punto de fluencia y módulo de elas­
ticidad determinado en tensión y compresión son casi lo mismo, los exámenes de 
compresión rara vez son necesarios. 

Rangos de Deformación 

Cuando el espécimen de acero es sujeto a carga, un Rango Elástico inicial es obser­
vado en donde no hay deformación permanente. Por lo tanto, si la carga es retirada, 
el espécimen retorna a sus dimensiones originales. L a relación de esfuerzo a defor­
mación en el rango elástico es el módulo de elasticidad o módulo de Young E . Este 
módulo es constante de 29000 ksi para todos los aceros estructurales. 
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Relación de Poisson 
L a relación del esfuerzo transversal a longitudinal bajo carga es conocida como 
relación de Poisson v. Es ta relación es para todos los aceros estructurales 0.30 en el 
rango elástico y 0.50 en el rango plástico. 

2.2.7. Esfuerzo de Corte 
L a relación de esfuerzo de corte a deformación de corte en el comportamiento elástico 
inicial es el módulo de corte G . De acuerdo a la teoría de elasticidad, esta cantidad 
está relacionada al módulo de elasticidad E y a la relación de Poisson v por: 

2(1 + v) 

2.3. T I P O S D E A C E R O E S T R U C T U R A L 
E l acero para uso estructural se puede clasificar según su composición química, pro­
piedades de tracción, método de fabricación como aceros al carbono, aceros de alta 
resistencia y ba ja aleación, aceros al carbono tratados en caliente y aceros aleados 
térmicamente tratados para la construcción. 

A514ACEROS A L E A D O S T E R M I C A M E N T E 
T R A T A D O S P A R A L A CONSTRUCCIÓN 

A 3 5 2 A C E R O HS L A T R A T A D O 
TÉRMICAMENTE 

A 5 8 S A C E R O H S L A 

0.04 0.03 0.12 0.16 0 20 024 

DEFORMACIÓN (irfÜO 

Figura 2.1: Curva Típica de Esfuerzo-Deformación del Acero. 
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La curva típica de esfuerzo-deformación de cada clasificación de acero que se ilustra, 
muestra el incremento del nivel de esfuerzo proporcionada para las 4 clasificaciones 
de acero. 

La disponibilidad de esta amplia gama de esfuerzos mínimos específicos, así co­
mo otras propiedades del material, permite al diseñador seleccionar un material 
económico que llevará acabo la función requerida para cada aplicación. 

Algunos de los aceros más usados de cada clasificación se muestran en el Cuadro 
2.1, con sus respectivos esfuerzos. 

Estos aceros son soldables, pero los materiales de soldadura y procedimientos pa­
ra cada acero deben ser de acuerdo con los métodos aprobados. La información de 
soldadura para cada uno de los aceros está disponible en Las publicaciones de la 
American Welding Society. 

2.3.1. Aceros de Carbono 
Estos aceros tienen como principales elementos de resistencia al carbono y al manga­
neso en cantidades cuidadosamente dosificadas. Los aceros al carbono son aquellos 
que tienen los siguientes elementos con cantidades máximas de: 

• Carbono 1.7% 

• Manganeso 1.65% 

- Sílice 0.60% 

- Cobre 0.60% 

Estos aceros se dividen en 4 categorías dependiendo del porcentaje de carbono, como 
sigue: 

1. Acero de bajo contenido de carbono < 0.15% 

2. Acero dulce al carbono 0.15 a 0.29% (el acero estructural al carbono queda 
dentro de esta categoría). 

3. Acero medio al carbono 0.30 a 0.59% 

4. Acero con alto contenido de carbono 0.60 a 1.70% 

2.3.2. Aceros de Alta Resistencia y Baja Aleación 
Existe un gran número de aceros de este tipo clasificados por la ASTM. Estos aceros 
obtienen sus altas resistencias y otras propiedades por la adición, aparte del carbono 
y manganeso, de uno a más agentes aleantes como columbio, vanadio, cromo, silicio, 
cobre, níquel y otros. Se incluyen aceros con fluencia comprendido entre 40 ksi y 70 
ksi. Estos aceros tienen mucha mayor resistencia a la corrosión atmosférica que los 
aceros al carbono. 
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E l término baja aleación se usa para describir arbitrariamente aceros en los que el 
total de elementos aleantes no excede el 5 % de la composición total. 

2.3.3. Aceros al Carbono y H S L A Tratados Térmicamente 
E l tratamiento térmico tiene la finalidad de mejorar propiedades físicas y mecánicas, 
especialmente la dureza, la resistencia y la elasticidad. Ambos aceros al carbono y 
HSLA pueden ser tratados térmicamente para prever puntos de fluencia en el rango 
de 50 a 75 ksi. 

2.3.4. Aceros Aleados Térmicamente Tratados para la Cons­
trucción 

Aceros que contienen elementos de aleación en exceso de los límites del acero al 
carbono y son tratados térmicamente para obtener una combinación de alta resis­
tencia y tenacidad son denominados aceros aleados para la construcción. Tienen una 
resistencia de fluencia de 100 ksi, estos son muy fuertes usados en estructuras en 
general. 

Designación A S T M Esfuerzo de Fluencia 
(ksi) 

Resistencia de Tensión 
(ksi) 

Aceros al Carbono 
A36 36 58-80 
A573 
Grado 58 32 58-71 
Grado 65 35 65-77 
Grado 70 42 70-90 

Aceros de Alta Resistencia y Baja Aleación 
A572 
Grado 42 42 60 
Grado 50 50 65 
Grado 60 60 75 
Grado 65 65 80 

Aceros HS JA y al Carbón Tratados Térmicamente 
A678 
Grado A 50 70-90 
Grado B 60 80-100 
Grado C 75 95-115 
Grado D 75 90-110 

Cuadro 2.1: Aceros más usados de cada clasificación. 

11 



C A P Í T U L O 2. A C E R O E S T R U C T U R A L 

2.4. C O M P O R T A M I E N T O D E L A C E R O 
E S T R U C T U R A L 

L a combinación de los conceptos de la estática con la mecánica de materiales faci­
l i ta lo esencial para predecir el comportamiento básico de miembros en el sistema 
estructural. 
Miembros estructurales que a menudo se comportan en un camino complicado e 
incierto. Para analizar el comportamiento de estos miembros y para determinar las 
relaciones entre cargas externas y el resultado de esfuerzos internos y deformaciones, 
son necesarias ciertas idealizaciones. 
A través de este método, los miembros estructurales son convertidos a tal forma que 
un análisis de su comportamiento en servicio se convierte en fácilmente posible. 
Es ta idealización incluye modelos matemáticos que representan el tipo de miembro 
estructural a ser asumido y las condiciones de soporte estructural. 

2.5. DISEÑO P O R E L MÉTODO L R F D 
2.5.1. Introducción 
L a especificación A I S C para el diseño de estructuras en acero, desde una primera 
versión realizada el año 1923, basada en el método de "Tensiones Admisibles" ( A S D ) 
ha evolucionado a lo que hoy se denomina el método de diseño basado en "Cargas y 
Resistencias Factoradas" ( L R F D ) , metodología que fue introducida por primera vez 
el año 1986. E n esta úl t ima versión 2005, el Comité de Especificaciones del A I S C 
ha realizado un especial esfuerzo en ofrecer un tratamiento unificado, de manera 
de incluir en la normativa el uso alternativo de ambos métodos de diseño ( L R F D 
y A S D ) , presentando este últ imo en un formato equivalente al anterior método de 
Tensiones Admisibles. 

2.5.2. Filosofía de Diseño 
L a norma se basa en la resistencia nominal de cada elemento, la cual es modificada 
por un factor establecido por el método, para su posterior comparación a la resis­
tencia de diseño o admisible según corresponda. 

F A C T O R E S D E C A R G A Y R E S I S T E N C I A U S A D O S E N L A S E S P E C I F I C A C I O ­
N E S A I S C 

T,yiQi<*Rn 

Donde: 
Qi = Un efecto de carga (una fuerza o un momento). 
7¿ = Un factor de carga. 
Rn= Resistencia nominal de la componente bajo consideración. 
<f> = Factor de resistencia 
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La resistencia factorizada (frRn se llama resistencia de diseño. La sumatoria del lado 
izquierdo de la ecuación anterior es sobre el número total de efectos de carga (in­
cluidas, pero no limitada a las cargas muertas o vivas), donde cada efecto de carga 
puede asociarse con un factor de carga diferente. No sólo puede cada efecto de carga 
tener un factor de carga diferente, sino que también el valor del factor de carga para 
un efecto de carga particular dependerá de la combinación de las cargas bajo consi­
deración. Las combinaciones de carga por considerarse se dan en las Especificaciones 
AISC. 

2.6. REQUISITOS D E DISEÑO 
Las Especificaciones de Acero, se aplica al diseño de sistemas estructurales en acero, 
en los cuales los componentes de acero se definen en el AISC Code of Satandard 
Practice for Steel Buildings and Bridges. 
Esta Especificación incluye los Símbolos, el Glosario, los Capítulos A al M y Anexos 
1 a 7. 
Las especificaciones de AISC, establece criterios para el diseño, la fabricación y el 
montaje de estructuras de acero estructural. 

2.7. E L E M E N T O S SOMETIDOS A TRACCIÓN 
La Especificación define la Resistencia de Diseño asociada a dos posibles estados 
límites: Fluencia en el Área Bruta y Fractura en el Área Neta Efectiva. En el méto­
do L R F D se define la Resistencia de Diseño multiplicando la Resistencia Nominal 
por un factor, normalmente de minoración de la resistencia de tracción {4>t)-
La resistencia del elemento es el menor valor obtenido de considerar los dos estados 
límites. 

Para el estado limite de fluencia en la sección bruta (con la idea de prevenir alarga­
miento excesivo del miembro). 

Pu = (¡>tFyAg 

Donde: 

4>t = 0.90 

Fy— Esfuerzo de fluencia del acero. 
Ag— Área bruta de la sección. 

Por fractura en la sección neta en la que se encuentren agujeros de tornillos o rema­
ches. 

» 

Pu - <¡>tFuAe 

Donde: 
4>t = 0.75 

13 



CAPÍTULO 2. A C E R O E S T R U C T U R A L 

Fu= Esfuerzo de tensión mínimo especificado. 
Ae= Área neta efectiva que se supone resiste la tensión en la sección a través de los 
agujeros. 

Esta área puede ser algo más pequeña que el área neta real, debido a las con­
centraciones de esfuerzo y a otros factores. 
Se recomienda una esbeltez mayor a 300. 

— > 300 
Tmín 

Para conexiones atornilladas, el área neta efectiva es: 

Ae = UAn 

y para conexiones soldadas es: 

Ae = UAg 

Donde el factor de reducción U esta dado por: 

U = 1 - ^ < 0.9 
u 

En esta expresión, X es la distancia del centroide del área conectada al plano de la 
conexión y L es la longitud de la conexión. Si un miembro tiene dos planos simétri­
camente localizados de conexión, X se mide desde el centroide de la mitad del área 
más cercana. 
Con base en los valores promedio de X/L para varios tipos de conexiones de miem­
bros en tensión atornillados, el AISC da valores del factor de reducción U que puede 
usarse en vez del valor calculado de 1 — X/L. Esos valores promedio de U para 
conexiones atornilladas se basan en dos amplias categorías de conexiones; aquellas 
con dos sujetadores por línea en la dirección de la carga aplicada y aquellas con tres 
o más sujetadores por línea. Se dan sólo tres valores diferentes; ellos corresponden 
a las siguientes condiciones: 

1. Para valores W, M y S que tienen una relación ancho a peralte de por lo menos 
2/3 (y perfiles T recortados de ellos) y están conectados a través de los patines 
con por lo menos tres sujetadores por línea en la dirección de la carga aplicada. 

U = 0.90 

2. Para los otros perfiles (incluido los perfiles compuestos) con por lo menos tres 
sujetadores por línea. 

U = 0.85 

3. Para todos los miembros con sólo dos sujetadores por línea. 

¡7 = 0.75 
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2.8. E L E M E N T O S SOMETIDOS A 
COMPRESIÓN 

Los elementos sometidos a compresión son elementos estructurales sometidos sólo a 
esfuerzos axiales; es decir las cargas son aplicadas a lo largo del eje longitudinal que 
pasa por el centroide de la sección transversal del miembro. 

Pu < <l>CPn 

pu ss Suma de las cargas factorizadas. 

Pn —Resistencia nominal por compresión = AgFc-

4>c= Factor de resistencia para miembros en compresión^ 0.85 

2.8.1. Estabilidad Local 
L a resistencia correspondiente a cualquier modo de pandeo puede desarrollarse si 
los elementos de la sección transversal no son tan delgados para presentar pandeo 
local. 

' 

Fórmula Inelástica 
*-e 

Fórmuls 

i 
i 

Elástica 

"1 

i . 

' 

*-e 
Fórmuls 

i 
i 

Elástica 

"1 

i . 

' 

_j ^ 
• r 

' ^ 1 K L / r 
Intervalo Inelástico Intérvalo 

Elástico 

Figura 2,2: Intérvalos a considerar en Compresión Simple. 

Los valores límites de las razones ancho-espesor están dadas en la Sección AISC B5 
"Local Buckling", donde las secciones están clasificadas en compactas, no compactas 
y esbeltas, según sea el valor de la razón. Para designar la razón se usa la letra griega 
A. Si A es mayor que el límite A r la sección es esbelta y debe tenerse en cuenta el 
pandeo local. Para perfiles I y H : 

Alas o elementos no atiesados: 

x ^ = k. 
t 2tf 

J5 
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E l límite superior: 

Almas o elementos atiesados: 

E l límite superior: 

A = — 
vitl 

253 
A)- — 

L a resistencia de compresión nominal (Pn), es el menor valor obtenido de acuerdo con 
los estados límites de pandeo por flexión, pandeo torsional y pandeo flexo-torsional. 

• Para secciones de simetría doble y secciones de simetr ía simple se aplica el 
estado límite de pando por flexión. 

• Para secciones de simetría simple, secciones asimétricas y ciertas secciones 
de simetría doble, tales como columnas cruciformes o columnas armadas, los 
estados límites de pandeo torsional y flexo-torsional también son aplicables. 

2.8.2. Pandeo por Flexión 

Columnas elásticas 

A c > 1.5 

Columnas inelásticas 

A c < 1.5 

A -

V7T V E 

F _ ^ Z Z F 
r < * ~ ^ 2 y 

= 0.658 a ' Fy 
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2.8.3. Psmdeo Torsional 
Este tipo de falla es causada por torsión alrededor del eje longitudinal del miembro. 
E l l a puede ocurrir en miembros con secciones transversales doblemente simétricas 
con elementos muy esbeltos en su sección. E l perfil cruciforme es vulnerable a este 
tipo de pandeo. 

Constante De Alabeo (Cw) 
L a constante torsional de alabeo (Cw) mide la resistencia de un elemento estruc­
tural sometido a torsión no uniforme o alabeo torsional. Se utiliza en miembros a 
compresión para calcular el momento resistente a pandeo en vigas no soportadas 
lateralmente y a pandeo flexo-torsional. 
Para seccione;; estructurales huecas (HSS) las deformaciones de alabeo son pequeñas 
y la constante torsional de alabeo se toma generalmente como cero. 

L a determinación del módulo de alabeo, en barras armadas, es similar al de las 
barras simples pero un poco más complicada su demostración y depende del ti­
po de sección. E n secciones frecuentes se pueden encontran tabulados, y cuando no 
se encuentran en tablas, se calcula mediante la teoría de las coordenadas sectoriales.1 

Para perfiles con doble simetría (Pandeo Torsional). 

1 

Ix + W 

Donde: 

FP = 
7T EC* 
(kzL)-

+ GJ 

Ix— Inercia en eje X - X . 
Iy= Inercia en eje Y - Y . 
J= Constante torsional. 
G= Módulo de corte. 
L= Longitud del miembro en compresión. 
kz= Factor de longitud efectiva. 

2.8.4. Pandeo Flexo-Torsional 
Este tipo de falla es causada por una combinación de pandeo por flexión y pandeo 
torsional. E l miembro se flexiona y tuerce s imultáneamente . Este tipo de falla puede 
ocurrir sólo en miembros con secciones transversales asimétricas, tanto en aquellas 
con un eje de simetr ía (canales, T estructurales, ángulos dobles y ángulos simples 
de lados iguales) como en aquellas sin ningún eje de s imetr ía (ángulos simples de 
lados desiguales). 

^ng. Ornar Miño: PANDEO E N E L CAMPO R E A L D E B A R R A S D E A C E R O . 
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Centro de 
Cortante 

/ 

Figura 2.3: Pandeo por Flexión y Pandeo Torsional Combinados. 

Centro De Cortante (X0, Y0) 
E l centro de cortante o centro de torsión es el punto en el plano de la sección trans­
versal en donde la torsión ocurre. La localización del centro de cortante es necesaria 
para calcular la constante torsional de alabeo y la constante monosimétrica. Tam­
bién se utiliza para determinar el efecto estabilizador o desestabilizador de la fuerza 
gravitatoria aplicada por debajo o por encima del centro de cortante. Las coordena­
das del centro de cortante se calculan respecto al centro de gravedad. 

Para perfiles con un sólo eje de simetría (Pandeo Flexo-torsional) 

p Fey + Fez /1 _ L ^FeyFezH 
2H {.Fey ~f~ F°z)^ 

TT - I XQ + YQ 
H-1—W~ 

Ro 

Donde : 

Xl + Y% + Ix+h 
A 

X0,Y0= Coordenadas del centro de cortante. 
R0~ Radio de giro. 
A= Área de la sección transversal. 
Ix= Inercia en eje X - X . 
Iy= Inercia en eje Y - Y . 
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P A R A P E R F I L E S " T " 

E l procedimiento para analizar por pandeo flexo-torsional ángulos dobles y T en la 
sección E3 del AISC es una modificación del procedimiento dado en el Apéndice E3 
del AISC. Hay también cambio en la notación: Fe se vuelve F c r f t , F e y se vuelve F^y y 
F e z se vuelve F^z . E l esfuerzo Fcry se basa en el pandeo por flexión respecto al eje y. 

Para obtener: 

F - G J 

FcRZ ~ M 
Esta cancelación es justificable porque para ángulos dobles y T , el primer término 
es sumamente pequeño con respecto al segundo término. 

j - , Fcry + F c r z 

f c r f t = 
2H 

^ _ ry _ ^^cry^crz^ 

{Rcry ~f~ ^*crz)^_ 

Este procedimiento para usarse con ángulos dobles y T solamente, es más exacto 
que el procedimiento dado en el Apéndice E3. 

Es permitido usar un perfil con la sección transversal que no satisfaga los requisitos 
de la razón ancho-espesor, pero a tal miembro no se le permite tomar una carga 
tan grande como a uno que sí satisfaga los requisitos. E l procedimiento general para 
efectuar esta investigación es como sigue: 

Si la razón ancho-espesor A es mayor que Xr , calcule el factor de reducción Q. 

\ _ KL t y 
^ C TU y E 

KL ÍFv 
rir V 

XcQ < 1-5 

F^ = Q(Q.658Qx2*)Ft 

XCQ > 1.5 

0.877 

xT*y T? — p 
•í CT • " •* 1 

• L a resistencia de diseño es 4>cPn — 0-85AgFcr 

Donde: 

Q— 1.0 para miembros sin elementos esbeltos. 
Q= QsQa para miembros con secciones de elementos esbeltos. 

Los valores de Qs, Qa se encuentran definidos en las Especificaciones del A I S C 
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2.8.5. Miembros Compuestos 
Si las propiedades de la sección transversal de un miembro compuesto en compre­
sión son conocidas, su análisis es el mismo que para otro miembro en compresión, 
siempre que las partes componentes de la sección transversal estén apropiadamente 
conectadas. 

Requisitos de C o n e x i ó n para Miembros Compuestos formado por Placas 
y Perfiles 

Cuando un miembro compuesto consiste en dos o más perfiles laminados separados 
entre sí una distancia considerable, deben usar placas para conectar los perfiles. 
L a resistencia de compresión nominal de miembros armados compuestos por dos 
secciones que están inter conectadas. E n vez de realizar un análisis más preciso, si el 
modo de pandeo involucra deformaciones relativas que producen fuerzas de corte en 
los conectores entre secciones individuales K L / r debe ser reemplazado por (KL/r)m 

determinado de la siguiente manera. 

Para conectores intermedios soldados o con pernos pretensionados: 

2 „ a2 . a 
\(—)o + 0 . 8 2 - — — — 2 
\ r 1 + OL¿ rib 

Donde: 

(KL/r)m— Esbeltez modificada de columna para el miembro armado. 
(KL/r)0= Esbeltez de columna de miembro armado actuando como una unidad en 
la dirección de pandeo considerado. 
a= Distancia entre conectores. 
r = Radio mínimo. 
ra,— Radio de giro del componente individual relativo a su eje centroidal paralelo al 
eje de pandeo del miembro. 
a— Razón de separación = /i/(2r¿&). 
h— Distancia entre centroides de los componentes individuales medida perpendicu-
larmente al eje de pandeo del miembro. 
k = Factor de longitud efectiva. 

C.G! 
4- m 

Figura 2.4: Distancia entre Centros de Gravedad. 
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Figura 2.5: Distancia entre sujetadores. 

Cuando los conectores son tornillos con apriete ligero. 

( ^ ) . 
r 

\ ( f V + 0 2 

r ti 
El número de conectores necesarios para el pandeo por flexión respecto al eje X debe 
ser determinado a partir del requisito de que la esbeltez del elemento del miembro 
compuesto entre conectores no debe exceder de las tres cuartas partes de la esbeltez 
total del perfil compuesto. 

a 3 KL 
Ti ~ 4 r 

2.9. E L E M E N T O S S O M E T I D O S A FLEXIÓN 
E l momento resistente de un perfil de acero es igual al momento plástico, MT = Mp. 
cuando las proporciones de los elementos planos de la sección transversal, los arrios-
tramientos laterales, etc., son tales que puedan desarrollarse las deformaciones unita­
rias correspondientes a la iniciación del endurecimiento por deformación del material 
sin falla prematura de tipo frágil o por pandeo local o lateral. Estas características 
permiten la aplicación del concepto de redistribución de momentos y denominar a 
estas vigas como secciones plásticas (Curva 1). 
La Curva 2 representa una sección compacta, es decir, libre de pandeo local y que 
sin embargo no satisface las otras condiciones que se exigen para aplicar el concepto 
de redistribución de momentos, en consecuencia, MT < MP. 
La Curva 3 identifica a una sección no compacta puesto que pierde su capacidad de 
carga prematuramente después del punto de fluencia (falla inelástica) a causa del 
pandeo local, por lo tanto Mr < My. 
Finalmente, una sección esbelta (Curva 4) que falla elásticamente por pandeo lateral 
o pandeo local, es decir, Mr < MCT. 

E l diseño de elementos en flexión considera cuatro estados límites: fluencia, pandeo 
local del ala, pandeo local del alma y pandeo lateral torsional. Las especificaciones 
distinguen las vigas de las trabes armadas con base en la razón de ancho a espesor 
del alma. 
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Comportamiento perfectamente plástico 
(Despreciando el endurecimiento del material) 

I 

:: 

^ 
O 

A-A 

Figura 2.6: Momento Resistente Según el Tipo de Sección. 

gi A < J^ÍL el miembro debe tratarse como una viga, independientemente de que 

sea un perfil rolado o compuesto. 

Si — > -̂ 2= el miembro debe tratarse como trabe armada. 
t™ . /R, 

Para vigas, la relación básica entre los efectos de las cargas y la resistencia es: 

Mu = <pbMn 

Donde: 

Mu= Combinación gobernante de momentos por medio de cargas factorizadas. 
4>t,= Factor de resistencia para viga = 0.90 
Mn= Resistencia nominal por momentos. 

La resistencia de diseño <j>bMn se llama a veces el momento de diseño. 

2.9.1. Estabilidad 
Si puede esperarse que una viga permanezca estable hasta la condición plástica total, 
la resistencia por momento puede tomarse como la capacidad por momento plástico 
es decir: 

Mn = Mp 

De otra manera Mn será menor que Mp. 
Igual que en un miembro en compresión, la inestabilidad puede ser en sentido total 
o bien local. 
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Pandeo Lateral Torsional 
Cuando una viga se flexiona, la región en compresión (arriba del eje neutro) es 
análoga a una columna y de manera similar a ésta, se pandeará si el miembro es 
suficientemente esbelto. Sin embargo, a diferencia de una columna la porción en 
compresión de la sección transversal está restringida por la porción en tensión y la 
deflexión hacia afuera (pandeo flexionante) es acompañada de torsión. Esta forma 
de inestabilidad flexionante se llama pandeo lateral torsionante ( P L T ) . E l pandeo 
lateral torsionante puede ser impedido por arriostramiento lateral de la zona en 
compresión, preferiblemente del patín en compresión a intervalos suficientemente 
cortos. La resistencia por momento depende en parte de la longitud no soportada, 
que es la distancia entre puntos de soporte lateral. 
Las vigas fleetadas que no se encuentran adecuadamente arriostradas, impidiendo su 
movimiento lateral, pueden sufrir el efecto de pandeo lateral torsional si su resistencia 
a la torsión y el momento de inercia respecto al eje de inercia, en que estos valores 
son menores, resultan lo suficientemente pequeños frente al eje perpendicular en que 
sus valores son máximos. 

Pandeo Local del Ala 
Durante el proceso de flexión, si el ala en compresión es demasiado delgada, la placa 
puede fallar por pandeo o inestabilidad. Entonces no es posible que la viga desarrolle 
el Momento Plástico. 

Pandeo Local del Alma 

En los puntos donde se apliquen cargas puntuales y en los apoyos se pueden producir 
fallos debidos al aplastamiento del alma; por pandeo localizado en la proximidad de 
la carga donde se concentran las deformaciones transversales y por pandeo del alma 
entre las dos alas. 

Raíz de la viga 
Carga Desestabilizadora 

Figura 2.7: Pandeo Lateral Torsional. 
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Figura 2.8: Pandeo Local del Ala. 

Aplastamiento 
/ 

/ 

Soporte Soporte 

Figura 2.9: Pandeo Local del Alma. 

2.9.2. Resistencia por Momento Flexionante 

Perfil "W" 

Parámetros ancho-espesor para flexión: 

Patín 

\ — A L \ — 65 \ — 141 
~ 2 t , AP Fy 

Alma 

\ — ti \ _ 640 \ _ 
A — -r~ Ap — F AT — 

w r v V M ; 

Si el perfil es compacto revise por pandeo lateral torsionante como sigue: 

1. Si L¡> < Lp, no hay pandeo lateral torsionante y Mn = Mp 

970 

Donde Mp ZxFy < L 5 M y l.bSxFy 
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f < U 

2. Si I/p < L r , habrá P L T inelástico y 

Mn = Cb Mp - ( M p - M r ) ( ¿ 6 ~ ¿ P ) " 

( A - A O . 
< M P 

3. Si L b > L p habrá P L T elástico y 

7T I , , 7 r £ 
M n = Cb—JEJyGJ + ( — ) % C U < M p 

-Lfr V -̂ 6 

Si el perfil es no compacto debido al patín, el alma o ambos, la resistencia nominal 
será la más pequeña de las resistencias correspondientes al pandeo local del patín, 
al pandeo local del alma y al pandeo lateral torsionante. 

« Pandeo Local del Patín 
Si A < A p , no hay P L P 
SI A < A r , el patín es no compacto y Mn = M p - (Mp - M r ) j ^ - < Mp 

• Pandeo Local del Alma 
Si A < A p , no hay P L A 
SI A < A r , el alma es no compacto y Mn = Mv - (Mp - M r ) ^ £ < Mp 

• Pandeo Local Torsionante 
Si Lb < Lp, no hay pandeo lateral torsionante y Mn — Mp 

Donde Mp = ZxFy < 1.5M„ = 1 . 5 5 ^ 

Si Lp< Lb< Lr, habrá P L T inelástico y Mn - Mp - (Mp - Mr)-~^ < Mp 

Si Lb> LT , habrá P L T elástico y Mn = Cbfb^EIyGJ + < Mp 

Donde: 

G= Módulo de cortante. 
Lb= Longitud no arriostrada. 
Mr = FLSX = (Fy - 10)SX 

L P = (300^ 

^ i + j i + x2(Fy-ioy 
Y — 7T i EG JA . v — 4Cw f S x \ 2 

X l - 5 ^ V ^ ~ ~ ' X < ¿ " h^Gj) 

L 
W {Fy~ 
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Perf i l " T 

Parámetros ancho-espesor para flexión: 

Patín 

\ - A L \ - SI 
~ 2i , ^ " Jñ Alma 

x = r Xr = 
E u 

127 

Para vigas compactas no arriostradas lateralmente y para vigas no compactas con 
secciones T y doble ángulo en contacto continuo, solamente serán aplicados los es­
tados límites de plastificación y pandeo lateral torsional. 

