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RESUMEN 

Los puentes son estructuras esenciales de las redes viales y deben tener el menor daño 

estructural por sismo; por lo que, la investigación estimó el desempeño sísmico y el 

daño global de la estructura del Puente Santa María de Nieva, ubicado en la carretera 

Wawico – Sarameriza en Amazonas Perú, que tiene un tramo suspendido de 150 m. 

Para ello se emplearon dos métodos analíticos no lineales: el análisis estático no lineal – 

pushover multimodal y el análisis dinámico no lineal tiempo – historia. Para estimar el 

nivel de desempeño sísmico se empleó la norma VISION2000 y el manual HAZUS 

mediante curvas de fragilidad para estimar la probabilidad de daño en la estructura. Se 

definieron los espectros de demanda sísmica, se incorporó un patrón de carga lateral 

para obtener la curva de capacidad bilineal, y mediante el método del espectro de 

capacidad y la norma ATC-40 se obtuvó el punto de desempeño sísmico. Además, 

fueron seleccionados, escalados y procesados 6 registros sísmicos mediante el software 

Seismosignal 2023, obteniéndose desplazamientos no lineales y espectrales. Por último, 

el modelado y análisis de ambos métodos no lineales se realizó con el software CSI 

BRIDGE v.22.1.0. La investigación demostró que el nivel de desempeño sísmico del 

puente es operacional y funcional, y la probabilidad de daño global en la estructura es 

alta. 

Palabras clave: análisis estático no lineal – multimodal, análisis dinámico no lineal 

tiempo – historia, nivel de desempeño, curvas de fragilidad, puente. 
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ABSTRACT 

The bridges are essential structures of the road networks and must have the least 

structural damage by earthquake; therefore, the research estimated the seismic 

performance and the global damage of the structure of the Santa María de Nieva Bridge, 

located on the Wawico - Sarameriza road in Amazonas Peru, has a 150 m suspended 

span. For this reason, two nonlinear analytical methods were used: the nonlinear static 

analysis - multimodal pushover and the nonlinear dynamic time-history analysis. To 

estimate the level of seismic performance, the VISION2000 standard and the HAZUS 

manual were used by means of fragility curves to estimate the probability of damage to 

the structure. The seismic demand spectra were defined, a lateral load pattern was 

incorporated to obtain the bilinear capacity curve, and the seismic performance point 

was obtained using the capacity spectrum method and the ATC-40 standard. In addition, 

6 seismic records were selected, scaled and processed using Seismosignal 2023 

software, obtaining nonlinear and spectral displacements. Finally, the modeling and 

analysis of both nonlinear methods was performed with CSI BRIDGE v.22.1.0 

software. The investigation showed that the seismic performance level of the bridge is 

operational and functional, and the probability of global damage to the structure is high. 

Keywords: nonlinear static analysis - multimodal pushover, nonlinear dynamic time-

history analysis, performance level, fragility curves, bridge.
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I. INTRODUCCIÓN 

En los últimos años, diferentes eventos sísmicos en todo el mundo como aquellos 

ocurridos en Maule 2010, Japón 2011, Perú 2021 y Turquía 2023 provocaron una serie 

de daños sociales y económicos en puentes y otras estructuras. Los puentes son parte 

esencial y vulnerable de una red vial, por lo tanto; es importante conocer y estudiar su 

desempeño sísmico (Bazaez et al., 2019). 

Por este motivo, la evaluación del desempeño y la probabilidad de daño toman un rol 

importante en la comunidad de ingenieros con la necesidad de hacer uso de métodos no 

lineales que están en constante evolución y que, de acuerdo con Kwon et al. (2010) 

requieren que las estructuras satisfagan diferentes principios sísmicos para diferentes 

niveles de movimiento del suelo.  

Uno de los métodos no lineales es el análisis estático no lineal estándar, el cual se puede 

realizar utilizando la forma modal de la estructura como el patrón de carga lateral. Sin 

embargo, estas aplicaciones de carga resultan ser inadecuadas cuando el modo superior 

de la estructura contribuye significativamente a la respuesta de la estructura (Kusuma & 

Anwar, 2010). Por tal motivo, Di Re et al. (2022) mediante un patrón de carga 

multimodal, que considera los modos superiores estimaron de forma confiable el 

desplazamiento último y nivel de desempeño sísmico de pilares esbeltos.  

Para este tipo de análisis existen métodos que son utilizados para encontrar el punto de 

desempeño, entre ellos el método de linealización equivalente o espectro de capacidad y 

el método de los coeficientes de desplazamientos.  

En la presente investigación se realizó el primer método propuesto por ATC-40 en el 

año 1996 y sus mejoras fueron introducidas en FEMA 440, el mismo que propone una 

reducción de la rigidez lineal y un cambio del amortiguamiento para evaluar las 

demandas inelásticas (Jara et al., 2017). Iliev & Stefanov (2021) indican que con este 

método se logra predecir de manera oportuna el desplazamiento elastoplástico en 

puentes irregulares. 

Asi mismo, se conoce que el concreto armado posee una característica elastoplástica y 

la degradación de la resistencia y la rigidez puede aparecer de forma progresiva o de 

forma abrupta en varias partes de una estructura, causando deformaciones y daños 

permanentes. En consecuencia, el uso del análisis elástico lineal se vuelve insuficiente o 

requiere elementos estructurales costosos.  
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Para evaluar un diseño más seguro y eficiente, asi como también, la capacidad de 

resistencia frente a cargas dinámicas extremas se hace necesario un análisis dinámico no 

lineal tiempo – historia  (Brinissat et al., 2021). 

Sin embargo, en un análisis dinámico no lineal Moller et al. (2019) mencionan que 

existen variables de incertidumbre, por lo tanto, la evaluación del desempeño se realiza 

en términos probabilísticos utilizando técnicas de simulación. Se consideran 

incertidumbres en diferentes parámetros y se obtienen las curvas de probabilidad en 

función de la variable de análisis.  

Para lograr la finalidad de la investigación se definieron los espectros de demanda 

sísmica para periodos de retorno de 475, 1000 y 2475 años. También, se seleccionaron 6 

historiales del tiempo de aceleración considerados los más importantes en el Perú y uno 

a nivel mundial, descargados del Centro Peruano Japonés de Investigaciones Sísmicas y 

Mitigación de Desastres (CISMID), ACELDAT-PERÚ y AFAD-TADS. Así mismo, 

estos fueron escalados, filtrados y corregidos adecuadamente mediante el software 

SeismoSignal versión 2023 de licencia académica.  

Para el análisis estático no lineal – pushover multimodal se aplicó a la estructura 

patrones de carga lateral en un punto de selección especifico y con ello, se obtuvo la 

curva de capacidad bilineal y el punto de desempeño sísmico contemplando el método 

del espectro de capacidad y la norma ATC-40. 

Se realizó el modelado en tres dimensiones y análisis estructural del puente de ambos 

métodos no lineales, teniendo en cuenta las dimensiones de los elementos, las 

propiedades de los materiales y metrado de cargas principales utilizando el software 

desarrollado por Computers and Structures, el cual es Structural and Earthquake 

Engineering Software (CSI BRIDGE) v 22.1.0 versión de evaluación.  

Asi mismo, en este punto se resalta que, para ambos métodos no lineales se modelaron 

las rotulas plásticas a través del software mencionado y el cálculo de la longitud de 

plastificación fue a través de los parámetros establecidos en la metodología California 

Department of Transportation (Caltrans) e introducidos en CSI BRIDGE. 
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Por último, se estimó el nivel de desempeño sísmico del análisis estático no lineal – 

pushover multimodal en base a los criterios indicados en la norma Structural Engineers 

Association of California (SEAOC), la misma que a través del Comité VISION200 

contemplan 5 niveles de desempeño sísmico. Para análisis dinámico no lineal tiempo – 

historia se estimó un nivel de daño parcial y global en base a curvas de fragilidad.  

Con todo lo antes mencionado, el objetivo de la presente investigación fue estimar el 

desempeño sísmico del Puente Santa Maria de Nieva con métodos analíticos no 

lineales: análisis estático no lineal – pushover multimodal y análisis dinámico no lineal 

tiempo – historia.   

De acuerdo con los resultados obtenidos se concluyó que el puente Santa María de 

Nieva se encuentra totalmente operacional y funcional en ambas direcciones para 

periodos de retorno de 475, 1000 y 2475 años. El índice de daño global para la 

estructura se encuentra en un rango del 80% al 100% en la mayoría de los sismos a 

excepción del sismo del año 2005 ocurrido en Lamas, donde el rango de daño global 

esta entre 30% y 45%. 
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II. MATERIAL Y MÉTODOS 

2.1 Determinación del peligro o amenaza sísmica  

La amenaza o peligro sísmico se utilizó para describir la probabilidad de ocurrencia de 

un sismo de mayor o igual intensidad, durante lapsos de tiempo determinados (Esteva, 

2018). 

En el Anexo 1 observamos el mapa sísmico del territorio peruano para el año 2021, el 

cual permite identificar que el nivel de peligro sísmico al que está expuesto el Perú es 

alto.  

2.1.1 Curvas de probabilidad de excedencia 

En esta investigación se consideró un modelo probabilístico, se recogieron posibles 

eventos sísmicos cada uno con probabilidad de recurrencia y magnitud combinados con 

los modelos de movimiento del terreno dieron origen a la curva de probabilidad de 

excedencia (Nun, 2016). 

Además; para determinar el peligro sísmico se utilizó diferentes periodos de retorno, los 

cuales son definidos por el comité VISION 2000 como se muestra en la Tabla 1.  

Tabla 1. Periodos de retorno definidos por el comité VISION 2000. 

 

Fuente: Adaptado de comité VISION 2000. 

Donde:  

Sismo EQ-I: es definido como el sismo que tiene una probabilidad de excedencia del 

87% en un período de 50 años. 

Sismo EQ-II: presenta un intervalo de recurrencia de 72 años. 

Sismo EQ-III: se define con un intervalo medio de recurrencia de 250 a 800 años. 

Sismo EQ-IV: presenta un intervalo medio de recurrencia de 800 a 2500 años. 

EQ - III (Sismo raro)

EQ - IV (Sismo máximo)

50

72

475

1000-2475

Sismo
Periodo de retorno 

(años)

EQ - I (Sismo frecuente)

EQ - II (Sismo ocasional)
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Sin embargo, para el puente Santa Maria de Nieva solo se utilizó periodos de retorno de 

475, 1000 y 2475 años, ya que estos se aproximan a los valores proporcionados por las 

normas peruanas. El peligro sísmico fue determinado para periodos espectrales de 0.2 y 

1.0 segundos correspondiente a la zona de estudio, fue necesario ingresar al Servicio 

Web de consultas de Sencico para la determinación del peligro sísmico probabilístico, el 

mismo que cuenta con datos actualizados.  

Se construyeron los espectros de respuesta utilizando valores de las curvas de 

probabilidad de excedencia con la Norma American Association of State Highway and 

Transportation Officials (AASHTO LRFD) del año 2017, que considera espectros con 

5% de amortiguamiento y parámetros de diseño como: Ss, S1, coeficientes de sitio (Fa, 

Fpga y Fv), coeficientes de aceleración (Sd1 y Sds), entre otros.  

De acuerdo con el expediente técnico proporcionado y la Tabla 2, fue conveniente 

seleccionar una clase de sitio tipo D, teniendo en cuenta: el tipo de suelo (arenoso-

limoso con apariciones de arcillas blancas) presente en la zona del proyecto, la 

velocidad de propagación de ondas de corte, resistencia al corte no drenado y resistencia 

de golpes en STP. 

Tabla 2. Definición de clases de sitio. 

 

Fuente: Adaptado de AASHTO LRFD 2017. 

 

Clase de sitio Tipo de suelo y perfil

A Roca dura con velocidad de onda de corte medida, vs  > 5,000 pie/s 

B Roca con 2,500 pie/s < vs < 5,000 pie/s 

C
Suelo muy denso y suelo rocoso con 1,200 pie/s <  vs < 2,500 pie/s, o con cualquiera  

N > 50 golpes /pie, o su > 2.0 ksf 

D
Suelo duro con 600 pie/s < vs < 1,200 ft/s, o con cualquiera 15 < N < 50 golpes/ft, o 

1.0 <  su  < 2.0 ksf 

E

Perfil del suelo con vs < 600 pie/s o con cualquiera N < 15 golpes/pie or su < 1.0 ksf, o 

cualquier perfil con más de 10 pie de arcilla blanda definida como suelo con PI > 20, w 

> 40 por ciento y su < 0.5 ksf

F

Suelos que requieren evaluaciones específicas del sitio, tales como: 

*Turbas o arcillas altamente orgánicas (H > 10 pie de turba o arcilla altamente orgánica 

donde H = espesor del suelo)

* Arcillas de muy alta plasticidad (H > 25 pie con PI > 75)

* Arcillas blandas/mediamente rígidas muy gruesas(H >120 pie) 
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Los valores de los coeficientes de sitio se seleccionaron mediante las Tablas 3, 4 y 5 

adaptadas de la norma mencionada. Para encontrar valores intermedios se realizó una 

interpolación lineal en las tablas. 

Tabla 3. Valores del factor de sitio, Fpga. 

 

Fuente: Adaptado de AASHTO LRFD 2017. 

Tabla 4. Valores del factor de sitio, Fa, para periodo de 0.2 segundos. 

 

Fuente: Adaptado de AASHTO LRFD 2017. 

Tabla 5. Valores del factor de sitio, Fa, para periodo de 1.0 segundos. 

 

Fuente: Adaptado de AASHTO LRFD 2017. 

