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COMENTARIOS AL CAPITULO 1.

CAMPO DE VALIDEZ, FILOSOFIA DE DISENO Y FIGURAS
LEGALES

C 1.1. CAMPO DE VALIDEZ

En este Reglamento con frecuencia se utiliza el término tedrico para indicar una
idealizacion de un fendmeno fisico, como por ejemplo carga tedrica o resistencia
tedrica. El uso de este término enfatiza la diferencia entre la idea o percepcién que tiene
un Ingeniero sobre el mundo fisico dentro del contexto del disefio que esta realizando y la
realidad fisica en si misma.

Los términos debe o deberd indican aquellos requisitos que son de cumplimiento obliga-
torio en el contexto de este Reglamento.

En cambio el término puede indica un criterio que puede o no ser utilizable, o sea que
también es posible utilizar otros criterios locales, adecuadamente documentados, verifica-
dos y aprobados, de manera consistente con el enfoque del Método de Disefio por
Factores de Carga y Resistencia - LRFD (Load and Resistance Factor Design) para el
disefio de puentes.

C 1.2. DEFINICIONES Y FIGURAS LEGALES (Este articulo no tiene comentarios)

C 1.2.1. Definiciones (Este articulo no tiene comentarios)

C 1.2.2. Figuras legales mencionadas en este Reglamento (Este articulo no tiene
comentarios)

C 1.3. FILOSOFIA DE DISENO

C 1.3.1. Requisitos generales

Los estados limite especificados en este Reglamento tienen por objeto proporcionar un

puente construible, util y capaz de resistir de forma segura las cargas de disefio para una

vida de servicio especificada.

En muchos casos, la resistencia de los elementos y conexiones se determina en base a su

comportamiento inelastico, alin cuando las solicitaciones se determinan mediante analisis

elasticos. Esta falta de consistencia es habitual en la mayoria de las especificaciones para

puentes actuales, y se debe a un conocimiento incompleto del comportamiento estructural
en el rango inelastico.
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C 1.3.2. Estados limite
C 1.3.2.1. Requisitos generales

La expresion 1.3.2.1-1 constituye la base de la metodologia del Disefio por Factores de
Carga y Resistencia (LRFD).

Por defecto, para todos los estados limite que no sean de resistencia, se considera un
factor de resistencia ¢ = 1,0 lo cual puede ser modificado por lo dispuesto en otros
capitulos.

La ductilidad, la redundancia y la importancia operativa estan consideradas en el
factor modificador de carga n. Mientras que las dos primeras se relacionan
directamente con la resistencia fisica, la Ultima tiene que ver con las consecuencias que
implicaria que el puente quede fuera de servicio. Por lo tanto, la agrupacién de estos tres
aspectos del lado correspondiente a las cargas de la expresion 1.3.2.1-1, es arbitraria. Sin
embargo, constituye un primer esfuerzo hacia su codificacion.

En ausencia de informacién mas precisa, cada efecto, a excepcion de la fatiga y la fractu-
ra, se ha estimado como + 5 % y se acumulan geométricamente, lo cual claramente
constituye un enfoque subijetivo.

Con el tiempo se pueden lograr mejoras en la cuantificacién de la ductilidad, la redun-
dancia e importancia operativa, y su interaccion con la fiabilidad del sistema que
posiblemente lleven a un reordenamiento de la expresion 1.3.2.1-1, en el que estos
efectos pueden aparecer en cualquiera de los lados de la expresién o incluso en ambos
lados.

La influencia de n sobre el indice de fiabilidad de la viga, B, se puede estimar observando
su efecto sobre los valores minimos de g calculados en una base de datos de puentes
viga. Las estructuras celulares y las fundaciones no formaron parte de la base de datos,
sélo se consider6 la fiabilidad de elementos individuales. Para los fines del analisis, los
datos de puentes viga utilizados para calibrar estas especificaciones se madificaron
multiplicando las cargas mayoradas totales por n = 0,95, 1,00, 1,05, y 1,10. Se determino
gue los valores minimos resultantes de £, para 95 combinaciones de longitud, separacion
y tipo de construccion, fueron aproximadamente 3,0, 3,5, 3,8, y 4,0, respectivamente. En
otras palabras, al utilizar un > 1,0 se obtiene un g mayor que 3,5.

Se puede obtener una representacion mas aproximada del efecto de los valores de 7
considerando el porcentaje de datos normales aleatorios menores o iguales que el valor
promedio mas Ao, donde A es un multiplicador y o es la desviacion estandar de los datos.
Si se toma 4 = 3,0, 3,5, 3,8, y 4,0, el porcentaje de valores menores o iguales al valor
promedio mas Ao seria alrededor de 99,865 %, 99,977 %, 99,993 %, y 99,997 %,
respectivamente.

El estado limite de resistencia | en AASHTO LRFD Bridge Design Specification ha sido
calibrado para alcanzar un indice de fiabilidad de 3,5 con una probabilidad
correspondiente de excedencia de 2,0-10* durante los 75 afios de vida de disefio del
puente.
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Esta fiabilidad a 75 afios es equivalente a una probabilidad de excedencia anual de
2,7-10° con un correspondiente indice de fiabilidad objetivo anual de 4,6. Estan en desa-
rrollo similares esfuerzos de calibracién para el estado limite de servicio. Los periodos
de retorno para eventos extremos a menudo se basan en la probabilidad anual de
excedencia y se debe utilizar la cautela cuando se comparen los indices de fiabilidad de
distintos estados limite.

Para puentes losa y alcantarillas se puede adoptar 7 = 0,95. Ello responde no sélo a que
la ductilidad y redundancia de estos sistemas estructurales asi lo permiten, sino también a
que con ello se cumple més adecuadamente con los objetivos del analisis desarrollado por
el Ing. Victorio Hernandez Balat, et al., 2011.

C 1.3.2.2. Estado limite de servicio

El estado limite de servicio proporciona ciertos requisitos basados en la experiencia que
no siempre se pueden obtener exclusivamente a partir de consideraciones estadisticas o
de resistencia.

C 1.3.2.3. Estado limite de fatiga y fractura

La intencion del estado limite de fatiga es limitar el crecimiento de las fisuras bajo cargas
repetitivas, a fin de impedir la fractura durante la vida de disefio del puente.

C 1.3.2.4. Estado limite de resistencia

El estado limite de resistencia considera la estabilidad o la rotura de cada elemento
estructural. Si la resistencia de cualquier elemento, incluyendo empalmes y conexiones, es
superada, se da por sentado que la resistencia del puente ha sido excedida.

En realidad, en casi todos los puentes cuya seccion transversal esta constituida por
multiples vigas, existe una importante capacidad de reserva elastica mas alla de dicho
nivel de carga. La sobrecarga no puede ser posicionada, para maximizar las solicitaciones,
en todos los puntos de la seccién transversal de forma simultdnea. Por lo tanto, la
resistencia a flexiobn de la seccién transversal del puente generalmente excede la
resistencia requerida para la sobrecarga total que se puede aplicar en el numero de
carriles disponibles. Bajo el estado limite de resistencia se pueden presentar grandes
deformaciones y dafio estructural, pero se prevé que se mantenga la integridad global de
la estructura.

C 1.3.2.5. Estados limite correspondientes a eventos extremos

Se considera que los estados limite correspondientes a eventos extremos son
sucesos Unicos cuyo periodo de recurrencia puede ser significativamente mayor
gue lavida de disefio del puente.

C 1.3.3. Ductilidad

La respuesta de los elementos estructurales o conexiones mas alla del limite elstico se
puede caracterizar ya sea por un comportamiento fragil o ductil. El comportamiento fragil
es indeseable debido a que implica la subita pérdida de la capacidad de carga inmediata-
mente después de exceder el limite elastico. El comportamiento ductil se caracteriza por
deformaciones ineldsticas significativas antes que ocurra una pérdida significativa de la
capacidad de carga. El comportamiento ductil advierte sobre la inminente ocurrencia de
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una falla estructural mediante grandes deformaciones inelasticas. Bajo cargas sismicas
repetidas, se producen grandes ciclos alternados de deformacion inelastica que disipan
energia y tienen un efecto beneficioso para la supervivencia de la estructura.

Si, mediante confinamiento u otras medidas, un elemento o conexion estructural hecho de
materiales fragiles puede soportar deformaciones inelasticas sin pérdida significativa de la
capacidad de carga, a este elemento se lo puede considerar ductil. Este comporta-
miento ductil se debe verificar mediante ensayos.

A fin de lograr un comportamiento inelastico adecuado, el sistema debera tener un nimero
suficiente de elementos ductiles y ademas:

- Uniones y conexiones que también sean ductiles y puedan proveer disipacién de
energia sin pérdida de capacidad, o

- Uniones y conexiones que posean suficiente resistencia en exceso, como para
asegurar que la respuesta inelastica ocurrird en las ubicaciones disefiadas para
proporcionar una respuesta ductil de absorcion de energia.

Se deben evitar respuestas estaticamente ductiles pero dinamicamente no ductiles. Son
ejemplos de este tipo de comportamiento las fallas por corte y adherencia en los
elementos de hormigon y la pérdida de accién compuesta en los elementos solicitados a
flexion.

La experiencia indica que los elementos tipicos disefiados de acuerdo con estos requisitos
generalmente exhiben una ductilidad adecuada. Se requiere una particular atencion en el
detallado de las uniones y las juntas, como asi también en la definicién de la trayectoria de
las cargas.

Tanto la Autoridad de Aplicacion como el Propietario pueden especificar un factor de
ductilidad minimo como garantia de que se obtendran modos de falla dictiles. Este factor
se puede definir como:

Au
u=—u (C1.3.3-1)
A
y
siendo:
Ay la deformacion en rotura.
4y la deformacién cuando se alcanza el limite elastico.

La ductilidad de los elementos 0 conexiones estructurales se puede establecer ya sea
mediante ensayos a escala real, o a escala suficientemente importante, o bien mediante
modelos analiticos basados en el comportamiento documentado de los materiales. La
ductilidad de un sistema estructural se puede determinar integrando las deformaciones
locales sobre la totalidad del sistema estructural.

Los requisitos especiales aplicables a los dispositivos disipadores de energia se deben a
las rigurosas demandas a las que estaran sometidos en su vida util.
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C 1.3.4. Redundancia

Para cada combinacion de cargas y estado limite considerado, la clasificacién del
elemento segun su redundancia (redundante o no redundante) se deberd basar en la
contribucion del elemento a la seguridad del puente. Varias medidas de redundancia han
sido propuestas en la bibliografia internacional (Frangopol and Nakib, 1991).

Las vigas cajon de una sola celda y los pilares compuestos por una Unica columna pueden
ser considerados, a discrecion del Propietario, como no redundantes. En vigas cajén de
hormigdén pretensado, se debe tener en cuenta el nimero de cables en cada alma. Para
secciones transversales de acero y consideraciones criticas de fractura, ver el Capitulo 6,
gue se encuentra en desarrollo.

El Manual para la Evaluacion de Puentes (Manual for Bridge Evaluation, 2008) define la
redundancia de un puente como "la capacidad del sistema estructural de un puente
para soportar cargas después del dafio o de la falla de uno o mas de sus miembros".
En el Apéndice E del mencionado Manual se proporcionan los factores que influyen en el
sistema estructural para puentes de vigas cajon construidos mediante segmentos o
dovelas postesados.

El sistema de analisis de la confiabilidad estructural incorpora a la redundancia, consi-
derando al sistema de elementos y miembros estructurales interconectados. La rotura o
fluencia de un elemento particular puede, o no, significar el colapso o falla de toda la
estructura o sistema (Nowak, 2000). Los indices de confiabilidad para sistemas completos
son un tema de investigacion en curso y se prevé que incluyan la ductilidad, la
redundancia y las uniones o conexiones entre los miembros.

C 1.3.5. Importancia operativa

La clasificacion de la importacia operativa debera ser realizada por personal responsable
de las Autoridades de Aplicacion (Direccion Nacional de Vialidad, Direcciones
Provinciales de Vialidad) y conocedores de sus necesidades operativas. La definicion de
prioridad operativa puede diferir de una Autoridad de Aplicacibn a otra, de un
Propietario a otro y de una red vial a otra.