E l estado límite de pandeo lateral torsionante no será aplicable a barras flexadas 
con respecto al eje principal de menor momento de inercia, ni a barras con secciones 
circulares o cuadradas. 

1. Estado límite de plastificación. 
Mn = Mp = ZxFy < l.bMy para tallos en tensión. 

Mn = Mp = ZxFy < l.OMy para tallos en compresión. 

My = FySX 

2. Límite de pandeo lateral torsional. 

irJEIyGJ r . , 
Mn = Mcr = V / \B + VT^&\ 

Lb 1 J 

Donde: 

B = ± 2 . 3 ( ¿ ^ ) 

E l valor positivo de B aplica cuando el alma esta en tracción y el signo aplica cuando 
el alma esta en compresión. Si el extremo del alma esta en compresión en cualquier 
parte a lo largo de la longitud no arriostrada debe ser utilizado el valor negativo de B . 

Flexión respecto al eje menor. 
Para perfiles no esbeltos A < A r 

Mn = Mp = ZxFy < 1.5My 
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Sección Canal 

Parámetros ancho-espesor para flexión: 

Patín 

\ _ & / \ _ 6 5 \ _ 141 
A - T J

 A P - ñ A r - T ^ T Í H 

Alma 

v _ ft \ _ 640 \ _ 970 
A 1 — A n — — / l i - , 

t w P F y y/Fy 

Si el perfil es compacto revise por pandeo lateral torsionante como sigue: 

1. Si Lb < L p , no hay pandeo lateral torsionante y Mn = Mp 

Donde Mp = ZxFy < 1.5Mtf - 1 . 5 $ ^ 

^ < l - 5 
" a 

2. Si LP< LB< L r , habrá P L T inelástico y MN = MP - (MP - M T ) Y ^ - < M] 

3. Si Lb > LT , habrá P L T elástico y Mn = Cbf^EIyGJ + (ffl2IyCw < Mp 

Si el perfil es no compacto debido al patín, el alma o ambos, la resistencia 
nominal será la más pequeña de las resistencias correspondientes al pandeo 
local del patín, al pandeo local del alma y al pandeo lateral torsionante. 

4. Pandeo Local del Patín 
Si A < A p , no hay P L P 
SI A < A r , el patín es no compacto y M n = M p - ( M p - M r ) ^ ~ A

A

F < Mp 

5. Pandeo Local del Alma 
Si A < A P ) no hay P L A 

SI A < A r , el alma es no compacto y Mn — Mp - (Mp - M r ) ^ ^ < Mp 

Donde: 

G= Módulo de cortante. 
Lb=Longitud no arriostrada. Mr — FiSx = (Fy - 10)5jt 
r 300r„ 
LP = 
L- = J0k)^ + V 1

 + W ~ 10)2 

V _ ?r / EG JA . y __ 4CW í Sx \ 2 

A l - S¿y—2 - ' A 2 - nr\GJ> 
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2.9.3. Resistencia por Cortante 
La resistencia por cortante de una viga debe ser suficiente para satisfacer la relación 

Vu < <¡>vVn 

Vu= Fuerza cortante máxima basada en la combinación gobernante de cargas facto-
rizadas. 

Factor de resistencia por cortante = 0.90 
Vn— Resistencia nominal por cortante. 

Para £ < -^§= . no hay inestabilidad del alma. **> - ' J 

Vn = Q.6FyAw 

Para < ~~ < -7== - puede ocurrir pandeo inelástico del alma, 
v "i» *" y y 

418 

Vn = 0.6FyA i™ h_ 
í™ 

Para < < 260, el estado límite es el pandeo elástico del alma. 
y/Fy É« 

V„ = 
132000i4w 

{h/twy 
Aw— Área del alma dtw 

d— Peralte total de la viga. 

Si ¿ es mayor que 260 se requieren atiesadores del alma y deben entonces consul­
tarse a las especificaciones del Apéndice F2 (o del Apéndice G para trabes armadas). 

En secciones compuestas la fuerza cortante se verificará cada perfil componente con 
la mitad de las fuerzas que soliciten la sección compuesta, es decir, se usarán las 
resistencias dadas para los perfiles individuales. 

La resistencia de diseño por flexión y corte deberá complementarse con la verifica­
ción por flecha producida por las cargas de servicio. 

2.9.4. Miembros Compuestos 
La separación modifica desfavorablemente la relación de esbeltez y por lo tanto su 
resistencia. Por estos motivos, la resistencia a flexión de secciones compuestas para 
s > 0 en este trabajo será tomado como el doble de la resistencia de cada perfil 
individual.1 

Son secciones compuestas, que se genera con la unión de dos o más perfiles indi­
viduales, con la finalidad de satisfacer las necesidades estructurales requeridas por 
el diseñador. En la Figura 2.10 se observa algunas de las combinaciones más comunes. 

'Cuadernos SIDETUR:"Manual de Estructuras de Acero". 
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r ~i 

D O B L E ÁNGULO SECCIÓN CAJÓN DOS " C " SECCIÓN CU AIRO ÁNGULOS 

Figura 2.10: Secciones Típicas Compuestas. 

2.9.5. Deflexión 
Además de ser segura, una estructura debe tener buenas propiedades de servicio. 
Una estructura con buenas propiedades de servicio es una que funciona satisfac­
toriamente, sin causar ninguna incomodidad o percepciones de inseguridad a los 
ocupantes o usuarios de la estructura. Para una viga esto usualmente significa que 
las deformaciones, principalmente la deflexión vertical, deben ser limitadas. Una 
deflexión excesiva es usualmente una indicación de que se trata de una viga muy 
flexible, que puede conducir a problemas de carácter vibratorio. 
Las deflexiones es un estado límite de servicio, no de resistencia, por lo que las de­
flexiones deben siempre calcularse con cargas de servicio. 

2.10. E L E M E N T O S COMPUESTOS 
L a construcción compuesta emplea a los miembros estructurales formados de dos 
materiales: acero estructural y concreto reforzado. 
E l comportamiento compuesto se logra al conectar la viga de acero a la losa de 
concreto reforzado que ella soporta de manera que las dos partes actúen como una 
unidad. 
Este comportamiento unificado es posible sólo si el deslizamiento horizontal entre las 
dos componentes es impedido. Esto puede lograrse si la fuerza cortante horizontal en 
la interfaz es resistida por los dispositivos de conexión, conocidos como conectores 
de cortante. 

^ f/c 

Donde: 

Ec= Módulo de elasticidad del concreto, 
n — Razón modular 

tic 

E l módulo de elasticidad del concreto: 
Ec = W¡*Jfí 

Donde: 

Wc= Peso unitario del concreto ( l b / f t 3 ) 
f'= Resistencia de compresión del concreto a los 28 días (kips/in2) 

29 



C A P Í T U L O 2. A C E R O E S T R U C T U R A L 

E l concreto de peso normal pesa aproximadamente 1451b/ft5 

Losa 

1 
I i J 

I \ Conectores 
I de Cortante 

Figura 2.11: Sección Compuesta. 

MOMENTO F L E X I O N A N T E DESPUÉS D E L FRAGUADO 
E n la mayoría de los casos, la resistencia nominal por flexión se alcanzará cuando 
toda la sección transversal de acero fluya y el concreto sea aplastado en compresión. 

Las especificaciones A I S C dan la resistencia de diseño para momentos positivos co­
mo <j>bMn, se define como sigue. 

Para perfiles con almas compactas es decir ~ < ^ , el factor de resistencia es 0.85 
t í o fy 

y Mn se obtiene de la distribución plástica del esfuerzo. 

Para perfiles con almas no compactas ~ > ^jr es 0.90 y Mn se obtiene de la distri­
bución elástica del esfuerzo correspondiente a la primera fluencia del acero. 

Para determinar cuál de los tres casos gobierna, calcule la menor de las resultantes 
de compresión. 

1. AaFy 

2. 0.85/J4; 

3. EQn 

Donde: 

A¿= Área transversal del perfil de acero. 
Ac= Área de concreto (tb). 
YlQn= Resistencia total por cortante de los conectores de cortante. 

Cada posibilidad representa una fuerza cortante horizontal en la interfaz entre el 
acero y el concreto. Cuando la primera posibilidad gobierna, el acero está siendo 
utilizado plenamente y E N P está en el concreto. L a segunda posibilidad corres­
ponde al concreto que se emplea plenamente y E N P es tá en el acero. L a tercera 
gobierna sólo cuando hay menos conectores de cortante que los requeridos para un 
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comportamiento compuesto total, así resulta un comportamiento compuesto parcial. 

C O N S T R U C C I Ó N N O A P U N T A L A D A 
Hasta que el concreto ha endurecido y alcanzado su resistencia de diseño (por lo 
menos el 75 % de su resistencia por compresión a los 28 días), no puede tenerse un 
comportamiento compuesto, y el peso de la losa debe ser soportado por algún otro 
medio. Una vez que el concreto ha endurecido, la acción compuesta es posible, y 
todas las cargas aplicadas subsecuentemente serán resistidas por l a viga compuesta. 

Si no se usa apuntalamiento, el perfil de acero debe soportar no sólo su peso propio, 
sino también el peso de la losa durante el periodo de endurecimiento. Una vez al­
canzado el comportamiento compuesto, las cargas adicionales, muerta y vivas, serán 
soportadas por la viga compuesta. 

N O A P U N T A L A D A : A N T E S Q U E E L C O N C R E T O H A E N D U R E C I D O 
L a sección del A I S C requiere que cuando no se proporcione un apuntalamiento tem­
poral, el perfil de acero sólo debe tener resistencia suficiente para resistir todas las 
cargas aplicadas antes de que el concreto alcance el 75 % de su resistencia. L a resis­
tencia se calcula de manera usual, con base a las especificaciones del Capitulo F de 
las Especificaciones A I S C Si no se proporciona soporte lateral la longitud Lb debe 
tomarse en cuenta y el pandeo lateral torsionante puede gobernar la resistencia por 
flexión. 

N O A P U N T A L A D A : DESPUÉS Q U E E L C O N C R E T O H A E N D U R E C I D O 
Después que se ha alcanzado el comportamiento compuesto, todas las cargas sub­
secuentemente aplicadas serán soportadas por la viga compuesta. Sin embargo, en 
la falla, todas las cargas serán resistidas por el par interno correspondiente a la 
distribución del esfuerzo en la falla. L a sección compuesta debe, entonces, tener la 
resistencia adecuada para resistir todas las cargas, incluidas aquellas aplicadas a la 
viga de acero antes de que el concreto haya endurecido. 

C O N E C T O R E S D E C O R T A N T E 
L a fuerza cortante horizontal por transmitirse entre el concreto y el acero es igual a 
la fuerza de compresión C en el concreto. Denotamos esta fuerza cortante horizontal 
por Vh esta fuerza es tá dada por el menor de las cantidades AsFy, 0.85f' c A c ó YL Qn- Si 
AsFy ó 0.85f' c A c gobierna se t endrá acción compuesta total y el número de cortantes 
necesarios entre los puntos de momento nulo y momento máximo es: 

Donde Qn es la resistencia nominal por cortante de un conector. Los N\ conec-
tores deben espaciarse de manera uniforme dentro de la longitud donde ellos son 
requeridos. Para conector de cortante tipo perno de cabeza redonda: 

Qn = Q.5ASC^EC < ASCFU 
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Donde: 

Asc= Área transversal del conector (in2). 
f'c= Resistencia por compresión a los 28 días del concreto (ksi). 
Ec— Módulo de elasticidad del concreto (ksi). 
Fu= Mínima resistencia por tensión del conector (ksi). 

L O N G I T U D E F E C T I V A D E L O S A 

PARA VIGAS I N T E R I O R E S , el ancho efectivo será tomado como el menor valor de: 

• 1/4 de luz efectiva del tramo. 

• 12 veces el espesor de la losa, más el mayor valor del espesor del alma ó 1/2 
ancho del ala superior de la viga. 

• E l espaciamiento promedio de las vigas adyacentes. 

PARA VIGAS E X T E R I O R E S , el ancho efectivo será tomado como 1/2 del ancho 
efectivo de la viga interior adyacente, más el menor de: 

• 1/8 de la luz efectiva del tramo. 

• 6 veces el espesor de la losa, más el mayor valor 1/2 del espesor del alma ó 1/4 
ancho del ala superior de la viga. 

• E l ancho del volado. 

2.11. V I G A S - COLUMNAS 
Si bien muchos miembros estructurales pueden tratarse como columnas cargadas 
de manera axial o como vigas con sólo carga de flexión, la mayoría de las vigas y 
columnas están sometidas, en cierto grado, a la flexión y a la carga axial. Esto se 
cumple para las estructuras estáticamente indeterminadas. 

I N T E R A C C I Ó N D E S O L I C I T A C I O N E S 

Dos fórmulas se dan en las Especificaciones AISC una para la carga axial pequeña 
y la otra para la carga axial grande. Si la carga axial es pequeña, el termino de la 
carga axial se reduce. Para una carga axial grande, el término de flexión se reduce 
ligeramente. 

Para -¡r^fe- > 0.2 
«Pct-Tn — 

Para < 0.2 
9¿tPn 

Pu 8 Mux Muy . 
<¡>ctPn r<hMm <t>tMny

} ~ 

Pu , , MUX , MUy 
+ ( ^ ^ + _ ^ - ) < i 

2<j>c,tPn &Mnx <i>tMny 
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2.12. CONEXIONES 
Las conexiones de miembros estructurales de acero son de suma importancia. Una 
conexión inadecuada, que puede ser el eslabón débil de una estructura, ha sido la 
causa de numerosas fallas estructurales. La falla de los miembros estructurales es 
rara, la mayoría de las fallas estructurales son el resultado de conexiones pobremente 
diseñadas o detalladas. 

Hay dos diferencias significativas entre miembros sujetos a tensión y los sujetos a 
compresión: 

1. Las cargas de compresión tienden a pandear la pieza fuera del plano de las 
cargas. 

2. La presencia de agujeros para remaches o pernos en los miembros sujetos 
a tensión, reduce el área disponible para resistir a las cargas, pero en los 
miembros sujetos a compresión se considera que los remaches o pernos llenan 
los agujeros y el área total queda disponible para resistir la carga. 

2.12.1. Tipos de Solicitaciones de los Sujetadores 
CONEXIONES A CORTANTE 

Hay dos amplias categorías de fallas: 

• Fallas del sujetador. 

• Fallas de la parte conectada. 

P=Í'A 

Cortante Simple Cortante Doble 

Figura 2.12: Tornillos Sujetos a Cortante. 
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CONEXIONES A TENSIÓN 

Cuando se aplica una carga de tensión a un tornillo sin tensión inicial, la fuerza 
de tensión en el tornillo es igual a la carga aplicada. Sin embrago, si el tornillo es 
pretensionado, una gran parte de la carga aplicada se empleará para aliviar la com­
presión o la fuerza de apriete sobre las partes conectadas, según ha sido determinado 
por Kulak, Fisher y Struik (1987). 

rrmTTNo 

^ 

mi 
To • 

f To 
l iUNo 11 

^ 

Figura 2.13: Tornillos Sujetos a Tensión Pura. 

CONEXIONES A CORTANTE Y TENSIÓN COMBINADOS: Modos de 
Falla 

E n la mayoría de las situaciones en las que un tornillo está sometido a cortante y 
tensión, la conexión está cargada excéntricamente. Sin embrago, en algunos cone­
xiones simples los sujetadores están en un estado de carga combinado. L a Figura 
2.14 muestra un segmento de T estructural conectado al pat ín de una columna con 
el fin de unir un miembro de arriostrarniento. Este ú l t imo miembro está orientado 
de tal manera que la línea de acción de la fuerza del miembro pasa por el centro de 
gravedad de la conexión. L a componente vertical de la carga someterá los sujetado­
res a cortante y la componente horizontal generará tensión (con la posible inclusión 
de fuerzas de apalancamiento). Como la línea de acción de la carga ac túa a través 
del centro de gravedad de la conexión, puede suponerse que cada sujetador toma 
una porción igual de cada componente. 

Como en otros casos de carga combinada, puede usarse el enfoque de una fórmula de 
interacción. Las resistencias por cortante y por tensión para tornillos tipo aplasta­
miento se basan en los resultados de pruebas y pueden tomarse de la curva elíptica 
de interacción mostrada en la Figura 2.15. L a ecuación de esta curva es: 

Pu 2 v* 
+ [(<t>Rn)t. + _(<¡>Rn)v_ 

= 1.0 

Pu— Carga de tensión factorizada sobre el tornillo. 
{<¡>Rn)t= Resistencia de diseño del tornillo en tensión. 
Vu— Carga cortante factorizada sobre el tornillo. 
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{4>Rn)v— Resistencia de diseño por cortante en el tornillo. 

WT10.5x31 

Pu S $ 

D o 

° o 

•W14x90 

Figura 2.14: Conexión a Tensión Combinada. 

Pu 

M - i V . 

^TT < 1 .0 

(<PO, VU 

Figura 2.15: Curva de Iteracción Tensión y Cortante. 

Las especificaciones AISC reducen la resistencia por cortante crítico al deslizamien­
to para este caso. Del Apéndice J del AISC, la resistencia por cortante crítico al 
deslizamiento debe multiplicarse por el factor: 

1 -
T 
•* TI 

U3TmMJ 
Donde: 

7^= Carga de tensión factorizada sobre la conexión. 
Tm= Tensión en el tornillo. 
Nb= Número de tornillos en la conexión. 

2.12.2. Conexiones Atornilladas 
R E S I S T E N C I A POR APLASTAMIENTO Y REQUISITOS D E ESPACIAMIEN-
T O Y DISTANCIAS D E BORDE. 

La resistencia por aplastamiento es independiente del tipo de sujetador porque el es­
fuerzo en consideración es sobre la parte conectada y no sobre el sujetador. Por esta 
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D e s c r i p c i ó n de Torn i l l o s 
R e s i s t e n c i a de T e n s i ó n 

D e s c r i p c i ó n de Torn i l l o s Factor de Resistencia Resistencia Nominal D e s c r i p c i ó n de Torn i l l o s 
0 (ksi) 

A325,en el plano de corte 0.75 90 
A325,fuera del plano de corte 0.75 90 
A490,en el plano de corte 0.75 113 
A490,fuera del plano de corte 0.75 113 

Cuadro 2.2: Resistencia por Tensión. 

razón la resistencia por aplastamiento, así como los requisitos por espaciamíento o 
separación, que son también independientes del tipo de sujetador serán considerados 
antes que la resistencia por cortante y tensión de los tornillos. 

Si LC < 2d <PRSTR = 0 .75(1 .2L c íF u ) 

Si LC > 2d <¡>RSTR = 0.7S{2ÁdtFu) 

SEPARACIÓN Y D I S T A N C I A S A B O R D E S MÍNIMOS; E N C U A L Q U I E R D I ­
RECCIÓN, Y A S E A E N L A LÍNEA D E L A F U E R Z A O T R A N S V E R S A L A L A 
LÍNEA D E L A F U E R Z A . 

s < 2\d (se recomienda 3d). 
Le >valor del Cuadro 2.3. 

m • - - * 
Le • i • b ~ 

Figura 2.16: Separación entre Tornillos y al Borde. 

Ji = <¿+1/16 
d= Diámetro del tornillo. 

Para los agujeros más cercanos al borde: 

Lc = Le- h/2 

Para los otros agujeros: 

Lc = s - h/2 
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D i á m e t r o P a r a bordes P a r a bordes rolados de 
Nominal cizallados placas, perfiles o barras, o 

Tornil lo (in) (in) bordes cortados a gas (in) 
1/2 7/8 3/4 
5/8 1 1/8 7/8 
3/4 1 1/4 1 
7/8 1 1/2 1 1/8 

1 1 3/4 1 1/4 
1 1/8 2 1 1/2 
1 1/4 2 1/4 1 5/8 

Mayor a 1 1/4 1 3/4 x Diámetro 1 1/4 x Diámetro 

Cuadro 2,3: Mínima Distancia De Borde. 

R E S I S T E N C I A P O R C O R T A N T E D E T O R N I L L O S D E A L T A R E S I S T E N C I A . 

L a resistencia por cortante de los tornillos A325 y A490 es (fiR^ , donde el factor 
de resistencia <p es 0.75. L a resistencia nominal por cortante de los tornillos de alta 
resistencia está dada por el esfuerzo cortante últ imo multiplicado por el área nominal 
del tornillo. 

(¡>Rstr = <pFvAb 

* 
Ab = n~ 

S U J E T A D O R 
R E S I S T E N C I A N O M I N A L 

P O R C O R T A N T E 
Rn = FvAb 

A325 ,roscas en el plano de corte 4 8 ^ 
A325, roscas fuera del plano de corte 60A, 
A490, roscas en el plano de corte mAb 

A490, roscas fuera del plano de corte 7 5 A 

Cuadro 2.4: Resistencia Por Cortante De Tornillos 

Conexiones C r í t i c a s al Deslizamiento. 
Una conexión con tornillos de alta resistencia se clasifica como conexión critica al 
deslizamiento o bien como conexión tipo aplastamiento. E n algunos tipos de estruc­
turas, sobre todo en los puentes, la carga sobre las conexiones puede sufrir muchos 
ciclos de inversión de esfuerzos. E n tales casos ; la fatiga de los sujetadores puede 
volverse crítica si se permite que la conexión se deslice; con cada inversión y es. en­
tonces aconsejable usar una conexión crítica al deslizamiento. 

L a resistencia por deslizamiento crítico de una conexión está dada por: 

<¡>RstT = 1.13fjTmN>Ns 
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Donde: 

\i= Coeficiente de deslizamiento medio (coeficiente de fricción es tá t ica)=0.33. 
Tm— Tensión mínima en el sujetador del Cuadro 2.5. 
Nb= Número de tornillos en la conexión. 
Ns= Número de planos de deslizamiento (planos de corte). 

Una superficie de clase A esta libre de óxidos de hierro formados durante l a pro­
ducción del acero. Con esta estipulación, la resistencia de diseño por deslizamiento 
crítico para un tornillo en cortante simple es: 

4>RsiT = Q.Z73TmKips 

T a m a ñ o de l T o r n i l l o T o r n i l l o s T o r n i l l o s 
( i n ) A 3 2 5 A 4 9 0 
1/2 12 15 
5/8 19 24 
3/4 28 35 
7/8 39 49 

1 51 64 
1 1/8 56 80 
1 1/4 71 102 
1 3/8 85 121 
1 1/2 103 148 

Cuadro 2.5: Tensión Mínima en Tornillos (Kips ) . 

2.12.3. Conexiones Soldadas 
L a soldadura estructural es un proceso por medio del cual las partes por conectarse 
son calentadas y fundidas, con metal fundido de aportación agregado a la junta. 
E l proceso de soldadura por arco metálico protegido ( S A M P ) , la corriente forma un 
arco a través de una abertura entre el electrodo y el metal base, que al calentar las 
partes conectadas deposita parte del electrodo en el metal base fundido. Un recubri­
miento especial sobre el electrodo se vaporiza y forma una capa gaseosa protectora 
que impide que el metal fundido se oxide antes de que se solidifique. 

S O L D A D U R A D E F I L E T E . 
E l diseño y el análisis de las soldaduras de filete se basan en la suposición de que la 
sección transversal de la soldadura es un triangulo rectángulo a 45°. 
E l t a m a ñ o de un filete de soldadura se denota por w y es la longitud de uno de los 
dos lados iguales de esta sección transversal idealizada. 
Los t amaños es tándar de las soldaduras se especifican con incrementos de 1/16". 
Aunque una longitud de soldadura puede cargarse en cualquier dirección en cortan­
te, compresión o tensión, un filete do soldadura es más débil en cortante y siempre 
se supone que falla de esta manera. 

38 



C A P Í T U L O 2. A C E R O E S T R U C T U R A L 

L a resistencia nominal de diseño de la soldadura puede escribirse como: 

4>B.str = 0.707wL<pFw 

L a resistencia de un filete de soldadura depende del metal de aportación usado, es 
decir está en función del tipo de electrodo. L a resistencia del electrodo se define 
como resistencia ultima en tensión con resistencias: 

E 7 0 X X : <f>Fw = 0.75[0.60(70)]=31.5Ksi 
E 8 0 X X : (¡>FW = 0.75[0.60(80)¡=36.0Ksi 

t<j>FBM = OMtFy 

E l diseño práctico de las conexiones soldadas requiere considerar detalles como los 
tamaños y las longitudes máximas y mínimas de soldadura. 

Tamaño Mínimo. 
E l t amaño mínimo permitido es una función del espesor de la parte más gruesa 
conectada y se da en la Tabla J2.4 A I S C . 

Tamaño Máximo. 
A lo largo del borde de una parte menor de 1/4 in de espesor, el t a m a ñ o de file­
te máximo es igual al espesor de dicha parte. Para partes más gruesas, el t a m a ñ o 
máximo es de t = 1/16 in. donde t es el espesor de la parte. 

Longitud Mínima. 
L a longitud mín ima permisible de un filete de soldadura es de cuatro veces su ta­
maño. Es ta limitación no es severa, pero si esta longitud no está disponible, una 
longitud más corta puede usarse si el t a m a ñ o efectivo de la soldadura se toma un 
cuarto de su longitud, 

2.12.4. Placas de Nudo 
Se emplean para conectar elementos estructurales entre sí cuando las dimensiones 
impiden las uniones directas de ellos. Las dimensiones de la placa de nudo dependen 
de los requisitos geométricos de la conexión: 

• Que puedan colocarse los tomillos y /o soldaduras. 

• Que exista un espaciamiento aceptable entre agujeros. 

• Que exista una distancia aceptable del agujero a los extremos, etc. 

E n general sólo el grueso o espesor de la placa de nudo (t) se basa en consideraciones 
de resistencia. E l espesor t se determina verificando: 
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• Aplastamiento de la placa contra los tornillos. 

• Esfuerzo máximo en la sección de Whitmore. 

t > 
~ 0.9FyL, 

Donde: 

Pu= Esfuerzo solicitado del miembro en tensión. 
Fy= Esfuerzo de fluencia del acero. 
t= Espesor de la placa. 
Le= Ancho de Whitmore. 

• Falla por cortante y tensión combinadas. 

• Falla por pandeo debida a carga axial en compresión. 

P A S O S P A R A E L D I S E Ñ O D E P L A C A S D E N U D O . 

1. Se determina el grado y tamaño de los pernos que se van a utilizar. 

2. Se detallan las conexiones extremas de las diagonales de la armadura. Una 
diagonal debe tener por lo menos la mayor porción de sus extremos perpen­
diculares a la línea de trabajo. Las esquinas de la diagonal deben estar tan 
cerca como sea posible de las cubreplacas de la cuerda y de las verticales. Los 
pernos para la unión a una cartela de conexión deben centrarse con respecto 
al eje neutro del miembro. 

3. Se determina el contorno de la cartela de conexión. Este paso está influenciado 
principalmente por las conexiones diagonales. 

4. Se selecciona un espesor t de la cartela de conexión para satisfacer los siguientes 
criterios como se ilustra en la Figura 2.17. 

• Las cargas para las cuales se conecta una diagonal pueden descomponerse 
en fuerzas horizontales y verticales a la línea A-A. Se induce un esfuerzo 
cortante a lo largo de la sección bruta de la línea A-A a través de la 
última línea de pernos. Este esfuerzo igual a las suma de las componentes 
horizontales de las diagonales (si estas actúan en la misma dirección) no 
debe exceder el valor límite. 

• Supóngase que el esfuerzo de conexión transmitido a la cartela de cone­
xión por una diagonal se extiende sobre la placa dentro de las líneas que 
divergen hacia afuera formando un ángulo de 30° con eje del miembro 
desde el primer perno en cada fila exterior de pernos, como se indica por 
la trayectoria 1-5-6-4. Entonces, el esfuerzo en la sección perpendicular 
al eje de la diagonal en la última fila de pernos (a lo largo de la línea 5-6) 
e incluida entre esas líneas divergentes, no debe exceder el valor límite 
de tensión sobre la sección neta en las diagonales a tensión y el valor 
límite de compresión en las diagonales a compresión. 
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5. Se determina el tamaño de las perforaciones estándar y las distancias desde 
los extremos del miembro. 
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Capítulo 3 

P U E N T E R E T I C U L A R 

3.1. G E N E R A L I D A D E S 
En ingeniería estructural, un Puente Reticular es a base de celosías. Una celosía 
es una estructura reticular de barras rectas interconectadas en nudos formados por 
triángulos planos (en celosías planas) o pirámides tridimensionales (en celosías es­
paciales). E l interés de este tipo de estructuras es que las barras trabajan predomi­
nantemente a compresión y tracción presentando también flexión. 