 

 

PGA <

0.10 

PGA =

0.20 

PGA =

0.30 

PGA =

0.40 

PGA >

0.50

A 0.8 0.8 0.8 0.8 0.8

B 1.0 1.0 1.0 1.0 1.0

C 1.2 1.2 1.1 1.0 1.0

D 1.6 1.4 1.2 1.1 1.0

E 2.5 1.7 1.2 0.9 0.9

Sitio

Clase

Coeficiente de aceleración máxima del suelo (PGA)^1

Ss <

0.25 

Ss =

0.50

Ss =

0.75

Ss =

1.00

Ss >

1.25

A 0.8 0.8 0.8 0.8 0.8

B 1.0 1.0 1.0 1.0 1.0

C 1.2 1.2 1.1 1.0 1.0

D 1.6 1.4 1.2 1.1 1.0

E 2.5 1.7 1.2 0.9 0.9

Sitio

Clase

Coeficiente de aceleración espectral en Periodo 0.2 seg (Ss)^1

S1 <

0.1 

S1 =

0.2 

S1 =

0.3 

S1 =

0.4

S1 >

0.5 

A 0.8 0.8 0.8 0.8 0.8

B 1.0 1.0 1.0 1.0 1.0

C 1.7 1.6 1.5 1.4 1.3

D 2.4 2.0 1.8 1.6 1.5

E 3.5 3.2 2.8 2.4 2.4

Sitio

Clase

Coeficiente de aceleración espectral en Periodo 1.0 seg (S1)^1
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Además, se calculó los valores de PGA para cada periodo de retorno con un periodo de 

cero segundos, ver Tabla 6.  

Tabla 6. Valores de Pga para periodos de cero segundos. 

 

Luego se procedió a construir el espectro de respuesta sísmica; teniendo en 

consideración que para periodos menores o iguales a T0 y el coeficiente sísmico elástico 

para el n-ésimo movimiento de vibración, Csm, se utilizó la ecuación (1) hasta la (6).  

𝐶sm = 𝐴𝑆 + (𝑆𝐷𝑆 − 𝐴𝑆)(𝑇𝑚 𝑇0⁄ ) … (1) 

En el cual:  

𝐴𝑠 = 𝐹𝑝𝑔𝑎𝑃𝐺𝐴 … (2) 

𝑆𝐷𝑆 = 𝐹𝑎𝑆𝑠 … (3) 

Donde:  

𝑃𝐺𝐴: coeficiente de aceleración máxima del suelo, 𝑆𝑠 : respuesta horizontal aceleración 

espectral coeficiente en un periodo de 0.2 segundos, 𝑇𝑚: periodo de vibración, 𝑇0: 

período de referencia. 

Para períodos superiores o iguales a T0 e inferiores o iguales a TS, se tomó: 

𝐶𝑠𝑚 = 𝑆𝐷𝑆 … (4) 

 

Para periodos superiores a TS, se tomó:  

𝐶𝑠𝑚 = 𝑆𝐷1/𝑇𝑚 … (5) 

En el cual: 

𝑆𝐷1 = 𝐹𝑣𝑆1 … (6) 

Donde:  

S1, coeficientes de sitio, 𝑆𝐷1: coeficientes de aceleración, 𝑇𝑚: periodo de vibración. 

 

 

Sismo PGA (g)

Raro 0.25

0.32

0.41

Período de retorno en 

años 

475

1000

2475
Máximo
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2.2 Modelado del Puente Santa María de Nieva 

Según la memoria descriptiva; el tipo de puente es colgante con fiadores descargados, la 

longitud total entre estribos de anclajes es de 242.0 m, cuenta con un tramo suspendido 

por los cables principales y 19 péndolas con una luz principal de 150.00 m entre eje de 

pilones o torres, los mismos que están arriostrados transversalmente en su extremo 

superior, inferior y diagonal (DOKU.PUB, 2019). 

El ancho de calzada es de 7.2 m, consta de un tablero de concreto armado de 0.2 m de 

espesor que descansa sobre vigas transversales, y se sostienen en sus extremos de dos 

vigas de rigidez. Presenta un arriostramiento diagonal inferior horizontal dispuesto en 

forma triangular (DOKU.PUB, 2019). 

La subestructura está compuesta por pilares tipo pórticos de concreto reforzado con 

columnas circulares y viga cabezal, que son el soporte la torre o pilón metálico. 

Se optó por modelar la superestructura y la subestructura; sin embargo, el análisis y 

evaluación se realizó solo en el tramo suspendido debido a que se considera el tramo 

más crítico y sometido a mayores esfuerzos. 

2.2.1 Materiales 

Se realizó la identificación de las propiedades de los materiales indicados en los planos 

estructurales y documentación técnica proporcionado por la empresa Wagner Biró y se 

consideró: 

-Resistencia a la compresión del concreto: Fc = 210 kg/cm² (subestructura) y Fc = 280 

kg/cm² (losa). 

-El módulo de Young (E) se tomó: E = 15000 * √f’c kg/cm² 

-Peso específico: γ acero = 7850 kg/m³ y γ concreto = 2400 kg/m³ 

Las propiedades que se muestran en las Tablas 7, 8 y 9 se obtuvieron de las 

especificaciones mostradas en planos y fue necesario realizar una conversión a 

equivalencias ASTM. 
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Tabla 7. Propiedades mecánicas de acero estructural ST37T. 

 

Tabla 8. Propiedades mecánicas de acero estructural ST44T. 

 

Tabla 9. Propiedades mecánicas de acero estructural ASTM A586. 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

Acero ST37T Und. Símbolo

S235

20389024.16 tonf/m² E

36709.78 tonf/m² Fu

23963.33 tonf/m² f'y

0.30 Ps

7.85 tonf/m³ y

Esfuerzo de Fluencia

Módulo de Poisson

Peso Específico

-

Denominación Norma DIN

Denominación ASTM

Módulo de Elasticidad

Esfuerzo Último

Acero ST44T Und. Símbolo

S275

20389024.16 tonf/m² E

37729.5 tonf/m² Fu

28042.2 tonf/m² f'y

0.30 Ps

7.85 tonf/m³ y

-

Denominación Norma DIN

Denominación ASTM

Módulo de Elasticidad

Esfuerzo Último

Esfuerzo de Fluencia

Módulo de Poisson

Peso Específico

Und. Símbolo

Structural Strand ASTM 

A586

14000000 tonf/m² E

102000 tonf/m²

160000 tonf/m² f'y

7.85 tonf/m³ y

0.3 Ps

Esfuerzo de Fluencia

Peso Específico

Módulo de Poisson

Denominación ASTM -

Módulo de Elasticidad

Carga de Rotura
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2.2.2 Secciones  

En la Tabla 10 se observan la secciones, dimensiones y acero estructural tomados para 

programa CSI BRIDGE v.22.1.0 versión de evaluación.  

Tabla 10. Dimensiones y material de secciones. 

ELEMENTO

Losa
fc = 280 kg/cm² ASTM A615 fy 

=420 Mpa

Pilar derecho e 

izquierdo

fc = 210 kg/cm² ASTM A615 fy 

=420 Mpa

Viga cabezal
fc = 210 kg/cm² ASTM A615 fy 

=420 Mpa

Viga 

transversal 

interior y 

exterior 

ST37T (Fy = 235 Mpa)

Arriostre 

horizontal de 

tablero 

2L120x120x8

ST37T (Fy = 235 Mpa)

Brida superior 

e  inferior  

UPN300

ST44T (Fy = 275 Mpa)

Diagonales 

L140x140x9
ST37T (Fy = 235 Mpa)

SECCION DIMENSIONES (mm) ACERO ESTRUCTURAL

Columnas de 

torre

Arriostre 

horizontal 

inferior 

UPN240

Pendolas -

ASTM A 586

Arriostre 

horizontal 

diagonal 

UPN220

ST37T (Fy = 235 Mpa)

Cable principal 

Arriostre 

horizontal 

superior 

UPN300
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2.2.3 Metrado de cargas  

Se realizó el metrado de cargas de los elementos principales de la estructura del puente, 

posterior al cálculo se ingresaron al software mencionado. 

2.2.3.1 Peso propio o carga muerta 

2.2.3.1.1 Metrado de cable principal  

Se utilizó el manual de especificación estándar para el cable de acero paralelo y 

helicoidal con revestimiento metálico para uso estructural ASTM A586-18 para conocer 

el peso unitario de cable utilizado.  

Tabla 11. Metrado de carga de cable principal.  

 

2.2.3.1.2 Metrado de péndolas 

De igual modo, para este metrado se utilizó el manual de especificación estándar para el 

cable de acero paralelo y helicoidal con revestimiento metálico ASTM A586-18.  

Tabla 12. Metrado de carga de péndolas. 

 

2.2.3.1.3 Metrado de losa, asfalto y veredas  

Este metrado si fue considerado en el modelado y los valores obtenidos fueron 

ingresados al programa, se consideró valores de pesos específicos de acuerdo con el 

expediente técnico proporcionado, observar la Tabla 13. 

Tabla 13. Metrado de losa, asfalto y veredas. 

 

46.00 23.63 4.35

 ASTM A 586

Peso de 

cable (ton)

14.18

Peso unitario 

(kg/m)

70.00 4 150.00 23.63

Long. de puente (m)Cant. ø (mm)Tipo de acero 

70.00 4

7.67 ASTM A 586 34.00 14 97.5590 5.618

Tipo de acero ø (mm) Cant. Long. de puente (m)
Peso unitario 

(kg/m)

Peso de 

cable (ton)

PESO TOTAL 5.1528

Losa 0.20 8.80 2.40 4.224

Veredas 0.12 0.60 2.40 0.1728

Elemento 
Espesor 

(m)

Ancho 

(m)

Peso 

especifico 

(t/m³)

Peso 

(ton)

Asfalto 0.05 7.20 2.10 0.756
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2.2.3.2 Sobrecargas vehiculares y peatonales   

2.2.3.2.1 Sobrecarga vehicular 

Se consideró una carga vehicular denominada HL-93 que, de acuerdo con la normativa 

AASHTO - 2017 y el manual de puentes del MTC-2018, combina el efecto del camión 

de diseño HL-93K y HL-93M, el cual está conformado de cargas por ejes de 32kips 

equivalente a 14.5 toneladas con la carga distribuida o carga de carril de diseño de 0.64 

klf o 954 kg/m en dirección longitudinal o transversal.  

2.2.3.2.2 Sobrecarga peatonal 

Se consideró esta carga transitoria con un valor de 0.367 t/m². En un ancho tributario de 

3.75 m, el valor fue 1.376 t/m. En 1.2 m de vereda, se tendrá un valor de 1.65 t, que 

distribuida en 8.8 m, dará un total de carga PL de 0,187 t/m. 

2.2.3.3 Carga de viento horizontal 

Para determinar la carga de viento se hizo uso del Mapa Eólico dispuesto en la Norma 

E.020 actual, se asumió la dirección del viento horizontal y otros parámetros que se 

encontraron de acuerdo con la ubicación del puente y la normativa AASHTO LRFD 

vigente. A continuación, se detalla el procedimiento que se siguió para encontrar dichas 

cargas.  

Se seleccionó el valor de viento para la provincia de Santa María de Nieva en base al 

mapa eólico obteniendo un valor de 75km/h, asumiendo que la carga estará distribuida 

de forma uniforme en las áreas expuestas al viento. 

Con dicho valor se procedió a calcular la velocidad del viento de diseño Vdz y con la 

ecuación (7). 

𝑉𝑑𝑧 = 2.5 𝑉0 (
𝑉30

𝑉𝐵
) 𝑙𝑛 (

𝑍

𝑍0
) … (7) 

Donde:  

𝑉30: velocidad del viento a 30.0 pies sobre el nivel bajo del terreno o sobre nivel de 

agua de diseño, 𝑉𝐵 : velocidad base de viento igual a 100 mph a 30.0 pies de altura, 𝑍: 

altura de la estructura, medida desde la parte baja del terreno o del nivel del agua, 𝑍0: 

velocidad friccional. 
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Los valores de V0 y Z0 se consideró una condición de campo abierto de acuerdo con la 

Tabla 14. 

Tabla 14. Valores de los parámetros V0 y Z0. 

 

Fuente: Tomado de Valores de las constantes V0 y Z0, por AASHTO LRFD 2017. 

El valor de V10 se consideró 75 km/h ya que es la velocidad del viento (mapa eólico). Se 

tomó un valor de VB de 160km/h puesto que la velocidad base del viento a una altura de 

9.14 m según la norma utilizada. También se encontró Z igual a 14.80 m a través de los 

planos, este valor expresa la altura de los componentes expuestos al viento hasta el nivel 

de aguas. Por lo tanto: VDZ = 82.807 km/h. 

Finalmente, se calculó la presión horizontal del viento actuando en la estructura con la 

ecuación (8). 

𝑃𝐷 = 𝑃𝐵 (
𝑉𝐷𝑍

𝑉𝐵
)

2

= 𝑃𝐵
𝑉𝐷𝑍²

10,000
 … (8) 

Donde: PB son las presiones básicas del viento conocidas como barlovento y sotavento, 

para encontrar este valor se consideró la Tabla 15 de acuerdo con AASHTO LRFD, 

siendo para barlovento 0.0024 MPa y para sotavento 0.0012 MPa.  

Tabla 15. Presiones básicas 𝑃𝐵. 

 

Fuente: Tomado de Presiones básicas, PB, correspondientes a una velocidad VB =100 

mph, por AASHTO LRFD 2017. 

V0

Z0

 Área suburbana 

Terreno abierto
Condición  Área suburbana  Área urbana 

0.23 pie 3.28 pie 8.20 pie

10.90 mph 12.00 mph8.20 mph

Componente 

estructural 

Presión 

barlovento 

(ksf)

Presión 

sotavento 

(ksf)

Reticulados, 

Columnas y Arcos
0.05 0.025

Vigas 0.05 NA

Superficies de pisos 

largos
0.04 NA
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Se obtuvó, tomando en cuenta dichos valores y en base a la formula especificada: PDB = 

0.6428 MPa = 65.55 kg/m² para barlovento y PDB = 0.3214 MPa = 32.776 kg/m² para 

sotavento.  

Obtenidos los cálculos, se realizó un metrado lineal de los elementos principales 

sometidos a estas cargas, finalmente fueron asignadas al modelado mediante el 

programa CSI BRIDGE v.22.1.0. 