Los lineamientos para la clasificacion de puentes criticos o esenciales son los
siguientes:

- Puentes que requieren estar abiertos a todo tipo de transito una vez inspeccio-
nados después del evento de disefio y utilizables por vehiculos de emergencia y de
seguridad, defensa, economia, o razones de seguridad secundarias inmediata-
mente después del evento de disefio.

- Puentes que deben, como minimo, estar abiertos a los vehiculos de emergencia y
por motivos de seguridad, defensa o economia después del evento de disefio, y
abierto a todo el transito dentro de unos dias después de ese evento.

Los puentes, clasificados por la Autoridad de Aplicacidon o por sus Propietarios, pueden
utilizar un valor de 77 < 1,0 en base al transito medio diario de camiones — ADTT (sus siglas
responden a: “Average Daily Truck Traffic’ y es equivalente al TMDAC — Transito Medio
Diario Anual de Camiones — utilizado por las Vialidades), longitud del tramo, longitud
disponible de desvio, u otra razon para utilizar criterios menos estrictos.
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C 1.4. DOCUMENTACION TECNICA (Este articulo no tiene comentarios)

C 1.5. UNIDADES (Este articulo no tiene comentarios)
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COMENTARIOS AL CAPITULO 2.

PROYECTO GENERAL Y CARACTERISTICAS DE UBICA-
CION

C 2.1. CAMPO DE VALIDEZ

La intencion de este Capitulo es proporcionar al Proyectista Estructural informacion sufi-
ciente para determinar las dimensiones y configuracién general de un puente.

C 2.2. DEFINICIONES (Este articulo no tiene comentarios)

C 2.3. CARACTERISTICAS DE LA UBICACION

C 2.3.1. Ubicacion del trazado

C 2.3.1.1. Generalidades (Este articulo no tiene comentarios)

C 2.3.1.2. Cruces de cursos de aguay de planicies de inundacioén

En ausencia de especificaciones nacionales sobre este tema se recomienda consultar el
“Capitulo Planificacion y ubicacién” del documento “AASHTO Manual de modelo de
desagtie” (Federal Regulations and Planning and Location Chapter of the AASHTO Model
Drainage Manual) (ver Comentario del articulo 2.6.1) donde se establecen lineamientos
detallados sobre los procedimientos para evaluar la ubicacion de puentes y sus accesos
en planicies de inundacion. Es util que en la toma de decisiones sobre la ubicacién de un
puente, participen ingenieros que conozcan las recomendaciones nacionales e internacio-
nales sobre este tema.

Generalmente resulta mas seguro y eficiente desde el punto de vista de los costos, evitar
problemas hidroldgicos-hidraulicos a través de la eleccién de ubicaciones favorables para
el cruce antes que intentar minimizar los problemas en etapas posteriores del proyecto,
por medio de medidas de correccion o mantenimiento.

En lo posible, la experiencia acumulada en la construccion de otros puentes debera servir
para la calibracion o verificacion de los modelos hidraulicos. La evaluacion del comporta-
miento de puentes existentes durante el paso de crecidas ocurridas en el pasado, gene-
ralmente resulta Util para seleccionar el tipo, tamafio y ubicacion de nuevos puentes.
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C 2.3.2. Medidas referidas al lugar de emplazamiento del puente
C 2.3.2.1. Generalidades

Aungue la ubicacién de un puente sobre un curso de agua sea generalmente determinada
considerando otros riesgos ademas de los propios de la colision de embarcaciones, las
siguientes preferencias se deben analizar cuando ello sea posible y practico:

- En vias navegables, ubicar el puente lejos de curvas. La distancia de una curva al
puente deberd ser tal que las embarcaciones puedan alinearse antes de pasar bajo
el puente, usualmente ocho veces la longitud de la embarcacion. Esta distancia se
deberé incrementar cuando vientos y fuertes corrientes sean factibles en el lugar.

- Cruzar la via navegable con angulos lo méas cercano a rectos y en forma simétrica
con respecto a dicha via.

- Adoptar una adecuada distancia hasta los lugares donde haya congestién en la
navegacion, embarcaderos u otros problemas de navegacion.

- Localizar el puente donde el curso de agua sea poco profundo o angosto, y sus
pilas puedan ubicarse fuera del alcance de las embarcaciones.
C 2.3.2.2. Seguridad del transito
C 2.3.2.2.1. Proteccion de las estructuras

La intencién de proveer barreras estructuralmente independientes es impedir la transmi-
sion de solicitaciones de la barrera a la estructura a proteger.

C 2.3.2.2.2. Proteccién de los usuarios

Las estructuras de proteccion incluyen aquellas que proveen una separacion segura y
controlada del transito sobre instalaciones multimodales que utilizan la misma servidumbre
de paso.

Algunas condiciones especiales, tales como alineaciones curvas, visibilidad impedida, etc.,
pueden justificar barreras de proteccion, aun si las velocidades de disefio son bajas.

C 2.3.2.2.3. Estandares geométricos (Este articulo no tiene comentarios)
C 2.3.2.2.4. Superficies de rodamiento (Este articulo no tiene comentarios)
C 2.3.2.2.5. Colisién de embarcaciones

En algunos puentes se puede eliminar la necesidad de construir dolfines o sistemas de
defensa, ubicando criteriosamente las pilas del puente. Se pueden recabar lineamientos
sobre el uso de dolfines y sistemas de defensa en el capitulo “Analisis hidraulico para la
ubicacion y el disefio de puentes” (“Hydraulic Analysis for the Location and Design of
Bridges”) de la publicacién “AASHTO Lineamientos de desagle en carreteras” (“AASHTO
Highway Drainage Guidelines”); y en la publicacion “AASHTO Guia de especificaciones y
comentarios para el disefio de puentes de carretera frente a la colisibn de embarcaciones”
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(“AASHTO Guide Specification and Commentary for Vessel Collision Design of Highway
Bridges”).

C 2.3.3. Galibos
C 2.3.3.1. Gadlibos para la navegacion

Cuando se requieran permisos para construir un puente, la coordinacion inicial, con el
organismo de gobierno responsable, se debera encarar cuanto antes a fin de evaluar las
necesidades de navegacion y la correspondiente ubicacidén y requerimientos de proyecto
para el puente.

C 2.3.3.2. Gadlibos verticales en carreteras

El galibo minimo especificado debera incluir 0,15 m para posibles capas futuras. Si el
Propietario no contempla la futura colocacién de nuevas capas, este requerimiento se
puede anular.

Los soportes de letreros, los puentes peatonales y los elementos transversales superiores
requieren mayor galibo debido a su menor resistencia al impacto.

C 2.3.3.3. Galibos horizontales en carreteras

La intenciéon de las distancias minimas especificadas entre el borde de los carriles de
circulacion y un objeto fijo es impedir la colision contra vehiculos ligeramente sin control y
aguellos que transportan cargas que sobrepasen el ancho del vehiculo.

C 2.3.3.4. Cruces sobre vias férreas

Se deberan respetar los reglamentos y normas emitidos por la autoridad nacional en este
tema. Como complemento se podran consultar los codigos y especificaciones de la
Asociacion norteamericana de ingenieria ferroviaria y mantenimiento de vias (American
Railway Engineering and Maintenance of Way Association — AREMA), de la Asociacién
norteamericana de ferrocarriles (Association of American Railroads), y de AASHTO.

En particular, se debera prestar especial atencién a los siguientes capitulos de la publi-
cacion Manual de ingenieria ferroviaria (Manual for Railway Engineering — AREMA, 2003):

Estructuras de hormigén y fundaciones,

Cruces carretero-ferroviarios,

Estructuras de acero, y

Galibos.

Los requisitos particulares de los ferrocarriles nacionales y el Manual AREMA se deberan
utilizar para determinar:

- Galibos

- Cargas,
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- Proteccion de pilas,
- Impermeabilizacion y

- Proteccion contra explosiones.

C 2.3.4. Medio ambiente

La geomorfologia de una corriente fluvial es el estudio de las formas del relieve de los
suelos que resultan de las acciones climaticas y del agua sobre ellos. A los fines de este
Capitulo, ello involucra la evaluacion de las corrientes, la posibilidad de sedimentacion,
erosién o movimientos laterales del curso de agua.

C 2.4. INVESTIGACION DE LAS FUNDACIONES

C 2.4.1. Generalidades (Este articulo no tiene comentarios)

C 2.4.2. Estudios topograficos (Este articulo no tiene comentarios)

C 2.5. OBJETIVOS DEL PROYECTO

C 2.5.1. Seguridad

En este Reglamento se incluyen requisitos minimos para garantizar la seguridad
estructural de los puentes. La filosofia para lograr una seguridad estructural adecuada se
trata en el articulo 1.3. Es recomendable utilizar una relacion “control de calidad/garantia
de calidad” aprobada mediante un proceso de revision y verificacion para garantizar que el
trabajo de disefio cumple con este Reglamento.

C 2.5.2. Aptitud de servicio (Este articulo no tiene comentarios)

C 2.5.2.1. Durabilidad (Este articulo no tiene comentarios)

C 2.5.2.1.1. Requisitos por durabilidad (Este articulo no tiene comentarios)

C 2.5.2.1.2. Requisitos del Proyecto Estructural (Este articulo no tiene comentarios)
C 2.5.2.1.3. Requisitos de ejecucion (Este articulo no tiene comentarios)

C 2.5.2.1.4. Materiales

La intencion de este articulo es reconocer la importancia de la corrosion y el deterioro de
los materiales estructurales para el comportamiento a largo plazo de un puente. El articulo
5.12 contiene otros requisitos referidos a la durabilidad.

Aparte del deterioro del propio tablero de hormigoén, el problema de mantenimiento mas
importante en los puentes es la desintegracion de los extremos de vigas, apoyos,
soportes, pilas y estribos, provocada por la percolacion de las sales transportadas por el

agua a través de las uniones del tablero. La experiencia parece indicar que un tablero
estructuralmente continuo proporciona la mejor proteccion posible a los componentes
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ubicados debajo del mismo. Se debe tener en cuenta las potenciales consecuencias de
utilizar sales en estructuras con tableros de acero no macizados.

Este Reglamento permite el empleo de tableros discontinuos si no hay un uso substancial
de sales. Se ha verificado que las juntas de alivio en diente de sierra transversales, en
tableros de hormigdn colado in situ, no tienen ningun valor practico si esta vigente la
accion compuesta. Desde el punto de vista econdmico, es generalmente favorable el
uso de tableros continuos, independientemente de su ubicacién, debido a la
continuidad estructural y ausencia de juntas de dilatacion.

Aquellas vigas sobre las que apoya el tablero, que se comportan como simplemente
apoyadas gracias a juntas deslizantes, con o sin orificios ranurados para bulones, tienden
a endurecerse debido a la acumulacion de los productos de la corrosién, generando
problemas de mantenimiento. En virtud de la disponibilidad de estudios mediante compu-
tadoras, el analisis de tableros continuos no constituye actualmente un problema.

La experiencia indica que, desde el punto de vista de la durabilidad, todas las juntas se
deberan considerar sujetas a algun grado de movimiento y filtraciones.

C 2.5.2.1.5. Medidas de autoproteccién

Con frecuencia se han observado acumulaciones de agua en los asientos de los estribos,
probablemente como consecuencia de las tolerancias constructivas y/o declives. La
intencidn de la pendiente especificada del 15% en el caso de juntas abiertas es permitir
que las lluvias arrastren las sales y desechos.

En el pasado, en muchos puentes pequefios no se proveia ningun dispositivo de dilatacion
en las “juntas fijas”, y la carpeta de rodamiento simplemente se continuaba sobre la junta
para lograr una superficie continua para el transito. Dado que el centro de rotacién de la
superestructura siempre esta debajo de la superficie, la “junta fija” en realidad se mueve
por los efectos ambientales y de las cargas, provocando fisuras, filtraciones y la
desintegracién de la carpeta de rodamiento.