3.2. T I P O S D E P U E N T E R E T I C U L A R 
De acuerdo con el uso y disposición de las cargas conviene una u otra tipología o 
disposición de montantes verticales y diagonales. Algunas de las tipologías más usa­
das se conocen por el nombre propio de las personas que las patentaron o estudiaron 
en detalle por vez primera. 
En las celosías horizontales con cargas gravitatorias verticales generalmente el cordón 
superior (conjunto de barras horizontales o inclinadas situadas más arriba) está so­
metido a esfuerzos de compresión, mientras que el cordón inferior está sometido 
a esfuerzos de tracción. En cambio, los montantes y las diagonales presentan más 
variabilidad. Según la inclinación de las diagonales a uno u otro lado pueden estar 
todas traccionadas, todas comprimidas, con compresiones y tracciones alternas, o 
con una distribución de esfuerzos aún más compleja. E l esfuerzo de los montantes 
a su vez suele ser contrario al de las diagonales adyacentes, aunque esto no es una 
regla general. 

Celosía Long, este tipo de celosía debe su nombre a Stephen H. Long (1784-1864), 
y tiene su origen hacia 1835. Los cordones superior e inferior horizontales se unen 
mediante montantes verticales todos ellos arriostrados por diagonales dobles. 

Celosía Howe, fue patentada en 1840 por William Howe, aunque ya había sido 
usada con anterioridad. Se usó mucho en el diseño de celosías de madera, está com­
puesta por montantes verticales entre el cordón superior e inferior. Las diagonales 
se unen en sus extremos donde coincide un montante con el cordón superior o in­
ferior (formando triángulos). Con esa disposición las diagonales están sometidas a 
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\7 
- i 

Figura 3.1: Esquema de Celosía Long. 

compresión, mientras que los montantes trabajan a tracción. 

Figura 3.2: Esquema de Celosía Howe. 

Esta tipología no constituye un buen diseño si toda La celosía es del mismo ma­
terial. Históricamente se usó mucho en la construcción de los primeros puentes de 
ferrocarril. Con la disposición Howe se lograba que los elementos verticales que eran 
metálicos y más cortos estuviera traccionados. mientras que las diagonales más lar­
gas estaban comprimidas, lo cual era económico puesto que los elementos metálicos 
eran más caros y con la disposición Howe se minimizaba su longitud. 

Celosía Pratt, originalmente fue diseñada por Thomas y Caleb Pratt en 1844, re­
presenta la adaptación de las celosías al uso más generalizado de un nuevo material 
de construcción de la época: el acero. A diferencia de una celosía Howe, aquí las 
barras están inclinadas en sentido contrario (forman triángulos), de manera que las 
diagonales están sometidas a tracción mientras que las barras verticales están com­
primidas. 

Figura 3.3: Esquema de Celosía Pratt. 

Eso representa ventajas si toda la celosía es de acero, ya que los elementos trac­
cionados no presentan problemas de pandeo aunque sean largos mientras que los 
sometidos a compresión si pueden presentar pandeo, lo que obliga a hacerlos de 
mayor espesor. Puesto que el efecto del pandeo es proporcional a la longitud de 
las barras interesa que los elementos más cortos sean los que sufren la compresión, 
La celosía Pratt puede presentar variaciones, normalmente consistentes en barras 
suplementarias que van desde las diagonales hasta el cordón superior, dichas barras 
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son usadas para reducir la longitud efectiva de pandeo. 

Celosía Warren, fue patentada por los ingleses James Warren y Willboughby Mon-
zoni en 1848. E l rasgo característico de este tipo de celosías es que forman una serie 
de triángulos isósceles (o equiláteros), de manera que todas las diagonales tienen 
la misma longitud. Típicamente en una celosía de este tipo y con cargas aplica­
das verticales en sus nudos superiores, las diagonales presentan alternativamente 
compresión y tracción. Esto, que es desfavorable desde el punto de vista resistente, 
presenta en cambio una ventaja constructiva. Si las cargas son variables sobre la 
parte superior de la celosía (como por ejemplo en una pasarela) la celosía presenta 
resistencia similar para diversas configuraciones de carga. 

Figura 3.4: Esquema de Celosía Warren. 

Entre las variaciones más comunes está el uso de doble celosía Warren y la inclusión 
de montantes. 

\ í / \ i y\ i—7^^~-7vn 
\ / \\/ \ 1 / 

Figura 3.5: Esquema de Celosía Warren con Montantes Intercalados. 

L a pseudocelosía Vierendeel, en honor al ingeniero belga A. Vierendeel, tiene 
como características principales las uniones obligatoriamente rígidas y la ausencia de 
diagonales inclinadas. De esta manera, en una (pseudo)celosía Vierendeeh no apa­
recen formas triangulares como en la mayoría de celosías, sino una serie de marcos 
rectangulares. Se trata por tanto de una estructura empleada en edificación por el 
aprovechamiento de sus aperturas. 

Figura 3.6: Esquema de Viga Vierendeel. 

Otros, existen otros tipos de estructuras de celosía o cerchas tales como: Abanico, 
Armadura K . , Bailey, Barril, Bollman, Bowstring, Doble Invertida, Fink, Multipanel, 
Pennsylvania, etc. 
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3.3. C R I T E R I O S PARA E L 
PREDIMENSIONAMIENTO 

Debido a las muchas variables en las fórmulas de iteracción, el diseño de elementos 
sometidos a distintas solicitaciones es esencialmente un proceso de tanteos. Se selec­
ciona un perfil de prueba y luego se revisa si éste satisface la fórmula de interacción 
gobernante. 

Las cargas se clasifican en: 

3.4.1. Cargas Permanentes 
Son aquellas que actúan durante toda la vida útil de la estructura sin variar sig­
nificativamente, o que varían en un solo sentido hasta alcanzar un valor límite. 
Corresponden a este grupo el peso propio de los elementos estructurales y las cargas 
muertas adicionales tales como las debidas al peso de la superficie de rodadura al 
balasto, los rieles y durmientes de ferrocarriles. También se consideran cargas per­
manentes el empuje de tierra, los efectos debidos a la contracción de fragua y el 
flujo plástico, las deformaciones permanentes originadas por los procedimientos de 
construcción y los efectos de asentamiento de apoyo. 

Peso Propio y Cargas Muertas. 
E l peso propio se determinará considerando todos los elementos que sean indispen­
sables para que la estructura funcione como tal. Law cargas muertas incluirán el peso 
de todos los elementos no estructurales, tales como veredas, superficies de rodadura, 
balasto, rieles, durmientes, barandas, postes, tuberías, ductos y cables. E l peso pro­
pio y las cargas muertas serán estimados sobre la base de las dimensiones indicadas 
en planos y en cada caso considerando los valores medios de los correspondientes 
pesos específicos. 

3.4.2. Cargas Variables 
Son aquellas para las que se observan variaciones frecuentes y significativas en térmi­
nos relativos a su valor medio. Las cargas variables incluyen los pesos de los vehículos 
y personas, así como los correspondientes efectos dinámicos, las fuerzas de frenado 
y aceleración, las fuerzas centrífugas, las fuerzas laterales sobre rieles. 
También corresponden a este grupo las fuerzas aplicadas durante la construcción, 
las fuerzas debidas a empuje de agua y subpresiones, los efectos de variaciones de 
temperatura, las acciones de sismo y las acciones de viento. 

3.4. C A R G A S D E DISEÑO SEGÚN 
A A S H T O - L R F D 
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Cargas Durante la Construcción 

E l proyectista considerará todas las cargas debidas a pesos de materiales y equipos 
requeridos durante la construcción, así como las cargas de peso propio u otras de 
carácter permanente que se apliquen en cada etapa del proceso constructivo. De­
berá preverse la ubicación de todas las cargas permanentes o temporales en cada 
etapa, dejando margen para posibles impresiones o errores. 
Deberá considerarse la posibilidad que, durante el proceso constructivo o como re­
sultado de una posterior modificación, la carga muerta sea retirada parcialmente, 
pudiendo reducirse un posible efecto favorable. 
Cuando la condición de diseño lo requieran, el expediente técnico deberá indicar 
claramente la secuencia constructiva. 

Cargas Vivas de Vehículos 

Número de Vías 
Para efecto de diseño, el número de vías será igual a la parte entera de w/360, donde 
w es el ancho libre de la calzada, en metros, medido entre bordes de sardineles o 
barreras. E l ancho de cada vía se supondrá igual a 3.60m, excepto para anchos de 
calzada entre 6m y 7.2 m ; en que se considerará al puente como de dos vías, cada 
una con un ancho igual a la mitad del total. 

Cargas Vivas de Diseño. 
La carga viva correspondiente a cada vía será la suma de: 

• Camión de diseño o tándem de diseño tomándose aquello que produzca en 
cada caso los efectos más desfavorables. 

• Sobrecarga distribuida. Para el estado límite de fatiga sólo se considerará la 
carga correspondiente al camión de diseño, según se indica en la sobrecarga dis­
tribuida. Para el cómputo de deflexiones se tomará el mayor de los resultados 
obtenidos con el camión de diseño o con la suma de la sobrecarga distribuida 
más 25% del camión de diseño. 

Camión de Diseño. 
Las cargas por eje y los espaciamientos entre ejes serán los indicado en la Figura 
3.7, la distancia entre los dos ejes de 145kN (14.18 tn) será tomada con aquella que, 
estando entre los límites de 4.30m y 9.00m resulta en los mayores efectos. Las cargas 
del camión de diseño deberán incrementarse por efectos dinámicos. 

Tándem de Diseño 
E l tándem de diseño consistirá en un conjunto de dos ejes, cada uno con una carga 
de 110 K N (11.2t), espaciados a 1.20m. La distancia entre las ruedas de cada eje, en 
dirección transversal, será de l.SOm. Estas cargas deberán incrementarse por efectos 
dinámicos. 

Sobrecarga Distribuida. 
Se considerará una sobrecarga de 9.3 kN/m (970 kgf/m). uniformemente distribuida 
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fn FÍ 
y a V 

35 kN 145 kN 145 k N 
4.3 m 4.3 a 9.0 m 

Figura 3.7: Camión de Diseño 

06m General „ 
0.3m Borde de Losa 

Figura 3.8: Tándem de Diseño 

en dirección longitudinal sobre aquellas porciones del puente en las que produzca un 
efecto desfavorable. Se supondrá que esta sobrecarga se distribuye uniformemente 
sobre un ancho de 3.00m en dirección transversal. Esta sobrecarga se aplicará tam­
bién sobre aquellas zonas donde se ubique el camión o tándem de diseño. No se 
considerarán efectos dinámicos para la sobrecarga. 

Área de Contacto de Ruedas 
Se supondrá que las ruedas ejercen una presión uniforme, sobre un área rectangular 
de 0.50m de ancho en dirección transversal del puente y con una longitud, en la 
dirección del eje del puente, dada por la expresión: 

Í 8 W B 
l.gm 

Ancho de V Ía3.óni 

l = 0.02287^ 

1= Dimensión del área de contacto en dirección longitudinal (m). 
7= Factor de carga correspondiente a la carga viva en la condición límite conside­
rada. 
P— Carga correspondiente a una rueda, es decir 72.5 kN/m (7.4 t) para el camión de 
diseño o 55 kN (5.6t) para el tándem, sin las modificaciones indicadas por el número 
de vías cargadas. 

Modificación por Número de Vías Cargadas. 
Los efectos máximos de las cargas vivas serán determinados considerando todas las 
posibles combinaciones de número de vías cargadas, multiplicando en cada caso las 
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cargas por los factores indicados en el Cuadro 3.1 

N ú m e r o de Vías Cargadas Factor 
1 1.20 
2 1.00 
3 0.8o 

4 ó más 0.65 

Cuadro 3.1: Factor de Vías Cargadas. 

Ubicación de las Cargas Vivas 
Posición de las Cargas en Dirección Longitudinal. 
En la dirección longitudinal; el puente será cargado en forma continua o discontinua 
según resulte más crítico para el efecto en estudio, considerando los siguientes casos: 

• Camión de diseño más carga distribuida. La distancia entre los ejes de 145 kN 
(14.18t) será aquella que produzca el efecto más desfavorable en cada caso. 

• Tándem de diseño más carga distribuida. 

• Sólo para momentos negativos y, para reacciones verticales en los apoyos, se 
considerará 90 % del efecto combinado de la sobrecarga distribuida y de dos 
camiones de diseño. En este caso la distancia entre los dos ejes de 145 kN 
(14.78t) de cada camión será de 4.30m y la distancia entre camiones, medida 
desde el último eje del primer camión hasta el eje delantero del que le sigue, 
no será inferior a 15m. 

Posición de las Cargas en Dirección Transversal. 
Cada vía cargada, así como la franja de 3-00m de ancho sobre la que actúa la so­
brecarga distribuida, se deberá colocar en dirección transversal en la posición que 
produzca los máximos efectos en cada caso. 
E l camión y el tándem de diseño se ubicarán en las posiciones más desfavorables 
respetando los límites siguientes: 

• Para el diseño del voladizo del tablero del centro de la rueda estará a por lo 
menos 0.30m de la cara de sardinel o de la baranda. 

• Para el diseño del resto de los elementos el centro de la rueda estará por lo 
menos 0.60m del borde de la vía cargada. 

Fatiga 
Independiente del número de vías, para el estado límite de fatiga se considerará como 
carga vertical la de un solo camión de diseño pero con una distancia fija de 9.00m 
entre los dos ejes de 145kN e incluyendo los efectos dinámicos. 
E l camión se ubicará tanto en dirección longitudinal como en la dirección transver­
sal, en las posiciones que produzcan los efectos máximos y mínimos para el elemento 
en estudio, de modo tal que se obtenga el máximo rango de esfuerzos. 
La frecuencia de carga de fatiga se calculará sobre la base del tráfico de vehículos 
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de tres o más ejes en cada dirección. Para estos cómputos deberá considerarse el 
volumen de tráfico promedio de la vida útil del puente. 

Efectos Dinámicos 
Excepto de estructuras enterradas y de madera, las cargas vivas correspondientes al 
camión o al tándem de diseño se incrementarán en los porcentajes indicados en el 
Cuadro 3.2 para tener en cuenta los efectos de amplificación dinámica y de impacto. 

Componente Porcentaje 
Elementos de unión en el tablero (para todos los estados límite) 75% 
Para otros elementos: 
Estado límite de fatiga y fractura. 15% 
Otros estados límite. 33% 

Cuadro 3.2: Incremento de la carga viva por efectos dinámicos. 

Cargas sobre Veredas y Sardineles 
Sobrecargas en Veredas 
Las veredas y los elementos que la soportan deberá diseñarse para una sobrecarga 
de 3.5kN/m2 actuando en los tramos que resultan desfavorables en cada caso y si­
multáneamente con las cargas vivas debidas al peso de los vehículos. 
Se exceptúan de los puentes no urbanos cuyas veredas tengan anchos menores que 
0.60m, para las cuales no será necesario considerar esta sobrecarga. 

Fuerzas sobre los Sardineles 
Los sardineles serán diseñados para resistir una fuerza lateral no menor que 7,5 kN 
por metro de sardinel, aplicada al tope del sardinel o a una elevación de 0.25m sobre 
el tablero si el sardinel tuviera mayor altura. 

Variaciones de Temperatura 
La temperatura de referencia será la temperatura ambiente promedio durante las 48 
horas antes del vaciado del concreto o antes de la colocación de aquellos elementos 
que determinan la hiperestaticidad de la estructura. 

Rangos de Temperatura 
En ausencia de información más precisa, los rangos de temperatura serán los indi­
cados en el Cuadro 3.3 

Material Costa Sierra Selva 
Concreto Armado o preesforzado 10°C a 40°C -10°C a +35°C 10°C a +50°C 
Acero 5°C a 50°C -20°C a +50°C 10°C a +60°C 
Madera 10°C a 40°C -10°C a +35°C 10°C a +50°C 

Cuadro 3.3: Rangos de Temperatura (°C). 

Gradiente de Temperatura 
En superestructuras de concreto o de acero con tablero de concreto, se supondrá un 
gradiente de temperatura, adicionalmente a los cambios de temperatura especifica­
dos. 
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R e g i ó n S in Asfalto 5 c m Asfalto 10 cm Asfalto R e g i ó n 
T I T 2 T I T 2 T I T 2 

Costa 40 15 35 15 30 15 
Sierra 40 5 35 5 30 5 
Selva 50 20 45 20 40 20 

Cuadro 3.4: Temperaturas que definen Gradientes (°C). 

Cargas de Viento 
Las cargas ocasionadas por el viento son de naturaleza d inámica pero para facili­
tar el diseño se utilizan aproximaciones con cargas estát icas equivalentes. L a mayor 
parte de las estructuras pueden utilizar este procedimiento y sólo en casos especiales 
se requiere un análisis dinámico. 
Las presiones originadas por el viento se supondrán proporcionales a la velocidad de 
viento al cuadrado. Para puentes con una altura de 10m o menos, medida desde el 
nivel de agua o desde la parte más baja del terreno, se supondrá que la velocidad del 
viento es constante. Las velocidades a alturas mayores serán determinadas mediante: 

Vz = CV10Ln(-)>V10 

%o 
Donde: 

Vz= Velocidad del viento (km/h) a la altura ¿. 
Vio= Velocidad de referencia, correspondiente a z=10m. 
z = Al tura por encima del nivel del terreno o del agua (m) . 
C , zQ= Constantes dadas en el Cuadro 3.5. 

C o n d i c i ó n Pueblos Abiertos Suburbanos C i u d a d 
C(km /h) 0.330 0.380 0.485 
z G (m) 0.070 0.300 0.800 

Cuadro 3.5: Coeficientes de Presión de Viento. 

P = Presión de viento (kN/m) . 
PB= Presión básica correspondiente a una velocidad de 100 km/h , dada en el Cua­
dro 3.6. 

Presiones Verticales. 
Excepto cuando se determinan las presiones verticales debidas a viento mediante un 
análisis más preciso o experimentalmente, se considerará una fuerza vertical hacia 
arriba, uniformemente distribuida por unidad de longitud de puente, con una mag­
nitud igual a 0.96fc7V/m2 multiplicada por el ancho del tablero incluyendo veredas 
y parapetos. E s t a fuerza se considerará aplicada a un cuarto de l a dimensión total 
de tablero, hacia barlovento. 
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Componente Estructural Presión por Barlovento 
{kN/m2) 

Presión por Sotavento 
(kN/m2) 

Armaduras, columna y arcos. 1.5 0.75 
Vigas. 1.5 N.A. 
Superficies de pisos Largos. 1.2 N.A. 

Cuadro 3.6: Coeficientes de Barlovento y Sotavento. 

Cargas de Sismos 

Las disposiciones de esta sección son aplicables a puentes con luz total no mayor que 
150m y cuya superestructura esté compuesta por losa, vigas T o cajón, o reticulados. 
Para estructuras con otras características y en general para aquellas con luces de 
más de 150m será necesario un estudio de riesgo sísmico de sitio. En ningún caso se 
usarán fuerzas sísmicas menores que las indicadas a continuación. 

Fuerzas Sísmicas 
Las fuerzas sísmicas serán evaluadas por cualquier procedimiento racional de análisis 
que tenga en cuenta las características de rigidez y de ductibilidad, las masas y la 
disipación de energía de la estructura. 
Cuando se realice el análisis en dos direcciones ortogonales, los efectos máximos en 
cada elemento serán estimados como la suma de los valores absolutos obtenidos para 
el 100 % de la fuerza sísmica en una dirección y 30 % de la fuerza sísmica en dirección 
perpendicular. 

Coeficiente de Aceleración 
E l coeficiente de aceleración "A" se obtendrá del mapa de isoaceleraciones con un 
10% de nivel de excedencia para 50 años de vida útil, equivalente a un periodo de 
retorno de 475 años. 

Coeficiente de Respuesta Sísmica Elástica. 
E l coeficiente de respuesta sísmica elásica Csn para el "ri-ésimo" modo de vibración, 
deberá tomarse como: 

AS 
Csn = 1 . 2 - ^ < 2.5,4 

1 n 
Donde: 

Tn= Periodo de vibración del "n-ésimo" modo. 
A= Coeficiente de aceleración. 
S— Coeficiente de sitio. 

3.4.3. Excepcionales 
Son aquellas acciones cuya probabilidad de ocurrencia es muy baja, pero que en de­
terminadas condiciones deben ser consideradas por el proyectista, como por ejemplo 
las debidas a colisiones, explosiones o incendio. 
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3.5. DIAFRAGMAS 
Los diafragmas permiten mantener la geometría del tablero, con una rigidización 
apropiada. 
Es conveniente en cualquier estructura tener rigideces parecidas en sentido longitu­
dinal y en sentido transversal. Cuando sólo se colocan vigas en un solo sentido, se 
hace muy rígido en esa dirección pero muy débil en sentido transversal y la falla se 
va a dar en el sentido débil. 

3.6. C E R C H A S 
Si el tablero va apoyado en la parte inferior de las cerchas, entonces lo elementos 
verticales trabajan a tensión. 

Figura 3.9: Puente Reticulado. 

Figura 3.10: Partes de la Cercha. 

En el caso de vigas simples cargadas por la parte superior, donde el sistema tra­
bajará como un todo a flexión, se pueden construir los diagramas de momento y 
cortante comparándolos con los de una viga de alma llena. Encontramos que los 
momentos internos que producen esfuerzos de compresión y tracción en la viga, se 
descomponen en un par de fuerzas en la cercha produciendo esfuerzos de compre­
sión en el cordón superior y esfuerzos de tracción en el cordón inferior, los diagonales 
resisten esfuerzos cortantes como también parte de lo momentos y sirven de unión 
entre el elemento superior y el inferior. 

Note la semejanza de los diagramas entre uno y otro, en la medida en que los nudos 
sean más seguidos los brincos en los diagramas son menores y la semejanza es mayor. 
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Figura 3.11: Fuerzas Internas. 
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Diagrama de Momentos Diagrama de Momentos 

Figura 3.12: Diagrama de Fuerzas Internas. 

La misma semejanza se puede tener con una viga que se carga en la parte inferior. 
La viga cargada en la parte inferior requiere de elementos internos que soporten esa 
tracción, es decir, es como si la carga estuviera colgada y por lo tanto se necesitan 
tirantes internos que transmitan esa carga a la zona superior, 

3.7. LOSA D E C O N C R E T O 
Para el análisis y diseño de la losa se le considera como una viga continua, donde 
hay momentos positivos y negativos. 

E S P E C I F I C A C I O N E S A A S H T O - L R F D E N D I S E Ñ O D E L O S A S 

Número de Vías Cargadas N L Presencia Múltiple Factor "m" 
1 1.20 
2 1.00 
3 0.85 

> 3 0.65 

Cuadro 3.7: Presencia Múltiple de Carga Viva AASHTO- L R F D . 
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L U Z P R I N C I P A L P E R P E N D I C U L A R A L T R Á F I C O 
Ancho transversal equivalente de carga de rueda ( E ) . 
Para reacción y momento en viga exterior E = 1140+0.833X mm 
Para momento positivo E = 660 4-0.55 S mm 
Para momento negativo E = 1220 + 0.25 S mm 

L U Z P R I N C I P A L P A R A L E L A A L TRÁFICO S < 4.6 m 
Franja interior. 
Para momento positivo E = 660+0.55 S mm 
Para momento negativo E— 1220+0.25 S mm 

Franja de borde Eborde — espacio + 300 + 1/2E < 1800mm 

Donde: 
espacio^distancia entre la cara exterior de la losa y la cara interior de la vereda. 

L U Z P R I N C I P A L P A R A L E L A A L TRÁFICO S > 4.6m 
Ancho TVansversal Equivalente de Carga de Rueda ( E ) . 

Una Vía Cargada. 
L\ = mín(span, 18000) 
Wi = mín(Ancho, 9000) 
El = 250 + 0.42^17^1 

Franja interior E i n t ( E u E m ) . 

Franja de borde E b o r d e = espacio + 300 + \Eint < 1800mm 

Donde: 
espacio= distancia entre la cara exterior de la losa y la cara interior de la vereda. 

Ancho 

M H M n 
Franja de Franja Franja de 

Borde Interior Borde 

Figura 3.13: Franjas Distribución de Acero en Losa de Puente. 
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DISEÑO D E L R E F U E R Z O P O R R E S I S T E N C I A ÚLTIMA I 

Mu = r¡{l.2bMDC + \.bMDW + l.75MLL+r) 

V = VDVRVI 

7 7 = Factor de modificación de las cargas; factor relacionado con la ductibilidad, re­
dundancia e importancia operativa. 

i]D= Factor relacionado con la ductibilidad. 
E l sistema estructural de un puente se debe dimensionar y detallar de manera de 
asegurar el desarrollo de deformaciones inelásticas significativas y visibles en los es­
tados límites de resistencia y correspondientes a eventos extremos antes de la falla. 
Los dispositivos disipadores de energía se pueden aceptar como medios para proveer 
ductilidad. 

T]D > 1.05 para componentes y conexiones no dúctiles. 
T¡D = 1.00 para diseños y detalles convencionales. 
VD > 0.95 para componentes y conexiones para los cuales se han especificado medi­
das adicionales para mejorar la ductilidad más allá de lo requerido. 

Para todos los demás estados límites: 
T)D = 1.00 

7}R: Factor relacionado con la redundancia. 
A menos que existan motivos para evitarlas, se deben usar estructuras continuas 
y con múltiples recorridos de cargas. Los principales elementos y componentes cu­
ya falla se anticipa provocará el colapso del puente se deben diseñar como de falla 
crítica y el sistema estructural asociado como no redundante. Alternativamente; los 
elementos de falla crítica traccionados se pueden diseñar como de fractura crítica. 
Los elementos y componentes cuya falla se anticipa no provocará el colapso del puen­
te se deben diseñar como de falla no crítica y el sistema estructural asociado como 
redundante. 

VR ^ 1-05 para elementos no redundantes. 
T)R = 1.00 para niveles convencionales de redundancia. 
VR > 0-95 para niveles excepcionales de redundancia. 

Para todos los demás estados límites: 

m = 1.00 

r}¡: Factor relacionado con la importancia operativa. 
Se debe aplicar exclusivamente a los estados límites de resistencia y correspondientes 
a eventos extremos. 

Para el estado límite de resistencia: 
T ; / > 1.05 para puentes importantes. 
j]j = 1.00 para puentes típicos. 
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r¡i > 0.95 para puentes de relativamente poca importancia. 

Para todos los demás estados límites: 

7 ? / = 1.00 

R E F U E R Z O D E D I S T R I B U C I Ó N 

Para permitir la distribución lateral de cargas vivas concentradas se coloca refuerzo 
transversal al refuerzo principal en todos lo lechos inferiores de la losa. 
La cuantía de refuerzo de distribución es un porcentaje del refuerzo principal reque­
rido por momento positivo que las determinan por las siguintes expresiones: 

En la parte inferior de las losas se deberá disponer armadura en la dirección secunda­
ria; esta armadura se deberá calcular como un porcentaje de la armadura principal 
para momento positivo, 

• Si la armadura principal es paralela al tráfico : 

i ™ < 5 0 % 
VS " 

• Si la armadura principal es perpendicular al tráfico : 

Si ese porcentaje resulta mayor que 50% ó 67% propuesto, se utilizará el porcentaje 
límite, en estos casos, 67% de la armadura principal. 

S= Longitud de tramo efectivo. 

A C E R O D E T E M P E R A T U R A 

A 
Ástcmp > 7.645-^ 

h 

Este refuerzo se coloca a la mitad en cada cara en ambas direcciones. 

L O S A S E N V O L A D I Z O 
Al aplicar la fórmula siguiente para diseñar en voladizo, se considera que la losa 
soporta por sí sola la carga con independecnia de los efectos de cualquier elemento 
de apoyo a lo largo del extremo libre del voladizo. 

CARGAS D E RUEDA: 
Refuerzo Principal Paralelo al Tránsito. 

£ = 0.35X + 1 >2.1(m) 

PX 
M = — 
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\ ^ 
As(-) / 

AfiDiet-' T Ai(+) 

Figura 3.14: Distribución de Acero. 