Tabla 16. Metrado de cargas a barlovento.  

 

Tabla 17. Metrado de cargas a sotavento.  

 

Presión 

(kg/m²)

Brida 

superior
Brida 

inferior 

Cable 

principal

0.300

0.300

0.300 19.6650Diagonales

65.55Péndolas

55.062065.55

0.035

65.55

65.550.064 4.1952

2.2943

TOTAL

Torres 0.840

65.55

Peso (kg)

19.6650

Elemento 
Espesor de 

contacto (m)

19.665065.55

120.5465

Espesor de 

contacto (m)

Presión 

(kg/m²)

Peso 

(kg)

32.776

0.300 32.776

Diagonales 0.300 32.776

9.8328

9.8328

Péndolas 0.035 32.776 1.1472

0.300

Brida 

inferior 

Brida 

superior

Elemento 

9.8328

Cable 

principal
0.064 32.776 2.0977

TOTAL 60.2751

Torres 0.840 32.776 27.5318
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2.2.3.4 Carga de viento vertical 

De acuerdo con 3.8.2-AASHTO, la carga vertical está dada por una presión de 0.020 ksf 

(96 kg/m²) sobre el ancho del tablero. Entonces, multiplicando por un ancho tributario 

de 3.75 m, se tendrá una carga en un ancho de tablero de 8.4 m de: 

𝐹𝑣𝑖𝑒𝑛𝑡𝑜 𝑣. = 96 𝑥 8.4 𝑥 3.75 = 3024 𝑘𝑔 = 3.024 𝑡 

La fuerza de viento vertical estará ubicada a L/4 de distancia del tablero, teniendo en 

cuenta la dirección del viento. Finalmente, agregamos una carga puntual a cada viga 

metálica transversal para representar la carga de viento vertical. 

2.3 Comportamiento inelástico para ambos métodos no lineales  

Para ambos métodos usados se consideraron las no linealidades o la degradación de la 

resistencia de los pilares del puente Santa Maria de Nieva; se contemplaron dos 

categorías: el comportamiento no lineal o inelástico de los materiales y la no linealidad 

geométrica.  

2.3.1 Comportamiento inelástico de materiales 

2.3.1.1 Concreto confinado y no confinado 

Se realizaron modelos idealizados de análisis que describieron la relación esfuerzo-

deformación para el concreto confinado y no confinado, tomando en cuenta el tipo y 

disposición de armadura transversal, la forma de la sección, entre otros.  

Se escogió el modelo de Mander debido a que considera el efecto de historia de cargas 

tanto cíclicas como monotónicas. 

Es asi como se construyó el modelo de Mander para la sección circular de los pilares 

mediante las ecuaciones (9) hasta la (20). 

𝑓 ′𝑐 =  
𝑓 ′𝑐𝑐𝑥𝑟

𝑟 − 1 +  𝑥𝑟
. . . (9) 

Donde:  

𝑓′𝑐: esfuerzo a compresión del concreto no confinado, 𝑓′𝑐𝑐: esfuerzo de compresión del 

concreto confinado (MPa), r: relación de módulos de elasticidad, x: relación de 

deformaciones.  

Asi mismo:  

𝑓 ’𝑐𝑐 =  𝑓 ’𝑐  (2.254 √1 +
7.94 𝑓𝑙

𝑓 ’𝑐
− 2

𝑓𝑙

𝑓 ’𝑐
− 1.254)… (10) 
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𝑥 =
휀𝑐

휀𝑐𝑐
. . . (11) 

휀𝑐𝑐 = 0.002 [1 + 5 (
𝑓′𝑐𝑐

𝑓′𝑐
− 1)] . . . (12) 

𝑟 =  
𝐸𝑐

𝐸𝑐 − 𝐸𝑠𝑒𝑐
… (13) 

𝐸𝑠𝑒𝑐 =  
𝑓′𝑐𝑐

𝜀𝑐𝑐
.. (14) 

𝐸𝑐 =  4700 √𝑓𝑐 (MPa)… (15) 

 

Donde: 

휀𝑐𝑐: deformación del concreto asociado al 𝑓′𝑐𝑐 , 𝐸𝑐: módulo de elasticidad del concreto, 

𝐸𝑠𝑒𝑐 : módulo secante, r: relación de módulos de elasticidad, x: relación de 

deformaciones, 휀𝑐:deformación del concreto, 𝑓𝑙 : presión lateral del refuerzo transversal. 

Además; fue necesario calcular un coeficiente efectivo para sección circular:  

𝐴𝑐 =  
𝜋

4
 𝑑𝑠²… (16) 

𝜌𝑐𝑐 =  
𝐴𝑠𝑡

𝐴𝑐
… (17) 

𝐴𝑐𝑐 =  𝐴𝑐(1 −  𝜌𝑐𝑐)… (18) 

𝐴𝑒 =
𝜋

4
 𝑑𝑠² (1 −

𝑠’

2𝑑𝑠
)… (19) 

𝑘𝑒 =  
𝐴𝑒

𝐴𝑐𝑐
… (20) 

 

Donde:  

𝑑𝑠: diámetro de espiral entre centro de barras, 𝐴𝑐: área del núcleo de la sección, 𝐴𝑠𝑡: 

área total de acero longitudinal, 𝜌𝑐𝑐: cuantía del núcleo de la sección, 𝐴𝑐𝑐: área de 

concreto confinado, 𝑠’: espacio vertical entre la espiral, 𝐴𝑒: área efectiva del núcleo 

confinado, 𝑘𝑒: coeficiente efectivo de confinamiento.  
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2.3.1.2 Acero  

El acero estructural se idealizó o se representó mediante la curva esfuerzo-deformación 

a tensión en tres ramas: elástica lineal, plástica y endurecimiento por deformación. Para 

la zona de tracción de los esfuerzos en el acero dentro de la zona de endurecimiento por 

deformación se utilizó el modelo propuesto por Mander con las ecuaciones de la (21) 

hasta (24) (Enriquez, 2018). 

𝑝 =  𝑙𝑛 (
𝑓𝑠𝑢−𝑓𝑠1

𝑓𝑠𝑢− 𝑓𝑦
) / 𝑙𝑛 (

𝜀𝑠𝑢−𝜀𝑠1

𝜀𝑠𝑢−𝜀𝑠ℎ
)… (21) 

𝑓𝑠 = 𝑓𝑠𝑢 +  (𝑓𝑦 − 𝑓𝑠𝑢) (
𝜀𝑠𝑢−𝜀𝑠

𝜀𝑠𝑢−𝜀𝑠ℎ
)… (22) 

 

Para la zona de compresión se utilizará las expresiones propuestas por Dodd y Restrepo 

con las siguientes ecuaciones:  

휀𝑠𝑐 =  
𝜀𝑠

(1+𝜀𝑠)
 … (23) 

𝑓𝑠𝑐 = 𝑓𝑠  (1 + 휀𝑠)² … (24) 

Donde:  

fy: esfuerzo de fluencia del acero (MPa), εsh: deformación máxima posfluencia del 

acero, εs1, fs1: deformación y esfuerzo obtenido en un ensayo experimental, fsu , εsu: 

deformación y esfuerzo últimos del acero, 휀𝑠, 𝑓𝑠 : deformación y esfuerzo del acero en la 

zona de tracción, 𝑓𝑠𝑐 , 휀𝑠𝑐: deformación y esfuerzo del acero en la zona de compresión. 

2.3.2 Comportamiento inelástico de la geometría  

Se realizó la evaluación rápida del diseño sísmico de los pilares en la zona 

confinamiento, debido a que se asumió que en dicha zona es donde se dará la formación 

de rótulas plásticas permitiendo la deformación inelástica.  

Adicionalmente, se asumió que los demás elementos están diseñados de manera 

adecuada por capacidad y por esta razón, no fue necesario la verificación rápida de los 

demás elementos estructurales.  

Se destaca que, no realizar la verificación y/o evaluación rápida de otros elementos 

estructurales no afectará el resultado de los análisis inelásticos realizados 

posteriormente. 
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2.3.2.1 Diagrama de interacción  

Se desarrolló mediante el cálculo de 100 puntos obtenidos de realizar variaciones en el 

eje neutro, debido a que mientras más pequeñas sean dichas variaciones se obtendrá un 

diagrama más preciso.  

Se tomaron consideraciones de diseño descritas en AASHTO-2012 y ACI Standard 

2010 cumpliendo con la condición de equilibrio para cada punto, estas consideraciones 

incluyeron las ecuaciones (25) hasta la (32). 

𝑃0 = 0.85𝑓’𝑐(𝐴𝑔 − 𝐴𝑠𝑡) + 𝐴𝑠𝑡𝑓’𝑦… (25) 

𝑃𝑛 = 0.85[0.85𝑓’𝑐(𝐴𝑔 − 𝐴𝑠𝑡) + 𝐴𝑠𝑡𝑓’𝑦]… (26) 

𝑀𝑛 = 𝑃𝑛 = 0.85𝑓’𝑐𝑎𝑏 (
ℎ

2
−

𝑎

2
) + 𝐴’𝑠𝑓’𝑠 (

ℎ

2
− 𝑑’) + 𝐴𝑠𝑓𝑠 (𝑑 −

ℎ

2
)… (27) 

휀𝑠 = 휀𝑢
𝑑−𝑐

𝑐
… (28) 

𝑓𝑠 = 휀𝑢𝐸𝑠
𝑑−𝑐

𝑐
… (29) 

𝑦𝑔 = 𝑅 −
2

3

𝑅³𝑆𝑒𝑛³𝜃

𝐴𝑐
 (sección circular) … (30) 

𝐴𝑐 =  𝑅²(𝜃 − 𝐶𝑜𝑠𝜃𝑆𝑒𝑛𝜃)… (31) 

𝜃 = 𝐴𝑟𝑐𝐶𝑜𝑠 (
𝑅−𝑎

𝑅
)… (32) 

Donde:  

𝑓’𝑐 : esfuerzo de compresión del concreto, 𝐴𝑔: área bruta de la sección, 𝐴𝑠𝑖 𝑦 𝐴𝑠: área de 

acero en la posición i, 𝑓’𝑦 : esfuerzo de fluencia del acero, 𝑑𝑖: posición del acero i, 

𝑃0: carga última para la columna cargada concéntricamente, 𝑃𝑛: valor aproximado de la 

carga última en flexión biaxial, 𝐴’𝑠: refuerzo a compresión, c:  profundidad del eje 

neutro, R: radio de sección, d: peralte efectivo, h: altura de sección, 𝑑’: peralte de área a 

compresión. 

2.3.2.2 Diagrama momento – curvatura 

Se aplicaron cargas a los pilares del puente tomando en cuenta: la sección sigue siendo 

plana antes y después de la flexión, se generan relaciones tensión-deformación para 

concreto armado y al mismo tiempo, se supone una unión perfecta entre el concreto y 

las barras de acero (Chen & Duan, 2014). 
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El diagrama momento – curvatura para sección circular, se obtuvo a través de la 

ecuación (33) hasta (36) incorporando solicitaciones de carga axial mayoradas 

provenientes del software CSI BRIDGE; también se consideraron los casos de carga de 

Servicio I y Evento Extremo I de acuerdo con AASHTO. 

𝑀𝑡𝑜𝑡𝑎𝑙 = 2 (∫ (
𝐸

𝜌
)

𝛾𝑒𝑙𝑎𝑠𝑡

0
. 𝑦². 𝑑𝐴 ∫ 𝜎. 𝑦. 𝑑𝐴

ℎ

𝛾𝑒𝑙𝑎𝑠𝑡
)… (33) 

𝑑𝐴 = 2. (√(𝑟² − 𝑦²)) . 𝑑𝑦 … (34) 

Reemplazando, se tiene:  

𝑀𝑡𝑜𝑡𝑎𝑙 = 4. 𝜎𝑦 ((
𝜌𝑒𝑙𝑎𝑠𝑡

𝜌−𝑟
) ∫ 𝑦². (√(𝑟² − 𝑦²). 𝑑𝑦)

𝛾𝑒𝑙𝑎𝑠𝑡

0
+ ∫ 𝑦.

ℎ

𝛾𝑒𝑙𝑎𝑠𝑡
(√(𝑟² − 𝑦²). 𝑑𝑦))… 

(35) 

Finalmente, se obtiene la relación de curvaturas:  

𝑘 =
1

𝜌
,

𝑘

𝑘𝑒𝑙𝑎𝑠𝑡
 =  

ℎ

𝑦𝑒𝑙𝑎𝑠𝑡
 … (36) 

Donde:  

𝐸: esfuerzo de fluencia, 𝛾𝑒𝑙𝑎𝑠𝑡 : deformaciones del acero en el rango elástico, 𝑑𝐴: 

diferencial de área, r: radio de la sección,  𝜌: ductilidad de la sección, k: profundidad 

deleje neutro que satisface el equilibrio de las fuerzas. 

Se realizó un análisis de la inercias fisuradas e inercia completas para obtener índice de 

fisuramiento (Icrack), se utilizaron los parámetros de valores de las curvas de 

probabilidad de excedencia, asi como las ecuaciones (37) hasta la (40) proporcionadas 

por AASHTO en su guía de análisis sísmico.  

𝐾𝐿 =
𝐹

∆
 … (37) 

𝑇 = 2. 𝜋. √
𝑊𝑝𝑢𝑒𝑛𝑡𝑒

𝑔

𝐾𝐿
… (38) 

𝐹𝑠𝑖𝑠𝑚𝑖𝑐𝑎 =  𝐶𝑠𝑚 . 𝑇. 𝑔.
𝑊𝑝𝑢𝑒𝑛𝑡𝑒

𝑔
 … (39) 

Finalmente, se tiene:  

𝐸𝐶 𝐼𝑒𝑓𝑓 =
𝑀𝑦

∅ 𝑦
 … (40) 
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Donde: My: capacidad de momento de la sección en el primer límite elástico del acero 

de refuerzo, ∅ 𝑦: curvatura de la sección en el primer límite elástico del acero de 

refuerzo, incluidos los efectos de la carga axial, 𝐸𝐶 : modulo de elasticidad del concreto, 

𝐼𝑒𝑓𝑓 : momento de inercia efectivo de la sección de concreto agrietado y el primer límite 

elástico del acero de refuerzo, 𝐾𝐿: rigidez lateral, F: fuerza sísmica asumida, ∆: 

desplazamiento en el punto de aplicación, T: periodo estructural, g: aceleración de la 

gravedad. 

