REGLAMENTO PARA EL DISENO DE PUENTES

REGLAMENTO DE DISENO DE PUENTES DE
REPUBLICA DOMINICANA

UNIDAD Il - APENDICES



REGLAMENTO PARA EL DISENO DE PUENTES

INTRODUGCCION ..ottt sttt st ese et et s et esese st ebese s e s e s ese s e b e b e se s e s e se e st e b e se et esese e s esese e ssenas 4
TITULO Il Cargas Y fACtOrES G CABIT@ . ...ocuuriieiiiiieeiiiiieeiiiiee e sttt e sttt e sttt e e st e a e s asbe e e e s sbneeesnnneeesannneeeas 6
APENDICE A3 DIAGRAMAS DE FLUJO DE DISENO SISMICO........cccooviiiieieieieeeeeeeeeeee e 6
CAPITULO 1 DIAGRAMA DE FLUJO DE DISENO SiSMICO e R T PPTRPPP PP .6
CAPITULO 2 DIAGRAMA DE FLUJO DE DETALLAMIENTO SiSMICO Y DISENO DE CIMENTACION
............................................................................................................................................................... 7
APENDICE B3 SOBRERRESISTENCIA......coitiiitie ittt 8
APENDICE C3 CARGA DE VIENTO: WL Y WS (AASHTO 3.8) ..cociieiieeiiee e 11
CAPITULO 1 PRESION HORIZONTAL DE VIENTO (AASHTO 3.8.1)....ccciiiiieiciieieieieiesieseesesieeenans 11
CAP[TULO 2 PRESION VERTICAL DEL VIENTO (AASHTO 3.8.2) ...coiiieieiieieieieesesiene e 18
CAPITULO 3 MOVIMIENTOS DEL PUENTE INDUCIDOS POR EL VIENTO (AASHTO 3.8.3) ........ 18
CAPITULO 4 ESTUDIOS ESPECIFICOS DEL SITIO Y DE LA ESTRUCTURA (AASHTO 3.8.4).....19
TITULO IV Analisis y Evaluacion @StrUCTUNal .........coouuiiiiiiiiie e 20
APENDICE A4 TABLA PARA DISENO DE LOSAS DE TABLERO.......ccococeieeieieeeeeieeeeeee e, 20
TITULO V Estructuras de hormigon armMadO........c.oouiiieiiiiiee ettt 22
APENDICE A5 PASOS BASICOS PARA LOS PUENTES DE CONCRETO.......ccccoovviiieeeiieeee v 22
APENDICE B5 PROCEDIMIENTO GENERAL PARA DISENO AL CORTANTE CON TABLAS (AASHTO

F ) IO PO R PP PPPR PP 27
APENDICE C5 LIMITES SUPERIORES PARA ARTICULOS AFECTADOS POR LA RESISTENCIA A
COMPRESION DEL CONCRETO (AASHTO C.5) c.iiiuiiiiieieieiesisiesee sttt snnas 30
APENDICE D5 TEORIA DE BIELAS ......ooiiiie ittt sn e 34
APENDICE E5 DURABILIDAD .......cocuiiiititieeeteteee ettt et et es sttt aess et et s ess st ssesessasasese s st esess s saesenens 80
TITULO VI EStrUCTUIAS MELAIICAS ...oeieeeiieiiiiiie ittt sttt e s et e s et n e e e e 84

APENDICE A6 RESISTENCIA A LA FLEXION DE SECCIONES EN | COMPUESTAS EN FLEXION
NEGATIVA'Y SECCIONES EN | NO COMPUESTAS, CON ALMAS COMPACTAS O NO COMPACTAS,

EN PUENTES RECTOS ..ttt eeet et et e eee et e et e e e e e e e et e e e eee e e e et e et e et e eeeeeeeeeee e e e e eeeeeeeeeeaeaeaeeneeeaeeens 84
APENDICE B6 REDISTRIBUCION DE MOMENTOS SOBRE PILAS INTERIORES EN MIEMBROS DE
SECCION EN | EN PUENTES RECTOS DE LUCES CONTINUAS .....ee ittt ettt eeeeee e 94
APENDICE C6 CONCEPTOS BASICOS PARA LAS SUPERESTRUCTURAS DE LOS PUENTES DE
AACEROD ...ttt ettt ettt et e e e e et eee e et e et e e e e e et et e e e aeaaeans 103
APENDICE D6 CALCULOS FUNDAMENTALES PARA MIEMBROS SOLICITADOS POR FLEXION
D6.1 MOMENTO PLASTICO ..ottt ettt ettt et et e et e et e et e et e et e et e e et e st e eeenans 118
TITULO VHI FUNGACIONES «.eeiiietteeteeee ettt et et e et e et e e st e e e e e et e e s e e s e e et reea st eare st e s e e e et reeasesneeeanreenns 129
APENDICE A10 ANALISIS SISMICO Y DISENO DE CIMENTACIONES (AASHTO A10) ................. 129
CAPITULO | INVESTIGACION (AASHTO ATL0.1) c..eviveieeeieeieeieee et e et 129
CAPITULO Il FOUNDATION DESIGN (AASHTO AL0.2)....ccccieeieeeeteeeeeeeeeeeeeeeeeeeeeeeeeseeeen e 129
CAPITULO Il REQUERIMIENTOS ESPECIALES DEL PILOTE (AASHTO A10.3) ....ccovoveveveenee. 131
TITULO IX EStribos, MUIOS Y PIlAS . .eeviiiiieiie ittt e e e e e et eaee e e e e e e e snnnnneeeas 133
APENDICE Al11 DISENO SiSMICO DE ESTRUCTURAS DE CONTENCION ...covvvveeeeeeeeeeeeeeeene 133
TITULO X EStribD0OS, MUFOS Y PilaS ...uuieiiiiii s 157
APENDICE A12 PROPIEDADES DE TUBERIAS ... .ottt ettt et eee et eeee e eeeeeeanaeas 157
LSO I B == U= 1a o =TT 166
CAPITULO | GEOMETRI'A,Y ANCLAJES (AASHTO AL3.1) c.ooviieeieeeeeeeeceee e 166
SECCION 1 SEPARACION DE LOS ELEMENTOS DE LAS DEFENSAS (AASHTO A13.1.1) ....... 166
SECCION 2 ANCLAJES (AASHTO A13.1.2) c.ooovieeeeeeieeeeeeee e e 168
CAPITULO Il FUERZAS NOMINALES PARA LAS DEFENSAS DE TRANSITO VEHICULAR (AASHTO
N 57 TP 169



REGLAMENTO PARA EL DISENO DE PUENTES

CAPITULO Il PROCEDIMIENTO DE DISENO DE LAS DEFENSAS UTILIZADAS COMO

PROTOTIPOS DE ENSAYO (AASHTO ALB.3) .oiiiiiiiiieiiiiie ettt 170
SECCION 1 DEFENSAS DE HORMIGON (AASHTO AL3.3.1) ..ottt 171
SECCION 2 SEPARACION DE LOS ELEMENTOS DE LAS DEFENSAS (AASHTO A13.3.2)........ 172
SECCION 3 MURO DE HORMIGON Y DEFENSA METALICA (AASHTO A13.3.3)...ccovvvieieinnne. 173

CAPITULO IV DISENO DEL VOLADIZO LATERAL DEL TABLERO (AASHTO A13.4) ...ccoovvvvnnee. 176
SECCION 1 CASOS DE DISENO (AASHTO AL3.4.1) ..ot 176
SECCION 2 TABLEROS QUE SOPORTAN MUROS DE HORMIGON (AASHTO A13.4.2)............ 177
SECCION 3 TABLEROS QUE SOPORTAN DEFENSAS FORMADAS POR POSTES Y
BARANDALES (AASHTO AL3.4.3) .o iiieiiiee ettt ettt ane e nnn e sne e nnne e 178



REGLAMENTO PARA EL DISENO DE PUENTES

INTRODUCCION

Articulo 1. La Unidad Il del Reglamento para el Disefio de Puentes incluye varios Apéndices que se
incorporan por separado en el Reglamento.

Articulo 2. Se incorporan 2 tipos de Apéndices:
a) Apéndices originales de la publicacién Aashto 2014 traducidos

b) Apéndices que corresponden a traducciones de Aashto en su Edicién 2017

Articulo 3. Para los Apéndices originales se ha mantenido la misma numeraciéon de AASHTO mientras que
los textos de 2017 se han incorporado con una numeracién sucesiva a la anterior.

Articulo 4. La lista de Apéndices y su correspondencia con los TITULOS del reglamento dominicano es la
siguiente:

a) TITULO lll: Cargas y factores de carga

APENDICE A3 — DIAGRAMAS DE FLUJO DE DISENO SiSMICO
APENDICE B3 — SOBRERRESISTENCIA
APENDICE C3 — CARGAS DE VIENTO AASHTO 2017

b) TITULO IV: Andlisis y Evaluacién estructural
1. APENDICE A4- TABLA PARA DISENO DE LOSAS DE TABLERO
c¢) TITULO V: Estructuras de hormigén armado

1. APENDICE A5 — PASOS BASICOS PARA LOS PUENTES DE CONCRETO

2. APENDICE B5 — PROCEDIMIENTO GENERAL PARA DISENO AL CORTANTE CON
TABLAS

3. APENDICE C5 - LIMITES SUPERIORES PARA ARTICULOS AFECTADOS POR LA
RESISTENCIA A COMPRESION DEL CONCRETO

4. APENDICE D5 — TEORIA DE BIELAS AASHTO 2017

5. APENDICE E5 - DURABILIDAD AASHTO 20176

d) TITULO VI: Estructuras metdlicas

1. APENDICE A6 - RESISTENCIA A LA FLEXION DE SECCIONES EN | COMPUESTAS
EN FLEXION NEGATIVA Y SECCIONES EN | NO COMPUESTAS, CON ALMAS
COMPACTAS O NO COMPACTAS, ENPUENTES RECTOS

2. APENDICE B6 - REDISTRIBUCION DE MOMENTOS SOBRE PILAS INTERIORES EN
MIEMBROS DE SECCION EN | EN PUENTES RECTOS DE LUCES CONTINUAS

3. APENDICE C6 - CONCEPTOS BASICOS PARA LAS SUPERESTRUCTURAS DE LOS
PUENTES DE ACERO

4. APENDICE D6 - CALCULOS FUNDAMENTALES PARA MIEMBROS SOLICITADOS
POR FLEXION

e) TITULO VIIl: Fundaciones

1. APENDICE A10 - ANALISIS SISMICO Y DISENO DE CIMENTACIONES
f) TITULO IX: Estribos, Muros y Pilas

1. APENDICE A11 - DISENO SiSMICO DE ESTRUCTURAS DE CONTENCION
g) TITULO X: Estribos, Muros y Pilas
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1. APENDICE A12 - PROPIEDADES DE TUBERIAS

h) TITULO XI: Barandas
1. APENDICE A13 — BARANDAS
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TITULOIN
Cargas y factores de carga

APENDICE A3
DIAGRAMAS DE FLUJO DE DISENO SISMICO

CAPITULO 1
DIAGRAMA DE FLUJO DE DISENO SiSMICO

APLICABILIDAD DE LAS ESPECIFICACIONES
Articulo 3.10.1

.

PLANIFICACION Y DISERO PRELIMINAR I

|
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CAPITULO 2 )
DIAGRAMA DE FLUJO DE DETALLAMIENTO SISMICO Y DISERO DE CIMENTACION
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APENDICE B3
SOBRERRESISTENCIA

Articulo 5. El Apéndice mantiene el formato y la numeracion original AASHTO LRFD 2014

Articulo 6. El Articulo 3.10.9.4.3a define las fuerzas que resultan de la articulacién plastica en las
columnas, es decir, cuando una columna alcanza su capacidad Ultima a momento, y presenta dos
procedimientos. Uno es para una sola columna que se articula alrededor de sus dos ejes principales; esto
también se aplica a los pilares actuando como columnas solas. El otro procedimiento para un portico de
columnas multiples en el plano del pértico. Las fuerzas se basan en el potencial de sobrerresistencia de
los materiales, y para ser validas debe usarse los requisitos de detallado de esta Seccién de manera que
pueda ocurrir la articulacion plastica de las columnas. La sobrerresistencia resulta que las propiedades
reales sean mayores que los valores minimos especificados y se implementa especificando factores de
resistencia mayores que la unidad. Debe tenerse en cuenta este hecho cuando se usan fuerzas generadas
por la cedencia de la columna como fuerzas de disefio. Generalmente, la sobrerresistencia depende de
los siguientes factores:

a) Eltamafio real de la columnay la cantidad real de acero de refuerzo.

b) El efecto de una resistencia del acero mayor que fy, y por efecto de endurecimiento por
deformacion.

c) El efecto de una resistencia del concreto mayor que f'c, y el confinamiento proporcionado por el
acero transversal.

d) También, con el tiempo, el concreto aumentara su resistencia gradualmente.

e) El efecto de la deformacién unitaria Gltima a compresién del concreto mayor que 0.003.

Articulo 7. Tamafio de la Columna y Configuracién del Refuerzo El ingeniero disefiador deberia
seleccionar el tamafio minimo de la seccion de las columnas la cuantia de refuerzo al satisfacer los
requisitos del disefio estructural. A medida que estos pardmetros aumentan, aumenta la
sobrerresistencia. Esto puede llevar a un aumento en el tamafio y en el costo de la cimentacion. Es preferible
una cuantia de refuerzo que sitda el disefio por debajo de la nariz del diagrama de interaccién, especialmente
en areas de alta sismicidad. Sin embargo, la seleccién del tamafio y del refuerzo también debe satisfacer
otros requisitos arquitectdnicos y, quiza otros requisitos, que puedan controlar el disefio.

Articulo 8. Incremento de la Resistencia del Refuerzo Casi todas las barras de refuerzo tendran una
resistencia de cedencia mayor que el valor minimo especificado, que puede ser hasta 30 por ciento mayor,
con un aumento promedio del 12 por ciento. AL combinar este incremento con el efecto de endurecimiento
por deformacion, es razonable suponer un incremento en la resistencia de cedencia de 1.25 fy, cuando se
calcule la sobrerresistencia.

Articulo 9. Aumento de la Resistencia del Concreto La resistencia del concreto se define como la
resistencia especificada a compresién a los 28 dias; este es un estimado bajo de la resistencia esperada en
el campo. Tipicamente, disefios de mezcla conservadores resultan en una resistencia real a los 28 dias
cercana a 20 a 25 por ciento mayor que la especificada. El concreto también continuara ganando resistencia
con la edad. Nucleos tomados de puentes viejos en California construidos en los afios 1950 y 1960 han
arrojado consistentemente resistencias a compresion en exceso de 1.5 f'c. La resistencia a compresion del
concreto se aumenta aun mas por el posible confinamiento proporcionado por el refuerzo transversal. El
cargado rapido, es decir, el efecto de la tasa de deformacion, debido a las fuerzas sismicas podria también
resultar en un aumento significativo de la resistencia. A la luz de todo lo anterior, la resistencia real del
concreto cuando ocurre un evento sismico probablemente exceda significativamente la resistencia
especificada a los 28 dias. Por lo tanto, podria suponerse una resistencia del concreto incrementada de 1.5
f'c para calcular la sobrerresistencia de la columna.
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Articulo 10. Deformacién Unitaria Ultima a Compresién () Aunque los ensayos sobre concreto no
confinado muestran que una deformacion unitaria razonable en el momento de la primera falla por
aplastamiento es 0.003, ensayos sobre secciones confinadas de columna muestran un marcado incremento
en este valor. El uso de tan baja deformacién para la fibra extrema es un estimado muy conservador de la
deformacién unitaria en la cual se desarrolla la primera falla por aplastamiento en la mayoria de las
columnas, y considerablemente menor que la deformacion unitaria esperada en la respuesta méaxima del
evento sismico de disefio. Hay soporte de investigaciones para deformaciones unitarias del orden de 0.01y
mayores como la magnitud probable de deformaciones unitarias maximas de compresién. Por ende, los
disefiadores deben suponer un valor de deformacion unitaria Gltima de 0.01 como un valor realista.

Articulo 11. Para efectos de célculo, el espesor del recubrimiento usado para calcular la sobrerresistencia
de la seccién no debe tomarse mayor que 50 mm. Esta seccidn reducida debe ser adecuada para todas
las cargas asociadas con la articulacién plastica.

Articulo 12. Capacidad con Sobrerresistencia La derivacion de la capacidad con sobrerresistencia de la
columna se describe en la Figura B3-1. El efecto de propiedades de los materiales mayores que las
especificadas se ilustra comparando la curva real de sobrerresistencia, calculada con valores realistas de
fy, fc y c, con la curva de interaccion de las resistencias nominales, Pn, Mn. Es generalmente satisfactorio
aproximarse a la curva de sobrerresistencia multiplicando el momento resistente hominal por el factor 1.3
para cargas axiales por debajo de la nariz del diagrama de interaccién, es decir, un diagrama de interaccion
Pn, 1.3 Mn. Sin embargo, tal como se muestra, dicha curva puede estar considerablemente errada para
cargas axiales por encima de la nariz del diagrama de interaccion. Por lo tanto, se recomienda que se
obtenga la curva de sobrerresistencia multiplicando ambos, Pn  y Mn, por ¢ = 1.3, es decir, 1.3 Pn, 1.3 Mn.
Esta curva tiene la forma general de la curva real para todos los niveles de carga axial.

Articulo 13. A la luz de la anterior discusion, se recomienda que:

a) Para todos los puentes con cargas axiales por debajo de Pb, debe suponerse el momento
sobrerresistente igual a 1.3 veces el momento nominal.

b) Paralos puentes en las zonas 3y 4 con clasificacion operacional de “Otra”, y para todos los puentes
en la Zona 2 para los cuales se ha recurrido a la articulacion plastica, debe aproximarse a la curva
de sobrerresistencia para cargas axiales mayores que Pb multiplicando ambos, Pn 'y Mn, por ¢ =
1.3

c) Para los puentes en las Zonas 3 y 4 con clasificacion operacional de “esencial” o “critica”, debe
calcularse la curva de sobrerresistencia para cargas axiales mayores que Pb usando valores
realistas de fy, fc y c, como se recomienda en la Tabla B3-1 o con valores basados en resultados
de ensayos. LA sobrerresistencia de columnas, calculada asi, no deberia ser menor que el valor
estimado con la curva aproximada con base en 1.3 Pn, 1.3 Mn.

Tabla B3-1-Valores Aumentados Recomendados para las Propiedades de los Materiales

IAumento fy (minimo) 1.25fy
Aumento fc 1.5fc
Aumento c, 0.01

Articulo 14. Falla por Cortante El modo de falla por cortante en una columna o pilar probablemente resulte
en colapso parcial o total del puente; por ende, debe calcularse conservadoramente la fuerza de disefio de
cortante. Para calcular la fuerza cortante de una columna o pilar, debe considerarse la ubicacion potencial
de rétulas plasticas. Para columnas carteladas, éstas pueden ocurrir en las partes superior o inferior de la
cartela. Para porticos de miltiples columnas con un muro de altura parcial, las rétulas plasticas
probablemente se ubiquen al tope del muro a menos que el muro se separe estructuralmente de la columna.
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Para columnas con cimentaciones embebidas profundamente, la rétula plastica puede ubicarse por encima
cimentacion o del dado del pilote. Para porticos de pilotes, la rétula plastica puede ubicarse por
punto calculado de fijacion. Debido a las consecuencias de una falla por cortante, se recomienda
que las rétulas plasticas se ubiquen de manera conservadora de tal manera que, junto con los momentos
e use la menor longitud potencial de columna para calcular las mayores fuerzas potenciales de

de losa de
encima del

plasticos, s

cortante para el disefio.

OP |

(x10'N)
ENE
10,0

\ / Curva de sobrerresistencia aproximada aplicando el factor
/ de reduccién de la resistencia ¢ = 1,3 tanto al momento
nominal como a la carga axial nominal (1,3P, - 1,3M,,)
Curva de interaccion real usando valores realistas para la
(sobre) resistencia de los materiales:
fc =41 MPa, f, = 517 MPa, ¢ = 0,01

9,04
8,0+

Curva de sobrerresistencia aproximada aplicando
el factor de reduccion de la resistencia ¢ = 1,3
olamente al momento nominal (P, - 1,3M,,)

7,0
6,0 1
5,0 -
4,0
3,0
2,01
1.0

| fe=27,5MPa, f, = 413 MPa,

/\\
I (1)=1 10— o8
- Curva de interaccion de las \‘
resistencias nominales (Pn- M) )

o/'

- €= 0,003

=

50 10,0 150 20,0 25,0 30,0 35,0 d)M
(x10°N-mm)

Propiedades de la columna:
Seccioén 1797 x 1797
As = 32 barras #35 (1,05%)

fo=27,5MPa
f, =413 MPa
£ = 0,003
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APENDICE C3
CARGA DE VIENTO: WL Y WS (AASHTO 3.8)

Articulo 15. Este Apéndice constituye una traduccién del Punto 3.8 de la version 2017 de AASTO LRFD

CAPITULO 1
PRESION HORIZONTAL DE VIENTO (AASHTO 3.8.1)

Articulo 16. CONDICIONES DE EXPOSICION (AASHTO 3.8.1.1)

a)

b)

Se supondra que la presién del viento esta uniformemente distribuida sobre el area expuesta al
viento. El area expuesta sera la sumatoria de las areas de todos los componentes, incluyendo el
sistema de piso, las barandas, y las barreras de sonido, vistas en elevacion y perpendiculares a la
direccién de viento supuesta. La carga de viento se supondra como el producto entre la presién de
viento y el area expuesta. El viento se supondra horizontal, a menos que el articulo 3.8.2 indique lo
contrario, y puede provenir desde cualquier direccién horizontal. Esta direccién se debera variar
para determinar las solicitaciones extremas en la estructura o en sus componentes. En el analisis
se pueden despreciar las superficies que no contribuyen a la solicitacion extrema considerada.

Para puentes tipicos, las cagas de viento en la subestructura desde la superestructura puede ser
determinada para el viento en direccién transversal al puente en elevacion luego ajustado para
varios dngulos de ataque usando las disposiciones del Articulo 3.8.1.2.3a.

Articulo 17. VELOCIDAD DE VIENTO

a)

b)

c)

Las rafagas de viento de 3 segundos de disefio, V, utilizado en la determinacién de las cargas de
viento de disefio en puentes sera determinada a partir de la Figura 3.8.1.1.2-1.

La velocidad de viento supondra un incremento donde los registros, experiencias o estudio de viento
especificos del sitio indican que la velocidad del viento es mayor que la indicada en la Figura
3.8.1.1.2-1, cuando la probabilidad de excedencia supere el 7 por ciento en 50 afios, sea posible en
la ubicacion del puente.

A menos que un estudio de viento especifico sea realizado en el sitio, las velocidades de viento
usadas para diferentes combinaciones de carga serdn tomadas de la Tabla 3.8.1.1.2-1.

Tabla 3.8.1.1.2-1 —Réafagas de viento de 3 segundos de disefio para diferentes combinaciones de
carga, V

Load 3-Second Gust Wind
Combination Speed (mph), V
, _ Wind speed taken from
Strength Il | b e 38.1.1.0-1
Strength V 80
Service [ 70

0.75 of the speed used for

Service IV . .
¢ the Strength III limit state

Figura 3.8.1.1.2-1 — Velocidad de viento de disefio (km/h)

11
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Articulo 18. DIRECCION DEL VIENTO PARA DETERMINAR LA CATEGORIA DE EXPOSICION AL

VIENTO

a) Para cada direccion de viento que se investigara, la categoria de exposicion al viento del puente
se determinara para los dos sectores del viento que se extienden 45 grados a cada lado de la
direccion del viento. La categoria de exposicion al viento en los dos sectores se determinara de
conformidad con los Articulos 3.8.1.1.4 y 3.8.1.1.5. La categoria de exposicion al viento que da
como resultado cargas de viento mas altas se utilizard para determinar la carga de viento para el

viento que sopla desde la direccién que se esta investigando.

b) Para puentes tipicos, la categoria de exposicion al viento, como se especifica en el Articulo
3.8.1.1.5, debe ser perpendicular al puente. Para puentes de tramo largo y para puentes de alto
nivel, se investigaran diferentes categorias de exposicion al viento para determinar la direccién

mas critica del viento.
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Articulo 19. CATEGORIAS DE RUGOSIDAD DE SUPERFICIE DEL SUELO La rugosidad de la superficie
del suelo dentro de cada uno de los sectores de 45 grados definidos en el Articulo 3.8.1.1.3 se determinara
de la siguiente manera:

a) Rugosidad de la superficie del suelo B: areas urbanas y suburbanas, areas arboladas u otras areas
con numerosas obstrucciones espaciadas entre si que tienen el tamafio de viviendas unifamiliares
0 mas grandes.

b) Rugosidad de la superficie del suelo C: terreno abierto con obstrucciones dispersas que tienen
alturas generalmente menores a 10 metros, incluso campo abierto y pastizales.

¢) Rugosidad de la superficie del suelo D: areas planas, sin obstaculos y superficies de agua; esta
categoria incluye llanuras de barro, salinas y hielo sin romper.

Articulo 20. CATEGORIAS DE EXPOSICION AL VIENTO

a) La categoria de exposicién de la estructura se determinara de la siguiente manera:

Categoria de exposicion al viento B: La categoria de exposicion al viento B se aplicara
cuando la categoria de rugosidad de la superficie del suelo B, como se define en el articulo
3.8.1.1.4, prevalece en la direccién del viento para una distancia mayor de 450 metros para
estructuras con una altura media inferior o igual a 10 metros y para una distancia mayor de
800 metros o 20 veces la altura de la estructura, lo que sea mayor, para estructuras con una
altura media superior a 10 metros.

Categoria de exposicién al viento C: La categoria de exposicién al viento C se aplicara a
todos los casos en que las categorias de exposicion al viento B o D no se apliquen.

Categoria de exposicidon al viento D: La categoria de exposicion al viento D se aplicara
cuando la categoria de rugosidad de la superficie del suelo D, como se define en el articulo
3.8.1.1.4, prevalece en la direccion del viento por una distancia mayor 1500 metros o 20 veces
la altura de la estructura, lo que sea mayor.

La categoria de exposicién al viento D también se aplicara cuando la estructura se encuentre
a una distancia de 180 metros o0 20 veces la altura de la estructura, lo que sea mayor, de una
condicién de Categoria D de rugosidad de la superficie del terreno, incluso si la Categoria de
rugosidad de la superficie del terreno B o C existe inmediatamente a favor del viento de la
estructura.

Articulo 21. PRESION DEL VIENTO SOBRE LAS ESTRUCTURAS: WS

a) Requisitos generales

La presién del viento se determinara como:

B, =256 x 10°%V’K,GC, (3.8.1.2.1-1)

siendo:
Pz Presidn del viento de disefio (ksf)
\% Velocidad del viento de rafaga de 3 segundos de disefio especificada en la Tabla

3.8.1.1.2-1 (mph)
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Kz Exposicién a la presion y coeficiente de elevacion que se tomara igual a Kz(Sl),

Kz(C), o Kz(D) determinado usando las ecuaciones 3.8.1.2.1-2, 3.8.1.2.1-3 o
3.8.1.2.1-4, respectivamente, para las combinaciones de carga de Fuerza Ill y
Servicio IV y se tomara como 1.0 para otras combinaciones de carga.

G Factor de rafaga determinado usando un estudio especifico o como se especifica
en la tabla 3.8.1.2.1-1 para las combinaciones de carga de Resistencia Il y
Servicio IV y 1,0 para todas las otras combinaciones

Co Coeficiente de rafaga determinado usando un estudio especifico o como se

especifica en la Tabla 3.8.1.2.1-2

b) La exposicion a la presién y el coeficiente de elevacion, Kz, para las combinaciones de resistencia
y carga de servicio N se determinaran de la siguiente manera:

donde:

I.' z Y
2.5][1: m —f!.ﬁ':'rl
A\ T0 / | H_H_[_’J_[.’J‘

345.6

K,(B)="t

K, (C)== \ J (3.8.1.2.1-3)

T

25| —=— | +7.65 |
K. (D) =L L0.0164 ) | (3.8.1.2.1-4)
“ 6l6.1

Kz (B), Kz (C) y Kz (D) son Kz para exposicién al viento Categoria B, C y D, respectivamente.
La altura de la estructura, Z, utilizada para determinar la exposicién a la presién y el coeficiente
de elevacion, Kz, debera ser tomado como:

Para superestructuras de puentes: la altura promedio de la parte superior de la
superestructura sobre el suelo o la superficie del agua circundante.

Para subestructuras de puentes que no se extienden por encima de la elevacién de la
superestructura: a menos que el Propietario apruebe lo contrario, la altura utilizada para
determinar la presién del viento en la superestructura.

Para subestructuras de puentes que se extienden por encima de la elevacion de la
superestructura: a menos que se indique lo contrario aprobado por el propietario, la altura
de la parte superior de la subestructura.

Para barreras acusticas montadas en el suelo: la altura de la parte superior de la barrera
acustica por encima de la superficie inferior del terreno circundante.

Para barreras acusticas montadas en la estructura o en la barrera del trafico: la altura de
la parte superior de la barrera aculstica sobre el suelo bajo o la superficie del agua que
rodea la estructura de soporte.

En ninguin caso la altura de la estructura, Z, utilizada en el célculo de Kz se tomara a menos
de 33.0 pies.

Tabla 3.8.1.2.1-1. Factor de efecto de rafaga, G
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CGust Effect
Structure Type Factor, &
Sound Barriers .85
All other structures 1.00

Tabla 3.8.1.2.1-2. Coeficiente de arrastre, CD

Drag Coefficient, Cn

Component Windward Leeward
I-Giirder and Box-Girder Bridge Superstructures 1.3 N/A
Trusses, Columns, and sSharp-Edged Member 2.0 .0
Arches Round Member 1.0 0.5
Bridge Substructure 1.6 N/A
Sound Barriers 1.2 N/A

Articulo 22. CARGAS EN LA SUPERESTRUCTURA En el caso general del andlisis del viento, la carga
del viento se determinara como se especifica en el Articulo 3.8.1.1 y se variara la direccion del viento. Las
cargas de viento se tomaran como componentes algebraicos transversales y longitudinales de la carga de
viento. La direccion del viento para el disefio sera la que produzca el efecto de fuerza maxima en el
componente bajo investigacion. Los componentes transversales y longitudinales de la carga del viento se
aplicaran simultaneamente.

Articulo 23. CARGAS EN LA SUBESTRUCTURA
a) Fuerzas aplicadas desde la superestructura

1. Los componentes de carga de viento transversal y longitudinal transmitidos por la
superestructura a la subestructura para varios angulos de direcciones del viento pueden
tomarse como el producto de los coeficientes de inclinacion especificados en la Tabla 3.8.1.2.3a-
[, la presién del viento calculada usando la ecuacién. 3.8.1.2.1-1, y la profundidad del puente.
La profundidad del puente sera como se ve en la elevacion perpendicular al eje longitudinal del
puente.

2. Ambos componentes de las cargas de viento se aplicaran como cargas lineales en la
profundidad media de la superestructura. En efecto, los componentes longitudinales de las
cargas de viento deberan ser aplicados como cargas lineales a lo largo del eje longitudinal de
la superestructura.

3. El &ngulo de inclinacion se tomara medido desde el eje perpendicular al longitudinal del puente
en planta.

4. La direccion del viento para el disefio sera la que produzca el efecto de fuerza méaxima en la
subestructura. Los componentes de carga de viento transversal y longitudinal en la
superestructura se aplicaran simultdneamente.

Tabla 3.8.1.2.3a-1-Coeficientes de inclinacion para varios angulos de ataque
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Trusses,Columnas y arcos Vigas
< Coeficiente de Coeficiente Coeficiente Coeficiente
Angulo de inclinacid d d d

inclinacion inclinacién o e_' o e_, o e_,
(grado) transversal inclinacion inclinacion inclinacion
longitudinal transversal longitudinal

0 1.000 0,000 1.000 0,000

15 0.933 0.160 0.880 0.120

30 0.867 0.373 0.820 0.240

45 0.627 0,547 00660 0.320

60 0.320 0,667 0,340 0.380

5. Para puentes de vigas y losas habituales que tienen una longitud de tramo individual de no més
de 45,0 metros y una altura maxima de 10 metros por encima del nivel del suelo o del agua, se
pueden usar los siguientes componentes de carga de viento:

I. Transversal: 100 por ciento de la carga de viento calculada en base a la direccion del viento
perpendicular al eje longitudinal del puente.

Il. Longitudinal: 25 por ciento de la carga transversal.
Ambas fuerzas se aplicaran simultaneamente.
b) Fuerzas aplicadas directamente a la subestructura

1. Las fuerzas transversales y longitudinales que se aplicaran directamente a la subestructura
seran calculadas usando la presion del viento determinada usando la ecuacién. 3.8.1.2.1-1.
Para las direcciones del viento tomadas sesgadas a la subestructura, la presién del viento se
resolverd en componentes perpendiculares a las elevaciones frontales y finales de la
subestructura. El componente perpendicular a la elevacién final actuara en el area de la
subestructura expuesta como se ve en la elevacion final, y el componente perpendicular a la
elevacion frontal actuara en el area de la subestructura expuesta como se ve en la elevacién
frontal. Los dos componentes de la fuerza del viento de la subestructura se aplicaran
simultaneamente con las cargas de viento de la superestructura.

Articulo 24. CARGAS DE VIENTO EN BARRERAS DE SONIDO

a) La presion del viento en las barreras acusticas montadas en el suelo o montadas en la estructura
se determinard utilizando la ecuacion 3.8.1.2.1-1 y asumiendo la direccion del viento perpendicular
al plano de la barrera del sonido.

b) Los paneles de barrera acustica se disefiaran asumiendo que la presion del viento se aplica como
una carga uniforme en toda el area de los paneles.

¢) Los elementos de soporte vertical (si se usan), los cimientos y la conexién del panel o los elementos
de soporte vertical a los cimientos o la estructura de soporte se disefiaran para una carga de linea
igual en valor a la presién del viento multiplicada por la altura de la barrera acustica La carga de la
linea se aplicara a una distancia igual a 0,55 veces la altura de la barrera del sonido medida desde
el fondo de la barrera del sonido. Para determinar la ubicacion de la carga de la linea, la altura de
la barrera del sonido se tomara como la distancia desde la parte superior de la barrera del sonido
hasta:
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d)

e)

1. La superficie del suelo inmediatamente adyacente a la barrera del sonido para barreras
acusticas montadas en el suelo.

2. La elevacion de la conexion de barrera de sonido a la estructura de soporte para barreras de
sonido montadas en la estructura.

Cuando la barrera acuUstica esta montada en la parte superior de una barandilla de trafico o un
muro de contencidn que se extiende por encima del suelo, la magnitud y la ubicacién de las cargas
de viento transmitidas a la base de la barandilla de trafico de apoyo o el muro de contencién se
determinaran como se especifica anteriormente, suponiendo que la altura El area expuesta es la
suma de la altura de la barrera acustica mas la altura de la barandilla de soporte o del muro de
contencion.

La altura de la barandilla de soporte o del muro de contencion que se considerara para determinar
la magnitud y la ubicacién de la carga de viento sera la medida desde la superficie superior del
suelo, la cubierta del puente o la carretera hasta la parte superior de la barandilla de soporte o
muro de contencién.

Articulo 25. PRESION DEL VIENTO SOBRE CARGAS VIVAS: WL

a)

b)

c)

d)

La carga del viento sobre la carga viva debera estar representada por una fuerza de movimiento
interrumpible de 0.10kif que actle transversal a, y 6.0 pies sobre la carretera, y se transmitira a la
estructura.

En varios angulos de direccion del viento, los componentes transversales y longitudinales de la
carga del viento sobre la carga viva pueden tomarse como se especifica en la Tabla 3.8.1.3-1 con
el angulo de inclinacién medido desde el eje perpendicular al longitudinal del puente en planta.

La direccion del viento para el disefio serd la que produzca el efecto de fuerza extrema sobre el

componente bajo investigacion. Los componentes de carga de viento transversal y longitudinal en
la carga viva se aplicaran simultaneamente.

Tabla 3.8.1.3-1. Componentes del viento sobre la carga viva

Angulo de Componente Componente
oblicuidad normal paralela
Grados (KN/m) (KN/m)
0 1,46 0,00
15 1,29 0,18
30 1,20 0,35
45 0,97 0,47
60 0,50 0,56

Para los usuales puentes viga y puentes losa que tienen una longitud de tramo individual no mayor
a 38 m y una altura maxima de 9 m por sobre el nivel del terreno o del nivel de agua, se pueden
utilizar las siguientes cargas de viento:

1. 1,46 kN/m, transversal
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2. 0,59 kN/m, longitudinal

Ambas cargas deberan ser aplicadas simultaneamente.

CAPITULO 2
PRESION VERTICAL DEL VIENTO (AASHTO 3.8.2)

Articulo 26. PRESION VERTICAL DEL VIENTO El efecto de las fuerzas que tienden a volcar estructuras,
a menos que se determine lo contrario en el Articulo 3.8.3, se calcular4d como una carga de viento vertical
hacia arriba igual a:

a) 0,020ksf para la combinacién de carga de Fuerza lll
b) 0,010ksf para la combinacién de carga de Servicio IV

veces el ancho de la cubierta, incluidos los parapetos y las aceras, se aplicara como una carga de linea.
Esta fuerza se aplicara solo cuando se considere que la direccién del viento horizontal es perpendicular al
eje longitudinal del puente. Esta carga de linea se aplicara en el cuarto de punto de barlovento del ancho
de la cubierta que no esté unido a las cargas de viento horizontales especificadas en el Articulo 3.8.1. La
carga de viento vertical no se aplicara para combinaciones de carga que no sean Fuerza lll y Servicio IV.

CAPITULO 3
MOVIMIENTOS DEL PUENTE INDUCIDOS POR EL VIENTO (AASHTO 3.8.3)

Articulo 27. REQUISITOS GENERALES

a) Las disposiciones de este Articulo aplicaran puentes hibridos en servicio y puentes durante la
construccion después de que se instalen las cubiertas y todas las caracteristicas que afectan su
comportamiento elastico.

b) Los efectos de las vibraciones inducidas por el viento se tendran en cuenta en el disefio de puentes
y componentes estructurales aptos para ser sensibles al viento. A los efectos de este articulo, los
siguientes puentes se consideraran sensibles al viento:

1. Puentes hibridos con una relacién de aspan a profundidad, y componentes estructurales de
los mismos con una relacion de longitud a ancho, superior a 30.0,

2. Todos los puentes soportados por cable, y

3. Todos los puentes con periodos verticales o traslacionales fundamentales mayores de 1
segundo.

c) También se considerara el potencial de las vibraciones de los cables inducidas por el viento, debido
a cualquier mecanismo causal.

Articulo 28. MOVIMIENTOS INDUCIDOS POR EL VIENTO Se consideraran cuando corresponda
vibraciones inducidas por el viento debidas a golpes, excitacion vortice, galopar. el aleteo y la divergencia
estatica de puentes sensibles al viento y componentes sensibles al viento.

Articulo 29. CONTROL DE RESPUESTAS DINAMICAS Para puentes sensibles al viento, las
aceleraciones maximas inducidas por el viento vertical de la superestructura debido a la caida del vortice
o al golpeteo deben ser inferiores al 5 por ciento de la aceleraciéon de la gravedad, g, para viento estable
velocidades menos o igual a 50 Km/h, y debe ser inferior al 10 por ciento de la aceleracién de la gravedad,
g, para velocidades de viento constantes mayores de 50 Km/h y menores de 80 Km/h. Los puentes
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sensibles al viento y sus componentes estructurales sensibles al viento, incluidos los cables, deberan estar
disefiados para estar libres de dafios por fatiga debido a oscilaciones inducidas por vortice. Los puentes
deben estar disefiados para estar libres de divergencias, galopes y revoloteos catastréficos hasta una
velocidad de viento constante, promedio de 10 minutos numéricamente igual a 0.85 veces la velocidad del
viento de disefio aplicable en el puente completado en la elevacion de la superestructura.