3.8. TIPOS D E MODELOS A N A L I T I C O S 
E M P L E A D O S E N P U E N T E S 

E l sistema estructural total de un puente consiste en la superestructura, subes-
tructura y cimentación. La superestructura, particularmente para puentes largos, es 
separada en secciones mediante juntas de expansión que permiten la expansión o 
contracción del puente sin introducir grandes esfuerzos o deformaciones a elementos 
individuales, o bien, por juntas de construcción articuladas que forman parte de un 
sistema particular de construcción. 

Junto con sus respectivas subestructuras o sistemas de apoyo, como pilas, columnas 
y cimientos, estas secciones de la superestructura, referidas como marcos, juegan un 
rol principal en la cuantificación de la respuesta sísmica, debido a sus características 
dinámicas de respuesta individuales. La respuesta individual de cada marco está con­
trolada por la masa, y se debe su contribución principalmente a la superestructura. 
Para reflejar la importancia y diferencias entre estos subsistemas individuales, en 
términos de la cuantificación de la respuesta sísmica del modelo analítico del puen­
te, se hace una distinción entre (1) modelos globales, (2) modelos de marcos y (3) 
modelos de vigas. 

1. Modelos globales. 
Los modelos globales de la estructura completa del puente tiene una utilidad 
limitada, excepto por los casos donde (1) el puente es corto y está formado 
por un solo marco, (2) la respuesta esperada es en el intervalo elástico, y (3) 
cuando se pueden establecer las variaciones del movimiento del suelo a lo largo 
de la longitud total del puente. 

Los modelos globales de puentes son empleados predominantemente en la cuan­
tificación de la respuesta sísmica, para determinar desplazamientos elásticos y 
fuerzas equivalentes en los miembros. Dado que el valor real de modelos analíti­
cos globales radica principalmente en la caracterización del sistema total del 
puente, éstos deberían emplearse primordialmente al final del diseño sísmico 
o contribuir al proceso para verificar los parámetros de cada subestructura en 
el sistema total, lo cual no es considerado en los otros modelos. 
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2. Modelos de puentes a base de marcos. 
Los modelos de puentes a base de marcos individuales proveen una herramien­
ta útil para obtener la respuesta sísmica, dado que las características de la 
respuesta dinámica de un marco individual puede evaluarse con una precisión 
razonable. Un análisis con modelos de marcos individuales puede dar un mejor 
conocimiento de las características de la respuesta individual de las secciones 
del puente. 

La interacción con los marcos adyacentes puede ser considerada en un análisis 
marco por marco en la forma de resortes, los cuales son típicamente mode­
lados con características elásticas lineales. Otra aproximación comúnmente 
empleada es la de modelar grupos de marcos; donde tres o cinco marcos son 
modelados simultáneamente con las apropiadas suposiciones para modelar las 
características de los movimientos de las juntas, y sólo la respuesta resultante 
del marco interior (o marcos) es considerada como representativa de la contri­
bución en el análisis, 

3. Modelos de vigas. 
E l desarrollo de modelos realistas de marcos requiere una discretización deta­
llada de las vigas que forman la estructura; dado que, generalmente, la rigidez 
del marco está dada directamente por las vigas. Los modelos de vigas son usa­
dos principalmente para determinar la rigidez efectiva. Modelos de vigas deben 
incluir los efectos de flexibilidad de la cimentación y pueden ser combinados 
en modelos de marcos como elementos a la mitad de la superestructura. E l 
hecho de que la mayoría de las superestructuras de los puentes presenten una 
alta rigidez en el plano, permite como una muy buena aproximación, suponer 
movimientos de cuerpo rígido de la superestructura; lo cual simplifica amplia­
mente la combinación de modelos de vigas. 

3.9. ANALISIS Y DISEÑO S E G U N 
A A S H T O - L R F D 

F A C T O R E S D E C A R G A Y COMBINACIONES 

Se especifican los requerimientos mínimos para las cargas y las fuerzas, los límites 
de su aplicación, los factores de carga y las combinaciones de carga a ser usadas en 
el diseño de puentes nuevos. 

Cargas y Notación 
Se considera las siguientes cargas y fuerzas permanentes y transitorias: 

Cargas Permanentes: 
DD: fuerza de arrastre hacia abajo. 
DC: carga muerta de componentes estructurales y no estructurales. 
DW: carga muerta de la superficie de rodadura y dispositivos auxiliares. 
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EH: presión de tierra horizontal 
ES: carga superficial en eHerreno. 
E V : presión vertical del relleno. 

Cargas Transitorias: 
BR: fuerza de frenado vehicular. 
C E : fuerza centrífuga vehicular. 
CR: "creep" del concreto. 
CT: fuerza de choque vehicular. 
CV: fuerza de choque de barcos. 
EQ: sismo. 
FR: fricción. 
IC: carga de hielo. 
IM: carga de impacto. 
L L : carga viva vehicular. 
LS: carga viva superficial. 
PL: carga viva de peatones. 
SE: asentamiento. 
SH: contracción. 
T G : gradiente de temperatura. 
T U : temperatura uniforme. 
WA: carga de agua y presión del flujo. 
WL: efecto de viento sobre la carga viva. 
WS: efecto de viento sobre la estructura. 

Factores De Carga 
La carga total factorizada será calculada como: 

Q = ™]C7¿9t 

Donde: 

n= Modificador de carga especificado. 
qi= Carga especificada anteriormente. 
7¿= Factores de carga especificados anteriormente. 

Las componentes y las conexiones de un puente satisfacerán la ecuación anterior 
para las combinaciones aplicables de los efectos de la fuerza extrema factorizada 
como se especifica en los estados límites siguientes. 

• R E S I S T E N C I A I combinación básica de carga relacionada con el uo vehicular 
normal, sin considerar el viento. 

• R E S I S T E N C I A I I combinación de carga relacionada al uso del puente median­
te vehículos de diseño especiales especificados por el propietario y/o vehículos 
que permiten la evaluación, sin considerar el viento. 

• R E S I S T E N C I A I I I combinación de carga relacionada al puente expuesto al 
viento con una velocidad mayor de 90 km/h. 
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• R E S I S T E N C I A IV combinación de carga relacionada uso vehicular normal del 
puente considerando el viento a una velocidad de 90 km/h. 

• E V E N T O E X T R E M O I combinación de carga incluyendo sismo. 

• E V E N T O E X T R E M O I I combinación de carga relacionada a la carga de vien­
to, choque de vehículos y barcos, y ciertos eventos hidráulicos con carga viva 
reducida, distinta de carga de choque vehicular. 

• SERVICIO I combinación de carga relacionada al uso operativo normal del 
puente con viento a 90 km/h y con todas las carga a su valor nominal (sin 
factorizar). También está relacionada a control de la deñexión en estructuras 
metálicas empotradas, placas de revestimiento de túneles y tubos termoplásti-
cos, así como controlar el ancho de las grietas en estructuras de concreto ar­
mado. 

• SERVICIO I I combinación de carga considerada para controlar la fluencia de 
las estructuras de acero y el deslizamiento de las conexiones críticas, debido a 
la cara viva vehicular. 

• SERVICIO I I I combinación de carga relacionada solamente a la fuerza de 
tensión en estructura de concreto pretensado, con el objetivo de controlar las 
grietas. 

• FATIGA, combinación de fatiga y carga de fractura, relacionada a la carga 
viva vehicular repetitiva y las respuestas dinámicas bajo un camión de diseño 
simple con el espaciamiento entre ejes. 
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T I P O D E C A R G A F A C T O R D E CARGA T I P O D E C A R G A Máximo Mínimo 
DC: Componentes y auxiliares. 1.25 0.90 
DD: Fuerza de arrastre hacia abajo. 1.80 0.45 
DW: Superficies de rodadura y accesorios. 1.50 0.65 
EH: Presión horizontal de tierra. 
+Act i va 1.50 0.90 
+En reposo 1.35 0.90 
E V : Presión vertical de tierra. 
Estabilidad global. 1.35 N/A 
Estructuras de retención. 1.35 1.00 
Estructuras rígidas empotradas. 1.30 0.90 
Pórticos rígidos. 1.35 0.90 
Estructuras flexibles empotrados 1.95 0.90 
excepto alcantarillas metálicas. 
Alcantarillas metálicas. 1.50 0.90 
ES: Carga superficial en el terreno. 1.50 0.75 

Cuadro 3.9: Factores de carga para Cargas Permanentes, 7/>. 

M A T E R I A L PESOS E S P E C I F I C O S ( T n / m 3 ) 
Asfalto 2.0 
Concreto Ligero 1.74 
Concreto Normal 2.4 
Concreto Armado 2.5 
Acero 7.85 

Cuadro 3.10: Pesos Específicos de Materiales. 
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Capítulo 4 

EVALUACIÓN SÍSMICA 

4.1. INTRODUCCIÓN 
E l Perú está comprendido entre una de las regiones de más alta actividad sísmica 
que existe en la tierra, por lo tanto está expuesto a este peligro, que trae consigo 
la pérdida de vidas humanas y pérdidas materiales. Es necesario efectuar estudios 
que permitan conocer el comportamiento más probable de este fenómeno para poder 
planificar y mitigar los grandes efectos que trae consigo. Una forma de conocer el 
probable comportamiento sísmico de un lugar es mediante la evaluación del peligro 
sísmico en términos probabilísticos, es decir predecir las posibles aceleraciones que 
podrían ocurrir en un lugar determinado. 

En las normas de diseño se especifican las cargas sísmicas, por lo que no es nece­
sario realizar investigaciones detalladas de la actividad sísmica del área donde se 
construirán estructuras comunes. E l coeficiente de diseño sísmico a ser usado en el 
diseño sísmico pseudo-estático se determina en base a la zona, condición del suelo e 
importancia de la estructura. Si la estructura es flexible, la carga sísmica se modi­
fica tomando en cuenta su periodo fundamental. Sin embargo, cuando se planifican 
estructuras importantes, deben evaluarse sus capacidades de resistir terremotos en 
base a estudios detallados de peligro sísmico. Tales estructuras incluyen: grandes 
presas, puentes con luces grandes, túneles y centrales nucleares. También se nece­
sitan estudios detallados para la evaluación del peligro sísmico en una zona grande 
por urbanizar. 
E l análisis de peligro sísmico se realiza aplicando la metodología desarrollada por 
Cornell (1968) en términos probabilísticos, metodología que fue modificada e imple-
mentada en el programa de cómputo RISK por McGuire (1976). Esta metodología 
integra información sismotectónica, parámetros sismológicos y leyes de atenuación 
regionales para los diferentes mecanismos de ruptura. E l resultado es una curva de 
peligro sísmico, donde se relaciona la aceleración y su probabilidad anual de exce­
dencia. 

4.2. RASGOS TECTÓNICOS 
Los principales rasgos tectónicos de la región occidental de Sudamérica, como son 
la Cordillera de los Andes y la Fosa Oceánica Perú-Chile, están relacionados con 
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la alta actividad sísmica y otros fenómenos telúricos de la región, como una conse­
cuencia de la interacción de dos placas convergentes cuya resultante más saltante 
precisamente es el proceso orogénico contemporáneo constituido por los Andes. L a 
teoría que postula esta relación es la Tectónica de Placas o Tectónica Global (Isacks 
et al. 1968). L a idea básica de esta teoría es que la envoltura más superficial de la 
tierra sólida, llamada Litosfera (100 Km), está dividida en varias placas rígidas que 
crecen a lo largo de estrechas cadenas meso-oceánicas casi lineales; dichas placas son 
transportadas en otra envoltura menos rígida, la Astenósfera, y son comprimidas o 
destruidas en los límites compresionales de interacción, donde la corteza terrestre es 
comprimida en cadenas montañosas o donde existen fosas marinas (Berrocal et al, 
1975). Los rasgos tectónicos superficiales más importantes en el área de estudio son: 

• L a Fosa Oceánica Perú-Chile. 

• La Dorsal de Nazca. 

• L a porción hundida de la costa norte de la Península de Paracas, asociada con 
un zócalo continental más ancho. 

• La Cadena de los Andes. 

• Las unidades de deformación y sus intrusiones magmáticas asociadas. 

• Sistemas regionales de fallas normales e inversas y de sobreescurrimientos. 

Los Sistemas de Fallas. Los diferentes sistemas de fallas que se distribuyen en 
el continente, se han formado como un efecto secundario de la colisión de la placa 
oceánica y la placa continental. Este proceso generó la presencia de plegamientos y 
fracturas en la corteza terrestre. Estos sistemas de fallas se localizan en el altiplano y 
en la región Subandina de Norte a Sur. Asimismo, estos sistemas se localizan en los 
pies de las Cordilleras o nevados (Cordillera de Huaytapallana, Cordillera Blanca, 
Cordillera de Vilcabamba) (James, 1978) y entre los límites de la Cordillera Occi­
dental y la zona costera (Falla de Marcona, Huaypira, etc.). 

La región de Ayacucho presenta las siguientes características: 

Fallas de Razuwilcas. Este sistema es un conjunto de fallas que se encuentran loca­
lizadas entre Huanta y Pampa de la Quinua en el departamento de Ayacucho. 
E l buzamiento de esta falla es en dirección NE y alcanza una longitud de 100 km de 
largo aproximadamente. 

4.3. SISMICIDAD 
4.3.1. Sismicidad Histórica 
Silgado (1978) realizó la más importante descripción ordenada de la historia sísmica 
del Perú. Desde el siglo X V I hasta el siglo X I X sólo se reportan los sismos sentidos 
en las ciudades principales, indicando que dicha actividad sísmica no es totalmen­
te representativa, ya que pueden haber ocurrido sismos importantes en regiones 
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remotas, que no fueron reportados. Dorbath et al (1990) analizaron los grandes sis­
mos históricos y obtuvieron cantidades estimadas de longitudes de ruptura en un 
diagrama espacio-tiempo de los grandes sismos históricos del Perú. Se muestra la 
existencia de tres zonas diferentes correspondientes a la segmentación de la placa 
de Nazca subducida en la placa Sudamericana. L a actividad sísmica en el Norte y 
Centro del país es compleja debido a la irregularidad de las longitudes de ruptura, la 
zona Sur tiene un modelo sísmico simple y regular, ya que ha experimentado cuatro 
grandes sismos cuyo tiempo de recurrencia es del orden de un siglo; ésta es una zona 
de alto riesgo sísmico. 

4.3.2. Sismicidad Instrumental 
La información sismológica instrumental del Perú se encuentra recopilada en el 
Catálogo Sísmico del Proyecto SISRA (Sismicidad de la Región Andina, 1985), que 
tiene eventos desde el año de 1900. Este catálogo fue actualizado hasta 1990-1 con 
los datos verificados por el ISC (International Seismological Centre). Para la ela­
boración de este catálogo se consideraron los registros cuya magnitud m¿ es mayor 
ó igual a 4.0, ya que a partir de este valor los sismos adquieren importancia inge-
nieril. La información sismológica de 1990-11 a 1991-11 tiene carácter preliminar y 
ha sido recopilada del NEIC (National Earthquake Information Center) y del IGP 
(Instituto Geofísico del Perú). 

Dentro de la metodología para el cálculo del peligro sísmico se considera que los 
eventos sísmicos presentan una distribución de Poisson, que se caracteriza por su­
poner independencia entre los tiempos de ocurrencia, ya que cada uno de los sismos 
se considera como un evento aislado e independiente. Por ello es necesario depurar 
del catálogo todas las réplicas y premonitores, quedando los sismos como eventos 
principales. 

En el catálogo sísmico (1900.1990-1) depurado se cuenta con 4276 sismos. L a es­
tadística sísmica no es homogénea o íntegra; la mayor parte de los eventos ocurridos 
antes de 1960 no tienen reportada su magnitud. Sólo a partir de 1963 los datos ins­
trumentales son más precisos, año en el cual la red de sismógrafos WWSSN (World 
Wide Standard Seismograph Network) estaba finalmente instalada. 

E l análisis de peligro sísmico se realiza en función de la magnitud. Las escalas de 
magnitud utilizadas son m& y M s , calculadas a partir de las ondas de cuerpo y de 
superficie respectivamente. 
Se calculó la siguiente relación entre estas dos magnitudes, de manera que se pueda 
utilizar cualquiera de ellas para homogenizar la muestra de datos. 

mb = 3.30 + 0.40M, 

La distribución espacial de la actividad sísmica no es uniforme. Está principalmente 
concentrada en los bordes de los grandes bloques tectónicos, denominados placas 
tectónicas. L a actividad sísmica en el Perú y áreas vecinas es el resultado de la in­
teracción de las placas tectónicas de Nazca y Sudamericana, y el proceso de reajuste 
tectónico del Aparato Andino (Ocola. 1989). 
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L a actividad sísmica en la zona Norte y Centro del país es tá distribuida en dos fa­
jas sísmicas longitudinales a los Andes; una occidental a los Andes y exclusivamente 
producto de la subduccion con hipocentros mayormente superficiales y algunos inter­
medios; y la otra, oriental a los Andes que involucra tanto a procesos de subduccion 
(para hipocentros de profundidades intermedias, hasta 300 K m ) , como también a 
procesos secundarios, tal como la acción compresiva del escudo brasilero contra el 
cinturón andino. Estas dos fajas sísmicas se unen en l a zona de transición sismo-
tectónica (13 o-14° Sur) , para constituir una sola amplia f a j a sísmica en la región 
sismotectónica del Perú (Deza. 1990). 
Existe una actividad sísmica superficial causada por el proceso de reajuste tectónico 
del Aparato Andino.Los sismos recientes e históricos de Ayacucho, Cusco, Urcos y 
norte del lago Titicaca, son manifestaciones de esta zona sísmica, muy superficial y 
destructiva (Ocola, 1989). 

4.4. F U E N T E S SISMOGÉNICAS 
L a distribución espacial de la actividad sísmica y las característ icas neotectónicas 
en el Perú, han permitido definir 20 fuentes sismogénicas con característ icas sismo-
tectónicas particulares. Se presentan estas fuentes como áreas, ya que no existen 
suficientes datos como para modelar las fallas como fuentes lineales. 

E l hecho que la actividad sísmica en el Perú es el resultado de la interacción de 
las placas Sudamericana y de Nazca y el proceso de reajuste tectónico del Aparato 
Andino, nos permite agrupar a las fuentes en: 

Fuentes de Subduccion y Fuentes Continentales. 
Las Fuentes de Subduccion modelan la interacción de las placas Sudamericana y de 
Nazca. Las Fuentes 1, 2, 3, 4 y 5 están ubicadas a lo largo de la costa y representan 
la sismicidad superficial en la zona de Benioff (0-70 K m ) . Las Fuentes 13, 14. 15, 
16, 17, 18 y 19 representan la sismicidad intermedia (71 a 300 K m ) . L a Fuente 20 
representa la sismicidad profunda en la superficie de Benioff (500 a 700 K m ) . Las 
Fuentes Continentales 6, 7, 8, 9 ; 10, 11 y 12 están relacionadas con la actividad 
sísmica superficial andina. Las fuentes ubicadas en la zona Norte, frontera con el 
Ecuador y en el Sur, frontera con Chile, fueron definidas considerando las fuentes 
propuestas por Bonil la y Ruiz (1992) y Aiquel (1990), respectivamente. E n la Figura 
4.1 se muestra la ubicación de las Fuentes Continentales y Fuentes de Subduccion 
Superficiales (0-70 K m ) , formando 2 fajas longitudinales a los Andes. E n la Figura 
4.2 es tán ubicadas las Fuentes de Subduccion Intermedias (71-300 K m ) y Profundas 
(500-700 K m ) . 

4.5. PARÁMETROS SISMOLÓGICOS 
Cada una de las fuentes sismogénicas tiene característ icas propias definidas por sus 
parámet ros sismológicos: magnitud mínima de homogeneidad ( M m i - n ) , pendiente de 
la distribución de Gutenberg-Richter (b), tasa media anual de actividad sísmica (m) 
y magnitud máx ima {Mm¿x). Las escalas de magnitud más utilizadas son m¡, y M3. 
Dependiendo de la escala utilizada, los sismos muestran valores asintóticos a partir 
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de una cierta magnitud (Idriss, 1985). Para evitar este problema de saturación de 
la magnitud se util izará la magnitud M definida como Máx(mij, Ms). 
Para determinar la sismicidad de cada zona sismogénica se utiliza la expresión de 
Gutenberg y Richter: 

\%N = a~bM 

Donde: 
N = Número acumulativo de sismo de magnitud M o mayor por unidad de tiempo. 
a,b= Parámet ros que dependen de la sismicidad de la zona. 

L a expresión anterior se puede escribir como: 

N = lOae0M 

Donde: 

P = WnlO 

Para determinar los valores de a y b se utilizó el mé todo de la máx ima verosimilitud 
que ajusta la recta al valor medio de los datos sobre la magnitud mínima de ho­
mogeneidad, incluida la máxima magnitud observada, normalizando el aporte que 
hacen los sismos de diferentes magnitudes. Esto hace que el valor de b refleje de 
mejor forma las característ icas de la región (Bonilla y Ruiz , 1992). 
L a tasa m es la tasa media anual de ocurrencia de eventos mayores o iguales que 
la magnitud mínima de homogeneidad. Para determinar la tasa m se utiliza una 
variación del diagrama de Gutenberg y Richter, que consiste en dibujar un número 
acumulativo de eventos mayores a una determinada magnitud versus el tiempo. De 
estos gráficos se puede determinar la magnitud mín ima de homogeneidad ( M m í n ) 
y la tasa m. L a magnitud mínima de homogeneidad corresponderá al gráfico cuyo 
diagrama acumulativo versus tiempo muestre un comportamiento lineal y monotóni-
camente creciente, mostrando que a partir de esa magnitud el catálogo es homogéneo 
y completo. L a tasa m es la pendiente de la curva acumulativa de eventos mayores o 
iguales a M m i - n versus el tiempo. Mm&x es la magnitud máx ima probable que puede 
ser liberada como energía sísmica (McGuire,1976). Para determinar esta magnitud 
se utiliza el criterio de que el más grande evento que ha ocurrido en la fuente en el 
pasado, es el máximo sismo que se espera en el futuro. 

E n los Cuadros 4.1 y 4.2 se presentan los parámet ros sismológicos de las veinte 
fuentes sismogénicas. Para determinar las profundidades representativas de los hi­
pocentros en las zonas sismogénicas se realizó un análisis estadístico de cálculo de 
frecuencias de sismos versus profundidad. 

Leyes de Atenuación 
Se utilizaron dos leyes de atenuación de aceleraciones, la primera es la propuesta 
por Casaverde y Vargas (1980) y ha sido empleada para las fuentes asociadas al me­
canismo de subducción. Es t a ley está basada en los registros de acelerógrafos de las 
componentes horizontales de diez sismos peruanos registrados en L i m a y alrededores. 
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A - 6 8 . 7 e a 8 M s ( ñ + 2 5 ) - 1 0 

La segunda ley de atenuación de aceleraciones utilizada es la propuesta por McGui-
re (1974) para la Costa Oeste de los Estados Unidos y ha sido empleada para las 
fuentes asociadas a sismos continentales. 

A - 472o :10 a 2 8 M s ( i í + 25)- 1 - 3 

A— Aceleración en cm/s2. 
Ms= Magnitud expresada en ondas de superficie. 
R = Distancia hipocentral en Kms. 

F U E N T E S Ms PROFUNDIDAD 
(Km) F U E N T E S 

^•mín ^máx B E T A TASA 
PROFUNDIDAD 

(Km) 
F6 3.0 7A 0.85 1.58 50 
F7 3.0 7.4 0.98 0.20 40 
F8 3.0 7.0 0.88 0.58 65 
F9 3.0 7.5 0.95 0.90 60 
FIO 3.0 7.3 0.90 1.19 50 
F U 3.0 7.1 0.95 7.69 45 
F12 3.0 7.1 1.18 0.96 50 

Cuadro 4.1: Parámetros Sismológicos de las Fuentes Continentales. 

F U E N T E S 
Ms PROFUNDIDAD 

(Km) F U E N T E S 
Mmin Mm¿x B E T A TASA 

PROFUNDIDAD 
(Km) 

F l 3.0 8.1 0.80 2.10 50 
F2 3.0 7.9 1.35 2,13 40 
F3 3.0 8.0 1.07 6.96 50 
F4 3.0 8.2 1.55 3.63 50 
F5 3.0 8.2 1.19 3.61 60 
F13 3.0 6.9 1.12 1.05 100 
F14 3.0 6.5 1.21 1.16 100 
F15 3.0 7.2 0.94 1.85 100 
F16 3.0 7.2 1.37 3.21 115 
F17 3.0 7.5 1.58 5.94 120 
F18 3.0 7.5 0.91 4.21 180 
F19 3.0 7.0 1.30 2.45 150 
F20 3.0 7.5 0.84 0.85 610 

Cuadro 4.2: Parámetros Sismológicos de las Fuentes de Subduccion. 
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4.6. EVALUACIÓN D E L P E L I G R O SÍSMICO 
E l peligro sísmico se define por la probabilidad que en un lugar determinado ocurra 
un movimiento sísmico de una intensidad igual o mayor que un valor fijado. E n ge­
neral, se hace extensivo el término intensidad a cualquier otra característ ica de un 
sismo, tal como su magnitud, la aceleración máxima, el valor espectral de la veloci­
dad, el valor espectral del desplazamiento del suelo, el valor medio de la intensidad 
Mercalli Modificada u otro parámetro . 
L a ocurrencia de un evento sísmico es de carácter aleatorio y la Teoría de las Proba­
bilidades es aplicable en el análisis del riesgo de su ocurrencia. Aplicando esta teoría 
se puede demostrar que si la ocurrencia de un evento A depende de la ocurrencia de 
otros eventos: E l , E 2 , E n , mutuamente excluyentes y colectivamente exhaus­
tivos; entonces, de acuerdo al teorema de la "Probabilidad Total" se tiene para la 
probabilidad de ocurrencia de A: 

P(A) = Y,P(A/Ei)P(Ei) 

Donde: P(A/Ei) es la probabilidad condicional que A ocurra, dado que E{ ocurra. 

L a intensidad generalizada ( I ) de un sismo en un lugar fijado puede considerarse 
dependiente del t a m a ñ o del sismo (la magnitud o intensidad epicentral) y de la 
distancia al lugar de interés. Si el t amaño del sismo (S) y su localización ( R ) son 
considerados como variables aleatorias continuas y definidas por sus funciones de 
densidad de probabilidad, ¡sis) y fn{r) respectivamente; entonces, el peligro sísmico 
definido por la probabilidad que la intensidad I sea igual o mayor que una intensidad 
dada, será: P(I > (¿)) y está dada por: 

P(I>i) = J I P(I/(S,R))fs(S)fR(r)dsdr 

Esta es la expresión que resume la teoría desarrollada por Cornell en 1968, para ana­
lizar el peligro sísmico. L a evaluación de esta integral es efectuada por el programa 
de cómputo R I S K desarrollado por McGuire (1976) en el cálculo del peligro sísmico. 

Nivel de Confidencia 
E n el presente estudio de peligro sísmico, el nivel de excedencia (RISKt) y pro­
babilidad extrema se definen como la probabilidad que en un tiempo determinado 
(tiempo de vida útil) ocurra un sismo de intensidad igual o mayor a una intensidad 
dada. E l nivel de excedencia se expresa de la manera siguiente: 

RISKt = 1 - e - t / R y ( a ) 

Donde: 

t = Tiempo de vida útil 

Ry(a)= Periodo de retorno promedio en años de un sismo de intensidad >a. 

E l nivel de confidencia se expresa como: 
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Nivel de confidencia = 1 — RISKt 

Los movimientos de diseño que el ingeniero debe seleccionar es tán asociados a un 
nivel de excedencia suficientemente pequeño durante la vida útil de la edificación. 
L a selección de los movimientos sísmicos dependen del tipo de obra. 

Determinación del Peligro Sísmico. 

Calculados los parámet ros sismológicos de las fuentes ( M m í n , Mmáx, P, m) , las pro­
fundidades representativas de los hipocentros de las fuentes y seleccionadas las leyes 
de atenuación, se calcularon las aceleraciones horizontales mediante el programa 
R I S K en un punto determinado. 

Coordenadas de las Fuentes. 
Los datos requeridos para el programa R I S K son el número de Fuentes y el número de 
subfuentes para cada fuente. Las coordenadas geográficas son conocidas, lo podemos 
encontrar en los trabajos del Dr. Ing. Jorge Hurtado. 