En esta sección también se consideró los momentos de segundo orden, los cuales se 

derivan debido a los efectos P-∆.  

Se utilizaron las ecuaciones (41) hasta la (44) extraídas de AASHTO y CALTRANS; si 

se cumplen estas ecuaciones, se ignoran los efectos P-Δ (California Department of 

Transportation (CALTRANS), 2019). 

∆𝑃𝑢 <  0.25 Ø𝑀𝑛… (41) 

∆= 𝑅𝑑∆𝑒… (42) 

Si, 𝑇 ≤ 1.25𝑇𝑠, tenemos:  

𝑅𝑑 = (1 −
1

𝑅
)

1.25𝑇𝑠

𝑇
+

1

𝑅
… (43) 

Y, si, 𝑇 ≥ 1.25𝑇𝑠, tenemos: 

𝑅𝑑 = 1… (44) 

Donde: 

∆: desplazamiento del punto de contraflexión en la columna, ∆𝑒: desplazamiento 

calculado a partir del análisis sísmico elástico, T: periodo del modo fundamental de 

vibración, 𝑇𝑠: periodo proveniente del espectro, R: factor que se especifica en la tabla 

12, 𝑃𝑢: carga axial sobre pilar, Ø: factor de resistencia a la flexión para el pilar, 

𝑀𝑛: resistencia nominal a la flexión del pilar obtenido del diagrama de interacción. 
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Tabla 18. Factores de modificación de respuesta R. 

 

Fuente: Adaptado de Manual de Diseño de Puentes, 2018. 

2.4 Métodos analíticos no lineales  

2.4.1 Análisis dinámico no lineal tiempo – historia  

2.4.1.1 Métodos de solución  

Se utilizó el método de Newmark porque determina de manera más precisa la respuesta 

dinámica, ya sea en función de masa y rigidez o en función de frecuencia angular. El 

proceso acumula menos errores de aceleración que otros procesos como los de Houbolt 

y Wilson, por lo tanto es más conveniente usarlo (Huaman, 2020). 

2.4.1.2 Selección de acelerogramas  

Para seleccionar el número de registros a utilizar se tomó como referencia la norma 

E.030 y FEMA 273 que especifican, que para un análisis se debe contemplar como 

mínimo 3 pares de registros de movimiento del suelo.  

Por lo tanto, se seleccionaron 6 de pares de acelerogramas en base a la importancia e 

incidencia que tuvieron estos sismos. 5 de los cuales son considerados los más 

destructivos en el Perú y uno de ellos, el ultimo terremoto ocurrido en Turquía. 

Tambien se consideraron las componentes X e Y. 

Dichos acelerogramas se descargaron de la base de datos del CISMID, ACELDAT-

PERÚ que es un servicio que brinda el Instituto Geofísico del Perú, y AFAD-TADAS 

de Turquía.   

 

 

 

Crítico Esencial Otros

1.5 1.5 1.5

1.5 2.0 3.0

1.5 1.5 2.0

1.5 2.0 3.0

1.5 3.5 5.0

1.5 2.0 3.0

1.5 3.5 5.0

Pilotes inclinados 

Pilas o columnas individuales

Columna pilote de acero

Solo pilotes verticales

Pilotes inclinados 

Columnas o pilas múltiples

Categoría del puente
Sub-estructura

Pilar tipo muro

Columna pilote de concreto armado

Solo pilotes verticales
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En la Tabla 19 se presentan los sismos de elección y su magnitud de momento. 

Tabla 19. Registros sísmicos seleccionados. 

 

 

2.4.1.2.1 Tratamiento de acelerogramas seleccionados 

Se realizó una corrección sobre los acelerogramas utilizando la corrección de la línea 

base debido a que no están alineados a la línea cero de aceleración. 

Después de haber corregido los acelerogramas se tuvo en cuenta la influencia del ruido 

causado ya sea por fenómenos naturales o artificiales y para poder filtrar las señales se 

limitó la banda de frecuencia desde 0.1 Hz a 25 Hz (Whitney, 2018).  

Se consideró que, si bien tener mayor cantidad de muestras es beneficioso para tener 

mejor caracterizado el sismo, numéricamente eso genera un mayor gasto computacional. 

Con muestras de mínimo 3000 puntos se puede manejar moderadamente un análisis 

estructural sin ser tan exigentes. Por lo tanto, se tiene la seguridad que se obtendrá una 

respuesta sísmica adecuada.  

21 de Noviembre 

de 2021, Santa 

Maria de Nieva 

Gerencia Zonal 

Sencico, Iquitos 
7.5 Mw

Sismo 
Magnitud de 

momento
Estación

17  de Octubre de 

1966, Lima 

Parque de la 

Reserva, Cercado 

de Lima 

8.0 Mw

6 de Febrero de 

2023, Turquia y 

Siria

AFAD-TADAS 7.8 Mw

3 de Octubre de 

1974, Lima

Parque de la 

Reserva, Cercado 

de Lima 

6.6 Mw

Moyobamba 

Gerencia Zonal 

Sencico, Iquitos 

22 de Febrero de 

2019, Alto 

Amazonas 

7.7 Mw

25 de Septiembre 

de 2005, Lamas
7.0 Mw
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Todo el procedimiento descrito anteriormente se realizó en el software SeismoSignal en 

su versión 2023 en su licencia de uso académico para todos los acelerogramas. 

2.4.1.2.2 Espectro de respuesta ajustado  

El procedimiento de ajuste o compatibilización de acelerogramas corregidos se realizó 

de acuerdo con la Norma E 0.30 vigente; la cual en el artículo 30.1.3 especifica que 

ambas componentes se escalan en un rango de periodos de 0.2 T y 1.5 T, asi como 

también se consideró el promedio de los valores espectrales SRSS.  

2.4.1.2.3 Desplazamientos no lineales 

Se introdujeron los registros sísmicos al software CSI BRIDGE y considerando un caso 

de carga denominado integración directa para análisis no lineales transitorios (transient 

analysis), en el cual se considera automáticamente en el algoritmo todos los tipos de no 

linealidades (Pinto Rodriguez, 2012). 

Para este análisis de historia en el tiempo no lineal con integración directa se partió de 

condiciones iniciales nulas (estructura descargada), de igual modo se consideró el 

puente sin daños, por lo tanto; el análisis se llevó a cabo incluyendo solamente los 

efectos de la carga de gravedad.  

2.4.2 Análisis estático no lineal - pushover multimodal 

En los documentos de ATC-40 y FEMA 356 se menciona que el análisis estático no 

lineal por sí solo no debería utilizarse para la evaluación de puentes debido a que están 

limitados por el modo fundamental de la estructura mientras que, en el caso de puentes, 

la respuesta estructural está determinada por modos superiores (Murdiansyah et al., 

2020). 

Por tal motivo, fue necesario contemplar un análisis pushover multimodal ya que tiene 

en cuenta los modos superiores sobre todo en estructuras de periodo de vibración 

mayores a 1 segundo (Vielma et al., 2014). 

2.4.2.1 Descripción del método  

a. Se realizó el análisis modal de la estructura en el software CSI BRIDGE v 22.1.0 con 

la finalidad de obtener los modos de vibración y porcentajes de masa modal en su 

estado elástico, se agruparon según el sentido predominante de translación. 
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También, debido a que en el caso de los puentes el número de modos a considerar es 

mayor que en el caso de edificios, para capturar todos los modos cuyas masas 

contribuyen al menos al 90% de la masa total de una estructura como es el enfoque 

típico de las normas, se requirió hasta cientos de modos. 

Además; por ser una estructura compleja el caso de carga modal fue del tipo vectores de 

Ritz o también conocido como método aproximado de Rayleigh Ritz. 

b. Para cada modo se calculó un patrón de fuerza lateral utilizando la ecuación (45) 

propuesta por (Chopra & Goel, 2001): 

𝐹𝑖 = 𝑚𝑖 . ∅𝑖… (45) 

Donde: 𝐹𝑖: distribución modal de la fuerza, 𝑚𝑖: masa de la estructura y ∅𝑖: autovalores 

en el modo de vibración i.  

Los patrones de carga fueron aplicados en la estructura en un punto estratégico entre el 

pilar y la viga cabezal mediante el software CSI BRIDGE v 22.1.0. 

Fue necesario la selección de puntos de control o monitoreo para determinar la demanda 

de desplazamiento y el tablero no puede asumirse como diafragma rígido como en 

edificaciones. Por este motivo, la elección de la ubicación de dicho punto de control se 

eligió en la parte superior del pilar.  

c. Con la aplicación de los patrones de carga se construyó la curva de capacidad que 

está en función de fuerzas versus desplazamientos, pero, requirió de su conversión y/o 

idealización en aceleraciones espectrales (Sa) y desplazamientos espectrales (Sd) de un 

sistema equivalente de un solo grado de libertad (SDOF). 

Las ecuaciones utilizadas para la conversión son (46) hasta la (49). 

𝑆𝑎 =
𝑉𝑏𝑛

𝑀𝑛
… (46) 

𝑆𝑑 =
urn

Γ𝑛∅𝑟𝑛
… (47) 

𝛼1 =
[∑ (𝑤𝑖.∅𝑖1)/𝑔𝑁

𝑖=1 ]²

[∑ 𝑤𝑖/𝑔𝑁
𝑖=1 ].[(𝑤𝑖.∅𝑖1²)/𝑔]

… (48) 

𝑃𝐹 = [
∑ (𝑤𝑖.∅𝑖1)/𝑔𝑁

𝑖=1

∑ (𝑤𝑖.∅𝑖1²)/𝑔𝑁
𝑖=1

]… (49) 
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Donde; 𝑀𝑛: masa modal efectiva,  Γ𝑛: masa generalizada para el enésimo modo, ∅𝑟𝑛: 

valor del punto de control, 𝑉𝑏𝑛: cortante en la base del enésimo modo, 

urn: desplazamiento en el enésimo modo, 𝛼1: coeficiente de masa modal para el primer 

modo, PF: factor de participación modal, 𝑤𝑖/𝑔: masa asignada, ∅𝑖1: amplitud del modo. 

Fue necesario aplicar la combinación SRSS o conocido en inglés como Square Root of 

the Sum of Squares y corresponde a la raíz cuadrada de la suma de los cuadrados. 

En este caso, si está aplicando patrones de carga pushover multimodo, significa que está 

considerando múltiples modos de vibración de la estructura. Cada modo de vibración 

puede tener su propio patrón de carga y magnitud asociados, y la combinación SRSS es 

una forma común de combinar estos patrones de carga para obtener una carga total que 

representa el efecto combinado de todos los modos de vibración (Garcia Sainz, 2017). 

2.5 Rótulas plásticas para ambos métodos analíticos no lineales  

Se asignaron rótulas plásticas a los pilares permitiendo flexibilidad y la distribución de 

cargas más uniforme en los cables suspendidos, reduciendo tensiones y mejorando la 

estabilidad de la estructura. 

Sin embargo, para vigas cabezal no fue necesario dado que se asumió una conexión 

rígida entre la viga y los cables suspendidos y, al asignarle rótulas plásticas se 

comprometería la estabilidad del puente ya que no podrían soportar las tensiones y 

deformaciones que generan los cables. Para cada pilar se definieron cuatro rótulas como 

se observa en la Figura 1. 

 

Figura 1. Asignación de rotulas plásticas.  

 



 

26 
 

Se debe diseñar estructuras para resistir fuerzas internas cuando se alcanza el estado 

límite de colapso, que es la condición en la que se ha formado un número suficiente de 

rótulas plásticas dentro de la estructura para crear un mecanismo de colapso local o 

global (CALTRANS, pág.35). 

Se localizaron las rótulas plásticas en zonas específicas de los pilares (parte superior, 

inferior o ambas) con el objetivo de disipar energía y alcanzar la redistribución de 

acciones. Se asume que se formaron en el instante en el que la sección de los pilares 

sobrepasó el momento plástico (García Nuñez, 2018). 

Se realizó el cálculo de la longitud de las rótulas plásticas teniendo en cuenta 

parámetros la metodología CALTRANS que señala que se debe determinar una longitud 

Lp mediante la ecuación (50). 

𝐿𝑝 = 0.08 𝐿 +  0.15𝑓𝑦𝑒𝑑𝑏𝑙 ≥ 0.3𝑓𝑦𝑒𝑑𝑏𝑙… (50) 

Donde: 𝐿: Longitud total del pilar, 𝑓𝑦𝑒 : fuerza elástica esperada del refuerzo, 𝑑𝑏𝑙: 

diámetro nominal de las barras de acero longitudinales. 

Una vez calculada la longitud de plastificación se procedió a la asignación del valor 

calculado. CSI BRIDGE contempla tres tipos de propiedades de rótulas plásticas que 

pueden ser asignadas a los elementos tipo frame: es posible asignar las propiedades de 

la rótula de forma automática, de forma semiautomática o el usuario puede definir las 

propiedades de cada rótula. En este estudio se utilizaron las propiedades 

semiautomáticas, las cuales están basadas en las especificaciones de CALTRANS para 

pilares de concreto. 

Para el análisis pushover multimodal el comportamiento de las rótulas plásticas estuvo 

en función de diagramas de momento – rotación, que es uno de los mecanismos más 

efectivos para la disipación de energía en estructuras durante sismos (Shirnejad et al., 

2011). 

Sin embargo, para el análisis dinámico no lineal tiempo – historia el comportamiento de 

las rótulas plásticas estuvo en función comportamiento elastoplástico perfecto.  