Articulo 30. Para el proposito de determinar los 10 minutos velocidad media del viento, la velocidad del
viento de disefio aplicable para el puente completado en la elevacion de la superestructura se tomara igual
aV (Kz) 1a, para la cual V y Kz son los definidos en el Articulo 3.8.1.2.1.

, CAPITULO 4
ESTUDIOS ESPECIFICOS DEL SITIO Y DE LA ESTRUCTURA (AASHTO 3.8.4)

Articulo 31. ESTUDIOS ESPECIFICOS DEL SITIO Y DE LA ESTRUCTURA Los requisitos del Articulo
3.8.3 pueden cumplirse utilizando:

a) Un andlisis especifico del sitio de datos histéricos del viento en &reas que no son huracanes y una
simulacion numérica especifica del sitio de las velocidades potenciales del viento de huracanes se
pueden utilizar para determinar los criterios de disefio del viento, o

b) Pruebas de tunel representativas que usan procedimientos aprobados que pueden utilizarse para
determinar las cargas de viento y evaluar la estabilidad aeroelastica.
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TITULO IV
Analisis y Evaluacion estructural

APENDICE A4
TABLA PARA DISENO DE LOSAS DE TABLERO

Articulo 32. La Tabla A.4.1 se puede utilizar para determinar los momentos de disefio para diferentes
configuraciones de vigas. Para desarrollar esta Tabla se usaron las siguientes suposiciones y limitaciones
las que deben ser consideradas cuando se utilicen los valores listados para disefio:

a)
b)

c)

d)

f)

g)
h)

Los momentos se calculan usando el método de la faja equivalente como se aplica a losas de
hormigén apoyadas en vigas paralelas.

Los valores tabulados incluyen los factores de presencia mdultiple y el incremento por carga
dindmica.

Ver el articulo 4.6.2.1.6 para la distancia entre los centros de vigas y la ubicacion de las secciones
de disefio para momentos negativos en el tablero. Para distancias diferentes a las listadas en la
Tabla A.4.1 se puede interpolar entre los valores listados.

Los momentos son aplicables a tableros apoyados como minimo en tres vigas y que tengan un
ancho no menor a 4,30 m entre ejes de las vigas exteriores.

Los momentos representan el limite superior para los momentos en las regiones interiores de la
losa y, para cualquier separacién especifica entre vigas, se tomaron como el maximo valor
calculado, suponiendo diferente nimero de vigas en la seccion transversal del puente. Para cada
combinacion de separacién entre vigas y numero de vigas, se consideraron los siguientes dos
casos de ancho de voladizo:

1. Minimo ancho total de voladizo de 0,55 m medido desde el eje de la viga exterior, y
2. Maximo ancho total de voladizo igual al menor entre 0,625 veces la separacion entre vigas
y 1,80 m.

Se utilizé un ancho del sistema de defensa de 0,55 m para determinar el ancho libre del voladizo.
Para otros anchos de sistemas de defensa, se espera que la diferencia en los momentos en las
regiones interiores del tablero esté dentro de los limites aceptables para el disefio practico.

Los momentos no se deben aplicar a los voladizos del tablero ni a las regiones adyacentes del
tablero las cuales se deben disefiar teniendo en cuenta las disposiciones del articulo A.13.4.1.

Se encontré que dos ejes de 176 kN del tandem, colocados a 1,20 m uno del otro, produjeron
efectos maximos bajo cada uno de los neumaticos aproximadamente igual al efecto del eje de
camién de 232 kN. El tAnhdem produce un momento total mayor, pero este momento se distribuye
sobre un ancho mayor. Se concluy6 que repetir los célculos con un ancho de faja diferente para el
tandem no resultaria en una diferencia significativa.

Tabla A.4.1. Momentos maximos de sobrecarga por unidad de ancho, en kNm/m
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Momento Positivo

Momento Negativo [kN-m/m]

S[m] [kN-m/m] Distancia [m] desde el Eje de la Viga hasta la Seccion de Disefio para Momento Negativo
0,000 0,075 0,150 0,225 0,300 0,450 0,600
1,30 33,81 18,75 16,43 14,30 12,72 11,44 9,70 8,75
1,40 33,62 22,62 19,54 16,54 14,30 12,27 9,54 8,19
1,50 33,68 26,11 22,45 18,75 15,97 13,18 9,31 8,40
1,60 33,90 29,44 25,25 21,06 17,65 1435 9,46 6,86
1,70 34,30 32,22 27,66 23,12 19,22 15,54 9,70 7,22
1,80 34 86 34,70 29,86 25,01 20,69 16,70 10,03 7,66
1,90 35,58 36,88 31,81 26,74 22,05 17,81 10,64 821
2,00 36,45 38,82 33,54 28,27 23,28 18,83 11,25 891
2,10 37,41 42,85 37,10 31,33 25,70 20,59 11,86 8,73
2,20 38,46 4427 38,43 32,59 26,78 21,58 11,78 10,77
2,30 39,60 45,52 39,62 33,71 27,81 23,31 1453 12,88
2,40 40,80 46,62 40,67 3472 28,77 24,66 17,39 1494
2,50 42,10 47,55 41,58 35,60 29,62 25,68 15,84 17,01
2,60 43,55 48,35 42,35 36,37 30,37 26,37 21,86 19,01
2,70 44 99 49,09 43,07 37,07 31,07 26,82 23,54 20,98
2,80 46,43 4968 43,68 37,68 31,98 27,86 24,86 22,90
2,90 47,86 51,98 4595 39,90 34,02 29,46 26,88 2477
3,00 4928 55,41 4926 43,14 36,99 31,14 28,85 26,59
3,10 50,66 58,61 52,43 46,22 38,35 33,84 30,77 28,45
3,20 52,00 61,71 55,47 4923 4301 36,77 32,61 30,26
3,30 53,38 64,70 58,43 52,16 45,89 39,63 34,40 32,02
3,40 54,74 67,60 61,34 55,09 48,83 42,58 36,16 33,74
3,50 56,08 70,35 64,05 57,74 51,44 4514 37,87 35,41
3,60 57,39 73,04 66,72 60,42 54,10 47,79 39,52 37,04
3,70 58,67 75,60 69,30 62,99 56,69 50,38 41,26 38,62
3,80 59,92 78,11 71,81 65,50 59,22 52,91 4333 40,16
3,90 61,17 80,51 74,22 67,94 61,66 55,36 45,33 40,88
4,00 62,35 82,86 76,59 70,32 64,05 57,78 47,31 42,26
410 63,54 85,10 78,85 72,58 66,35 60,11 49,23 44 56
420 64,67 87,30 81,07 74,83 68,61 62,38 51,14 45,97
4,30 65,79 89,41 83,20 77,01 70,80 64,61 53,01 47,31
4,40 66,88 91,44 85,26 79,10 72,93 66,75 54,80 48,64
4,50 67,94 93,47 87,33 81,18 75,04 68,90 56,61 50,06
4,60 68,98 95,39 89,28 83,17 77,06 70,94 58,72 51,78
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TITULOV
Estructuras de hormigon amimmado

APENDICE A5
PASOS BASICOS PARA LOS PUENTES DE CONCRETO

Articulo 33. REQUISITOS GENEREALES (A.5.1) La intencién de este esquema es ilustrar el proceso de
disefio con base en los métodos simplificados. No debe considerarse completo, y tampoco debe utilizarse
en reemplazo de un cabal conocimiento de los requisitos de esta seccion.

Articulo 34. CONSIDERACIONES GENERALES (A.5.2)

a) Filosofia de disefio (1.3.1)
b) Estados limites (1.3.2)
c) Objetivos del disefio y caracteristicas de ubicacién (2.3) (2.5)

Articulo 35. DISENO DE LA SUPERESTRUCTURA DE VIGAS (A.5.3)

a) Desarrollar la seccién general

1. Definir el ancho de la via (Ancho especificado para la via)
2. Determinar las disposiciones del tramo (2.3.2) (2.5.4) (2.5.5) (2.6)
3. Elegir el tipo de puente

b) Predimensionar la seccion tipica

1. Vigas prefabricadas preeesforzadas

a. Aleta superior (5.14.1.2.2)
b. Aleta inferior (5.14.1.2.2)

c. Almas (5.14.1.2.2)
d
e
f

. Altura de la estructura (2.5.2.6.3)
. Refuerzo minimo (5.7.3.3.2) (5.7.3.4)
Dispositivos de izaje (5.14.1.2.3)
g. Juntas (5.14.1.2.6)

2. Vigas tipo cajon de multiples almas y vigas Te hormigonadas in situ (5.14.1.3)

Aleta superior (5.14.1.3.1a)
Aleta inferior (5.14.1.3.1b)
Almas (5.14.1.3.1c)

Altura a de la estructura (2.5.2.6.3)
Refuerzo (5.14.1.3.2)

o oope

(1) Refuerzo minimo (5.7.3.3.2) (5.7.3.4)
(2) Refuerzo de retraccion ytemperatura (5.10.8)

f. Anchos de aleta efectivos (4.6.2.6)
g. Areas de puntales y tensores, si corresponde (5.6.3)
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c) Diseniar el tablero de hormigén armado convencional

Losas de tablero (4.6.2.1)

Altura minima (9.7.1.1)

Disefio empirico (9.7.2)

Disefio tradicional (9.7.3)

Método de las franjas (4.6.2.1)
Aplicacion de las

sobrecargas (3.6.1.3.3)

(4.6.2.1.5)

9. Refuerzo de distribucién (9.7.3.2)

10. Disefio de los vuelos (A13.4) (3.6.1.3.4)

© N O AW

d) Seleccionar los factores de resistencia

Estado limite de resistencia Convencional) (5.5.4.2.1)

e) Seleccionar los modificadores de las cargas

11. Ductilidad (1.3.3)
12. Redundancia (1.3.4)
13. Importancia operativa (1.3.5)

f) Seleccionar las combinaciones de carga y factores de carga aplicables (3.4.1, Tabla 3.4.1- 1)

g) Calcular las solicitaciones debidas a la sobrecarga

14. Sobrecargas (3.6.1) y numero de carriles (3.6.1.1.1)
15. Presencia mdltiple (3.6.1.1.2)
16. Incremento por carga dindmica (3.6.2)
17. Factor de distribucion
para momento
(4.6.2.2.2)

a. Vigas interiores con tableros de concreto (4.6.2.2.2b)
b. Vigas exteriores (4.6.2.2.2d)
c. Puentes oblicuos (5.6.2.2.2¢e)
18. Factor de distribucion para corte (4.6.2.2.3)
a. Vigas interiores (4.6.2.2.3a)
b. Vigas exteriores (4.6.2.2.3b)
c. Puentes oblicuos (4.6.2.2.3c, Tabla 4.6.2.2.3c-1)

19. Reacciones a la subestructura (3.6)
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h) Calcular las solicitaciones debidas a otras cargas segln corresponda

i) Investigar el Estado Limite de Servicio

1. Pérdidas de preesfuerzo (5.9.5)

2. Limitaciones para el esfuerzo en los torones de preesforzado (5.9.3)
3. Limitaciones para el esfuerzo en el concreto pretensionamiento (5.9.4)
a. Antes de las pérdidas (5.9.4.1)

b. Después de las pérdidas (5.9.4.2)

Durabilidad (5.12)

Limitacion del agrietamiento (5.7.3.4)

Fatiga, si corresponde (5.5.3)

Deflexion y contraflecha (2.5.2.6.2) (3.6.1.3.2) (5.7.3.6.2)

No ok

i) Investigar el Estado Limite de Resistencia

1. Flexién
a. Esfuerzo en el acero de preesforzado — Torones adheridos (5.7.3.1.1)
b. Esfuerzo en el acero de preesforzado — Torones no adheridos (5.7.3.1.2)
c. Resistencia a la flexion (5.7.3.2)
d. Limites para el refuerzo (5.7.3.3)

2. Cortante (Suponiendo torsion nula)

a. Requisitos generales (5.8.2)
b. Modelo de disefio por secciones (5.8.3)

(1) Resistencia nominal al cortante (5.8.3.3)
(2) Determinacion de By 6 (5.8.3.4)

(3) Refuerzo longitudinal (5.8.3.5)

(4) Refuerzo transversal (5.8.2.4) (5.8.2.5) (5.8.2.6) (5.8.2.7)
(5) Cortante horizontal (5.8.4)

k) Verificar detalles

Requisitos de recubrimiento (5.12.3)
Longitud de anclaje Refuerzo no preesforzado (5.11.1) (5.11.2)
Longitud de anclaje Refuerzo no preesforzado (5.11.4)
Empalmes (5.11.5) (5.11.6)
Zonas de anclaje

a. Postensadas (5.10.9)

b. Prete nsadas (5.10.10)
Ductos (5.4.6)

Nookw

©

7. Limitaciones para el perfil de los torones
a. Confinamiento de los torones (5.10.4)

b. Torones curvos (5.10.4)
c. Limites de separacioén (5.10.3.3)
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8. Limites para la separacion del refuerzo (5.10.3)
9. Refuerzo transversal (5.8.2.6) (5.8.2.7) (5.8.2.8)
10. Viga de repisa horizontal (5.13.2.5)

Articulo 36. PUENTES DE LOSAS (A.5.4) En general, el enfoque de disefio para los puentes de losa es
similar al utilizado para puentes de vigas y losa, con algunas excepciones que se indican a continuacion.

a) Verificar la altura minima recomendada (2.5.2.6.3)

b) Determinar el ancho de faja para sobrecarga (4.6.2.3)

c) Determinar la aplicabilidad de la sobrecarga para tableros y sistemas de tablero (3.6.1.3.3)
d) Disefiar la viga de borde (9.7.1.4)

e) Investigar la cortante (5.14.4.1)

f) Investigar el refuerzo de distribucion (5.14.4.1)

g) Sino es maciza:

Verificar si se trata de una construccion aligerada o celular (5.14.4.2.1)
Verificar las dimensiones minimas ymaximas (5.14.4.2.1)

Disefiar los diafragmas (5.14.4.2.3)

Verificar los requisitos de disefio (5.14.4.2.4)

PN PE

Articulo 37. DISENO DE LA SUBESTRUCTURA (A.5.5)

a) Establecer el ancho minimo de asiento
b) Compilar las solicitaciones no compiladas para la superestructura

Viento (3.8)

Hidraulicas (3.7)

Efecto de la socavacion (2.6.4.4.2)
Hielo (3.9)

Sismo (3.10) (4.7.4)

Temperatura (3.12.2) (3.12.3) (4.6.6)
Deformacion impuesta (3.12)
Colisién de embarcaciones (3.14) (4.7.5)
. Colisién de vehiculos (3.6.5)

10. Fuerza de frenado (3.6.4)

11. Fuerza centrifuga (3.6.3)

12. Empuje del suelo (3.11)

CoNoOOAWNE

c) Analizar la estructura y compilar las combinaciones de cargas

1. Tabla3.4.1-1
2. Combinaciones de cargas sismicas especiales (3.10.8)

d) Disefar los elementos sometidos a compresion (5.7.4)

Resistencia axial de disefio (5.7.4.4)

Flexion biaxial (5.7.4.5)

Efectos de la esbeltez (4.5.3.2.2) (5.7.4.3)

Refuerzo transversal (5.7.4.6)

Cortante (generalmente incluyendo EQ y colision de embarcaciones) (3.10.9.4.3)
Limites de refuerzo (5.7.4.2)

Aplastamiento (5.7.5)

Durabilidad (5.12)

©ONoUA~AWNE

25



REGLAMENTO PARA EL DISENO DE PUENTES

9. Detalles (Como en el Paso A5.3K) y disefio sismorresistente (5.10.11)
e) Disefiar las cimentaciones (Consideraciones estructurales)

Socavacion

2. Zapatas (5.13.3)

Estribos (Seccion 11)
Detalles de los pilotes (5.13.4)

oukrwnrE
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APENDICE B5
PROCEDIMIENTO GENERAL PARA DISENO AL CORTANTE CON TABLAS (AASHTO A.5)

Articulo 38. ANTECEDENTES (B.5.1) Este procedimiento general es una alternativa aceptable al
procedimiento especificado en el Articulo 5.8.3.4.2. EL procedimiento de este Apéndice utiliza valores
tabulados de By 6 en lugar de las Ecs. 5.8.3.4.2-1, 5.8.3.4.2-2, y 5.8.3.4.2-3. El Apéndice B5 es una
presentacion completa de los procedimientos generales en el disefio LRFD (2007) sin ningln cambio
interino.

Articulo 39. MODELO DE DISENO DE LA SECCION PROCEDIMIENTO GENERAL (B.5.2) Para
secciones que contienen por lo menos la cantidad minima de refuerzo transversal especificado en el
Articulo 5.8.2.5, los valores de By 6 debe ser como se especifica en la Tabla B5.2-1. Al usar esta tabla,
ex debe tomarse como la deformacion unitaria longitudinal calculada en la mitad de la profundidad del
miembro cuando la seccion se somete a M,, como se muestra en la FiguraB5.2-2

Articulo 40. A menos que se hagan calculos mas precisos, debe determinarse asi:

« Si la seccion contiene por lo menos el refuerzo transversal minimo especificado en el Articulo
5.8.2.5:
\

(AASHTO B5.2 -1)

M|
d

W

+0.5N, +0.5|1, -V,

A\
cot0-4,,f,, J

E, =

2(EA +E A, )

El valor inicial de &, no deberia tomarse mayor a 0.001.
Si la seccion contiene menos del refuerzo transversal minimo especificado en el Articulo 5.8.2.5

M \ (AASHTO B5.2 -2)
[T‘H}.S;\,’“ +0.5|1, =V, |cot0- 4, £,
g, =t 4
X - - |
(E, A, +E,4,)
donde:
A area de concreto en el lado de traccion por flexién del
miembro como se muestra en la Figura B5.2-1 (mm?)
Ans area del acero de preesforzado en el lado de traccion por
flexion del miembro, como se muestra en la Figura B5.2-1
(mm2)
A area del acero no preesforzado en el lado a traccion por

flexion del miembro en la seccion bajo consideracion, como
se muestra en la Figura B5.2-1. Al calcular A, para usar en
esta ecuacion, debe ignorarse las barras que se terminan a
una distancia menor que su longitud de desarrollo desde la
seccion bajo consideracion (mm2)

po parametro tomado como el moédulo de elasticidad de los
torones de preesforzado, multiplicado por la diferencia
acumulada en deformacién unitaria entre los torones de
preesforzado y el concreto circundante. Para los valores
usuales de preesfuerzo, un valor de 0.7 f,, es apropiad para
miembros pretensados y postensados (MPa)
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M, momento mayorado, no menor que V,d, (kN m)

N, fuerza axial mayorada, positiva si es de traccion y negativa
si es de compresion (kN)

Vy fuerza mayorada de cortante (kN)

Dentro de la longitud de transferencia f ,, debe aumentarse linealmente desde cero en el sitio donde

comienza la adherencia entre los cables y el concreto hasta su valor completo al final de la longitud de
transferencia.

El lado de traccion por flexion del miembro debe tomarse como la mitad de la profundidad que contiene la
zona de traccidn por flexién, como se ilustra en la Figura B5.2-1.

El parametro de espaciamiento de grietas usado en la Tabla B5.2-2, debe determinarse asi:

Doénde:

s, =8, ~ L38 <80in. (AASHTO B5.2 -4)
’ Ta, +0.63

ay tamafio maximo de agregado (mm)

Sy el menor valor entre d, o la distancia maxima entre capas

de refuerzo de control de grietas, donde el area del refuerzo
en cada capa no es menor a 0.003b,s,, cOmo se muestra en

la Figura B5.2-3 (mm)

En la evaluacion deey , By 6 debe considerarse lo siguiente:

M, debe tomarse como cantidades positivas y

M, no debe tomarse menor que Vu Vp)dv.

Para calcular Asy A, el area de barras o torones que no se prolongan hasta su longitud de
desarrollo, desde la seccion bajo

consideracion, debe reducirse en proporcion a

la falta de desarrollo completo.

El valor de ¢, calculado con las Ecs. B5.2-2y B5.2-3 no deberia tomarse como menos de - 0.20x10-
3

Para secciones mas cerca que d, de la cara del apoyo, el valor de ¢, calculado en d, de la cara del

apoyo puede usarse para evaluar By 0

Si la traccion axial es suficientemente grande para grietar la cara de compresién por flexion de la
seccibn, el incremento resultante en gx debe tenerse en cuenta. En lugar de célculos mas precisos,
el valor calculado con la Ec. B5.2-2 debe duplicarse.

Se permite determinar By 0 de las Tablas B5.2-1 y B5.2-2 usando un valor de & no debe tomarse
mayor que 3.0 x 103.
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M, Va e
N,o—é ]
£
Seccion Fuerzas por Grietas Fuerzas Tensiones
secciones diagonales equivalentes longitudinales

Figura B5.2-1 llustracién de los parametros de cortante para una Seccidn que contiene por lo
menos la Cantidad Minima de Refuerzo a Cortante, V50

Tenslones Fuerzas
oo longitudinales longitudinales

Figura B5.2-2 Deformacién Longitudinal, g, , para Secciones con menos del Minimo del Refuerzo
Transversal

L

a) Miembro sin refuerzo transversal y con refuerzo
longtudinal concentrado
S A, > 0.003b,s
Y |
7 7 7 7 | &4
ds _sb—y

| VA Wi

b) Miembro sin refuerzo transversal pero con refuerzo
longitudinal bien distribuido

Figura B5.2-3 Definicion del Parametro de Espaciamiento de Grietas, sy

29



REGLAMENTO PARA EL DISENO DE PUENTES

APENDICE C5 )
LIMITES SUPERIORES PARA ARTICULOS AFECTADOS POR LA RESISTENCIA A COMPRESION
DEL CONCRETO (AASHTO C.5)

LN —
Ly

K — /
P S\ / /
, R ? ——— / & F /

Tensiones
longitudinales

Tensiones de
Cizallamiento

Seccién

Principales trayectorias de
Transversal

tensiones de compresion

Figura CB5.2-1 Analisis detallado de la seccion para determinar laresistencia a cortante de acuerdo
con el Articulo 5.8.3.1

EEywEE.

) A‘ l— b,
d, * & f
l Al an

L
1
Seccion Tensiones de Tensiones Fuerzas de las
Transversal Cizallamiento longitudinales secciones

Figura CB5.2-3 Célculo Més Preciso para Determinar € x

Tabla CB5.2-1 Valores de 0 y B para secciones con refuerzo transversal
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g, x 1,000
Vu
f <020 | =010 <003 <0 <0.125 | <025 <050 | =075 | =1.00
<0.075 223 20.4 21.0 21.8 24.3 26.6 30.5 33.7 36.4
6.32 4.75 4.10 3.75 3.24 2.94 2.59 238 223
<0.100 18.1 204 214 22.5 249 27.1 30.8 34.0 36.7
3.79 3.38 3.24 3.14 2.91 2.75 2.50 232 2.18
<0,125 19.9 21.9 2.8 23.7 25.9 279 314 334 37.0
3.18 2.99 2.94 2.87 2.74 2.62 242 226 2.13
<0.150 21.6 233 24,2 25.0 26,9 28.8 32.1 34.9 373
2.88 2.79 2.78 2.72 2.60 252 236 221 2.08
<0.175 232 247 25.5 26.2 28.0 29.7 327 352 36.8
2.73 2.66 2.65 2.60 2.52 2.44 2.28 2.14 1.96
<0.200 24.7 26.1 26.7 27.4 29.0 30.6 32.8 34.5 36.1
2.63 2.59 2,52 2.51 2.43 2.37 2.14 1.94 1.79
<0225 26.1 27.3 27.9 28.5 30.0 30.8 323 34.0 35.7
2.53 2.45 2.42 2.40 2.34 2.14 1.86 1.73 1.64
<().250 27.5 28.6 29.1 29.7 30.6 313 328 343 358
2.39 2.39 2.33 2.33 2.12 1.93 1.70 1.58 1.50

Tabla B5.2-2 Valores de 6 y B para secciones con menos del refuerzo transversal minimo

£, % 1000

Sres

in. | =020 | <-0.10 | <-0.05 <0 <0.125 | <025 | <0.50 | <0.75 | <1.00 | <1.50 | <2.00
<5 254 25.5 259 264 27.7 28.9 309 324 33.7 356 372

6.36 6.06 5.56 5.15 441 3.91 3.26 2.86 2.58 2.21 1.96
<10 | 276 27.6 28.3 29.3 31.6 33.5 36.3 384 40.1 42.7 44.7

5.78 5.78 5.38 4.89 4.05 3.52 2.88 2.50 2.23 1.88 1.65
<15 | 295 29.5 29.7 31.1 34.1 36.5 39.9 424 444 474 49.7

5.34 5.34 527 | 473 3.82 3.28 2.64 2.26 2.01 1.68 1.46
<20 | 31.2 312 31.2 323 36.0 388 42.7 455 47.6 50.9 534
4.99 4.99 499 | 461 3.65 3.09 2.46 2.09 1.85 1.52 1.31
<30 | 34.1 34.1 34.1 342 389 423 46.9 50.1 52.6 56.3 59.0
4.46 446 446 | 443 3.39 2,82 2.19 1.84 1.60 1.30 1.10
<40 | 36.6 36.6 36.6 36.6 41.2 45.0 50.2 53.7 56.3 60.2 63.0

4.06 4.06 4.06 | 4.06 3.20 2.62 2.00 1.66 1.43 1.14 0.95
<60 | 408 40.8 408 40.8 44.5 49.2 35.1 589 618 65.8 68.6

3.50 3.50 3.50 3.50 2.92 2.32 1.72 1.40 1.18 0.92 0.75
<80 | 443 443 443 443 47.1 523 58.7 62.8 65.7 69.7 724

3.10 3.10 3.10 3.10 2.71 2.11 1.52 1.21 1.01 0.76 0.62

APENDICE C5-LIMITES SUPERIORES PARA ARTICULOS AFECTADOS POR LARESISTENCIA A
COMPRESION DEL CONCRETO

. Limite Superior, MPa
Articulo? 69 100
5.1-Alcance Por

Excepcion
5.4.2.1-Resistencia a Compresion Por
Excepcién
5.4.2.3-Retraccion y Flujo Plastico X
5.4.2.4-M6dulo de Elasticidad X
5.4.2.5-Relacion de Poisson X
5.4.2.6-Modulo de Rotura X
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C5.4.2.7-Resistencia a la Traccion

5.5.3.1-General

5.5.4.2-Factores de Resistencia

5.6.3.3.3-Esfuerzo de Compresion Limite en el Puntal

5.6.3.5-Dimensionamiento de las Regiones Nodales

5.6.3.6-Refuerzo de Control de Grietas

5.7.2-Suposiciones para los Estados Limite de Resistencia vy,
Evento Extremo

XXX XXX | X

5.7.3.1-Esfuerzo en el Acero de Preesforzado en la Resistencia
Nominal a Flexién

>

5.7.3.2-Resistencia a la Flexiéon

5.7.3.3-Limites para el Refuerzo

5.7.3.4-Control de Grietas con Distribucién de Refuerzo

5.7.3.5-Redistribucion de Momentos

5.7.3.6-Deformaciones

5.7.4.2-Limites para el Refuerzo

5.7.4.3-Evaluacion Aproximada de Efectos de Esbeltez

5.7.4.4-Resistencia Axial

5.7.4.5-Flexion Biaxial

5.7.4.6-Espirales y Estribos

5.7.5-Aplastamiento

5.8.2.1.General

5.8.2.3-Longitudes de Transferencia y Desarrollo

5.8.2.7-Espaciamiento Maximo del Refuerzo Transversal

5.8.3-Modelo de Disefio de la Seccién

5.8.4-Transferensia de Cortante de Interfaz-Cortante por
Friccion

XX XX XY XX XXX XXX X X X X

5.8.6-Cortante y Torsién para Puentes Segmentales de Vigas
en Cajon

X

5.9.1-Consideraciones Generales de Disefio

5.9.4-Limites de Esfuerzos para el Concreto

XX

5.9.5-Pérdida de Preesfuerzo

5.10.4.3-Efectos de Torones Curvos

5.10.6.2-Espirales

5.10.6.3-Estribos

5.10.8-Refuerzo de Retracciéon y Temperatura

5.10.9.3.1-Métodos de Disefo

5.10.9.4-Aplicacion del Modelo de Puntales y Tensores al Disefio
de la Zona General

XXX XX X

5.10.9.7.2-Resistencia al Aplastamiento

5.10.11.14-Zonas Sismica 3y 4

5.11.2.1-Barras y Alambres Corrugados a Traccion

5.11.2.2-Barras Corrugadas a Compresion

5.11.2.3-Barras en Paquetes

X X[ X X[ X

Limite Superior MPa (ksi)

Articulo?

69 (10.0) | 100 (15.0)°
5.11.2.4-Ganchos Estandares a Traccion X
5.11.2.5-Malla Elesctrosoldada X
5.11.2.6-Refuerzo de Cortante X
5.11.4.1-General X
5.11.4.2-Cable Adherido X
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5.11.4.3-Cables Parcialmente No Adheridos

5.11.5.3-Empalmes de Refuerzo a Traccion

5.11.5.5-Empalmes de Barras a Compresion

5.13.2.4-Ménsulas y Cartelas

5.13.2.5-Vigas Repisa

5.13.3.6-Cortante en Losas y Zapatas

5.14.1-Vigas

5.14.2.3-Disefio

5.14.5-Disposiciones Adicionales para Alcantarillas

XX XX XXX X | X

Notas

a. Aplica a todos los subarticulos de los articulos listados
b. Sdlo concreto de densidad normal
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APENDICE D5
TEORIA DE BIELAS

Articulo 41. Este Apéndice incorpora los Ultimos conceptos en relaciéon a la Teoria de Bielas que se
encuentran en la Edicion AASHTO LRFD 2017. Dada la profusion de Figuras que se encuentran en los
Comentarios de AASHTO se incorpora en este Apéndice, tanto el texto basico como el texto de
Comentarios. La numeracion es la misma existente en el texto original que corresponde a 5.8.

Articulo 42. DISENO DE REGIONES “D” (AASHTO 5.8.)

Articulo 43. General (AAASHTO 5.8.1.) Se pueden usar métodos de analisis refinados o el método de
puntales y tirantes para determinar los efectos de los esfuerzos internos tanto en las regiones perturbadas,
como en las cercanas a los soportes y los puntos de aplicacion de cargas concentradas para los estados
limites o para eventos extremos.

Articulo 44. Método de puntales y tirantes (STM) (AAASHTO 5.8.2))

a) General (AASHTO 5.8.2.1.)

1.

El STM se puede utilizar para determinar los esfuerzos internos cerca de los apoyos y
los puntos de aplicacion de cargas concentradas en los estados limite de fuerza y
eventos extremos.

El STM debe considerarse para el disefio de cabezales de pilotes y pilas u otras
situaciones en las que la distancia entre los centros de carga aplicada y el de las
reacciones de apoyo es menor que dos veces la profundidad del elemento estructural.
Las disposiciones de estos articulos se aplican a componentes cuya tension de fluencia
no exceda los 525 MPa y donde la resistencia ala compresioén del hormigén de peso
normal para uso en disefio no exceda los 35 MPa.

Las disposiciones de STM en este documento fueron desarrolladas para nodos no
hidrostéticos y no se aplicara a modelos de tirantes y tirantes que utilicen nodos
hidrostaticos.

Cuando se seleccione el STM para el andlisis estructural, se aplicaran los Articulos
5.8.2.2 al 5.8.2.6. Para zonas de anclajes postensados, diafragmas, vigas profundas,
ménsulas, repisas de vigas y ménsulas, también se aplicaran los Articulos 5.8.2.7 a
5.8.2.9y5.8.4.

b) Modelado estructural (AASHTO 5.8.2.2.) La estructura y un componente o regién de la misma
pueden modelarse como un conjunto de traviesas de acero y puntales de hormigén interconectados
en nodos para formar una armadura capaz de soportar todas las cargas aplicadas a los soportes.
Como se ilustra en la Figura 5.8.2.2-l, los nodos se pueden caracterizar como:

1. CCC: nodos donde solo se cruzan los puntales
2. CCT: nodos donde un lazo cruza el nodo en una sola direccion
3. CTI: nodos donde los lazos se cruzan en dos direcciones diferentes

El angulo entre los ejes de un puntal y un tensor debe limitarse a angulos superiores a 25 grados
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(10,

o toieo

Centro de las coras
consistente
Qg geometria de! modelo

(a) CCCNode

Caro Trasero ISSNARRRRNA S SRR NN

[ Cara de! apoyo
(b) CCT Node

RN

FRE——
Longitad efectiva del nodo 1b
() CTT Node

ha = longitud de la cara posterior de un nhodo STM (m)

la = longitud efectiva de un nodo CIT (m)

Ib = de longitud de la cara del rodamiento (m)

a = una fraccién que define la longitud de la cara de apoyo de una parte de una regién nodal
Os = angulo entre el puntal y el eje longitudinal del miembro (grados)

Figura 5.8.2.2-1 (continuacion} - Geometrias nodales
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La configuracién de un reticulado (truss) depende de la geometria de las regiones nodales que se detallaran
como se muestra en las Figuras 5.8.2.2-1 y 5.8.2.2-2. Las proporciones de las regiones nodales deben
basarse en las dimensiones del apoyo, la ubicacion del refuerzo y la profundidad de la zona de compresion
como se ilustra en la Figura 5.8.2.2-1.

Coro del opoyo

- | e |
Cora

trosera I\)f interfoce

~

fCCC Zonag nodol

Figure 1(a) E'CT z?lr[r:]nodnr
igure
\_\ Interfoce 1
— Cara
T

I traserc
Coro del opoyo

Figura 5.8.2.2-2 — Modelo Puntal — Tirante para una viga profunda (alta)

Cuando un puntal (strut) se ancla sélo con armadura como en un nudo CTT, el &rea efectiva de hormigén
del nudo puede tomarse como se indica en la Figura 5.8.2.2- 1c

c) Resistencia factorizada (AASHTO 5.8.2.3.) La resistencia factorizada, Pr de la cara de un nodo
y los tirantes se tomard como la de los componentes con carga axial:

Pr=¢ Pn (5.8.2.3-1)

doénde:

Pn = resistencia nhominal de una cara de nudo o de un tirante (KN)

@ = factor de resistencia para traccién o compresion especificado en el Articulo 5.5.4.2, segun corresponda

d) Dimensionamiento de tirantes (AASHTO 5.8.2.4.)
1. Fuerza en el tirante (AASHTO 5.8.2.4.1))

La resistencia nominal de un tirante en KN sera tomada como
Pn =0,10 * (fy Ast + Aps (foe + fy)) (5.8.2.4.1-1)
donde:
Ast = area total de refuerzo longitudinal no pretensado (cm?)
Aps = area de acero pretensado (cm?)
fy =tensidn de fluencia del refuerzo longitudinal no pretensado (MPa)
fpe = tensiédn efectiva en acero pretensado después de pérdidas (MPa)

Lasumade fpe ¥ fy enla Ec. 5.8.2.4.1-1 no debe tomarse mayor que la tension de fluencia del acero de
pretensado.

2. Anclaje del tirante (AASHTO 5.8.2.4.2))
El refuerzo del tirante se anclara para transferir la fuerza en el mismo a las regiones de nudos del reticulado

de acuerdo con los requisitos para el desarrollo del refuerzo como se especifica en los Articulos 5.9.4.3 y
5.10.8.2.
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e) Dimensionamiento de regiones nodales (AASHTO 5.8.2.5.)
1. Resistencia de una cara nodal (AASHTO 5.8.2.5.1.)

La resistencia nominal de la cara del nodo se tomara como:
Pn.=0,10 * fcu * Acn (5.8.2.5.1-1)
donde:
Pn = resistencia nominal de una cara de nodo (KN)
fcu = tension de compresion limite en la cara del nodo como se especifica en el Articulo 5.8.2.5.3
(MPa)
Acn = area nodal efectiva de la seccion transversal en la cara nodal como se especifica en el
Articulo 5.8.2.5.2 (cm2)

Donde la cara posterior de un nodo CCC contiene refuerzo de compresion no pretensado, la resistencia
dada por la Ec. 5.8.2.5.1-1 puede aumentarse con la resistencia a la fluencia del refuerzo no pretensado

2. Area de seccion transversal efectiva de la cara nodal (AASHTO 5.8.2.5.2.)

El valor de Acn se determinara considerando los detalles de la regién nodal y las dimensiones en
el plano ilustradas en la Figura 5.8.2.2-1. La dimensién fuera del plano puede basarse en el
dispositivo o dispositivos de apoyo, o la dimension del elemento, segun corresponda.

Cuando un puntal esta anclado por refuerzo, la altura de la cara posterior, ha, del nodo CCT puede
considerarse que se extiende el doble de la distancia desde la superficie exterior de la viga al
centroide del refuerzo de traccion longitudinal, como se muestra en la Figura 5.8.2.2-1 (b).

La profundidad de la cara posterior del nodo CCC, ha, como se muestra en la Figura 5.8.2.2-1 (a),
puede tomarse como la profundidad efectiva del bloque de tensiéon de compresiéon determinada a
partir de un andlisis de flexion convencional.

3. Limitacién de la tensién de compresion en la cara del nodo (AASHTO 5.8.2.5.3.)

l. General (AASHTO 5.8.2.5.3.a)
A menos que se dimensiones un refuerzo de confinamiento y su efecto esté respaldado por analisis o
experimentacion, el esfuerzo de compresion limite en la cara del nodo, fcu, se tomara como:
fcu=m*v*fc (5.8.2.5.3a-1)
doénde:
f'c = resistencia a la compresién del hormigon (MPa)
m = factor de modificacion del confinamiento, tomado como
(A2/A1)¥2 pero no mas de 2.0 como se define en el Articulo 5.6.5
v = factor de eficiencia del hormigon:
» 0.45, estructuras que no contienen refuerzo de control de grietas como se especifica en el
Articulo 5.8.2.6;
» como se muestra en la Tabla 5.8.2.5.3a-1 para estructuras con refuerzo de control de grietas
como se especifica en el Articulo 5.8.2.6
A1l = Area debajo del dispositivo de apoyo (cm?2)
A2 = area nocional especificada en el Articulo 5.6.5 (cm?)
Ademas de satisfacer los criterios de resistencia, las regiones nodales se disefiaran para cumplir con
los limites tensionales y de anclaje especificados en los Articulos 5.8.2.4.1y 5.8.2.4.2.

37



REGLAMENTO PARA EL DISENO DE PUENTES

Tabla 5.8.2.5.3a-1 -- Factores de Eficiencia para Nodos con refuerzos con refuerzos para control de fisuras

Nodo Tipo
Cara CCC CCT CTT
Cara del apoyo
Cara trasera 0.85 0.70
0.85 -7 0.85- 7 0.85-—
137,8 137,8 137,8
Interface Nodo - Puntal 0.45 <v< U.()S 045 <v< U()S 045 <Sv=s U()S

Il Cara posterior de un nodo CCT (AASHTO 5.8.2.5.3.b)

Las tensiones de adherencia que resultan de la fuerza en un tirante disefiado como se muestra en la Figura
5.8.2.5.3b-1 no necesitan aplicarse a la cara posterior del nodo CCT.

Tensiones d
anclaje del
tirante

RN
Stress ’

Figura 5.8.2.5.3b — Tensiones equivalentes al anclaje de los tirantes
Las tensiones de apoyo resultantes de una placa de anclaje o barra con placa de cabeza, 0 una

indeterminacion externa como la que ocurre en un nodo sobre un soporte continuo como se muestra en la
Figura 5.8.2.5.3b-2, se investigaran utilizando las disposiciones aplicables del Articulo 5.8.2.5.
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K Assume
Unbonded

Se asume sin
vinculacién

(a) Tensiones de apoyo aplicadas desde una placa
de anclaje o una barra con cabeza

Figura 5.8.2.5.3b-2 — Condiciones tensionales sobre la cara trasera de un Nodo CCT

(b)-Nodointerior-sobreapoyoenzonadecontinuidadq

Figura-5.8.2.5.3b-2{cont.)—Situaciontensionalenia-cara-traseradeunsodo<CT-
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f)

Refuerzo de control de grietas (AASHTO 5.8.2.6.)

Las estructuras y componentes o regiones de las mismas, excepto las losas y zapatas, que han sido
disefiadas usando el factor de eficiencia de la Tabla 5.8.2.5.3a-1, deben contener mallas ortogonales de
refuerzo adherido. El espaciado de las barras en estas mallas no debe exceder el menor valor entre d/4 y

30 cm.