C 2.5.2.2. Inspeccionabilidad

Se deberan cumplir con las exigencias establecidas por la Autoridad de Aplicacion o el
Propietario del Puente. En ausencia de especificaciones nacionales se puede consultar el
documento Guia de especificaciones para el disefio y construccion de puentes de
hormigén por dovelas (Guide Specifications for Design and Construction of Segmental
Concrete Bridges) que especifica puertas exteriores de acceso de un tamafio minimo de
0,75 m por 1,20 m, aberturas de mayor tamafio en los diafragmas interiores, y ventilacion
mediante sumideros o respiraderos con rejas a intervalos no mayores de 15 m. Estas
recomendaciones se deberan utilizar para los puentes proyectados con este Reglamento.

C 2.5.2.3. Mantenimiento
El transito en el puente se debera mantener durante las operaciones de reemplazo, ya sea
realizando los mismos en forma parcial por etapas o bien utilizando una estructura paralela

adyacente.

Las medidas para aumentar la durabilidad de los tableros de hormigén incluyen revestir
con resina epoxi las barras de armadura, las vainas de postesado y los cordones de
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pretensado en el tablero. Para proteger el acero negro se pueden incorporar aditivos de
microsilice y/o nitrito de calcio en el hormigon del tablero, utilizar membranas
impermeabilizantes o revestimientos. Para requisitos adicionales con respecto a las sobre-
capas, ver el articulo 5.14.2.3.10e.

C 2.5.2.4. Transitabilidad (Este articulo no tiene comentarios)
C 2.5.2.5. Servicios (Este articulo no tiene comentarios)

C 2.5.2.6. Deformaciones

C 2.5.2.6.1. Generalidades

Las deformaciones en el estado de servicio pueden provocar el deterioro de las carpetas
de rodamiento y fisuracion localizada en losas de hormigdn y en puentes metalicos, que
podria afectar la serviciabilidad y durabilidad, ain cuando sean autolimitantes y no
representen una fuente potencial de colapso.

Desde 1905 se ha intentado evitar estos efectos limitando las relaciones altura/luz de
tramo de las vigas y reticulados, y con este objetivo a partir de la década de 1930 se
establecieron limites para las flechas debidas a la sobrecarga.

En un estudio sobre las limitaciones de flechas en puentes (ASCE, 1958) un comité de
ASCE concluy6 que estos enfoques tradicionales presentaban numerosas anomalias y
observaron, por ejemplo, lo siguiente:

El sondeo conducido por el mencionado Comité no evidencié dafios estructurales
serios que pudieran atribuirse a una flecha excesiva. Los pocos ejemplos de
uniones de vigas longitudinales dafiadas o tableros de hormién fisurados, se
podrian corregir probablemente de manera mas eficiente modificando el disefio
antes que imponiendo limitaciones més estrictas a las flechas. Por otra parte,
tanto los antecedentes histéricos como los resultados del estudio indican
claramente que la reaccién psicologica adversa frente a las flechas de un puente
es probablemente la fuente de preocupacion mas frecuente e importante
relacionada con la flexibilidad de los puentes. Sin embargo, las caracteristicas de
vibracién de los puentes que los peatones y pasajeros de vehiculos consideran
objetables alin no han podido ser definidas.

Desde la publicacién de este estudio se han realizado frecuentes investigaciones que
evaltan la respuesta humana al movimiento. Actualmente existe consenso acerca de que
el principal factor que afecta la sensibilidad humana en los puentes es la aceleracion mas
que la flecha, la velocidad, o la tasa de variaciébn de la aceleracion, pero ello aun
constituye un problema subjetivo de dificil resolucién. Por lo tanto, aiun no existen
lineamientos sencillos y definitivos sobre los limites para la deformacién estatica tolerable
ni para el movimiento dinamico. Entre las especificaciones actuales, el documento “Cédigo
de disefio de puentes carreteros de Ontario, 1991” (“Ontario Highway Bridge Design Code
of 1991”) contiene los requerimientos de mayor alcance relacionados con las vibraciones
gque pueden tolerar los seres humanos.

Los puentes de acero curvados horizontalmente estan sujetos a torsion como resultado de
los elevados giros y flechas laterales en relacion a los puentes tangentes. Por lo tanto, las
rotaciones generadas por las cargas permanentes y las fuerzas térmicas, en los puentes
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curvos, tienden a tener un mayor efecto sobre el comportamiento de los apoyos y las
juntas de dilatacion.

Las rotaciones en los apoyos durante la etapa constructiva pueden exceder las rotaciones
que se generarian por la carga permanente del puente terminado, particularmente en los
apoyos orientados oblicuamente. La identificacion de esta situacion transitoria es
fundamental para garantizar que el puente pueda ser construido sin dafiar los apoyos ni
los dispositivos de expansion.

C 2.5.2.6.2. Criterios para flechas

Estas disposiciones permiten, pero no alientan, el uso de las practicas pasadas para el
control de las flechas. En el pasado se permitia que los Proyectistas Estructurales
excedieran estos limites a discrecion. A menudo las flechas calculadas para las estruc-
turas han resultado dificiles de verificar en obra en razén de las numerosas fuentes de
rigidez no incorporadas a los célculos. A pesar de ello, muchos Propietarios y Proyectistas
Estructurales se sienten comodos con los requerimientos pasados para limitar la rigidez
global de los puentes.

El deseo de contar con algunos lineamientos disponibles sobre este tema, expresado con
frecuencia durante el desarrollo de este Reglamento, ha dado por resultado la conserva-
cién de criterios opcionales, excepto para el caso de tableros ortotropos para los cuales los
criterios son requeridos.

Los criterios para flechas son también obligatorios para tableros alivianados constituidos
por acero y hormigén, tales como tableros emparrillados llenados total o parcialmente, y
tableros emparrillados no llenos compuestos por losas de hormigbn armado, como se
indica en el articulo 9.5.2.

En Wright and Walker (1971) se pueden encontrar lineamientos adicionales sobre las
flechas en puentes de acero.

En el caso de un puente recto de mdltiples vigas, esto equivale a afirmar que el factor de
distribucion para las flechas es igual al nUmero de carriles dividido por el nimero de vigas.

Para los sistemas de vigas curvas de acero, la flecha limite se aplica a cada viga individual
porque la curvatura hace que cada viga se deforme de manera diferente que la viga
adyacente, de modo que una flecha promedio es poco significativo. Para los sistemas de
vigas curvas de acero, la longitud utilizada para determinar la flecha limite debe ser
tomada como la longitud entre apoyos del arco de la viga.

Las deformaciones excesivas pueden provocar el deterioro prematuro de la carpeta de
rodamiento y afectar el comportamiento de los fijadores, pero ain no se han establecido
limites para este ultimo punto.

La intencién del criterio de la flecha relativa es proteger la carpeta de rodamiento contra la
pérdida de adherencia y contra fracturas debidas a la excesiva flexion del tablero.

La limitacion de 2,5 mm para la flecha relativa es tentativa.
C 2.5.2.6.3. Criterios opcionales pararelaciones luz-altura de la seccion

La Tabla 2.5.2.6.3-1 presenta, con algunas modificaciones, las alturas minimas tradicio-
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nales para superestructuras de altura constante, contenidas en ediciones previas del
“AASHTO Especificaciones Estandar Para Puentes Carreteros” (“AASHTO Standard
Specifications for Highway Bridges”).

Para vigas curvas de acero se especifica una mayor altura minima recomendada de viga
con el fin de reflejar el hecho de que la viga curva mas externa recibird una parte
desproporcionada de la carga y deberd ser mas rigida. En puentes oblicuos en curva, las
fuerzas del pértico transversal estan directamente relacionadas con las deformaciones
relativas de la viga. El aumento de la altura y la rigidez de todas las vigas en un puente
oblicuo en curva conducen a pequefias diferencias relativas en las deformaciones y
fuerzas méas pequefas en el portico transversal. Mayores alturas de vigas también dan
lugar a la reduccion de rotaciones fuera del plano, lo cual facilita el montaje del puente.

Se recomienda un incremento en la altura minima principal de vigas, de acuerdo con la
expresion 2.5.2.6.3-1, en aquellas vigas curvas de acero que no satisfagan las condiciones
especificadas en el Reglamento, ya que en tales casos, las vigas tenderan a ser
significativamente mas flexibles y con menos acero, generdndose un aumento de las
deformaciones sin un aumento de la altura de la viga.

Una viga curva de menor altura podria ser utilizada siempre que el Proyectista Estructural
responsable evaluara los efectos tales como fuerzas en los poérticos y las deformaciones
del puente, incluyendo las rotaciones de vigas, y determinara que las fuerzas y los
cambios geométricos del puente estan dentro de rangos aceptables. Para vigas curvas
mixtas, las relaciones recomendadas se aplican a la porcién de viga de acero de la
seccién compuesta.

C 2.5.2.7. Consideraciones de futuros ensanches
C 2.5.2.7.1. Vigas exteriores en puentes de vigas multiples

Este requisito se debe aplicar a todos los elementos longitudinales sometidos a flexion,
tradicionalmente considerados como largueros, vigas secundarias o principales.

C 2.5.2.7.2. Subestructura (Este articulo no tiene comentarios)
C 2.5.3. Constructibilidad

Un ejemplo de una secuencia particular de construccion se daria en el caso en que el
Proyectista Estructural requiriera una viga principal de acero apuntalada mientras se
hormigona el tablero, de manera que la viga y el tablero actien como viga compuesta
tanto para carga permanente como para sobrecarga.

Un ejemplo de puente complejo podria ser un puente a obenques con limitaciones acerca
de lo que debera soportar, especialmente en términos de los equipos a utilizar en la etapa
constructiva. Cuando tales limitaciones no sean evidentes para un Contratista
experimentado, éste se puede ver obligado a realizar un analisis prelicitatorio mas
exhaustivo de lo acostrumbrado. En funcion de las usuales carencias de tiempo y
presupuesto al licitar, no siempre es factible que el Contratista lleve a cabo tal analisis. Por
esta razén es necesario que el Contratista tenga la suficiente experiencia, conocimiento y
destreza para encarar los desafios que presente la obra.

No es intencién de este articulo limitar al Contratista en la utilizacion de innovaciones para
hacer mas competitiva su oferta sino advertir sobre la importancia de la pericia del
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Contratista en estos casos.

A igualdad de los demas factores, se prefieren normalmente los disefios que son
autoportantes o que utilizan sistemas de encofrado estandarizados, antes que aquellos
gue requieren encofrados especiales o complejos.

Los encofrados provisorios ubicados en la zona despejada deberan estar adecuadamente
protegidos del transito.

C 2.5.4. Economia
C 2.5.4.1. Generalidades

Si existe informacion disponible sobre las tendencias de la fluctuacién de los costos de
mano de obra y materiales, se deberan extrapolar los efectos de estas tendencias al
momento en el cual se ha de construir el puente.

La comparacion de los costos de las diferentes alternativas estructurales se debe basar en
consideraciones a largo plazo, incluyendo la inspeccién, mantenimiento, reparacion y/o
reemplazo. La alternativa de menor costo inicial no necesariamente conduce al menor
costo total.

C 2.5.4.2. Proyectos alternativos (Este articulo no tiene comentarios)
C 2.5.5. Estética del puente

Con frecuencia se puede mejorar significativamente la apariencia de un puente con un
costo despreciable, introduciendo pequefios cambios en la forma o posicion de los
elementos estructurales. Sin embargo, en puentes importantes se suele justificar un
aumento del costo para lograr una mejor apariencia, considerando que el puente
probablemente formara parte del paisaje por 75 afios o mas.

Las recomendaciones exhaustivas para procurar una apariencia satisfactoria de los
puentes exceden el alcance de este Reglamento. Los Profesionales Responsables podran
consultar documentos tales como “La estética del puente en el mundo” (“Bridge Aesthetics
Around the World, 1991”), publicado por la “Junta de investigacion del transporte”
(“Transportation Research Board”), donde encontraran lineamientos sobre este tema.