F U E N T E S C O O R D E N A D A S G E O G R A F I C A S 
-77.50 +01.58 -76.92 +01.19 

F U E N T E 6 
-79.83 -01.65 -78.90 -02.53 

F U E N T E 6 
-79.96 -02.46 -78.97 -03.43 
-80.92 -02.96 -80.79 -03.44 

F U E N T E 7 
-78.28 -08.20 -77.96 -08.07 

F U E N T E 7 
-77.21 -10.47 -76.83 -10.23 

l i 'TTPiM'T'F » -75.84 -13.87 -74.76 -13.13 
r U 1 £J o -73.00 -16.53 -71.41 -14.67 

F U E N T E 9 
-73.00 -16.53 -71.41 -14.67 

F U E N T E 9 
-69.71 -18.67 -68.12 -16.13 
-76.92 +01.19 -76.50 +01.00 

F U E N T E 10 -78.90 -02.53 -77.35 -02.40 
-79.10 -05.20 -77.00 -04.77 
-79.10 -05.20 -75.10 -04.33 

F U E N T E 11 -76.34 -10.67 -74.17 -09.33 
-74.76 -13.13 -72.48 -11.40 

F U E N T E 12 
-74.76 -13.13 -72.48 -11.40 

F U E N T E 12 
-68.12 -16.13 -67.76 -13.80 

Cuadro 4.3: Coordenadas de las Fuentes Continentales. 
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F U E N T E S C O O R D E N A D A S G E O G R Á F I C A S 
-80.29 +02.00 -78.32 +02.00 

F U E N T E 1 -81.39 -00.97 -79.65 -01.21 
-81.52 -02.39 -80.19 -02.50 
-82.00 -03.39 -80.17 -03.45 

F U E N T E 2 -82-00 -06.83 -80.67 -05.42 
-81.17 -09.00 -79.27 -07.90 

F U E N T E 3 -81.17 
-77.00 

-09.00 
-14.80 

-79.27 
-75.84 

-07.90 
-13.87 

F U E N T E 4 -77.00 
-74.16 

-14.80 
-75.84 

-17.87 
-73.00 

-13.87 
-16.53 

-74.16 -17.87 -73.00 -16.53 
F U E N T E 5 -71.85 -19.87 -69.21 -19.00 

-71.85 -22.00 -69.21 -22.00 
-78.73 +02.00 -76.00 +01.82 

F U E N T E 13 -81.00 -00.67 -79.59 -02.55 
-81.00 -03.07 -79.20 -03.07 
-81.00 -03.07 -79.20 -03.07 

F U E N T E 14 -81.93 -05.73 -78.60 -04.00 
-79.80 -08.13 -77.17 -06.53 

F U E N T E 15 -79.80 
-76.38 

-08.13 
-14.30 

-77.17 
-73.86 

-06.53 
-12.46 

F U E N T E 16 -76.38 
-73.28 

-14.30 
-16.87 

-73.86 
-71.21 

-12.46 
-14.40 

-73.28 -16.87 -71.21 -14.40 
F U E N T E 17 -70.86 -18.80 -68.93 -15.73 

-70.38 -22.00 -67.98 -22.00 
-79.59 -02.55 -77.50 -00.73 

F U E N T E 18 -78.60 -04.00 -75.51 -02.06 
-77.17 -06.53 -75.27 -05.33 

F U E N T E 19 -77.17 
-73.86 

-06.53 
-12.46 

-75.27 
-72.03 

-05.33 
-11.13 

F U E N T E 20 -72.31 
-71.14 

-06.67 
-11.30 

-71.00 
-69.69 

-06.33 
-10.93 

Cuadro 4.4: Coordenadas de las Fuentes de Subducción. 
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Capítulo 5 

DISEÑO P O R D E S E M P E Ñ O 

5.1. I N T R O D U C C I O N 
En los últimos 70 años, los conceptos de resistencia y desempeño se han considerado 
como sinónimos. Sin embargo, con las enseñanzas aprendidas de los sismos ocurridos 
durante los últimos 25 años, se lia generado un importante cambio sobre la concep­
ción de que al incrementar la resistencia se aumenta la seguridad y se reduce el 
daño. Por lo tanto, algunos códigos de diseño sismorresistente han sido actualizados 
haciendo énfasis en cambiar la concepción de resistencia por desempeño (Priestley, 
2000). 
E l diseño por desempeño es uno de los tipos de diseño por capacidad, donde se 
busca que la estructura tenga un desempeño adecuado, medido a partir de variables 
específicas, como por ejemplo desplazamientos. 

Las recomendaciones del ATC-40 define claramente los objetivos de comportamien­
to sísmico, para lo cual relaciona los niveles de comportamiento con los niveles 
esperados de movimiento símicos. En el documento se definen tres niveles de com­
portamiento (operación inmediata, seguridad de vida y estabilidad estructural) y 
tres niveles de amenaza sísmica. 

5.2. P R O C E D I M I E N T O S D E ANALISIS 
SÍSMICO D E E S T R U C T U R A S 

Los principales procedimientos de análisis sísmico son los siguientes: 

1. Análisis Estáticos Lineales ( A L E ) NORMA E.030 

2. Análisis Dinámicos Lineales (ALD) . Se usan dos tipos: 

• Tiempo Historia, cuando se usan registros de aceleración y las respuestas 
estructurales se conocen lo largo de toda la duración del evento sísmico. 

• Espectro de Respuesta, cuando se trabaja con los espectros obtenidos 
de los registros de aceleración, combinando los aportes de cada modo, a 
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fin de obtener un valor representativo de la respuesta en cada modo de 
vibración implican la necesidad de combinarlas adecuadamente. 

3. Análisis Estáticos No Lineales (ANLE) , más conocidas como Push - Over, 
por su nombre en inglés, cuya principal característica es la de usar sistemas 
equivalentes de un grado de libertad y que únicamente nos permiten apreciar 
respuestas globales de la estructura. 

4. Análisis Dinámicos No Lineales (ANLD), cuando conociendo las propiedades 
de los materiales constitutivos de nuestra estructura y de los elementos de los 
sistemas estructurales, hacemos usos de registros de aceleración, en un cierto 
número de ellos, para predecir las respuestas de nuestro sistema, generalmente 
las basadas en desplazamientos. Las herramientas más conocidas, desde la 
óptica de la discretization, son; 

• Elementos Finitos, sumamente poderoso, pero consumidor de ingentes 
recursos de hardware, que lo hace prohibitivo en su uso en la mayoría 
de los casos, de tal modo que solamente ciertas instituciones tienen los 
equipos y el software capaces de manejar en forma aceptable los re­
querimientos que implican el modelar una estructura. Permite predecir 
respuestas de resistencia y desplazamiento al detalle. 

• Macro Elementos, que usando las curvas de esfuerzo-deformación y el 
método de las fibras por un lado e incorporando modelos histeréticos 
para diversos elementos (vigas, columnas, muros, rótulas, resortes, ca­
bles, etc.) por otro, permiten predecir de una forma no tan onerosa, la 
respuesta de nuestro sistema estructural. Ideal para respuestas de des­
plazamiento ( rotaciones, curvaturas, deformaciones de entrepiso, etc.). 

E l rango de aplicación de los diversos tipos de análisis, superpuesto a una curva de 
capacidad, se muestra en la Figura 5.1, es interesante ver que los procedimientos 
dinámicos no lineales cubren toda la gama de respuestas estructurales. 

• Análisis Lineal Estático. 

• Análisis Dinámico Modal Espectral. 

• Análisis Dinámico Modal Tiempo Historia. 

• Análisis Dinámico Explícito Tiempo Historia. 

• Análisis No Lineal Estático: Push Over. 

• Análisis No Lineal Dinámico Tiempo Historia. 

Los primero 04 tipos de análisis no son adecuados para predecir el Daño, como lo 
son los 02 últimos. 
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•i! 
c S A L D A N L E 

A L E ! 

Rango 
Lineal 

Elástico 
Rango No Lineal Inelástico 

Desplazamiento 

Figura 5.1: Curva de Capacidad y Tipo de Análisis. 

5.3. R E L A C I O N E S MOMENTO-CURVATURA 
Cuando se determina un diseño estructural, es muy importante conocer la relación 
momento curvatura M — 4>, de las secciones de sus elementos, con el objeto de co­
nocer cuál es la capacidad de ductibilidad por curvatura /J,<¡>, la máxima capacidad a 
flexión del elemento MU y comparar esta cantidad con las demandas que se tienen en 
el diseño. Si un elemento tiene muy poca capacidad de ductibilidad por curvatura va 
a presentar una falla frágil cuando la estructura ingrese al rango no lineal, lo cual no 
es deseable. Lo ideal es que tenga un valor alto de /i<¿ para que la estructura disipe 
la mayor cantidad de energía, para que sea posible la redistribución de momento y 
de esa manera trabajen todos los elementos de una forma adecuada. E l diagrama 
M — <¡> es función de los modelos constitutivos que se utilizan para determinar la 
relación esfuerzo-deformación del acero. Si se emplea el modelo elasto-plástico para 
el acero, los valores de //¿ que se obtengan serán bajos. E n cambio si se utiliza un 
modelo de acero que contemple endurecimiento post fluencia se encontrarán valores 
más altos de /i<¿ y son más cercanos a la realidad. 

Básicamente hay algunas formas de cálculo del diagrama momento curvatura pero 
todas ellas están basadas en los mismos principios que son: compatibilidad de de­
formaciones, equilibrio de fuerzas y equilibrio de momentos. 

La curvatura se calcula como la razón de la deformación del acero es, sobre la 
distancia al eje neutro. 
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MODELADO D E L COMPORTAMIENTO D E L MATERIAL 
E l comportamiento de los aceros puede modelarse mediante el diagrama tensión-
deformación de la Figura 5.2, que se conoce como comportamiento elastoplastico 
perfecto, o mediante el diagrama tensión-deformación de la Figura 5.3 en el que se 
considera el endurecimiento por deformación. 

Ambos modelos de comportamiento suponen que los límites de proporcionalidad, 
elástico y de fluencia coinciden. E l modelo elastoplastico perfecto supone que la 
tensión de fluencia del material se mantiene constante para cualquier deformación 
superior a la del límite elástico. 

a * 

f y -

/ 
/ 

£y £ 

Figura 5.2: Modelo Elástico Perfectamente Plástico. 

a t 

f y [ - ; • E s t 

/ 

/f 
£y E * 

Figura 5.3: Modelo Elástico-Plástico con Endurecimiento por Deformación. 
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a 1 
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E St 

£y Est £ 

Figura 5.4: Modelo Trilineal. 

Píast i f ícaeión de la sección en fexión pura 

En la Figura 5.5 se muestran una sección sometida a un momento fleet or según el 
e J e y» y los diagramas planos de las distribuciones de deformaciones longitudinales 
y tensiones normales correspondientes. En ninguna de la fibras se ha alcanzado la 
deformación del límite elástico y en consecuencia las tensiones en cualquier punto 
de la sección están por debajo del límite elástico del material. 

y < M G 

£<£!¡m 0<Oe 
^ 
\ 

\ 

eje neutro 

* Z 
^ 

t<z\¡m O<OB 

Figura 5.5: Diagramas de distribución de deformaciones y de tensiones en régimen 
elástico 

Las distribuciones de tensiones y deformaciones son lineales, respondiendo a las 
ecuaciones 

f ^ M 

<7x(y, z) = -j-z 
i y 

{ z ) = < 7 { x M z ) = M _ z = 

E EL 
\z 

siendo E el módulo de elasticidad longitudinal y \ I a curvatura de la sección. Con­
siderando una rebanada diferencial de un elemento estructural, la curvatura x de 
la sección es el ángulo que se inclina una cara de la rebanada respecto de la otra, 
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dividido por la distancia que las separa. Si se consideran dos secciones separadas 
una unidad de longitud, la curvatura es: 

x 
Xz z 

Si el momento flector se va incrementando, la tensión y la deformación en cada fibra 
de la sección aumentan. Habrá un valor de M para el que la deformación en las fibras 
extremas (las más tensionadas) coincida con la deformación en el límite elástico, ee, 
correspondiéndoles la tensión del límite elástico, cre. E n l a Figura 5.6 se muestran los 
diagramas planos de las distribuciones de deformaciones longitudinales y tensiones 
normales. 

y< 

C=Elím 0=Oe 
—< — * 

\ \ 

ü . G \ \ \ 
"v 

eje neutro 

Y z £ = E l t m 

\ 
\ 

- ^ 
CS=Oe 

Figura 5.6: Diagramas de distribución de deformaciones y de tensiones en régimen 
elástico con las fibras extremas alcanzando el límite elástico 

Si se sigue incrementando el momento flector, se llegará a un estado tal que las 
fibras extremas de la sección habrán superado la deformación correspondiente al 
límite elástico junto con parte de las contiguas, trabajando todas ellas a una misma 
tensión ae. E n la Figura 5.7 se muestran los diagramas planos de las distribuciones 
de deformaciones longitudinales y tensiones normales correspondientes. 

y< 
M G 

£>£l¡m 
— 

¿ti'nti 
\ 

0=Oe 
t t = \ 

eje neutro 
\ 

¿lirh 

f z £>£lím CT=Oe 

Figura 5.7: Diagramas de distribución de deformaciones y de tensiones en régimen 
elastoplástico 
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Si se sigue incrementando M, habrá una extensa zona de la sección donde todas las 
fibras superen la deformación correspondiente al límite elástico y por tanto trabajen 
a la tensión del límite elástico, como se muestra en la Figura 5-8. 

y<~ 
M fí 

£>£l(m 

s£lírr 

G=Oe 
M H 

1 eje neutro 

Élfnk 

T z E>£lím 
L * > 
Q=Oe 

Figura 5.8: Diagramas de distribución de deformaciones y de tensiones en régimen 
elastoplástico. Gran parte de la sección plastificada 

5.4. CURVA D E CAPACIDAD R E S I S T E N T E 
5.4.1. E l Análisis No Lineal Estático 
Es una alternativa muy práct ica para encontrar la respuesta sísmica de una estruc­
tura en lugar que un análisis no lineal dinámico que sería lo más adecuado pero a la 
vez es bastante complejo. Dentro del análisis no lineal estát ico lo que más se utiliza 
es la Técnica del Pushover para encontrar la curva de capacidad resistente de las 
estructuras ante acciones sísmicas. 
L a técnica del Pushover consiste en llevar a una estructura ya diseñada de la cual 
se tiene armado, al colapso; esto se logra mediante colocación de cargas laterales 
increméntales, esta cargas se aplican en la misma dirección hasta que la estructura 
colapse. 
Con el objeto de conocer el verdadero Coeficiente de Seguridad de la Estructura es 
entonces muy importante conocer la Carga Límite o Carga de Rotura que produce 
el colapso de la estructura y el estado de solicitaciones en ese instante, razón por la 
cual el Ingeniero debe estar familiarizado con los elementos básicos de los Métodos 
de Análisis Plástico. 
E l objetivo del análisis Pushover es evaluar la resistencia total, medida t ípicamente 
a través de la cortante basal y desplazamiento máximo así como la capacidad de 
ductibilidad de la estructura del puente. 
E l análisis pushover puede analizar la secuencia de los estados límite, formación de 
rótula plástica, y redistribución de fuerzas a lo largo de la estructura, con el incre­
mento de las fuerzas laterales o demanda de desplazamiento. 

Casos de Carga Pushover. 
L a carga lateral en el análisis Pushover es llevado a cabo en varias direcciones, inclui­
das la longitudinal, transversal y con un ángulo a respecto a la dirección principal o 
ejes del puente. E l valor de los máximos desplazamientos ( A m ^ ) e s calculado para 
cada dirección de análisis. Para puentes que son asimétricos con respecto al plano 
perpendicular a la aplicación de las cargas laterales, la carga laterales o los desplaza­
mientos deben ser aplicadas en ambas direcciones positiva y negativa, y las máximas 
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fuerzas y deformaciones obtenidas de ambas direcciones se usarán en el diseño. 

Verificación de la Curva de Pushover. 
A la terminación de la fase de análisis, la curva Pushover se obtiene, donde la cor­
tante basal total y la capacidad de desplazamiento del puente son determinados. 
Una rápida revisión de los valores de cortante basal debe de ser llevado a cabo para 
verificar los resultados del análisis Pushover, de acuerdo con el número y capacidad 
de las rótulas plásticas que se espera que se formen en cada dirección de carga, la 
capacidad de ductibilidad calculada. 

Capa ci dad Mááma 

Punto de'-Falla 

—Desplazamiento 

Figura 5 9: Curva Típica Pushover. 

Valor Límite de Desplazamiento. 
E l análisis pushover de un puente es llevado a cabo como un método de control 
de desplazamiento a un valor de desplazamiento límite específico en un punto de 
referencia, tal como el nudo superior de una columna o el centro del tramo de la 
superestructura. 

5.4.2. Rótulas Plásticas 
Definir la relación de momento-rotación o momento-curvatura con la correspondiente 
longitud de rótula plástica en los parámetros de control de desplazamiento, para 
ambas direcciones de flexión (positivo y negativo), en donde la simetría puede ser 
usada para simplicar. La definición del comportamiento no lineal debe incluir los 
siguientes puntos, normalizado con respecto al punto de fluencia. 

• A(Carga nula). 

• B(Punto de fluencia). 

• C(Capacidad Máxima). 

• D(Resistencia Degradada). 
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- E(Punto de falla). 

A Origen del Deformación 
Comportamiento 0 

Elástico Rotación. 

Figura 5.10: Relación de Fuerza-Desplazamiento o Moment o-Rot ación para la Rótula 
Plástica 

Al multiplicar la Curva Moment o-Rot ación por la longitud de rótula plástica obten­
dremos la Curva Momento-Rotación. 
Se asume que la resistencia al corte es suficiente para garantizar que la rótula plásti­
ca será solamente Axial y Flexión. 
A mayor grado de no-linealidad de la estructura, los ciclos de histéresis son más 
grandes, por lo que la disipación de energía es mayor. Si el grado de no linealidad 
de la estructura no es significativa, es esperable que no todas las rótulas incursionen 
en rango no lineal, permaneciendo elásticas. 

Fy 

Fy 

Figura 5.11: Sección en Régimen Plástico. 

5.4.3. Amortiguamiento 
E l amortiguamiento es la disipación de energía mecánica que se traduce en el de­
terioro del movimiento en un sistema de vibración lineal o no lineal bajo fuerzas o 
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deformaciones impuestas. E l material de amortiguamiento se refiere a la disipación 
de energía por deformación de un medio continuo, y la radiación de amortiguación 
es la atenuación de las amplitudes de vibración debido a la dispersión de onda sobre 
una gran área o volumen. 
E l amortiguamiento estructural en una estructura de puente puede por lo tanto ser 
definido como la energía de disipación en el sistema de puente reunido que inclu­
ye material de amortiguamiento en las componentes estructurales, comportamiento 
cíclico inelástico de los miembros; perdida por fricción en las interfaces de contacto 
y conexiones, y amortiguamiento de la radiación en el soporte a los suelos y pilares. 
Para puentes Estándar ordinario, el efecto de amortiguamiento de la radiación puede 
ser obviado debido a la pequeña asimetría y tramos cortos. 
E l mecanismo más utilizado para representar la energía de disipación es el amor­
tiguamiento viscoso, el cual asume la existencia de fuerza disipadora que son una 
función de la velocidad. Estas fuerzas equivalentes del amortiguamiento viscoso pre­
tenden modelar la energía de disipación dentro del límite elástico lineal de un sistema 
estructural. Equivalentes relaciones de amortiguamiento viscoso en cada modo de 
vibración se construyen como representaciones matemáticas de mecanismos de disi­
pación de energía real. Para la mayoría de los suelos y estructuras, sin embargo, la 
energía es disipada histeréticamente. que es, por fluencia o deformación plástica del 
material. 

Determinación de las propiedades de amortiguación. 
En un simple sistema lineal, las propiedades de vibración (periodos naturales), for­
mas de modo, y la relación de amortiguamiento modal pueden ser determinadas por 
fuerzas armónicas o ensayos de vibración libre, 
En grandes, complejas y estructuras fluidas tal como los puentes, esto no es práctico 
para determinar o verificar experiment al mente las propiedades de amortiguamiento, 
Por lo tanto, una estimación de los coeficientes de amortiguamiento modal que dan 
cuenta de todos los mecanismos de energía de disipación de la respuesta de un sis­
tema de un puente no puede ser determinado con precisión, y valores típicos son 
usados sobre la base de mediciones o datos estimados de estructuras similares. 

5.4.4. Modelo Bilineal de la Curva de Capacidad 
Existen varios criterios para encontrar el modelo bilineal de la curva de capacidad 
resistente con el que se determina el punto en el cual la estructura deja de trabajar 
en el rango elástico e inicia su trabajo en el rango no lineal. A este punto se deno­
mina punto de fluencia de la estructura. 

Criterio de la Rigidez Tangente Horizontal 
En este criterio se traza la tangente a la curva de capacidad resistente, en el rango 
elástico, luego se traza una horizontal en el punto de Cortante Basal Vu , como se 
muestra en la Figura 5.5; la intersección de estas dos rectas definen el desplazamien­
to límite entre el rango elástico e inelástico Dy. 

Criterio de las Rigideces Tangentes 
Corresponde al caso en que se trazan dos tangentes a la curva de capacidad resisten-
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v 

Vy 

Figura 5.12: Criterio de la Rigidez Horizontal. 

te, una en el rango elástico y otra en el punto de cortante Vu, el punto de intersección 
de las dos tangentes determina el punto de fluencia de la estructura. 

V' 

Vy 

Dy D 

Figura 5.13: Criterio de las Rigideces Tangentes. 

* 

Criterio de las Areas Iguales 
Este criterio es más elaborado, con relación a los anteriores en el sentido de que 
se debe realizar más operaciones. E l punto de fluencia se determina en forma ite­
rativa hasta que el área exterior se considere aproximadamente igual al área interior. 
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5.5. R E S P U E S T A SÍSMICA D E LA E S T R U C ­
T U R A 

Existe dos metodologías para determinar la respuesta sísmica de la estructura, me­
diante el método del Espectro de Capacidad, y el método Tiempo-Historia, que a 
continuación desarrollamos: 

5.5.1. Método del Espectro de Capacidad 
Se aplica el Método del Espectro de Capacidad para encontrar el punto de demanda 
de una estructura. Se determina el punto de demanda para los espectros de riesgo 
sísmico recomendados por el ATC-40. 
En el método del Espectro de Capacidad se coloca en un sólo gráfico el Espectro de 
Capacidad y el Espectro de Demanda. E l punto de cruce de los dos espectros deter­
mina el punto de demanda que no es otra cosa que aquel punto de desplazamiento 
lateral máximo en el sistema de un grado de libertad de la estructura. Pero este 
punto de demanda debe ser tal que la demanda de ductibilidad de la acción sísmica 
sea igual a la demanda de ductibilidad de la estructura. Para lograr esto se realiza 
un cálculo interactivo. 

E S P E C T R O D E DEMANDA 

Los espectros de demanda, relacionan el desplazamiento espectral S¿e, con la acele­
ración espectral 5 a e . L a ecuación que se utiliza para el cambio, en el rango elástico, 
es la siguiente: 

- r 2 

Sde — 4̂ 2 e 

Sae, Sde. corresponden al desplazamiento y aceleración espectral, para el rango elásti­
co. Sean S¿ y Sa. el desplazamiento y aceleración espectral para el rango inelástico 
y considerando que el espectro inelástico se obtiene dividiendo el espectro elástico 
para el factor de reducción de las fuerzas sísmicas i ^ , de tal forma que: 
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o _ ^ae 
a ~ 

ttfi 

T2 

S d = 

Donde / i , es la demanda de ductibilidad. 

E S P E C T R O D E C A P A C I D A D 
Uno de los métodos que día a día va ganando espacio en el análisis sísmico de es­
tructuras es, sin lugar a dudas, el Método del Espectro de Capacidad, que permite 
visualizar en un gráfico el probable comportamiento de la estructura. Para aplicar 
este método es necesario encontrar el espectro de capacidad de la estructura en el 
formato, desplazamiento-aceleración y el espectro de demanda del sismo en el mismo 
formato. 
E l espectro de capacidad de una estructura se obtiene a partir de las ecuaciones que 
gobiernan la d inámica de estructura pero trabajando con un sólo modo de vibración. 
Normalmente se considera el primer modo de vibración ya que se considera que este 
es el modo más dominante pero es importante tener muy claro que se puede en­
contrar el espectro de capacidad asociado a cualquier otro modo de vibración. Las 
ecuaciones con las cuales se pasa de la curva de capacidad resistente al espectro de 
capacidad son las siguientes: 

c - Da 
Oi-j — imi 

v. Saj — 
3 aiMT 

Donde Vj es el cortante basal para el punto j de la curva de capacidad resistente, JDÍJ 

es el desplazamiento lateral máximo para el punto j , 71 es el factor de participación 
del modo 1, al es el factor de participación del modo 1 en el cortante, MT es 
la masa total de la estructura, tpti es el valor del modo de vibración asociado al 
desplazamiento lateral máximo, normalmente se obtiene los modos de tal manera 
que este valor es la unidad. 
Se transforma la curva de capacidad a un espectro de capacidad para un amortigua­
miento de 5%. 
Se calcula el amortiguamiento efectivo como: 

= + 5 

0O: E s el amortiguamiento histerético representado como un amortiguamiento vis­
coso equivalente. 
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k: Factor que depende del comportamiento histerético del sistema, varia entre 0.33 
y 1, y está caracterizado por tres tipos: 
Tipo A representa un comportamiento histerético con lazos de histéresis estables 
y razonablemente llenos, mientras que el tipo C representa sistema con lazos de 
histéresis estrangulados y/o degradados; el Tipo B representa un comportamiento 
histerético intermedio entre los tipos A y C. 

Una curva de histéresis no es más que el grado de deterioro en la relación de la 
deformación-carga aplicada en los materiales y para los elementos estructurales es 
la degradación de la rigidez en la ductibilidad de la disipación de energía sísmica. 
Recupera su longitud inicial al disminuir el esfuerzo, la curva de retorno no es reco­
rrida en sentido contrario. 

La falta de coincidencia de las curvas de incremento y disminución del esfuerzo se 
denomina histéresis elástica. Un comportamiento análogo se encuentra en las sus­
tancias magnéticas 

Puede demostrarse que el área encerrada por ambas curvas es proporcional a la 
energía disipada en el interior del material elástico. L a gran histéresis elástica de 
algunas gomas las hace especialmente apropiadas para absorber las vibraciones. 

Los modelos no degradantes más sencillos son los bilineales, con una rigidez se­
gunda nula o positiva ('hardening'). Son empleados con bastante asiduidad para 
representar el comportamiento no lineal del acero en estructura metálicas. 

5.5.2. Análisis Dinámico-Análisis Tiempo Historia 
Debido a las limitaciones del Análisis Respuesta Espectral procedimiento aproxima­
do de la respuesta dinámica no lineal de un complejo sistema de puente estructural 
de tres dimensiones, el análisis tiempo historia no lineal es mayormente recomen­
dado en su lugar. E l análisis no lineal tiempo historia representa la no linealidad 
o degradación de resistencia de los distintos elementos del puente.La carga en el 
análisis tiempo historia es el desplazamiento de los cimientos o aceleración del mo­
vimiento del terreno, no se aplica cargas externamente en los nudos o miembros 
de la estructura. Los desplazamientos de diseño no son establecidos mediante un 
desplazamiento objetivo, sino que se determinarán directamente a través de análisis 
dinámico usando registros de movimientos del terreno. Las fuerzas de inercia son 
producidas en la estructura cuando la estructura se deforma repentinamente debido 
al movimiento del terreno y fuerzas internas son producidos en los miembros estruc­
turales. 
Cada estructura de puente posee diferentes formas de modo y frecuencia predo­
minantes, que son excitados en función de las características del movimiento del 
terreno y la intensidad. L a respuesta del puente calculado es altamente sensible a 
las características de movimientos del terreno individual. 
Para estructuras complejas de tres dimensiones como puentes curvos, la dirección 
del sismo que produce el máximo esfuerzo, en un miembro particular o en un punto 
específico, no es evidente. Para todo tipo de puente el análisis tiempo historia debe 
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por lo tanto ser llevarse a cabo usando varios movimientos sísmicos diferentes con 
ángulos de entrada diferente para asegurar que todos los modos son excitados y la 
dirección de sismo crítico es determinada, produciendo una respuesta pico y esti­
mando con precisión la demanda sísmica de la estructura. Otro método es usando 
un mayor conjunto de registros de movimientos sísmicos del terreno de tres compo­
nentes en un ángulo de entrada. 