De acuerdo con (Federal Emergency Management Agency (FEMAP - 440A), 2009) este 

es un tipo de comportamiento o modelo histeretico en el cual el comportamiento del 

sistema es lineal-elástico hasta que la resistencia a la fluencia es alcanzada.  
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Existen criterios de aceptación y/o estados de daño que sirven para determinar en qué 

nivel de desempeño se encuentra el elemento estructural en función de su grado de 

deformación. Los diferentes estados de daño son: B significa el punto de fluencia sin 

deformación en la rótula, ocupación inmediata (IO), seguridad de vida (LS), Prevención 

por colapso (CP) y colapso (C) (American Society of Civil Engineers (ASCE/SEI), 

2013). 

2.6 Desempeño sísmico 

2.6.1 Análisis dinámico no lineal tiempo historia  

Para este tipo de análisis el procedimiento para estimar el nivel de desempeño sísmico 

es diferente, por lo tanto; se vio por conveniente y a criterio determinarlo a través de 

estados de daño y curvas de fragilidad, los cuales proporcionan resultados aceptables. 

Las curvas de fragilidad representaron la probabilidad de que se alcance o exceda un 

estado de daño en función del parámetro que representa la acción sísmica, que en esta 

investigación fue el desplazamiento espectral (Vargas et al., 2013). 

Se proponen tres categorías: métodos empíricos, analíticos e híbridos. Los métodos 

empíricos se dividen a su vez en dos metodologías: las cuales están en función de 

matrices de probabilidad de daño y parten de la premisa de que todas las estructuras de 

una misma tipología estructural tendrán la misma probabilidad de sufrir cierto nivel de 

daño para un sismo de determinada intensidad, y la otra metodología son las funciones 

de vulnerabilidad, dentro de las cuales están los métodos de índice de vulnerabilidad, 

curvas de vulnerabilidad, etc. (Ricón & Sánchez, 2019). 

Asi mismo, para las curvas de fragilidad se necesitó de estados de daño, por lo tanto; se 

definieron cuatro estados de daños de acuerdo con el manual (HAZUS - MH 2.1, 1999): 

A. Daño Leve (ds2). Se define por grietas y desprendimientos menores en los estribos, 

columnas de pilares y tablero, el daño no requiere más que una reparación superficial.  

B. Daño moderado (ds3). Se define por cualquier columna que experimente 

agrietamiento estructuralmente moderado (grietas de corte), movimiento moderado del 

estribo <2", fallo en el soporte del balancín o asentamiento moderado. 

C. Daño extensivo (ds4). Se define por cualquier columna que se degrada sin colapso - 

fallo a cortante, es decir; columna de pilares estructuralmente inseguras, movimiento 

residual significativo en las conexiones, o aproximación de asentamiento importante, asi 
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como también, desplazamiento vertical del pilar y asentamiento diferencial en las 

conexiones. 

D. Daño completo (ds5). Se define por el colapso de cualquier columna y la pérdida de 

todo el soporte de la conexión, lo que conduce al colapso inminente de la estructura, y 

también, inclinación de la subestructura debido al fallo de los cimientos. 

Los estados de daño descritos anteriormente se muestran en la Figura 2. 

 

Figura 2. Estados de daño según HAZUS. Fuente: Tomado de Lectura de los ED 

sobre las curvas de fragilidad. (pág. 90), (Moreno et al., 2007). 

Se clasificó la estructura de acuerdo con el Inventario Nacional de Puentes (NBI) 

descrito en el manual mencionado. En la tabla 7.2 de HAZUS se presenta el esquema de 

clasificación de puentes, en el cual el puente Santa Maria de Nieva según sus 

características fue clasificado como clase HWB7. 

Se presenta un parámetro EQ1 para evaluar 𝐾3𝐷  y va a modificar la capacidad 

bidimensional de los pilares, de acuerdo con la ecuación (51). 

𝐾3𝐷 =  1 + 𝐴/(𝑁 − 𝐵)… (51) 

Donde: N es el número de vanos y, los parámetros A y B se indican en la Tabla 7.3 de 

HAZUS.  

También, se evaluó las sacudidas amplificadas por el suelo. Es decir, se obtuvo la 

aceleración (PGA), las aceleraciones espectrales (Sa [0,2 seg] y Sa[1,0 seg]) conocidos. 
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La probabilidad de estar en un determinado estado de daño o superarlo se modeló como 

una distribución log normal acumulativa. Para los daños estructurales, dado el 

desplazamiento espectral, Sd, la probabilidad de estar o exceder un estado de daño, ds 

estuvo en base a la ecuación (52).  

𝑃[𝑑𝑠|𝑆𝑑] = ɸ [
1

𝛽𝑑𝑠
𝑙𝑛 (

𝑆𝑑

𝑆𝑑,𝑑𝑠
)]… (52) 

Donde: 𝑆𝑑, 𝑑𝑠: es el valor mediano del desplazamiento espectral en el que el puente 

alcanza el umbral del estado de daños, 𝛽𝑑𝑠 : es la desviación estándar del logaritmo 

natural del desplazamiento espectral y ɸ: función log normal. 

Los valores medios de la fragilidad de los componentes estructurales se basan en los 

coeficientes de desplazamiento máximo obtenidos en el análisis dinámico no lineal 

tiempo historia. Los coeficientes de desplazamiento de los estados de daño se 

convierten en desplazamiento espectral mediante la ecuación (53). 

𝑆𝑑𝑆𝑑𝑠
= 𝛿𝑅,𝑆𝑑𝑠 . 𝛼… (53) 

Donde: 𝑆𝑑𝑆𝑑𝑠
: es el valor mediano del desplazamiento espectral en pulgadas, 𝛿𝑅,𝑆𝑑𝑠  : el 

coeficiente de desplazamiento, 𝛼: es la fracción de la altura en el lugar del 

desplazamiento. 

Este procedimiento también contempló el cálculo de índice de daño global, los cuales 

son una medida del estado de deterioro de la estructura. Esto fue a través de la ecuación 

(54). 

𝐼𝐷 =  1/𝑛 (∑ 𝑑𝑖𝑠𝑡𝑟. 𝑛𝑜𝑟𝑚. 𝑒𝑠𝑡𝑎𝑑. 𝑛)… (54) 

Donde: n: número de estados de daño y 𝑑𝑖𝑠𝑡𝑟. 𝑛𝑜𝑟𝑚. 𝑒𝑠𝑡𝑎𝑑. 𝑛: función estadística.  

2.6.2 Análisis estático no lineal - pushover multimodo  

Como parte del procedimiento de análisis pushover multimodo se calculó la demanda 

de desplazamiento, utilizando el método de espectro de capacidad (Capacity-Spectrum 

Method, CSM), que estuvo en función de espectros de demanda elástica. 

El método de espectro de capacidad fue presentado por el Applied Technology Council 

(ATC-40) y mejorado posteriormente en el FEMA 440 llamado Linealización 

Equivalente Mejorada. El procedimiento consistió en comparar el espectro de capacidad 

de la estructura con el espectro de la demanda sísmica, para identificar el 
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desplazamiento máximo o punto de desempeño, donde la capacidad y la demanda se 

igualaron, permitiendo estimar la respuesta máxima de la estructura, la cual servirá de 

base para compararla con el nivel de desempeño esperado (Hernández, 2022). 

Se debe conocer que el método esta en función de parámetros lineales efectivos tales 

como periodo efectivo 𝑇𝑒𝑓𝑓 y un amortiguamiento efectivo 𝛽𝑒𝑓𝑓 , es por eso por lo que 

la solución se encuentra mediante un proceso iterativo debido a que la ductilidad es el 

objetivo del análisis y los parámetros efectivos son función de ella. (Toledo Espinoza, 

2012)  

El procedimiento del método utilizado se describe a continuación en concordancia con 

ATC-40 y FEMA 440 mediante el software CSI BRIDGE: 

a. Se convirtió el espectro de respuesta en espectro de demanda de acuerdo con la 

ecuación (55). 

𝑆𝑑𝑖 =
𝑇𝑖²

4𝜋²
𝑆𝑎𝑖 . 𝑔… (55) 

b. Se seleccionó un desempeño inicial dpi, api (aceleración y desplazamiento máximos) 

para una primera interacción.  

c. Se desarrolló una representación bilineal del espectro de capacidad donde se definió 

el período inicial 𝑇0, desplazamiento y aceleración de fluencia 𝑑𝑦, 𝑎y. 

d. Para la representación bilineal, se calculó la rigidez post elástica 𝛼 y ductilidad 𝜇 con 

la ecuación (56) y (57). 

𝛼 =
(

𝑎𝑝𝑖−𝑎𝑦

dpi−𝑑𝑦
)

(
𝑎𝑦

𝑑𝑦
)

… (56) 

𝜇 =
dpi

𝑑𝑦
… (57) 

e. Utilizando 𝛼 y 𝜇 se calcula los valores de periodo y amortiguamiento efectivos 

(𝑇𝑒𝑓𝑓, 𝛽𝑒𝑓𝑓) mediante la ecuación (58) hasta (63). 

Para 1.0 < 𝜇 < 4.0: 𝛽𝑒𝑓𝑓 = 𝐴(𝜇 − 1)² + 𝐵(𝜇 − 1)³ + 𝛽0… (58) 

Para 4.0 ≤ 𝜇 ≤ 6.5: 𝛽𝑒𝑓𝑓 = 𝐶 + 𝐷(𝜇 − 1) + 𝛽0… (59) 

Para 𝜇 > 6.5: E [
𝐹 (𝜇−1)−1

[𝐹(𝜇−1)]²
] (

𝑇𝑒𝑓𝑓

𝑇0
) + 𝛽0… (60) 
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Para 1.0 < 𝜇 < 4.0: 𝑇𝑒𝑓𝑓 =  (𝐺(𝜇 − 1)² + 𝐻(𝜇 − 1)³ + 1)𝑇0… (61) 

Para 4.0 ≤ 𝜇 ≤ 6.5: 𝑇𝑒𝑓𝑓 =  [𝐼 + 𝐽(𝜇 − 1) + 1]𝑇0… (62) 

Para 𝜇 > 6.5: {𝐾 [√
(𝜇−1)

1+𝐿(𝜇−2)
− 1] + 1} 𝑇0… (63) 

Donde: 𝜇: valor de ductilidad, 𝑇0: periodo inicial de la estructura,  

Los valores (A, B, C, D) y (G, H, I, J, K, L) de las fórmulas están tabulados en las 

Tablas 6-1 y 6-2 del FEMA 440. Estos valores están en función de las características de 

la curva de capacidad del oscilador de un grado de libertad en términos de tipo de 

histéresis y rigidez post elástica α. 

Se sectorizó la curva de capacidad de acuerdo con lo establecido norma Structural 

Engineers Association of California (SEAOC) y con ello se estimó el nivel de 

desempeño sísmico en el que se encuentra la estructura.  

Los niveles de desempeño describen un estado límite de daño conocidos como: 

despreciable, ligero, moderado, severo y completo. A su vez, representa una condición 

limite establecida en función de posibles daños físicos en la estructura (Applied 

Technology Council (ATC-40), 1996). 

El comité VISION 2000 define 5 niveles de desempeño sísmico: 

A. Totalmente operacional. En este nivel no ocurren daños. Las consecuencias en los 

usuarios son despreciables. La estructura se mantiene operativa después de un sismo. 

Los daños estructurales son insignificantes. 

B. Funcional. Ocurren daños ligeros y moderados en los elementos estructurales. El 

daño es limitado y la estructura deberá permanecer disponible para cumplir sus 

funciones con normalidad después del sismo. Es decir; se requerirán reparaciones 

menores. 

C. Seguridad de vida. Aquí ocurre la degradación de la rigidez y la capacidad resistente 

del sistema. Se espera que la estructura presente daños, pero debe permanecer estable. 

También, la estructura requerirá de reparaciones importantes.  
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D. Pre-colapso. La degradación de la rigidez y la capacidad resistente del sistema 

comprometen la estabilidad de la estructura llevándola cerca al colapso estructural. La 

estructura ya no es segura y la extensión de las reparaciones pueden no ser factibles 

técnica o económicamente. 

E. Colapso. La estructura colapsa totalmente. 

Los niveles de desempeño sísmico establecidos se muestran en la Figura 3. 

 

Figura 3. Sectorización de la curva de capacidad.  Fuente: Adaptado Niveles de 

desempeño sísmico (pág. 414), SEAOC, copyrigth SEAOC COMITÉ VISION 2000. 
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III. RESULTADOS 

3.1 Curvas de probabilidad de excedencia  

En las curvas de probabilidad de excedencia versus aceleración espectral obtenidas para 

periodos espectrales de 0.2 y 1.0 segundos se destaca el valor Ss y S1 necesarios para la 

construcción de los espectros de respuesta sísmica, y muestran cómo varía la 

probabilidad de excedencia de cierta aceleración espectral con el tiempo. 

 

 

 

Figura 4. Curva de probabilidad de excedencia versus aceleración espectral para 

T=0.2 segundos y periodos de retorno de 475 años (a), para 1000 años (b), para 2475 

años (c). 

 

a 

b 

c 
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Figura 5. Curva de probabilidad de excedencia versus aceleración espectral para 

T=1.0 segundos y periodo de retorno de 475 años (a), para 1000 años (b), para 2475 

años (c). 

3.1.1 Construcción de espectros de respuesta sísmica  

A continuación, se muestra la construcción de espectros de respuesta sísmica y valores 

de parámetros necesarios para su diseño, proporcionando información sobre cómo la 

estructura responde a diferentes frecuencias de vibración durante sismos. 

a 

b 

c 
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Tabla 20. Parámetros de diseño de espectro de respuesta, sismo 475 años. 

 

Tabla 21. Parámetros de diseño de espectro de respuesta, sismo 1000 años. 

 

Tabla 22. Parámetros de diseño de espectro de respuesta, sismo 2475 años.   