El refuerzo en la direccion vertical debera satisfacer lo siguiente:

= 0.003

W'l

(5.8.2.6-1)

y el refuerzo en la direccion horizontal debera satisfacer lo siguiente:

donde:

A,
b 5,

woR

= 0,003

(5.8.2.6-2)

Ah = &rea total de refuerzo de control de fisura horizontal dentro del espacio sh (cm?)
Av = area total de control de grietas verticales sv (cm?)

bw = ancho del alma (cm)

sv, sh = refuerzo de control de fisuracion, vertical y horizontal, respectivamente. (cm)

Donde se requiera, el refuerzo de control de grietas se distribuird uniformemente cerca de las caras
laterales del puntal.
Cuando sea necesario, se pueden utilizar capas interiores de refuerzo de control de grietas.

g) Aplicacion al Disefio de las Zonas Generales de Anclajes Post-Tensados (AASHTO 5.8.2.7.)

4. General (AASHTO 5.8.2.7.1.)
El flujo de fuerzas en la zona de anclaje puede aproximarse mediante un modelo de puntales y
tirantes como se especifica aqui.
Todas las fuerzas que actian sobre la zona de anclaje se deben considerar en la seleccién de un
modelo de puntal - tirante y tirantes que debe seguir una trayectoria de carga desde los anclajes
hasta el final de la zona de anclaje.

5. Nodos (AASHTO 5.8.2.7.2.)
Las zonas locales que satisfacen los requisitos del Articulo 5.8.4.4 de esta Especificacién o el
Articulo 10.3.2.3 de las Especificaciones de Construccion de Puentes AASHTO LRFD pueden ser
consideradas como debidamente detalladas y como nodos adecuados. Los otros nudos en la zona
de anclaje pueden considerarse adecuados si los esfuerzos efectivos del hormigon en los puntales
satisfacen los requisitos del Articulo 5.8.2.7.3, y los tirantes se disefian para desarrollar la tensién
de fluencia del refuerzo.

6. Puntales (AASHTO 5.8.2.7.3.)
El esfuerzo de compresion factorizado no debe exceder los limites especificados en el Articulo
5.9.5.6.5a.
En las zonas de anclaje, la seccidn critica para los puntales normalmente se puede tomar en la
interfaz con el nodo de la zona local. Si se utilizan dispositivos de anclaje especiales, la seccion
critica del puntal puede tomarse como la seccidn cuya extension intersecta el eje del tirante a una
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profundidad igual a la menor de la profundidad del refuerzo de confinamiento local o la dimensién
lateral del dispositivo de anclaje. .
Para elementos delgados, la dimensién del puntal en la direccion del espesor del elemento puede
aproximarse asumiendo que el espesor del puntal varia linealmente desde la dimension lateral
transversal del anclaje en la superficie del hormigén hasta el espesor total de la seccion a una
profundidad igual al espesor de la seccion.
Se debe suponer que las tensiones de compresion actlan paralelas al eje del puntal y son
uniformemente

7. Tirantes (AASHTO 5.8.2.7.4.)
Los tirantes consistentes en refuerzo no pretensado o pretensado deben resistir la fuerza de
traccion total.
Los lazos se extenderan mas alla de los nodos para desarrollar toda la fuerza del tirante en el nodo.
El disefio del refuerzo debe seguir en la forma mas parecida posible las trayectorias de los tirantes
supuestos en el modelo de tirantes y tirantes.

h) Aplicacién al disefio de diafragmas de pilas (AASHTO 5.8.2.8.)

El flujo de fuerzas en los diafragmas de pilares puede aproximarse mediante el método de puntales y
tirantes.

i) Aplicacién al disefio de ménsulas y salientes (AASHTO 5.8.2.9.)

El flujo de fuerzas en ménsulas y salientes de vigas puede aproximarse por el método de puntales y
tirantes como alternativa a las disposiciones del Articulo 5.8.4.2.2. Los detalles se ajustaran a las
disposiciones aplicables del Articulo 5.8.4.2.

Articulo 45. Andlisis elastico (AASHTO 5.8.3))

a) General (AASHTO 5.8.3.1.)

Se pueden utilizar para el andlisis y disefio de zonas de anclaje, los andlisis basados en las propiedades
de material elastico, equilibrio de fuerzas y cargas, y la compatibilidad de deformaciones.

b) Zonas generales de anclajes postensados (AASHTO 5.8.3.2.)

Si las tensiones de compresion en el hormigén delante del dispositivo de anclaje se determinan a partir
de un andlisis elastico, las tensiones locales pueden promediarse en un &rea igual al &rea de apoyo
del dispositivo de anclaje.

Articulo 46. Analisis y disefio aproximado de tensiones (AASHTO 5.8.4.)

a) Componentes profundos (AASHTO 5.8.4.1.)

Aunque el método de bielas y tirantes del Articulo 5.8.2 es el método preferido para disefiar
componentes profundos, se pueden utilizar otros métodos habituales que han resultado Utiles siempre
gue se cumplan los siguientes requisitos:
1. Secumplen como minimo las disposiciones del Articulo 5.8.2.6 que especifican la cantidad
y el espaciamiento del refuerzo de control de grietas
Se especifica un limite de capacidad de corte utilizable;
La carga se coloca a la altura adecuada del componente en relacion con las reacciones de manera
coherente con el método que se utiliza;
El método de analisis refleja el campo de tensién perturbado, el comportamiento del hormigén fisurado y
otros comportamientos no lineales anticipados en los estados limite de resistencia o eventos extremos.

b) Ménsulas y soportes (AASHTO 5.8.4.2.)
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1. General (AASHTO 5.8.4.2.1.)

La seccion en la cara del soporte para ménsulas y ménsulas podra disefiarse de acuerdo con
el método de bhielas y tirantes especificado en el Articulo 5.8.2 o la alternativa al modelo de
bielas y tirantes especificado en el Articulo 5.8.4.2.2.

Los componentes en los que av Como se muestra en la Figura 5.8.4.2.1-1, es menor que d, se
consideraran soportes o ménsulas. Si av es mayor d, el componente debe disefiarse como una
viga en voladizo.

A-

apop | [
\ 1Y)
\A4v 71 AsArmmadura
Nuc /| principal
—j - /
i | :
{ | Barrade anclaje *
2
| ( 3 d
N d |
{ |
— v
| Ah Tiranteso
. ' ! estribos cerrados
Barra para posicionamienio [
de estribos otiranies

* Soldada a armadura principal

Figura 5.8.4.2.1-1 — Ménsula Tipica

La seccidn en la cara del soporte debe disefiarse para resistir simultaneamente una fuerza de corte
factorizada Vu y un momento factorizado

Mu = Vu ay + Nuc (h-d) (58421-1)
y una fuerza horizontal de traccion Nuc factorizada actuando simultineamente. A menos que se
tomen disposiciones especiales para evitar que se produzca la fuerza de traccién, Nuc, no se debe
considerar que sea inferior a 0,2 Vu. La fuerza Nuc se considerara una carga viva, incluso cuando
resulte de fluencia, contraccion o cambio de temperatura.
La cuantia As / bd en la cara del soporte no debe ser menor de 0.04 f'c / fy donde d se mide en la
cara del soporte.
El area total, An, de los estribos cerrados o tirantes no debe ser inferior al 50 por ciento del area,
As, del refuerzo primario traccionado del tirante. Los estribos o tirantes se distribuiran
uniformemente dentro de dos tercios de la profundidad efectiva adyacente al refuerzo del tirante
primario.
En la cara frontal de una ménsula o soporte, el refuerzo de tensién primario se anclara para
desarrollar la tension de fluencia especificada, fy.
El &rea de apoyo en un soporte 0 ménsula no se proyectard mas alla de la parte recta de las barras
de tensién primarias o méas alla de la cara interior de cualquier barra de anclaje transversal.
La profundidad en el borde exterior del 4rea de apoyo no debe ser menor que la mitad de la
profundidad en la cara del soporte.

2. Alternativa al modelo de puntales y tirantes (AASHTO 5.8.4.2.2.)
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Cuando se invoquen las disposiciones del Articulo 5.8.4.2.1, se aplicara todo lo siguiente:
I Disefio de armadura de cortante-friccidn, Avf para resistir la fuerza cortante factorizada,

Vu sera como se especifica en el Articulo 5.7.4, excepto que:

Para hormigon de peso normal, la resistencia nominal al cortante, Vn, se determinara como
el menor de los siguientes:

Vn=0,20*fc*b*de (5.8.4.2.2-1)

Vn=0,80*b *de (5.8.4.2.2-2)

Para hormigdn liviano, la resistencia nominal al corte, Vn se determinara como el menor de
los siguientes valores:

0.2-0.07
V, = [—a] Fibd. (5.8.4.2.2-3)
Vo = [%]M (5.8.4.2.2-4)

Il. El refuerzo, As, para resistir los efectos de la fuerza factorizada se determinara como
para los miembros ordinarios sujetos a flexion y carga axial.

Il. El area de refuerzo de tensién primaria, As, debera satisfacer:

24,
4 2 =%+ 4, and (5.84.2.2-5)

\VA El area de estribos cerrados o tirantes colocados a una distancia igual a 2 * de / 3 del
refuerzo primario debera satisfacer:

Ah 20,5 (As — An) (5.8.4.2.2-6)
en el cual:
An=210* Nuc / (fy * (P) (58422-7)

Donde:
b = ancho de la ménsula o repisa (m.)
de = profundidad del centro de gravedad del acero (m.)
Avt = Area del refuerzo de cortante-friccion (m2)
An= area de refuerzo en ménsula o ménsula que resiste la fuerza de traccién Nuc (m?)
Nuc en KN

fy en MPa

c) Repisas de vigas (AASHTO 5.8.4.3.)

1. General (AASHTO 5.8.4.3.1.)
Como se ilustra en la Figura 5.8.4.3.1 - 1, las repisas de las vigas deben resistir:
Fuerzas de flexion, cortante y horizontales en la ubicacion de la Grieta 1;
Fuerza de traccion en el elemento de soporte en la ubicacion de la Grieta 2;
Punzonamiento en puntos de carga en la ubicacion de la Grieta 3; y
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Fuerza proveniente del apoyo de la carga en la ubicacion de la Grieta 4.

.

dy

—y

Vu

& @:\ r __’fgc
20 & |
de h

| |

Figura 5.8.4.3.1 — 1 — Notacién y ubicacion de Fisuras potenciales en Vigas Repisa

Las vigas tipo repisa pueden ser designadas de acuerdo con el método del puntal-tirante o las
prescripciones de los Articulos 5.8.4.3.2 a 5.8.4.3.6. Las barras mostradas en las Figuras 5.8.4.3.2-
1 a 5.8.4.3.5-2 se disefiardn acorde a los Articulos 5.10.8.1.1.

2. Disefio por corte (AASHTO 5.8.4.3.2.)

El disefio de vigas tipo repisa para corte se realizard de acuerdo a los requerimientos para
corte por friccion especificados en el Articulo 5.7.4 La resistencia nominal al corte en la interface
nominal satisfardn las ecuaciones 5.8.4.2.2-1 a 5.8.4.2.2-4 donde el ancho de la cara de
hormigén, b, adoptado para participar en la resistencia al corte no excedera el menor de los
siguientes valores:

l. (W + 4 av), 6 2c, lo que resulte apropiado segun lo indicado en Figura 5.8.4.3.2-1

Il. S
donde:
W = ancho de la placa de apoyo o almohadilla (cm.)

S = distancia entre centros de apoyos a lo largo de la repisa de la viga (cm.)
¢ = espaciado desde el centro del apoyo hasta el extremo de la viga (cm.)

N

! a, }l 'S e |
u [ JE‘ g

:E"-
. W+ 4ﬂp . | Zec ;

Figura 5.8.4.3.2-1 — Disefio para corte de Vigas Repisa
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3. Disefio para flexion y fuerza horizontal (AASHTO 5.8.4.3.3.)
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La seccion en la cara del soporte debe estar disefiada para resistir una fuerza horizontal
factorizada, Nu, y un momento factorizado, Mu actuando simultdneamente de manera similar
a la requerida para ménsulas por la Ec. 5.8.4.2.1 - 1.

El area de refuerzo total del refuerzo primario traccionado debera satisfacer los requerimientos
del Articulo 5.8.4.2.2

El refuerzo primario traccionado debe estar espaciado uniformemente dentro de la region (W
+ 5ar) 6 2c, como se ilustra en la Figura 5.8.4.3.3-1, excepto que los anchos de estas regiones
no se superpondran.
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Figura 5.8.4.3.3-1 — Disefio para flexion y fuerza horizontal de Vigas Repisa

4. Disefio para punzonamiento (AASHTO 5.8.4.3.4.)
La notacidn utilizada en este Articulo se tomard como se muestra en las Figuras 5.8.4.3.4-1 a
5.8.4.3.4-3.
Las piramides truncadas asumidas como superficies de falla por punzonamiento, como se ilustra
en la Figura 5.8.4.3.4-1, no deben superponerse.
Para evitar la superposicion de superficies defectuosas:

e Entre apoyos adyacentes en una repisa de viga 0 en una viga en T invertida:

S>2di+W (5.8.4.3.4-1)
e Entre apoyos de repisas opuestas en el alma de una viga T invertida

bw+ 2av> L + 2ds (58434-2)
donde:
bw = el ancho del alma de la viga invertida en T (cm.)
av = distancia desde la cara del muro hasta la carga concentrada (cm.)
L =longitud de la almohadilla del apoyo (cm.)
dr =distancia desde la parte superior de la repisa hasta el refuerzo longitudinal inferior (cm.)
S = espaciado de centro a centro del rodamiento a lo largo de la repisa de la viga (cm.)
W = ancho de placa de apoyo o almohadilla (cm.)
La resistencia nominal a punzonamiento, Vn en ton, se tomara como:

AJSlb,d,

Vn = 0,084* Jebod, (5.8.4.3.4-3)

donde:
bo = perimetro de la seccion critica para corte que encierra el apoyo o la placa de apoyo
(cm.)

f'c = resistencia a la compresion del hormigén para su uso en disefio (MPa)
A = factor de modificacién de la densidad del hormigdn como se especifica en el Articulo
5.4.2.8.
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No es necesario que este perimetro se acerque a menos de una distancia de 0,5 dr a los
bordes de la plataforma o placa de apoyo.

Para plataformas rectangulares o circulares con superficies de falla que no se superponen, bo
se tomara como:

e En almohadillas rectangulares interiores:

bo=W + 2L + 2d1 (5.8.4.3.4-4)
e En almohadillas rectangulares exteriores:

bo=05W+L+di+c W+ 2L + 2ds (5.8.4.3.4-5)
e En almohadillas circulares interiores:

bo=1/4* (D +df) +D (5.8.4.3.4-6)
e En almohadillas circulares exteriores:

bo=T/4*(D+di)+DR2+c<m2*(D+di)+D (58.4.3.47)

doénde:
¢ = distancia desde la linea central del apoyo hasta el extremo del borde de la viga (cm.)
D = diametro de la almohadilla (cm.)
W = ancho de placa de apoyo o almohadilla (cm.)
L = longitud de la almohadilla de apoyo (cm.)
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Figura 5.8.4.3.4-1 Falla por punzonamiento
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Figura 5.8.4.3.4-2 Seccidn critica para apoyos rectangulares

46



REGLAMENTO PARA EL DISENO DE PUENTES

|
YANK )
R L

de/2

Figura 5.8.4.3.4-3 Seccidn critica para apoyos circulares

5. Disefio de refuerzo de suspension (AASHTO 5.8.4.3.5.)

El refuerzo de suspension especificado en este apartado se sumara al refuerzo de corte
requerido disefiara ademas del refuerzo de corte requerido a cada lado de la reaccién de la
viga que se soporta.

La distancia para el refuerzo de suspension, Anr en repisas de una sola viga debe ser como se
muestra en la Figura 5.8.4.3.5-1. Usando la notacién en la Figura 5.8.4.3.5-1, la resistencia
nominal a corte, Vn en ton, se tomard como:

e Para el estado limite de servicio:

0.54, f,(W +3a,)

&

(5.8.43.5-1)

En la cual (W + 3a,) no excederd de S 6 2c
* Para el estado limite de resistencia:

A f
Vo= el (5.8.4.3.5-2)
Ky
en el que S no excedera de 2c.
doénde:
Anr = area de una pata del refuerzo de suspension como se ilustra en la Figura 5.8.4.3.5-
1 (cm.?)
S = espaciado de centro a centro de cojinete de apoyo a lo largo de un borde de la viga
(cm.)

s = espaciado de las barras de refuerzo de suspension (cm.)

fy = tensién minima de fluencia del refuerzo (ton)

av = distancia desde la cara del muro a la carga concentrada como se ilustra en la Figura
5.8.4.3.5-1 (cm.)
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Figura 5.8.4.3.5-1 Refuerzo para Viga Repisa simple

Usando la notacién de la Figura 5.8.4.3.5 - 2, la resistencia nominal al corte de los rebordes de
las vigas en T invertidas debe ser menor que la especificada por la Ec. 5.8.4.3.5-2 y Eq.
5.8.4.3.5-3.

MJfb,d, ) ‘[H d ) (584.3.53)
Vn = (0,042 *
donde:
br = el ancho total del ala de la viga en T inventada como se ilustra en la Figura 5.8.4.3.5-2
(cm)
df = distancia desde la parte superior de la repisa hasta el refuerzo longitudinal inferior como

se ilustra en la Figura 5.8.4.3.5-2 (cm.)
A.= factor de modificaciéon de la densidad del hormigén como esta especificado en el Articulo

5.4.2.8
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Figura 5.8.4.3.5-2 Refuerzo para Viga T invertida
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Las vigas en T invertidas deben cumplir con las disposiciones sobre momentos de torsion
especificadas en los Articulos 5.7.3.6 y 5.7.2.1.

6. Disefio para cojinete (AASHTO 5.8.4.3.6.)
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Para el disefio de apoyos soportados por repisas de vigas, se aplicaran las disposiciones del
Articulo 5.6.5.

d) Zonas locales (AASHTO 5.8.4.4.)
1. Dimensionamiento de zonas locales (AASHTO 5.8.4.4.1))

donde:
e el fabricante no ha proporcionado recomendaciones de distancia al borde; o
e las distancias al borde han sido recomendadas por el fabricante, pero no han sido verificadas
de forma independiente,

entonces, las dimensiones transversales de la zona local en cada direccion se tomaran como la mayor
de:
¢ el tamafio de la placa de apoyo correspondiente, mas el doble del recubrimiento minimo de
hormigén requerido para la aplicacion y el entorno particulares; y
¢ la dimension exterior de cualquier refuerzo de confinamiento requerido, mas el recubrimiento
de hormigdén requerida sobre el refuerzo de confinamiento para la aplicaciéon y el entorno
particulares.

El recubrimiento requerido para la proteccion contra la corrosién sera la que se especifica en el Articulo
5.10.1
Cuando el fabricante tenga recomendaciones para el recubrimiento minimo, el espaciado y las
distancias al borde para un dispositivo de anclaje en particular, y cuando estas dimensiones se hayan
verificado de forma independiente, las dimensiones transversales de la zona local en cada direccion
se tomaran como la menor de:

o el doble de la distancia al borde especificada por el proveedor del dispositivo de anclaje; y

e el espacio de centro a centro de los anclajes especificado por el proveedor del dispositivo de
anclaje.

Las recomendaciones para el espaciado y la distancia al borde de los anclajes previstos por el
fabricante se tomaran como minimos.
La longitud de la zona local a lo largo del eje traccionado no seran menores que en cualquiera de los
siguientes casos:
¢ el ancho méximo de la zona local;
¢ lalongitud del refuerzo de confinamiento del dispositivo de anclaje; y
e paradispositivos de anclaje con multiples superficies de apoyo, la distancia desde la superficie
de hormigén cargado hasta la parte inferior de cada superficie de apoyo, més la dimension
méxima de esa superficie de apoyo.

La longitud de la zona local no se tomard mayor de 1,5 veces el ancho de la zona local.
2. Resistencia del cojinete (AASHTO 5.8.4.4.2.)

Los dispositivos de anclaje normales deben cumplir con los requisitos especificados en este
documento. Los dispositivos de anclaje especiales deben cumplir con los requisitos especificados en
el articulo 5.8.4.4.3.

Cuando se dimensione un refuerzo de zona general que cumpla con el articulo 5.9.5.6.5b, y la
extension del hormigén a lo largo del eje del tirante por delante del desvio de anclaje sea al menos
dos veces la longitud de la zona local como se define en el Articulo 5.8.4.4.1 la resistencia de carga
factorizada de los anclajes se tomara como:
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P ={f A4, (5.8.4.4.2-1)

para lo cual f, se determina como el menor de los siguientes valores:

1,=0.71; (5.8.4.4.2-2)

f,=2.25f; (5.8.4.4.2-3)

donde:

¢ = factor de resistencia especificado en el Articulo 5.5.4.2

fn = esfuerzo nominal del hormigén del apoyo (ton)

A = area méxima de la porcién de la superficie del soporte que es similar al area cargada y concéntrica
con ellay no se superpone a areas similares para dispositivos de anclaje adyacentes (cm.).

Ag = area bruta de la placa de apoyo calculada de acuerdo con los requisitos de este documento (cm?)
Ab = &rea neta efectiva de la placa de apoyo calculada como el &rea Ag, menos el area de las aberturas
en la placa de apoyo (cm.?)

f'ci= esfuerzo de disefio de compresion en el hormigdn en el lugar de aplicacion de la fuerza

El area completa de la placa de apoyo se puede utilizar para Ag y el calculo de A, si el material de la
placa no fluye con la fuerza del cable factorizada y la esbeltez de la placa de apoyo, n/t, cumpla con:

(5.84.4.2-4)

n /it < 0.08 L—,
Jb S

doénde:
t = espesor medio de la placa de apoyo (cm.)
Eb = Mddulo de elasticidad Eb del material de la placa de apoyo (ton/cm2)
Fb = esfuerzo en la placa de anclaje en una seccién tomada en el borde del agujero o agujeros de
la cufia (ton/cm2)
n = proyeccioén de la placa base mas alla del orificio de la cufia (cm)
Para anclajes con placas de cufia separadas, n puede tomarse como la distancia mas grande desde
el borde exterior de la placa de cufa hasta el borde exterior de la placa de apoyo. Para placas de
apoyo rectangulares, esta distancia se medira paralelamente a los bordes de la placa de apoyo. Si el
anclaje no tiene una placa de cufia separada, n puede tomarse como la proyeccion mas alla del
perimetro exterior del grupo de agujeros en la direccidn considerada.
Para las placas de apoyo que no cumplen con el requisito de esbeltez especificado en este documento,
el area bruta de apoyo efectiva, Ag, se tomara como:
e Para anclajes con placas de cufia separadas: el &rea geométricamente similar a la placa de cufia,
con dimensiones aumentadas al doble del espesor de la placa de apoyo,
e Para anclajes sin placas de cufia separadas: el &rea geométricamente similar al perimetro
exterior de los orificios de la cufia, con una dimension aumentada dos veces el espesor de la
placa de apoyo.

3. Dispositivos de anclaje especiales (AASHTO 5.8.4.4.3.)
Se pueden utilizar dispositivos de anclaje especiales que no satisfagan los requisitos especificados

en el Articulo 5.8.4.4.2, siempre que hayan sido probados por una agencia de pruebas
independiente aceptable para el Ingeniero y hayan cumplido con los criterios de aceptacion
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especificados en los Articulos 10.3.2 y 10.3.2.3.10 de las Especificaciones para construccion de
puentes AASHTO LRFD.

El refuerzo de la zona de anclaje local suministrado como parte de un sistema de postesado
patentado se debe mostrar en los planos del taller de postensado. El ajuste del refuerzo de traccion
de la zona de anclaje general debido al refuerzo suministrado como parte de un sistema de
postesado patentado puede considerarse como parte del proceso de aprobacion de planos de
taller. La responsabilidad del disefio del refuerzo general de la zona de anclaje permanecera en
manos del Ingeniero de Registro.

Para una serie de dispositivos de anclaje especiales similares, las pruebas solo pueden ser
necesarias para muestras representativas, a menos que el Ingeniero de Registro requiera pruebas
para cada capacidad de los anclajes de la serie.

e) Zonageneral de anclajes postensados (AASHTO 5.8.4.5.)

1. Limitaciones de aplicacién (AASHTO 5.8.4.5.1.)

Los esfuerzos de compresion del hormigén delante del dispositivo de anclaje, la ubicacion y la

magnitud de la fuerza de ruptura y los esfuerzos de borde pueden estimarse utilizando las

ecuaciones. 5.8.4.5.2-1 a 5.8.4.5.3-2, siempre que:

e el miembro tenga una seccidn transversal rectangular y su extensién longitudinal no sea
menor que la dimensién transversal mayor de la seccion transversal;

¢ el miembro no tiene discontinuidades dentro o delante de la zona de anclaje;

e la distancia minima al borde del anclaje en el plano principal del miembro no es menor de 1,5
veces la dimension lateral correspondiente, a, del dispositivo de anclaje;

e sblo un dispositivo de anclaje o un grupo de dispositivos de anclaje poco espaciados se
encuentra en la zona de anclaje; y

e el angulo de inclinacion del cable, como se especifica en las Ecs. 5.8.4.5.3-1y 5.8.4.5.3-2,
esta entre -5,0 grados y +20,0 grados.

2. Esfuerzos compresivos (AASHTO 5.8.4.5.2.)

El esfuerzo de compresion del hormigén por delante de los dispositivos de anclaje, fca, calculado mediante
la Ec. 5.8.4.5.2-1, no excedera el limite especificado en el Articulo 5.9.5.6.5a:

0.6P
f, = =R (5.8.4.5.2-1)
(1 1]
4, I+E(,Lf———
e 1))
Donde:
Si aeff < s < 2 aeff
i g \'l-’ \'I
Kk=1+]2-— (}3+—i (5.8.4.5.2-2)
Aeff ) IS,

Sis 2 2 aeff, entonces:
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dénde:

8.4
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K = Factor de correccion para anclajes poco espaciados

aef = dimension lateral del &rea efectiva de apoyo del anclaje medida paralelamente a la dimension
mayor de la seccidn transversal (pulg.)

bef = dimensién lateral del area de apoyo efectiva medida paralelamente a la dimensién mas
pequefia de la seccién transversal (pulg.)

Pu = fuerza del cable factorizada (kip)

t = espesor del miembro (pulg.)

s = espaciado de centro a centro de anclajes (pulg.)

n = nimero de anclajes en una linea

Ic = extension longitudinal del refuerzo de confinamiento de la zona local pero no mas que el mayor
de 1,15 aeft 0 1,15 bett (pulg.)

Ab = area de apoyo efectiva (pulg.2)

El area de apoyo efectiva, Ab, en la ecuacion. 5.8.4.5.2-1 se tomard como el area mas grande de la placa
de apoyo del anclaje, Apate, 0 €l &rea de apoyo del hormigén confinado en la zona local, Acont, CON las
siguientes limitaciones:

Si los controles de Apiate, Aplate NO Se tomara mayor que (4/17) Acont -

Acont controla, y la dimension maxima de Acont €S mas del doble de la dimension maxima de Apiate
o tres veces la dimension minima de Apiate, €l area de apoyo efectiva, Ab, se basara en Apiate

Se haran deducciones por el area del conducto en la determinacién de Ap.

Si un grupo de anclajes esta poco espaciado en dos direcciones, se utilizara el producto de los factores de
correccion, K, para cada direccion, como se especifica en la Ec. 5.8.4.5.2-1.

3. Fuerzas de rotura (AASHTO 5.8.4.5.3.)

Las fuerzas de rotura en las zonas de anclaje, Tourst, pueden tomarse como:

f:\"

T, =025%P [1 -2
| h

hurst

+ 0.5 |Z(P, sina)|

4

(5.8.4.5.3-1)

La ubicacién de la fuerza de rotura, dpurst, puede tomarse como:

dourst =0.5(h-2e) + 5e sina (5.8.4.5.3-2)
doénde:
Touwst = fuerza de traccion en la zona de anclaje que actia delante del dispositivo de

anclaje y transversal al eje del cable (kip)
Pu = fuerza del tenddn factorizada (kip)
dourst = distancia desde el dispositivo de anclaje al centroide de la fuerza de rotura Tyurst (pulg.)
a = la dimension lateral del dispositivo de anclaje
e = la excentricidad del dispositivo de anclaje o grupo de dispositivos con respecto al centroide de
la seccién transversal; siempre tomado como positivo (pulg.)
h = dimensién lateral de la seccién transversal en la direccién considerada (pulg.)
a = angulo de inclinacidon de la fuerza del cable con respecto a la linea central del miembro; positivo
para cables concéntricos o si la fuerza de anclaje apunta hacia el centroide de la seccién; negativo
si la fuerza de anclaje apunta lejos del centroide de la seccién (grados)
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La ubicacién y distribucion del refuerzo que estalla debe satisfacer los requisitos del Articulo
5.9.5.6.5b.

4. Esfuerzos de borde (AASHTO 5.8.4.5.4)

Los esfuerzos longitudinales de borde se pueden determinar a partir de un andlisis de una seccién
ubicada en la mitad de la seccién alejada de la superficie cargada tomada como una viga sometida
a flexién y carga axial combinadas. La fuerza de rotura puede tomarse como igual a la fuerza de
tension del borde longitudinal pero no menor que la especificada en el Articulo 5.9.5.6.5b.

5. Anclajes mdltiples en losas (AASHTO 5.8.4.5.)

A menos que se realice un andlisis mas detallado, se dimensionara el refuerzo minimo
especificado en este documento para resistir la fuerza de rotura y los esfuerzos de borde.

Se dimensionaré el refuerzo para resistir la fuerza de rotura. Este refuerzo se anclara cerca
de las caras de la losa con ganchos estandar doblados alrededor de barras horizontales o
equivalente. El refuerzo minimo debe ser de dos barras No. 3 por anclaje ubicadas a una
distancia igual a la mitad del espesor de la losa por delante del anclaje.

Se debe dimensionar un refuerzo para resistir las fuerzas de tension del borde, T1, entre los
anclajes y las fuerzas de ruptura, T2, por delante de los anclajes. El refuerzo de tension del
borde se colocara inmediatamente delante de los anclajes y unird de forma eficaz los anclajes
adyacentes. El refuerzo de rotura se distribuira a lo largo de las zonas de anclaje.

7= 010P|1-2

\, 5

(5.8.4.5.5-1)

7,=020P, |1-2
5 )

.

(5.8.4.5.5-2)

donde:

T1 = esfuerzo de borde (kip)

T2 = Fuerza de ruptura (kip)

Pu = Fuerza del cable factorizada sobre un anclaje individual (kip)

a = dimension lateral del dispositivo de anclaje o grupo de dispositivos en la direccion
transversal de la losa (pulg.)

s = el espacio entre anclajes (pulg.)

Para los anclajes de losas con una distancia al borde de menos de dos anchos de placa o un
espesor de losa, el refuerzo de tensién del borde debe estar proporcionado para resistir el 25
por ciento de la carga factorizada del cable. Este refuerzo debe tener la forma de horquillas y
debe estar distribuido dentro de un ancho de placa por delante del anclaje. Las patas de las
barras se extenderan desde el borde de la losa mas alla del anclaje adyacente, pero no menos
de una distancia igual a cinco anchos de placa més la longitud de anclaje.

Articulo 47. DISENO REGIONES “D” — COMENTARIOS (AASHTO 5.8.)

C 5.8.2.1 Modelado estructural

El disefio tradicional seccion por seccion se basa en el supuesto de que el refuerzo requerido en una
seccion particular depende solo de los valores independientes de los efectos de las solicitaciones de la
seccion factorizada Vu, Mu y Tu, y no considera la forma en el que se aplican las cargas y reacciones
gue generan estas fuerzas seccionales. El método tradicional asume que la distribucion del esfuerzo
cortante es esencialmente uniforme sobre la altura del elemento y que las deformaciones longitudinales
variaran linealmente sobre la profundidad de la viga.
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Para elementos como vigas altas estas suposiciones no son validas. Por ejemplo, los esfuerzos cortantes
en una seccion cerca de un apoyo se concentraran cerca de la cara inferior. EI comportamiento de un
componente estructural se puede predecir con mayor precision si se estudia el flujo de fuerzas a través de
la estructura completa.

La limitacion del uso del STM solo para componentes de hormigon de peso normal se basa Ginicamente en
la falta de una verificacion experimental adecuada.

Las disposiciones STM incluidas en este documento permiten una transicion mas fluida entre las Regiones
B y D de una estructura determinada. Esto se logra reemplazando los célculos anteriores de eficiencia de
puntales basados en deformaciones por factores de eficiencia recientemente desarrollados basados
principalmente en el Cddigo modelo fib para Estructuras de Hormigén 2010. Los nuevos factores de
eficiencia son mas simples de usar, menos abiertos a malas interpretaciones y exhiben mejores parametros
estadisticos, y coeficientes de variacion, que conducen a una mayor exactitud y precision en una variedad
de aplicaciones documentadas por Birrcher y otros (2009), Williams y col. (2012) y Larson, y otros (2013).
Estas disposiciones y otros cinco métodos de disefio se comparan con 179 resultados experimentales en
Birrcher, y otros (2009).

La geometria de cada nodo debe definirse antes de realizar las comprobaciones de resistencia. Los nodos
pueden ser dimensionados de dos formas:

(1) como nodos hidrostaticos o,

(2) como nodos no hidrostaticos.

Los nodos hidrostéticos se dimensionan de manera que las tensiones aplicadas a cada cara sean iguales.
Los nodos no hidrostaticos, sin embargo, se proporcionan segun el origen de la tensién aplicada. Por
ejemplo, las caras de un nodo no hidrostatico pueden tener un tamafio que coincida con la profundidad del
bloque de esfuerzo de compresién rectangular equivalente de un miembro de flexién o pueden basarse en
la ubicacién deseada del refuerzo longitudinal (ver Figura C 5.8.2.1-1). Esta técnica de dimensionamiento
permite que la geometria de los nodos se corresponda estrechamente con las concentraciones de tensién
reales en las regiones nodales. En contraste, el uso de nodos hidrostaticos a veces puede resultar en
geometrias nodales poco realistas y disefios de refuerzo poco practicos como se muestra en la Figura C
5.8.2.1-1. Por tanto, se prefieren los nodos no hidrostaticos en el disefio y se utilizan en todas estas
especificaciones.

a ’l d
Hydrostatic Nodes { Non-Hydrostatic Nodes

More Realistic

- -

X
Impractical placement /

I of reinforcement ald = 1.9 '

Figure C5.8.2.1-1—Hydrostatic and Nonhydrostatic Nodes
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Los pasos basicos del STM pueden tomarse como:

. Determinar las ubicaciones de las regiones By D.

. Definir casos de carga.

. Analizar componentes estructurales.

. Dimensionar los componentes estructurales usando la verificacion de capacidad de servicio al
cortante, dada por la Ec. C5.8.2.2-I.

. Desarrollar un modelo de puntales y tirantes. Ver Articulo 5.8.2.2.

. Dimensionar tirantes.

. Realizar controles de la fuerza nodal. Ver Articulo 5.8.2.5.

. Dimensionar de refuerzo de control de grietas Ver Articulo 5.8.2.6.

. Dimensionar el anclaje necesario para los tirantes.

A WNPEP
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Mas informacién puede obtenerse en: Schlaich, y otros (1987), Collins y Mitchell (1991), Martin y Sanders
(2007), Birrcher, et al proporcionan informacién méas detallada sobre este método. (2009); Mitchell y Collins
(2013), Williams, et al. (2012) y Larson, et al. (2013).

C5.8.22

El hormigén armado fisurado soporta cargas principalmente por esfuerzos de compresién en el hormigén
y tensiones de traccion en el refuerzo. Las principales trayectorias de esfuerzos de compresion en el
hormigén pueden aproximarse mediante puntales rectos. Los lazos se utilizan para modelar el refuerzo
primario.

Se deben considerar las siguientes pautas generales para el desarrollo de modelos:

e Enlainterfaz de una Regién B y una Regién D, asegurese de que las fuerzas internas y el momento
dentro de la Region B se apliquen correctamente a la Region D.

e Se debe ubicar un tirante en el centroide del refuerzo que soporta la fuerza de traccion.

e Minimice el nimero de amarres verticales entre una carga y un soporte utilizando el menor nimero
posible de paneles de celosia mientras se sigue cumpliendo el minimo de 25 grados, como se
muestra en la Figura C 5.8.2.2-3.

¢ El modelo de puntales y tirantes debe estar en equilibrio externo e interno.

e Asegurese de detallar los refuerzos adecuados.

Los limites angulares se proporcionan para mitigar las aberturas de fisuras anchas y la tension excesiva
en el refuerzo. Cuando no se puede satisfacer el limite angular, la configuraciéon del reticulado debe
modificarse segln corresponda.

Cuando un puntal pasa a través de una junta fria en el miembro, se debe investigar la junta para determinar
si tiene suficiente capacidad de friccion por corte. Si una Regién D se construye en etapas, las fuerzas
impuestas por cada etapa de la construccién en porciones de la estructura previamente completadas deben
ser llevadas a través de modelos apropiados de puntales y tirantes.

Un nodo de barra curva, resultante de doblar barras mas grandes, como las n.° 11 y 18, se analiza en la
literatura y también se indica cuando se trata de casos apropiados. (Williams, et al. 2012). Este tipo de
nodo, que se muestra en la Figura C5.8.2.2-1, aun no esta incluido en la especificacién ya que no esta tan
suficientemente analizado por datos experimentales como los nodos CCC, CCT y CIT.
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Curved-Bar Node

Figure C5.8.2.2-1—Curved-Bar Node

Para un nodo CCT o CIT, el ancho del tirante, o la longitud disponible, la, sobre la cual se pueden extender
los estribos que se considera que soportan la fuerza en el tirante, se indica en la Figura C5.8.2.2-2. Se
supone que los puntales diagonales que se extienden desde la carga y el soporte se extienden para formar
las formas de abanico que se muestran en esta figura. Los estribos enganchados por los puntales en forma
de abanico se incluyen en el tirante vertical. Para obtener informacién adicional, consulte Wight y Parra-
Montesinos (2003). La union del extremo estrecho del ventilador y un nodo CCC o CCT puede disefiarse
utilizando las disposiciones para esos nodos especificados en este documento.

56



REGLAMENTO PARA EL DISENO DE PUENTES

aP
(a1}

i o T
- 0
11::-."

Determine the
Tie Width
|. Shear span, a '1
[hsrpltan2 5 [hsm)tan25®

Available Length, [,

o P

(2

Fan-shaped Stirrups Comprising Tie
Strut I
a-P

Figure C5.8.1.2-2—Fan-shaped Strut Engaging Transverse
Reinforcement Forming a Tie

La investigacion ha demostrado que un puntal directo es el mecanismo principal para transferir el corte
dentro de una region D (Collins y Mitchell, 1991, Birrcher, y otros, 2009, Williams, y otros, 2012 y Larson, y
otros, 2013) . Por lo tanto, en la Figura 5.8.2.2-2 se ilustra un tramo de modelo de reticulado y, de acuerdo
con estas disposiciones, se puede usar en regiones donde la relacién entre la longitud de transmisién de
corte y la altura del elemento es menor a 2, como puede ocurrir en vigas de apeo, cabezales o ménsulas.
Si bien estas disposiciones limitan la aplicacién a STM a una proporcion de 2 como transicién entre las
Regiones B y las Regiones D, la investigacién ha demostrado que la transicion real es gradual y ocurre en
elrangoentre a/d=2y a/d=2.5. Ladistancia a, que se muestra en la figura C5.8.2.2-2, a menudo se
denomina luz de corte.

En la Figura C5.8.2.2-3 se muestra un modelo de reticulado de puntales y tirantes para una viga alta
simplemente apoyada. Las zonas de alta compresion unidireccional en el hormigon estan representadas
por puntales. Las regiones del hormigdn sometidas a esfuerzos multidireccionales, donde los puntales y
los tirantes se encuentran en los encuentros del reticulado estan representadas por zonas nodales.