Las estructuras modernas mas reconocidas son aquellas en las cuales su buena
apariencia descansa en las formas de los propios elementos estructurales:

- La forma de los elementos responde a su funciéon estructural. Son robustos si las
tensiones a las cuales estan sometidos son mas elevadas, mientras que son mas
delgados si las tensiones son menores.

- Se debe poner de manifiesto la funcion de cada parte y como esta funcion se lleva
a cabo.

- Los elementos son esbeltos y separados con amplitud, permitiendo la observacion
a través de la estructura.
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- El puente se visualiza como una unidad, con todos sus miembros consistentes con
dicha unidad y contribuyendo al todo. Por ejemplo, todos los elementos deberan
pertenecer a la misma familia de formas, tal como formas con bordes redondeados.

- El puente cumple su funcién con un minimo de material y una cantidad minima de
elementos.

- El tamafo de cada elemento, comparado con el de los demas, esta claramente
relacionado con el concepto estructural global y con el trabajo que le corresponde a
cada uno, y

- El puente, considerado como un todo, tiene una relacion clara y logica con el
entorno que lo rodea.

Se han propuesto varios procedimientos para integrar el concepto estético dentro del
proceso de disefio (Gottemoeller, 1991).

Debido a que los principales elementos estructurales de un puente son los de mayor
tamafio y los que saltan a la vista en primer término, éstos determinaran la apariencia de
un puente. Por lo tanto, los Proyectistas Estructurales deberan buscar la excelente
apariencia de los elementos de un puente segun el siguiente orden de importancia:

- Alineacién horizontal y vertical y posicionamiento en el entorno;

- Tipo de superestructura, es decir arco, viga, etc;

- Ubicacién de las pilas;

- Ubicacién y altura de los estribos;

- Forma de la superestructura, es decir si es acartelada, ahusada, profunda;

- Forma de las pilas;

- Forma de los estribos;

- Detalles de parapetos y barandas;

- Colores y texturas de las superficies; y

- Ornamentacion.
El Proyectista Estructural deberd determinar la ubicacion probable de la mayoria de los
observadores del puente, para luego usar esa informacion como guia para juzgar la
importancia de los diferentes elementos en cuanto a la apariencia de la estructura.
Para analizar la estética de las estructuras se puede recurrir a perspectivas preparadas a
partir de fotografias tomadas desde los puntos de observacion mas importantes. Las

magquetas también resultan utiles.

Se debe revisar la apariencia de los detalles para verificar que concuerden con el proyecto
conceptual del puente.
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C 2.6. HIDROLOGIA E HIDRAULICA
C 2.6.1. Generalidades

Los requerimientos de este articulo incorporan practicas y procedimientos mejorados para
el proyecto hidraulico de los puentes. La publicacion de “AASHTO Manual de modelo de
desague” (“AASHTO Model Drainage Manual’) contiene lineamientos detallados para la
aplicacion de estas practicas y procedimientos. Dicha publicacion contiene guias y
referencias sobre procedimientos de disefio y software para el proyecto hidrologico e
hidraulico. También incorpora lineamientos y referencias de la publicacion de “AASHTO
Pautas de desaglie” (“AASHTO Drainage Guidelines”), documento que acompafa al
“AASHTO Model Drainage Manual”.

Los estudios hidrolégicos e hidraulicos, de socavacion y estabilidad del curso de agua se
ocupan de predecir los caudales de inundacion y sus recurrencias, y los complejos
fendmenos fisicos que involucran las acciones e interacciones entre el agua y el suelo
durante la ocurrencia de los caudales de inundacion previstos. Estos estudios deberan ser
realizados por un Ingeniero con los conocimientos y experiencia necesarios como para
formular juicios practicos respecto al alcance de los estudios a realizar y la significacion de
los resultados obtenidos. Para el proyecto de las fundaciones de un puente la mejor opcion
es un equipo interdisciplinario formado por ingenieros estructuralistas, hidrélogos,
hidraulicos y geotécnicos.

En ausencia de especificaciones nacionales se podra consultar el documento AASHTO
Model Drainage Manual que contiene guias y referencias sobre los siguientes temas:

- Métodos de disefio para evaluar la precision de los estudios hidrolégicos-
hidraulicos, incluyendo los elementos de un plan de recoleccién de datos;

- Una guia para estimar los picos del caudal de crecida y sus volimenes, incluyendo
los requerimientos para el proyecto de carreteras interprovinciales;

- Procedimientos o referencias para el andlisis de cursos de agua afectados por
mareas, sistematizacion de corrientes y cuencas urbanas;

- Evaluacion de la estabilidad de las corrientes;

- Uso de procedimientos de disefio y software recomendados para cuantificar el
régimen de los cursos de agua;

- Ubicacion y proyecto de puentes para resistir dafios provocados por la socavacion
y cargas de origen hidraulico, como las que ocasionan el flujo de la corriente, el
hielo y los desechos arrastrados;

- Calculo de la magnitud de la socavacién originada por la contraccion provocada por
la obra, la socavacion localizada y las medidas convenientes para contrarrestarlas;

- Proyecto de puentes y alcantarillas de alivio, de sobrepaso de las carreteras,
espigones, y otras obras de sistematizacion de cauces; y

- Procedimientos para el proyecto hidrolégico-hidraulico de alcantarillas del tamafio
de un puente.

Reglamento CIRSOC 801 - Reglamento Argentino para el Disefio de Puentes Carreteros Comentarios Cap. 2 - 17



C 2.6.2. Datos del sitio de emplazamiento

La evaluacion hidrolégica-hidraulica implica necesariamente numerosas hipétesis. Estas
hipétesis se relacionan con los coeficientes de rugosidad y la proyeccion de las
magnitudes de los caudales a largo plazo, por ejemplo, la creciente de quinientos afios u
otras crecientes extraordinarias. Es dable esperar que el escurrimiento producido por una
tormenta dada, varie con las estaciones, con las condiciones meteorolégicas del pasado
inmediato y con las condiciones de los suelos y sus usos a largo plazo, tanto las naturales
como las impuestas por el hombre. La confiabilidad de proyectar estadisticamente las
crecidas con largos periodos de retorno es funcién de lo adecuada que resulta la base de
datos de crecidas pasadas, y estas proyecciones cambian con frecuencia como
consecuencia de la inclusién de nuevos datos y experiencias.

Los factores mencionados hacen que los estudios referidos a la crecida de verificacion
para la socavacion sea un criterio de seguridad importante pero altamente variable y
probablemente dificil de reproducir, a menos que todas las hipétesis originales del
Proyectista se empleen en el estudio de una socavacién producida en una ocasion
posterior al proyecto. Obviamente, estas hipétesis originales deben ser razonables en vista
de los datos, condiciones, y proyecciones disponibles en el momento del proyecto original.

C 2.6.3. Estudio hidroldgico

El periodo de retorno de los niveles de marea se debe correlacionar con las elevaciones
de agua producidas por fuertes tormentas y por mareas meteoroldgicas, de acuerdo con
los estudios realizados por los organismos especializados del pais.

Se debe prestar particular atencién en la seleccidon del proyecto a los caudales de la
crecida de verificacion por crecidas producidas por causas varias. Por ejemplo, un
escurrimiento en un estuario puede estar formado por el accionar de la marea y el
escurrimiento aportado por la cuenca colectora de aguas arriba.

Si la crecida de causas varias depende de la ocurrencia de un evento meteorolégico
critico, tal como un ciclén, se necesita considerar y evaluar el relativo desfasaje de ella con
los picos de los otros eventos considerados, para seleccionar el caudal de disefio. Es
probable que esta sea la situacion en el caso de los escurrimientos en un estuario.

Si los eventos tienden a ser independientes, como podria ser el caso de inundaciones en
una regién montafiosa provocadas por el escurrimiento ocasionado por las lluvias o el
derretimiento de las nieves, el Proyectista debera evaluar ambos eventos independiente-
mente y luego considerar la probabilidad de su ocurrencia simultanea.

C 2.6.4. Estudio hidraulico

C 2.6.4.1. Generalidades (Este articulo no tiene comentarios)

C 2.6.4.2. Estabilidad de la corriente (Este articulo no tiene comentarios)

C 2.6.4.3. Puentes sobre cursos de agua

Las evaluaciones preliminares deben tener en cuenta lo siguiente:

- Aumento de los niveles de las crecidas, provocado por el puente,
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- Cambios de los patrones del flujo de las crecidas y de las velocidades en el cauce y
en la planicie de inundacion,

- Ubicacion de controles hidraulicos que afecten el flujo a través de la estructura o la
estabilidad de la corriente a largo plazo,

- Galibos entre la elevacion del nivel de agua durante la crecida y las partes
inferiores de la superestructura para permitir el paso del hielo y los detritos,

- Necesidad de proteger las fundaciones del puente, el lecho del cauce y las
margenes, y

- Evaluacién de los costos de capital y riesgos de crecidas asociados con las
diferentes alternativas planteadas para el puente, mediante procedimientos de
evaluacién o andlisis de riesgos.

C 2.6.4.4. Fundaciones de puentes
C 2.6.4.4.1. Generalidades

Para reducir la vulnerabilidad del puente frente a los dafios provocados por la socavaciéon y
los empujes hidraulicos, se deberan considerar los siguientes conceptos generales del
proyecto:

- Fijar las cotas de los tableros tan altas como resulte practico para las condiciones
del sitio, a fin de minimizar la posibilidad de su inundacién por las crecidas. Si un
puente esta sujeto a inundacion, considerar el desborde de las secciones de la
carretera de acceso y dar forma a la superestructura de manera tal que permita el
flujo continuo, para asi minimizar el area sujeta a los empujes hidraulicos y a la
acumulacion de hielo, detrito y arrastres.

- Emplear puentes de alivio, espigones, diques y otras obras para sistematizacion del
cauce a fin de reducir la turbulencia y las fuerzas hidraulicas que actdan en los
estribos del puente.

- Utilizar proyectos con tramos continuos. Anclar las superestructuras a sus
subestructuras cuando estén sujetas a los efectos de empujes hidraulicos,
flotabilidad, hielo o impacto de detritos o acumulacion de arrastres. Proveer la
ventilacién y el desagtie de la superestructura.

- Cuando resulte practicable, limitar el numero de pilas dentro del cauce, dar forma a
las pilas de manera que permitan el flujo continuo de la crecida (darles formas
fluidodinamicas) y alinear tales pilas con la direccion del flujo. Evitar los tipos de
pilas que acumulan hielo o detritos. Ubicar las pilas lejos de las margenes del
cauce.

- Ubicar los estribos atras de las margenes del cauce si se prevé que habra
problemas significativos con la acumulacion de hielo y/o detritos, con la
socavacion, o con la estabilidad del cauce; o cuando se deban satisfacer
especiales requisitos ambientales o reguladores, por ejemplo, tendidos sobre
tierras pantanosas.
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- Proyectar las pilas en planicies de inundacion como las pilas fluviales. Ubicar sus
fundaciones a una profundidad apropiada, si es probable que el cauce se desvie
durante la vida de la estructura o si es probable que se produzcan lagunas por
cambios en el cauce.

- Cuando resulte practicable, usar rejas para detritos o barreras para hielo para
detener los arrastres y el hielo antes que lleguen al puente. Si es inevitable que
haya acumulaciones significativas de arrastres o hielo, sus efectos se deben tomar
en cuenta al determinar las profundidades de socavacién y los empujes hidraulicos.

C 2.6.4.4.2. Socavacion de puentes

La mayoria de las fallas de puentes que se dan en el mundo se producen como resultado
de la socavacion.

El costo adicional de hacer que el puente sea menos vulnerable a los dafios provocados
por la socavacion es pequefio en comparacion con el costo total que implica la falla de un
puente.

La crecida de disefio para socavacion la debe determinar el proyectista en base a las
condiciones hidrolégicas e hidraulicas del flujo en el sitio. El procedimiento recomendado
consiste en evaluar la socavacién provocada por los flujos de crecida establecidos y
proyectar las fundaciones para el evento que se espera provoque la mayor profundidad
total de socavacion.