Dado que los movimientos sísmicos pueden excitar las frecuencias altas de la estruc­
tura, dejando los modos altos del sistema del puente, debería introducir un error 
significativo en el resultado del análisis dinámico. E l número de grado de libertad y 
el número de modos considerados en el análisis deberá ser suficiente para capturar 
por lo menos 90 % de masa de participación en las direcciones longitudinal y tras­
versal. 
La principal desventaja del método de análisis no lineal tiempo historia es el alto 
esfuerzo computacional y analítico requerido y la gran cantidad de información de 
salida que produce. Durante el análisis, la capacidad de la componente principal 
del puente es evaluada como función del tiempo, basada en un comportamiento no 
lineal determinado por los elementos y materiales. Esta evaluación es llevada a cabo 
para varios ingresos de movimientos del terreno aplicado en diferentes ángulos, y la 
respuesta de la estructura es registrada en cada paso del tiempo. A pesar de estos 
desafíos, la evaluación de la capacidad usando el método tiempo historia para cada 
paso del tiempo produce resultados superiores, ya que permite la redistribución de 
las fuerzas internas dentro de la estructura. 
E l reciente desarrollo de un hardware de computadora ha permitido reducir el tiempo 
requerido computacional y se hizo más práctico para ejecutar muchos análisis tiem­
po historia de las estructuras complejas de puentes. Adicionalmente, la demanda 
sísmica puede ser estimada a través de estimaciones estadísticas, usando los valores 
de la mediana y desviación estándar de los desplazamientos de puntos y las fuerzas 
de los elementos para determinar la respuesta pico esperada para la estructura. 

Métodos de Solución 

E l método más general para la solución de la respuesta dinámica del sistema estruc­
tural es por integración directa numérica de las ecuaciones de equilibrio dinámico 
en un punto discreto en el tiempo. Este análisis se inicia en la condición estática sin 
perturbaciones de la estructura y se repite durante todo el tiempo de ingreso del 
movimiento del terreno con igual incremento del tiempo para obtener una completa 
respuesta estructural análisis tiempo historia bajo una excitación específica. 
Existen un gran número de precisión, orden superior, métodos de múltiples pasos 
que han sido desarrollados para la solución numérica de las ecuaciones diferenciales. 
Sin embargo, en un sistema de puente real la ecuación diferencial de movimiento 
involucra desplazamientos, velocidad y aceleración que no son considerados como 
funciones buenas debido a la histéresis no lineal de la mayoría de materiales estruc­
turales, fuerzas de fricción desarrollada entre superficies de contacto, y pandeo de 
elementos. 
Por lo tanto, sólo métodos de pasos simples son recomendados para la solución de 
las ecuaciones de movimiento de estructuras de puentes. 
Los métodos de solución paso por paso intentan satisfacer el equilibrio dinámico 
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en pasos de tiempo discreto y pueden requerir interacción, especialmente cuando el 
comportamiento no lineal es desarrollado en la estructura y la rigidez del sistema 
estructural complejo debe ser recalculado debido a la degradación de la resistencia 
y la redistribución de fuerzas. Diferentes técnicas numéricas se han estudiado por 
numerosos investigadores y son generalmente clasificadas ya sea como métodos de 
integración explícita o implícita, Consideraciones importantes para la selección apro­
piada del método de integración para una estructura en particular son la estabilidad 
y la precisión de los resultados. 
Los métodos de integración directa explícita son muy rápidas, ya que no requieren 
iteración en cada intérvalo del tiempo. Que permite ningún tipo de amortiguamiento 
y no linealidad en los modelos; sin embargo, ellos requieren intérvalos de tiempo pe­
queños para obtener resultados estables y no producirán largos e innecesarios datos 
de salida. La integración directa implícita de la ecuación diferencial de movimiento 
requiere iteración en cada intervalo de tiempo para lograr equilibrio, y son compu-
tacionalmente demandantes, solución de grandes matrices dispersas. Ellos también 
no permiten ningún tipo de no linealidad en el modelo estructural, adicionalmen­
te toleran grandes intervalos de tiempo debido a la estabilidad incondicional en 
los resultados usando parámetros determinados. Entre los métodos de integración 
implícitos están la familia de Newmark y método a de Hilber, Hugues y Taylor, 
recomendado para análisis tiempo historia de puentes. 

La solución modal de la ecuación de movimiento también es posible para sistemas 
elásticos lineales y resulta en algunos casos en reducción de esfuerzo computacional 
y precisión en los resultados de análisis. Sin embrago, la solución por superposición 
modal debería no ser usada para el análisis de puentes con comportamiento no li­
neal que se espera que desarrollará la estructura. Un tipo de superposición modal 
para el análisis no lineal tiempo historia está disponible en el CSI Bridge (FNA). 
E l FNA sólo toma en cuenta el comportamiento no lineal definido en elementos de 
apoyo/enlace, ignorando la no linealidad geométrica y del material, por lo tanto este 
tipo de análisis de estructura del puente no se recomienda. 

MÉTODOS D E L A FAMILIA D E NEWMARK 
E l método de integración de la familia de Newmark de paso simple ( Newmark 1959) 
ha sido comúnmente aplicado en el análisis dinámico de mucha de las estructuras 
prácticas de ingeniería bajo cargas sísmicas y de explosión. Adicionalmente, esto ha 
ido modificado y mejorado por muchos otros investigadores. Un mayor número de 
métodos de integración numéricos diferentes son posibles con sólo especificar dife­
rentes parámetros para el método de Newmark. 

MÉTODO H I L B E R , HUGHES Y T A Y L O R (HHT) 
También llamado método a, muy popular desde hace años en el contexto de la 
dinámica estructural. Este algoritmo tiene la ventaja de introducir un amortigua­
miento numérico controlado manteniendo una convergencia cuadrática, lo que lo 
hace extraordinariamente robusto en la integración de sistemas de ecuaciones alta­
mente no lineales. 

La implementación de este método puede realizarse de varias formas. Una de ellas es 
mediante la formulación "clásica", tal y como aparece en el artículo original. Tam-
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bien se encuentra referenciada con este formato en algunos programas comerciales, 
como A B A Q U S . 

Otra forma de implementar el método es obtenerlo como un caso particular de lo 
que algunos autores llaman método a generalizado. 

E l C S I B R I D G E nos permite usar el método de integración de formulación clásica 
que a continuación se muestra: 

E l equilibrio dinámico en el instante t n + i se expresa como: 

Mqn+1 = (1 + ah)F%+l - ahF« = Fn + a{ 

Con las fórmulas de actualización: 

1 I - 7 
(¿n+l = —r($n+l ~ <?n) <jn 

7/1 7 

9 n + i = ¿ 7 „ + 1 - M ¿ - 1)4. - ( J - 1)4, " ¿ 9 " 

tn + Olh = ¿n+l + ah(Ui+l — t n ) 

Siendo: 
q= Vector de coordenadas generalizadas. 
M = Matriz de masa. 
0:^= Parámet ro de control de amortiguamiento. 
h= Paso de tiempo. 
F*= Parte del vector de fuerzas que depende únicamente del tiempo. 
Fq= Parte del vector de fuerzas que depende únicamente de las coordenadas gene­
ralizadas q y sus derivadas. 

Puede demostrarse que para garantizar la estabilidad incondicional en régimen l i ­
neal, los parámet ros (,#,7, a / J deben verificar las relaciones: 

0 = \ { l - a h f 

1 = 2 ~ a h 

Con cth € —5,0] 

Para el valor de = 0 se obtiene la regla trapezoidal, que conserva de forma exac­
ta la energía en régimen lineal. Para o¿h = —1/3 se obtiene la máx ima disipación 
numérica. E s corriente emplear como valor por defecto oth = —0.05 (como ocurre 
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por ejemplo en ABAQUS). 

Un análisis tiempo historia no lineal de integración directa puede ser inicializado 
desde condiciones iniciales cero (estructura sin carga) o continuar de un análisis 
estático no lineal (Pushover) u otro análisis no lineal tiempo historia de integración 
directa. La no linealidad geométrica se toma como análisis de casos anteriores. 
Para el análisis de estructuras de puentes sin daños, el análisis tiempo historia no 
lineal es llevado a cabo incluyendo sólo los efectos de cargas de gravedad. 
Los resultados de la integración directa son extremadamente sensibles al tamaño de 
paso del tiempo, y por lo tanto el análisis debería ser repetido con la disminución 
de los pasos de tiempo hasta que converga. 

Amortiguamiento 

C O E F I C I E N T E S D E A M O R T I G U A M I E N T O V I S C O S O (Amortigua­
miento de Rayleigh): Esta matriz no puede ser fácilmente hallada ensamblando 
las matrices de amortiguamiento de los elementos finitos como es el caso de las ma­
trices de rigidez, debido a su carácter experimental. Para salvar tal situación puede 
ser admitido el amortiguamiento de Rayleigh. 

E l amortiguamiento viscoso especificado es el amortiguamiento de Rayleigh, donde 
la matriz de rigidez [C] , es construida de la matriz de masas [M] y la matriz de 
rigidez [kj : 

[C\=a{M]+p[K] 

Donde: a y /?, son coeficientes especificados por el ususario. 

2Ü;¿O;,-
a = £ J— 

iüi +ÜJj 

COi + UJj 

m Se ha demostrado experimentalmente que el amortiguamiento es similar en 
casi todos los modos de vibrar de una estructura (Chopra, 1995), por lo que 
se puede suponer que dos modos cualquiera i y j tendrán asociados el mismo 
valor de £. 

• Se recomienda elegir la primera frecuencia (wj) como la frecuencia fundamental 
de la estructura, mientras que la segunda frecuencia (coj) debe ser elegida de 
tal forma que los modos entre estas dos frecuencia tengan un amortiguamiento 
cercano al buscado y que los modos que tienen una participación importante 
en la respuesta global queden entre estos dos modos. Con este criterio de 
elección, los modos superiores de baja participación en la respuesta global de 
la estructura tienen menor influencia aún debido a su alto amortiguamiento 
asociado (Clough Penzien, Dynamics of Structures, 2003). 

• La suma de las masas equivalentes sea al menos 90 % de la masa total. 
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5.6. N I V E L E S D E AMENAZA SÍSMICA 
La amenaza sísmica incluye efectos directos tales como: ruptura en la fuente y vi­
bración del terreno, licuefacción del suelo, desprendimiento de tierra, asentamientos 
diferenciales y efectos indirectos como maremotos, incendios y deslizamientos entre 
otros. Cada uno de estos efectos puede producir daños que afecten el nivel de desem­
peño deseado para una estructura. E l alcance, para el cual estas amenazas pueden 
afectar el desempeño de la estructura, depende de la magnitud del sismo, la distancia 
a la fuente, la dirección de propagación de la ruptura de falla, y las características 
geológicas de la región y locales. E l efecto de cada uno de estos componentes de la 
amenaza, debe ser considerado como parte de la ingeniería basada en desempeño. 

Para permitir aplicaciones prácticas de diseño basado en el desempeño, es necesario 
seleccionar una serie de eventos sísmicos discretos que pueden ocurrir y que repre­
sentan en rango de severidad sísmica para un desempeño particular de la estructura 
deseada. Estos eventos sísmicos discretos se denominan "Niveles de Amenaza Sími­
ca". A continuación se presentan los movimientos sísmicos de diseño que deben 
considerarse de acuerdo a las recomendaciones del ATC-40. 
Los movimientos sísmicos de diseño son expresados por el ATC-40 en términos de 
un intervalo de recurrencia medio o de una probabilidad de excedencia. 
E l intervalo de recurrencia medio, por ejemplo 475 años, es una expresión del pe­
riodo promedio de tiempo, expresado en años, que transcurre entre la ocurrencia de 
un sismo que produce daños de una severidad igual o superior a una determinada. 

M O V I M I E N T O S I S M I C O 
D E D I S E Ñ O 

I N T E R V A L O D E 
R E C U R R E N C I A 

P R O B A B I L I D A D 
D E E X C E D E N C I A 

Servicio 72 años 50 % en 50 años 
Diseño 475 años 10% en 50 años 

Extremo 970 años 5 % en 50 años 

Cuadro 5.1: Movimientos Sísmicos de Diseño (ATC-40) 

R E G I S T R O S ACELEROGRÁFICOS 

En un análisis tiempo historia no lineal, uno de los principales problemas consiste 
en la selección del tipo y el número de los registros de aceleración a usar. De acuerdo 
a la guía de diseño F E M A 273, se requiere tres registros de aceleración para tomar 
la respuesta estimada como la envolvente de las respuestas; otro caso es cuando se 
tienen más de seis registros y en esta situación se acepta como la demanda estimada 
al promedio de las demandas registradas. L a N T E E-030, especifica que se requieren 
cinco registros, escalados al máximo valor esperado de la aceleración en el sitio, sin 
embargo no indica que respuesta tomar. 

En el presente trabajo de investigación haremos uso de tres registros de aceleración 
horizontal que corresponden a los sismos producidos en nuestro país entre 2000 y 
2012. 
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C O D F E C H A D E N O M I N A C I O N P G A 
(g) 

RS-1 03/10/1974 LIMA NS 0.18 
RS-2 23/06/2001 MOQUEGUA NS 0.22 
RS-3 15/08/2007 PISCO NS 0.22 

Cuadro 5.2: Registros Sísmicos 

PGA: Aceleración Máxima del suelo. 

LIMA 1974 

Tiempto, seg-

Figura 5.15: Acelerograma Lima NS 

MOQUEGUA 2001 
ISO ( - - -

2<X1 

M m no 50 so >o so =o ieo 
- H « • • - Tie n i rio t eg . 

Figura 5.16: Acelerograma Moquegua NS 
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PISCO 2007 

Tiempo, seg. 

Figura 5.17: Acelere-grama Pisco NS 

Se normalizará estos registros a los valores de aceleración calculados en el Risk. 

5.7. OBJETIVOS D E DESEMPEÑO 
Un objetivo de desempeño especifica, el deseado nivel de comportamiento de una 
estructura para una o varias demandas sísmicas. E l comportamiento sísmico es des­
crito por el máximo estado de daño permitido, (expresado en la deformación del 
la rótula), para un nivel de demanda símica. Un objetivo de desempeño puede in­
cluir varios niveles de comportamiento de la estructura para varios niveles demanda 
sísmica y entonces es denominado un objetivo de desempeño dual o múltiple. 

5.7.1. Niveles de Desempeño Estructural 
• Ocupación Inmediata 

Condición en la que ocurrió un daño estructural muy limitado. E l riesgo de vi­
da por falla estructural es insignificante. L a estructura debe estar segura para 
una salida y entrada segura, así como para su ocupación. 

• Seguridad de Vida 
Condición en la que ocurrió un daño estructural significativo, se descarta co­
lapso parcial o total. E l riesgo de vida por falla estructural es muy bajo. La 
estructura debe repararse para ser reocupada. 

• Estabilidad Estructural 
Condición en la que ocurrió un daño estructural sustancial, en la que pone a 
la estructura a punto de experimentar colapso parcial o total. 

5.7.2. Niveles de Desempeño No Estructural 
• Operacional(NP-A): Es el estado de daño donde los elementos no estructura­

les y sistemas están generalmente en el mismo lugar y operativos. Aunque se 
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espera daño mínimo, toda maquinaria y equipamiento está en funcionamiento. 
Sin embargo, algunos servicios externos, pueden no estar disponibles debido a 
un significante daño. 

• Ocupación Inmediata (NP-B): Es el estado de daño en el que elementos no 
estructurales y sistemas están generalmente en su sitio, se espera daño menor, 
particularmente debido a daño en sus contenidos. 

• Seguridad de Vida (NP-C): Este estado incluye daño considerable a compo­
nentes no estructurales y sistemas pero no incluye colapso o falla suficiente 
como para causar daño severo dentro o fuera de la estructura. Los sistemas no 
estructurales, equipamientos y maquinarias puede no funcionar sin reparación 
o reemplazo. 

• Peligro Reducido (NP-D): Este estado incluye daño extensivo a componentes 
no estructurales y sistemas pero no incluye colapso o falla de grandes y consi­
derables componentes que cause significante perjuicio a las personas. 

• No Considerado (NP-E): Este no es un nivel de desempeño, pero provee una 
designación para el caso común donde elementos no estructurales no son eva­
luados o son evaluados a menos que ellos tengan un efecto directo sobre la 
respuesta estructural. 
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N I V E L E S D E 
C O M P O R T A M I E N T O 
NO E S T R U C T U R A L 

N I V E L E S D E C O M P O R T A M I E N T O E S T R U C T U R A L N I V E L E S D E 
C O M P O R T A M I E N T O 
NO E S T R U C T U R A L 

SP-1 
OCUPACIÓN 
INMEDIATA 

SP-2 
CONTROL 

DAÑO 

SP-3 
SEGURIDAD 

D E VIDA 

SP-4 
SEGURIDAD 

LIMITADA 

SP-5 
E S T A B I L I D A D 

E S T R U C T U R A L 

SP-6 
NO 

CONSIDERADO 
NP-A 
OPERACIONAL 

1-A 
OPERACIONAL 2-A NR NR NR NR 

NP-B 
OCUPACION 
INMEDIATA 

1-B 
OCUPACION 
INMEDIATA 

2-B 3-B NR NR NR 

NP-C 
S E G U R I D A D 
D E VIDA 

1-C 2-C 
3-C 

SEGURIDAD 
D E VIDA 

4-C 5-C 6-C 

NP-D 
P E L I G R O 
REDUCIDO 

NR 2-D 3-D 4-D 5-D 6-D 

NP-E 
NO 
CONSIDERADO 

NR NR 3-E 4-E 
5-E 

E S T A B I L I D A D 
E S T R U C T U R A L 

NO 
A P L I C A B L E 

Cuadro 5.3: Niveles de Desempeño 

NR: Combinaciones no recomendadas. 
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5.7.3. Nivel de Desempeño de la Estructura 
Combinaciones de un nivel de desempeño estructural y un nivel de desempeño no 
estructural forman un nivel de desempeño de una estructura. Las posibles combi­
naciones se muestran en el Cuadro 5.3. Los cuatro más comúnmente referenciados 
niveles de desempeño de una estructura se describen a continuación. 

• Operacional (1-A): Este es el nivel de desempeño relacionado a la funcionali­
dad. E l daño a la estructura es limitado tal que la continuidad de ocupación no 
esta en cuestión y cualquier reparación requerido es menor y puede ser llevado 
a cabo sin significante molestia para los ocupantes. Similarmente, el daño a 
sistemas no estructurales y contenidos relacionado a la funcionalidad es menor 
y no compromete el funcionamiento de la estructura. 

• Ocupación Inmediata (1-B): Esto corresponde al criterio más amplio usado 
para servicios esenciales. Los espacios y sistemas de la estructura se esperan 
que estén razonablemente utilizables, pero la continuidad de todos los servicios, 
no esta necesariamente garantizado, Sus contenidos pueden estar dañados. 

• Seguridad de Vida (3-C): Este nivel está proyectado a alcanzar un estado de 
daño que presente una baja probabilidad de amenaza a la seguridad de vida, 
a partir del daño estructural por falla de componentes no estructurales de la 
estructura. Los contenidos de mobiliarios, sin embargo, no son controlados, y 
crean peligros secundarios, tal como emisión de químicos o fuego. 

• Estabilidad Estructural (5-E): Este estado de daño esta dirigido a partes prin­
cipales de la estructura o sistemas que soportan la carga. La amenaza a la vida 
por peligro de falla externa o interna de componentes no estructurales o aún 
por daño estructural puede ocurrir. 

5.7.4. Objetivo de Desempeño 
Objetivo de desempeño se define seleccionando un nivel de desempeño de la estruc­
tura deseado para un nivel dado de sismo. 

Objetivo para Estructuras Esenciales 

Los puentes esenciales son aquellos que como mínimo deberán quedar en condiciones 
operativas después de la ocurrencia de un sismo con las características de diseño, 
a fin de permitir el paso de vehículos de emergencia y de seguridad o defensa. E l 
Objetivo para Estructuras Esenciales, mostrado en el Cuadro 5.4, es un nivel de 
objetivo de desempeño dual, definido como un comportamiento de la estructura 
que alcanza el nivel de desempeño de Ocupación Inmediata (1-B). para un Nivel de 
Sismo de Servicio y el Nivel de desempeño de Seguridad de Vida (3-C) para el Nivel 
de Sismo Máximo. 
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Movimiento 
de Suelo 
por sismo 

Nivel de Comportamiento de la estructura Movimiento 
de Suelo 
por sismo Operacional Ocupación 

Inmediata 
Seguridad 
de Vida 

Estabilidad 
Estructural 

SISMO D E 
SERVICIO (SE) SÍ 
SISMO D E 
DISEÑO(DE) 
SISMO 
MÁXIMO(ME) SÍ 

Cuadro 5.4: Objetivo para una Estructura Esencial 

5.7.5. Verificación del Desempeño 
Una vez determinado el punto de desempeño (la demanda de desplazamiento) de 
una estructura para un movimiento sísmico determinado, es necesario verificar si 
este valor está dentro de los límites admisibles del nivel de desempeño deseado para 
la estructura. En otras palabras debe comprobarse si se han alcanzado los objetivos 
esperados del desempeño. 

Según el A T C : 

Of SV C P 
0.25 ¡ 0.50 i 0.25 i 

3 
" # 

f ñ 

& 
/& 
6 o DEFORMACION 

Figura 5.18: Verificación del Desempeño 
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Capítulo 6 

A P L I C A C I O N A l P U E N T E D E 
A R A N H U A Y D E L=80Mts 

6.1. UBICACIÓN DE PUENTE ARANHUAY 
El puente se ubica en la Región Ayacucho, Provincia Huanta. Distrito de Santillana. 

Figura 6.1: Ubicación Geográfica del Puente Aranhuay 

6.2. CARACTERÍSTICAS DE LA VÍA 
La vía unirá dos carreteras de tercer orden o trocha carrozable, separadas por el 
Río Mantaro. La primera ubicada en la Provincia de Huanta, Distrito de Santillana, 
Centro Poblado Nuevo Progreso las características de la superficie de rodadura es 
suelo natural. La segunda por el lado de Huancavelica, también con superficie de 
rodadura de suelo natural. 
Teniendo en cuenta estas características el puente que se diseñará será de una sola 
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vía, ya que su I M D es de bajo volumen e indefinido. 

6.3. PREDIMENSIONAMIENTO D E L A 
SECCIÓN T R A N S V E R S A L 

Ancho de calzada: 3600 mm 

Altura de Losa: 250mm 

Bombeo: 1.0% 

Ancho de Vereda: 675mm 

Altura del Sardinel: 300mm 

Capa de Asfalto: 50mm 

Esfuerzo de Compresión: 2S0kg/cm2 

Figura 6.2: Losa de Concreto del Puente Aranhuay 

6.4. GEOMETRÍA D E LA A R M A D U R A 
( C E R C H A ) 

E l tipo de cercha elegido es del tipo Warren con montantes intercalados, la altura de 
gálibo mínimo según recomendaciones es de 5.00m, se asumirá el valor de 5.35m, la 
longitud total del puente es de 80.00m , el espaciamiento entre los diafragmas tiene 
que ver con las característ icas de la rigidez tranversal del puente y para evitar el 
pandeo lateral de las vigas principales, se asumió S=5.00m, y finalmente las mon­
tantes espaciadas a 10.00m. 
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5m 5m 5m 5m 5m 5m 5m 5m 5m 5m 

Figura 6.3: Dimensiones de la Cercha 

6.5. MODELAMIENTO DEL PUENTE 
DE ARANHUAY DE L=80Mts. EN 
CSIBRIDGE 

6.5.1. Análisis Estático Lineal 
El Bridge Wizard es un asistente, que nos guiará para realizar los pasos necesarios 
para crear el modelo de un puente. 
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Figura 6.4: Bridge Model Wizard 
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CAPÍTULO 6. APLICACIÓN AL PUENTE DE ARANHUAY DE L=80MTS 

Step 2: Layout Line 

En el segundo paso se define el eje del puente su nombre, longitud, alineación ho­
rizontal y vertical. Todos estos datos a partir de un punto de origen o estación 
inicial. 
La opción Quick Start permite aJ usuario definir rápidamente el eje del puente. 

Orl> K Oiidg* 1 *yout L int 

l « W l n i OWL* 

M J M W L M _ J 
_ J 

1 »ouCa*du-

_ J 
_ J 

1 
1 U o S r ^ M l ñ . I 

M * l r « 

] 
M K U » n l M M i m 

; « f n W t t i i 
J 

» _ _ C « * J 

Figura 6.5: Definir el nombre del eje del puente. 

ítí ItfOut I :« ! -« • 

tolaulnlM 

HmWwtCYftwWrl 

t* 

3 

i -<, jrtfrwwt" 
M a " 
Cu* '* 
K 0 

r P " 
z P 

BgflHj&aSSÜgJBUWtlS 

t* 

M L * C U [ s i l 

M - « l f c L * e J L r » S ' * » . 

M W » • * * *•*•»> 

OMX 

&M» V 

HM2 

™ i « [ . l « f > . 

Máhwn M 

« « O m n i 

h W f c É « ^ w l 

(msi*«H 

ü w M M w l * 

IWá™ H » 4 l « i l OlU 

(Mnl**d(l<t> 

OMVM^laWlIN 

Iir tut ' - J 

Figura 6.6: Longitud y orientación del eje del puente. 
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C A P Í T U L O 6. A P L I C A C I Ó N A L P U E N T E D E A R A N H U A Y D E L = 8 0 M T S 

Step 3: Basic Properties 

3.1 Materiales: 

E n el programa, las propiedades de los materiales pueden ser definidos al mismo 
tiempo en que son requeridos, o si el usuario prefiere, estas propiedades pueden ser 
predefinidas por el programa. Varias propiedades de materiales preestablecidas son 
au tomát i camente definidas cuando se crea el modelo por primer vez. 

Basic Properties > Materials > Add New Material 

Acero f y = 50 ksi 

Las siguientes propiedades son valores aproximados para todos los aceros: 

Módulo de elasticidad: 29000 ksi 

Relación de Poisson: 0.30 

Coeficiente de expansión térmica: 6.5 x 1 0 - 6 i n por grados Fahrenheit 

Peso por unidad de volumen: 490 l b / f t 3 

Esfuerzo de fluencia: Fy = 50 ksi 

Esfuerzo ú l t imo de tensión: Fu = 65 ksi 
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Figura 6.7: Propiedades del Acero grado 50. 
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CAPÍTULO 6. APLICACIÓN A L P U E N T E D E ARANHUAY D E L=80MTS 

Basic Properties > Materials > Add New Material 

Densidad: 2500fcg/m3 

Módulo do elasticidad: 274161kg/cm2 

Relación de Poisson: varía de 0.15 a 0.2 

Coeficiente de expansión térmica: 9.9 x 10~6 

Esfuerzo de compresión del concreto: f¡. = 280kg/cm2 
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taWu • 

' 
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• 7 
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MiíkíT 
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IjHtliB 1 • P 1 i i *»^U> 

r i t M « i t n a 

x ~ 
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Figura 6.8: Propiedades del Concreto f e — 2&0kg/cm2. 
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Figura 6.9: Materiales Definidos en el Modelo. 
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CAPÍTULO 6. APLICACIÓN AL PUENTE DE ARANHUAY DE L=80MTS 

3.2 Secciones: 

En el programa, las propiedades de las secciones pueden ser definidas al mismo tiem­
po que son requeridas, o si el usuario prefiere puede ser predefinida. 

Definición de las secciones a utilizar: 

Basic Properties > Frame Section > Add New Property 

pjjm¡ SiEilon Wioprrly 

Í Í K l f W r l ^ 

ftnltdtwft—% >HH 
•tfcfcMjaSIMSacttn 

J/WdtFlwatj Owral 1m_ 

O 
Dal**/** h iMOwnl Pi. 

i**J$tt»OUt f 9«l*x< 

• 

Figura 6.10: Secciones Disponibles en el CSIBRIDGE. 

Para secciones que no se encuentran en la lista de secciones en PVame Section Pro­
perty Type en la lista desplegable elegir Other. 

CaM 

Figura 6.11: Secciones No Disponibles en el CSIBRIDGE. 
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CAPÍTULO 6. APLICACIÓN AL PUENTE DE ARANHUAY DE L=80MTS 

Click Section Designer 

Define/ Edit/Show Section> Section Designer 

i 

1 K I 

Figura 6.12: Brida Superior Modelado en el SD Section. 

E l siguiente paso es definir las secciones que se utilizará en el modelo del puente 
reticulado. 