En la figura C5.8.2.2-3 se muestran métodos eficientes e ineficientes para modelar una viga simplemente
apoyada. Para satisfacer el minimo de 25 grados en el ejemplo que se muestra, el menor niumero de tirantes
traccionados de reticulado que se pueden proporcionar entre las cargas aplicadas y los soportes es dos,
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como se muestra en el lado izquierdo de la viga. En el modelo del lado derecho de la Figura se necesitan
2 tirantes mas. En el lado derecho, se debe proporcionar suficiente refuerzo para soportar las fuerzas en
los tres tirantes verticales que llevan cada uno 0.5P. En el lado izquierdo, solo se necesita el refuerzo
requerido para llevar la fuerza en un Unico tirante de 0.5P. El modelo utilizado en el lado izquierdo de la

viga es mas eficiente ya que se necesita menos refuerzo y el disefio resultante sigue siendo seguro.

la

0.5L

¥
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I Efficient inefficient I
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Figure C5.8.2.2-3—Effect of Modeling on the Amount of
Transverse Reinforeement

La divisién de la carga, P, en los dos puntales diagonales que se muestran en la figura C5.8.2.2-3 es
relativamente obvia debido a la simetria. En la figura C5.8.2.2-4 se muestra una situacion mas general. La
geometria del reticulado se muestra en la Figura C5.8.2.2-4 (a). En la figura C5.8.2.2-4 (b) se muestra una
simplificacion en la que los dos puntales de la derecha que llevan las fuerzas Fiy F2 se resuelven en FR.
Lo mismo se muestra en el lado izquierdo de la junta con el resultado mostrado en la Figura C5.8.2.2-4 (c).
Esta simplificacion da como resultado dos nodos CCC posicionados como se muestra en la Figura
C5.8.2.2-4 (d). La carga, P, se divide en dos cargas estaticamente equivalentes que se supone que actlan
en el centro de las areas tributarias de la placa de carga. El factor a denota la porcién de la carga soportada
en la reaccién derecha en la situacién mostrada, y (1- a) denota la porcion de la carga soportada en la
reaccion izquierda. La cantidad de placa de carga asignada a cada nodo CCC tiene las mismas
proporciones. Debe tenerse en cuenta que una vez que la carga se separa en dos cargas, hay un cambio
asociado en los angulos que definen los puntales resueltos indicados por el cambio de © s2 a © sa.
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Figure C58.2.24—Division of Node when Struts Enter
from Both Sides

La resistencia estimada a la que comienzan a formarse las grietas diagonales, Vcr, se determina para la
geometria inicial de las regiones D utilizando la siguiente expresion (Birrcher, et al., 2009):

V=02~ 01[ J J/b,d (C5.8.22-1)

pero no mayor que 0. ISSJwad
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0.0632,/f/b,d .

ni menor de
dénde:
a longitud de corte (pulgadas)
d profundidad (altura) efectiva del elemento (pulg.)
f'c resistencia a la compresion de disefio del hormigén (ksi)

bw ancho del alma del elemento (pulg.)
Donde el corte en servicio es menor que Vcr se brinda una razonable seguridad que no se produciran
fisuras por corte.

Las tensiones en un modelo de puntales y tirantes se concentran en las zonas nodales. La falla de la
estructura puede atribuirse al aplastamiento del concreto en estas regiones nodales criticas. Por esta razon,
la capacidad de un modelo de reticulado puede estar directamente relacionada con la geometria de las
regiones nodales. Dado que la tensién de compresion serd mayor en un nodo, no es necesario investigar
la compresion en otras partes del puntal. Cuando el grosor del puntal varia a lo largo de su longitud, puede
ser necesario un modelo més refinado, como el que se muestra en la Figura C5.8.2.2-5 para un puntal a
través de las alas y el alma de una viga en . Como se muestra en la figura, el esfuerzo de compresién mas
alto en cada puntal seguira estando en un nodo.

P
— A ,f‘ P
:" 1
Section A-A
—>»A

Figure C5.8.2.2-5—Refined Model for Strut with Varying
Thickness along Its Length
Los nodos interiores que no estan delimitados por una placa de apoyo se denominan nodos manchados,

un ejemplo de los cuales se muestra en la Figura 5.8.2.2-1 (c). Es innecesario un chequeo de las tensiones
de hormigdn en dichos nudos (Schlaich y otros 1987).

En la Figura C5.8.2.2-6 se muestra una posible aplicacion del STM a una zapata extendida. En la figura, la

presion de contacto se muestra como una carga uniforme. Tradicionalmente, el refuerzo de control de
grietas como se especifica en el Articulo 5.8.2.6 a menudo se omite de las zapatas, en cuyo caso el factor
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de eficiencia del hormigén, v, estaria limitado a 0.45 por las disposiciones del Articulo 5.8.2.5.3a. Esto es
andalogo a la exencion para refuerzo transversal permitida en el Articulo 5.7.2.3.
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Figura CS.8.2.2-6 --- La aplicacion de STM a una zapata
Una carga uniforme puede tratarse como una serie de cargas concentradas como se muestra en la Figura

C5.8.2.2-7 que muestra el tratamiento de las reacciones de peso propio (SWi) y reacciones de
superestructura (Pi) para el caso de un cabezal con seccion transversal en forma de T invertida.
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P1 = Carga desde superestructura

SW, = Peso propio del doblado basado en el volumen tributario

(b) Vista de elevacion del modelo de puntales y tirantes doblados a horcajadas
Figura CS.8.2.2-7-Aplicacion de STM a un cabezal con forma de T invertida
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Se puede encontrar orientacion adicional sobre el tratamiento de cargas distribuidas y la reacciéon en
abanico en Mitchell y Collins (2013), Martin y Sanders (2007) y Birrcher y otros (2009). La aplicacion de
S1M a cabezales de pilas, aunque con diferentes procedimientos de disefio de nhudos, se puede encontrar
en Martin y Sanders (2007).

C5.8.2.4.1

El segundo término de la ecuacion para Pn esta destinado a asegurar que el acero de pretensado no
alcance su limite de fluencia, por lo que se mantiene una medida de control sobre el agrietamiento ilimitado.
Sin embargo, reconoce que la tensién en los elementos de pretensado aumentara debido a la tensién que
hara que el hormigon se agriete. El aumento de tensién correspondiente a esta accién se limita
arbitrariamente al mismo aumento de tension que experimentara el refuerzo no pretensado. Si no hay
refuerzo no pretensado, fy puede ser tomado como 60,1 ksi en el segundo término de la ecuacion. 5.8.2.4.1-
1.

C5.8.24.2

Los tirantes deben estar debidamente anclados para asegurar que la fuerza del tirante pueda desarrollarse
por completo y que la estructura pueda alcanzar la resistencia asumida por el STM. Para que un tirante
esté debidamente anclado en una regién nodal, la tensién de fluencia del refuerzo no pretensado debe
desarrollarse en el punto donde el centroide de las barras sale de la zona nodal extendida como se muestra
en la Figura C5.8.2.4.2-1. En otras palabras, la seccién critica para el desarrollo del tirante se toma en el
lugar donde el centroide de las barras se cruza con el borde del puntal diagonal.

Assume Strut __._va_,x

a = a -~
is Prismatic e

_Extended

I .
i"""l “Critical Section for

- - » Development of Tie
Available Length

Figure C5.8.2.4.2-1—Available Development Length for
Ties

C58252

La investigacion ha demostrado que el comportamiento al corte de las vigas de gran altura reforzadas
convencionalmente, de hasta 90 cm de ancho, no se ve significativamente influenciado por la separacién
de los estribos a lo largo de la seccién. Vigas mas anchas que 90 cm o vigas con una relacién ancho/alto
mayor que uno, pueden beneficiarse distribuyendo el refuerzo transversal a lo ancho de la seccion
transversal. Basado en investigaciones limitadas, las patas de estribo adicionales deben espaciarse
transversalmente no méas que la profundidad de corte de la viga pero no menos de 75 cm. (Birrcher, y otros,
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2009) La recomendacion de 75 cm se basa en el espaciado de las ramas de los estribos en las vigas de
75 cm de ancho, redondeando hacia abajo a un niimero conveniente.
C5.8.2.5.3a

Los factores de eficiencia del hormigén se han seleccionado en funcién de la simplicidad en la aplicacion,
la compatibilidad con otras secciones de las Especificaciones, la compatibilidad con las pruebas de las
Regiones D y la compatibilidad con otras disposiciones.

La Eg. 5.8.2.5.3a- 1 es valida para resistencias de disefio de hormigén a la compresién de hasta 15.0 ksi
y, por lo tanto, los factores de tension de bloque, kc y a1, para hormigones de alta resistencia no necesitan
aplicarse a esta ecuacion.

Los factores de eficiencia especificados aqui fueron obtenidos de nodos no hidrostaticos y se muestran
graficamente en la Figura C5.8.2.5.3a-1.

C
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(b) CCT Node

C
Fey
085 —" /29 ksi
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Figura CS.8.2.5.3a -1-Representacion de factores de eficiencia
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C5.8.25.3b

Un examen de los estudios experimentales en la bibliografia no revelé ningdn caso en el que la cara
posterior de un nodo CCT controlara la capacidad en las muestras de prueba donde se utilizaran barras
conformadas como acero para los tirantes. (Birrcher y otros 2009)

Si la tensién aplicada a la cara posterior de un nodo CCT proviene de una placa de anclaje o barra con
cabeza de anclaje, se debe realizar una verificacion de las tensiones de la cara posterior asumiendo que
la barra no tiene adherencia y que toda la fuerza del tirante se transmite a la placa o barra de anclaje.

Si la tensidn aplicada a la cara posterior de un nodo CCT es el resultado de una combinacién de anclaje y
una fuerza de otro puntal, solo es necesario dimensionar el nodo para resistir los esfuerzos de compresion
directos. No es necesario aplicar las tensiones de unién a la cara posterior, siempre que el tirante esté
adecuadamente anclado

C5.8.2.6

Este refuerzo esta destinado a controlar el ancho de las grietas y garantizar una ductilidad minima para el
miembro de modo que, si se requiere, sea posible una redistribucion significativa de las tensiones internas.
Este comportamiento es consistente con la base de plasticidad de STM como se analiza en el Articulo C
5.5.1.2.3.

El refuerzo horizontal total se puede calcular como 0.003 veces el area efectiva del puntal indicada por la
porcion sombreada de la seccion transversal en la Figura C 5.8.2.6-1. El refuerzo de control de grietas esta
destinado a proporcionar restriccion para la expansion de la compresién presente en un puntal en forma
de botella. No sirve como tirante principal que se muestra en la Figura C 5.8.2.6-1. Para miembros mas
delgados, este refuerzo de control de grietas consistird en dos mallas de refuerzo, una cerca de cada cara.
Para miembros mas gruesos, se pueden requerir multiples rejillas de refuerzo a través del espesor para
lograr un disefio practico. En el articulo C 5.8.2.5.2 se puede encontrar mas informacion sobre la
distribucion del refuerzo para corte a través del espesor de elementos delgados y gruesos.

Una investigacion del efecto de varias cantidades de refuerzo de control de grietas indicé que mas alla de
una relacion de refuerzo correspondiente a 0,003 veces el area efectiva del puntal, continué habiendo una
reduccion de los anchos de las grietas, pero la eficacia del acero en aumento alcanzé un punto de
rendimientos decrecientes. . Las muestras analizadas por Birrcher y otros (2009) y Larson y otros (2013)
mostré que el ancho de la primera grieta diagonal que se forma en una viga alta era inaceptablemente
grande (es decir, mayor de 0.016 ") si el refuerzo de control de grietas colocado era menor de 0,003 veces
el area efectiva del reticulado
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Figura C 5.8.2.6 -1 — Distribucién de refuerzos de control en puntales

C5.8.2.7.
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Se puede obtener una estimacion conservadora de la resistencia de una estructura o elemento de hormigén
mediante la aplicacion del teorema del limite inferior de la teoria de la plasticidad de las estructuras. Si hay
suficiente ductilidad en el sistema, los modelos de bielas y tirantes cumplen las condiciones para la
aplicacion del teorema antes mencionado. La Figura C 5.8.2.7.1-1 muestra el campo de tension elastica
lineal y un modelo de puntal - tirante correspondiente para el caso de una zona de anclaje con dos anclajes
exceéntricos (Schlaich y otros, 1987).

Debido a la ductilidad limitada del hormigén, se deben seleccionar modelos de puntal - tirante, que no son
muy diferentes de la solucién elastica en términos de distribucion de esfuerzos. Este procedimiento reducira
las redistribuciones de esfuerzos requeridas en la zona de anclaje y asegurara que se dimensionen y
ubiquen los refuerzos donde es mas probable que se produzcan grietas. Los modelos de puntales y tirantes
para algunos casos de carga tipicos para zonas de anclaje se muestran en la Figura C 5.8.2.7.1-2.

La Figura C 5.8.2.7.1-3 muestra el modelo de puntales y tirantes para las regiones exteriores de las zonas
de anclaje generales con anclajes ubicados excéntricamente. La zona local de anclaje se convierte en un
nodo para el modelo de bielas y tirantes y la idoneidad del nodo debe verificarse mediante analisis
apropiados o pruebas a gran escala.

et LLLLS

— tiE

Figure C5.8.2.7.1-1—Principal Stress Field and
Superimposed Strut-and-tie Model
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Figure C5.8.2.7.1-3—Strut-and-Tie Model for the Outer
Regions of the General fone

C5.8.2.7.2

Los nodos son elementos criticos del modelo de puntales y tirantes. Toda la zona local constituye el nhodo
0 grupo de nodos mas critico para las zonas de anclaje. En el Articulo 5.8.4.4 de esta Especificacion, la
adecuacion de la zona local se garantiza limitando la presion de apoyo debajo del dispositivo de anclaje.
Alternativamente, esta limitacion puede dejarse de lado si se demuestra la idoneidad del dispositivo de
anclaje mediante la prueba de aceptacion del Articulo 10.3.2.3 de las Especificaciones de AASHTO LRFD
para la Construccién de Puentes

C5.8.2.7.3

Para los modelos de bielas y tirantes basados en la distribucién de esfuerzos elasticos, la resistencia a la
compresion del hormigon de disefio especificada en el Articulo 5.9.5.6.5a es adecuada. Sin embargo, si el
modelo de puntales y tirantes seleccionado se desvia considerablemente de la distribucion de tensiones
elastica, se requieren grandes deformaciones plasticas y la resistencia utilizable del hormigén también debe
reducirse si el hormigdn se agrieta debido a otros efectos de carga.

Por lo general, la geometria del nodo de la zona local y, por tanto, de la interfaz entre el puntal y la zona
local, esta determinada por el tamafio de la placa de apoyo y el modelo de puntal y tirante seleccionado,
como se indica en la Figura 5.8.2.2-1. (a). Con base en la prueba de aceptacion del Articulo 10.3.2.3 de las
Especificaciones de AASHTO LRFD para la Construccion de Puentes, las tensiones en los dispositivos de
anclaje especiales deben investigarse a una distancia mayor del nodo, asumiendo que el ancho del puntal
aumenta con la distancia a partir de la zona local.

C58.274

Debido a la resistencia poco confiable del hormigon a la traccién. es prudente ignorarlo por completo para
resistir las fuerzas de traccion.

En la seleccién de un modelo de puntales y tirantes, solo se deben considerar las disposiciones practicas
de refuerzo. El disefio del refuerzo, realmente detallado en los planos, debe estar de acuerdo con el modelo
de bielas y tirantes seleccionado.

C58.28
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La figura C 5.8.2.8-1 ilustra la aplicacion del método de puntales y tirantes en el analisis de fuerzas en un
diafragma interior pretensado de un puente tipo “vigas cajon”

Figure (C5.8.2.8-1—Diaphragm of a Box Girder Bridge: (a)
Disturbed Regions and Model of the Web near the
Diaphragm; (b) Diaphragm and Model; (c) and (d)
Prestressing of the Web and the Diaphragm (Schlaich et
al, 1987)

C5.8.2.9

La Figura C 5.8.2.9-1 muestra la aplicacion del modelo puntal-tirante al analisis de ménsulas y vigas tipo
repisa.
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| ey |

Figure C5.8.2.9-1—Different Support Conditions Leading
to Different Strut-and-Tie Models and Different
Reinforcement Arrangements of Corbels and Beam Ledges

(Schlaich et al, 1987)
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Figure C5.8.2.9-1 {continued) —Different Support
Conditions Leading to Different Strut-and-Tie Models and

Different Reinforeement Arrangements of Corbels and
Beam Ledges (Schlaich et al., 1987)

C584.1

ACI 318-14 contiene mas informacion y referencias sobre métodos heredados de componentes profundos.
No se especifica ni se recomienda ningiin método en particular, aunque se especifica un refuerzo de control
de grietas y un limite en la capacidad de corte.

Muchos de los tratamientos de secciones “D” publicaciones existentes se refieren a situaciones en las que
la carga se aplica sobre el componente y el soporte se ubica en el fondo. A menos que un método especifico
trate expresamente situaciones en las que se aplican cargas a lo largo del alma o cerca de la parte inferior
del componente, el comportamiento puede explicarse con precision solo mediante el método de puntales
y tirantes o un analisis de elementos finitos utilizando propiedades de materiales no lineales que también
tienen en cuenta las grietas hormigoén.

C584.21

Los anclajes para anclar el refuerzo pueden incluir:
e una soldadura estructural a una barra transversal de al menos el mismo tamafio;
e doblar las barras primarias hacia abajo para formar un bucle continuo; o
¢ algun otro medio efectivo de anclaje.
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CS.8.4.3.1

Las “Vigas repisas” se pueden distinguir de las ménsulas en que su ancho a lo largo de la cara del miembro
de soporte es mayor que (W + 5as), como se muestra en la Figura 5.8.4.3.3-1. Ademas, las repisas de las
vigas se toman mediante tirantes al miembro de soporte, mientras que las ménsulas utilizan un puntal que
penetra directamente en el miembro de soporte. Las repisas de las vigas son generalmente continuas entre
los puntos de aplicacién de las fuerzas de apoyo. Los “Daps” deben considerarse vigas repisa invertidas.

Ejemplos de repisas de vigas incluyen articulaciones dentro de vanos y cabezales con vigas T invertidas,

como se ilustra en la Figura C5.8.4.3.1-1. En el caso de un cabezal de pila tipo viga T invertida, las vigas
longitudinales del puente estan soportadas por el ala de la viga en T que actla como repisa de la viga.

/ Cap

C Beam Ledge

ELEVATION

HINGE

ELEVATION:

S S 1 D 1 S 1
L J

SECTION

INVERTED T-BE:}I:&
Figure C5.8.4.3.1-1—Examples of Beam Ledges
C5.8434

El 4rea de hormigén que resiste por punzonamiento cada carga concentrada se muestra en la Figura
5.8.4.3.4-1. El &rea de la pirdmide truncada se aproxima como el promedio del perimetro de la placa de
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apoyo o plataforma y el perimetro a la profundidad d, asumiendo pendientes de 45 grados. Si las piramides
Se superponen, sera necesaria una investigacion de las areas de superficie combinadas.
C5.8.4.4.

Las disposiciones de este articulo son para asegurar la resistencia adecuada del hormigén en la zona local.
No pretenden ser pautas para el disefio del hardware de anclaje real.

La zona local es la region con tensiones elevadas que rodea inmediatamente el dispositivo de anclaje. Es
conveniente definir esta regién geométricamente, en lugar de por niveles de tension. La figura C5.8.4.4.1-
1ilustra la zona local.

of

2008

= of
|

d ]af
local zome
fa'phhl

.2 s-T---T-

miﬁi"mz

b) Minufacturer's Recommendations ¢} leagth of local Zone for
Available Nultiple Bearing Surfaces

Figure C5.8.4.4. 1-1—Geometry of the Local Zone

Para anclajes en espacios reducidos debe considerarse una zona amplia que encierre todos los anclajes
individuales.

C5.8.4.4.2
Referencias a especificaciones de construccion aqui y en el articulo C5.8.4.4.3 se refieren a los articulos

10.3.2.3y 10.3.2.4 de las Especificaciones AASHTO LRFD de construccion de puentes y otros documentos
contractuales que sean aplicables.
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Figure C5.8.4.4.2-1—Area of Supporting Concrete Surface
in Eq. 5.8.4.4.2-2
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Figure C5.8.4.4.2-2—Effective Bearing Plate Area for
Anchorage Devices with Separate Wedge Plate

Estas especificaciones proporcionan limites de presion de apoyo para los dispositivos de anclaje,
llamados dispositivos de anclaje normales, que no deben probarse de acuerdo con la prueba de
aceptacion de las especificaciones de construccién. Alternativamente, estos limites pueden excederse si
un sistema de anclaje pasa la prueba de aceptacion. Las figuras C5.8.4.4.2-1, C5.8.4.4.2-2 y C5.8.4.4.2-3
ilustran las especificaciones del Articulo 5.8.4.4.2 (Roberts, 1990).
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Figure C5.8.4.4.2-3—Effective Bearing Plate Area for
Anchorage Device without Separate Wedge Plate

Se puede calcular un area de apoyo efectiva mas grande asumiendo un area efectiva y verificando los
nuevos valores fu y n/t.

C5.8.4.4.3

La mayoria de los dispositivos de anclaje entran en esta categoria y alun deben pasar la prueba de
aceptacion de las especificaciones de construccion. Sin embargo, muchos de los sistemas de anclaje
actualmente disponibles en los Estados Unidos han pasado pruebas de aceptacion equivalentes. Los
resultados de estas pruebas pueden considerarse aceptables si el procedimiento de prueba es
generalmente similar al especificado en las especificaciones de construccion.

Ademas de cualquier refuerzo de confinamiento requerido provisto en la prueba de aceptacion de
dispositivos especiales de anclaje, las especificaciones de construccion permiten el refuerzo de piel
suplementario. También en la estructura se debe colocar un refuerzo equivalente. Otro refuerzo general
de zona en la porcidon correspondiente de la zona de anclaje puede tenerse en cuenta para cumplimentar
este requisito de refuerzo.

C5.8.45.1

Las ecuaciones aqui especificadas se basan en el analisis de miembros con secciones transversales
rectangulares y en una zona de anclaje al menos tan larga como la dimensién mas grande de esa seccion
transversal. Para secciones transversales que se desvian significativamente de una forma rectangular, por
ejemplo, “vigas en I” con alas anchas, no se deben usar las ecuaciones aproximadas.

Las discontinuidades, como las aberturas en el alma, perturban el flujo de fuerzas y pueden causar mayores
esfuerzos de compresion, fuerzas de rotura o esfuerzos de borde altos en las zonas de anclaje.

La figura C 5.8.4.5.1-1 compara las fuerzas de rotura para un miembro con una seccion transversal
rectangular continua y para un miembro con una seccion transversal rectangular discontinua. Las
ecuaciones aproximadas se pueden aplicar a “vigas en |I” estandar con bloques terminales si la extension
longitudinal del bloque final es al menos una altura de viga y si la transicién desde el bloque final a la
seccion en | es gradual.

Los dispositivos de anclaje pueden tratarse como espaciados cercanos si su espacio de centro a centro no
excede 1,5 veces el ancho de los dispositivos de anclaje en la direccién considerada.
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Figore C5.8.4.5.1-1—Effect of Discontinuity in
Anchorage fone

Las ecuaciones aproximadas para esfuerzos de compresién en el hormigén se basan en el supuesto que
la fuerza del anclaje se extiende en todas direcciones. El requisito de distancia minima al borde satisface
esta suposicién y se ilustra en la Figura C5.8.4.5.1-2. Las ecuaciones aproximadas para las fuerzas de
rotura se basan en andlisis de elementos finitos para un solo anclaje que actla sobre una seccién
transversal rectangular. La Eg. 5.8.4.5.3-1 da resultados conservadores para el refuerzo de rotura, incluso
si los anclajes no estan espaciados estrechamente, pero la resultante de la fuerza de rotura se encuentra
mas cerca del anclaje que lo indicado por la Ec. 5.8.4.5.3-2.
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Figure C5.8.4.5 1-2—Edge Distances and Notation

C5.8.4.5.2

Esta verificacién de los esfuerzos de compresion del hormigdn no es necesaria para los dispositivos de

anclaje basicos que cumplan el Articulo 5.8.4.4.2.

Las Ecs. 5.8.4.5.2-1 y 5.8.4.5.2-2 se basan en un modelo de puntales y tirantes para un solo anclaje con
los esfuerzos de hormigén determinados como se indica en la Figura C5.8.4.5.2-1 (Burdet, 1990), con el
ancho de la placa de anclaje, b, y el espesor del miembro, t. La Eq. 5.8.4.5.2-1 se modificé para incluir

casos con valores de b < t.
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Figure C5.8.4.5.2-1—Local Xone and Strut Interface
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Para anclajes multiples espciados a distancias menores de 2 aef, Se necesita agregar un factor de
correccion. K. Este factor se basa en una distribucién de esfuerzos a una distancia de un ancho de la placa
de anclaje adelante del dispositivo de anclaje como se indica en la Figura C 5.8.4.5.2-2

|_._E{239”

| ——

A (n-1)s Aair
s

Figore C5.8.4.52-2—Closely Spaced Multiple
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Figure C5.8.4.5.2-3—Effective Bearing Area

C5.8.45.3

Las Ecs. 5.8.4.5.3-1 y 5.8.4.5.3-2 se basan en los resultados de los andlisis de esfuerzos elasticos lineales
(Burdet, 1990). La figura C5.8.4.5.3-1 ilustra los términos utilizados en las ecuaciones
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Figore C5.8.4.5 3-1—MNotation for Eqs. 5.8.4.5.3-1 and

584532

C5.8.45.4

Si el centroide de todos los cables se encuentra fuera del nicleo de la seccion, se incrementan tanto las
fuerzas de rotura como los esfuerzos del borde longitudinal. La determinacién de los esfuerzos de borde
para anclajes excéntricos se ilustra en la Figura C5.8.4.5.4-1. Cualquiera de los dos tipos de andlisis de
vigas de flexion axial es aceptable. Como ocurre con los anclajes mdultiples, este refuerzo es fundamental
para el equilibrio de la zona de anclaje. Es importante considerar las secuencias de esfuerzos que pueden

causar cargas exceéntricas temporales de la zona de anclaje.

_ h . i h =
1 2
T T hfz I T l

h/2
2

Figure C5.84.54-1—Determination of Edge Tension
Forces for Eccentric Anchorages
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C5.8.45.5

El refuerzo para resistir la fuerza de rotura se dimensiona en la direccion del espesor de la losa y
perpendicular al eje del cable de acuerdo con el Articulo 5.9.5.6.5b.

El refuerzo para resistir la fuerza de tension del borde se coloca en el plano de la losa y normal al eje del
cable

El refuerzo para resistir los esfuerzos de borde se coloca en el plano de la losa y perpendicular al eje del
cable.
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APENDICE E5
DURABILIDAD

Articulo 48. Este Apéndice incorpora los ultimos conceptos sobre durabilidad en la Edicion AASHTO LRFD
2017. La numeracion es la misma existente en el texto original que corresponde a 5.14.

Articulo 49. 5.14-DURABILIDAD (AASHTO 5.14.)

a) Concepto de disefio (AASHTO 5.14.1.)

Las medidas de proteccion para la durabilidad deberan satisfacer los requisitos especificados en el
Articulo 2.5.2.1.

Las estructuras de hormigén se disefiardn para proteger el acero de refuerzo y el acero de
pretensado contra la corrosion durante toda la vida util de la estructura.

Los requisitos especiales que puedan ser necesarios para proporcionar durabilidad se indicaran en
los documentos del contrato. Se identificaran partes de la estructura donde se requiera cualquiera
de los siguientes:

incorporadores de aire al hormigén;

refuerzo galvanizado o con revestimiento de epoxi;

barras de acero inoxidable, barras revestidas o el uso de barras no ferrosas;
sellado o revestimiento;

aditivos especiales para hormigon;

procedimientos de curado especiales; y

hormigén de baja permeabilidad,

0, donde se espera que el concreto esté expuesto al agua salada o a suelos o agua sulfatados.

Las decisiones sobre el uso de materiales y estrategias que mejoran la durabilidad deben basarse en
el analisis de costos del ciclo de vida. Los factores a considerar pueden incluir, pero no se limitan a:

b)

ahorros asociados de cobertura de seguros reducida, si los hay, frente a problemas
potenciales;

costo inicial de materiales y estrategias que mejoran la durabilidad versus beneficios a largo
plazo;

impactos negativos de cualquier trabajo sobre vias navegables, carreteras principales o
congestionadas, areas ambientalmente sensibles o ferrocarriles activos;

posibles problemas futuros cuando los requisitos del proyecto exijan una plataforma con
menos profundidad y / o cobertura que la practica estandar; y

el impacto de una vida util mas larga en el costo de los usuarios y la seguridad de los
trabajadores.

Principales factores quimicos y mecanicos que afectan la durabilidad (AASHTO 5.14.2.)

1. General (AASHTO 5.14.2.1.)

El disefio para la durabilidad debe considerar los agentes quimicos y mecanicos perjudiciales
regionales y especificos del sitio que pueden reducir la durabilidad.
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Tabla 14.2.3 -1
Tipo de material/ Dafio superficial Causao Tiempo de Prevencion o
Defecto Manifestaciones y mecanismos aparicion reduccion
relacionado ubicaciones
Debido a Mecanismos fisicos
Contacto con
neumaticos — curado Curado inadecuado -
Desgaste por uso Abrasion impropio — agua en Varia selladores
superficie
Congelacién y Descascaramiento o | Deterioro de la pasta Agregado de aire
deshielo de la pasta cuadro de fisuras de cemento saturada incorporado para el
de cemento iniciando cerca de por repetidos ciclos 1 -5 afios establecimiento de
endurecida juntas o grietas. de congelacion y un sistema protector
Posible rotura deshielo
interna de la matriz
del hormigon
Los productos
anticongelantes Limitando la relacion
Deterioro por Deterioro o pueden amplificar el agua/cemento a no
deshielo agrietamiento de la deterioro debido a mas de 0,45y
superficie de la losa | que la congelaciony 1 -5 afios proporcionando un
el deshielo pueden periodo minimo de
interactuar curado de 30 dias en
guimicamente con lugar de permitir el
los productos de la uso de
hidratacion del anticongelantes
cemento
Deterioro de los Fisuracion paralela a La congelacion y
agregados debido a juntas y grietas con deshielo de los 10 — 15 afios Uso de agregados
la congelacion y posterior agregados gruesos no susceptibles o
deshielo descascaramiento. susceptibles resulta reduccion del
Puede ir en la fractura o tamafio del agregado
acompafado por dilatacién excesiva grueso
manchas de los agregados
superficiales
Contraccién de Limitar la contraccion
Fisuracion a Cuadro de fisuras fraguado del < 28 dias de fraguado, fibras
temprana edad hormigon continuas, curado
humedo
Debido a Mecanismos quimicos
Cuadro de fisuras Reaccién entre los
Reaccion élcali — (raramente con alcalis en el cemento y 5-15 afios Uso de agregados no

silice (ASR)

profundidad mayor a
los 2 mm) sobre toda
el area de la losa,
acompafado de
descascaramientos

la silice reactiva en el
agregado, resultando
en un gel expansivoy la
degradacion de las
particulas de agregado

susceptibles —
agregado de
puzolanas — limite de
alcalis en el cemento
— adicién de sales de
litio.
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Reaccion élcali - Cuadro de fisuras Reaccién  expansiva
carbonato sobre toda el area de | entre alcalis en 5 —15 afios Evitar agregados
lalosay cemento y carbonatos. susceptibles o mezclar
acomparfiada por Contenido de agregados
deterioros asociados | fracciones de arcilla en
Formacion expansiva Minimizar el contenido
Ataque externo de Agrietamiento fino de etringita 0 yeso que 1 -5 afios de aluminato tricalcico
sulfatos cerca de las juntasy | se produce cuando las en el cemento o usar
bordes de la losa o fuentes externas de cementos mezclados,
cuadro de sulfato (p. €j., agua cenizas volcéanicas
agrietamiento en subterranea, aditivos clase F o GGBFS
toda el &rea de la anticongelantes) (escoria de alto horno).
losa reaccionan con
aluminatos en el
cemento o cenizas
volantes
Agrietamiento fino La formacion de Minimizar el contenido
Ataque interno de cerca de las juntas y etringita a partir de 1 -5 afios de aluminato tricalcico
sulfatos bordes de la losa o fuentes internas de en el cemento - usar
cuadro de sulfato da como cemento con bajo
agrietamiento en resultado una ruptura contenido de sulfato -
toda el area de la expansiva en la fase eliminar lentamente la
losa. de pasta o llena los fuente de  sulfato
vacios de aire soluble y usar
disponibles. cementos que
cumplan con ASTM
C150, C595 o C11S7-
evitando altas
temperaturas durante
el curado
Corrosion de las Descascaramiento, Los iones de cloruro
barras de acero agrietamiento y penetran en el 3 -10 afios Reducir la
deterioro en &reas | hormigény corroen el permeabilidad del
circundantes a las acero de las barras. hormigén,
barras de acero proporcionando
adecuado
recubrimiento a las
barras y revestir el
acero de las mismas.

2. Resistencia a la corrosion (AASHTO 5.14.2.2))
El refuerzo que sea susceptible a la corrosion y se use en hormigdén expuesto a sales de

deshielo o agua salada debera protegerse mediante el uso de hormigdén de baja permeabilidad
y recubrimiento del refuerzo de acuerdo con el Articulo 5.14.3 (0 5.10.1). .

3. Resistencia al congelamiento-descongelamiento (AASHTO 5.14.2.3.)
Debe especificarse hormigén con aire incorporado, designado "AE" en la Tabla 8.2.2-1 de las

AASHTO LRFD Bridge Construction Specification, en dénde el hormigén estara sujeto a
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congelamiento y deshielo alternados y exposicion a sales de deshielo, agua salada u otros
casos potencialmente dafinos.

4. Ataque por sulfato externo (AASHTO 5.14.2.4.)
Se aplicarén las prescripciones del Articulo 8.6.7 de AASHTO LRFD Bridge Construction

Specification.

5. Formacion de Etringita diferida (AASHTO 5.14.2.5.)
Las temperaturas durante el proceso de curado no excederan los 70 grados para minimizar la

formacion de etringita diferida.

6. Reaccion alcali - silice agregados(AASHTO 5.14.2.6.)
Se aplicaran las prescripciones del Articulo 8.3.4 de AASHTO LRFD Bridge Construction
Specifications.

7. Reaccién éalcali- carbonato agregados (AASHTO 5.14.2.7.)

Los agregados susceptibles a la reactividad alcali - carbonato no deben usarse a menos que
se mezclen de acuerdo con el apéndice de ASTM C1105.

c) Recubrimiento de hormigén (AASHTO 5.14.3.)

Se aplicaran las disposiciones del Articulo 5.10.1 a menos que sean reemplazadas por los documentos
del contrato.

d) Revestimientos protectores (AASHTO 5.14.4.)

La proteccién del acero contra la corrosién inducida por cloruros puede proporcionarse mediante un
recubrimiento epéxico o galvanizado del acero de refuerzo, ductos de postensado y accesorios de
anclaje y también mediante un recubrimiento epoxico de la hebra de pretensado. La proteccion del
acero recubierto de epoxi puede ser como se muestra para exposicion interior en la Tabla 5.10.1-1.

La proteccién del hormigén puede incluir revestimientos tal como sellador de silano, selladores de
metacrilato y revestimientos bituminosos para hormigoén bajo tierra. .

e) Sistemas de proteccion de tableros (AASHTO 5.14.5.)

Se deben considerar los sistemas de proteccién de tableros y la aplicacion de quimicos descongelantes
para todas los tableros de puentes expuestos a ciclos de congelacion y deshielo. El propietario deberia
considerar una proteccién adicional contra la penetraciéon de cloruros. Para puentes segmentados, el
propietario debe considerar un recubrimiento adicional de hormigén que actie como una superficie de
desgaste integral o una capa de recubrimiento de un minimo de 4 cm de espesor. Si se selecciona una
superposicion integral, el propietario debe considerar una cubierta adicional de 1,25 cm como un
margen de rectificado para la manejabilidad. Alternativamente, se puede utilizar una membrana
impermeable con una capa bituminosa o una capa no cementada. El propietario puede requerir
materiales especificos y técnicas de colocacién estipuladas por las practicas locales.

f) Proteccién para tendones de pretensado (AASHTO 5.14.6.)

Los conductos para tendones internos postensados, disefiados para incluir resistencia por adherencia,
se deben sellar después de su tesado. Los demas tendones estaran protegidos permanentemente
contra la corrosion y los detalles de proteccion se indicaran en los documentos del contrato.
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TITULO VI
Estructuras metalicas

APENDICE A6
RESISTENCIA A LA FLEXION DE SECCIONES EN | COMPUESTAS EN FLEXION NEGATIVA Y
SECCIONES EN | NO COMPUESTAS, CON ALMAS COMPACTAS O NO COMPACTAS, EN
PUENTES RECTOS

Articulo 50. DISPOSICIONES GENERALES Estos requisitos se deberan aplicar solamente a secciones
en puentes rectos cuyos soportes son normales o esviados no mas de 20 grados de la normal, y con
diafragmas o arriostramientos transversales intermedios colocados en lineas contiguas paralelas a los
soportes, que satisfagan las siguientes condiciones:

e Laresistencias minimas especificadas a la fluencia de las aletas y el alma no son mayores que
485 MPa,

e El alma satisface el limite de esbeltez correspondiente a seccién no compacta:

2D 57| L (AB.1-1)
t, F,

e Las aletas satisfacen la siguiente relacion:

I‘.'f
¥ 0.3 (AB.1-2)

dénde:

D = profundidad del alma en compresion en el rango elastico (mm). Para las secciones compuestas,
D. se debera determinar como se especifica en el Articulo D6.3.1.

lyc = momento de inercia de la aleta en compresion de la seccion de acero respecto al eje vertical en
el plano del alma (mm#)

I« = momento de inercia de la aleta en tension de la seccion de acero respecto al eje vertical en el
plano del alma (mm#)

En caso contrario, la seccion se debera dimensionar de acuerdo con los requisitos especificados en
el Articulo 6.10.8.