El procedimiento recomendado para determinar la profundidad total de socavacién en
las fundaciones de un puente es el siguiente:

Estimar la sedimentacion o erosion del perfil (transversal y longitudinal — en las
inmediaciones) del cauce a lo largo de la vida de servicio del puente;

- Estimar los cambios de forma, en planta, del cauce a lo largo de la vida de servicio
del puente;

- A modo de verificacion del proyecto, evaluar para el final de la vida de servicio del
puente, las secciones transversales del cauce existente y de la planicie de
inundacion aguas arriba y aguas abajo del puente, para reflejar, anticipadamente,
los cambios del perfil del cauce y la planimetria del mismo;

- Determinar la combinacién de las condiciones existentes o probables en el futuro,
de eventos de crecidas que podrian conducir a una socavacion mas profunda que
las que producen las condiciones de proyecto;

- Determinar los perfiles de la superficie del agua de una corriente que abarguen una
longitud apropiada, tanto aguas arriba como aguas abajo, del emplazamiento del
puente para las diferentes combinaciones de las condiciones y eventos
considerados en el proyecto;

- Determinar la magnitud de la socavacion por contraccion y la socavacion localizada
en pilas y estribos; y
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- Evaluar los resultados del andlisis de la socavacion, teniendo en cuenta las
variables en los métodos usados, la informacién disponible sobre el comporta-
miento del curso de agua, y el funcionamiento de estructuras existentes durante
crecidas pasadas. Considerar también los patrones de flujo actuales y los que se
anticipan para el futuro, en el cauce y su planicie de inundacion. Visualizar la
influencia del puente sobre estos patrones de flujo y la influencia del flujo sobre el
puente. Modificar el proyecto del puente cuando resulte necesario para satisfacer
inquietudes generadas por el andlisis de la socavacién o la conformacion de la
planimetria del cauce.

El proyecto de las fundaciones se debe basar en las profundidades totales de socavacion
estimadas por el procedimiento descripto, teniendo en cuenta factores de seguridad
geotécnica adecuados. Si resultan necesarias, se deberdn considerar las siguientes
modificaciones en el proyecto del puente:

- Reubicar o reproyectar las pilas o estribos para evitar zonas de socavacion
profunda o la superposicibn de cavidades, por socavacion de elementos de
fundacién adyacentes,

- Agregar espigones, diques u otros elementos para sistematizacion del cauce, a fin
de permitir transiciones de flujo mas suaves o para controlar el movimiento lateral
del cauce,

- Ensanchar la seccién transversal del curso de agua, o

- Reubicar el cruce para evitar situaciones indeseables.

Las fundaciones se deberdn proyectar para soportar las condiciones de socavacion
correspondientes tanto para la crecida de disefio como para la crecida de verificacién. En
general, esto conducira a fundaciones profundas. El proyecto de fundaciones de puentes
existentes que estan siendo rehabilitados debe considerar el apuntalamiento si la
socavacion determina que ello es necesario. Si un apuntalamiento no resultara eficiente,
desde el punto de vista de los costos, se pueden usar piedras sueltas u otras medidas
para contrarrestar la socavacion.

La tecnologia disponible no esta lo suficientemente desarrollada como para permitir una
estimacion confiable de la socavacion bajo ciertas condiciones, tales como estribos de
puentes ubicados en zonas de turbulencia provocada por flujos convergentes o
divergentes.

C 2.6.4.5. Accesos carreteros al puente

Los terraplenes de carreteras construidos en planicies de inundacion sirven para redirigir el
flujo sobre las margenes, provocando que fluya en direccion generalmente paralela al
terraplén y regrese al cauce principal al llegar al puente. En estos casos, el proyecto de las
carreteras deberd incluir, donde corresponda, medidas para contrarrestar el dafio a los
terraplenes de la carretera y los estribos del puente. Estas medidas pueden incluir:

- Puentes de alivio,

- Disminuir la velocidad del flujo sobre las margenes promoviendo el crecimiento de
arboles y arbustos en la planicie de inundacioén y el terraplén de la carretera dentro
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de la zona de servidumbre de paso de la carretera, o construir pequefios diques a
lo largo del terraplén de la carretera,

- Proteger las pendientes de los taludes expuestos a velocidades erosivas colocando
piedras sueltas u otros materiales de proteccion contra la erosion sobre el terraplén
de la carretera y los estribos del puente, y

- Usar espigones de guia cuando el flujo sobre las margenes es importante, a fin de
proteger los estribos del puente en el cauce principal y los puentes de alivio contra
la turbulencia y la socavacién resultantes.

Aunque un desborde puede provocar el colapso del terraplén, se prefiere esta
consecuencia antes que el colapso del puente. El punto mas bajo de la seccién de
desborde no debera estar en las adyacencias del puente, ya que su falla en esta ubicacion
podria dafar el estribo del puente. Si debido a limitaciones geométricas el punto mas bajo
de la seccion de desborde se debe ubicar cerca del estribo, la socavacién provocada por
el flujo de desborde se debera considerar en el proyecto del estribo. Los estudios de
proyecto para desborde también deberan incluir una evaluacion de cualquier riesgo de
crecida generada por cambios en las configuraciones existentes de los patrones del flujo o
por concentraciones del flujo en la proximidad de propiedades en explotacion.

C 2.6.5. Ubicacion de las alcantarillas, longitud y area de escurrimiento

La discusion de las investigaciones “in situ” y los analisis hidrologicos e hidraulicos para
puentes es generalmente aplicable también a grandes alcantarillas clasificadas como
puentes.

El uso de rejas de seguridad en los extremos de las alcantarillas para proteger los
vehiculos que se salen de la carretera es generalmente desaconsejable en el caso de las
grandes alcantarillas, incluyendo aquellas clasificadas como puentes, debido a que existe
la posibilidad de que se colmaten y provoquen un aumento inesperado del riesgo de
inundacion en la carretera y en las propiedades adyacentes. Los métodos preferidos para
lograr la seguridad del transito incluyen la instalacion de barreras o la prolongacion de los
extremos de las alcantarillas para aumentar la zona de recuperacion de vehiculos en el
lugar.

C 2.6.6. Desague de la carretera
C 2.6.6.1. Generalidades

Siempre que sea posible, los tableros de los puentes deberan ser impermeables al agua y
todo el desagiie del tablero se debera llevar hasta los extremos del puente.

Los puentes deberan presentar un gradiente longitudinal. Se deberan evitar los gradientes
nulos y las curvas verticales concavas. Se debera coordinar el proyecto de los sistemas de
desagtie del tablero del puente y de los accesos carreteros.

Bajo ciertas condiciones, puede ser deseable usar barandas abiertas para permitir la
maxima descarga de escurrimiento superficial del tablero.

En ausencia de especificaicones nacionales se puede consultar el capitulo
correspondiente a “Desague pluvial” (“Storm Drainage”) del documento AASHTO Manual
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de modelo de desagie (“AASHTO Model Drainage Manual”) que contiene valores
recomendados para el proyecto de las pendientes transversales.

C 2.6.6.2. Tormenta de disefio (Este articulo no tiene comentarios)
C 2.6.6.3. Tipo, tamafio y nUmero de sumideros

Para consultar otras guias o criterios de proyecto sobre desaglie de tableros de puentes
se puede ver, por ejemplo: el capitulo correspondiente a “Desaglie pluvial” (“Storm
Drainage”) del “AASHTO Manual de modelo de desaglie” (“AASHTO Model Drainage
Manual’), “Una politica de disefio geométrico de calles y carreteras” (“A Policy on
Geometric Design of Highways and Streets”) y el Informe de Investigacion RD-87-014 de
AASTHO/FHWA, “Lineamientos de desague para el tablero del puente” (“Bridge Deck
Drainage Guidelines”).

Normalmente la minima dimension interior de una bajada pluvial no debera ser menor de
0,15 m, pero si se anticipa un aumento de hielo sobre el tablero del puente esta dimensién
minima no debera ser menor que 0,20 m.

C 2.6.6.4. Descarga de los sumideros del tablero

Se debe considerar como los sistemas de desagtie afectan la estética del puente.

En puentes en los cuales no es factible disponer cafios con caida libre, se debera prestar
atencion a un proyecto de sistema de tuberias de salida para:

- Minimizar estancamientos y otros problemas de mantenimiento, y

- Minimizar los efectos adversos de las tuberias, sobre la simetria y estética del
puente.

Se deberan evitar los cafios con caida libre en aquellos casos en los cuales las descargas
generan problemas en los carriles carreteros, ferroviarios o de navegacién que cruzan el
puente. Para impedir la erosion, debajo de los cafios de caida libre se deberan colocar
piedras sueltas o pavimento.

C 2.6.6.5. Desague de las estructuras

Para permitir la salida del agua se pueden usar orificios de desaglie en los tableros de
hormigdén y en los encofrados perdidos.

C 2.7. SEGURIDAD DEL PUENTE

C 2.7.1. Generalidades

Al momento de esta redaccién, no hay procedimientos uniformes para la evaluacion de la
prioridad de un puente en referencia a social/leconémica y defensa/seguridad de una
region. Se esté trabajando para desarrollar un procedimiento uniforme para dar prioridad a

los puentes en cuanto a la seguridad.

En ausencia de procedimientos uniformes, algunos estados de los Estados Unidos de
América han desarrollado procedimientos que incorporan sus propios métodos de
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priorizacion de seguridad que, si bien son similares, difieren en los detalles. Ademas, los
procedimientos para evaluar la prioridad del puente han sido desarrollados por los
departamentos de transporte en algunos estados para ayudar en la priorizacion de la
rehabilitacion sismica. Los procedimientos establecidos para evaluar la prioridad del
puente también se pueden utilizar en conjuncién con las consideraciones de seguridad.

Se puede encontrar una orientacion sobre estrategias de seguridad y reduccién de
riesgos en los siguientes documentos: “Sociedad Internacional de Aplicaciones
Cientificas” (“Science Applications International Corporation, 2002”), “Panel de Expertos
sobre Seguridad en Puentes y Tuneles” (“The Blue Ribbon Panel on Bridge and Tunnel
Security, 2003”), Winget (2003), Jenkins (2001), Abramson (1999), y Williamson (2006).

C 2.7.2. Exigencias de disefio

Dado que no es posible proteger al puente de cada amenaza concebible, se deberan
determinar los escenarios de amenaza mas probables en base al sistema estructural del
puente, a la geometria, y a las vulnerabilidades identificadas. Los escenarios mas
probables de ataque minimizaran el tiempo requerido por el atacante sobre el blanco, el
poseer una simplicidad en la planificacion y ejecucion, y el tener una alta probabilidad de
lograr el maximo dafio.

El nivel de dafio aceptable debera ser proporcional a la magnitud del ataque. Por
ejemplo, el comportamiento lineal y/o dafio local se debe esperar bajo un ataque de
pequefia magnitud, mientras que las deformaciones permanentes importantes y dafios
significativos y/o fallo parcial de algunos de los componentes deben ser aceptables bajo
ataques de mayor tamafio.

El nivel de amenaza y la clasificacion operativa del puente se deberan tener en cuenta
al determinar el nivel de analisis para ser utilizado en la determinacién de las exigencias.
Se pueden utilizar métodos aproximados para puentes de baja resistencia o de baja
importancia, mientras que los andlisis méas sofisticados se deberan utilizar ante amenazas
de alto poder a puentes prioritarios.
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COMENTARIOS AL CAPITULO 3.

CARGAS Y FACTORES DE CARGA

C 3.1. CAMPO DE VALIDEZ

Ademas de las cargas tradicionales, este Capitulo incluye las solicitaciones generadas por
colisiones, sismos, asentamiento y distorsion de la estructura.

Las colisiones de vehiculos y embarcaciones, los sismos y la inestabilidad aeroelastica
desarrollan solicitaciones que dependen de la respuesta estructural. Por lo tanto, estas
solicitaciones no se pueden determinar sin analisis y/o ensayos.