 

 

 

Fa 1.360

Ss 0.550

Fv 1.940

S1 0.230

Fpga 1.300

Sd1 0.446

Sds 0.748

Pga 0.250

As 0.325

T0 0.119

Ts 0.597

Fa 1.330

Ss 0.580

Fv 1.510

S1 0.493

Fpga 1.180

Sd1 0.74443

Sds 0.7714

Pga 0.320

As 0.3776

T0 0.19301

Ts 0.965

Fa 1.060

Ss 1.100

Fv 1.550

S1 0.450

Fpga 0.900

Sd1 0.69750

Sds 1.1660

Pga 0.410

As 0.3690

T0 0.11964

Ts 0.5982
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En la Figura 6 se observa la construcción de los espectros de respuesta sísmica 

representando los diferentes niveles de peligro sísmico. 

 

Figura 6. Diseño de espectro de respuesta para 475, 1000 y 2475 años 

respectivamente. 

3.2 Modelado matemático 3D Puente Santa María de Nieva 

En la Figura 7 se muestra el respectivo modelado matemático en tres dimensiones de la 

estructura que contempló propiedades de los materiales, secciones y metrado de cargas. 
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a 

b 



 

38 
 

 

 

 

 

Figura 7. Modelado 3D del Puente Santa Maria de Nieva, a) Asignación de secciones, b) Vista 3D, c) Vista X-Y, d) Vista 3-D completa. 

 

 

c 

d 
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3.3 Comportamiento inelástico para ambos métodos  

3.3.1 Comportamiento inelástico de materiales  

3.3.1.1 Concreto confinado y no confinado pilares. 

Los pilares de sección circular están dispuestos y confinados con estribos tipo espiral y 

como condición inicial se tuvo un f’c=280 kg/cm², y debido al confinamiento el valor 

máximo del concreto es de f’cc = 358.16 kg/cm². Además; la pérdida de resistencia es 

f’cu = 341.50 kg/cm². 

En cambio, el comportamiento de no confinamiento se definió también un concreto de 

fc= 280 kg/cm², el cual no cambia sus características, teniendo que f’cc = f’c= 280 

kg/cm², mientras que el valor de f’cu = 219.74 kg/cm². 

Por lo tanto; se puede observar que el concreto confinado al tener una adecuada 

disposición del refuerzo transversal se consigue un aumento significativo en la 

resistencia y en la ductilidad. 

 

Figura 8. Curva esfuerzo – deformación del concreto.  

3.3.1.2 Comportamiento inelástico de acero de refuerzo pilares. 

También, se presenta la curva esfuerzo-deformación del acero de refuerzo fy= 4200 

kg/cm² grado 60, donde podemos destacar que el acero a compresión tiene mayor 

resistencia que el acero de refuerzo a tracción. 
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Figura 9. Curva esfuerzo – deformación del acero. 

3.3.2 Comportamiento inelástico de la geometría 

3.3.2.1 Diagrama de interacción 

El diagrama de interacción fue realizado en los pilares del puente, como se observa en la 

Figura 10 las solicitaciones de flexión y carga axial mayoradas provenientes del 

software CSI BRIDGE se encuentran dentro del diagrama de interacción reducido, por 

lo tanto; el diseño y/o distribución del acero de refuerzo, es correcto.  

Cabe resaltar que para fines de la presente tesis se está considerando solo un diagrama 

de interacción debido a que los diagramas de las pilas restantes analizadas son idénticos.  

De esta manera fue validado el diseño estructural en el componente principal de 

concreto armado y la capacidad por corte en función de la sobre resistencia con el fin de 

controlar mecanismos de falla frágil y efectos P-∆. 
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Figura 10. Diagrama de interacción nominal y reducido spilar P1. 

3.3.2.2 Diagrama momento – curvatura 

Primero, con respecto al análisis de inercias completas y fisuradas se obtuvo un valor de 

Icrack de 0.10, el cual se requiere para un análisis en ambas direcciones y asumir que la 

sección está totalmente fisurada. 

En el diagrama momento – curvatura dependió del momento de cedencia y del 

momento máximo, también como se especificó, requirió de cargas axiales máximas y 

mínimas. En la Figura 11 se observa que mientras más grande sea el valor de la carga 

axial se tendrá mayor aumento en la resistencia a la flexión. 

Se puede destacar que la influencia de las cargas axiales superiores a la carga de falla 

balanceada desprecia la ductilidad, y eso se debe a la deformación inelástica del 

concreto. 

Al igual que el diagrama de interacción, se consideró solo un diagrama momento- 

curvatura debido a que los diagramas de las pilas restantes analizadas son similares, ya 

que estos son simétricos y tienen la misma disposición de acero de refuerzo.  
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Figura 11. Diagrama momento – curvatura pilar P1.  

Finalmente, con las ecuaciones establecidas se determinaron los efectos P-Δ, 

determinándose que no es necesario considerar dichos efectos debido a que los pilares 

cumplen con los requisitos de diseño establecidos por la normativa AASHTO LRFD y 

CALTRANS. 

3.4 Métodos analíticos no lineales  

3.4.1 Análisis dinámico no lineal tiempo – historia 

3.4.1.1 Tratamiento de acelerogramas seleccionados 

En las Figuras 12 hasta 17 se presenta el tratamiento de los acelerogramas seleccionados 

ya escalados y/o tratados en ambas componentes, esto nos garantizó una respuesta 

sísmica confiable y adecuada. 

 

 

 

 

a 



 

43 
 

 

Figura 12. Acelerogramas sismo 1966 (Mw=8.0), a) componente E-W, b) 

componente N-S. 

 

 

Figura 13. Acelerogramas sismo 1974 (Mw=6.6), a) componente E-W, b) 

componente N-S. 

 

 

b 

a 

b 
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Figura 14. Acelerograma sismo 2005 (Mw=7.0), a) componente E-W, b) 

componente N-S. 

 

a 

b 

a 



 

45 
 

 

Figura 15. Acelerogramas sismo 2019 (Mw=7.7), a) componente E-W, b) 

componente N-S. 

 

 

Figura 16. Acelerogramas sismo 2021 (Mw=7.5), a) componente E-W, b) 

componente N-S. 

 

a 

b 

b 
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Figura 17. Acelerograma sismo 2023 (Mw=7.8), a) componente E-W, b) 

componente N-S. 

3.4.1.2 Ajuste o compatibilización de acelerogramas corregidos 

En la Figura 18 se muestra el procedimiento de ajuste o compatibilización de 

acelerogramas corregidos, los cuales presentan una cercanía al espectro objetivo y 

significa que los registros sísmicos tienen características de respuesta sísmica similares 

o compatibles al espectro objetivo definido. 

 

b 

a 

a 
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Figura 18. Ajuste de acelerograma para periodo de retorno de 475 años (a), para 

1000 años (b) y para 2475 años (c). 

3.4.1.3 Desplazamientos no lineales  

Se observa en la Figura 19 que, para el sismo del año 1966, en dirección EW y NS se 

obtuvieron desplazamientos máximos de 0.41 m y 0.46 m respectivamente.  

      

Figura 19. Desplazamientos no lineales, a) componente E-W, b) componente N-S. 

 

 

 

 

 

c 

b 

a b 
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Para el sismo de 1974, los desplazamientos fueron de 0.38 m y 0.57 m en dirección EW 

y NS, respectivamente. Asi lo muestra la Figura 20.  

     

Figura 20. Desplazamientos no lineales, a) componente E-W, b) componente N-S. 

En la Figura 21 se observa que el sismo del año 2005 presentó desplazamientos de 

0.046 m y 0.067 m en dirección EW y NS, respectivamente.  

     

Figura 21. Desplazamientos no lineales, a) componente E-W, b) componente N-S. 

 

 

 

 

 

 

a b 

a b 



 

49 
 

Los desplazamientos obtenidos para el sismo del año 2019 son 0.209 m para la 

dirección EW y 0.237 m para la dirección NS. Asi se observa en la Figura 22. 

     

Figura 22. Desplazamientos no lineales, a) componente E-W, b) componente N-S. 

También, observamos en la Figura 23 los desplazamientos correspondientes al sismo 

del año 2021, los cuales fueron de 0.48 m y 0.39 m para ambas componentes 

respectivamente. 

    

Figura 23. Desplazamientos no lineales, a) componente E-W, b) componente N-S. 
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Finalmente, para el sismo del año 2023 ocurrido en Turquía, se tiene desplazamientos 

de hasta 25.30 m y 33.0 m de acuerdo con la Figura 24. 

     

Figura 24. Desplazamientos no lineales, a) componente E-W, b) componente N-S. 

A continuación, en la Tabla 23 se presenta un resumen de los desplazamientos no 

lineales correspondientes a cada sismo y para la componente de análisis.  

Tabla 23. Desplazamientos no lineales resumidos.  

 

3.4.2 Análisis estático no lineal - pushover multimodal 

La primera etapa del procedimiento del análisis pushover multimodal (MPA) es 

determinar el período natural y las formas modales. En este estudio, 200 modos fueron 

considerados para exceder el 90% de participación de masa modal (MMPR).  

Las Tablas 24 y 25 muestran los modos que influyen en las respuestas dinámicas del 

puente. En la dirección longitudinal del puente, hay 5 modos significativos con un 

número de MMPR que alcanza el 92.00 %, mientras que en la dirección transversal hay 

8 modos significativos con un número de MMPR que alcanza el 91.26 %. 

Sismo 1966 

Sismo 1974

Sismo 2005

Sismo 2019

Sismo 2021

Sismo 2023

DIRECCION-X DIRECCION-Y

Desplazamiento (m)

0.417

0.384

0.046

0.209

0.482

Desplazamiento (m)

0.466

0.582

0.237

0.399

SISMOS

25.30

0.067

33.00

a b 
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Tabla 24. Modos significativos en dirección longitudinal. 

 

Tabla 25. Modos significativos en dirección transversal. 

 

Se calcularon los patrones de fuerza lateral en dirección longitudinal y transversal para 

ser aplicados a la estructura, sin embargo; como se observa en las Tablas 24 y 25, las 

fuerzas multimodo en algunos modos no son lo suficientemente grandes para afectar 

significativamente la capacidad de carga del puente colgante, por lo tanto, las curvas de 

capacidad no variaran mucho. 

Por este motivo, se utilizó la combinación SRSS tal como se muestra en las Tablas 26 y 

27.  

Modo Período (s)
Participación de masa 

modal (MMPR)

18 2.451 0.498

28 1.500 0.015

48 0.907 0.044

67 0.564 0.330

89 0.311 0.037

Modo Período (s)

Participación de 

masa modal 

(MMPR)

26 1.608 0.0959

35 1.159 0.4255

47 0.913 0.1898

65 0.666 0.0455

183 0.100 0.0398

74 0.499 0.0275

81 0.394 0.0399

83 0.334 0.0487
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Tabla 26. Patrón de carga pushover multimodo en dirección transversal – Y.  

 

Tabla 27. Patrón de carga pushover multimodo en dirección longitudinal – X.  

 

Con la aplicación de cargas en ambas direcciones se obtuvieron las curvas de capacidad 

en función de aceleraciones espectrales (Sa) versus desplazamientos espectrales (Sd), 

asi se muestra en la Figura 25 y 26. En donde, al inicio el comportamiento lineal, hasta 

que se forma la rótula plástica que marca el inicio de la pendiente donde en su 

extensión, se desarrolla la plastificación, incrementándose el desplazamiento.  

 

Modo Øi normalizado Fi (ton)

26 1.00000 1613.50

35 -1.85806 -2997.97

47 -1.06576 -1719.60

65 0.33520 540.85

183 0.00003 0.06

74 0.03689 59.52

81 0.02967 47.87

83 0.52526 847.51

3945.233SRSS

Modo Øi normalizado Fi (ton)

18 1.00000 1613.498

28 0.00001 0.021

48 -0.00731 -11.798

67 -0.00862 -13.905

89 0.00001 0.012

1613.601SRSS
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Figura 25. Curva de capacidad, dirección Y. 

 

Figura 26. Curva de capacidad, dirección X. 

3.5 Rótulas plásticas para ambos métodos analíticos no lineales 

Con la realización del análisis pushover multimodal y la introducción de los registros 

sísmicos, se determinaron los puntos débiles y los modos de fallo de la estructura, esto 

se muestra a través de rótulas plásticas definidas en los pilares a la distancia calculada.  

A medida que se realiza los análisis respectivos, se va incrementando el desplazamiento, 

lo que lleva un aumento del momento que producirá la rotación de la sección hasta que 

se forme la rótula plástica y se de inicio a la plastificación. 

En la Figura 27, observamos el giro a medida que progresa el momento, es decir; la 

rótula alcanza su capacidad plástica y comienza a deformarse plásticamente. En un 

instante la rótula alcanza su desplazamiento máximo y pierde capacidad produciendo el 

colapso. Este comportamiento fue similar a las demás rótulas y para todos los pilares. 
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Figura 27. Comportamiento de rótula plástica en pilar – análisis pushover 

multimodal. 

Se verificó la secuencia de rotulación para el análisis pushover multimodo, en la Figura 

28 se observa la secuencia completa de la formación de las rótulas en la base y parte 

superior de los pilares, y su posterior crecimiento hasta el color rojo que indica que la 

sección llegó al colapso. 

Los pilares presentaron mayor capacidad plástica y se deformaron hasta alcanzar los 

límites de desplazamiento aceptables, también exhibieron menor rigidez y soportaron la 

mayor parte de las cargas. 

 

Figura 28. Formación secuencial de rótulas plásticas en pilares.  
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Y, para la interpretación de resultados para los estados de daño y/o niveles de 

desempeño que se presentaron en los pilares se muestran las Tablas 28 y 29. Aquí se 

puede apreciar que en los diferentes pasos un cierto porcentaje de rótulas plásticas en 

dirección Y experimenta una deformación aceptable y por ello se encuentran en el nivel 

de desempeño A-B e IO, es decir; se encuentran entre la fluencia y ocupación 

inmediata. También, otro porcentaje considerable sobre pasa la deformación y su 

capacidad e incursionan más allá del colapso (E), causando daño a la estructura, los 

cuales pueden ser: grietas y rotura del concreto, la fluencia del refuerzo que requerirán 

el cierre del puente para su reparación o el reemplazo parcial o permanente de sus 

componentes dañados. 