TT-nc ErD3C(S=i 

Fcxl rto popyiTj" 
•M-2 

ATIESAODm" 
AIIESADDR2 
ENNF1 

wm 
B S S P 1 
B S £ P 2 
D-l 
D-2 

lima , 

••..•>.•••. P - : e r . ' 

Adí C í B . d PrapRilj-

Modfr /Slwi P r c c s * 

Figura 0.13: Secciones Definidas cu el Modelo. 
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CAPÍTULO 6. APLICACIÓN AL PUENTE DE ARANHUAY DE L=80MTS 

Step 4: Bridge Component Properties 

Add New Section > Flat Slab 

1 I I I I T U T i l l ) I I I ) T O T 

\-j M i > 

1 1 1 ! T T T T "cr^cr 

I 1 I I 

Figura 6.14: Secciones de Losa Disponibles CSI BRIDGE. 

La sección para la losa del puente es del tipo "Flat Slab" de 25cm de espesor. 

Bridge Component Properties > Deck Sections 
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Figura 6.15: Sección de la Losa de Concreto f e = 280kg/cm2. 
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CAPÍTULO 6. APLICACIÓN AL PUENTE DE ARANHUAY DE L=80MTS 

En la Figura 6.16 definimos las características geométricas y físicas de la losa de con­
creto del puente. E l esfuerzo de conpresión del concreto a usarse será de 280fc<?/cm2, 
el ancho de la losa es incluido el ancho de las veredas. 

»»•"-> 

h A 
< H J 

L« X I * ' . ! - * • , « » 

! •**íf.ír)4 

Pm i n u u 
ttm V M r- H ^ t e M i r a . i t i W u » ' ) 

[Mi 0*U 
H ^ t e M i r a . i t i W u » ' ) 

P l í ^ ' V . V B l u i " "_ F.ii.XM'.-'j* 
B 3 0 

\trmt~~ Mu t » * ™ •,*». 

tirtm .• C - T -
I m i W i » 

I 
s?̂  

'l«íwTc""-

t ¡ M $ M h » 
í * a H M * d D « w Ó ¿ 
1 * 
V V > M M [ W H V 
C M O T I * i . t 0^j 

i * L ' - r^nj L*-p^[t'; 1 3 
EHlCh-fT*«Q<j^i r IM 
•fiOaM^gn. 
> ^ ¿ r f ^ L « J f c Í . ~ \ 
^ . ^ ^ j f ^ r ^ j v w ' . K ' " " " . , """."„ JW 
i ñ r i i f t t ^ l i t i f i t i " 
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Figura 6.16: Dimensiones de la Losa de Concreto f e = 2$0kg/cm2. 

Step 5: Bridge Object Definitions 

En el quinto paso definimos el nombre del puente, el tipo de apoyo de la estructura, 
para nuestro caso el Puente Arnahuay es de un sólo tramo y el tipo de apoyo en sus 
extremos son móvil y fijo. 

r—• —• • —— - 1 1 •—11 J • < 
Ocflnt DrítfgcObjKli 

i-iij» QtrKa aata 
\ WJtír~8'djr0t*<t | 
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i 
i 
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1 
i 
] 

M M BwJ»Cbf« _ 1 

I 
OK Ctt* ] 

Figura 6.17: Definición del Puente Aranhuay. 
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CAPÍTULO 6. APLICACIÓN AL PUENTE DE ARANHUAY DE L=80MTS 

En la Figura 6.18 podemos apreciar lo mencionado anteriormente, aparte de poder 
ver el eje y el ancho de vía del puente. 

Bridge Object Definitions > Add New Bridge Object 

j » 

Figura 6.18: Definición de los Apoyos. 

Step 7: Bridge Object Assignments 

Bridge Object Assignments > Deck Sections 

*MJ vijW .v\r)-;,..,a. 

BfMp OfcjKf U w OU • 

S M U E M M O I 

r i f " Section 1 S a c l B M V K M I 1 
. To End Abu " 

I W i l w S « * m V i M m Atona 5 * g g l t g g 

frSTI . c « - ; 

Figura 6.19: Definición de la Losa con Sección Constante. 

La sección de losa es constante a lo largo de toda la longitud del puente. Por lo tanto 
en la casilla de la columna Section Varíes aparece No. 
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CAPÍTULO 6. APLICACIÓN AL PUENTE DE ARANHUAY DE L=80MTS 

Para verificar que no existe variación de las dimensiones de Click en el botón: 

Modify/Show Section Variation Along Selected Span. 
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C T K M 

Ci«-'«» 
r « w r 

Figura 6.20: Parámetros de la Losa con Sección Constante. 

S T E P 8 : Update Linked Model 

Este comando actualiza los cambios realizados en el puente. También nos permite 
la discretización del modelo. 

Updfitr H:::i .f S t fur t i l t t l UaMI 
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Figura 6.21: Discretización del Modelo. 
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CAPÍTULO 6. APLICACIÓN A L P U E N T E D E ARANHUAY D E L=80MTS 

S T E P 9: Lane and Vehicle Definitions 

Lane and Vehicle Definitions > Lanes 

•dels 

Y A3dHewl»»D«rn far lOTUyoUlxw ] 

. . J 
Add Copy o I L * * . 

Modfy/ShowLan* 

DeHeLane 

OK _ C*w* I 

Figura 6.22; Definición de la Vía. 

Figura 6.23: Ancho de la Vía. 

E l ancho de la vía es de 3.60m según el A A S H T O - L R F D , en la Figura 6.23 podemos 
ver el eje y el ancho de vía determinado a partir de la estación inicial y la estación 
final. 
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CAPÍTULO 6. APLICACIÓN AL PUENTE DE ARANHUAY DE L=80MTS 

Lane and Vehicle Definitions > Vehicles 

Para puentes de un solo tramo se diseñará con dos tipos de vehículos el Tándem 
(M) y el Camión HL-93 Truck (K). Con un 33 % por efectos de impacto. 

Slinifaid Vehic le 
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Figura 6.24: Camión de Diseño. 
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Figura 6.25: Tándem de Diseño. 
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CAPÍTULO 6. APLICACIÓN A L P U E N T E D E A R A N H U A Y D E L=80MTS 

Las clases de vehículos que se usarán para el diseno del puente serán según las re­
comendaciones del A A S H T O - L R F D : el Camión y el Tándem de Diseño. 

Lane and Vehicle Definitions > Vehicles Class 

Vehtct« t u r n Oala 
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Figura 6.26: Clases de Vehículos de Diseno. 

S T E P 10: Function Definitions 

Function Definitions > Response Spectrum Functions 
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Figura 6.27: Espectro de Aceleración Según M T C . 
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CAPÍTULO 6. APLICACIÓN A L P U E N T E D E A R A N H U A Y D E L=80MTS 

S T E P 11 : Load Pattern Definitions 

Load Pattern Definitions> 
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Figura G.28: Definición de Cargas Patrón. 

E n la carga muerta se incrementa un porcentaje de 10% del peso de la estructura 
para considerar el peso de las conexiones. 

S T E P 12: Load Case Definitions 

Carga Muerta de la Superficie de Rodadura D W ( W E A R I N G S U R F A ­
C E ) 
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Figura 6.29: Definición de Carga Asfáltica. 

Peso específico del asfalto = 2.2Tn/m3 

Espesor de la carpeta asfáltica^ 0.05 m 
Carga asfáltica por unidad de área=0.11Tn/m 2 
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CAPÍTULO 6. APLICACION AL PUENTE DE ARANHUAY DE L=80MTS 

Carga Peatonal P L (LL SURCH) 
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Figura G.30: Definición de Carga Peatonal Margen Derecho. 
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Figura 6.31: Definición de Carga Peatonal Margen Izquierdo. 

Estas cargas según la norma del MTC. 
Carga peatonal por unidad de áie&=0.36Tn/m2 

La carga peatonal es una fuerza distribuida sobre la vereda derecha e izquierda, en 
sentido de la gravedad. 

115 

http://%e2%96%a0-iI.iM.oij~*
http://lcri.it


CAPÍTULO 6. APLICACIÓN A L P U E N T E D E A R A N H U A Y D E L - 8 0 M T S 

Bridge >Loads > Area Loads 

Definidas las cargas distribuidas a las que estará sujeta la losa del puente, ahora 
debemos indicar la longitud sobre la cual actuará a lo largo de la losa, en nuestro 
caso es a lo largo de toda su longitud de 80 mts. 

~~¿r-+ \V]~*+J-*~ .¡..**Mr —*. i ' r •*»-•-
M t f * 

*-¿ H**'v*rwi -
I l ' r l . . H •-•fc.É < 1» 

f — 

1- ( M 

Figura 6.32: Carga Distribuida Sobre la Losa. 

Carga Muerta y Accesorios: Barandas ( D E A D ) 

23ESQ2EZ 
U « S H M I H i 

• - j lAJWCAOfAECH* • - j 

LudOaaOm 

LHÉtlN i Fore* *i 

C « « M E $ I B I P > TGLOBM. •j, 
OWHWI C*>*r Zi 

LoalVrtut 

VAa 01 

L 0*d T ItwWH LtCMOO 

U H K I U C M * 

L M M m M R M M 

jH^t«gTrtD*c* 

(«Uutao 'OI 
"**7J 

U * V W M H J M É M 

i o * n * * U « M « M * t , ( i O ' p l W - 3 » t o 

1 *• i . t — : 

Figura 6.33: Definición de Carga Muerta de Baranda. Lado Derecho. 

La carga de baranda es en dirección de la gravedad, es una fuerza lineal que actúa 
en el centro de gravedad de la baranda. 

Carga Lineal de la baranda = O.lTn/m 

Definidas las cargas lineales a las que estará sujeta la losa del puente, ahora debemos 
indicar la longitud sobre la cual actuará a lo largo de la losa, en nuestro caso es a 
lo largo de toda su longitud de 80 mts. 
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CAPÍTULO 6. APLICACIÓN AL PUENTE DE ARANHUAY DE L=80MTS 
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Figura 6.34: Definición de Carga Muerta de Baranda, Lado Izquierdo. 
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Figura 6.35: Distribución de la Carga Muerta por Baranda Sobre la Losa. 

Efecto de Viento sobre la Estructura. 

Las fuerzas de viento se calcularon según la norma del MTC. E l lugar donde se ubica 
el puente Aranhuay tiene las siguientes coordenadas: 

Latitud: 12.72° 

Longitud: 74.35° 

En el Mapa Eólico del Perú que se muestra, podemos determinar las velocidades del 
viento a una distancia de 10m sobre el nivel del terreno, conociendo las coordenadas 
geográficas. 

Vio = 55Km/h 
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Figura 6.36: Mapa Eólico del Perú. 

Pueblos Abiertos: 

C = 0.330 
ZQ - 0.070 

Velocidad con respecto a la altura: 

Vz = CV10Ln{Z/Zo) 

Presiones básicas para Barlovento y Sotavento: 

Componente estructural: Armaduras 
Presión Barlovento: PB = l.bkN/m2 

Presión Sotavento: PB = 0.7bkN/m2 

P - PB{Vzimf 
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Load Case Definitions> Load Cases >Add New Load Case 
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Figura 6.37: Definición de la Carga Móvil. 

Definimos la carga móvil, como se trata de una vía según las especificaciones del 
AASHTO-LRFD, el factor de presencia múltiple toma el valor de 1.2 a partir de 
condiciones iniciales sin daño. 

Finalmente definimos las cargas de Sismo, según la norma del MTC con una acele­
ración de diseño de 0.39g, obtenidos previamente del análisis de peligro sísmico. 
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Figura 6.38: Definición de la Carga de Sismo en dirección X. 

La norma de MTC nos da dos combinaciones para la acción sísmica: 

• Sismo en dirección en "x" considerado 100 % y sismo en la dirección en "y" 
considerado 30 %. 
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Figura 6.39: Definición de la Carga de Sismo en dirección Y . 

• Sismo en dirección en "x" considerado 30% y sismo en la dirección en "y" 
considerado 100 %. 

Los casos de carga para el Análisis Estático Lineal se determinaron según las in­
dicaciones del AASHTO-LRFD, la que podemos encontrar en el Capítulo I I I de la 
presente Tesis. 
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Figura 6.40: Casos de Caxga para el Análisis. 
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STEP 13: Moving Load Case Results Saved 
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Figura 6.41: Resultados de la Carga Móvil. 

Según la Figura 6.41 el usuario puede elegir el tipo de resultado que desee obtener. 

MODELAMIENTO E N C S I B R I D G E 

Después de realizado el modelamiento, podemos verlo en las vistas que se muestran 
a continuación. Vista Lateral, Vista en Planta Superior, Vista en Planta Inferior y 
Vista en 3D. 

, A A A A A A A A 
Figura 6.42: Vista Lateral. 

m z x m 
Figura 6.43: Vista Planta Superior. 
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snnmnnuB 
Figura 6.44: Vista Planta Inferior. 

Figura 6.45: Vista en 3D. 

6.5.2. Análisis Estático No Lineal 
Para el Análisis Estático No LineaJ-Pushover se siguió las recomendaciones del F E -
MA 356, para el modelamiento de las rótulas plásticas. 
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Figura 0.46: Rótulas Plásticas Según FEMA-350. 

Las rótulas plásticas se modelaron teniendo en cuenta las propiedades del acero A50, 
el punto de fluencia, punto de endurecimiento, capacidad última y punto de colapso. 
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De la Figura 6.47 podemos ver varios casos para el análisis Pushover comenzando 
con la dirección de fuerzas increméntales en tres diferentes direcciones ortogonales: 
"X". "Y" y "Z". E l análisis Pushover puede comenzar de condiciones iniciales igua­
les a cero o a partir de una estado de cargo no lineal. Para la aplicación del análisis 
es necesario realizar el análisis modal previamente, ya que este tomará el modo fun­
damental como la deformación característica de la estructura. 

Figura 6.47: Caso de Análisis Pushover. 
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Figura 6.48: Punto de Control para la Curva de Capacidad. 
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Figura 6.49: Datos Guardados. 

Para el Análisis Estático No Lineal es necesario definir dos variables una dinámica 
y otra cinemática. La variable cinemática viene hacer el desplazamiento en el centro 
de luz de la estructura. Es decir la curva de Pushover es la gráfica del desplazamiento 
del centro de luz versus la reacción en la base; desde condiciones iniciales iguales a 
cero hasta que la estructura llegue al colapso. 

E l análisis Pushover se realiza en múltiples pasos, ya que la fuerza se incrementa 
formando las rótulas plásticas hasta el colapso. 
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Figura 6.50: Parámetros de Integración. 

124 



CAPÍTULO 6. APLICACIÓN AL PUENTE DE ARANHUAY DE L=80MTS 

Para la solución de la ecuación de movimiento se usará el método de integración 
directa, para tal caso es necesario definir ciertos parámetros de integración los cuales 
los podemos ver en la Figura 6.50. 

'itÍ"Ílt'kit '¿U t i í ilÍ"i¡¿ '¿i¡ iit 
H w M W * » H O J ' " 

or. C M ; 

Figura 6.51: Curva de Capacidad Resistente. 

El modelo bilincal so obtuvo mediante el método de igualdad de áreas, el cual es 
el más elaborado. E l desplazamiento que limita el rango elástico del inelástico es 
dy = 457mra y el desplazamiento en la cual la estructura colapsaría es de = 
1137mm. 

* n » " = l » 3 7 

D«plizarnt*nra (mni| 

Figura 6.52: Modelo Bilrneal de la Curva de Capacidad dy = 457.mm , dm^x = 
1137mm. 
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6.6. DISEÑO POR DESEMPEÑO 
E l diseño por desempeño se realizará según las recomendaciones del ATC-40. 
Los registros aceleregráficos que se muestran a continución fueron obtenidos de la 
base de datos de la página del Instituto Geofísico del Perú. 

"En la región central del Perú, donde se encuentra Lima, el último gran sismo se 
produjo en octubre de 1974; ahora, la idea es que cuanto más tiempo pasa desde 
esa fecha, la probabilidad que ocurra un sismo igual o mayor se incrementa y si eso 
ocurre también habrá un tsunami", dijo a la agencia Andina. 

Tavera explicó que para descartar en Lima un sismo con características destructivas 
como el del 3 de octubre de 1974 (cuando se produjo un terremoto de 7.5 grados de 
magnitud) tendrían que ocurrir por lo menos 30 sismos de seis grados de magnitud, 
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Figura 6.53: Componente NS LIMA 1974. 

E l 15 de Agosto de 2007 a horas 18 y 40 minutos (hora local), la zona sur de la 
región central de Perú fue afectada por un terremoto de magnitud 7.0ML (Richter) 
que en algunos segundos produjo muerte y destrucción en las ciudades de Pisco. lea 
y Chincha en donde se evaluaron intensidades máximas de VI I -VI I I en la escala de 
Mercalli Modificada (MM). 

E l terremoto produjo intensidades de V(MM) en la ciudad de Lima y fue sentido 
hasta las ciudades de Piura, Arequipa, Cusco y Pucallpa con intensidades del orden 
de I I - I I I (MM). Este sismo tuvo como características principales su gran duración y 
el aparente proceso complejo de ruptura que experimento, para luego ser seguido por 
un gran número de réplicas con magnitudes que no sobrepasaron el grado b'.5ML. En 
este estudio se resume las principales características del terremoto en relación a sus 
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parámetros hipocentrales, orientación de la fuente, réplicas e intensidades regionales. 

El terremoto del 15 de Agosto se constituye como el de mayor magnitud y duración 
ocurrido en esta región en los últimos 290 años. 
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Figura 6.54: Componente NS PISCO 2007. 

Una de las manifestaciones de la alta actividad sismica del Perú, tuvo lugar, el dia 
23 de junio a las 15 horas 30 minutos con uno de los sismos más fuertes. E l epicen­
tro se localizó a 83 km mar adentro de la ciudad de Atico, al norte de la ciudad de 
Arequipa, con un hipocentro de 33 Km. La magnitud momento fue de 8.4 Mw. 

La aceleración máxima del suelo medida en la estación de Moquegua fue de 250 
gals. Las regiones más afectadas fueron Tacna, Moquegua, Arequipa y Ayacucho, 
cubriendo una superfic de 40, OOOm2 

Treinta minutos después del sismo se produjo un Tsunami en la localidad costera 
de Camaná, en el departamento de Arequipa. 
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Figura 6.55: Componente NS MOQUEGUA 2001. 

Los registros acelerográficos que se muestran, se normalizarán a los valores obtenidos 
por el programa Risk, para los tres niveles de sismos (Sismo de Servicio, Sismo de 
Diseño y Sismo Extremo) 

Vida Probabilidad de PERIODOS DE Probabilidad de Aceleraciones 
Útil Excedencia RETORNO Excedencia Anual 

(Años) (%) (Años) cm/sg2 xg 
100 50 145 0.0069 214.60 0.22 
100 10 950 0.0011 367.40 0.37 
100 5 1950 0.0005 446.91 0.46 

Cuadro 6.1: Aceleraciones para los Sismos de Diseño Según ATC-40 

El tiempo de vida útil de 100 anos se estableció según las recomendaciones de diseño 
para diversas estructuras. 

Realizado el Análisis Tiempo Historia para la estructura usando los registros acele­
rográficos de los sismos de: 

• LIMA 1974 

• MOQUEGUA 2001 

• PISCO 2007 
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Usando el método de integración directa y el coeficiente de Rayleigh se obtuvieron 
los siguientes resultados: 

R E S P U E S T A 
SISMO NIVEL DE AMENAZA SISMICA Ay(mm) 

LIMA 1974 
SISMO DE SERVICIO -26 

LIMA 1974 SISMO DE DISEÑO -44 LIMA 1974 
SISMO EXTREMO -54 

MOQUEGUA 2001 
SISMO DE SERVICIO -68 

MOQUEGUA 2001 SISMO DE DISEÑO -114 MOQUEGUA 2001 
SISMO EXTREMO -141 

PISCO 2007 
SISMO DE SERVICIO -20 

PISCO 2007 SISMO DE DISEÑO -34 PISCO 2007 
SISMO EXTREMO -42 

E N V O L V E N T E 

ENVOLVENTE 

NIVEL DE AMENAZA SISMICA Ay(mm) 

ENVOLVENTE SISMO DE SERVICIO (SS) -68 ENVOLVENTE SISMO DE DISEÑO (SD) -114 ENVOLVENTE 

SISMO EXTREMO (SE) -141 

Cuadro 6.2: Respuesta - Envolvente. 

Siguiendo las recomendaciones del ATC-40, tomamos la respuesta como la envol­
vente de los resultados para cada una do las amenazas sísmicas con tres diferentes 
registros acelerográficos. 
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La respuesta de la estructura ante los niveles de amenaza sísmica según el ATC-40, 
se encuentran en el rango elástico. Según ATC tenemos los valores de: 
10= 627mm 
S V - 967mm 
CP= 1137mm 

130 



Capítulo 7 

CONCLUSIONES Y 
R E C O M E N D A C I O N E S 

7.1. CONCLUSIONES 
1. La norma actual para el diseño sísmico N T E E0.30, del Reglamento Nacional 

de Construcción en el Perú (2003) y las anteriores, han sido concebidas para 
edificaciones y no para el diseño sísmico de puentes. 

2. L a norma establece derivas permisibles ante fuerzas laterales según el tipo de 
sistema estructural (en el caso de edificaciones), este trabajo proporciona el 
máximo desplazamiento que puede experimentar el Puente Aranhuay en el 
centro de su luz, antes de su colapso. 

3. Para realizar el método Pushover, es necesario establecer dos incógnitas: una 
cinemática (desplazamiento) y una dinámica (fuerza), que en nuestro caso 
fueron el desplazamiento del centro de luz y la reacción en la base respectiva­
mente. 

4. E l CSiBridge vl5.1 es un programa para el diseño de puentes de concreto y 
acero, nos proporciona técnicas avanzadas para el análisis no lineal. 

5. Para el Análisis Tiempo Historia No Lineal se uso el método de Hilber, Hughes 
and Taylor, que es un algoritmo muy popular en la dinámica estructural para 
resolver ecuaciones no lineales. 

6. E l programa R I S K nos permite determinar las aceleraciones máximas espera­
das en un determinado lugar, con un tiempo de retorno determinado. 

7. Para el modelamiento de la rótula plástica se consideró 5 puntos importantes: 
punto de carga nula, punto de fluencia, capacidad máxima, resistencia degra­
dada y punto de falla. E l número de puntos depende de la precisión en los 
resultados que se desee obtener. 

8. Al realizar el análisis Pushover nos arrogó un desplazamiento lateral de colapso, 
del centro de luz de 1137mm y el límite entre el rango elástico e inelástico fue 
de 457mm. 
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9. L a capacidad del puente para incursionar en el rango inelástico antes de llegar 
al colapso es 2.5 veces la deformación elástica. E l puente tiene un factor de 
sobrerresistencia de 2.5. 

10. E l diseño de elementos metálicos es esencialmente un proceso de tanteos. Se 
selecciona un perfil de prueba y luego se revisa si éste satisface la fórmula de 
interacción gobernante. 

11. E l acero estructural es un material altamente dúctil, que permite grandes 
deformaciones más allá del rango elástico antes de llegar a la ruptura. 

12. L a respuesta global de la estructura ante los niveles de sismos recomendados 
por la ATC-40, se localizaron en el rango elástico del modelo bilineal de la 
curva de capacidad resistente del puente. 

7.2. R E C O M E N D A C I O N E S 
1. E l uso del tipo de acero estructural está determinado por su resistencia y su 

capacidad de deformación, claro que también el aspecto económico debe ser 
evaluado. 

2. La elección del tipo de sección para los elementos estructurales que conforman 
las cerchas pueden ser compactas, no compactas y esbeltas, no se recomienda 
trabajar con secciones esbeltas debido a su costo, su comportamiento mucho 
más complejo y por presentar una falla frágil. 

3. Según el manual del M T C para puentes de un sólo tramo simplemente apoya­
dos, independiente de su ubicación, no es necesario realizar estudios de riesgo 
sísmico. En este trabajo se realizó el análisis de peligro sísmico para fines 
didácticos. 

4. E l Análisis No Lineal Estático Pushover presentado aquí, es exclusivamente 
para puentes de un solo tramo. 

5. En el modelamiento de rótulas plásticas puede ser considerando sólo tres pun­
tos importantes: punto de carga nula, punto de fluencia y capacidad máxima. 

6. E l análisis Pushover debe realizarse en diversas direcciones, en este trabajo se 
consideró una sola dirección crítica ya que se trata de un puente de un solo 
tramo con alineación horizontal recta. 

7. Otra manera de determinar la respuesta del análisis tiempo historia es to­
mar un conjunto de registros acelerográficos y considerar como respuesta al 
promedio de los valores arrogados por cada análisis tiempo historia. 
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7.3. F U T U R A S LÍNEAS D E INVESTIGACIÓN 
E l trabajo desarrollado en esta Tesis y los resultados obtenidos, dan pie a un amplio 
abanico de posibles trabajos como futuras líneas de investigación. Acontinuación se 
destacan algunas: 

1. Optimización de las secciones de acero. 

2. Diseño sísmico de conexiones en puentes reticulados. 

3. Obtención de registros acelerográficos de la ciudad de Ayacucho. 
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Apéndice A 

PANEL FOTOGRÁFICO 

E l levantamiento topográfico se realizó con 01 Estación Total y 03 Prismas. E l viaje 
hasta el poblado de Nuevo Progreso con camioneta fue de 06 horas aproximadamen­
te. 

Figura A . l : Puente Peatonal Existente. 

En el lugar del levantamiento topográfico existe un puente peatonal hecho de madera, 
que como vemos en la Figura A . l sirve para la circulación de personas y animales. 
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APÉNDICE A. PANEL FOTOGRÁFICO 

E l levantamiento topográfico tuvo una duración de 02 horas. 

Figura A.3: Cauce del Río Mantara. 



APÉNDICE A. PANEL FOTOGRÁFICO 

Figura A.4: Trocha Nuevo Progreso -Aranhuay. 

El puente existente une carrateras de tercer orden o trochas. 



Apéndice B 

R E S U L T A D O S D E L A S 
F Ó R M U L A S D E I T E R A C C I O N 

Para determinar si las secciones elegidas cumplen con la fórmula de iteraccion se 
desarrollo un programa en excel. Este programa consiste en ingresar las característi­
cas geométricas de la sección y sus propiedades tales como: constante torsional, 
momento de inercia, radio de giro, etc. 

Los resultados que nos arrojará el programa son su capacidad en tensión, compre­
sión, flexión y corte. 

Estos valores obtenidos del programa en excel y los resultados de solicitaciones del 
CS1BRIDGE no dará el valor de la fórmula de iteraccion: 

Para - r V > 0.2 
Vc.tPn — 

Pu 8 Mus Muy < l 

<¡>c,tPn 8rfaMnx 4 > t M n y

} ~ 

Para -rfe- < 0.2 
(pctr'n 

R, + ( . M u x 

+ 
M, uy 

2<pCitPn " 4 > t M n x <f>M ) < 1 
" .y 
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E L E M E N T O 4>t,cPn 
(Kips) 

<t>bMyn 

(Kips-fts) 
4>bMXn 

(Kips-fts) 
P u 

(Kips) 
M 22 

(Kips-fts) 
M 3 3 

(Kips-fts) 
P* 

4>t,cPn Ratio 

M 1 349.20 206.00 616.00 125.39 17.63 -347.94 0.36 0.94 
M 2 232.80 55.00 272.00 115.81 1.85 102.42 0.5 0.86 
M 3 232.80 55.00 272.00 112.26 1.50 45.67 0.48 0.66 
M 4 232.80 55.00 272.00 111.11 1.03 62.95 0.48 0.70 
M 5 232.80 55.00 272.00 111.11 -1.02 80.53 0.48 0.76 
M 6 232.80 55.00 272.00 112.26 -1.50 67.31 0.48 0.73 
M 7 232.80 55.00 272.00 115.67 -1.68 -49.03 0.5 0.68 
M 8 349.20 206.00 616.00 122.44 -16.46 -295.53 0.35 0.85 

Cuadro B . l : Resultado de Fuerzas en Montantes. 

E L E 
MEN P u 4> dfí-STR NT 

N° 

T T 

X o 

T L 
L e 

ST SL Placa Aplasta 
miento 

Bloque 
Cortante Whitmore 

TO. (Kips) (in) (Kips) 

N° 

T T 

X o 

T L 
(mm) (mm) (mm) (mm) (kips) (kips) (kips) 

M-l 125.39 7/8 14.55 24 4 6 55 158.00 75 20 1723.19 1225.44 595.62 
M-2 115.81 7/8 14.55 16 4 4 55 104.50 75 20 796.50 635.39 366.79 
M-2 112.26 7/8 14.55 16 4 4 55 104.50 75 20 796.50 635.39 366.79 
M-2 111.11 7/8 14.55 16 4 4 55 104.50 75 20 796.50 635.39 366.79 

Cuadro B.2: Conexiones Montantes. 