Excepto para los puentes de hormigdn por dovelas, no se especifican cargas debidas a la

construccion, sino que el Proyectista Estructural debera obtener la informacion pertinente
de los potenciales Contratistas.

C 3.2. DEFINICIONES (Este articulo no tiene comentarios)

C 3.3. SIMBOLOGIA
C 3.3.1. Simbologia general (Este articulo no tiene comentarios)

C 3.3.2. Cargas y denominacion de las cargas (Este articulo no tiene comentarios)

C 3.4. FACTORES DE CARGA Y COMBINACIONES DE CARGAS
C 3.4.1. Factores de cargay combinaciones de cargas

Los antecedentes de los factores de carga aqui especificados junto con los factores de
reduccion de resistencia especificados en otros Capitulos de este Reglamento se han
desarrollado en el trabajo de Nowak (1992).

Resistencia ll: No se debe suponer que el vehiculo de circulacion restringida es el Unico
vehiculo sobre el puente a menos que esto se asegure mediante un
adecuado control del trnsito. Ver articulo 4.6.2.2.5 referente a transito
simultaneo sobre el puente.

Resistencia lll: En presencia de velocidades de viento elevadas, los vehiculos se
vuelven mas inestables. Por lo tanto, los vientos elevados impiden la
presencia de una sobrecarga importante sobre el puente.
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Resistencia IV: El proceso estandar de calibracion para el estado limite de resistencia

Extremo I:

consiste en probar diferentes combinaciones de factores de carga y
resistencia en una variedad de puentes y sus componentes. Las
combinaciones con las cuales se obtiene un indice de fiabilidad proximo
al valor deseado B = 3,5 se retienen para su potencial aplicacion. Entre
estas combinaciones, para cada tipo de componente estructural se eligen
factores de carga y constantes y los correspondientes factores de
reduccion de resistencia ¢ que reflejen su uso.

Este proceso de calibracién se ha realizado para una gran cantidad de
puentes con longitudes de hasta 60 m. Estos calculos fueron en puentes
completos.

Para los componentes primarios de puentes de grandes dimensiones, la
relacion entre los efectos provocados por las cargas permanentes y
aquellos provocados por la sobrecarga es bastante elevada, y podria
resultar en un conjunto de factores de resistencia diferentes a los
aceptables para puentes pequefios y medianos.

Se cree que es mas practico investigar un caso de carga adicional antes
gue exigir el uso de dos conjuntos de factores de resistencia con los
factores de carga indicados en la Combinacion de Cargas para
Resistencia |, dependiendo de las demas cargas permanentes
presentes.

Se han realizado controles puntuales en algunos puentes de longitudes
de hasta 180 m, y pareciera que la Combinacion de Cargas para
Resistencia IV serd determinante cuando la relacion entre los efectos
provocados por las cargas permanentes y los provocados por las
sobrecargas es mayor que alrededor de 7,0. Esta combinacion de carga
se puede controlar durante la investigacion de las etapas de
construccion.

Las ediciones anteriores de las Especificaciones Estandares AASHTO
utilizaban un valor de o = 0. Este tema aun continda en estudio. Se
debe considerar la posibilidad de sobrecarga parcial, es decir, %o < 1,0
en presencia de sismos. La aplicaciéon de la regla de Turkstra para
combinar cargas no relacionadas indica que un valor de y#q = 0,50 es
razonable para un amplio rango de valores de transito medio diario de
camiones (ADTT, Average Daily Truck Traffic).

Lo siguiente se aplica en ambos Eventos Extremos |y Il

e Se supone que el periodo de recurrencia de los eventos extremos es mayor
gue lavida de disefio.

e Aungue estos estados limite incluyen las cargas hidraulicas, WA, las solicitaciones
provocadas por WA son considerablemente menos significativas que los efectos
que la degradacion provoca sobre la estabilidad de la estructura. Por lo tanto, a
menos que las condiciones especificas del emplazamiento determinen lo contrario,
en el disefio no se deberan incluir ni las profundidades de socavacion local en las
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pilas ni la socavacion por contraccion combinados con BL, EQ, IC, CV o CT. Sin
embargo, se deberan considerar los efectos debidos a la degradacion del cauce.
Alternativamente, un medio de la socavacion total podr4 ser considerada en
combinacién con BL, EQ, IC, CV o CT.

e La probabilidad de la ocurrencia conjunta de estos eventos es extremadamente
baja y, por lo tanto, se especifica que estos eventos se apliquen de forma
independiente. Bajo estas condiciones extremas, se anticipa que la estructura
sufrird deformaciones inelasticas considerables mediante las cuales se espera que
se alivien los efectos debidos a TU, TG, CR, SHy SE.

El factor para sobrecarga igual a 0,50 significa que es baja la probabilidad que ocurran
simultdneamente la maxima sobrecarga vehicular (a excepciéon de CT) y los eventos

extremos.

Servicio I

Servicio ll:

Servicio lll:

Servicio IV:

Fatiga l:

Los elementos comprimidos de hormigon pretensado y las tracciones de
las vigas cabezales pretensadas se analizan utilizando esta combinacion
de cargas. Las tensiones de traccion en elementos de hormigon
pretensado se investigan utilizando la combinacién de Servicio lll.

Esta combinacion de cargas corresponde a especificaciones de
sobrecarga para estructuras de acero en ediciones anteriores de la
AASHTO, y sb6lo es aplicable para estructuras de acero. Desde el
punto de vista del nivel de carga, esta combinacion es aproximadamente
un valor intermedio entre la Combinacién de Servicio | y de
Resistencia |l para los estados limite aplicables.

La significancia estadistica del factor 0,80 que se aplica a la sobrecarga
indica que se anticipa que el evento ocurrira alrededor de una vez al
afio en el caso de puentes con dos carriles de circulacion, menos
frecuentemente en los puentes con mas de dos carriles, y alrededor de
una vez al dia en los puentes con un Unico carril de circulacién. La
combinacion Servicio | debera ser utilizada para verificar la traccién
relacionada al andlisis transversal de las vigas construidas por dovelas
de hormigon.

La verificacién de la tensién principal de traccion se introduce con el fin
de verificar el adecuado comportamiento de las almas de vigas
construidas por dovelas de hormig6n frente al corte y torsién longitudinal.

El factor 0,70 que se aplica al viento representa una velocidad de
viento de 37,5 m/s. Con esto se debera obtener traccidon nula en las
columnas de hormigon pretensado para vientos con un periodo de
recurrencia media de diez afios. Las columnas de hormigén pretensado
también deben satisfacer los requisitos de resistencia especificados en la
Combinacion de cargas para Resistencia lll del articulo 3.4.1.

No se recomienda combinar el gradiente térmico con elevadas fuerzas de
viento. Se incluyen las fuerzas de expansion de la superestructura.

El factor de carga para la Combinacion de carga de Fatiga I, aplicado a
un anico camion de disefio cuya separacion entre ejes se especifica en el
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articulo 3.6.1.4.1, refleja niveles de carga que se consideran
representativos de los rangos maximos de tensiones del universo de
camiones para el disefio de fatiga a tiempo infinito. El factor fue elegido
suponiendo que el rango de tension maxima en el espectro aleatorio
variable es el doble del rango de tension efectiva generada por la
Combinacion de carga de Fatiga Il

Fatiga Il: El factor de carga para la Combinacién de carga de Fatiga Il, aplicado
a un anico camion de disefio, refleja un nivel de carga que se considera
representativo del rango de tension efectiva del universo de camiones
con respecto a un pequefio numero de ciclos de rangos de tensiones y
sus efectos acumulativos en elementos de acero, componentes y
conexiones para el disefio de fatiga a tiempo finito.

Este articulo refuerza el método tradicional de seleccionar combinaciones de cargas que
permitan obtener solicitaciones extremas realistas, y su intencion es aclarar el tema de la
variabilidad de las cargas permanentes y sus efectos. Como siempre se ha mencionado,
tanto la Autoridad de Aplicacién como el Propietario y el Proyectista Estructural
podran determinar que no todas las cargas de una combinacion de cargas dada son
aplicables a la situacion en estudio.

Este Reglamento reconoce que la magnitud real de las cargas permanentes también
puede ser menor que el valor nominal. Esto cobra importancia cuando la carga
permanente reduce los efectos provocados por las cargas transitorias.

Se ha observado que es mas probable que las cargas permanentes sean mayores que el
valor nominal, y no que sean menores a dicho valor.

El factor de carga de suelo para alcantarillas termoplasticas se ha establecido en 1,3. Sin
embargo y con el fin de mantener la seguridad total en los mismos niveles que
especificaban las versiones anteriores de AASHTO-LRFD 2012, se introduce mas
adelante un factor de instalacién de suelo, como parte de la implementacion del informe
NCHRP 631. Este factor se puede ajustar en base al control de campo de las practicas
constructivas.

En la aplicacion de cargas permanentes, las solicitaciones provocadas por cada uno de los
seis tipos de cargas especificados se deberan calcular de forma independiente. No es
necesario considerar que un tipo de carga varia segun el tramo, longitud o componente del
puente. Por ejemplo, al investigar el levantamiento del apoyo de una viga continua, no
seria correcto utilizar el maximo factor de carga para las cargas permanentes que actlan
en los tramos que producen una reaccidon negativa y el minimo factor de carga en los
tramos que producen reaccion positiva.

El levantamiento, que en ediciones anteriores de las Especificaciones Estandares de
AASHTO era tratado como un caso de carga independiente, ahora se transforma en una
combinacion de cargas para un estado limite de resistencia. Si una carga permanente
produce levantamiento, dicha carga se tendria que multiplicar por el maximo factor de
carga, independientemente del tramo en el cual esté ubicada. Si otra carga permanente
reduce el levantamiento, se tendria que multiplicar por el minimo factor de carga,
independientemente del tramo en que esté ubicada. Por ejemplo, para el Estado Limite de
Resistencia | si la reaccion debida a la carga permanente es positiva y la sobrecarga
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puede producir una reaccién negativa, la combinacion de cargas seria: 0,9 DC + 0,65 DW
+ 1,75 (LL + IM). Si ambas reacciones fueran negativas la combinacion seria: 1,25 DC +
1,50 DW + 1,75 (LL + IM). Para cada solicitacion puede ser necesario investigar ambas
combinaciones extremas aplicando el factor de carga mayor o el factor de carga menor,
segun corresponda. Las sumatorias algebraicas de estos productos son las solicitaciones
totales para las cuales se deberan disefiar el puente y sus componentes.

PS, CR, SH, TU, y TG son deformaciones impuestas tal como se define en el articulo 3.12.
Los factores de carga para TU y TG son indicados en la Tabla 3.4.1-1. Los factores de
carga para PS, CR y SH son indicados en la Tabla 3.4.1-3. Para elementos pretensados
en tipos comunes de puentes, el pretensado secundario, la fluencia lenta y la contraccion
son generalmente disefiados en el estado limite de servicio. En estructuras de hormigén
por dovelas, CR y SH son multiplicados por el factor % para DC porque el andlisis de las
solicitaciones dependientes del tiempo en puentes por dovelas es no lineal. Estribos,
pilares, columnas, y las vigas cabezales deben ser considerados como componentes de la
subestructura.

El calculo de los desplazamientos de TU utiliza un factor superior a 1,0 para evitar
subdimensionar en juntas, dispositivos de expansion y apoyos.

Para evaluar la resistencia al deslizamiento de muros se deben aplicar los siguientes
criterios:

- La carga vertical de suelo en la parte posterior de un muro de sostenimiento en
voladizo se debera multiplicar por smin (1,0) y el peso de la estructura se debera
multiplicar por %»min (0,90) ya que estas fuerzas provocan un aumento de la presion
de contacto (y de la resistencia al corte) en la base del muro y la fundacion.

- La carga correspondiente al empuje horizontal del suelo en un muro de sosteni-
miento en voladizo se debera multiplicar por %»max (1,50) para una distribucion del
empuje activo del suelo, ya que la fuerza provoca una fuerza de deslizamiento mas
critica en la base del muro.