Las secciones disefiadas de acuerdo con estos requisitos deberan ser calificadas ya sea como
secciones de alma compacta 0 como secciones de alma no compacta tal como se especifica en el
Articulo A6.2.

a) Secciones con aletas en compresién con arriostramiento discreto

En el Estado Limite de Resistencia se debera satisfacer el siguiente requisito:
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1
M, +3 fiSee =M, (A6.1.1-1)

dénde:

¢r = factor de resistencia para flexioén especificado en el Articulo 6.5.4.2

f, = esfuerzo de flexion lateral de la aleta determinado como se especifica en el Articulo 6.10.1.6
(MPa)

nc = resistencia nominal a la flexion con base en la aleta en compresién determinada como se
especifica en el Articulo A6.3 (N-mm)

My = momento flector respecto al eje mayor de la seccién transversal determinado como se
especifica en el Articulo 6.10.1.6 (N-mm)

Myc = momento de fluencia respecto a la aleta en compresién determinado como se especifica en el
Articulo D6.2 (N-mm)

Sxc = modulo elastico de la seccidn respecto a su eje mayor para la aleta en compresion, tomado
como Myc /Fyc (mm3)

b) Secciones con aletas en tensién con arriostramiento discreto

En el Estado Limite de Resistencia se debera satisfacer el siguiente requisito:

M, +§f?~5}; < ¢,M, (A6.1.2-1)

Dénde:

Mnt = resistencia nominal a la flexiébn con base en la fluencia en tensién determinada como se
especifica en el Articulo A6.4 (N-mm)

My: = momento de fluencia respecto a la aleta en tensién determinado como se especifica en el
Articulo D6.2 (N-mm)

Sxt = médulo elastico de la seccidn respecto a su eje mayor para la aleta en tensién, tomado como
Mytlet (mm3)

c) Secciones con aletas en compresién con arriostramiento continuo

En el Estado Limite de Resistencia se debera satisfacer el siguiente requisito:
M, < ¢ F\’DCMyC (A6.1.3-1)

dénde:

Myc = momento de fluencia respecto a la aleta en compresion determinado como se especifica en el
Articulo D6.2 (N-mm)

Rpc = factor de plastificacion del alma para la aleta en compresion determinado como se especifica
en los Articulos A6.2.1 0 A6.2.2, segln corresponda

d) Secciones con aletas en tension con arriostramiento continuo

En el Estado Limite de Resistencia se debera satisfacer

85



REGLAMENTO PARA EL DISENO DE PUENTES

el siguiente requisito:

M, < ¢f RptMyt (A6.1.4-1)
Dénde:

My: = momento de fluencia con respecto a la aleta en tension determinado como se especifica en el
I Articulo D6.2 (N-mm)

Rpt = factor de plastificacion del alma para la aleta en tension determinado como se especifica en los
Articulos A6.2.1 o A6.2.2, seglin corresponda

Articulo 51. FACTORES DE PLASTIFICACION DEL ALMA

a) Secciones de alma compacta

Las secciones que satisfacen el siguiente requisito deberan ser clasificadas como secciones de
alma compacta:

JD@ o
— =<0, (AB.2.1-1)

W

donde:

Aow (Dcp) = relacion de esbeltez limite para un alma compacta, correspondiente a 2Dcp/tw

E
F. ‘D_
s -< A, = (AG.2.1-2)
f - D
A b [ &
0.54 Z__0.09 ‘
\ oy !
Aw = relacion de esbeltez limite para un alma no compacta

£ (AB.2.1-3)

dénde:

D. = profundidad del alma en compresion en el rango elastico (mm). Para secciones compuestas, D¢

— se deber& determinar como se especifica en el Articulo D6.3.1 (mm)

D¢, = profundidad del alma en compresion para el momento plastico, determinada como se
especifica en el Articulo D6.3.2 (mm)

My = momento de fluencia tomado como el menor valor entre Myc y My, determinado como se
especifica en el Articulo D6.2 (N-mm)

Rn = factor de hibridez determinado como se especifica en el Articulo 6.10.1.10.1
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Los factores de plastificacion del alma se deberan tomar como:

M,

R =— (A6.2.1-4)
r

ot = (AB.2.1-5)

dénde:

M, = momento plastico determinado como se especifica en el Articulo D6.1 (N-mm)

Myc = momento de fluencia respecto a la aleta en compresion determinado como se especifica en el
Articulo D6.2 (N-mm)

My: = momento de fluencia respecto a la aleta en tension determinado como se especifica en el
Articulo D6.2 (N-mm)

Rpc = factor de plastificacion del alma para la aleta en compresion

Rpt = factor de plastificacion del alma para fluencia de la aleta en tension

b) Secciones de alma no compacta

Las secciones que no satisfacen el requisito de la Ecuacion A6.2.1-1, pero cuya alma tiene una
esbeltez que satisface el siguiente requisito:

— A < Aew (A6.2.2-1)
deberan ser calificadas como secciones de almano compacta, donde:
Av= relacion de esbeltez para el alma con base en el momento elastico

2D
= < (AB.2.2-2)
f
W
Aw = relacion de esbeltez limite para un alma no compacta
- E
=57 |— (AB.2 2-3)
F

D. = profundidad del alma en compresion en el rango elastico (mm). Para secciones compuestas, D
se deber& determinar como se especifica en el Articulo D6.3.1 (mm)

Los factores de plastificacion del alma se deberan tomar como:
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R = 1_; _RﬁMﬂr Ao (D, : 'MF = Mp
pe - =
|_ \ Mp ’f‘nr /_pu{D]l |_| M_r-:' M_r-:'
(A6.2.2-4)

(AG.2.2-5)
donde:

Apw(ne) = relacion de esbeltez limite para un alma compacta, correspondiente a 2Dc/tw

: D |_, (AB.2.2-6)
= A, |= A, 2.2-
~®N D |

@

Articulo 52. RESISTENCIA A LA FLEXION BASADA EN LA ALETA EN COMPRESION

c) Disposiciones generales

La Ecuacidn. A6.1.1-1 deberé ser satisfecha tanto para el pandeo local como para el pandeo
lateral torsional utilizando el valor apropiado de Mnc que se determina para cada caso segun se
especifica en los articulos A6.3.2 y A6.3.3, respectivamente.

A6.3.2 Resistencia al pandeo local

La resistencia a la flexion basada en el pandeo local de la aleta en compresion se debera tomar
como:

e SiAs < Apr, entonces:

M,. =R,.M (A6.3.2-1)

pcyc

e Caso contrario:
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N

[ F.S. | A=Ay
_ _ T °f -
Mnr_ I_ R M ‘ P ‘ Rpchr
|_ pe e SN T w
(AB.3.2-2)
dénde:
At = relacion de esbeltez para la aleta en compresién
b
=_£ (A6.3.2-3)
2t
~l
Apt = relacion de esbeltez limite para una aleta compacta
E
=038 |— (AB.3.2-4)
F,
Mi = relacion de esbeltez limite para una aleta no compacta
= (A6 3.2-5)
ke = coeficiente de pandeo local de la aleta
. Para las secciones armadas:
4
= —= (AB.3.2-6)
D
[,
0.35<k,<0.76
. Para los perfiles laminados:
k.= 0.76
dénde:

Fyr = esfuerzo en la aleta en compresion al inicio de la fluencia nominal en la seccion transversal,
incluyendo los efectos de esfuerzos residuales pero sin incluir la flexion lateral de la aleta en
compresion, tomado como el menor valor entre 0.7Fyc y Fyw, pero no menor que 0.5Fyc.

Myc = momento de fluencia respecto a la aleta en compresion determinado como se especifica en el
Articulo D6.2 (N-mm)
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My: = momento de fluencia respecto a la aleta en tensién determinado como se especifica en el
Articulo D6.2 (N-mm)

Ry = factor de hibridez determinado como se especifica en el Articulo 6.10.1.10.1

Rpc = factor de plastificacion del alma para la aleta en compresion determinado como se especifica
en los Articulos A6.2.1 0 A6.2.2, segln corresponda

Sxc = modulo elastico de la seccidn respecto a su eje mayor para la aleta en compresion, tomado
como Myc /Fyc (mm?3)

« = modulo elastico de la seccion respecto a su eje mayor para la aleta en tensién, tomado como My/Fy
(mm3)

d) Resistencia al pandeo lateral torsional

Para longitudes no arriostradas en las cuales el miembro es prismatico, la resistencia a la flexion
basada en el pandeo lateral torsional se deberé tomar como:

e Sily <=L, entonces:

M, = RPCMyC (A6.3.3-1)

e Sil,<Ly<=L, entonces:

( FS_\IL-L, |

: B .
M, =G, 1-|1-—2— | LR M, <R M,

. RM_J\L-L |

e Sily> L, entonces:
M,. =F,S, < RpCMyC (A6.3.3-3)

donde
Ly = longitud no arriostrada (mm)
L, = longitud no arriostrada limite para alcanzar la

resistencia nominal a flexion RpcMyc bajo flexion uniforme (mm)

E
= l.D}; — (AB6.3.3-4)
F
¥
L = longitud no arriostrada limite para la cual se alcanza el inicio de la fluencia nominal en

cualquiera de las aletas bajo flexién uniforme, considerando los efectos de los esfuerzos
residuales en la aleta en compresién (mm)
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LS. hY
—1%— 1+ [1+6.76| === |
E J )

.T(

(AB.3.3-5)

Cy, = factor de maodificacion por gradiente de momentos. En ausencia de un analisis racional
alternativo, Cy, se puede calcular de la siguiente manera:

e Para voladizos no arriostrados y para miembros en los cuales Mmig/M2 > 1 0 M = 0:

C,=1.0 (A6.3.3-6)
e Paratodos los demas casos:
C,=175-105| 2L |+03| 21| <23
5 M: ) -._‘Mj ra
(AB.3.3-T)
Fa = esfuerzo de pandeo lateral
torsional elastico (MPa)
C,m°E J )
= *—1\/1 +0.078—(L, /' 7;) (A6.3.3-8)
(L /7; ) !
J= constante de torsion de Saint Venant (mm?)
DY bt | t, | bt t, |
=" w_  FRlI 0n63E |+ﬂ| 1—0.63-
3 b.,) 31\ by
(AG.3.3-9)
r= radio de giro efectivo para pandeo lateral torsional (mm)
b
N (A6.3.3-10)
" 1 Dt )
12|14 ——=w |
L3 bﬁ-rﬁ-

dénde:

Fyr = esfuerzo en la aleta en compresion al inicio de la fluencia nominal en la seccion transversal,
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incluyendo los efectos de esfuerzos residuales pero sin incluir la flexion lateral de la aleta en
compresion, tomado como el menor valor entre 0.7Fyc, RnFyt Sxt/Sxc Y Fyw, pero no menor que
0.5Fyc.

D. = profundidad del alma en compresion en el rango elastico (mm). Para las secciones compuestas
D. se debera determinar como se especifica en el Articulo D6.3.1.

h = profundidad medida entre las lineas medias de las aletas (mm)

Mmia = momento flector respecto al eje mayor debido a las cargas mayoradas en el punto medio de la
longitud no arriostrada, calculado a partir del valor de la envolvente de momentos que
produce la mayor compresion en la aleta en consideracién para este punto, o la menor
tension si este punto no llega a estar solicitado a compresion; el momento se toma con signo
positivo 0 negativo segln que produzca compresion o tensién respectivamente en la aleta en
consideracion (N-mm)

Mo = momento flector debido a las cargas mayoradas en un punto de arriostramiento opuesto al
punto correspondiente a M2, calculado a partir del valor de la envolvente de momentos que
para dicho punto produce la mayor compresion en la aleta en consideracién, o la menor
tensién si este punto nunca esté solicitado a compresion; el momento se considera positivo o
negativo segin que genere compresion o tension respectivamente en la aleta en
consideracion (N-mm).

M: = momento flector en un punto de arriostramiento opuesto al punto correspondiente a Mz, que
representa la interseccion de la distribucién lineal de momentos mas critica supuesta , ya sea
a través de Mz y Mnig, 0 a través de Mz y Mo, la que produzca el menor valor de C, (N-mm).
M; se puede calcular de la siguiente manera:

) Cuando la variacibn en el momento a lo largo de toda la longitud entre los puntos de
arriostramiento es de forma céncava:
M, =M, (A6.3.3-11)
. Para todos los demas casos:

M2 = excepto como se indica mas abajo, el mayor momento flector respecto al eje
principal, en cualquiera de los extremos de una longitud no arriostrada, que
produce compresién en la aleta en consideracion, calculado a partir del valor critico
de la envolvente de momentos con cargas mayoradas (N-mm). El valor de M. se
considera positivo en todos los casos, excepto cuando el momento sea nulo o
produzca tension en la aleta en consideraciéon para ambos extremos de la longitud
no arriostrada, en cuyo caso M, se toma igual a cero.

Myc = momento de fluencia respecto a la aleta en compresion determinado como se
especifica en el Articulo D6.2 (N-mm)

My: = momento de fluencia respecto a la aleta en tensién determinado como se especifica
en el Articulo D6.2 (N-mm)

Rn = factor de hibridez determinado como se especifica en el Articulo 6.10.1.10.1

Rpc = factor de plastificacion del alma para la aleta en compresion determinado como se
especifica en los Articulos A6.2.1 0 A6.2.2, seglin corresponda

Sxc = modulo elastico de la seccion respecto a su eje mayor para la aleta en compresion,
tomado como Myc /Fyc (mm?)

92



REGLAMENTO PARA EL DISENO DE PUENTES

Sxt = médulo elastico de la seccidn respecto a su eje mayor para la aleta en tensién,
tomado como My/Fy: (mm3)

Para longitudes no arriostradas en las cuales el miembro esta formado por secciones
monosimétricas no compuestas y esta sujeto a flexiéon con curvatura doble, se debera
verificar la resistencia al pandeo lateral torsional de ambas aletas a menos que se
considere que la aleta superior tiene arriostramiento continuo.

Para longitudes no arriostradas en las cuales el miembro es no prismatico, la
resistencia a la flexion basada en el pandeo lateral torsional se puede tomar como la
menor resistencia dentro de la longitud no arriostrada bajo consideracién determinada
mediante las Ecuaciones A6.3.3-1, A6.3.3-2 0 A6.3.3-3, segun corresponda, asumiendo
gue la longitud no arriostrada es prismatica.La resistencia a la flexion, M,. en cada
seccién dentro de la longitud no arriostrada se debera tomar igual a esta resistencia
multiplicada por la relacion entre Sy en la seccién bajo consideracion y Sxc en la seccién
que gobierna la resistencia al pandeo lateral torsional. En este caso el factor de
modificacion por gradiente de momentos, Cp, se debera tomar igual a 1.0 y L, no se
debera modificar por un factor de longitud efectiva. Para longitudes no arriostradas
que contienen una transicidn hacia una seccidn de menor tamafio a una distancia menor
o igual que 20 por ciento de la longitud no arriostrada a partir del punto de arriostramiento
que tiene el menor momento, la resistencia a la flexion basada en el pandeo lateral
torsional se puede determinar suponiendo que no existe tal transicion, siempre y cuando
el momento de inercia lateral de la aleta o aletas de la seccion méas pequefia sea mayor o
igual que la mitad del valor correspondiente en la seccidon mas grande.

Articulo 53. RESISTENCIA A LA FLEXION BASADA EN LA FLUENCIA DE LA ALETA EN
TENSION

La resistencia nominal a la flexiébn basada en la fluencia de la aleta en tension se debera tomar
como:

M, = R:M,, (A6.4-1)

donde:

My: = momento de fluencia con respecto a la aleta en tension determinado como se especifica en el
Articulo D6.2 (N-mm)

Ryt = factor de plastificacion del alma para fluencia de la aleta en tension determinado como se
especifica
en los Articulos A6.2.1 0 A6.2.2, segln corresponda
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, APENDICE B6 '
REDISTRIBUCION DE MOMENTOS SOBRE PILAS INTERIORES EN MIEMBROS DE SECCION EN |
EN PUENTES RECTOS DE LUCES CONTINUAS

Articulo 54. DISPOSICIONES GENERALES

Este articulo se debera aplicar para calcular la redistribucion de momentos sobre pilas interiores en
miembros continuos de seccion en | solicitados por flexion en los estados limites de servicio y/o
resistencia. Estos requisitos se deberan aplicar solamente para los miembros de seccion en | que
satisfagan los requisitos del Articulo B6.2.

Articulo 55. ALCANCE

La redistribucion de momentos se debera aplicar solamente a miembros de seccién en | en luces
rectas continuas cuyas lineas de apoyo no tengan un esviaje mayor de 10 grados respecto de la
perpendicular al eje del puente y a lo largo de las cuales no haya arriostramientos transversales
discontinuos. Las secciones pueden ser tanto compuestas como no compuestas en flexion positiva o
negativa.

Las secciones transversales en las longitudes no arriostradas inmediatamente adyacentes a una
secciénsobre una pila interior a partir de la cual se redistribuyen los momentos deberan tener una
resistencia minima especificada a la fluencia menor o igual que 485 MPa. No se deberan hacer
perforaciones en la aleta solicitada por tensién en una distancia igual a dos veces la profundidad del
alma a cada lado de la seccion sobre la pila interior desde la cual se redistribuyen momentos. Todas las
demas secciones que tengan perforaciones en la aleta solicitada por tensiéon deberan satisfacer los
requisitos del Articulo 6.10.1.8 después que los momentos se hayan redistribuido.

Los momentos se deberan redistribuir solamente en los soportes sobre pilas interiores para los cuales
las secciones transversales ubicadas dentro de las longitudes no arriostradas inmediatamente
adyacentes a dichos soportes satisfacen los requisitos de los Articulos B6.2.1 a B6.2.6. Si para calcular
los momentos de redistribucion se utiliza el método refinado del Articulo B6.6, no es necesario que
todas las secciones sobre las pilas interiores satisfagan estos requisitos; sin embargo, no se deberan
redistribuir momentos de secciones que no satisfagan estos requisitos. En lugar de ello, después de la
redistribucion dichas secciones deberan satisfacer los requisitos de los Articulos 6.10.4.2, 6.10.8.1 o el
Articulo A6.1, segun corresponda. Si para calcular los momentos de redistribucion en las pilas
interiores se utilizan los requisitos de los Articulos B6.3 0 B6.4, las longitudes no arriostradas
inmediatamente adyacentes a todas las secciones sobre las pilas interiores deberan satisfacer los
requisitos de los Articulos B6.2.1 a B6.2.6.

a) Proporciones del alma

Dentro de la longitud no arriostrada bajo consideracion, el alma se debera dimensionar de manera que:
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D
= <150 (B.6.2.1-1)
li“'LI-
2D E
c <68 [— (B.6.2.1-2)
r11' o
Y
D, <0.75D (B.6.2.1-3)

donde:

D. = profundidad del alma en compresion en el rango elastico (mm). Para las secciones
compuestas D. se debe determinar como se especifica en el Articulo D6.3.1.
D¢ = profundidad del alma en compresion para el momento plastico, determinada como se especifica

en el Articulo D6.3.2 (mm)

b) Proporciones de la aleta en compresién

Dentro de la longitud no arriostrada bajo consideracion, la aleta en compresion se debera dimensionar
de manera que:

b
jf‘ <038 [ £ (B.6.2.2-1)
21, F,
Y
D
= (B.6.2.2-2)
4.25

c) Transiciones entre secciones diferentes

El miembro de seccién en | de acero debera ser prismatico dentro de la longitud no arriostrada bajo
consideracion.

d) Arriostramiento de la Aleta en Compresién

La longitud no arriostrada bajo consideracion debera satisfacer:
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m, | \nE
m, F

e

I, <|0.1-0.06 (B.6.2.4-1)

donde:

L, = longitud no arriostrada (mm)

M1 = momento flector respecto al eje mayor de la seccién transversal en el punto de
arriostramiento para el cual el momento debido a las cargas mayoradas sea menor, tomado
como el valor maximo o el minimo de la envolvente de momentos, segun cual produzca el
menor valor admisible para la longitud no arriostrada (N-mm)

M. = momento flector respecto al eje mayor de la seccion transversal en el punto de
arriostramiento para el cual el momento debido a las cargas mayoradas sea mayor, tomado
como el valor critico de la envolvente de momentos (N-mm)

r. = radio de giro efectivo para pandeo lateral torsional en la longitud no arriostrada bajo
consideracion determinado a partir de la Ecuacion A6.3.3-10 (mm)

(M1/M2) se deberé& considerar negativo cuando los momentos provoquen doble curvatura.

e) Cortante

Dentro de la longitud no arriostrada bajo consideracion, las almas con o sin rigidizadores
transversales deberan satisfacer el siguiente requisito en el estado limite de resistencia:

V, <@V, (B.6.2.5-1)

donde:

¢y = factor de resistencia para cortante especificado en el Articulo 6.5.4.2

V, = fuerza cortante en el alma debida a las cargas mayoradas (N)

Ve = resistencia al pandeo por cortante determinado de la Ecuacion 6.10.9.2-1 para almas no
rigidizadas y de la Ecuacion 6.10.9.3.3-1 para almas rigidizadas (N)

f) Rigidizadores de apoyo

En la seccion sobre la pila interior bajo consideracion se deberan colocar rigidizadores de apoyo
disefiados de acuerdo con los requisitos del Articulo 6.10.11.2.

Articulo 56. ESTADO LIMITE DE SERVICIO

a) Disposiciones generales
Se debera aplicar la combinacién de cargas para el estado limite Servicio Il indicada en la Tabla 3.4.1-1.

b) Flexion

1. Zonas adyacentes a secciones sobre pilas interiores
Excepto que se debera satisfacer el requisito de la Ecuacion 6.10.4.2.2-4, no sera necesario

verificar los requisitos del Articulo 6.10.4.2 en las zonas que se extienden entre una seccion
sobre una pila interior que satisface los requisitos del Articulo B6.2 y una transicion en la aleta
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0 un punto de contraflexién bajo carga muerta, cualquiera sea el que esté mas préximo, en las
luces a lado y lado de dicha seccion sobre una pila interior.

2. Entodas las demas ubicaciones

Las secciones en todas las demés ubicaciones deberan satisfacer los requisitos del Articulo
6.10.4.2, segun corresponda, luego de la redistribucion. Al calcular los esfuerzos de flexion en
la seccién de acero para las secciones compuestas en flexién positiva, los momentos de
redistribucién se deberan aplicar a la seccion compuesta a largo plazo. Para calcular los
esfuerzos de flexién longitudinal debidos a los momentos de redistribucion en la losa de
concreto se deberan aplicar los requisitos del Articulo 6.10.1.1.1d.

Los momentos de redistribucion se deberan calcular de acuerdo con los requisitos
especificados en el

Articulo B6.3.3 y se deberan sumar a los momentos elasticos debidos a las cargas
Correspondientes a estado limite Servicio Il.

c) Momentos de Redistribucién

1. En secciones Sobre Pilas Interiores
En cada seccion sobre una pila interior donde no se verifiquen los esfuerzos de flexién tal como lo

permite el Articulo B6.3.2.1, el momento de redistribucién para las cargas correspondientes al
estado limite Servicio Il se deberd tomar como:

Mg = M.—M,,  (B.6.3.3.1-1)

En donde:
0<M, <0.2M, (B.6.3.3.1-2)

donde:
Mpe = momento plastico efectivo en flexion negativa para el estado limite de servicio determinado como

se especifica en el Articulo B6.5 (N-mm)

Me = valor critico de la envolvente de momentos elasticos en la seccion sobre la pila interior
debido a las cargas correspondientes al estado limite Servicio Il (N-mm)

| | 2. En todas las demas ubicaciones
El diagrama de momentos de redistribucion para la combinacion de cargas correspondiente al
estado limite Servicio Il se debera determinar uniendo mediante lineas rectas los momentos de
redistribucion en las secciones sobre pilas interiores adyacentes. Estas lineas se deberan

Fxtehder hasta cualquier punto de momento de redistribucién nulo en los apoyos adyacentes,
incluyendo los estribos.

Articulo 57. ESTADO LIMITE DE RESISTENCIA

a) Resistencia ala flexion
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1. Zona adyacentes a secciones sobre pilas interiores

No sera necesario verificar las resistencias a la flexién de las secciones dentro de las
longitudes no arriostradas inmediatamente adyacentes a las secciones sobre pilas interiores
que satisfagan los requisitos del Articulo B6.2.

2. En todas las demas ubicaciones

Las secciones en todas las demas ubicaciones deberan satisfacer los requisitos de los
Articulos 6.10.7, 6.10.8.1 0 A6.1, segun corresponda, luego de la redistribucion. Al calcular los
esfuerzos de flexion en la seccion de acero para las secciones compuestas en flexion

positiva, los momentos de redistribucion se deberan aplicar a la seccion compuesta a largo
plazo. Para calcular los esfuerzos de flexion longitudinal en la losa de concreto debidos a los
momentos de redistribucién se deberan aplicar los requisitos del Articulo 6.10.1.1.1d.

Los momentos de redistribucion se deberan calcular de acuerdo con los requisitos del Articulo
B6.4.2 y se deberan sumar a los momentos elasticos debidos a las cargas mayoradas en el
estado limite de resistencia.

b) Momentos de redistribucién

1. En secciones sobre pilas interiores

| Ed cada seccion sobre una pila interior donde no se verifiquen las resistencias a la flexion tal como lo
permite el Articulo B6.4.1.1, el momento de redistribucion en el estado limite de resistencia se
debera tomar como el mayor de los siguientes valores:

En donde:

| | osM,<02|M (B.6.4.2.1-3)

g

Doénde:

fe= esfuerzo de flexion lateral de la aleta bajo consideracién en la seccién sobre la pila interior
(MPa). Para las aletas en tension o compresion con arriostramiento continuo, f, se debera
tomar igual a cero.

¢r=  factor de resistencia para flexion especificado en el Articulo 6.5.4.2

Mpe = momento plastico efectivo en flexion negativa para el estado limite de resistencia,
determinado como se especifica en el Articulo B6.5 (N-mm)

Me = valor critico de la envolvente de momentos elasticos en una seccién de una pila interior,
debido a las cargas mayoradas (N-mm)

Myc = momento de fluencia respecto a la aleta en compresion determinado como se especifica en el
Articulo D6.2 (N-mm)

My: = momento de fluencia respecto a la aleta en tension determinado como se especifica en el
Articulo D6.2 (N-mm)

Sxc = moddulo elastico de la seccion respecto a su eje mayor para la aleta en compresién, tomado
como Myc /Fyc (mm3)

Sxt = mAdulo elastico de la seccién respecto a su eje mayor para la aleta en tensién, tomado como

Myt/Fyt (m m3)

2. Entodas las demas secciones
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El diagrama de momentos de redistribucion para el estado limite de resistencia se debera determinar
usando el mismo procedimiento especificado en el Articulo B6.3.3.2 para la combinacién de cargas
correspondiente al estado limite Servicio Il.

Articulo 58. MOMENTO PLASTICO EFECTIVO
a) Secciones sobre pilas interiores con caracteristicas momento-rotacion
mejoradas

Para las secciones sobre pilas interiores que satisfacen los requisitos del Articulo B6.2 y que contienen:

¢ Rigidizadores transversales con un espaciamiento menor o igual que D/2 en una distancia minima
igual a D/2 a cada lado de la seccion sobre la pila interior

o bien:

¢ Almas ultracompactas que satisfacen:

2D E
<23 |— (B.6.5.1-1)
r F,

W e

Donde:

D¢ = profundidad del alma en compresion para el momento plastico determinada como se especifica
en el Articulo D6.3.2 (mm)

el momento plastico efectivo se debera tomar como:

e Para eﬁs\L;imite de servicio:

Mpe =M, ’ (B.6.5.1-2)
e Para el estado linite de resistencia:
b, |F.
2T8—-23— |—
t. \E
Mps = MFI {_Mﬂ
D b, |F. D
_0.35—40.30%, [ =
by te \VE by
(B.6.5.1-3)
donde:
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M, = resistencia nominal a la flexion de la seccién sobre la pila interior, tomada como el menor valor
entre FncSxe ¥ FniSxt, con Fne ¥y Fne determinados como se especifica en el Articulo 6.10.8. Para secciones
con almas compactas 0 no compactas, M, se puede tomar como el menor valor entre Mnc Y Mr
determinados como se especifica en el Apéndice A6 (N-mm).

b) Todas las demas secciones sobre pilas interiores

Para las secciones sobre pilas interiores que satisfacen los requisitos del Articulo B6.2 pero que no
satisfacen los requisitos del Articulo B6.5.1, el momento plastico efectivo se debera tomar como:

e Para el estado limite de servicio:

bﬁ' 'F:.'.:
290-23—,|—
t. VE
M = M =M
pe D ,E) F D n H
—0.35—/—+0.39-E ==
by te \ E by
(B.652-1)
e Para el estado limite de resistencia:
b, |F
2.63-23% |
t. VE
M = ’ M <M
pe D b _F' D ] n
—0.35=+039- % |22 =
by, tr \E Dy
(B.6.5.2-2)

Articulo 59. METODO REFINADO

a) Disposiciones generales

Los miembros de seccion en | continuos que satisfacen los requisitos del Articulo B6.2 también se
pueden dimensionar con base en un andlisis directo. En este enfoque, los momentos de
redistribucion se deberan determinar satisfaciendo la continuidad rotacional y las relaciones
inelasticas momento-rotacion especificadas en las secciones sobre las pilas interiores
seleccionadas. El andlisis directo se puede emplear en los estados limites de servicio y/o resistencia.
En este andlisis se deberé utilizar la envolvente de los momentos elasticos debidos a las cargas
mayoradas.
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Para el andlisis directo, los momentos de redistribucion se deberan determinar usando las
propiedades elasticas de rigidez de la seccién compuesta a corto plazo, suponiendo que la losa de
concreto es efectiva en la totalidad de la longitud de la luz. Al calcular los esfuerzos elasticos de
flexién en la seccién de acero para las secciones compuestas en flexién positiva, , los momentos de
redistribucion se deberan aplicar a la seccién compuesta a largo plazo. Para calcular los esfuerzos
elasticos de flexion longitudinal en la losa de concreto debidos a los momentos de redistribucion se
deberan aplicar los requisitos del Articulo 6.10.1.1.1d.

Las secciones adyacentes a las pilas interiores desde las cuales se redistribuyen momentos deberan
satisfacer los requisitos del Articulo B6.3.2.1 en el estado limite de servicio y del Articulo B6.4.1.1 en
el estado limite de resistencia. Todas las demas secciones deberan satisfacer los requisitos
aplicables de los Articulos 6.10.4.2, 6.10.7, 6.10.8.1 0 A6.1 después de que se haya encontrado una
solucion.

Al aplicar un andlisis directo en el estado limite de resistencia, las ordenadas de las curvas momento
nominal- rotacién se deberan multiplicar por el factor de resistencia para flexién especificado en el
Articulo 6.5.4.2. Al aplicar un andlisis directo en el estado limite Servicio Il se deberan utilizar las
curvas de momento nominal-rotacién

b) Curvas momento nominal-rotacién

En las secciones sobre pilas interiores que satisfacen los requisitos de la Seccién B6.2 se podra
utilizar la curva momento nominal-rotacion ilustrada en la Figura B6.6.2-1.

M
M, 7 ,::‘ 1-16(0, - 0, )+100(0, -0, f
1.0 +

- hrr 0.7 + 600,

n

b ——-

'
|
|
1

T T T T |

T
0.005 O, 0,

Figura B6.6.2-1 Curva momento nominal-rotaciéon para secciones sobre pilas interiores que
satisfacen el Articulo B6.2.

donde:

BrL = rotacion plastica para la cual el momento en una seccién sobre una pila interior comienza
nominalmente a disminuir a medida que aumenta 6, (radianes)

b F D Db F
=0.137-0.143& |2 _0.0216—+0.0241— £ |
t. VE b, bt VE

(B.6.6.2-1)

para secciones que satisfacen los requisitos adicionales especificados en el Articulo B6.5.1, y
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I

b. |F b F
—0.128-0.143-% 2= _00216 2 1002412 2% |Dox
 VE b, b, rﬁ\j E

(B.6.6.2-1)

doénde:

B, = rotacion plastica en una seccion sobre una pila interior (radianes)

M = momento flector respecto al eje mayor de la seccién transversal debido a las
cargas mayoradas (N-mm)

M, = resistencia nominal a la flexién de una seccién en la pila interior tomada como el
menor valor entre FncSxc Y FniSx, con Fre Y Fre determinados como se especifica en
el Articulo 6.10.8 (N-mm). Para las secciones con almas compactas o no
compactas, M, se puede tomar como el menor valor entre Myc y My determinados
como se especifica en el Apéndice A6. Para las combinaciones de cargas que
inducen esfuerzos de flexion lateral significativos en las aletas, la influencia de la
flexion lateral de las aletas se deber& considerar

restando el mayor valor 1.. 1., entrede los valores anteriores.
3 1~ xc 3 1*

xt

fo= esfuerzo de flexion lateral de la aleta bajo consideracién en la seccion sobre la pila interior
(MPa). Para las aletas en tension o compresioén con arriostramiento continuo, f, se debera
tomar igual a cero.

Para las secciones sobre pilas interiores que satisfacen los requisitos del Articulo B6.2 se pueden
emplear otras relaciones momento nominal-rotacion, siempre que estas relaciones se desarrollen
considerando todos los factores que puedan afectar las caracteristicas momento- rotacion dentro
de las restricciones de dichos requisitos.

El andlisis debera suponer que las secciones sobre pilas interiores que no satisfacen los requisitos
del Articulo B6.2 permanecen elasticas y se deberan satisfacer los requisitos de los Articulos
6.10.4.2, 6.10.8.1 0 A6.1, segun corresponda, luego de hallar una solucion.
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APENDICE C6
CONCEPTOS BASICOS PARA LAS SUPERESTRUCTURAS DE LOS PUENTES DE ACERO

Articulo 60. DISPOSICIONES GENERALES La intencién de esta guia es presentar un panorama general del
proceso de disefio. No se debe considerar como una guia completa, ni tampoco se debe utilizar en reemplazo de
un conocimiento cabal de los requisitos de esta seccion.

Articulo 61. CONSIDERACIONES GENERALES

A. Filosofia de disefio (1.3.1)
B. Estados limite (1.3.2)
C. Caracteristicas de disefio y ubicacioén (2.3) (2.5)

Articulo 62. DISENO DE LA SUPERESTRUCTURA
A. Desarrollar la seccion general

1. Ancho de carretera (especificado por la autoridad competente)
2. Disposicién de los tramos (2.3.2) (2.5.4) (2.5.5) (2.6)
3. Seleccionar tipo de puente — Se asume que sera un puente de vigas doble Te o cajén

B. Desarrollar seccion tipica

1. Viga doble Te
a. Compuesta (6.10.1.1) o no compuesta (6.10.1.2)
b. Hibrida o no hibrida (6.10.1.3)
c. Profundidad de alma variable (6.10.1.4)
d. Limitaciones a las dimensiones de la seccién transversal (6.10.2)

2. Viga cajon

a. Cajones multiples o cajén simple (6.11.1.1) (6.11.2.3)

b. Hibrida o no hibrida (6.10.1.3)

c. Profundidad de alma variable (6.10.1.4)

d. Limitaciones a las dimensiones de la seccion transversal (6.11.2)
e. Apoyos (6.11.1.2)

f. Tablero ortétropo (6.14.3)

C. Disefar tablero de hormigén armado convencionalmente

. Losas de tablero (4.6.2.1)

. Profundidad minima (9.7.1.1)

. Disefio empirico (9.7.2)

. Disefio tradicional (9.7.3)

. Método de las fajas (4.6.2.1)

. Aplicacion de las sobrecargas (3.6.1.3.3) (4.6.2.1.4) (4.6.2.1.5)

. Armadura de distribucion (9.7.3.2)

. Disefio del vuelo del tablero (A13.4) (3.6.1.3.4)

. Minima armadura para flexion negativa del tablero de hormigén (6.10.1.7)

O©OoO~NOUTDS,WNPE

D. Seleccionar factores de resistencia
1. Estado Limite de Resistencia (6.5.4.2)

E. Seleccionar modificadores de las cargas
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1. Ductilidad (1.3.3)
2. Redundancia (1.3.4)
3. Importancia operativa (1.3.5)
F. Seleccionar combinaciones de cargas y factores de carga (3.4.1)
1. Estado Limite de Resistencia (6.5.4.1) (6.10.6.1) (6.11.6.1)

2. Estado Limite de Servicio (6.10.4.2.1)
3. Estado Limite de Fatiga y Fractura (6.5.3)

G. Calcular solicitaciones debidas a las sobrecargas

1. Seleccionar sobrecargas (3.6.1) y nimero de carriles (3.6.1.1.1)
2. Presencia de multiples sobrecargas (3.6.1.1.2)

3. Incremento por carga dinamica (3.6.2)

4. Factor de distribucién para momento (4.6.2.2.2)

a. Vigas interiores con tableros de hormigon (4.6.2.2.2b)
b. Vigas exteriores (4.6.2.2.2d)
c. Puentes oblicuos (4.6.2.2.2¢)

5. Factor de distribucién para corte (4.6.2.2.3)

a. Vigas interiores (4.6.2.2.3a)

b. Vigas exteriores (4.6.2.2.3d)

c. Puente oblicuos (4.6.2.2.3c)
6. Rigidez (6.10.1.5)

7. Efectos de las cargas de viento (4.6.2.7)
8. Reacciones a la subestructura (3.6)

H. Calcular solicitaciones de otras cargas identificadas en el Paso C6.3.F

I. Disefiar secciones requeridas — El ejemplo corresponde al disefio de una viga doble Te
1. Disefio a flexion

a. Tensiones en la seccién compuesta (6.10.1.1.1)

b. Tensiones en las alas y momentos flectores en el elemento (6.10.1.6)
c. Propiedades fundamentales de la seccién (D6.1) (D6.2) (D6.3)

d. Construibilidad (6.10.3)

(1) Disposiciones generales (2.5.3) (6.10.3.1)

(2) Flexion (6.10.3.2) (6.10.1.8) (6.10.1.9) (6.10.1.10.1) (6.10.8.2) (A6.3.3 — opcional)
(3) Corte (6.10.3.3)
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(4) Colocacion del tablero (6.10.3.4)
(5) Deflexiones por cargas permanentes (6.10.3.5)

e. Estado Limite de Servicio (6.5.2) (6.10.4)
(1) Deformaciones elasticas (6.10.4.1)

(a) Criterios opcionales para control de las deflexiones debidas a las

sobrecargas (2.5.2.6.2)

(b) Criterios opcionales para relaciones longitud de tramo / profundidad
(2.5.2.6.3)

(2) Deformaciones permanentes (6.10.4.2)

(a) Disposiciones generales (6.10.4.2.1)

(b) Flexién (6.10.4.2.2) (Apéndice B — opcional) (6.10.1.9) (6.10.1.10.1)

f.
g.Estado Limite de Fatiga y Fractura (6.5.3) (6.10.5)

(1) Fatiga (6.10.5.1) (6.6.1)
(2) Fractura (6.10.5.2) (6.6.2)

(3) Requisito especial sobre fatiga aplicable a las almas (6.10.5.3)

h. Estado Limite de Resistencia (6.5.4) (6.10.6)

(1) Secciones compuestas en flexién positiva (6.10.6.2.2) (6.10.7)

(2) Secciones compuestas en flexion negativa y secciones no compuestas
(6.10.6.2.3) (6.10.8) (Apéndice A — opcional) (Apéndice B — opcional) (D6.4 -
opcional)

(3) Fractura de la seccién neta (6.10.1.8)

(4) Factores de reduccion de la resistencia de las alas (6.10.1.10)

2. Disefio al corte

a. Disposiciones generales (6.10.9.1)
b. Alma no rigidizada (6.10.9.2)
c. Alma rigidizada (6.10.9.3)

(1) Disposiciones generales (6.10.9.3.1)
(2) Paneles interiores (6.10.9.3.2)
(3) Paneles extremos (6.10.9.3.3)

d. Disefio de los rigidizadores (6.10.11)

(1) Rigidizadores transversales intermedios (6.10.11.1)
(2) Rigidizadores de apoyo (6.10.11.2) (D6.5)
(3) Rigidizadores longitudinales (6.10.11.3)
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3. Conectores de corte (6.10.10)

a. Disposiciones generales (6.10.10.1)

b. Resistencia a la fatiga (6.10.10.2)

c. Requisitos especiales para puntos de contraflexién bajo carga permanente (6.10.10.3)
d. Estado Limite de Resistencia (6.10.10.4)

J. Requisitos sobre dimensionado y detalles

1. Espesor de los materiales (6.7.3)
2. Uniones abulonadas (6.13.2)

a. Minima capacidad de disefio (6.13.1)

b. Secciones netas (6.8.3)

c. Limites para la separacion de los bulones (6.13.2.6)

d. Resistencia de las uniones abulonadas antideslizantes (6.13.2.2) (6.13.2.8)
e. Resistencia al corte (6.13.2.7)

f. Resistencia al aplastamiento (6.13.2.9)

g. Resistencia a la traccion (6.13.2.10)

3. Uniones soldadas (6.13.3)

4. Resistencia a la rotura de bloque de corte (6.13.4)
5. Elementos de conexién (6.13.5)

6. Empalmes (6.13.6)

a. Empalmes abulonados (6.13.6.1)
b. Empalmes soldados (6.13.6.2)

7. Cubrejuntas (6.10.12)

8. Diafragmas y marcos transversales (6.7.4)

9. Arriostramiento lateral (6.7.5)
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Articulo 63. DIAGRAMAS DE FLUJO PARA DISENOS A FLEXION DE SECCIONES EN |

a) Diagrama de flujo para el articulo 6.10.3

Verifcar almas sin Verificar -
Calcular Veilliar rigidizadores de apoyo en secciones que dosizaniiants ou fs
deformaciones y e ubicaciones sujetas a contienen ionss abiichadas
6.10.3 especificar [—pf 0 Ten [P cargas concentradasno (| orificios enelala [ "0 S0
contraflecha ':;gs S transmitidas a través de un de traccion solicitados a flexion
vertical @ POy tablero o sistema de tablero usando el Art. s hirtan
usando el Art. D6.5 6.10.1.8 u RS
|
) Verificar —
Verificar resistencia a la Verificar pandeo
fluencia nominal flexion® flexional del
del ala alma
R, =1
¢Alade f,,.,+§f, S0,F,
compresion con Jutfi 50 RE, Ju SO, F,,
arriostramiento ™ &f,<06F, [
discreto? 6.10.3.2.1-1 td 6.103.2.1-3
6.10.3.2.1-2
&6.10.16-1 ©
Verificar Verificar pandeo
fluencia nominal flexional del
del ala alma
No <& .RF <é,F
{apoyo lateral continuo)——! Ju < ¢f Ay |y Ju < ¢f i
6.10.3.23-1 6.10.3.2.1-3
Verificar
” L
fluencia
nominal del ala
de traccion

¢Ala de

traccion con
arriostramiento
discreto?