En dirección X existe un mayor porcentaje de rótulas plásticas incursionando en nivel 

de desempeño A-B e IO. 

Tabla 28. Análisis de rotulas plásticas en dirección Y. 

 

Tabla 29. Análisis de rotulas plásticas en dirección X. 

 

1 0% 0% 0% 0% 0% 0%

2 0% 0% 0% 0% 0% 0%

3 0% 0% 0% 0% 0% 0%

4 0% 25% 0% 0% 0% 25%

5 0% 0% 25% 25% 0% 25%

6 0% 0% 25% 25% 0% 25%

7 0% 0% 25% 25% 0% 25%

8 0% 0% 25% 0% 0% 50%

9 0% 0% 0% 25% 0% 50%

10 0% 0% 0% 0% 0% 75%

11 0% 0% 0% 0% 0% 75%

12 0% 0% 0% 0% 0% 100%

13 0% 0% 0% 0% 0% 100%

14 0% 0% 0% 0% 0% 100%

15 0% 0% 0% 0% 0% 100%

16 0% 0% 0% 0% 0% 100%

17 0% 0% 0% 0% 0% 100%

18 0% 0% 0% 0% 0% 100%0%

0%

0%

0%

0%

0%

0%

25%

25%

25%

25%

25%

25%

CtoD DtoE BeyondE

50%

25%

100%

100%

100%

N° de pasos AtoB BtoIO IOtoLS LStoCP CPtoC

1 0% 0% 0% 0% 0% 0%

2 0% 0% 0% 0% 0% 0%

3 0% 0% 0% 0% 0% 0%

4 0% 0% 13% 0% 0% 0%

5 0% 0% 13% 0% 0% 0%

6 25% 0% 13% 0% 0% 0%

7 38% 0% 13% 0% 0% 0%

8 38% 0% 13% 0% 0% 0%

9 38% 0% 13% 0% 0% 0%

10 13% 25% 0% 13% 0% 0%

11 0% 13% 0% 38% 0% 0%

12 0% 0% 0% 50% 0% 0%50%

50%

50%

50%

50%

50%

100%

100%

88%

88%

63%

CPtoC CtoD DtoE BeyondE

100%

N° de pasos AtoB BtoIO IOtoLS LStoCP
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A continuación, en la figura 29 hasta la 34 se muestran ciclos de carga y descarga 

experimentados por la estructura durante el evento sísmico, que a medida que se 

incrementa la carga, se llega a un punto en el que las rótulas plásticas se activan y 

comienzan a deformarse plásticamente, reduciendo la respuesta sísmica y protegiendo 

otros elementos estructurales al disipar la energía liberada durante el sismo. 

En el comportamiento de las rótulas en los diferentes sismos se observó un ancho de 

lazo en el ciclo de histéresis indicando tanto una menor y mayor capacidad de 

deformación plástica, capacidad de absorción de energía, lo que se relaciona con una 

menor o mayor ductilidad. 

También, se observa que cuando se excede la capacidad, la deformación adicional de la 

rótula y su resistencia se ven afectadas dando como resultado el aumento de las 

demandas en otros elementos estructurales y, como en el sismo de Turquía llevar al 

colapso de la estructura. 

Se consideraron solo algunos modelos de histéresis debido a que para las demás rótulas 

plásticas consideradas el comportamiento es similar, tanto en X como en Y. 

 

Figura 29. Comportamiento de rótula plástica en pilar – sismo 1966 (Mw=8.0). 
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Figura 30. Comportamiento de rótula plástica en pilar – sismo 1974 (Mw=6.6). 

 

Figura 31. Comportamiento de rótula plástica en pilar – sismo 2005 (Mw=7.0). 
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Figura 32. Comportamiento de rótula plástica en pilar – sismo 2019 (Mw=7.7). 

 

Figura 33. Comportamiento de rótula plástica en pilar – sismo 2021(Mw=7.5). 
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Figura 34. Comportamiento de rótula plástica en pilar – sismo 2023 (Mw=7.8). 

En cuanto a los estados de daño y/o niveles de desempeño de las rótulas plásticas se da 

en base a números de pasos en el tiempo, asi se muestra en la Figura 35 hasta la 40. 

Por lo tanto, para el sismo del año 1966 en la dirección EW la formación secuencial de 

rótulas plásticas inicia a los 3.90 segundos aproximadamente, en el momento del 

desplazamiento máximo, por ello; en ese instante de tiempo las rótulas plásticas 

incursionan en el nivel de desempeño sísmico de ocupación inmediata a seguridad de 

vida, es decir; permitiendo la deformación plástica controlada y la absorción de energía, 

ayudando a reducir la respuesta sísmica y los daños en la estructura. Antes de ese 

instante de tiempo se mantienen en la fluencia y al llegar al segundo 6 todas pasan al 

colapso. 

En el caso de la dirección NS en el mismo instante de tiempo descrito se produce la 

incursión de rótulas plásticas en el estado de colapso, es decir; la estructura pierde 

rigidez y resistencia significativamente.  
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a. Formación secuencial de rótulas plásticas, componente E-W. 

 

b. Formación secuencial de rótulas plásticas, componente N-S. 

Figura 35. Formación secuencial de rótulas plásticas, sismo 1966 (Mw=8.0). 

En la dirección EW para el sismo del año 1974 la formación de rótulas plásticas 

incursiona en el estado de daño de ocupación inmediata y prevención de colapso a los 4 

segundos en el momento del desplazamiento máximo, y posteriormente entran en el 

rango de colapso a los 7 segundos aproximadamente. 

Para la dirección NS en el mismo instante de tiempo descrito se produce la incursión de 

rótulas plásticas entre los estados de fluencia y prevención de colapso; después de ello 

las rótulas que se encontraban en la fluencia pasan a ocupación inmediata y las demás se 

mantienen en prevención de colapso en los diferentes pilares. 
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a. Formación secuencial de rótulas plásticas, componente E-W. 

 

b. Formación secuencial de rótulas plásticas, componente N-S. 

Figura 36. Formación secuencial de rótulas plásticas, sismo 1974 (Mw=6.6). 

En el sismo del año 2005 como se muestra en la Figura 37, el estado de daño en el que 

incursionaron las rótulas plásticas al momento del desplazamiento máximo en ambas 

direcciones fue entre fluencia y ocupación inmediata, es decir; las rótulas alcanzan su 

capacidad de deformación plástica y experimentan daño, pero aún cuenta con la 

capacidad de mantener la integridad y funcionalidad estructural, aunque con algunas 

restricciones o limitaciones. 

 

 

 

 

 



 

62 
 

 

 

  

a. Formación secuencial de rótulas plásticas, componente E-W. 

 

b. Formación secuencial de rótulas plásticas, componente N-S. 

Figura 37. Formación secuencial de rótulas plásticas, sismo 2005 (Mw=7.0). 
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Para el sismo analizado en el año 2019 se observa que la secuencia de rótulas plásticas 

para el momento del desplazamiento máximo se da a los 87 segundos aproximadamente 

y el estado de daño correspondiente es entre fluencia y ocupación inmediata en la 

dirección EW y NS.  

 

a. Formación secuencial de rótulas plásticas, componente E-W. 

 

b. Formación secuencial de rótulas plásticas, componente N-S. 

Figura 38. Formación secuencial de rótulas plásticas, sismo 2019 (Mw=7.7). 

En la dirección EW para el sismo del año 2021 la formación secuencial de rótulas 

plásticas se da los 50 segundos aproximadamente justo en el momento del 

desplazamiento máximo, incursionando asi en el estado de daño de fluencia, ocupación 

inmediata y prevención de colapso en los diferentes pilares. 

Para la dirección NS en el mismo instante de tiempo se produce la incursión de rótulas 

plásticas en el estado de daño de prevención de colapso con la excepción que en la parte 

superior siguen en el estado de fluencia.  
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a. Formación secuencial de rótulas plásticas, componente E-W. 

 

b. Formación secuencial de rótulas plásticas, componente N-S. 

Figura 39. Formación secuencial de rótulas plásticas, sismo 2021 (Mw=7.5). 

Para el sismo del año 2023 la secuencia de rótulas plásticas en el instante de 

desplazamiento máximo el estado de daño es de colapso para todas las rótulas y en 

ambas direcciones (EW y NS), esto se da a los 30 segundos aproximadamente, es decir; 

la estructura experimenta un comportamiento inadecuado y llega a un estado crítico de 

falla estructural perdiendo su capacidad de resistencia, según la Figura 40.  
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a. Formación secuencial de rótulas plásticas, componente E-W. 

 

b. Formación secuencial de rótulas plásticas, componente N-S. 

Figura 40. Formación secuencial de rótulas plásticas, sismo 2023 (Mw=7.8). 

3.6 Desempeño sísmico   

3.6.1 Análisis dinámico no lineal - tiempo historia  

Se obtuvieron las curvas de fragilidad en función de desplazamientos espectrales y 

probabilidad de daño, asi lo demuestran las Figuras 41 hasta 46. 

Observamos que, para el sismo del año 1966 en dirección EW se obtuvo que existe la 

probabilidad del 99%, 98%, 55% y 88% que ocurra un daño ligero, moderado, 

extensivo y completo en la estructura, respectivamente. 

Para la dirección NS existe una probabilidad del 99% que ocurra un daño ligero y 

moderado, y una probabilidad del 60% y 90% de que ocurra daños extensivos y 

completos. 
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a. Curvas de fragilidad componente E-W. 

 

b. Curvas de fragilidad componente N-S. 

Figura 41. Curvas de fragilidad, sismo 1966 (Mw=8.0). 
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En el sismo ocurrido en el año 1974 en la dirección EW se tiene una probabilidad de 

daño ligero y moderado del 99%, daño extensivo y completo de 86% y 50%.  

Para la dirección NS la probabilidad de daño ligero y moderado es del 99%, daños 

extensivos y completos de 93% y 69%. 

 

a. Curvas de fragilidad componente E-W. 

 

b. Curvas de fragilidad componente N-S. 

Figura 42. Curvas de fragilidad, sismo 1974 (Mw=6.6). 
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En el sismo del año 2005 se observa en la Figura 43 que la probabilidad de un daño 

ligero en dirección EW y NS es del 68% y 81%, daño moderado de 44% y 60%, daño 

extensivo de 10% y 20%, y daño completo de 1% y 2% respectivamente.  

 

a. Curvas de fragilidad componente E-W. 

 

b. Curvas de fragilidad componente N-S. 

Figura 43. Curvas de fragilidad, sismo 2005 (Mw=7.0). 
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Para el sismo del 2019, como se muestra en el Figura 44 para las direcciones EW y NS 

la probabilidad de daño ligero es de 98%, daño moderado 95%, daño extensivo 67% y 

72%, daño completo 27% y 32%; respectivamente.  

 

a. Curvas de fragilidad componente E-W. 

 

b. Curvas de fragilidad componente N-S. 

Figura 44. Curvas de fragilidad, sismo 2019 (Mw=7.7). 
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La probabilidad de daño existente para el sismo del año 2021 como se observa en la 

Figura 45, para las direcciones EW y NS son de, estado de daño ligero 99%, daño 

moderado 98%, daño extensivo 91% y 87%, estado de daño completo 62% y 55%, 

respectivamente.  

 

a. Curvas de fragilidad componente E-W. 

 

b. Curvas de fragilidad componente N-S. 

Figura 45. Curvas de fragilidad, sismo 2021 (Mw=7.5). 
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La probabilidad de daño para el sismo ocurrido en el año 2023 y como lo muestra la 

Figura 46, para las direcciones EW y NS el estado de daño ligero y moderado del 100%, 

asi como, para los estados de daño extensivo y completo de 99%. 

 

Figura 46. Curva de fragilidad, sismo 2023 (Mw=7.8). 

De acuerdo con los índices generales de daño probables se estima que para los 

diferentes sismos la estructura quedara comprometida de forma global en un rango del 

80% al 100% tal como se muestra en la siguiente tabla:  

Tabla 30. Índice de daño global. 

 

3.6.2 Análisis estático no lineal - pushover multimodal  

En la Figura 47 y 48 se puede observar la aplicación del método del espectro de 

capacidad descrito, asi como la comparación del espectro de demanda con el espectro de 

capacidad para encontrar el punto de desempeño.  

EW NS

Sismo 1966 86% 88%

Sismo 1974 84% 91%

Sismo 2005 31% 41%

Sismo 2019 72% 75%

Sismo 2021 88% 85%

Sismo 2023 100% 100%

ÍNDICE DE DAÑO 

(%)
SISMOS
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Para la Figura 47, el valor del punto de desempeño (D) es 0.092 m para una cortante en 

la base (V) de 826.26 t, también valores de Sa de 0.55 g y Sd de 0.089 m, para un sismo 

de 475 años.  

Para un sismo máximo con periodo de retorno de 1000 años, el valor del punto de 

desempeño (D) es 0.134 m para una cortante en la base (V) de 1154.27 t, y un valor de 

Sa de 0.77 g y Sd de 0.12 m.   

También, para un sismo máximo con periodo de retorno de 2475 años, el valor 

correspondiente al punto de desempeño (D) es 0.14 m para una cortante en la base (V) 

de 1291.62 t, y valores de Sa de 0.86 g y Sd de 0.15 m.   

 

a. Punto de desempeño sísmico, dirección Y, sismo de 475 años. 

 

b. Punto de desempeño sísmico, dirección Y, sismo de 1000 años. 
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c. Punto de desempeño sísmico, dirección Y, sismo de 2475 años. 

Figura 47. Punto de desempeño sísmico, dirección Y, sismo de 475 años (a), sismo 

de 1000 años (b), sismo de 2475 años (c). 