De manera similar, los valores de »max para el peso de la estructura (1,25), para la carga
vertical de suelo (1,35) y para el empuje activo horizontal (1,50) representarian la
combinacién de cargas critica para evaluar la capacidad de carga de una fundacién.

En todas las combinaciones de cargas correspondientes a estados limite de resistencia,
las cargas hidraulicas y friccionales se incluyen con sus respectivos valores nominales.

Para la fluencia lenta y contraccibn se deberan utilizar los valores nominales
especificados. En el caso de las cargas de friccion, asentamiento e hidraulicas, para
determinar las combinaciones de cargas extremas es necesario investigar tanto los valores
minimos como los valores maximos.

El factor de carga para gradiente de temperatura se debera determinar en base al:

- Tipo de estructura, y

- Estado limite investigado.

Reglamento CIRSOC 801 - Reglamento Argentino para el Disefio de Puentes Carreteros Comentarios Cap. 3 - 29



De forma tradicional pero no necesariamente correcta, las construcciones con vigas cajon
abiertas y mudltiples vigas cajon de acero se disefian sin considerar los gradientes de
temperatura, es decir, ¢ = 0,0.

Las aplicaciones mas comunes de hormigén pretensado en los puentes viga de acero son
los postensados trasversales de los tableros y del cabezal integral de las pilas en el que
los cables atraviesan las almas de las vigas. Cuando un tablero compuesto es pretensado
longitudinalmente, los conectores de corte transfieren la fuerza al acero. Los efectos de la
contraccién y la fluencia lenta a largo plazo deben ser evaluados en los conectores de
corte para asegurar que la viga compuesta sea capaz de admitir el pretensado durante la
vida de servicio del puente.

El aporte de las deformaciones a largo plazo del material de sellado vertido entre los
paneles prefabricados del tablero, que han sido por afios reductores de la contraccién y la
fluencia lenta, puede necesitar de una evaluacién especifica.

El efecto de Poisson reconoce el pandeo del hormigén cuando se somete a pretensado.
Cuando se utiliza en las trabes portantes, el postesado genera un esfuerzo de traccién
transversal por dicho efecto Poisson que resulta en una tension longitudinal en las vigas
de acero.

La Tabla 3.4.1-2 no especifica un factor de carga para el empuje pasivo lateral, ya que
estrictamente el empuje pasivo lateral del suelo es una resistencia y no una carga. En el
articulo 10.5.5.2.2. (en preparacién) se discute la seleccion de un factor de resistencia
para el empuje pasivo lateral.

Las cargas explosivas se deben considerar como caso de evento extremo de carga. Sin
embargo, no existe suficiente informaciébn al momento de escribir este articulo para
determinar qué otras cargas se deben combinar con las cargas de explosion y los factores
adecuados de carga.

C 3.4.2. Factores de carga para cargas constructivas
C 3.4.2.1. Evaluacién en el estado limite de resistencia

Los factores de carga presentados en este articulo no eximen al Contratista de la
responsabilidad por la seguridad y el control de dafios durante la construccién.

Las cargas constructivas son cargas permanentes y cargas que actdan sobre la estructura
sélo durante la construccién. Las cargas constructivas incluyen el peso del equipamiento,
como maquinas de acabado del tablero, o las cargas aplicadas a la estructura a través del
apuntalamiento u otros soportes temporales. A menudo, las cargas constructivas no se
conocen con precision en el momento de disefio, sin embargo, la magnitud y la ubicacion
de estas cargas consideradas en el disefio se deben tener en cuenta en el pliego de
condiciones.

C 3.4.2.2. Evaluacion de la flecha en el estado limite de servicio (Este articulo no
tiene comentarios)

C 3.4.3. Factores de carga para las fuerzas de gateado y postesado (Este articulo no
tiene comentarios)
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C 3.4.3.1. Fuerzas de gateado (Este articulo no tiene comentarios)

C 3.4.3.2. Fuerza para las zonas de anclaje de postesado (Este articulo no tiene
comentarios)

C 3.4.4. Factores de carga paratableros ortotropos

La evaluacion del rango maximo de tensiones en la soldadura de la vigueta al tablero, asi
como en la vecindad del corte para este tipo de detalle, ha demostrado que el uso de un
factor de carga de 1,5 para LL es poco conservador. Para la soldadura de la vigueta al
tablero y cuando se use un corte para aliviar las tensiones secundarias impartidas por la
rotacion de la vigueta con relacion a la viga de piso, el factor x. se debera incrementar a
2,25 (Connor, 2002).

El factor incrementado de carga para el estado Fatiga | se basa en la monitorizacion del
espectro de rango de tensiones en tableros ortétropos. Los estudios indican que la relacién
entre el intervalo de esfuerzos maximos y el intervalo de esfuerzos efectivos se incrementa
en comparacién con vigas estandares para puentes. Esto se debe a un numero de
factores tales como ruedas pesadas ocasionales y a reduccién de la distribucion de carga
local que ocurre en los elementos del tablero. Este Reglamento propone una relacion que
es consistente con los hallazgos originales del Report 299 del NCHRP (Moses et al.,
1987).

C 3.5. CARGAS PERMANENTES

C 3.5.1. Cargas permanentes: DC, DWy EV

La Tabla 3.5.1-1 contiene un listado de pesos unitarios tradicionales. El peso unitario de
los materiales granulares depende de su grado de compactacion y del contenido de agua.

El peso unitario del hormigén depende fundamentalmente del peso unitario de los
agregados, el cual varia segun la ubicacion geoldgica y aumenta con la resistencia a la
compresion del hormigén. El peso unitario del hormigéon armado generalmente se toma
0,80 kN/m?® mayor que el peso unitario del hormigén simple. El peso de los rieles para
transito, etc., solamente se debe utilizar a los efectos del disefio preliminar.

C 3.5.2. Cargas de suelo: EH, ES y DD (Este articulo no tiene comentarios)

C 3.6. SOBRECARGAS

C 3.6.1. Sobrecargas gravitatorias: LL y PL

C 3.6.1.1. Sobrecarga vehicular

C 3.6.1.1.1. Namero de carriles de disefio

No es la intencion de este articulo alentar la construccion de puentes con carriles de

circulacion angostos. Siempre que sea posible, los puentes se deben construir de manera
de poder acomodar el carril de disefio estdndar y banquinas adecuadas.
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C 3.6.1.1.2. Presencia de multiples sobrecargas

Los factores de presencia multiple estan incluidos en las expresiones aproximadas para
factores de distribucion de los articulos 4.6.2.2 y 4.6.2.3, tanto para un unico carril cargado
como para mdltiples carriles cargados. Las expresiones se basan en la evaluacion de
diferentes combinaciones de carriles cargados con sus correspondientes factores de
presencia multiple, y su intencion es considerar el caso mas desfavorable posible. Cuando
los articulos 4.6.2.2 y 4.6.2.3 especifican el uso de la regla de la palanca, el Proyectista
Estructural debe determinar el nimero y la ubicacién de los vehiculos y carriles y, por lo
tanto, debe incluir el factor de presencia mdltiple. En otras palabras, si se requiere un
diagrama para determinar la distribucion de las cargas, el Proyectista Estructural tiene la
responsabilidad de incluir factores de presencia multiple y de seleccionar el caso
mas desfavorable posible. El factor 1,20 de la Tabla 3.6.1.1.2-1 ya esta incluido en las
expresiones aproximadas y se lo debe eliminar para analizar la fatiga.

El valor mayor que 1,0 de la Tabla 3.6.1.1.2-1 se debe a que fueron calibradas en base a
pares de vehiculos y no en base a un unico vehiculo. Por lo tanto, aunque haya un Unico
vehiculo sobre el puente, este Unico vehiculo puede ser mas pesado que cada uno de los
vehiculos de un par y aln asi tener la misma probabilidad de ocurrencia.

El hecho de considerar las cargas peatonales como un “carril cargado” a los efectos de
determinar un factor de presencia mdultiple (m) se basa en la hipétesis de que la
probabilidad de la presencia simultdnea de una carga peatonal densa junto con una
sobrecarga de disefio, cuyo periodo de recurrencia es de 75 afios, es remota.

A los fines de este requisito, se ha supuesto que si un puente se utiliza como punto
panoramico durante ocho horas cada afio, en 75 afios dara un tiempo total de alrededor de
un mes, entonces la sobrecarga a combinar con la misma tendria un periodo de
recurrencia de un mes. Esto se puede aproximar razonablemente usando los factores de
presencia mdultiple, ain cuando estos factores originalmente fueron desarrollados para
sobrecarga vehicular.

Por ejemplo, si un elemento soporta una vereda y un carril de sobrecarga vehicular, el
elemento se debe analizar para la sobrecarga vehicular solamente con m = 1,20 y para las
cargas peatonales combinadas con la sobrecarga vehicular con m = 1,0. Si un elemento
soporta una vereda y dos carriles de sobrecarga vehicular, el elemento se debe analizar
para las siguientes condiciones:

- Un carril de sobrecarga vehicular, m = 1,20;

- El mayor valor entre el carril mas significativo de sobrecarga vehicular y las cargas
peatonales o dos carriles de sobrecarga vehicular, aplicando m = 1,0 al caso
determinante; y

- Dos carriles de sobrecarga vehicular mas las cargas peatonales, m = 0,85.

El factor de presencia multiple m = 1,20 para un Unico carril no se aplica a las cargas
peatonales. Por lo tanto, el caso de las cargas peatonales sin la sobrecarga vehicular es

un subconjunto del segundo item de la lista anterior.

Los factores de presencia multiple de la Tabla 3.6.1.1.2-1 fueron desarrollados en base a
un transito medio diario de camiones (ADTT) de 5000 camiones en una direccién. En sitios
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con menor ADTT la solicitacién resultante de considerar el nimero adecuado de carriles
se puede reducir de la siguiente manera:

e Si100 <ADTT < 1000 se puede utilizar el 95 % de la solicitacion especificada; y
e SiADTT< 100 se puede utilizar el 90 % de la solicitacion especificada.

Este ajuste se basa en la reducida probabilidad de que se produzca el evento de disefio
durante un periodo de disefio de 75 afios si el volumen de camiones es reducido.

C 3.6.1.2. Sobrecarga vehicular de disefio

A efectos de obtener resultados que no reduzcan la fiabilidad de la red de puentes
existente en la Republica Argentina, y a partir del andlisis desarrollado por el Ing.
Victorio Hernandez Balat, et al., 2011, este Reglamento adopta la sobrecarga
vehicular de disefio de las Especificaciones AASHTO 2012, pero incrementada en un
60%. La desighacion de la sobrecarga utilizada en este Reglamento, y a efectos de
diferenciar con aquella dada en las Especificaciones AASHTO 2012, sera HL-13_AR.

C 3.6.1.2.1. Requisitos generales

Para un sitio especifico se podria considerar la modificacion del camién de disefio, del
tAndem de disefio y/o de la carga de carril de disefio siempre que se presenten las
siguientes condiciones:

- La carga legal de una jurisdiccion dada es significativamente mayor que el valor
tipico;

- Se anticipa que el camino soportarA porcentajes de transito de camiones
inusualmente elevados;

- Un elemento de control de flujo, como por ejemplo una sefial de pare, semaforo o
casilla de peaje, provoca la acumulacion de camiones en ciertas areas de un
puente o que el flujo de camiones no sea interrumpido por transito liviano; o

- Debido a la ubicacién del puente las cargas industriales especiales son habituales.

Ver también los comentarios al articulo C 3.6.1.3.1.

Este modelo de sobrecarga, consistente en un camién o en un tandem superpuesto
con una carga uniformemente distribuida, fue desarrollado como una representacion
ideal del corte y momento producidos por un grupo de vehiculos habitualmente
permitidos en las carreteras de varios estados de EEUU bajo excepciones a las
reglamentaciones sobre peso admisible establecidas para el caso de “situaciones
preexistentes”. Los vehiculos considerados representativos de estas excepciones se
determinaron en base a un estudio realizado por el “Consejo de Investigacion del
Transporte” (Transportation Research Board, Cohen, 1990). El modelo de carga se
denomina ideal porque no es su intencion representar ningun tipo de camion en particular.