No

(apoyo lateral—p

continuo)

Ju+ [ $0,R,F,
6.10.322-1

fbu = ¢'1RnF,w
6.10323-1

!

Verificar tensiones
longitudinales en el
tablero de hormigdn

usando el Art. 6.10.3.2.4

I

V., <o,
En almas rigidizadas
6.10.3.3-1

Fin

@ Factor de carga = 1.0 para la verificacion de las flechas

®) ver los diagramas de flujo para los Articulos 6.10.8,
Apéndice A, y los Articulos D6.4.1 y D6.4.2, segiin

corresponda, para el calculo de la resistencia a la flexion
y

© Nota: Ver los requisitos correspondientes al calculo de fa
y fz en el Articulo 6.10.1 6.

Figura C.6.4.1-1 — Diagrama de flujo para el articulo 6.10.3 — Constructividad
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b) Diagrama de flujo para el articulo 6.10.4

6.104

Verificar requisitos
sobre
deformaciones
elasticas del Art.
2.52.6 segln

corresponda

Opcionalmente,
la viga en L y el elemento
continuo satisface el articulo B6.2:
Distribuye los momentos al interior.
de los pilares

v

|

Calcular la distribucién de
momentos usando el

Apendice B6

Seccion
compuesta

f; <0.95R,F,
Si—p en el ala de acero
superior 6.10.4.2.2-1

>

f+L<oosrE,

en el ala de acero
inferior 6.10.4.2.2-2

1, + L <080R,F,

N

Figura C.6.4.2-1 — Diagrama de flujo para el articulo 6.10.4 — Estado limite de servicio

en ambas alas de acero
6.10422-3

f.<E,,

Si
h 4

Tension de
compresion del
hormigén <08 f.

25150

& flexion (+)

6.10.2.1.11

No
v

[ =F.
6.10422-4

>

4
Fin

6.10422-4
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c) Diagrama de flujo para el articulo 6.10.5

Articulo 6.10.5

Revisar elementos [
detalles inducidos a carga
de fatiga, usando Art 6.6.1.2

Las cargas sin mayora
generan compresion en
el elemento?

No

v

Deterrminar la categoria de

omponente de fatiga
en el ciclo de rango,
mayor que la carga
permanente sin
mayorar?

Si

tabla 6.6.1.2.3-1

Esta el elemento en

Sl un miembro de
fractura critico ?
No
v
(ADTT)SL = pX(4DIT)
Ec.3.6,14.2-1
A
Usar la combinacién de (ADTT)s <
carga | de fatiga para l4—N 75- afos(ADTT)s.
calcular: ¥(Af) (@ tabla: 6,6,1.2.3-2?
Si
A
i Usar la combinacion de
(AF)" - (AF)TH carga |l de fatiga para
Ec.661251 4 calcular:  (Af) (a)
X N=(365)(75)n(ADTT)SL
Ec
¥(&7) <(AF), P .6.6.1253
Ec. 66.1.22-1 (AF) =(i )}/,

Ec.66.1252 ()

fatiga mediante la <

Revisar que las
especificaciones del art: 6.6.1,3
para deformacién-inducida
satisfagan cada caso.

Determinar la pendiente
requerida de las conexiones a
cortante para satisfacer el
estado limite de fatiga. Art:
6.10.10.1.2, 6.10.10.2, 6.10.10.3.

v

Revisar los requerimientos de
resistencia a la fractura del
art: 6.6.2 y detallar los
requerimientos para reducir la
restriccion del art: 6.6.1.2.4

Ec.6.10.5.3-1
Vu debido a la carga permanente

sin mayorar y la combinacion de
carga | de fatiga.

(a) Nota: Para vigas curvas horizontales en I.
considerar la flexion lateral en el calculo de {Af)

(b) Nota: en los detalles donde elementos de
placa discontinuos cargados estén conectados
con un par de cordones de soldadura o
soldaduras PJP en lados opuestos de la placa de
nomales a la direccion del esfuerzo principal,
mirar: Ec: 6.6.1.2.54

Figura C.6.4.3-1 — Diagrama de flujo para el articulo 6.10.5 — Estado limite de fatiga y fractura
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d) Diagrama de flujo para el articulo 6.10.6

Tramos continuos:
REdistnbuir momentos de
secciones sobre pilas
interiores?

Si
v

Calcular
redistnbucion de
momentos usando el No
Apéndice B opcional

Si (alma compacta o
no compacta)

Si (la seccion es compacta)

Ira

4
Verificar secciones que
contienen orificios en el

ala de traccion usando el
Art. 6.10.1.8

Verificar corte usando el * Nota: Se recomienda cuando el alma es compacta o casi
Art. 6.109 compacta, y para secciones de alma compacta o no
compacta al verificar grandes longitudes no arriostradas.

Verificar conectores de
corte usando el Art.
6.10.104

Figura C.6.4.4-1 — Diagrama de flujo para el articulo 6.10.6 — Estado limite de resistencia
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e) Diagrama de flujo para el articulo 6.10.7

D, = 042D,
6.10.7.3-1 S
compacta? o
A Aieriﬁcar ala
de compresion
F.=RR,F, o
6.10.72.2-1
Jou=0,F,
6.10.7.2.1-1
( D ) Verificar ala
M"=Mp‘ 107-07-2 | de traccion
\ D, ) F, =R,F,
6.10.7.12-2 6-10-7;2-2‘2
Construccion Si
¢ El tramo es adyacente a apuntalada
i Tremo secciones sobre pilas interiores
¢ fruo? Si que satisfacen el Art. B6.2 y las N
conHnuo: secciones sobre las pilas tienen
B > 0.009 radianes? Tension de
— com_prgsién del
M, =min[ M, . 13R,M, | hormigbn < 0.6/
o 6.10.7.1.2-3 No |

!

1
Mu +;f;s.u S¢an

A

& f, <0.6F,
6.10.7.1.1-186.10.1.6 -1
@)

1
feu +§f: s¢an1

& f, <0.6F,
6.10.7.2.1-2&

6.10.1.6-1

(@)

) Nota: Ver los requisitos correspondientes al calculo de Af,.
S Y S enelArticulo 6.10.1.6

Figura C.6.4.5-1 — Diagrama de flujo para el articulo 6.10.7 — Secciones compuestas en flexion

positiva
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f) Diagrama de flujo para el articulo 6.10.8

¢Ala de compresion
con arriostramiento
discreto?

hi3

6.10.8.2.2-3&4

Si (ala compacta)

Verificar pandeo
local del ala de
compresion

No (apoyo lateral COFIU'DUO)I

.f;u s ¢’/Rh1‘-)r

6.10.8|A1.3-1

No (ala no compacta)——l

¢Ala de traccion con
armiostramiento
discreto?

No (apoyo lateral continuo)

fbu =¢1RAF,r
6.10.8.1.3-1

1
fut3 iS4, F,

& f, <0.6F,
6.108.1.2-1&
6.10.1.6-1

(@)
|

; ’ E
,"f =0.56 F_
w

F, =min[0.7F,, F,, ] 205F,

2

 PRE. A
2
. P ’}RthF:w
/.,f —/_” )

Fin

F,
F = 1—‘ 1-—x || L
i R\F,
Eonu =BT, 6.10.822-5&2
6.10.8.2.2-1
IraA

“® Nota: Ver los requisitos correspondientes al calculo de f;,

y fr en el Articulo 6.10.1.6.

Figura C.6.4.6-1 — Diagrama de flujo para el articulo 6.10.8 — Secciones compuestas en
flexién negativay secciones no compuestas.
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Verificar pandeo lateral
torsional®

E
L,=10r [—
Fe
6.10823-9&4
F, =min[ 0.7F,, F, |<0.5F,
> No (longitud no
o L=xr, ’Fi arriostrada esbelta)l
w
6.10.8.2.3-5 7 CbRb‘TzE
Si (longitud no arriostrada compacta) ﬁ ]
Si (longitud no arriostrada no compacta) ey
Il 6.10823-3
From=RRF.| | 2 [1 ‘ F, “ L-L,)
. = - 1-—— RRF _ <RRF
ol nc(FLB) ] o 5 h” Y " h y
6.10.8.2.3-1 R,,F;r \ L, Lp ' F um =F, <RR,F,
6.10823-2 6.10.8.2.3-3
Fm s m[Fm(FH)* FM(LZ’B)]
bfc
l @ Nota: Valor exacto 7; =
. [h 1D.1, D’]
1 12+ —4+——2 —
fbu +'§f; S‘i\,FM d 3bﬁ'rﬁ' }Id
& f <0.6F ® Nota: Si C, > 1, ver el diagrama de flujo para le Articulo
J; 0. ¥ D6.4.1 que indica como calcular el mayor limite de
6.108.1.1-1& arriostramiento para el cual la resistencia a la flexion esta
6.10.16-19 dada por la Ecuacién (6.10.8.2.3-1).

©) Nota: Ver los Articulos 6.10.8.2.3 y C6.10.8.2.3 respecto
del tratamiento de las secciones no prismaticas.

@ Nota: ver los requisitos correspondientes al calculo de fi, y
fren el Articulo 6.10.1.6.

Figura C.6.4.6-1 (cont) — Diagramade flujo para el articulo 6.10.8 — Secciones compuestas en flexion
negativay secciones no compuestas.
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g) Diagrama de flujo para el Apéndice A6

0 (apoyo lateral continuo)j

M, <¢,R, M,

Si I A6.1.3-1
¥ Verificar pandeo local
b del ala de compresion
E Calcular factores de P i =
= plastificacion del alma f 7oy
F £ IraC
A pid,) = = T<A, I e
M .., =038 |[—
‘ 0542 —009 | Ay =03 F,
WMy o A632-38&4
No (ala no compacta
Si (ala compacta) o
v No (seccién gm
M “R M laminada) ’
nc(FLB) — “pc*™ x|
A6.3.2-1
T
R ) ) D, | k.=4/|Djr,
oM, hpe) =hpin,)| 3 035<k <0.76
A62.1-4&5 \ Yo ?
A622-2,386 N32r6
—— = F, -min' 0.7F,,.R,,F,,S—”.F,,. |205F,
R -{1—' 1-_R"M)f fu ~Ppen) i M, M L S 7
P , P I =
M, N\ 2p—2pp) :|M_“, M, oy =095 Ek,
2 =l1-(1-BeMye | Av =P piny l M, M, o ’ o
” | M, )\ hp=hpp) ) | My~ M, s =1 1_‘ 1= TS i by ﬂ R M,
A622.485 | U Ry Mg -2y )
A632-5&2
A
IraB A
IraD

Figura C.6.4.7-1 — Diagrama de flujo para el apéndice A6 — Resistencia a la flexibn — Secciones
compuestas en flexién negativa y secciones no compuestas con almas compactas o0 no

compactas.
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@ Nota: Valor exacto 7, =
2
[i 104, g]
d 3b,t, hd

® Nota: Si Cs > 1, ver el diagrama de flujo para le Articulo
D6.4.2 que indica como calcular el mayor limite de

i Verificar pandeo lateral
torsional ©
arriostramiento para el cual la resistencia a la flexion esta

@
bﬁ’
A 5l 1. 1Dty |
9 = dada por la Ecuacion A6.3.3-1
| 3B,
I3 © Nota: Ver los Articulos A6.3.3 y C6.10.8.2.3 respecto del
L, =105 [— tratamiento de las secciones no prismaticas
F,
b 3
A6.33-10&4 3
Fo= min{O]F,,. R,F, S” F,‘.J 20.5F,
xc
3 Bt t IRA 5
i Tl ‘”il-o,ssbih -;ﬁil—o.ssbi| W—
No-pi & ‘ » arriostrada esbeita)
(F \2
L, =195, | L h+ fi+676) 223" |
F,\S.h \SE
Si (longitud no i E J 2
arriostrada compacta A633-9&5 5 Jl +0.0779—S h (L/n)
xc
Si (longitud no arriostrada
no compacta) A633-8
M, s, =R, M, P o
AB6.3.3-1 M, =C, [l"i 5 R,:ui Il LA —LP :1&).1‘w SR.M_ p
A6.3.3-2 M,z = Fo S SR, M,
A6.3.3-3
A
M, =min[M, ;15 M, i |
1
M, +§f,S“ <¢,M,
& f, <0.6F, =1
A611-1&6.10.16-19 M, =RM,
A6.4-1
No (apoyo lateral continuo? l
@ M, =0,R,M, M +1rs, <oM,
A6.14-1 -
& f, <0.6F,
A612-1&6.10.16-1@
 Nota: Ver los requisitos correspondientes al calculo de fi, ]
r
Fin

y feen el Articulo 6.10.1.6.

Figura C.6.4.7-1 (cont) — Diagrama de flujo para el apéndice A6 — Resistencia a la flexion —
Secciones compuestas en flexion negativay secciones no compuestas con almas compactas

0 no compactas.

115



REGLAMENTO PARA EL DISENO DE PUENTES

h) Diagrama de flujo para el articulo D6.4.1

be

@ Nota: Valor exacto 7, =

Verificar pandeo lateral h 1Dt D*
torsional ol s gt =
d 3 bﬁtﬁ hd

) Nota: Ver los Articulos 6.10.8.2.3 y C6.10.8.2.3 respecto
del tratamiento de las secciones no prismaticas.

., =min[0.7F, . F, |205F,

Lbﬁly No-»| L=nr ’Fi
»

6.10823-5

Si (longitud no arriostrada

Si (longitud no arriostrada No
compacta) l
R,_C?R,nfs
1&
6.10.8.2.3-3

}

Y
|JR9R),F,-: SRRE Foum=F, <RR,F,

F um =RRF, ( ol
6.108.23-1 F'K(Lm) =G l_l o RJ.F_w l L —Lp )
6.108.2.3-3

6.10.8.2.3-2 |

(L,-L,)

4

F =min[F, . Foum |

) Nota: ver los requisitos correspondientes al calculo de fou y

l fen el Articulo 6.10.1.6.
S —l'f <¢ an( ) Nota: Los requisitos incluidos en este diagrama de flujo
3 son idénticos a los requisitos sobre pandeo lateral
& f, <0.6F, torsional del diagrama de flujo anterior correspondiente al
7 Articulo 6.10.8, a excepcion de las celdas sombreadas en
6.10.8.1.1-1&6.10.1.6-1¢ color gris.

Figura C.6.4.8-1 — Diagrama de flujo para el articulo D.6.4.1 — Requisitos para pandeo lateral torsional del
articulo 6.10.8.2.3 con énfasis en los requisitos sobre longitud no arriostrada para el desarrollo de la

maxima resistencia a la flexion.
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Diagrama de flujo para el articulo D6.4.2

@
b

be

» 1007
d 3by, hd |

® Nota: Valor exacto 7; =

12+[

) Nota: Ver los Articulos A6.3.3 y C6.10.8.2.3 respecto del

/Eﬁwrpandeolam
torsional ®)
B
{. . 1.Dx, 2 ?
12| I tratamiento de las secciones no prismaticas
\ 3bt,
E
L =10 |—
» t F,\r
A6.33-1084 F,-mi.n[OJE R,,F‘ w}zo SF,
Xt
DE bty te ) B8 i)
J="w, KE1-063 L |+ 22{1-063L ,
Lsl =S %, Moo
E |J e | \
L,=1.95r,F—y ’gJ v‘ll 676 | @ &)
A633-9&5 C,S. E
& Si (longitud no amiostrada < L, <1.957 —2—=X LB
no compacta) RKM)\' szh
Si (longitud no amiostrada
compacta) I
No
-
C,°E 2
e————9 14007792 (L/n)
'Lb/’ ' Sl’{h
Y A63.3-8
M, i =RM,
A6.3.3-1 ‘, S, L, -L, 4
M, =C,|1-|1- R, F,. <R F
1) { l RENLT, ” | J wx|  Moum = Fp Sy SR M,
A6-3-3_2 A6-3V3-3
© Nota: Ver los requisitos correspondientes al calculo de fi,
yfeen el Articulo 6.10.1.6.

M, =mm[. M(FJ.B)=‘MU(ZTB)]

M, +%j;$,, <¢,M,

& f, <06F,
A6.1.1-1&6.10.1.6-1©

R.M 3
" xc

® Nota: Los requisitos incluidos en este diagrama de flujo
son idénticos a los requisitos sobre pandeo lateral
torsional del diagrama de flujo anterior correspondiente al

Apéndice A, a excepcion de las celdas sombreadas en

color gris.

Figura C.6.4.9-1 — Diagrama de flujo para el articulo D.6.4.2 — Requisitos para pandeo

lateral torsional del articulo A6.3.3 con énfasis en los requisitos sobre longitud no

arriostrada para el desarrollo de la maxima resistencia a la flexién

117



REGLAMENTO PARA EL DISENO DE PUENTES

) APENDICE D6 '
CALCULOS FUNDAMENTALES PARA MIEMBROS SOLICITADOS POR FLEXION D6.1 MOMENTO
PLASTICO

El momento plastico, Mp, se debera calcular como el momento de las fuerzas plasticas respecto del eje
neutro plastico. Las fuerzas plasticas en las porciones de acero de una seccion transversal se deberan
calcular usando las esfuerzos de fluencia de las aletas, el alma y las armaduras de acero, segun
corresponda. Las fuerzas plasticas en las porciones de concreto de la seccién transversal solicitadas por
compresion se pueden basar en un bloque rectangular de esfuerzos con un esfuerzo de compresiéon de
magnitud igual a 0.85f c. El concreto en tensién se debera despreciar.

La posicion del eje neutro plastico se debera determinar con base en la condiciéon de equilibrio que
establece que la fuerza axial neta debe ser nula.

El momento plastico de una seccidn compuesta en flexién positiva se puede determinar de la siguiente
manera:

« Calcular las fuerzas en cada uno de los elementos y usarlas para determinar si el eje neutro plastico
se encuentra en el alma, la aleta superior o la losa de concreto;

« Calcular la ubicacion del eje neutro plastico dentro del elemento determinado en el primer paso, y

* Calcular Mp. En la Tabla D6.1-1 se indican las ecuaciones para los cinco casos posibles en la
practica.

Las fuerzas en el refuerzo longitudinal se pueden despreciar de manera conservadora. Para hacerlo, en
las ecuaciones que aparecen en la Tabla D6.1-1 Prb y Prt se deben igualar a cero.

El momento plastico de una seccidbn compuesta en flexion negativa se puede calcular mediante un
procedimiento analogo. En la Tabla D6.1-2 se indican las ecuaciones para los dos casos mas habituales
en la préactica.

El momento plastico de una seccibn no compuesta se puede calcular eliminando los términos
correspondientes a la losa de concreto y el refuerzo longitudinal de las ecuaciones para secciones
compuestas indicadas en las Tablas D6.1-1 y D6.1-2.

En las ecuaciones para Mp indicadas en las Tablas D6.1-1 y D6.1-2, d es la distancia desde la fuerza en
un elemento hasta el eje neutro plastico. Las fuerzas en los elementos actian (a) a la mitad del espesor de
las aletas y lalosa de concreto, (b) a la mitad de la profundidad del alma, y (c) en el centro de las armaduras.
Todas las fuerzas en los elementos, las dimensiones y las distancias se deberan considerar positivas. Las
condiciones se deberian verificar en el orden en que aparecen listadas en las Tablas D6.1-1y D6.1-2.
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Tabla D6.1-1 --- Célculo de_Y y M, para Secciones en Flexion Positiva

Caso ENP Condicién Y vy M,
I Enel Alma E""RZR-'*'R*'R»*‘P., ?_[Q.H-PI_PC_P:_P P, i
2] P,
M = fl")[)_‘+(p )J+[Pd +Pd +P,d,+Pd +Pd]
II Enla Aleta P+P +P>P+P, +P, — (+\I o
Superior I':;L;-}IR‘+R }I: 5 P"’+1]
25 4 ¢ Jd
P —
M, z_rL) +(t —Ij]+[Pd +Pd, +P,d, +Pd, +Pd]
oI En el Tablero £z N
de Concreto, | B+B+R 2| |P+P, +P, [P dyd sty P'b}
Por debajo de L P,
P, -
5 (T
M, =.\ > +[P.d, +Pyd,+Pd. +Bd, +Pd,]
v En el Tablero c ) ; =
de Concreto, R‘*‘R +R o —'ﬂ‘;P,‘R, e
t J =2_\
P ) ;
el M,= }7— +[Pd,+Pd. +Pd, +Pd]
2t
\ 5
v En el Tablero ) — [P+ P.+Put P.— Py |
de Concreto. P’+P' +R +P’*2 C_"JR+R, ¥ie (f:) Prb P( Pu P P!T
Arriba de t, P: |
Pry y-p
Pox debajo de M,,—[ |+[Pa' +P,d,+Pd. +Pd, +Pd]
Pr
VI \ V=
BaelTablero) p,p+p+p+R 2% |p | T56
oncreto, | Tt v e L W Y P\
en Py M,= }+[P,,,d +Pd_+Pd,+Pd)]
v En el Tablero o) - +P +P.+P.+
de Concreto. P*P+P‘+P +P C—"{P’ ),':(r:)[Pb Pr Pu P. PV’.‘
Arriba de \% ) Ps
Py =
M,= {’ L |+(Rd, +P,d,+Pd, +Bd,+Pd]
2t,

\
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or

cr

-
2 2
VI A P e H_
¢ 4;' -'°. . . > 4 A" 3 )
.—A—.—ATA__‘.S_A e

©

!,

Crf
- .
F= S ===
= St &=

) —E ENP
A

'\,_
|
—

CASO I CASO Il - Vil
— P }— e }— —_—
— P l— — L —

|
—

—

ENP

»

CASOI CASOII

Tabla D6.1-2 - Célculo de_Y y M, para Secciones en Flexién Negativa

ENP

d

ENP

Caso ENP

Condicion

I Enel Alma

P+P,2P+P,+P,

<Y

* 2D
I EnlaAleta | R+PR, +R2F,+Ph, = (t\|B+P-B,-P,
Superior =1 P +1
M, = L[ +(s,-T) |+[Pd, + Bud, + P.d, + Pd,]
P 21" (] n“n e ww e
dénde:
Pii= Fyi An

Ps =0.85 f'cbs E Prb = I:yrb Arb

Pc = chbc te

Pw = Fyw Dty Py = Fyt byt
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Articulo 64. MOMENTO DE FLUENCIA

a) Secciones no compuestas

El momento de fluencia, My, de una seccién no compuesta se deberd tomar como
el menor valor entre el
momento requerido para provocar la primera fluencia nominal en la aleta en
compresion, Myc, y el momentorequerido para provocar la primera fluencia nominal
en la aleta en tensién, My;, en el estado limite de resistencia. En este célculo se debera
despreciar la flexion lateral de las aletas independientemente del tipo de seccion,
mientras que en las secciones hibridas se debera despreciar la fluencia del alma.

b) Secciones compuestas en flexién positiva

El momento de fluencia de una seccién compuesta en flexion positiva se debera tomar

como la sumatoria de los momentos aplicados separadamente al acero y a las secciones
compuestas a corto y a largo plazo para provocar la primera fluencia nominal en cualquiera
de las aletas de acero en el estado limite de resistencia. En este célculo se debera
despreciar la flexion lateral de las aletas independientemente del tipo de seccién, mientras
que en las secciones hibridas se debera despreciar la fluencia del alma.

El momento de fluencia de una seccién compuesta en flexion positiva se puede determinar
de la siguiente manera:

Calcular el momento Mp: debido a la carga muerta mayorada aplicada antes que la losa
de concreto haya fraguado o se haya vuelto compuesta. Aplicar este momento a la
seccion de acero.

Calcular el momento Mp2 debido al resto de la carga muerta mayorada. Aplicar este
momento a la seccién compuesta a largo plazo.

Calcular el momento adicional Map que se debe aplicar a la seccion compuesta a corto
plazo para provocar fluencia nominal en cualquiera de las aletas de acero.

El momento de fluencia es la suma del momento debido a la carga permanente total mas
el momento adicional.

Simbdlicamente, el procedimiento se puede expresar de la siguiente manera:

1) Resolver para Map con la siguiente ecuacion:

:MD1+M 2+M.-LD

W
: Swe  Sir Ssr

(D.6.2.2-1)

Luego calcular:

M, = Mp,; + Mp, + Myp (D.6.2.2-2)

donde:

Snc = mdodulo resistente de la seccion no compuesta (mm3)
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Sst moddulo resistente de la seccién compuesta a corto plazo

(mm3)

St = modulo resistente de la seccién compuesta a

largo plazo (mm3)

Mbz1, Mpz,
y Map = momentos debidos a las cargas mayoradas aplicados a las secciones correspondientes (N-
mm)

My se debera tomar como el menor valor calculado para la aleta en compresion, My, o la aleta en tension,
Myt.

c) Secciones compuestas en flexion negativa

Para las secciones compuestas en flexion negativa se debera seguir el procedimiento especificado en el
Articulo D6.2.2, excepto que la seccidon compuesta tanto para los momentos a corto plazo como para los
momentos a largo plazo debera consistir en la seccién de acero y el refuerzo longitudinal dentro del
ancho efectivo de la losa de concreto. Por lo tanto, SST y SLT tienen el mismo valor. Ademas, My: se
debera tomar con respecto ya sea a la aleta en tensién o al refuerzo longitudinal, cualquiera sea el que
entre primero en fluencia.

d) Secciones con cubreplaca

Para las secciones que contienen cubreplacas en las aletas, Myc. 0 My;: se debera tomar como el menor
valor de momento asociado con la primera fluencia nominal con base en el esfuerzo ya sea en la aleta en
consideracion o en cualquiera de los cubreplacas unidos a dicha aleta, cualquiera sea el que entre
primero en fluencia. En este célculo se debera despreciar la flexion lateral de las aletas
independientemente del tipo de seccidn, mientras que en las secciones hibridas se debera despreciar la
fluencia del alma.

Articulo 65. PROFUNDIDAD DEL ALMA EN COMPRESION

a) En el rango eléstico (Dc)

Para las secciones compuestas en flexion positiva, la profundidad del alma en compresion en el
rango elastico, Dc, serd la profundidad en la cual la suma algebraica de los esfuerzos en el acero, la
seccién compuesta a largo plazo y la seccibn compuesta a corto plazo debidos a las cargas
permanentes y las cargas vivas mas las cargas de impacto sea de compresion.

En lugar de calcular Dc en las secciones en flexion positiva con base en diagramas de esfuerzos,
se puede utilizar las siguiente ecuacion:

/.

D =|—=—|d-t, =0 (D.6.3.1-1)

R ATAR
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& B f
Figura D6.3.1-1 Céalculo de D¢ en secciones en flexion positiva.

donde:

d= profundidad de la seccién de acero(mm)

fc = sumatoria de los esfuerzos en la aleta en compresion debidos a las diferentes cargas, es
decir, DC1 (la carga permanente que actla sobre la seccidon no compuesta), DC2 (la carga
permanente que actla sobre la seccidon compuesta a largo plazo), DW (la carga
correspondiente a la superficie de rodamiento), y LL+IM; actuando sobre sus respectivas
secciones (MPa). El valor de fc se debera considerar negativo cuando el esfuerzo sea de
compresion. En este calculo se debera despreciar la flexion lateral de las aletas.

fi = sumatoria de los esfuerzos en la aleta en tensién debidos a las diferentes cargas (MPa). En este
célculo se debera despreciar la flexion lateral de las aletas.

Para las secciones compuestas en flexion negativa, Dc se debera calcular para la seccién
compuesia por la viga de acero mas el refuerzo longitudinal, con la siguiente salvedad. Para las
secciones compuestas en flexidn negativa en el estado limite de servicio en las cuales la losa de
concreto se considera efectiva en tension para el calculo de los esfuerzos de flexién en la seccién
compuesta debidos a la combinacidn de cargas correspondiente al estado limite Servicio Il, Dc se
debera calcular usando la Ecuacién D6.3.1-1.

b) Cuando se produce el momento plastico (Dcp)

Para las secciones compuestas en flexién positiva, la profundidad del alma en compresién
cuando se produce el momento plastico, D¢p, Se debera tomar de la siguiente manera para los casos
de la Tabla D6.1-1 en los cuales el eje neutro plastico se encuentra en el alma:

D = 2 ‘F;r"dr _‘F_;'-:'Ac - DSS}‘;;&E _‘F;T:"{r:
7 : }'_:‘.h"‘in'

(D63.2-1)
donde:

Ac=  areade la aleta en compresion (mm?2)
Ais = area total del refuerzo longitudinal dentro del

ancho efectivo de la losa de concreto (mmg?)
As = areade la losa de concreto (mm2) A= &rea de la aleta en tension (mm2) Ay
= 4rea del alma (mm2)
D¢, = profundidad del alma en compresion cuando se produce el momento plastico (mm)
Fyrs = resistencia minima especificada a la fluencia del refuerzo longitudinal (MPa)

Para todas las demas secciones compuestas en flexion positiva D¢y se debera tomar igual a
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cero.

Para las secciones compuestas en flexion negativa, D¢, se deberd tomar de la siguiente manera para
los casos de la Tabla D6.1-2 en que el eje neutro plastico se encuentra en el alma:

D
D =——\F A+F A +F A +F A
T Ta, A A Ft
(D.6.3.2-2)

Para todas las demas secciones compuestas en flexion negativa D¢, se debera tomar igual a D.

Para las secciones no compuestas en las cuales:

F. A, =|F, 4 —F,A4| (D.6.3.2-3)

D¢ se debera tomar como:

D
D, = AF [F;-; 4 +F, A4, - FJTAF]

W

(D.6.3.2-4)

Para todas las demas secciones no compuestas D¢, se debera tomar igual a D.

Articulo 66. ECUACIONES DE PANDEO LATERAL TORSIONAL PARA Cy > 1.0, CON ENFASIS
EN LOS REQUISITOS SOBRE LONGITUD NO ARRIOSTRADA PARA DESARROLLO DE LA
MAXIMA RESISTENCIA A FLEXION

a) Seguln los requisitos del Articulo 6.10.8.2.3

Para longitudes no arriostradas en las cuales el miembro es prismatico, la resistencia al pandeo
lateral torsional de la aleta en compresion se deberd tomar como:

e Sily <Ly, entonces:

Fre = Rthch (D.6.4.1-1)

, entonces:
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"\
-
. Gy
o SiL =L, +r,—(Lr —LP] , entonces:
l— i
l RF?'F:".'C
F,.=RRF, (D.6.4.1-2)

o En caso contrario:

F.=GC,1 rr1 . |(bL R,R.F,_<RRF
= _ _ : o )
ne b [ RhF -{,. -{F »w 1" e

»e

(D.6.4.1-3)

e Sjly>L,,entonces:
C,E
R,F,

Jo

o Si L, <, , entonces:

F,=RRF, (D.6.4.1-4)

= En caso contrarno:

F, =F, <RRF, (D6.4.1-
9)

Todos los términos de las ecuaciones anteriores se deberan tomar como se definen en el
Articulo 6.10.8.2.3.

b) Segun los requisitos del Articulo A6.3.3

Para longitudes no arriostradas en las cuales el miembro es prismatico, la resistencia a la flexién
basada en el pandeo lateral torsional se debera tomar como:

e Sily<L,, entonces:

Mpe = RpcMy (D.6.4.2-1)

e Silp<Ly<L:, entonces:
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N (Lr —LF] , entonces:

MM = RPFM” (D.6.4.2-2)
o En caso contrario:
‘F;.?'er | ‘Lb _L
1"1«:1’),“_=1’f.}l 1—-|1—— 2R M\_{iRrMW
R_w le ‘I}- _ -"['P b J B ki
(D.642-3)
. Si Lp > L;, entonces:
i1 SI
S E [J R, M, S}
I, <1.95, —22x 1+, [146.76] =2 2ae
RPCM},C erh ‘C'&S_“_E J
. entonces:
M, =R,M, (D.6.4.2-4)
= En caso contrarno:
Mm = Fﬂ_er = RFMW (D.6.4.1-5)

Todos los términos de las ecuaciones anteriores se deberan tomar como se definen en el Articulo
A.6.3.3

Articulo 67. CARGAS CONCENTRADAS APLICADAS A ALMAS SIN RIGIDIZADORES DE APOYO

a) Disposiciones generales

En los apoyos y otras ubicaciones sujetas a cargas concentradas, cuando las cargas no se
transmiten a través de un tablero o sistema de tablero, las almas sin rigidizadores de apoyo se
deberan investigar para los estados limites correspondientes a fluencia local del alma y arrugamiento
del alma de acuerdo con los requisitos de los Articulos D6.5.2 y D6.5.3.
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b) Fluencia local del alma

Las almas sujetas a cargas concentradas decompresion o tension deberan
satisfacer:

R, £ 4R, (D.6.5.2-1)

doénde:

Rn= resistencia nominal a la carga concentrada (N)

e Paralas reacciones de las pilas interiores y para las cargas concentradas aplicadas a una distancia
mayor que d a partir del extremo del miembro:

R, = (5k+ N)F,,t, (D.6.5.2-2)

e De otra manera:

R, = (2.5k+ N)F,t, (D.6.5.2-3)

donde:

¢v = factor de resistencia para aplastamiento especificado en el Articulo 6.5.4.2

d = profundidad de la seccion de acero (mm)
k = distancia desde la cara exterior de la aleta que resiste la carga concentrada o reaccion de
apoyo hasta el borde del filete sobre el alma (mm)
N = longitud de aplastamiento (mm). En los apoyos extremos N debera ser mayor o igual que k.
Ry = carga concentrada o reaccién de apoyo mayorada (N)

c) Arrugamiento del alma

Las almas sujetas a cargas concentradas de compresién deberan satisfacer:

R, =4,R, (D.6.5.3-1)

doénde:

Rn=  resistencia nominal a la carga concentrada (N)

e Paralasreacciones de las pilas interiores y para las cargas concentradas aplicadas a una distancia
mayor que d/2 desde el extremo del miembro:
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15

f

W

£\
. N ¢ EF 1
R =088 IHKEHLJ L

I¢

(D.6.5.3-2)

e De otra manera:

o Si N/d=0.2, entonces:

) - 1.5
(N ¢
R, =047 1+3[—){A]
d\1t;

(D.6.5.3-3)

o Si N/d=0.2 entonces:

- 1
JI,-' -
4N t
R =047 1+[——{:r.: [i
d 1
(D.6.53-4)
donde:
= factor de
resistencia para arrugamiento del alma especificado en el Articulo 6.5.4.2
tr= espesor de la

aleta que resiste la carga concentrada o reaccion de apoyo (mm)
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TITULO VIII
Fundaciones

, APENDICE A10
ANALISIS SISMICO Y DISENO DE CIMENTACIONES (AASHTO A10)

CAPITULO |
INVESTIGACION (AASHTO A10.1)

Articulo 68. INVESTIGACION Inestabilidad de taludes, licuefaccion, asentamiento de relleno, y aumento
de la presion lateral de la tierra a menudo han sido los factores principales que contribuyen a los dafios en
los puentes en caso de terremoto. Estos riesgos sismicos pueden ser factores importantes de disefio de
aceleraciones sismicas maximas superiores a 0,1 g y deben formar parte de una investigacion especifica
del sitio si las condiciones del lugar y los niveles de aceleracion asociada y conceptos de disefio sugieren
que tales riesgos pueden ser de importancia.

CAPITULOII
FOUNDATION DESIGN (AASHTO A10.2)

Articulo 69. FOUNDATION DESIGN La practica cominmente aceptada para el disefio sismico de
cimentaciones es la de utilizar un enfoque pseudo-estatico, donde los terremotos inducidos por las cargas
de cimentacién se determinan a partir de las fuerzas de reaccién y los momentos necesarios para el
equilibrio estructural. Aunque el disefio tradicional de la capacidad de apoyo también se aplica, con los
factores apropiados de reduccion de la capacidad si se desea un margen de seguridad contra la "falla”,
siempre debe tenerse en cuenta una serie de factores asociados con la naturaleza dinamica de la carga
de terremoto.

Articulo 70. Bajo carga ciclica en las frecuencias del terremoto, la resistencia capaz de ser movilizada por
muchos suelos es mayor que la resistencia estatica. Para suelos no saturados no cohesivos, el aumento
puede ser de aproximadamente el diez por ciento, mientras que para suelos cohesivos, un aumento del 50
por ciento podria ocurrir. Sin embargo, para arcillas mas suaves saturadas y arenas saturadas, el potencial
para la resistencia y la degradacion de la rigidez bajo ciclos repetidos de carga también debe ser
reconocido. Para puentes clasificados como Zona 2, el uso de resistencias del suelo estéaticas para evaluar
la capacidad final de cimentacién proporciona una medida pequefia implicita de seguridad y, en la mayoria
de los casos, resistencia y la degradacion de la rigidez bajo carga repetida no sera un problema a causa
de las magnitudes méas pequefias de los eventos sismicos. Sin embargo, para los puentes clasificados
como zonas 3 4, se debe prestar atencion a la posibilidad de degradacién de la rigidez y la resistencia de
los suelos del sitio en la evaluacion de final de cimentacion para el disefio los eventos sismicos.

Articulo 71. Como las cargas sismicas son de naturaleza transitoria, la "falla" de la tierra por un corto
tiempo durante un ciclo de carga no puede ser significativa. De mayor preocupacion quiza es la magnitud
del desplazamiento ciclico de la cimentacién o la rotacion asociada con el rendimiento del suelo, ya que
esto podria tener una influencia significativa sobre los desplazamientos estructurales o momentos de flexién
y las distribuciones de cizallamiento en columnas y otros miembros.

Articulo 72. Como cumplimiento la cimentacién influye en la distribucion de las fuerzas o momentos de
una estructura y afecta el célculo del periodo natural, los factores equivalentes de rigidez para sistemas de
cimientos a menudo se requieren, en muchos casos, se hace uso de varias soluciones analiticas que estan
disponibles para zapatas o pilotes donde se supone que el suelo se comporta en un medio elastico. En el
uso de estas formulas, se debe reconocer que los médulos elasticos equivalentes para los suelos son una
funcién de la amplitud de deformacion de cortante, y los valores del médulo para cargas sismicas _ podrian
ser significativamente menores que aquellas apropiadas para niveles bajos de carga sismica. La variacion
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del médulo de corte con amplitud de deformacién de cortante en el caso de las arenas se muestra en la
Figura A10.2-1. Mas comentarios sobre este tema se puede encontrar en AASHTO Guide Specifications
lar LRFD Seismic Design.

Articulo 73. Sobre la base de las observaciones de campo y experimentales, es cada vez mas
ampliamente reconocido que la elevacion transitoria de la cimentacion u oscilante durante la carga del
terremoto, resulta en la separacion de la cimentacion del subsuelo, es aceptable siempre que se tomen
precauciones apropiadas de disefio, (Taylor y Williams, 1979). Los estudios experimentales sugieren que
la rotacion de fluencia por debajo de la oscilacion de la cimentacién puede ofrecer una forma util de
disipacién de energia. Sin embargo, se debe tener cuidado para evitar deformaciones verticales
significativas inducidas acompafiando una posible fluencia de los suelos durante el balanceo en el
terremoto, asi como el movimiento excesivo del muelle. Estos podrian dar lugar a dificultades de disefio
con desplazamientos relativos.