Como se muestra en la Figura 48 para la dirección X se tiene, el valor correspondiente 

al punto de desempeño (D) es 0.117 m para una cortante en la base (V) de 539.27 t, 

también un valor de Sa de 0.60 g y Sd de 0.11 m, para un sismo raro de 475 años. 

El punto de desempeño (D) tiene un valor de 0.16 m para una cortante en la base (V) de 

753.35 t, valores de Sa de 0.77 g y Sd de 0.145 m, para un sismo máximo de 1000 años. 

Y, para un sismo máximo de 2475 años se obtuvó un valor de 0.183 m para el punto de 

desempeño (D) con una cortante en la base (V) de 842.99 t, y valores de Sa de 0.87 g y 

Sd de 0.17 m, para un sismo máximo de 2475 años. 
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a. Punto de desempeño sísmico, dirección X, sismo de 475 años. 

 

b. Punto de desempeño sísmico, dirección X, sismo de 1000 años. 
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c. Punto de desempeño sísmico, dirección X, sismo de 2475 años. 

Figura 48. Punto de desempeño sísmico, dirección X, sismo de 475 años (a), sismo 

de 1000 años (b), sismo de 2475 años (c). 

En la Figura 49 y 50 se puede observar tanto la sectorización de la curva de capacidad 

como el punto de desempeño en dirección X e Y para los niveles de peligrosidad 

sísmica considerados.  

De acuerdo con la Figura 49, para un sismo raro con periodo de retorno de 475 años en 

dirección Y el nivel de desempeño al que pertenece el puente Santa Maria de Nieva es 

totalmente operacional, es decir; la estructura presentara un estado de daño despreciable 

y continuara prestando sus servicios después de dicho movimiento sísmico. 

Del mismo modo, para un sismo máximo con periodo de retorno de 1000 años en 

dirección Y el nivel de desempeño sísmico al que pertenece el puente en evaluación se 

encuentra entre totalmente operacional y funcional, es decir; la estructura presenta un 

estado de daño despreciable y ligero. 

Y, para sismo máximo con periodo de retorno de 2475 años en dirección Y el nivel de 

desempeño sísmico al que pertenece la estructura se encuentra en funcional, es decir; la 

estructura presenta un estado de daño ligero y permanecerá disponible para cumplir su 

función inmediatamente después del sismo, asi mismo, requerirá de reparaciones 

menores. 
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a. Nivel de desempeño sísmico, dirección Y, sismo de 475 años. 

 

b. Nivel de desempeño sísmico, dirección Y, sismo de 1000 años. 

 

c. Nivel de desempeño sísmico, dirección Y, sismo de 2475 años. 

Figura 49. Nivel de desempeño sísmico, dirección Y, sismo de 475 años (a), sismo 

de 1000 años (b), sismo de 2475 años (c). 
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En la Figura 50, para un sismo raro con periodo de retorno de 475 años en dirección X 

el nivel de desempeño al que pertenece la estructura del puente es totalmente 

operacional, es decir; el daño en la estructura será el mismo que en el caso de la 

dirección Y.  

Para un sismo máximo con periodo de retorno de 1000 años en dirección X el nivel de 

desempeño sísmico al que pertenece el puente se encuentra en totalmente operacional, 

por lo tanto; el daño será igual al que ya se describió anteriormente. 

Para el sismo máximo con periodo de retorno de 2475 años en dirección X el nivel de 

desempeño sísmico al que pertenece la estructura se encuentra en totalmente 

operacional, como se observa en la Figura 58. Y el nivel daño presentará las mismas 

características que para la dirección Y. 

 

a. Nivel de desempeño sísmico, dirección X, sismo de 475 años. 

 

b. Nivel de desempeño sísmico, dirección X, sismo de 1000 años. 
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c. Nivel de desempeño sísmico, dirección X, sismo de 2475 años. 

Figura 50. Nivel de desempeño sísmico dirección X sismo de 475 años (a), sismo de 

1000 años (b), sismo de 2475 años (c). 
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IV. DISCUSIÓN 

En la presente investigación, se obtuvieron desplazamientos no lineales máximos que 

exceden el desplazamiento vertical máximo permitido en un puente colgante vehicular 

según normativa, lo que causará daños a la estructura y sus componentes. Además; se 

observó mayor precisión en el comportamiento real de la estructura; esto es concordante 

con los resultados del análisis sísmico dinámico no lineal de puentes en Argelia 

realizados por Brinissat et al. (2021), en el que precisan que este tipo de análisis produjo 

resultados más realistas del comportamiento del puente en comparación con otros 

análisis.  

Panaligan (2020) de acuerdo con el análisis dinámico no lineal tiempo - historia 

realizado, mostró que el desplazamiento no superó el desplazamiento límite. Por lo 

tanto, el puente no colapsará por un sismo severo esperado por el código sísmico de 

Filipinas.  

Se realizó un análisis estático no lineal pushover multimodo y se obtuvó la curva de 

capacidad que representó la respuesta estructural del puente y con el patrón de carga se 

garantizó resultados más confiables que un análisis pushover convencional, asi como 

también la precisión en la evaluación de la respuesta inelástica de puentes con modos 

superiores significativos, concordante con Perdomo et al. (2019), que de acuerdo con su 

investigación aplicada a puentes de concreto armado el análisis pushover multimodal 

indicó que los puentes pueden ser clasificados como sensibles a un modo más alto y 

también, el desempeño de los procedimientos multimodo es superior en comparación 

con los puentes dominados por el primer modo o pushover convencional.  

Por otro lado Chomchuen & Boonyapinyo (2017) mencionan que la aplicación 

multimodo brinda mejores presiones en la evaluación de desempeño sísmico en 

comparación con otros análisis; por lo que, la aplicación de esta metodología, en la 

presente investigación, valida la estimación del desempeño sísmico del puente Santa 

María de Nieva. Así también análisis pushover multimodal (MPA) aplicado a los 

puentes evaluados por  Paraskeva & Kappos (2010), determinaron que el procedimiento 

MPA produce mejores resultados y confiables. 

Las curvas de fragilidad aplicadas a esta investigación permitieron conocer que para los 

diferentes sismos aplicados existe entre 70% y 90% la probabilidad de daño parcial y 

total en la estructura, asi como también la vulnerabilidad en la que se encuentra ante la 

acción de sismos poco frecuentes; esto concuerda con Ghazali et al. (2019) que 
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encontraron en base a curvas de fragilidad que todos los puentes estudiados podrían 

seguir funcionando. Sin embargo; uno de los puentes tenía mayor probabilidad de 

exceder daños leves a severos. Y, otro de los puentes analizados mostró la 

vulnerabilidad sísmica más baja. 

Por otro lado, Kehila et al. (2018) elaboraron curvas de fragilidad en términos de deriva 

máxima en pilares de puentes para estados de daño (leve, moderado, extenso y colapso) 

y predijeron el desempeño de los pilares, determinaron que, el daño aplicando un nuevo 

código de diseño es menor y funciona bien en comparación con un código de diseño 

antiguo. También, Mosleh et al. (2015) definieron estados de daño y establecieron 

características probabilísticas de capacidad estructural, determinando mediante curvas 

de fragilidad que el puente presenta vulnerabilidad. 

La evaluación por desempeño de puentes en Turquía desarrollando curvas de fragilidad 

analíticas determinaron que dichas curvas resultaron más realistas a la hora de estimar el 

estado límite de daño de los puentes (Avşar et al., 2011). 

La estimación de desempeño sísmico del puente Santa María de Nieva mediante el 

método del espectro de capacidad y el comité VISION 2000 mostró puntos de 

desempeño sísmico entre 0.092 m y 0.18 m, los cuales hacen referencia que la 

estructura es capaz de resistir y sobreponerse de eventos sísmicos poco frecuentes o 

raros sin sufrir daños estructurales importantes o interrupciones operativas 

significativas. Este hallazgo es consistente con Yang et al. (2021) que indican que el 

desplazamiento último del pilar del puente cumple con los requisitos establecidos para 

sismos muy raros, por tanto; la estructura del puente tiene un buen comportamiento 

sísmico.  

Y en una evaluación por desempeño realizada por Di Sarno et al. (2019) se observó que 

los puentes de su estudio ofrecieron una respuesta fiable en términos de prevención de 

colapso. Por otro lado, en la evaluación, por desempeño sísmico, a un puente en 

Teherán demostró su inadecuado desempeño sísmico, así como  la necesidad de 

readecuación para mejorar su comportamiento sísmico (Nicknam et al., 2011).  
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V. CONCLUSIONES 

 En la definición de espectros de demanda sísmica para periodos de retorno de 

475, 1000 y 2475 se observó que mientras aumenta el periodo de retorno, se 

experimenta aceleraciones más altas, debido que, al aumentar el periodo de 

retorno, se consideran sismos de mayor magnitud y menor frecuencia de 

ocurrencia. 

 El empleo de un conjunto de registros sísmicos y obtener directamente 

desplazamientos inelásticos permitió conocer de forma realista la respuesta 

dinámica de la estructura en intervalos de tiempo diferentes, generando 

resultados más conservadores. 

 Mediante la aplicación del patrón de carga lateral pushover multimodal se 

incluyeron modos de vibración múltiples asi como sus efectos combinados, y se 

determinó hasta qué punto la estructura puede resistir las cargas sísmicas antes 

de alcanzar un estado límite de daño. Asi mismo; la curva de capacidad permitió 

predecir correctamente la demanda de desplazamiento sísmico. 

Para ambos tipos de análisis no lineales, las rótulas plásticas que aparecen en el 

modelo son inducidas por tensiones en el eje Y y, por lo tanto, girando en esta 

dirección; la razón radica en la propia geometría de la estructura analizada, 

debido que los puentes colgantes suelen tener poca rigidez lateral y su apoyo 

principal es longitudinal, a lo largo del eje Y. Este detalle significa que las 

acciones siempre harán más daño si tienen una orientación del eje Y. 

 En la estimación del desempeño sísmico para el análisis pushover multimodo el 

puente Santa María de Nieva cumple con el nivel de desempeño sísmico 

adecuado para todos los peligros sísmicos definidos, por lo que después de 

ocurrido un sismo especifico la estructura seguirá operativa para el tránsito de 

vehículos de emergencia o defensa.  

El análisis estático no lineal multimodo se basa en la aplicación de cargas 

estáticas incrementales en diferentes direcciones para evaluar la capacidad de 

carga y la respuesta general de la estructura. Sin embargo, no captura la 

verdadera respuesta dinámica y la interacción entre los diversos modos de 

vibración de la estructura. 
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En la estimación del desempeño sísmico para el análisis dinámico no lineal 

tiempo – historia y de acuerdo con los índices de daño generales, se observó que 

la probabilidad de daño global es alta, y parcial entre severo y completo en 

ambas direcciones. 

Este método utiliza registros sísmicos reales para modelar la respuesta dinámica 

del puente a la carga sísmica; es el más común y adecuado en este tipo de 

estructuras. Este enfoque tiene en cuenta la respuesta dinámica de las estructuras 

a las cargas sísmicas y permite capturar las propiedades, el comportamiento y 

desplazamientos específicos de los puentes colgantes. 

Debido a que estos dos métodos usan procedimientos y consideran aspectos 

diferentes del desempeño de la estructura, pueden producir resultados diferentes. 

Sin embargo, ambos métodos son valiosos y pueden brindar información 

importante sobre el comportamiento del puente colgante Santa Maria de Nieva.  
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VI. RECOMENDACIONES 

 Aplicar un análisis pushover multimodal modificado que utiliza vectores de 

fuerza generalizados, denominado análisis de empuje generalizado (GPA) en 

puentes de diferente configuración estructural.  

En futuros estudios además de los pilares se deben incluir los apoyos, los 

estribos, la cimentación, entre otros elementos estructurales; así como también 

tomar en cuenta la interacción suelo – estructura. 

 De acuerdo con los resultados de las curvas de fragilidad, debemos referirnos a 

la rehabilitación sísmica de puentes orientándonos a tres aspectos principales: 

aumentar la resistencia y rigidez de los componentes, mejorar el diseño, suprimir 

la falla por fragilidad transformando la estructura original y aumentar la energía 

del área de disipación de energía actuando en las zonas de formación de rotulas 

plásticas o agregando aisladores sísmicos. Para elegir una solución de 

restauración más conveniente, es necesario considerar aspectos económicos y los 

métodos de construcción más factibles a implementar en la región.  

 Ampliar los estudios de curvas de fragilidad orientándose no solo a la 

probabilidad de daño si no también, a la probabilidad de costo, tiempo e impacto 

ambiental. Esto se conoce como curvas de consecuencia. 

 Fomentar la investigación de estos métodos aplicados a diferentes estructuras, a 

estudiantes de la carrera de ingeniería civil, asi como el uso de softwares que 

estén validados y aprobados por expertos, garantizando el avance tecnológico-

académico en su formación profesional. 
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ANEXOS 

Anexo 1.  Mapa de peligrosidad sísmica - Perú.  

 

Nota: Tomado de Mapa Sísmico, por IGP, 2022, https://ultimosismo.igp.gob.pe/mapas-

sismicos.  

 

 

 

https://ultimosismo.igp.gob.pe/mapas-sismicos
https://ultimosismo.igp.gob.pe/mapas-sismicos
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Anexo 2. Memoria descriptiva. 
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Anexo 3. Pilar derecho e izquierdo, geometría y dimensiones.  
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Anexo 4. Pilar derecho e izquierdo, geometría y dimensiones.  
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Anexo 5. Sección de torres.  
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Anexo 6. Superestructura de acero del tramo colgante. 
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Anexo 7. Superestructura del tramo colgante y subestructura.  
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Anexo 8. Sección transversal del tablero y división de vigas transversales. 
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Anexo 9. Mapa de ubicación del Puente Santa Maria de Nieva. 
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Anexo 10. Obtención de expediente técnico.  

 

Anexo 11. Obtención de licencia de evaluación CSI BRIDGE v 22.1.0. 

  

 

 

Anexo 12. Obtención de licencia académica de SeismoSignal 2023. 
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Anexo 13. Vistas fotográficas del puente en estudio. 
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