NT=Número de Tornillos. 
TT=Tornillos Transversales. 
TL=Tornillos Longitudinales. 
ST=Espaciamiento Transversal. 
SL=Espaciamiento Longitudinal. 



E L E M E N T O <¡>t,CPn 
(Kips) 

<t>bMyn 

(Kips-fts) 
<f>bMxn 

(Kips-fts) 
Pu 

(Kips) 
M 2 2 

(Kips-fts) 
M 3 3 

(Kips-fts) 
P U 

<t>t,CPn 

Ratio 

D G L - 1 1512.00 937.00 809.00 -865.19 327.49 47.14 0.57 0.94 
D G L - 2 1065.12 865.00 710.00 697.21 -254.30 23.90 0.65 0.95 
D G L - 3 1355.00 865.00 710.00 -612.46 179.87 25.49 0.45 0.67 
D G L - 4 912.96 865.00 710.00 504.32 -130.59 19.36 0.55 0.71 
D G L - 5 1355.00 865.00 710.00 -421.25 -79.44 9.35 0.31 0.40 
D G L - 6 465.60 577.00 283.00 316.38 -58.14 -5.43 0.68 0.79 
D G L - 7 566.00 577.00 283.00 -234.42 -35.59 -4.59 0.41 0.48 
D G L - 8 291.00 577.00 283.00 137.71 -74.17 -5.73 0.47 0.61 
D G L - 9 407.40 577.00 283.00 137.50 -72.77 -4.87 0.34 0.47 
DGL-10 566.00 577.00 283.00 -239.29 -64.26 -5.48 0.42 0.54 
D G L - l l 407.40 577.00 283.00 316.01 -84.73 -5.27 0.78 0.92 
DGL-12 1355.00 865.00 710.00 -420.61 39.64 -9.73 0.31 0.36 
DGL-13 1355.00 865.00 710.00 503.43 94.11 21.76 0.37 0.50 
DGL-14 1355.00 865.00 710.00 -611.09 -107.35 18.83 0.45 0.59 
DGL-15 1355.00 865.00 710.00 695.59 193.53 23.81 0.51 0.74 
DGL-16 1460.00 925.00 774.00 -807.20 -321.46 18.91 0.55 0.88 

Cuadro B.3: Resultado de Fuerzas en Diagonales. 



APÉNDICE B . RESULTADOS D E LAS FÓRMULAS D E I T E R A C C I O N 

W
hi

tm
or

e 

(k
ip

s)
 

14
24

.0
9 

75
5.

85
 

12
18

.1
2 

66
8.

06
 

89
4.

76
 

64
0.

92
 

73
0.

27
 

39
5.

97
 

B
lo

qu
e 

C
or

ta
nt

e 
(k

ip
s)

 

13
77

.9
8 

12
26

.8
3 

12
03

.7
2 

76
9.

26
 

A
pl

as
ta

 
m

ie
nt

o 
(k

ip
s)

 

40
85

.8
9 

34
62

.2
9 

21
70

.6
4 

13
04

.6
4 

Pl
ac

a 

(m
m

) 
\ 

/ 

Pl
ac

a 

(m
m

) 
\ 

/ 

o 
CN 

o 
CN 

o 
CN 

o 
CN 

o 
CN 

o 
CN 

o 
CN 

o 
CN 

j a 
OO g 

O 
fr-

LO 
b-

LO fr-l O 
b-

io 
t-

O 
t-

O 
fr-

O 
fr­

' 

f 1 
en a 

CS 
fr­ 76

.6
7 

76
.6

7 
76

.6
7 

76
.6

7 

o 
fr­

o 
fr­

eo fr-

« s 
¿ 

ío o o 
^ 

o o ío 
CO 

ío 
CO 

l O 
CO 

o _ I 

a H 
fr-fr­ CO co LO LO 

° H 
» H OO ee 00 GO OO OO T J < 

N
T CO 

LO 
CO 
tO 

00 

^ 
00 CN 

CO 
CN 
CO 

o 
CN 

o 
CN 

g 1 1 * -
l O 
LO 

CN 
O 

l O 
l O 

CN 
O 

l O 
LO 

l O 
LO 

LO 
LO 

LO 
LO g 1 1 * - t -H oS 

r—1 
^ 
r -H 

cri 
t—i 

<tf 
t -H I—( 1—1 

Tt* 
t-H 

5* 00 

t-
T—1 

00 

t> 
T—1 

OO fr-OO fr-00 fr-OO 

fr-

-i SÍ 
DÍ •» 

& -8
65

.1
9 

69
3.

83
 

-6
12

.4
6 

50
4.

32
 

-4
21

.2
5 

31
6.

38
 CN 

T * 

CO 
CN 

i 13
7.

71
 

H S • 
S S o 
W S H 

D
G

L-
1 

D
G

L-
2 

D
G

L-
2 

D
G

L-
2 

D
G

L-
2 

D
G

L-
3 

D
G

L-
3 

D
G

L-
3 

M 
CD 

"ctí 
a o 
¥ 
•J: 
w tí 
O 

"R 
0> c o 

u ̂
 a 

c 
ÍH 

1 
a 

O 

• 
y I 

• s ^ 
a o 
<P 73 
e a 5 o 2. P 

99 . 
cu 53 
w > 
Si CO 

.5 tí 
T3 5 
fifí 

1 1 
s - - O 

a 
-tí 
'bb 
tí 
O 

hJ 
W ) O o 
tí +s ° £ fl 

- J .S Sí 

s i s 
.2 2 a 
*a Sí '9 
tí ffl c<3 
b OH a 

r2 <° M 
H W B 

H H H H Z H H m m 

142 



E L E M E N T O 4>t.cPn 
(Kips) 

4>bMyn 

(Kips-fts) 
<PbMxn 

(Kips-fts) 
P« 

(Kips) 
M 2 2 

(Kips-fts) 
M 3 3 

(Kips-fts) 
Pu 

<t>t,cPn 
Ratio 

BS 1 1874.00 1431.00 1084.00 -1037.16 117.08 67.43 0.55 0.68 
BS 2 1874.00 1431.00 1084.00 -970.00 -140.57 72.70 0.52 0.67 
BS 3 3499.00 2580.00 1976.00 -1693.88 204.71 130.52 0.48 0.61 
BS 4 3499.00 2580.00 1976.00 -1684.64 -205.28 130.19 0.48 0.61 
BS 5 3499.00 2580.00 1976.00 -2114.4 -225.41 152.80 0.60 0.75 
BS 6 3499.00 2580.00 1976.00 -2098.38 -225.48 152.98 0.60 0.75 
BS 7 3499.00 2580.00 1976.00 -2240.62 -257.60 175.45 0.64 0.81 
BS 8 3499.00 2580.00 1976.00 -2239.40 -257.59 175.34 0.64 0.81 
BS 9 3499.00 2580.00 1976.00 -2097.05 -225.53 151.52 0.6 0.75 
BS 10 3499.00 2580.00 1976.00 -2110.89 -225.47 151.60 0.6 0.75 
BS 11 3499.00 2580.00 1976.00 -1681.73 -205.31 135.10 0.48 0.61 
BS 12 3499.00 2580.00 1976.00 -1689.55 -204.82 135.58 0.48 0.61 
BS 13 1874.00 1431.00 1084.00 -967.61 -130.10 72.75 0.52 0.66 
BS 14 1874.00 1431.00 1084.00 -1016.02 104.57 67.02 0.54 0.66 

Cuadro B.5: Resultado de Fuerzas en Brida Superior. 



E L E 
MEN 
TO. 

Pu 

(Kips) 

0 

(in) 

<PRSTR 

(Kips) 
NT 

N° 

T T 

N° 

T L 
L e 

(mm) 

ST 

(mm) 

SL 

(mm) 

Placa 

(mm) 

Area 
Ala 

(mm 2) 

Area 
Placa 
(mm 2) 

EBS-1 -116.06 7/8 14.55 8 2 4 55 75 75 20 3499.993 6387.084 
EBS-2 -191.41 7/8 14.55 14 2 7 35 75 55 25 6651.5996 7161.276 
EBS-3 -253.19 7/8 14.55 18 2 9 35 75 55 25 6651.5996 7161.276 

Cuadro B.6: Empalme Ala Brida Superior. 

E L E 
MEN Pu <t> 4>R-STR NT 

N° 

T T 

N° 

T L 
L e ST SL Placa Area 

Alma 
Area 
Placa 

TO. (Kips) (in) (Kips) 

N° 

T T 

N° 

T L (mm) (mm) (mm) (mm) (mm 2) (mm 2) 
EBS-1 -286.46 7/8 29.09 16 4 4 55 75 75 16 8639 17032 
EBS-2 -464.13 7/8 29.09 20 5 4 35 75 55 20 16129 16516 
EBS-3 -613.94 7/8 29.09 30 5 6 35 75 55 20 16129 16516 

Cuadro B.7: Empalme Alma Brida Superior. 

NT=Número de Tornillos 
TT=Tornillos Transversales 
TL=Tornillos Longitudinales 
ST=Espaciamiento Transversal 
SL=Espaciamiento Longitudinal 



E L E M E N T O (f>t,CPn 
(Kips) 

</>bMyn 

(Kips-fts) 
4>bMxn 

(Kips-fts) 
P« 

(Kips) 
M 2 2 

(Kips-fts) 
M 3 3 

(Kips-fts) 
Pu 

(pt.cPn Ratio 

ATS-1 280.61 97.00 149.00 -102.86 7.9 11.13 0.37 0.51 
ATS-1 145.50 97.00 149.00 98.64 7.9 11.13 0.68 0.82 
ATS-3 280.61 97.00 149.00 -147.86 -3.11 6.76 0.53 0.60 
ATS-3 145.50 97.00 149.00 80.54 -3.11 6.76 0.55 0.62 
ATS-5 83.52 97.00 150.00 34.61 -40.46 -9.82 0.41 0.84 
ATS-6 83.52 97.00 150.00 34.61 -40.46 -9.82 0.41 0.84 
ATS-7 280.61 97.00 149.00 -157.05 -5.18 9.40 0.56 0.66 
ATS-7 145.50 97.00 149.00 90.25 -5.18 9.40 0.62 0.72 
ATS-9 280.61 97.00 149.00 -147.16 -2.32 8.75 0.52 0.60 
ATS-9 145.50 97.00 149.00 77.07 -2.32 8.75 0.53 0.60 
ATS-11 83.52 97.00 150.00 50.33 -18.53 -8.58 0.60 0.82 
ATS-12 83.52 97.00 150.00 50.33 -18.53 -8.58 0.60 0.82 
ATS-13 280.61 97.00 149.00 -138.05 -1.39 -8.24 0.49^ 0.55 
ATS-13 145.50 97.00 149.00 67.96 -1.39 -8.24 0.47 0.53 
ATS-15 280.61 97.00 149.00 -127.54 -2.87 8.85 0.45 0.53 
ATS-15 145.50 97.00 149.00 39.47 -2.87 8.85 0.27 0.35 
ATS-17 83.52 97.00 150.00 56.32 -22.81 -4.81 0.67 0.91 
ATS-18 83.52 97.00 150.00 56.32 -22.81 -4.81 0.67 0.91 
ATS-19 280.61 97.00 149.00 -107.76 -1.89 9.83 0.38 0.46 
ATS-20 280.61 97.00 149.00 -107.76 -1.89 9.83 0.38 0.46 

Cuadro B.8: Resultado de Fuerzas en Atiesador Superior I . 



E L E M E N T O <Í>t,cPn 
(Kips) 

faMyn 
(Kips-fts) 

<PbMxn 

(Kips-fts) 
Pu 

(Kips) 
M 2 2 

(Kips-fts) 
M 3 3 

(Kips-fts) 
Pu 

<Pt,cPn Ratio 

ATS-21 280.61 97.00 149.00 -81.96 -2.61 9.81 0.29 0.38 
ATS-22 280.61 97.00 149.00 -81.96 -2.60 9.80 0.29 0.37 
ATS-23 83.52 97.00 150.00 57.33 -29.64 1.71 0.69 0.97 
ATS-24 83.52 97.00 150.00 57.33 -29.64 1.71 0.69 0.97 
ATS-25 280.61 97.00 149.00 -69.35 -2.38 8.22 0.25 0.32 
ATS-26 280.61 97.00 149.00 -69.35 -2.38 8.22 0.25 0.32 
ATS-27 280.61 97.00 149.00 -75.59 -2.04 -8.24 0.27 0.34 
ATS-28 280.61 97.00 149.00 -75.59 -2.04 -8.24 0.27 0.34 
ATS-29 83.52 97.00 150.00 51.10 -23.33 4.70 0.61 0.85 
ATS-30 83.52 97.00 150.00 51.10 -23.33 4.70 0.61 0.85 
ATS-31 280.61 97.00 149.00 -95.85 -3.09 8.23 0.34 0.42 
ATS-32 280.61 97.00 149.00 -95.85 -3.09 8.23 0.34 0.42 
ATS-33 280.61 97.00 149.00 -116.09 -3.60 8.27 0.41 0.50 
ATS-34 280.61 97.00 149.00 -116.08 -3.6 8.27 0.41 0.50 
ATS-35 83.52 97.00 150.00 34.00 -20.54 8.07 0.41 0.64 
ATS-36 83.52 97.00 150.00 34.00 -20.53 8.07 0.41 0.64 
ATS-37 280.61 97.00 149.00 -122.00 -2.53 7.18 0.43 0.50 
ATS-37 145.50 97.00 149.00 54.39 -2.53 7.18 0.37 0.44 
ATS-39 280.61 97.00 149.00 -89.84 -4.28 11.13 0.32 0.43 
ATS-39 145.50 97.00 149.00 85.6 -4.28 11.13 0.59 0.69 
ATS 1-1 304.32 258.00 543.00 53.98 46.37 -368.99 L 0.18 0.95 
ATS1-2 304.32 258.00 543.00 53.98 46.37 -368.98 0.18 0.95 
ATS1-3 232.80 258.00 543.00 47.86 -49.88 -309.35 0.21 0.88 
ATS1-4 232.80 258.00 543.00 47.86 -49.88 -309.33 0.21 0.88 

Cuadro B.9: Resultado de Fuerzas en Atiesador Superior I I . 



E L E 
MEN 
TO. 

P . 

(Kips) 

<t> 

(in) 

<I>RSTR 

(Kips) 
NT 

N° 

T T 

N° 

T L 
L e 

(mm) 

ST 

(mm) 

SL 

(mm) 

Placa 

(mm) 

Aplasta 
miento 
(kips) 

Bloque 
Cortante 

(kips) 

Whitmore 

(kips) 
ATS-1 98.64 7/8 14.55 10 2 5 50 75 75 12 417.07 267.63 255.37 
ATS-7 -157.051 7/8 14.55 10 2 5 50 75 75 12 231.23 
BS-1,2 -49.41 3/4 10.44 18 2 9 47 199 100 12 
ATS-23 57.33 3/4 10.44 8 2 4 50 75 100 12 294.41 302.9 255.37 
ATS-24 57.33 3/4 10.44 8 2 4 50 75 100 12 294.41 302.9 255.37 
BS-1 -80.76 7/8 14.55 6 1 6 50 160 75 12 
ATS 1-1 
ATS 1-2 
BS-1 

53.98 
53.98 
113.60 

7/84 
7/8 

1 

14.55 
14.55 
19.02 

16 
16 
6 

2 
2 
1 

8 
8 
6 

50 
50 
50 

133 
133 
199 

75 
75 
80 

12 
12 
12 

678.18 
678.18 

440.11 
440.11 

358.57 
358.57 

Cuadro B.10: Conexiones Atiesador Superior. 

NT=Número de Tornillos. 
TT=Tornillos Transversales. 
TL=Tornillos Longitudinales. 
ST=Espaciamiento Transversal. 
SL=Espaciamiento Longitudinal. 



E L E M E N T O 4>t,cPn 
(Kips) 

4>bMyn 

(Kips-fts) 
<PbMxn 

(Kips-fts) 
P u 

(Kips) 
M 22 

(Kips-fts) 
M 3 3 

(Kips-fts) 4>t,cPn Ratio 

DFRG-1 2844.00 697.00 1451.00 95.31 -403.48 -257.85 0.03 0.77 
DFRG-3 2672.99 697.00 1451.00 -191.37 312.61 476.42 0.07 0.81 
DFRG-5 2844.00 697.00 1451.00 21.31 -387.74 -309.62 0.01 0.77 
DFRG-7 2536.00 587.00 1285.00 13.29 288.34 268.99 0.010 0.70 
DFRG-9 2536.00 587.00 1285.00 16.124 282.69 232.25 0.010 0.67 
DFRG-11 2536.00 587.00 1285.00 12.48 214.50 264.04 0.010 0.57 
DFRG-13 2536.00 587.00 1285.00 11.99 172.85 260.21 0.010 0.50 
DFRG-15 2536.00 587.00 1285.00 11.51 102.03 264.84 0.010 0.38 
DFRG-17 2536.00 587.00 1285.00 11.06 47.16 260.59 0.004 0.29 
DFRG-19 2536.00 587.00 1285.00 10.86 -96.91 265.41 0.004 0.37 
DFRG-21 2536.00 587.00 1285.00 10.38 -162.81 261.18 0.004 0.48 
DFRG-23 2536.00 587.00 1285.00 10.67 -196.21 264.82 0.004 0.54 
DFRG-25 2536.00 587.00 1285.00 12.22 -266.74 234.16 0.010 0.64 
DFRG-27 2536.00 587.00 1285.00 11.2 -93.10 269.14 0.001 0.37 
DFRG-29 2844.00 697.00 1451.00 16.425 369.00 -206.98 0.01 0.68 
DFRG-31 2672.99 697.00 1451.00 -130.17 -247.73 297.19 0.05 0.59 
DFRG-33 2844.00 697.00 1451.00 166.01 255.04 151.54 0.06 0.50 

Cuadro B . l l : Resultado de Fuerzas en Diafragmas. 



E L E 
MEN 
T O . 

P u 

(Kips) 

Vu 

(Kips) 

<t> 
(in) 

NT 
N° 

T T 

N° 

T L 
L e 

(mm) 

S T 

(mm) 

SL 

(mm) 

Placa 

(mm) 
[ P- l 2 | [ v. I 2 

L(0fln)tJ L(*fl«)«J 

DFR-1 21.64 291.89 7/8 18 3 6 50 70 70 12.5 0.84 
DFR-4 21.65 291.88 7/8 16 4 4 64 70 70 12.5 0.76 

Cuadro B.12: Conexiones Diafragma. 

NT=Número de Tomillos. 
TT_Tornillos r p r a n s v c r s a i e s 

TL=Tornillos Longitudinales. 
ST=Espaciamiento Transversal. 
SL=Espaciamiento Longitudinal. 

E L E M E N T O V» 
(Kips) 

ó 
(in) 

L 
(in) 

Q n 
(kips) 

N° 
Conectores 

N° Conectores 
Por Línea 

L 
(ft) 

S 
(mm) 

DIAFRAGMA 1 905.78 7/8 3.94 35.53 52 2 13.8 150 
DIAFRAGMA 2 1811.56 7/8 3.94 35.53 102 3 13.8 120 

Cuadro B.13: Conectores de Cortante. 
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E L E 
MEN 
T O . 

Pu 

(Kips) 

<t> 

(in) 

<t>RsTR 

(Kips) 
NT 

N° 

T T 

N° 

T L 
L e 

(mm) 

S T 

(mm) 

SL 

(mm) 

Placa 

(mm) 

Area 
Ala 

(mm2) 

i — > 
Area 
Placa 

(mm2) 
B I 53.13 3/4 10.44 6 1 6 50 75 75 20 1374.19 1375 

Cuadro B.15: Empalme Ala Brida Inferior. 

E L E 
MEN 
T O . 

P u 

(Kips) 

<t> 

(in) 

<Í>RSTR 

(Kips) 
NT 

N° 

T T 

N° 

T L 
L e 

(mm) 

ST 

(mm) 

SL 

(mm) 

Placa 

(mm) 

Area 
Alma 
(mm2) 

Área 
Placa 
(mm 2) 

B I 229.47 7/8 14.55 18 3 6 50 100 75 16 5935.47 7200 

Cuadro B.16: Empalme Alma Brida Inferior. 

NT=Número de Tornillos. 
TT=Tornillos Transversales. 
TL=Tornillos Longitudinales. 
ST=Espaciamiento Transversal. 
SL=Espaciamiento Longitudinal. 



E L E M E N T O <t>t,CPn 
(Kips) 

<f>bMyn 

(Kips-fts) 
<PbMxn 

(Kips-fts) 
P u 

(Kips) 
M 2 2 

(Kips-fts) 
M 3 3 

(Kips-fts) 
Pu 

4>t,cPn 
Ratio 

ATSINF-1 761.00 148.00 225.00 585.70 -20.40 -5.50 0.77 0.91 
ATSINF-2 761.00 148.00 225.00 585.70 -20.42 -5.50 0.77 0.91 
ATSINF-3 445.03 148.00 225.00 358.12 -19.91 -2.90 0.80 0.94 
ATSINF-4 445.03 148.00 225.00 358.12 -19.91 -2.91 0.80 0.94 
ATSINF-5 445.03 148.00 225.00 248.69 -19.91 2.39 0.56 0.69 
ATSINF-6 445.03 148.00 225.00 248.69 -19.91 2.40 0.56 0.69 
ATSINF-7 445.03 148.00 225.00 293.54 -19.13 -6.28 0.66 0.80 
ATSINF-8 445.03 148.00 225.00 293.55 -19.16 -6.29 0.66 0.80 

Cuadro B.17: Resultado de Fuerzas en Atiesador Inferior. 

E L E 
MEN P . <f> <I>RSTR NT 

N° 

T T 

N° 

T L 
L e 

ST SL Placa Aplasta 
miento 

Bloque 
Cortante Whitmore 

TO. (Kips) (in) (Kips) 

N° 

T T 

N° 

T L (mm) (mm) (mm) (mm) (kips) (kips) (kips) 
ATSINF-1 585.7 1 1/4 26.48 24 2 12 42 80 80 20 1960.02 1358.78 688.7 
ATSINF-2 358.12 1 19.02 20 2 10 35 80 80 16 1239.59 679.62 399.46 

Cuadro B.18: Conexiones Atiesador Inferior. 

NT=Número de Tornillos. 
TT=Tornillos Trans versales. 
TL=Tornillos Longitudinales. 
ST=Espaciamiento Transversal. 
SL=Espaciamiento Longitudinal. 



A P É N D I C E B . R E S U L T A D O S D E L A S F Ó R M U L A S D E I T E R A C C I Ó N 

DISEÑO D E L A L O S A D E C O N C R E T O 

F R A N J A I N T E R I O R 

Mu(+) M u ( - ) -
14.21 15.47 -
A , ( + ) A s ( - ) A í e m p 

20.53 22.18 5.08 
-¿l"@0.20m <¿>l"@0.20m <¿>5/8"@0.30m 

F R A N J A I N T E R I O R 
M u ( + ) M u ( - ) -
11.67 13.26 -
A s ( + ) M - ) temp 
17.33 18.92 4.55 
01"@O.25m <¿>l"@0.25m <¿>5/8"@0.30m 

V E R E D A 
M u ( + ) M „ ( - ) -
- 4.53 -
A , ( + ) U-) •A-íeTrep 

- 10.87 -
<¿>5/8"@0.15m <¿l/2"@0.20m <¿3/8"@0.25m 

Cuadro B.19: Diseño de Losa de Concreto. 
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Apéndice C 

ANÁLISIS ESTÁTICO NO 
L I N E A L 

Las siguientes figuras muestran el comportamiento de las distintas secciones durante 
el Pushover. 

DtiplayPlol Function Traces (PUSHOVFR) 

154 



APÉNDICE C. ANÁLISIS ESTÁTICO NO LINEAL 

Dl ip layP lo t Funcl ion T r a c e i (PUSHOVÍR) 

DfsplayPlot function Traces (PlJSHOVíH) 
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Figura C 3 : AXIAL DGNL9. 
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APÉNDICE C. ANÁLISIS ESTÁTICO NO LINEAL 

Dttpiay Plot (urn. l ion I r o i . ^ (PUMKiVf ¡í) 

Figura C.4: AXIAL MI. 

Di ip ldyPlo i f unc iwn I ra re» (PUSIfOVtK) 
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APÉNDICE C. ANÁLISIS ESTÁTICO NO LINEAL 

DispfayPlot runcliori T tace» (PUSHOVfR) 
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Figura C.6: AXIAL BI4. 
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Figura C.7: AXIAL BI17. 

157 



APÉNDICE C. ANÁLISIS ESTÁTICO NO LINEAL 

DisplayPIDI function f r a c » ( P U S H O V Í K ] 
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Figura C.8: AXIAL BS2. 
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Figura C.9: AXIAL BS8. 
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APÉNDICE C. ANÁLISIS ESTÁTICO NO LINEAL 

DisplayPlol Function traces (PUSHOVIH1 

He 

Legend 
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Figura CIO: AXIAL DFR-2. 
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Figura C . l l : AXIAL DFR-4. 
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APÉNDICE C. ANÁLISIS ESTÁTICO NO LINEAL 

R i í p t a y P t o l runcl ton T r a c e i (PUSHOVER) 

ITí iplayPlol Funcl ion Tracc t (PUSHDV(R) 
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Apéndice D 

ANÁLISIS TIEMPO HISTORIA 

Las siguientes figuras muestran el comportamiento de las distintas secciones durante 
el Análisis Tiempo Historia del registro acelerográfico de Moquegua 2001, normali­
zado al Sismo Extremo. 
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APÉNDICE D. ANÁLISIS TIEMPO HISTORIA 

Uliplay Plot loot lion [ f an i (ftlMOQSE) 

ft* 

Tiempo tst Legend 
400 

320' 1 -
f(**t«6ML5 j n 
6 a * • v.» 

240" 
160" 

8.0" 

00-Jkt 
~"WkW^ 

*> a. 
s 
•a 

- 3 

M» i . .< f ' W l ' 
* I5~ffe>01 
M 4 « : . . 3 * * - ' ^ i 
4 ( l(H».!JI 

| 

40' Hr i ! -160' W 
" 

s 
L k 

24 0" 
•32.0* i 1 

! 

" " 1 " " i 1 i " ••• ' i ' ' '* i " ' ' i ' • " i " "1 
20 40. 60. 80. ICC 120. 140 160 180. " ' '( 

200 i °* 1 

Figura D.2: AXIAL DGNL5. 

Ouplay Plot I utKliOn I raí f r i [111 MOD St) 
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Figura D.3: AXIAL DGNL9. 
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APÉNDICE D. ANÁLISIS TIEMPO HISTORIA 

Diíplay Plot 1 unciion (raccj (Til MOQ St) 
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Figura D.4: AXIAL Mi. 
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Figura D.5: AXIAL M4. 
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APÉNDICE D. ANÁLISIS TIEMPO HISTORIA 

ÜíipIdyPlot Function I racc* (iM MOQ SI) 

Tiempo (J) Legend 
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Figura D.6: AXIAL BI4. 
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Figura D.7: AXIAL BI17. 
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APÉNDICE D. ANÁLISIS TIEMPO HISTORIA 
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Display Plot f u n c t i o n Trace» (Tt( MOQ S f ) 

Fte 

Tiempo ( t | legend 
400 

3Z0" | 
*• 

2 4 0 ' 1 Jj. , . 
160" 

8.0" 

0.0" 

•80 ' H Bilu.L... . 

Wr 
5 
a. 
2 
•K 
< 
¿ 
S 

" • Jt! * 
1* i - 1 

-16.0" 1 Ir 11. 

» 0 " J 1 
-32.0" r 

" " I " " ! ' 
20 40 

, . , | i . . . | . . . . , . • ••)•>< i | 
CO B0 100 120 140 , Í G ¿ , ' Í 8 Ó , , 2 0 Ó I 

1 «i 1 

Figura D.8: AXIAL BS2. 
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Figura D.9: AXIAL BS8. 
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APÉNDICE D. ANÁLISIS TIEMPO HISTORIA 

Diipiay Plot I unction Trace» (Til MOQ SE) 
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Figura D.10: AXIAL DFR-2. 
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Figura D. l l : AXIAL DFR-4. 
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APÉNDICE D. ANÁLISIS TIEMPO HISTORIA 

Display Plot func t ion Traces ( IM MOQ S t ) 
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Figura D.12: AXIAL ASTl . 

D u p l a y f ' l o l func t ion Freces (1H MÜQ S f ) 
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