Articulo 74. LA CARGA LATERAL DE PILOTES La mayoria de las soluciones conocidas para el célculo
de la rigidez lateral de pilotes verticales se basan en la suposicién de un comportamiento elastico y la
utilizacién de conceptos equivalentes de viga en voladizo (Davisson y Gill, 1960), la viga sobre el método
elastico Inkler eldsticas de la cimentacion (Matlock y Reese, 1960), o soluciones elasticas continuas
(Poulos, 1971). Sin embargo, el uso de métodos que incorporan el comportamiento no lineal balasto que
se permite por falla del suelo puede ser importante para una alta carga lateral de pilotes en arcilla blanda
y arena. Tal procedimiento se contempla en el American Petroleum Institute (API)
recomendaciones para el disefio de plataforma de costa. EIl método utiliza balasto no lineal o curvas P
y—para arenas y arcillas que han sido desarrollados experimentalmente a partir de ensayos de carga de
campo.

Articulo 75. Las caracteristicas generales del analisis de APl en el caso de las arenas se ilustra en la
Figura A10.2-2. Bajo grandes cargas, una zona de falla pasiva se desarrolla cerca de la cabeza del pilote.
Los datos de prueba indican que la resistencia ultima, p,, para la carga lateral se alcanza por deflexiones
del pilote, y,, de aproximadamente 3/80ddonde d es el didmetro del pilote. Tenga en cuenta que la
mayor parte de la resistencia lateral es movilizada en una profundidad de aproximadamente 5d. El método
API también reconoce la degradacién en la resistencia lateral con carga ciclica, aunque en el caso de
arenas saturadas, la degradacion postulada no refleja el aumento de la presién de poro del agua. La
degradacion de la resistencia lateral debido a un terremoto inducido, incrementos de la presién de poro de
agua en campo libre en arenas saturadas han sido descritos por Finn y Martin (1979). Un método numérico
gue permite el uso de API curvas P y—para calcular las caracteristicas de rigidez del pilote constituye la
base del programa de computadora BMCOL 76 descrito por Bogard y Matlock (1977).

Articulo 76. La influencia de la accion de grupo en la rigidez del pilote es un tema algo polémico. Las
soluciones basadas en la teoria elastica pueden ser engafiosas donde ocurre el rendimiento cerca de la
cabeza del pilote. La evidencia experimental tiende a sugerir que la accién de grupo no es significativa para
separacionesde pilotes superiores de 4d a 6d.

Articulo 77. Para los sistemas de pilotes de talud del pilote, el calculo de la rigidez lateral del pilote se
complica por la rigidez de los pilotes en la compresién y tensién axial. También es importante reconocer
que las deformaciones de flexion en grupos de pilotes de talud pueden generar grandes fuerzas de reaccion
sobre la tapa del pilote.

Articulo 78. Cabe sefialar que aunque los pilotes maltratados son econémicamente atractivos para resistir
las cargas horizontales, tales los pilotes son muy rigidos en la direccion lateral si se disponen de manera
gue solo las cargas axiales son inducidas. Por lo tanto, grandes desplazamientos relativos laterales del
suelo circundante mas flexible pueden ocurrir durante la respuesta sismica de campo libre del sitio
(particularmente si los grandes cambios en la rigidez del suelo se producen sobre la longitud del pilote), y
estos desplazamientos relativos a su vez pueden inducir momentos de alta flexion del pilote. Por esta razon,
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los sistemas mas flexibles de tuberias verticales donde se resiste la carga lateral por flexién cerca de las
cabezas de pilotes son recomendados. Sin embargo, tales sistemas de pilotes deben ser disefiados para
ser ductiles porque grandes desplazamientos laterales pueden ser necesarios para resistir la carga lateral.
Un disefio de compromiso con pilotes maltratados espaciados a cierta distancia puede proporcionar un
sistema que tiene las ventajas de flexibilidad limitada y la economia de la resistencia a la carga axial a una
carga lateral.

Articulo 79. INTERACCION SUELO-PILOTE El uso de caracteristicas de rigidez para determinar los
momentos de flexion del pilote inducidos por terremotos los moétodos basados en un enfoque pseudo-
estatico asumen que los momentos son inducidos Unicamente por las cargas laterales que surgen de los
efectos inerciales en la estructura del puente. Sin embargo, se debe recordar que los cargas inerciales son
generadas por la interaccion del movimiento del suelo de campo libre con los pilotes y que los
desplazamientos de campo libre pueden influir en los momentos de flexién. Esto se ilustra de una manera
idealizada en la figura A10.2-3. Las historias del tiempo de desplazamiento del terremoto de campo libre
dan su opinién sobre los elementos de la interfaz de la resistencia lateral, lo que a su vez transfiere
movimiento al pilote. Cerca de las cabezas de pilotes, los momentos de flexiéon seran dominados por las
cargas laterales de interaccion generadas por los efectos de inercia sobre la estructura del puente. A mayor
profundidad (por ejemplo, superior a 10d ), donde la rigidez del suelo se incrementa progresivamente con
respecto a la rigidez del pilote, los pilotes se veran obligados a deformarse de una manera similar a la del
campo libre, y se acumulan los momentos de flexion como funcién de las curvaturas inducidos por campo
libre desplazamiento.

Articulo 80. Para ilustrar la naturaleza de los desplazamientos de campo libre, se hace referencia a la
Figura A10.2-4, que representa perfil de 61m de profundidad del suelo no cohesivo sometido al centro del
terremoto. La respuesta de campo libre se determin6é usando un analisis de respuesta no lineal,
unidimensional. A partir de los perfiles de desplazamiento mostrados en momentos especificos, las
curvaturas se pueden calcular y calcular los momentos de flexién si se supone que el pilote esté limitado a
desplazar en fase con la respuesta de campo libre.

Articulo 81. Las curvaturas grandes podrian desarrollar en las interfaces entre los suelos blandos y rigidos
y, claramente, en casos como el énfasis debe colocarse en el uso de pilotes flexibles dictiles. Margason
(1979) sugiere que las curvaturas de hasta 6 X 10 -4 cm podrian ser inducidos por sismos intensos, pero
no deberia ser un problema para el acero bien disefiado o pilotes de concreto pretensado.

Articulo 82. Los estudios que incorporen el sistema completo de la interaccion de la estructura suelo-pilote,
tal como se presenta en la Figura A10.2-3, han sido descritos por Penzien (1970) para un sistema de
puentes de pilotes en una arcilla blanda profunda. Un similar pero mas simple sistema de interaccion de la
estructura suelo- pilote (SPASM) a la utilizada por Penzien ha sido descrito por Matlock et al. (1978). El
modelo utilizado es, en efecto, una versién dinamica del programa anteriormente mencionado BMCOL.

CAPITULO III
REQUERIMIENTOS ESPECIALES DEL PILOTE (AASHTO A10.3)

Articulo 83. Las incertidumbres de las caracteristicas de respuesta del suelo y el puente conducen a la
conveniencia de pilotes tolerantes y sistemas de cimentaciones. La tenacidad bajo la curvatura inducida y
cizallas se requiere, y por lo tanto tales como en H y pilotes entubados de acero rellenos de concreto son
favorecidos por zonas altamente sismicas. Los pilotes de concreto no reforzado son fragiles por naturaleza,
asi que el refuerzo longitudinal nominal se especifica para reducir este riesgo. El acero reforzado debe ser
extendido en la zapata para atar elementos y para ayudar en la transferencia de carga del pilote a la tapa
del pilote.

Articulo 84. La experiencia ha demostrado que los pilotes de concreto reforzado tienden a moverse o
romperse inmediatamente debajo de la tapa del pilote. Por lo tanto, el espacio de empate es reducido en
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esta area, asi el concreto es mejor reducido. Los pilotes hincados prefabricados deben ser construidos con
acero en espiral de confinamiento considerable para garantizar una buena resistencia al corte y la tolerancia
de las curvaturas de rendimiento, si ello fuera impartido por el suelo o la respuesta estructural. Claramente,
es deseable para garantizar que los pilotes no fallen por debajo del nivel del suelo y la fluencia de flexion
en las columnas se vea obligada a producirse por encima del nivel del suelo. Los requisitos adicionales del
disefio de pilotes impuestos sobre pilotes de puentes clasificados como zonas 3y 4, por lo que la carga del
terremoto es mas grave, reflejando una filosofia de disefio dirigido a minimizar los dafios subterraneos que
no son facilmente inspeccionados después de un terremoto de gran magnitud.
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TITULO IX
Estribos, Muros y Pilas

) APENDICE A1l
DISENO SiSMICO DE ESTRUCTURAS DE CONTENCION

Articulo 85. GENERAL Este Apéndice proporciona informacién que complementa las disposiciones
contenidas en la Seccién 11 con respecto al disefio de muros y estribos en voladizo para fuerzas sismicas.
Se proporciona metodologia detallada de disefio para el calculo de las presiones sismicas del suelo, tanto
activa como pasiva. También se proporciona la metodologia para la estimacién de la deformacion del muro
debido a la aceleracion sismica.

Articulo 86. DESEMPENO DE MUROS EN SISMOS PASADOS Ya en 1970, Seed and Whitman (1970)
concluyeron que "muchos muros adecuadamente disefiados para presiones estaticas del suelo tienen
automaticamente la capacidad de aguantar movimientos del terreno por terremoto de magnitudes
sustanciales y, en muchos casos, puede no necesitarse disposiciones sismicas especiales". Seed and
Whitman indicaron que esta afirmacion se aplica a los muros de gravedad y semigravedad con
aceleraciones pico del terreno de hasta 0.25g. Recientemente, Bray et al. (2010) y Lew et al. (2010a, 2010b)
indican que los incrementos de la presion lateral del suelo debido al movimiento sismico del terreno son
probablemente insignificantes para aceleraciones pico del terreno de 0.3g a 0.4 g 0 menos, indicando que
los muros diseflados para resistir cargas estéticas (es decir, en los estados limites de resistencia y de
servicio) probablemente tendran estabilidad adecuada para el caso de carga sismica, especialmente al
considerar que los factores de carga y de resistencia usados para el disefio en el estado limite de Evento
Extremo | estan cerca de o valen 1.0.

Articulo 87. Después del terremoto de San Fernando en 1971, Clough y Fragaszy (1977) evaluaron el
dafo en las estructuras de canalizacién de las vias de inundacion [floodway structures]1, consistentes en
muros de concreto en voladizo (verticales) estructuralmente amarrados a una losa de piso formando una
estructura en forma de U. Ellos encontraron que donde la aceleracion pico del terreno a lo largo de las
estructuras era menor que 0.5g no se observaba ningln dafio. Sin embargo, se observé dafio y colapso de
muros donde las aceleraciones eran mayores que 0.5 g o se observé dafio localizado donde las estructuras
cruzaban la falla sismica y el dafio era bastante localizado. Ellos notaron que aunque se usé mayor acero
de refuerzo en la estructura de lo requerido en el disefio estético, la estructura no se habia disefiado
explicitamente para resistir fuerzas sismicas. Gazetas et al. (2004) observaron que los muros de
semigravedad en voladizo con poca 0 ninguna sobrecarga expuesta a la vibraciéon en el terremoto de
Atenas de 1999 se desempenfiaron bien para aceleraciones pico del terreno de hasta poco menos de 0.5 g
aunque los muros no se habian disefiado especificamente para lidiar con fuerzas sismicas. Lew et al.
(1995) hicieron observaciones similares respecto a muros anclados en el terremoto de Northridge de 1994
y Tatsuoka (1996), similarmente, observaron un buen desempefio de muros de gravedad de tierra
estabilizada mecanicamente en el terremoto de Kobe en 1995. Ver Bray et al. (2010), Lew et al. (20I0a,
20I0b), y Al Atik y Sitar (2010) para antecedentes acerca de observaciones del desempefio de muros y la
generacion de presiones sismicas del suelo.

Articulo 88. Los muros que cumplen los requisitos del Articulo 11.5.4.2, que permite que no se realice un
analisis sismico, han demostrado consistentemente un buen desempefio en terremotos pasados. Para el
desempefio de muros en terremotos especificos, ver las siguientes referencias:

* Gravity and semigravity cantilever walls in the 1971 San Fernando Earthquake (Clough and Fragaszy,
1977).

* Gravity and semigravity cantilever walls in the 1999 Athens Earthquake (Gazetas etal., 2004).

« Soil nail walls and MSE walls in the 1989 Loma Prieta, California earthquake (Vucetic et al., 1998 and
Collin
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* et al.,1992, respectively).

* MSE walls in the 1994 Northridge, California earthquake (Bathurst and Cai, 1995).

* MSE walls and reinforced concrete gravity walls in the 1995 Kobe, Japan earthquake (Tatsuoka et al.,
1996).

* MSE walls and concrete gravity and semigravity walls in the 2010 Maule, Chile earthquake (Yen et al.,
2011).

» Summary of the performance ofvarious types ofwalls (Koseki et al., 2006).

* Reinforced earth walls withstand Northridge Earthquake (Frankenberger et al., 1996).

» The Performance of Reinforced Earth Structures in the Vicinity of Kobe during the Great Hanshin
Earthquake

(Kobayashi et al, 1996).

« Evaluation of Seismic Performance in Mechanically Stabilized Earth Structures (Sankey et al., 2001).

Articulo 89. Sin embargo, ha habido algunas fallas de muros en notables sismos pasados. Por ejemplo,
Seed y Whitman (1970) indicaron que algunos muros de gravedad de concreto y muros de muelles
(estructuras de gravedad y muros tablestacados en voladizo anclado), en el Gran Terremoto de Chile de
1960 y en el terremoto de Niigata, Japén en 1964, sufrieron desplazamientos severos o incluso colapso
completo. En la mayoria de esos casos, la licuefaccion significativa detras o debajo del muro fue la causa
probable de la falla. Por ende, el Articulo 11.5.4.2 especifica que debe realizarse un analisis sismico si la
licuefaccién o pérdida severa de resistencia en arcillas sensibles pueden causar inestabilidad en el muro.
Seed y Whitman (1970) indican, sin embargo, que ha sido infrecuente el colapso de muros localizados por
encima del nivel freético.

Articulo 90. Tatsuoka et al. (1996) indican que varios de los muros de gravedad de mamposteria y de
concreto muy viejos (1920 a 1960) expuestos a vibracion fuerte en el terremoto de Kobe, Japén, en 1995,
colapsaron. En esos casos, el colapso probablemente se debié a la presencia de suelos de cimentacion
débiles que tenian una resistencia inadecuada al contacto y al deslizamiento y, en unos pocos casos,
debido a la presencia de sobrecarga de taludes muy empinados (por ejemplo, 1.5H:1 V) combinada con
condiciones pobres del suelo. La licuefaccion del suelo pudo haber sido un factor contribuyente en algunos
de esos casos. Estos colapsos de muros estaban localizados en su mayoria en las areas de mas severa
vibracion (tan alta como 0.6g a 0.8g). Como se anot6 antes, Clough y Fragaszy (1977) observaron muros
de concreto en voladizo sosteniendo vias de inundacidn de canal abierto que habian colapsado donde las
aceleraciones pico del terreno eran de 0.5g 0 mas en el terremoto de San Fernando en 1971. Sin embargo,
en ese caso, las condiciones del suelo eran buenas. Todos estos casos de muros donde ocurrié colapso,
dafo o deformacién severos estan bien por fuera de las condiciones y las situaciones para las cuales el
Articulo 11.5.4.2 permite omitir el disefio sismico de los muros.

Articulo 91. El establecimiento del limite de 0.4g para las disposiciones de omisién del andlisis sismico del
Articulo 11.5.4.2 representa un compromiso razonable entre las observaciones de la modelacién en
laboratorio y las situaciones de muros en escala real (es decir, la modelacién de laboratorio indica que las
presiones sismicas del suelo son muy bajas, por debajo de 0.4g, y los muros en terremotos reales
comienzan a tener problemas serios, incluso colapsos en suelos relativamente buenos, cuando la
aceleracién es mayor que 0.5g y el muro no se ha disefiado para la carga sismica completa). Sin embargo,
si ocurre pérdida de resistencia y flujo del suelo debido a licuefaccién o pérdida de resistencia en limos y
arcillas sensibles, el muro puede colapsar con valores menores de aceleracion. Notese que para los
estudios de modelos de laboratorio, el limite de 0.4g representa el limite en el cual no parece desarrollarse
presion sismica significativa del suelo. Sin embargo, para muros con una masa estructural significativa, la
fuerza inercial sobre la masa del muro en si misma puede aln ocurrir con aceleraciones menores a 0.4g.
En 0.4g, la combinacion de la presion sismica del suelo y la fuerza inercial del muro es probablemente
todavia suficientemente pequefia como para controlar las fuerzas en el muro y su estabilidad, siempre y
cuando la masa del muro no sea grande. Para muros de gravedad tipicos, la masa del muro no es
suficientemente grande para compensar la falta de incremento en la presién del suelo, debido a sismo, por
debajo de 0.4g. Una posible excepcion con respecto a las fuerzas inerciales de la masa del muro son los
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muros de suelo estabilizado mecanicamente, aunque esa masa inercial consiste en el suelo dentro de la
zona reforzada del suelo. Sin embargo, debido a su flexibilidad, los muros de suelo estabilizado
mecanicamente se desempefian mejor que los muros de concreto reforzado, de manera que el problema
de la masa inercial puede no ser tan importante para ese tipo de muro. Nétese que la experiencia con
muros en terremotos reales en los cuales los muros no se han disefiado para fuerzas sismicas es limitada.
Asi, aunque todas las indicaciones apuntan a que no ocurren problemas mayores hasta que la aceleracion
es mayor que As de 0.5g, la mayoria de esos muros en los cuales se pudo hacer esa observacion han sido
reforzados para resistir algin grado de carga sismica. Si los muros no se disefian para carga sismica, es
razonable retroceder un poco del umbral observado de 0.5g. Por ende, 0.4g representa un colchoén
razonable con relacién a al dafio severo o colapso potencial observado para muros en terremotos con
aceleraciones de 0.5g 0 mas.

Articulo 92. Con base en experiencia previa, los muros que forman portales de tineles han tendido a
exhibir mas dafio por terremoto que los muros en voladizo. Es probable que la presencia del tnel restrinja
el movimiento del muro del portal, aumentando las fuerzas sismicas a las que se somete el muro. Por ende,
se recomienda un disefio sismico en tales casos.

Articulo 93. CALCULO DE LA PRESION SISMICA ACTIVA Las presiones sismicas activas del suelo han
sido estimadas usando el Método Mononabe-Okabe. Sin embargo, este método no es aplicable en algunas
situaciones. Recientemente, Anderson et al. (2008) han sugerido el método generalizado de equilibrio limite
(GLE) que es ampliamente aplicable. Ambos métodos se presentan en este documento. El Articulo 11.6.5.3
proporciona las Especificaciones que deben usarse para seleccionar cual método utilizar.

a) Método Mononobe-Okabe — El método mas utilizado para calcular los esfuerzos sismicos del
suelo que actdan sobre un estribo de puente es un enfoque estético desarrollado en la década de
1920 por Mononobe (1929) y Okabe (1926). El anélisis de Mononobe-Okabe es una ampliacion de
la teoria de la cufia deslizante de Coulomb que toma en cuenta las fuerzas inerciales horizontales
y verticales que actian sobre el suelo. Los trabajos de Seed y Whitman (1970) y Richards y EIms
(1979) describen en detalle el procedimiento de andlisis. El enfoque adopta las siguientes hipétesis:

1. El estribo se puede desplazar lo suficiente para permitir la movilizacion de la resistencia total del suelo
o permitir condiciones de empuje activo. Si el estribo esta fijo y es incapaz de moverse las fuerzas del
suelo seran mucho mayores que las anticipadas por el analisis de Mononobe-Okabe.

2. El relleno detras del muro es no cohesivo y tiene un angulo de friccion ¢

3. El relleno detras del muro esta en condiciones no saturadas, de modo que no surgiran problemas de
licuefaccién

El Método M-O se ilustra en la Figura A11.3.1-1 y la ecuacidn usada para calcular AE K se describe a
continuacion de la figura.
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Muro en voladizo

Figura A11.3.1-1 Diagramas de fuerza del método Mononobe - Okabe

7 . - 2
P cos” [¢'—ﬁ_m—5} o1 ,m[¢+5}sm(¢—ﬁm—f}]

= oS 64 COS” Bcos(8+B+6,0) 1CDS{5+B+E_HG}OJS[E—B]

Donde:

Kae = coeficiente de presion sismica activa del suelo (adim)

Y = peso unitario del suelo (N/mm3)

H = altura del muro (mm)

h = altura del muro en la parte trasera del talén del muro considerando la altura de la sobrecarga
inclinada, si la hay, (mm)

¢f = angulo de friccion del suelo (grados)
Owmo = arc tan (kn/(1-kv )) (grados)
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8 = angulo de friccién en la interfase muro-relleno (grados)
knh = coeficiente de aceleracion sismica horizontal (adim)

kv = coeficiente de aceleracion sismica vertical (adim)
i = angulo de inclinacién de la superficie del relleno (grados)
B = inclinacion del muro respecto de la vertical (negativo tal como se ilustra) (grados)

En la discusién que sigue con respecto al método M-O, H y h deben considerarse intercambiables,
dependiendo del tipo de muro en consideracion (ver Figura A11.3.1-1).

Mononobe y Matsuo (1932) originalmente sugirieron que la resultante de la presién activa del suelo durante
carga sismica permanece igual que cuando sélo se presentan fuerzas estéticas (es decir, H3 o0 h 3). Sin
embargo, consideraciones tedricas de Wood (1973), quien encontré6 que la resultante de la presién
dinamica actta aproximadamente en la mitad de la altura, y consideraciones empiricas de estudios de
modelos resumidos por Seed y Whitman (1970) quienes sugirieron que a h podria obtenerse suponiendo
gue el componente estatico de la fuerza del suelo actia a H 3 de la base del muro y que el efecto dinamico
adicional actlia a una altura de 0.6H , resultaron en el aumento de la altura de la localizacién de la resultante
por encima de la base del muro. Por lo tanto, en la practica pasada, los disefiadores han supuesto
tipicamente que 2 ah [0 H con una presién uniformemente distribuida. Notese que si el muro tiene un talén
sobresaliente o si el muro es un muro de suelo estabilizado mecédnicamente entonces tiene que
reemplazarse H con h en la discusién anterior.

Andlisis posteriores de muros a escala real en terremotos, sin embargo, indican que las resultantes de
presion de suelo localizadas mas arriba que H 3 sobrestiman la fuerza, resultando en la prediccion de la
falla del muro cuando en realidad el muro se desempefié bien (Clough and Fragaszy, 1977).
Investigaciones recientes indican que la localizacién de la resultante de la presion total de suelo (estatica
mas sismica) debe localizarse a un tercio de la altura desde la base del muro con base en ensayos de
modelos centrifugos sobre muros de gravedad (Al Atik y Sitar, 2010; Bray et al., 2010; y Lew et al., 2010).
Sin embargo, trabajos recientes por otros (Nakamura, 2006) también indican que la localizacion de la
resultante podria estar un poco més arriba, dependiendo de las especificidades del movimiento del terreno
y de los detalles del muro.

Un enfoque razonable es suponer que para muros rutinarios, la resultante combinada estéatica y dinamica
debe localizarse en el mismo lugar de la resultante de la presion estatica del suelo pero no menos que h 3
. Como hay poca evidencia que en dichos casos la localizacion de la resultante combinada estatica y
sismica podria ser levemente masalta que la resultante de la presion estéatica del suelo, debe considerarse
una localizacion levemente mas alta (por ejemplo 0.4h a 0.5h ) para disefio sismico de muros para los
cuales el impacto de la falla del muro es relativamentealto. Sin embargo, para disefios de muros rutinarios,
es suficiente una localizacion de la resultante combinada estatica y sismica igual a la usada para disefio
estéatico (Por ejemplo h 3).

Los efectos de la inercia del estribo no se tienen en cuenta en el analisis Mononobe-Okabe. Muchos
procedimientos actuales suponen que las fuerzas inerciales debidas a la masa del estribo mismo puede
omitirse al considerar el comportamiento sismico y el disefio sismico. Esta no es una suposicion
conservadora, y para aquellos estribos que cuya estabilidad depende de su masa, tampoco es una
suposicion razonable, ya que ignorar la masa es ignorar un aspecto principal de su comportamiento. Los
efectos de la inercia del muro se discuten ampliamente en Richards y

Elms (1979), quienes muestran que las fuerzas inerciales del muro no deben ignorarse en el disefio de
muros de contencion de gravedad.

b) Modificacion del Método de Mononabe-Okabe para Considerar la Cohesién
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La ecuacion de M -O para la determinacién de la presién sismica activa del suelo tiene muchas limitaciones,
como se discute en Anderson et al. (2008). Estas limitaciones incluyen la inhabilidad para tener en cuenta
la cohesion que ocurre en el suelo. Esta

limitacién se ha considerado volviendo a derivar la presion sismica activa del suelo usando un analisis del
tipo de la cufia de Coulomb. Generalmente, los suelos con més del 15 por ciento de contenido de finos
pueden suponerse no drenados durante la carga sismica. Para esta condicion de carga, debe usarse los
parametros de esfuerzo total del

suelo, Yyc.

La Ec. A11.3.2-1 se proporciona en Anderson et al. (2008), y la Figura A11.3.2-1 muestra los términos de
la ecuacion. Esta ecuacion es muy simple y practica para el disefio de muros de contencién y ha sido
calibrada con programas de computador de estabilidad de taludes.

_ 1..-'[{1 —k, Jtan (o —g) +§fh:|—CL[sin|:1Lm{ a—¢)+cosa |- C H tan(a+¢)coso+sino | A113.2-1

P
* [1+ran{G+(o:]ran(a—¢j]]*cost:6+m}

Las Unicas variables en la Ecuacion A11.3 .2-1 son el angulo del plano de falla a y la longitud de la superficie
de la cuia de prueba L . Los valores del angulo de friccién (o) el coeficiente de aceleracién sismica
horizontal (k n) el coeficiente de aceleracion sismica vertical (kv), la cohesion del suelo (C) la adherencia
muro-suelo (Ca) el &ngulo de friccién entre el suelo y el muro (8 y el &ngulo entre el suelo y el muro (w) los
define el disefiador con base en las condiciones del sitio y los mapas de amenaza sismica del pais
mostrados en la Seccién 3.

El enfoque recomendado en esta Seccion es asumir que ky = 0 y que kh = PGA ajustado por los efectos

de sitio (es decir, As , kno , 0 kh , 0 alguna combinacién de éstos, si el muro tiene una altura mayor a
6000mm y puede ocurrir desplazamiento horizontal del muro y es aceptable). Si se permite una
deformacién permanente del terreno de 25 mm

a 50 mm durante el evento sismico de disefio. En cualquier otro caso, debe usarse el coeficiente de
aceleracién pico del terreno. La Ecuacién A11.3.2-1 puede calcularse facilmente en una hoja de célculo.

Usando una hoja de calculo simple, el usuario puede buscar el angulo a y calcular el valor maximo de PAE.
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@ = Angulo del muro
C, = Adherencia

W, = Peso4scDEF - g.+f
W = PesOABCDEGH +q,+q,+ f
W . = PeSOABCDEGI +g,+q,+ f

Figura A11.3.2-1 — Cuna sismica activa

Los siguientes graficos se desarrollaron usando la Ec. A11.3.2-1. Estos gréficos se basan en terreno a nivel
detras del muro y en un angulo de friccion del muro (8) de 0.67¢ . Generalmente, para la determinacién de
la presién activa, la friccion de la interfaz del muro tiene un efecto menor sobre el coeficiente sismico de
presion. Sin embargo, la Ec.

Al11.3.2-1, el método generalizado del equilibrio limite, o los graficos, pueden ser derivados de nuevo para
la friccion especifica de la interfaz del muro si este efecto es de preocupacion o de interés.
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SECCION 11
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Figura A11.3.2-2 — Coeficiente de presién sismica activa del suelo para ¢ =30 grados (¢ = cohesion
del suelo, y = peso unitario del suelo, y H = altura del muro de contencién)

Nota: hshok = A = k para muros con altura mayor que 6000 mm. Esto podria ser H o h tal como se define en
la Figura A 11.3.1-1.
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Figura A11.3.2-3 — Coeficiente de presion sismica activa del Suelo para ¢ = 35 grados (¢ = cohesion
del suelo, y = peso unitario del suelo, y H = altura del muro de contencién)
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Figura A11.3.2-4 - Coeficiente de presién sismica activa del suelo para ¢ =40 grados (¢ = cohesion
del suelo, y = peso unitario del suelo, y H = altura del muro de contencién)

c) Método generalizado de Equilibrio Limite (GLE)

En algunas situaciones, la ecuacién M-O no es apropiada debido a la geometria del relleno, el angulo de
la superficie de falla con relacion al corte del talud detras del muro, la magnitud de la vibracién del terreno,
o alguna combinacién de estos factores (ver el Articulo C11.6.5.3). En dichas situaciones, un método
generalizado del equilibrio limite, que involucra el uso de un programa de computador para la estabilidad
del talud, es probablemente mas apropiado para determinar las presiones del suelo requeridas para el
disefio del muro de contencion.

Los pasos del analisis generalizado de equilibrio limite (GLE) son los siguientes:
« Establecer la geometria del modelo, el nivel freatico, y las propiedades de disefio del suelo. La cara
interna vertical del talén del muro o el plano donde es necesario calcular la presion del suelo, debe

modelarse como un contorno libre.

« Escoger un método de analisis de estabilidad de taludes apropiado. El método de Spencer
generalmente ofrece buenos resultados porque satisface el equilibrio de fuerzas y momentos.

« Escoger un esquema apropiado de bisqueda de la superficie de deslizamiento. En muchos programas

comerciales de analisis de estabilidad de taludes pueden examinarse superficies de falla circulares,
lineales, multilineales o aleatorias.
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« Aplicar la presion del suelo como una fuerza de contorno sobre la cara del suelo retenido. Para casos
sismicos, la localizacion de la fuerza puede asumirse inicialmente en 1 3h del suelo retenido. Sin
embargo, pueden examinarse diferentes puntos de aplicacion entre 1 3hy 0.6H desde la base del muro
para determinar la fuerza sismica maxima de presién de suelo. El &ngulo de la fuerza aplicada depende
del angulo de friccién supuesto entre el muro y el suelo del relleno (tipicamente 2 3 1 ¢ para muros de
gravedad rigidos) o el angulo de friccion del suelo (muros de semigravedad). Si también se necesitan
las fuerzas estaticas (es decir, no sismicas), la localizacion de la fuerza estatica se supone a un tercio
de la base (1 3H, donde H es la altura del suelo sostenido).

* Buscar la localizacién de la carga y la superficie de falla dando la carga maxima para equilibrio limite
(relacién entre capacidad y demanda de 1.0, es decir, FS=1.0).

« Verificar las suposiciones de disefio y las propiedades del material examinando las cargas sobre
tajadas individuales en la salida como sea necesario.

Discusion y directrices adicionales con respecto a este enfoque se proporcionan en el NCHRP Reporte 611
(Anderson et al., 2008).

Articulo 94. PRESION SiSMICA PASIVA

Esta Seccién proporciona graficos para la determinacién de los coeficientes sismicos de presién pasiva del
suelo para un suelo con cohesién y friccion con base en el método del registro espiral [log spiral method].
Estos graficos se desarrollaron usando el método del equilibrio reportado en Anderson et al. (2008). El
método incluye las fuerzas inerciales dentro de la masa del suelo, asi como las geometrias y las cargas
variables de la superficie del suelo.

Las ecuaciones usadas en este enfoque se dan abajo. La Figura A11.4-1 define los términos usados en la
ecuacion.

JE — W (I—Kv }[L‘m{u,— +¢)— K, ]+CL,- [sinc:i- tan (o, +¢ ) +cos cx,-] (A11.4-1)
[l—tan{:‘t,- tan o —¢]|:|*c05 8

1

‘.iiﬂ’E (A11.4-2)

Pn=
2" [l— tand,, tan(c,, —4}}]*::1::5 3,

(A11.4-3)

donde ¢ es el angulo de friccion del suelo, c es la cohesién, y & es la friccién en la interfaz del muro.
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Figura A11.4-1 — Limites y forma de la funcidn de la fuerza sismica entre las porciones (reportado
en Anderson et al., 2008)

Como se muestra, el método de andlisis divide la masa deslizante del relleno en muchas tajadas. Se supone
que las fuerzas de cortante se disipan desde un maximo en la cara del muro (AB) hasta las fuerzas de
cortante inducidas sismicamente en la cara (CD) de la primera tajada como se ve en la Figura A11.4-1.

La metodologia descrita arriba se us6 para desarrollar una serie de gréaficos (Figuras A11.4-2 a Al1.4-4)
para una condicion de relleno a nivel. Estos graficos pueden usarse para estimar el coeficiente sismico de
presion pasiva del suelo. La fricciéon en la interfaz para estos gréficos es 0.68¢ . Estos procedimientos y
graficos pueden usarse para estimar el coeficiente sismico pasivo para otras condiciones de interfaz y de
geometria del suelo.
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Figura Al11.4-2 - Coeficiente de presidn sismico pasivadel suelo con base en el Método de la Espiral
Logaritmica para cyH =0y 0.05 ( ¢ = cohesion del suelo, y = peso unitario del suelo, y H = altura o
profundidad del muro sobre la cual actia la resistencia pasiva)

Nota: h s ho k = A =k para alturas de muro mayores que 6000 mm.
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Figura A11.4-3 - Coeficiente de presidon sismico pasivadel suelo con base en el Método de la Espiral

Logaritimica paracyH =0.1y 0.15 (¢ = cohesién del suelo, y = peso unitario del uelo,y H = altura o
profundidad del muro sobre la cual actia la resistencia pasiva)
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Articulo 95. ESTIMACION DE LA ACELERACION SISMICA DEL MURO CONSIDERANDO LA
DISPERSION DE LA ONDA Y EL DESPLAZAMIENTO DEL MURO

La aceleracion sismica que actia sobre el muro durante un sismo esta afectada tanto por la dispersion de
la onda como por el desplazamiento del muro (ver el Articulo 11.6.5.2 y su comentario).

Con respecto a los efectos de la deformacion del muro durante la vibracién, el concepto del bloque
deslizante de Newmark (Newmark, 1965) se desarroll6 originalmente para evaluar la estabilidad sismica
del talud en términos de desplazamiento del talud inducido por el sismo en contraposicién con un factor de
seguridad contra la fluencia bajo aceleraciones pico del talud. El concepto se ilustra en la Figura A11.5-1,
donde el procedimiento de doble integracién sobre las aceleraciones que exceden la aceleracion de
fluencia conduce a un desplazamiento acumulado inclinado hacia abajo.

El concepto de permitir que los muros de gravedad se deslicen durante una carga sismica y de un disefio
basado en desplazamiento (es decir, usar un andlisis del bloque deslizante de Newmark para calcular
desplazamientos cuando las aceleraciones exceden el equilibrio limite horizontal, la aceleracion de fluencia
para el sistema muro-relleno) fue introducido por Richards and Elms (1979). Con base en este concepto,
Elms and Martin (1979) sugirieron que seria adecuado un coeficiente de aceleracion de 0.5 para un disefio
de equilibrio limite seudoestatico, siempre y cuando se incluya una tolerancia para el desplazamiento
horizontal del muro de 10 PGA en pulgadas. El término PGA en Elms and Martin es equivalente al PGA F
PGA o ho k en estas Especificaciones.

En muchas situaciones, el analisis de Newmark o sus simplificaciones (por ejemplo, los gréaficos del
desplazamiento de disefio o las ecuaciones basadas en el método de analisis de Newmark para ciertos
casos tipicos, o el uso de 0.5 k h =k ho) son suficientemente exactos. Sin embargo, a medida que aumenta
la complejidad del sitio o del sistema suelo-muro, pueden necesitarse métodos de modelacién numérica
MAs rigurosos.

all) a
Aceleracion pico
c ' Aceleracionde fluencia
52 k
3 '
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29
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deslizamiento < Tiempo
alr)
-
2
35
°
Bloque 3 3I
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alr)
o 3§
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Figura A11.5-1 - Concepto del blogue deslizante de Newmark
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En los siguientes numerales se proporcionan detalladamente tres procedimientos simplificados de disefio,
para evaluar los efectos de la dispersién de onda y la deformacion lateral sobre el coeficiente de aceleracién
de disefio, kh para estimar el coeficiente de aceleracion. El primer método (Kavazanjian et al., 1997) no
trata directamente la dispersion de la onda y, como la dispersion de la onda tiende a reducir la aceleracion,
el primer método es probablemente conservador. El segundo y tercer métodos tienen en cuenta la
dispersion de onda y la deformacién del muro pero son considerablemente mas complejos que el primer
método. Con respecto a la estimacion de los efectos de la dispersion de onda, el segundo método
(Anderson et al., 2008) usa un modelo simplificado que considera el efecto de la masa del suelo, pero no
especificamente el efecto del muro como una estructura, mientras que el tercer método (Bray et al., 2010)
proporciona un espectro de respuesta simplificado para el muro, considerando el muro como una estructura
con un periodo fundamental. Con respecto al efecto de la deformacion lateral del muro sobre la aceleracion
del mismo, ambos métodos estan basados en muchos analisis de Newmark, usando esos andlisis para
desarrollar relaciones empiricas entre la aceleracion de fluencia para el muro y el suelo retenido y la
magnitud de deformacién que se desarrolla. El método de Anderson et al. (2008) estima la deformacion del
muro para la entrada de aceleracién de fluencia, la aceleracién pico del terreno*, y la velocidad pico del
terreno*, mientras que el tercer método (Bray et al., 2010) estima la aceleracién reducida, h k , para una
deformacién y aceleracion espectral especificadas en un periodo especifico. Los tres procedimientos
alternativos de disefio no deben mezclarse de ninguna manera.

a) Kavazanjian et al., (1997)

Kavazanjian et al. (1997) proporcionan la siguiente relacion simplificada basada en el analisis del
deslizamiento de Newmark, asumiendo que la velocidad, a falta de informacion sobre el registro del
movimiento del terreno, es igual a 30A:

4 0.25

— / s A11.5.1-1
k, =0.74 4, ( )

donde:

As = coeficiente de aceleracion sismica del terreno especificado en la Ecuacién. 3.10.4.2-2 (adim.)
h k = coeficiente de aceleracién sismica horizontal (adim.)
d = Desplazamiento lateral del muro (mm)

Esta ecuacién estaba incluida en ediciones previas de estas Especificaciones. Esta ecuacidon no debe
usarse para desplazamientos menores que 25mm o mayores que aproximadamente 200mm, ya que esta
ecuacion es una aproximacién de un analisis de Newmark mas riguroso. Sin embargo, la cantidad de
deformacién que es tolerable dependera de la naturaleza del muro y el material contenido, asi como de lo
gue esta frente al muro. Este método puede ser mas conservador que los métodos mas complejos

presentados a continuacién. Note que este método no trata la dispersién de onda dentro del muro, lo que
en la mayoria de los casos es conservador.

b) Reporte 611 del NCHRP — Anderson et al. (2008)

Para valores de h (como se define en el Articulo 11.6.5.2.2) mayores que 6000mm pero menores que
18000mm, el coeficiente sismico usado para calcular las cargas laterales que actian sobre un muro de
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contencion en voladizo pueden modificarse para tener en cuenta los efectos de los movimientos
espacialmente variables detras del muro, usando la siguiente ecuacion:

kn = oknho (A11.5.2-1)

donde:
Kho = akho

o = factor de reduccion de la aceleracion por altura del muro para tener en cuenta la dispersion de
onda

Para sitios Clase C, D, y E:
a =1+ 0.01h (0.5p-1) (A11.5.2-2)
donde:

h = altura del muro (mm)

B=v1FvS;/hpo (adim)

S1 = coeficiente de aceleracién espectral en 1 s (adim)

Fv = factor de ajuste de clase de sitio |

Para Clases de Sitio Ay B (suelos de cimentacién de roca dura y blanda), note que h0 k se incrementa por
un factor de 1.2 como se especifica en el Articulo 11.6.5.2.1. La Ecuacion A11.5.2-1 proporciona el valor

de hnk si se considera Unicamente la dispersién de onda y no el desplazamiento lateral del muro.

Para muros de alturas mayores que 18000mm, deben realizarse estudios especiales de disefio sismico
gue involucren el uso de modelos numéricos dinamicos. Estos estudios especiales se requieren en vista
de las consecuencias potenciales de la falla de estos muros altos, asi como de las limitaciones de la
metodologia simplificada de dispersion de la onda.

La base para el factor de reduccién dependiente de la altura, descrito arriba, se relaciona con la respuesta
de la masa de suelo detras del muro de contencion. La practica comun en la seleccién del coeficiente
sismico para el muro de contencion ha sido asumir que el suelo de relleno detras del muro de contencion
Sse comporta como un cuerpo rigido.

En este enfoque, el coeficiente sismico horizontal (kho) se asume igual a Fpga PGA cuando se evalian las
fuerzas laterales que actlan sobre una zona de falla por presién activa. Aunque esta suposicién puede ser
razonable para muros con alturas menores que aproximadamente 6000 mm, para muros mas altos, la
magnitud de las aceleraciones en el suelo detras del muro varian espacialmente como se muestra
esquematicamente en la Figura A11.5.2-1.

La naturaleza y variacion de los movimientos del terreno dentro de un muro son complejos y pueden estar
influenciados por la respuesta dinamica del sistema muro-suelo ante los movimientos que se inducen en el
terreno debido al sismo. Adicionalmente a la altura del muro, la distribucién de la aceleracion depende de
factores tales como las caracteristicas frecuenciales de los movimientos inducidos en el terreno, el
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contraste de rigidez entre el relleno y los suelos de cimentacion, las caracteristicas de rigidez y
amortiguamiento globales del muro, y la pendiente del muro.

Desde un punto de vista del disefio, el efecto neto de los movimientos del terreno variables espacialmente,
puede representarse por medio de un proceso de promedios sobre una zona potencial de presion activa,
lo que conduce a un registro de la aceleracion promedio en el tiempo y por tanto a la méxima aceleracién
promedio o coeficiente sismico, como se muestra en la Figura A11.5.2-1.

Para evaluar este proceso de promediado, los resultados de una serie de estudios analiticos se
documentan en el Reporte 611 del NCHRP (Anderson et al., 2008). Una evaluacion de estos resultados
forma la base para las ecuaciones simplificadas Ecs. A11.5.2-1 y Al11.5.2-2. Los estudios analiticos
incluyeron analisis de dispersién de onda suponiendo un medio elastico de suelo usando diferentes alturas
de talud, con taludes entre casi vertical, para muros cortos, hasta significativamente inclinados, para muros
altos, asi como taludes mas tipicos de terraplenes (3H:1V) y con un conjunto de registros de terremotos.
Las propiedades del continuo usadas para estos andlisis era uniformes y por lo tanto no consideraron el
efecto potencial de contrastes de impedancia entre materiales diferentes (es decir, las propiedades del
muro vs. las del suelo circundante). Los registros de aceleracion simulaban formas espectrales
representativas de sitios del Oeste de los Estados Unidos (WUS) y sitios del Centro y del Este de los
Estados Unidos

(CEUS) y reflejaban diferentes magnitudes de terremoto y condiciones de sitio.

Adicionalmente, se realizaron analisis SHAKE unidimensionales dependientes de la altura (Schnaebel et
al., 1972) para evaluar la influencia del comportamiento no lineal del suelo y de los contrastes de rigidez
entre los suelos de relleno y los suelos de cimentacion. Estos estudios también se calibraron contra
estudios de elementos finitos para muros de suelo estabilizado mecéanicamente documentados por
Segrestin and Bastick (1988), los cuales forman la base para la ecuacion de la aceleracion méaxima
promedio (una funcién de As) proporcionada en ediciones previas de estas Especificaciones. Los
resultados de estos estudios demuestran que la division entre el coeficiente de aceleracion maxima
promedio (kh) y As (el factor a) depende principalmente de la altura del muro o del talud y la forma del
espectro de aceleraciones (el factor 8). El nivel de la aceleracion tiene un efecto menor.
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Figura A11.5.2-1 — Concepto del Coeficiente Sismico Promedio

Se realizaron analisis de desplazamiento del bloque deslizante como parte del Reporte 611 del NCHRP
(Anderson et al., 2008) usando una extensa base de datos de registros de terremotos. El objetivo de estos
andlisis era el de establecer relaciones actualizadas entre el desplazamiento del muro (d ) y los siguientes

tres términos: la relacion ky / k ho, kno como se determina en el Articulo 11.6.5.2.1, y PGV . Dos grupos
amplios de movimientos del terreno se usaron para desarrollar estas ecuaciones, CEUS y WUS, como se
muestra en la Figura A11.5.2-2 (Anderson et al., 2008). Regresiones de estos analisis resultan en las
siguientes ecuaciones que pueden usarse para estimar la relacion entre el desplazamiento y la aceleracion
del muro.
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Figura A11.5.2-2 — Frontera entre movimientos del terreno en WUS y CEUS

Para todos los sitios excepto en sitios CEUS en roca (Categorias A y B), el desplazamiento promedio (mm)
para una aceleracion de fluencia dada puede estimarse como:

1-k
logd =—1.51— D.?4lﬂg(‘:‘—'] + 3.2?10g[ —‘FJ —0.80logk;, +1.59log( PGV (A11.5.2-3)
RO hi

donde:

k y= aceleracion de fluencia (adim)

Para sitios en CEUS en roca (Categorias A y B), este desplazamiento promedio (mm) puede estimarse
como:

1-k
logd =—1.51— 0.?4log[f‘—'} + 3_2?10g[ —y] —0.80logk;, +1.59log( PGV ) (A11.5.2-4)
hO hi

Note que las ecuaciones de desplazamiento anteriores representan valores promedio. En las Ecuaciones.
A11.5.2-3y A11.5.2-4 es necesario estimar la velocidad pico del terreno (PGV ) y la aceleracioén de fluencia

(ky) . Los valores de PGV pueden determinarse usando la siguiente correlacion entre PGV y las ordenadas
espectrales para un periodo fundamental de 1 s (51).

PGV(in/s) =38 Fv S| (A11.5.2-5)

donde S 1es el coeficiente espectral de aceleracion para un periodo fundamental de 1sy Fv es el factor de
ajuste de clase de sitio I.

El desarrollo de la correlacion PGV — S 1se basa en una simplificacion de los analisis de regresion realizados
sobre una extensa base de datos de sismos compuesta por acelerogramas registrados y por acelerogramas
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sintéticos representativos de las condiciones de suelo y roca para WUS y CEUS. El estudio se describe en
el reporte 611 del NCHRP (Anderson et al., 2008). Se encontré que la magnitud del sismo no necesita ser
explicitamente en la correlacion, ya que su influencia sobre PGV se captura mediante su influencia sobre
el valor de S 1. La ecuacién esta basada en el promedio calculado a partir de la simplificacién del analisis
de regresion.

Los valores de la aceleracién de fluencia (k y) pueden establecerse calculando el coeficiente sismico para

estabilidad global que resulta en una relacion entre la capacidad y la demanda (C / D) de 1.0 (es decir,
para estabilidad global del muro y del talud, el FS=1.0). Un programa convencional de estabilidad de taludes
se usa normalmente para determinar la aceleracion de fluencia. Para estos analisis, debe usarse
usualmente los parametros de resistencia de el esfuerzo total (no drenada) del suelo en el analisis de
estabilidad. Ver la orientacién sobre el uso de la cohesién del suelo para analisis sismicos discutida en el
Articulo 11.6.5.3 y su comentario.

Una vez se determina ky, el efecto combinado de la dispersion de la onda y del desplazamiento lateral del
muro d sobre knh se determina como sigue:

kh= aky (A11.5.2-6)
c) Bray et al. (2010), y Bray and Travasarou (2009)

El método de Bray et al. (2010) (ver también Bray and Travasarou, 2009) para estimar el valor de nk aplicado
a la masa del muro considera la dispersién de onda y la deformacién lateral del muro. El método se
desarroll6 usando 688 registros de movimiento del terreno. El método caracteriza el movimiento del suelo
usando una aceleracién espectral con el cinco por ciento de amortiguamiento, la magnitud de momento, M
, como un indice de la duracion de la vibracion, el periodo fundamental del muro, T sy la deformacion lateral
del muro permitida durante la vibracion. En este método, knse determina como sigue:

b —ex —a ++fb
5, = eXp 066 (A11.5.3-1)
donde
o = 2.83-0.566In(S,)
b o= —1.33‘:]11((?’)+1.10—3.04]11(5&)+0.2—14(].11(5'a))2—1.5}';—0.278(.—1{—7)—8}

S a = coeficiente de aceleracién espectral (con cinco por ciento de amortiguamiento) a partir del
espectro de respuesta del sitio

d = desplazamiento méximo permitido del muro, en centimetros

M = magnitud de momento del sismo de disefio

Ts = periodo fundamental del muro

¢ = variable aleatoria de distribucién normal con media igual a cero y una desviacion estandar de
0.66.
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¢ debe establecerse igual a cero para estimar hk considerando a D como el desplazamiento promedio. El
periodo fundamental del muro, s T se calcula mediante la siguiente ecuacion:

Ts=4H'/Vs (A11.5.3-2)
donde:

H’ = 80 por ciento de la altura del muro, medida desde parte inferior del talén del muro hasta la
superficie del terreno directamente encima del talén del muro (o la altura total del muro en la parte
de atras de la zona de suelo reforzado para muros de suelo estabilizado mecanicamente)

Vs = velocidad de onda de corte del suelo detras del muro

Note que Vsy H' tienen que tener unidades consistentes. Las velocidades de cortante del suelo pueden
obtenerse de medidas in situ o por medio del uso de correlaciones a la Resistencia Estandar de Penetracién

(SPT ) o resistencia del cono ( gc ). un ejemplo de este tipo de correlacion para materiales de relleno
granulares se muestra en la Ec. A11.5.3-3 (Imai y Tonouchi, 1982).

v, = 107N 031 (A11.5.3-3)

donde:

N = Resistencia a la penetracion estandar (SPT) del material de relleno, corregida por eficiencia de
martillo Gnicamente.

La aceleracion espectral, Sa, se determina para un periodo degradado de 1.5 Ts del espectro de respuesta
con amortiguamiento del cinco por ciento para el sitio (es decir, el espectro de respuesta determinado
usando el procedimiento general o usando un espectro de respuesta especifico del sitio).
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TITULO X
Estribos, Muros y Pilas

APENDICE A12
PROPIEDADES DE TUBERIAS

Tabla A12-1 Tubos de acero corrugado. Propiedades de la seccién transversal

Corrugaciones 39 x 6.4 mm
Espesor |A r |
(mm) (mm?2/mm) (mm) | (mm*mm)
0.71 0.64 - -
0.86 0.80 - -
1.0 0.97 2.07 4.15
1.3 1.29 2.09 5.64
1.6 1.61 211 7.19
2.0 2.01 2.15 9.29
2.8 2.82 2.23 14.00
3.5 3.63 2.33 19.80
4.3 4.45 2.46 26.80
Corrugaciones 68 x 13 mm
Espesor A r |
(mm) (mm2/mm) (mm) | (mm4*/mm)
1.02 0.98 4.32 18.4
1.32 131 4.34 24.6
1.63 1.64 4.35 31.0
2.01 2.05 4.37 39.2
2.77 2.87 4.42 56.1
3.51 3.69 4.49 74.3
4.27 4.52 4.56 93.8
Corrugaciones 78 x 26 mm
Espesor A r |
(mm) [(mmZmm)|  (mm) | (mm%mm)
1.63 1.88 8.68 142
2.01 2.33 8.70 178
2.77 3.33 8.76 254
3.51 4.25 8.82 331
4.27 5.17 8.89 411
Corrugaciones 127 x 26 mm
Espesor A r I
(mm) [(mm?mm)| (mm) | (mm*mm)
1.63 1.68 9.29 145
2.01 2.10 9.30 182
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2.77 2.94 9.34 256
3.51 3.79 9.38 333
4.27 4.63 9.43 411

Tabla A12-2. Tubos de acero con nervios en espiral - Propiedades de la seccidn transversal

Corrugaciones 19 x 19 x 190 mm
Espesor A r I
(mm) (mm2/mm) | (mm) | (mm4mm)
1.63 1.08 6.55 46.2
2.01 151 6.35 60.6
2.77 251 6.02 90.7
3.51 3.63 5.79 121.8

Corrugaciones 20 x 26 x 292 mm
espesor A r |
(mm) | (mm2/mm) (mm) | (mm4mm)
1.63 0.79 9.73 75.1
2.01 1.11 9.47 99.6
2.77 1.87 9.02 152

Nota: Las propiedades efectivas de la seccién se toman en la tensién de fluencia completa.

Tabla A12-3. Placa de Acero Estructural-Propiedades de la Seccién Transversal

Corrugaciones 150 x 50 mm
Espesor A r |
(mm) | (mm?/mm)| (mm) (mm4/mm)
2.79 3.294 17.3 990
3.56 4.240 17.4 1280
4.32 5.184 17.4 1580
4.78 5.798 17.5 1770
5.54 6.771 17.5 2080
6.32 7.726 17.6 2400
7.11 8.719 17.7 2720
8.08 9.887 17.7 3115
9.65 11.881 17.9 3800

Tabla A12-4. Tubo de Aluminio Corrugado- Propiedades de la Seccién Transversal
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Corrugaciones 38 x 6.5 mm

Espesor A r |
(mm) | (mm2/mm) (mm) | (mm*/mm)
1.22 1.29 2.10 5.64
1.52 1.61 2.11 5.72

Corrugaciones 68 x 13 mm

Espesor A r |
(mm) | (mm2/mm) (mm) | (mm*mm)
1.52 1.64 4.35 31.0
191 2.05 4.37 39.2
2.67 2.87 4.42 56.1
3.43 3.69 4.49 74.3
4.17 451 4.56 93.8

| Corrugaciones 78 x 26 mm |

Espesor A r I
(mm) | (mm?/mm)| (mm) (mm#/mm)
1.52 1.88 8.68 142
191 2.37 8.70 178
2.67 3.30 8.76 253
3.43 4.42 8.82 331
4.17 5.20 8.89 411

Corrugaciones 155 x 25 mm

Espesor A r |
(mm) |(mm?/mm) (mm) | (mm4mm)
1.52 1.64 0.82 9.22
1.91 2.05 1.02 9.22
2.67 2.87 1.44 9.24
3.43 3.69 1.85 9.26
4.17 4.52 2.26 9.29

Tabla A12-5. Tubo de Aluminio con Nervadura en Espiral- Propiedades de la Seccién Transversal

Corrugaciones 19 x 19 x 190 mm
Espesor A r I
(mm) | (mm#mm)| (mm) | (mm*%mm)
1.52 0.88 6.91 41.9
1.91 1.20 6.78 55.3
2.67 1.93 6.55 83.1
3.43 2.73 6.40 111.9

Corrugaciones 20 X 26 x 292 mm |
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Espesor A r I
(mm) | (mm2mm)| (mm) | (mm%mm)
1.52 0.66 10.01 66.9
1.91 0.90 9.93 89.3
2.67 1.48 9.65 137
3.43 2.14 9.37 188

Nota: Las propiedades efectivas de la seccién de tomaron en la tension de fluencia completa.

Tabla A12-6. Placa Estructural de Aluminio o Tubo en Arco — Propiedades de la Seccion
Transversal

Corrugaciones 230 x 64 mm

Espesor A r |
(mm) | (mm2/mm)| (mm) | (mm4/mm)

2.54 2.97 21.43| 1360
3.18 3.70 21.45| 1700
3.81 4.45 21.46 2050
4.45 5.18 21.47 2390
5.08 5.93 21.49| 2740
5.72 6.67 21.51| 3080
6.35 7.41 21.52| 3430

Tabla A12-7. Resistencia Minima de Costura Longitudinal de Tubos De Aluminio y Acero

Corrugados- Remachados o Soldados

Tubo de Aluminio Corrugado 64 y 67 x 13 mm
Espesor ngrﬁgghdeel Rseirpne;jzgs Remaches Dobles
(mm) (mm) (N/mm) (N/mm)
1.52 7.94 131 204

1.91 7.94 131 263
2.67 9.53 228 460
3.43 9.53 237 482
4.17 9.53 245 496

Tubos de Aluminio Corrugado 76 X 26 mm
Espesor (mm) Tamafio del Remaches
P Remache Dobles (N/
(mm) mm)
1.52 9.53 241
1.91 9.53 299
2.67 12.7 409
3.43 12.7 613
4.17 12.7 796
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Tubos de Aluminio Corrugado 152 x 26 mm
Espesor (mm) Tamafo dell Remaches
Remache Dobles
(mm) (N/mm)
1.52 12.7 234
1.91 12.7 291
2.67 12.7 407
3.43 12.7 524
4.17 12.7 635
Tubo de Acero Corrugado 64y 67 x 13 mm
Espesor Tamafio del Remaches Remaches
(mm) Remache Simples Dobles
(mm) (N/mm) (N/mm)
1.63 7.94 244 315
2.01 7.94 266 435
2.77 9.53 342 683
3.51 9.53 358 715
4.27 9.53 374 749
Tubo de Acero Corrugado 76 x 26 mm
Espesor ngﬁgghdeel Remaches Dobles
(mm) (mm) (N/mm)
1.63 9.53 419
2.01 9.53 521
2.77 11.1 774
3.51 11.1 930
4.27 11.1 1030

y Aluminio -Pernado

Tabla A12-8. Resistencias Minimas Longitudinales de Costura Tubo de Placa Estructural de Acero

Tubo de Placa Estructural de Acero 150 x 50 mm

Espesor del Perno| Didmetro del Perno| 13 Pernos/ m| 20 Pernos/m| 26 Pernos/ m
(mm) (mm) (N/mm) (N/mm) (N/mm)
2.77 19.1 628 - -
3.51 19.1 905 - -
4.27 19.1 1180 - -
4.78 19.1 1360 - -
5.54 19.1 1640 - -
6.32 19.1 1930 - -
7.11 19.1 2100 2630 2830
8.08 22.2 - - 3430
9.65 22.2 - - 4160
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Tubo de Placa Estructural de Aluminio 230 x 64 mm
/ Pernos de Acero| Pernos de Aluminio
Espesor del Perno| Didmetro del Perno
(mm) (mm) 18 Pernos por m| 18 Pernos por m
(N/mm) (N/mm)
2.54 20 409 385
3.18 20599 508
3.81 20 790 648
4.45 20930 771
5.08 201070 771
5.72 201220 771
6.35 20 1360 771

Tabla A12-9. Propiedades Mecanicas - Tubos y Arcos cerrados de Metal Corrugado y nervios en

espiral.
. ReS|stenC|a_M|n|ma ala Tension M_lnlma de Médulo de Elasticidad, £
Material Traccion, F, fluencia, F, MP m
(MPa) (MPa) (MPa)
Aluminio H341&® 214 165 69,000
Aluminio H32@&4) 186 138 69,000
Acero® 310 228 200,000
1. Debe cumplir los requisitos de AASHTO M 197 (ASTM B744), for Alclad Alloy 3004-H34
2. Debe cumplir los requisitos de AASHTO M 197 (ASTM B744), for Alclad Alloy 3004-H32
3. Debe cumplir los requisitos de AASHTO M 167M1M 167 (ASTM A76l/A761M), M 218, and M
246 (ASTMA742)
4. El material templado H34 debe usarse con tubo remachado para alcanzar la resistencia de la

costura. Puede usarse ambos materiales templados H32 y H34 con tubo helicoidal

Tabla A12-10. Propiedades Mecanicas - Placa Corrugada de Aluminio y Acero

Resistencia Minima a Tension Minima de Médulo de
Material la Traccion, F, fluencia, F, Elasticidad, E,,
(MPa) (MPa) (MPa)
Espesor de la Placa de Aluminio® (mm)
254 -4.44 241 165 69,000
4.45-6.35 234 165 69,000
Espesor de la Placa de Acero @ (mm)
Todos 310 228 200 000
Placa de Acero con Corruga Profunda 379 337 200 000

1. Debe cumplir con los requisitos de AASHTO M 219 (ASTM B746), Alloy 5052
2. Debe cumplir con los requisitos de AASHTO M 167M1M 167 (ASTM A761/A761M)
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Tabla A12-11. Tubos Corrugados de PE (AASHTO M 294)

Tamarfio Nominal DI Minimo DE Minimo Min. A Min. c Min. |

(mm) (mm) (mm) (mm?3/mm) (mm) (mm*/mm)
305 300 373 3.17 8.89 393
380 376 457 4.02 11.4 869
455 450 546 4.87 12.7 1020
610 599 729 6.56 16.5 1900
760 749 925 8.25 19.1 2670
915 902 1080 9.52 22.9 3640

1050* 1034 1200 9.93 28.2 8900

1200* 1182 1380 10.90 29.2 8900

Para los tubos de 1050mm y 1200mm, el espesor de la pared deberia disefiarse usando las
disposiciones de resistencia a traccién de largo plazo, es decir, 6.21 MPa, hasta que se establezcan

nuevos criterios en las especificaciones de puentes y de estructuras de la AASHTO.

A12-12. Tubos Nervados de PE (ASTM F894)

Tamafio DI_Minimo DE_,Méximo . . Mi4n. I
Nominal diametro diametro I\QIH.A Min. C (mm*/mm)
(mm) interior exterior (mm)| (mm2/mm) (mm) | Clase de Celda| Clase de Celda
(mm) 334433C 335434C

457 452 533 6.26 8.7 852 623

533 528 615 8.78 10.4 1150 836

610 605 691 9.86 10.9 1330 968

686 679 770 12.5 13.2 2050 1490
762 756 851 12.5 13.2 2050 1490
838 832 945 14.8 15.1 2640 2160
914 908 1020 17.1 16.3 3310 2700
1070 1060 1200 16.5 18.1 4540 3720
1220 1210 1350 18.7 20.0 5540 4540
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TITULO XI
Barandas

CAPITULO |
GEOMETRIA Y ANCLAJES (AASHTO A13.1)

' SECCION 1
SEPARACION DE LOS ELEMENTOS DE LAS DEFENSAS (AASHTO A13.1.1)

Articulo 98. SEPARACION DE LOS ELEMENTOS DE LAS DEFENSAS
a) Para las defensas para transito vehicular, los criterios para definir la maxima abertura libre debajo
del barandal inferior, co, la distancia del retiro de los postes, S, y la méxima abertura entre

barandales, c, se deberan basar en los siguientes criterios:

1. Los anchos de contacto de los barandales, en defensas tipicas, se pueden tomar como se ilustra
en la Figura A13.1.1-1;

2. El ancho total del barandal o los barandales en contacto con el vehiculo, SA, no debera ser
menor que el 25 por ciento de la altura de la defensa;

3. En el caso de las defensas con postes, la abertura libre vertical, c, y el retiro de los postes, S,
deberan estar dentro o por debajo del area sombreada ilustrada en la Figura A13.1.1-2; y

4. En el caso de las defensas con postes, la combinacién de (SA / H) y el retiro de los postes, S,
deberan estar dentro o por encima del area sombreada ilustrada en la Figura A13.1.1-3.

Barandal —\ ‘

‘ T ( 2 ’
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5 A | W S
A\ L ‘027
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1 1 1
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y Metal

Figura A13.1.1-1. Defensas tipicas para transito
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Figura A13.1.1-2. Potencial de impacto de las ruedas, paragolpes o cap6 contra los
postes
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Figura A13.1.1-3. Criterios para determinar el retiro de los postes

b) La maxima abertura vertical libre entre barandales o postes sucesivos debera ser como se
especifica en los articulos 13.8, 13.9 y 13.10.

SECCION 2
ANCLAJES (AASHTO A13.1.2)

Articulo 99. ANCLAJES El esfuerzo de fluencia de los bulones de anclaje utilizados en las defensas de
acero se debera absorber completamente mediante adherencia, ganchos, fijacion a placas embebidas en
hormigén, o cualquier combinacién de estos mecanismos. Las armaduras de las defensas de hormigon
deberan tener una longitud embebida suficiente para desarrollar el esfuerzo de fluencia.
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CAPITULOII
FUERZAS NOMINALES PARA LAS DEFENSAS DE TRANSITO VEHICULAR (AASHTO A13.2)

Articulo 100. FUERZAS NOMINALES PARA LAS DEFENSAS DE TRANSITO VEHICULAR

a) A menos que en el presente Reglamento se establezca lo contrario, se deberan aplicar el estado
limite correspondiente a evento extremo y las combinaciones de cargas correspondientes de la
Tabla 3.4.1-1.

b) Las fuerzas nominales para las defensas y los criterios geométricos, a utilizar al desarrollar
prototipos de ensayo para el programa de ensayos de choque, se deben tomar como se especifica
en la Tabla A13.2-1 e ilustra en la Figura A13.2-1. No es necesario aplicar las cargas transversales
y longitudinales indicadas en la Tabla A13.2-1 simultaneamente con las cargas verticales.

¢) La altura efectiva de la fuerza de vuelco de un vehiculo se toma como:

w B
H =G - A13.2-1
e 2F, ( )
Donde:
G altura del centro de gravedad del vehiculo por encima del tablero del puente, tal
como se especifica en la Tabla 13.7.2.9-1, en m.
W peso del vehiculo correspondiente al nivel de ensayo requerido, tal como se
especifica en la Tabla 13.7.2.9-1, en kN.
B separacion entre los bordes exteriores de las ruedas de un eje, tal como se
especifica en la Tabla 13.7.2.9-1, en m.
Ft fuerza transversal correspondiente al nivel de ensayo requerido, tal como se
especifica en la Tabla A13.2-1, en kN.
d) Las defensas se deberan dimensionar de manera que:
R 2F (A13.2-2)
Y 2He (A13.2-3)
En el cual:
R = Z R, (A13.2-4)
— R, Y,
Y = L”) (A13.2-5)
R
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Donde:
Ri resistencia del barandal i, en kN.
Yi distancia desde el tablero del puente hasta el barandal i, en m.

e) Todas las fuerzas se deberan aplicar a los elementos longitudinales de la defensa. La distribucion
de las cargas longitudinales a los postes debera ser consistente con la continuidad de los
elementos de la defensa. La distribucién de las cargas transversales debera ser consistente con el
mecanismo de falla supuesto para el sistema de defensa.

Tabla A13.2-1. Fuerzas nominales para las defensas de transito vehicular

Fuerzas nominales y Niveles de Ensayo para las Defensas
simbologias Bajo | Regular | Medio Alto
Transversal Ft [kKN] 240 300 600 750
Lonaitudinal Fi [kKN] 100 100 200 250
\Vertical descendente Fv [kN] 22 100 300 350
Liy L [m] 1,10 1,20 2,40 2,40
L, [m] 5,50 6,00 12,00 12,00
He (Min.) [m] 0,70 0,90 1,20 1,40
Minima altura de la defensa H [m] 0,70 0,90 1,20 2,30

Figura A13.2-1. Fuerzas nominales en una defensa metélica, ubicacion en altura, y longitud
de distribucién horizontal

CAPITULO Il
PROCEDIMIENTO DE DISENO DE LAS DEFENSAS UTILIZADAS COMO PROTOTIPOS DE ENSAYO
(AASHTO A13.3)
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SECCION 1
DEFENSAS DE HORMIGON (AASHTO A13.3.1)

Articulo 101. DEFENSAS DE HORMIGON

a) Paralos muros de hormigén armado y pretensado se podran utilizar andlisis por lineas de fluencia
y disefio por resistencia.

b) La resistencia nominal de la defensa frente a la carga transversal, Rw, se puede determinar
utilizando un enfoque por lineas de fluencia de la siguiente manera:

1. Para impactos dentro de un segmento de muro:

2 M L2
R =|—% |(|l8mM +8M + 5 < )
w (2LC—LJ[ p+t8M, +— (A13.3.1-1)

2. La longitud critica del muro en la cual se produce el mecanismo de la linea de fluencia, Lc, se
debera tomar como:

2
L - LT,_: . J[h} L (M;; +M,) (A13.3.1-2)

[+

3. Para impactos en el extremo de un muro o en una junta:

R = 2 M, +M +M°L°2 (A13.3.1-3)
wol2L, -L )| P H -
L L2 M, + M
L =_—t + —_t + H b "w (A13.3.1-4)
¢ 2 2 M,
Donde:
Ft fuerza transversal especificada en la Tabla A13.2-1 que se supone actuando en
la parte superior de un muro de hormigén, en kN.
H altura del muro, en m.
Lc longitud critica del patron de falla por lineas de fluencia, en m.
Lt longitud de distribucion longitudinal de la fuerza de impacto Ft, en m.
Rw resistencia transversal total de la defensa, en kN.
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Mo resistencia adicional a flexién de la viga acumulativa con Mw, si corresponde, en
la parte superior del muro, en kN-m.

Mc resistencia a flexiéon de los muros en voladizo respecto de un eje paralelo al eje
longitudinal del puente, en kN-m/m.

Mw resistencia a flexion del muro respecto de su eje vertical, en KN-m.

4. Para poder ser utlizados en las expresiones anteriores, Mc y Mw no deben variar
significativamente con la altura del muro. De lo contrario, se debe realizar un analisis riguroso
mediante lineas de fluencia.

SECCION 2
SEPARACION DE LOS ELEMENTOS DE LAS DEFENSAS (AASHTO A13.3.2)

Articulo 102. DEFENSAS FORMADAS POR POSTES Y VIGAS

a) Para el proyecto de defensas formadas por postes y barandales bajo condiciones de falla, se
deberd utilizar el analisis inelastico. Si la falla no involucra el poste extremo de un segmento, la
resistencia nominal critica de la defensa, R, se deberd tomar como el menor valor entre los
determinados mediante las Ecuaciones A13.3.2-1 y A13.3.2-2 para diferentes nimeros de tramos
de defensa, N.

1. Para los modos de falla que involucran un nimero de tramos de defensa, N, impar:

R=16Mp+(N—1)(N+1)PpL
2NL-L,

(A13.3.2-1)

2. Para los modos de falla que involucran un nimero de tramos de defensa, N, par:

2
=16MP+N P, L

A13.3.2-1
2NL-L, ( )
Donde:
L separacion de los postes o longitud de un tramo simple, en m.
Mp resistencia, inelastica o de linea de fluencia, de todas las defensas que

contribuyen a una rotula plastica, en kN-m.
Mpost  resistencia al momento plastico de un poste individual, en kN-m.

Pp fuerza de corte actuando en un poste individual, correspondiente a Mpost Y
ubicada a una altura Y por encima del tablero, en kN.

R resistencia Ultima total, es decir, resistencia nominal, de la defensa, en kN.
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L, L. longitud transversal de las cargas distribuidas debidas al impacto de vehiculos,
Fty FL,enm.

Para considerar el impacto, en el extremo de los segmentos de la defensa, que genera la falla
del poste ubicado en dicho extremo de defensa, la resistencia nominal critica de la defensa, R,
se deberé calcular utilizando la Ecuaciéon A13.3.2-3.

3. Para cualquier numero de tramos de defensa, N:

N
2M, +2P L| Y
P P [Zy ] (A13.3.2-3)
R=
2NL-L,
SECCION 3

MURO DE HORMIGON Y DEFENSA METALICA (AASHTO A13.3.3)
Articulo 103. MURO DE HORMIGON Y DEFENSA METALICA

a) Laresistencia de cada elemento de una defensa combinada de puente se debera determinar como
se especifica en los articulos A13.3.1y A13.3.2. La resistencia de la defensa flexible se determinara
para un tramo, Rr, y para dos tramos, R'r. Se debera determinar la resistencia del poste en la parte
superior del muro, Pp, incluyendo la resistencia de anclaje de los bulones o del poste.

b) La resistencia del conjunto formado por el muro y la defensa se debera tomar como la menor de

las resistencias determinadas para los dos modos de falla ilustrados en las Figuras A13.3.3-1 y
A13.3.3-2.
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Figura A13.3.3-1. Evaluacion del conjunto formado por un muro de hormigén y una
defensa metalica — Impacto en la mitad de la longitud de la defensa
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Figura A13.3.3-2. Evaluacion del conjunto formado por un muro de hormigén y postes vy
barandales metalicos —Impacto en un poste

Si el impacto del vehiculo se produce en la mitad de la longitud de la defensa metalica, COmo se
ilustra en la Figura A13.3.3-1, la resistencia de la defensa flexible, Rgr, y la maxima resistencia
del muro de hormigon, Rw, se deberdn sumar entre si para determinar la resistencia combinada

resultante, R , vy la altura efectiva, N , Se toma como:

‘R =Rer+Rw (A13.3.3-1)
- R,H,+R H
Y=-R R_"w 'w (A13.3.3-2)
R
Donde:
Rr capacidad ultima de la defensa en un tramo, en kN.
Rw capacidad ultima del muro como se especifica en el articulo A13.3.1, en kN.
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Hw altura del muro, en m.

Hr altura de la defensa, en m.

d) Sielimpacto del vehiculo se produce en un poste, como se ilustra en la Figura A13.3.3-2, la maxima
resistencia resultante, R , se debera tomar como la sumatoria de la capacidad del poste, Pp, la

resistencia de la defensa, R'r, y una resistencia reducida del muro, R"w, ubicada a una altura Y

R =P, +Rr+Rw (A13.3.3-3)
_ P H,+R_H,+R_H
Y-_P R R_R w_w (A13.3.3-4)
R
Donde:
Pp resistencia transversal ultima del poste, en kN.

R'r resistencia transversal Ultima de la defensa en dos tramos, en kN.
R'w capacidad del muro, reducida para resistir la carga del poste, en kN.

Rw resistencia transversal Ultima del muro como se especifica en el articulo
A13.3.1, en kN.

) CAPITULO IV
DISENO DEL VOLADIZO LATERAL DEL TABLERO (AASHTO A13.4)

SECCION 1
CASOS DE DISENO (AASHTO A13.4.1)

Articulo 104. CASOS DE DISENO

a) Los voladizos laterales del tablero de un puente se deberdn proyectar considerando
separadamente los siguientes casos de disefo:

1. Caso de Disefio 1: fuerzas transversales y longitudinales especificadas en el articulo A13.2 —
Combinacion de cargas correspondiente al Estado Limite Evento Extremo Il

2. Caso de Disefio 2: fuerzas verticales especificadas en el articulo A13.2 — Combinacién de
cargas correspondiente al Estado Limite Evento Extremo |
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3. Caso de Disefio 3: cargas que actuan sobre el voladizo lateral, especificadas en el articulo 3.6.1
— Combinacién de cargas correspondiente al Estado Limite Resistencia |

b) Para los Casos de Disefio 1y 2, el factor de carga para la carga permanente, , debera ser igual
al,0.

c) La solicitacion de disefio total se debera tomar como:
Q=)77Q (A13.4.1-1)

Donde:

ni  factor de modificacion de carga especificado en el articulo 1.3.2.

Rw  factores de carga especificados en las Tablas 3.4.1-1 y 3.4.1-2, a menos que se
especifique lo contrario.

Qi solicitaciones generadas por las cargas aqui especificadas.

SECCION 2 ,
TABLEROS QUE SOPORTAN MUROS DE HORMIGON (AASHTO A13.4.2)

Articulo 105. TABLEROS QUE SOPORTAN MUROS DE HORMIGON
a) Para el Caso de Disefio 1, el voladizo lateral del tablero se puede disefiar para proveer una
resistencia a la flexion, Ms en [kN-m/m] que, actuando conjuntamente con la fuerza de traccion T

en [kN/m], aqui especificada, sea mayor a Mc correspondiente al muro en su base. La fuerza de
traccion axial, T, se puede tomar de la siguiente manera:

R

w

T = ) N
L +2H (A13.4.2-1)

Donde:

Rw  resistencia del muro especificada en el articulo A13.3.1, en kN.
Lc longitud critica del patron de falla por lineas de fluencia, en m.
H altura del muro, en m.

T fuerza de traccién por unidad de longitud del tablero, en kN/m.

177



REGLAMENTO PARA EL DISENO Y CONSTRUCCION DE PUENTES

b) El disefio del voladizo lateral del tablero, para las fuerzas verticales especificadas en el Caso de
Disefio 2, se debera basar en la parte del tablero en voladizo.

SECCION 3
TABLEROS QUE SOPORTAN DEFENSAS FORMADAS POR POSTES Y BARANDALES (AASHTO
A13.4.3)

Articulo 106. DISENO DEL VOLADIZO LATERAL DEL TABLERO (AASHTO A13.4.3.1)

a) Para el Caso de Disefio 1, el momento por m, Mg, y la fuerza de traccién por m de tablero, T, se
pueden tomar como:

M
M, =_FPost (A13.4.3.1-1)
¢ W, +d,
P
T=—2" (A13.4.3.1-2)
W, +d,

b) Para el Caso de Disefio 2, la fuerza de corte por punzonamiento y el momento en el voladizo lateral
se pueden tomar como:

Fv L
P, = [ (A13.4.3.1-3)
v
P X
M =Y (A13.4.3.1-4)
d
b
En el cual:
b=2X+WpSL (A13.4.3.1-5)
Donde:

Mposte mMomento plastico resistente de un poste individual de defensa, en kN-m.

Pp fuerza de corte en un poste individual que corresponde a Mposte Y €St ubicada a una
distancia Y por encima del tablero, en kN.

X distancia desde el borde exterior de la placa base del poste hasta la seccion
analizada, tal como se especifica en la Figura A13.4.3.1-1, en m.

Who ancho de la placa base, en m.
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T fuerza de traccién en el tablero, en kN/m.

do distancia desde el borde exterior de la placa base a la fila mas interna de bulones, tal
como se ilustra en la Figura A13.4.3.1-1, en m.

L separacion de los postes, en m.

Lv distribucion longitudinal de la fuerza vertical Fv en la parte superior de la defensa, en
m.

Fv fuerza vertical que representa un vehiculo apoyado en la parte superior de la defensa

una vez concluidas las fuerzas de impacto Fty Fi, en kN.

—BORDE DEL TABLERO

/

V4
=W~
¢, “ #
I' o] © [o] :,\
'1\5}5 | 45/,\ dp
I' ‘\
X 'l Q o \s ‘
I" “\
L seccién de disefio
X ‘,i ___________ [ _____________ Z\
e ! LN
syl i et T B T e [ S i N !
f T 2X + Wb= b T
| El ancho de la losa no debe ser mayor que
L la separacion de los postes

BORDE DE LA VIGA LONGITUDINAL

d

A .T.As. . .r}./

Figura A13.4.3.1-1. Longitud efectiva del voladizo para soportar las cargas concentradas
de los postes, transversales o verticales

RESISTENCIA AL CORTE POR PUNZONAMIENTO (AASHTO A13.4.3.2)

a) Para el Caso de Disefio 1, el corte de disefio se puede tomar como:
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V,=AF, (A13.4.3.2-1)
b) Laresistencia de disefio al corte por punzonamiento del voladizo lateral del tablero se puede tomar
como:
V.=¢V, (A13.4.3.2-2)
B h
V,=v,|W,+h+2|E+ 2t3 h (A13.4.3.2-3)
Ve = (0,166 + 0’332} ,/f’c < 0,332 ,/f’c (A13.4.3.2-4)
c
B h
—+_-<B A13.4.3.2-5
2t 3 ( )
en el cual:
_ b
B. = e (A13.4.3.2-6)
b
Donde:

Vu fuerza de corte de disefio en la seccién, en kN.

At area del ala comprimida del poste, en m2.

Fy  tension de fluencia del ala comprimida del poste, en MPa.
Vr resistencia al corte de disefo, en kN.

Vn resistencia al corte nominal de la seccién analizada, en kN.

vc resistencia a la corte nominal proporcionada por las tensiones de traccién en el
hormigén, en MPa.

Wb ancho de la placa base, en m.

b longitud de tablero que resiste la fuerza o carga de corte del poste = h + Wb
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h espesor de la losa, en m.

E distancia entre el borde de la losa y el baricentro de la resultante de la tensién de
compresion en el poste, en m.

B distancia entre los baricentros de las resultantes de las tensiones de traccién y
compresion en el poste, en m.

P relacion entre el lado mayor y el lado menor de la carga concentrada o de la superficie
de introduccion de la reaccion.

fe resistencia a la compresién del hormigén a 28 dias, en MPa.
@ factor de resistencia = 1,0.

do distancia desde el borde exterior de la placa base a la fila mas interna de bulones,
en m.

¢) Ladistribucidon supuesta para las fuerzas que intervienen en el calculo del corte por punzonamiento
debera ser como se ilustra en la Figura A13.4.3.2-1.
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Figura A13.4.3.2-1. Modo de falla por corte por punzonamiento
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