En el desarrollo inicial del modelo de sobrecarga ideal no se intento relacionar las cargas
gue requieren permisos especiales y escolta, las sobrecargas ilegales ni los permisos
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especiales de corta duracion. Posteriormente los momentos y cortes se compararon con
los resultados de estudios con peso de camiones (Csagoly and Knobel, 1981; Nowak,
1992), datos seleccionados de peso en movimiento (WIM, Weight In Motion) y el modelo
de sobrecarga del “Cédigo de Disefio de Puentes Carreteros de Ontario” (Ontario Highway
Bridge Design Code, OHBDC, 1991). Estas comparaciones mostraron que la carga ideal
se podia escalar aplicando factores de carga adecuados para que fuera representativa de
estos otros espectros de carga.

En las Figuras C 3.6.1.2.1-1 a C 3.6.1.2.1-6 se muestran los resultados de estudios de
sobrecargas realizados para dos tramos continuos iguales o para tramos simples. La
nomenclatura es la siguiente:

MPOS 0,4L el momento positivo en el punto 4/10 en cualquiera de los tramos.

M NEG 0,4L el momento negativo en el punto 4/10 en cualquiera de los tramos.

M APOYO el momento en el apoyo interior.

Vab el corte adyacente a cualquiera de los apoyos exteriores.

Vba el corte adyacente al apoyo interior.

Mss el momento a mitad de tramo en un tramo simplemente apoyado.

Se designa como tramo a la longitud del tramo simple o a la de uno de los dos tramos
continuos. La comparacion se realizé calculando las relaciones entre las solicitaciones
producidas ya sea en vigas de un solo tramo o en vigas continuas de dos tramos. Una
relacién mayor que 1,0 indica que uno 0 mas de los vehiculos no considerados o excluidos
produce una solicitacién mayor que la carga HS20. Las figuras indican el grado en que las
cargas excluidas se desvian de la carga HS designada, por ejemplo, HS25.

Las Figuras C 3.6.1.2.1-1 y C 3.6.1.2.1-2 muestran comparaciones de corte y momento
entre la envolvente de solicitaciones provocadas por 22 configuraciones de camiones
elegidas de manera que fueran representativas de los vehiculos excluidos y por la carga
HS20, ya sea el camion HS20 o la carga del carril, o la carga interestatal en EEUU
consistente en dos ejes de 110 kN con una separacion de 1,2 m, tal como se utilizaba en
ediciones anteriores de las Especificaciones Estandares de AASHTO. La mayor y la menor
de las 22 configuraciones se pueden encontrar en Kulicki and Mertz (1991). En el caso
de momento negativo en un apoyo interior, los resultados presentados se basan en dos
vehiculos excluidos idénticos en tdndem y separados al menos 15 m.

Las Figuras C 3.6.1.2.1-3 y C 3.6.1.2.1-4 muestran comparaciones entre las solicitaciones
producidas por un Gnico camion excluido en cada carril y el modelo de carga ideal, excepto
para momento negativo, para cuyo caso se usaron vehiculos excluidos tipo tandem. En el
caso de momento negativo en un apoyo, los requisitos del articulo 3.6.1.3.1 que requieren
investigar el 90 % de la solicitacion provocada por dos camiones de disefio, mas el 90 %
de la carga de carril de disefio, se han incluido en las Figuras C 3.6.1.2.1-3y C 3.6.1.2.1-
5.

Comparando con las Figuras C 3.6.1.2.1-1 y C 3.6.1.2.1-2 se puede observar que los
rangos de relaciones estan agrupados de manera mas préoxima:
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- En el rango de longitudes del tramo,

- Tanto para corte como para momento, y

- Tanto para un tramo simple como para tramos continuos.

La agrupacion mas proxima implica que el modelo de carga ideal con un Unico
factor de carga es de aplicabilidad generalizada.
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Las Figuras C 3.6.1.2.1-5 y C 3.6.1.2.1-6 muestran las relaciones entre las solicitaciones
producidas por el modelo de cargas ideal y el mayor valor entre el camién HS20 o la carga

del carril, o la carga militar alternativa (EEUU).
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Al estudiar las Figuras C 3.6.1.2.1-5y C 3.6.1.2.1-6 se debe observar que la solicitacion
total de disefio también es funcién del factor de carga, el modificador de las cargas, la
distribucion de las cargas y el incremento por carga dinamica.
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Figura C 3.6.1.2.1-6. Relaciones de
corte: Modelo ideal sobre HS20 (camién
o carril) o dos ejes de 110 kN a 1,20 m.

Camioén de disefio (Este articulo no tiene comentarios)
Tandem de disefio (Este articulo no tiene comentarios)

Carga de carril de disefio (Este articulo no tiene comentarios)

Esta carga se aplica solamente al camion y tandem de disefio. Si se utilizan otros vehicu-
los de disefio, el Proyectista Estructural debera determinar el area de contacto de los neu-

maticos.

A modo de guia para otros camiones de disefio, el area de contacto de los neumaticos en
m? se puede calcular a partir de las siguientes dimensiones:

Ancho del neuméatico,en m =P /140

Longitud del neumatico, en m = 0,163 y (1 +IM)

siendo:
¥ el factor de carga.
IM el porcentaje de incremento por carga dindmica.
P la carga de rueda de disefio, en kN.
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C 3.6.1.2.6. Distribucién de las cargas de rueda a través de suelos de rellenos

En la bibliografia Poulos and Davis (1974), NAVFAC DM-7.1 (1982) y en los textos de
Mecénica de Suelos, se pueden encontrar soluciones elasticas para calcular las presiones
gue se producen en un semiespacio infinito cuando se aplican cargas en la superficie del
terreno.

Esta aproximacion es similar a la regla de los 60° presentada en numerosos textos de
Mecanica de Suelos. Las dimensiones del &rea de contacto de los heumaticos se determi-
nan en la superficie en base a un incremento por carga dinamica del 33 % a una profun-
didad nula.

Estas dimensiones se proyectan a través del suelo tal como se especifica. La intensidad
de la presion en la superficie se basa en la carga de las ruedas sin incremento por carga
dinamica. A la presion en el area proyectada se agrega un incremento por carga dinamica.
El incremento por carga dinAmica también varia en funcién de la profundidad, tal como se
especifica en el articulo 3.6.2.2. Cuando corresponda se debe aplicar la carga de carril de
disefio y también los factores de presencia multiple.

Este requisito se aplica a las losas de alivio debajo del nivel del terreno y a las losas
superiores de las alcantarillas cajon.

Tradicionalmente, el efecto de la sobrecarga en suelos de relleno de profundidades
menores que 0,60 m ha sido despreciado. Algunas investigaciones (McGrath, et al. 2004)
han demostrado que en el disefio de secciones cajon se permite la distribucién de la
sobrecarga en el relleno, en direccién paralela al tramo, proporcionando un modelo de
disefio mas preciso para predecir el momento, el empuje, y las fuerzas de corte. El articulo
4.6.2.10 proporciona los requisitos para analizar el efecto en rellenos poco profundos.

C 3.6.1.3. Aplicacién de sobrecargas vehiculares de disefio
C 3.6.1.3.1. Requisitos generales

Para obtener los valores extremos se superponen las solicitaciones debidas a una
secuencia de ejes y la carga del carril. Esto es un cambio respecto del enfoque tradicional
de AASHTO, donde para obtener las solicitaciones extremas se disponia ya sea el camién
o la carga del carril mas una carga concentrada adicional.

No se interrumpe la carga del carril para hacer lugar a las secuencias de ejes del tAndem
de disefio o el camidon de disefio; para obtener las solicitaciones extremas sélo es
necesario realizar interrupciones en el caso de patrones de cargas tipo parche.

Las cargas de disefo ideales se basaron en la informacion descrita en el articulo C
3.6.1.2.1, que contenia datos sobre vehiculos low boy (remolques de plataforma baja y
larga para transportar equipos y elementos muy pesados de hasta 3,66 m de altura) con
pesos de hasta 490 kN.

Cuando se considere probable la existencia de mdultiples carriles por versiones mas
pesadas de este tipo de vehiculo, se debera investigar el momento negativo y las
reacciones en los apoyos interiores para pares de tdndemes de disefio separados entre
8 my 12 m, en combinacion con la carga de carril de disefio especificada en el
articulo 3.6.1.2.4. Los tandemes de disefio se deben ubicar en tramos adyacentes para
generar la maxima solicitacion.
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Se debe utilizar el 100 % de la solicitacion combinada correspondiente a los tAndemes de
disefio y la carga de carril de disefio. Esto es consistente con el articulo 3.6.1.2.1 y no se
debe considerar como un reemplazo de la Combinacion de Cargas para el Estado
Limite de Resistencia ll.

Sélo se deben cargar aquellas areas o partes de areas que contribuyen a la misma
solicitacion extrema investigada. La longitud cargada se debe determinar mediante los
puntos donde la superficie de influencia se encuentra con el eje del carril de disefio.

Si hay una vereda que no esté separada de la calzada mediante una barrera anti choque,
se debe considerar la posibilidad de que los vehiculos se puedan montar sobre la vereda.

C 3.6.1.3.2. Carga para la evaluaciéon opcional de la flecha por sobrecarga

Las Especificaciones AASHTO actuales prescriben en el articulo 3.6.1.3.2:

“Si el Propietario invoca el criterio optativo referente a la flecha por sobrecarga
especificado en el articulo 2.5.2.6.2, la flecha se debera tomar como el mayor de
los siguientes valores:

- La debida solamente al camién de disefio, o

- La debida al 25 % del camion de disefio considerado conjuntamente con
la carga de carril de disefio.”

Por su parte, en el articulo C 3.6.1.3.2 se menciona que:

“Como se indica en el articulo C 2.5.2.6.1, la flecha por sobrecarga es un tema
relacionado con la serviciabilidad y no con la resistencia. La experiencia
recogida en puentes disefiados bajo ediciones anteriores de las Especificaciones
Estandares de AASHTO indica que la flecha por sobrecarga en si misma no
produce efectos adversos. Por lo tanto, no parece haber motivo para exigir que
los criterios anteriores sean comparados con una flecha basada en la mayor
sobrecarga exigida por estas Especificaciones.

La intencion de los requisitos del presente articulo es lograr flechas aparentes
debidas a las sobrecargas similares a las usadas en el pasado por AASHTO.

El camion de disefio actual es idéntico al HS20 de las Especificaciones
Estandares anteriores. Para las longitudes de tramo en las cuales la carga de
carril de disefio sea determinante, resulta que dicha carga de carril de disefio
mas el 25% del camién de disefio, (es decir tres cargas concentradas con un total
de alrededor de 80 kN), es similar a la carga de carril con su carga concentrada
Unica de 80 kN de las especificaciones anteriores.”

Consistentemente con este criterio, y al no existir en anteriores reglamentos argentinos
prescripciones sobre este punto, se considera razonable adoptar para este aspecto la
sobrecarga AASHTO sin modificaciones, es decir, la sobrecarga HL-13_AR dividida por
1,6 (1/1,6 =0,63; 25/1,6 =16).
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C 3.6.1.3.3. Cargas de disefio para tableros, sistemas de tableros y losas superiores
de alcantarillas cajén

Este articulo aclara cudles son las cargas de rueda a emplear en el disefio de tableros
de puentes, puentes losa, y losas superiores de alcantarillas cajon.

La carga de disefio es siempre una carga de eje; no se deberan considerar cargas de
una solarueda.

El camion y tAndem de disefio sin la carga de carril y con un factor de presencia maltiple
de 1,2 generan solicitaciones de disefio que son similares a las solicitaciones de disefio
utilizando especificaciones AASHTO previas para rangos tipicos de longitudes de alcanta-
rillas cajon.

Las Autoridades de Aplicacidén o los Propietarios de los puentes podran establecer el
desarrollo de otros pesos de ejes y configuraciones al determinar las solicitaciones de las
cargas actuales en sus jurisdicciones en funcién de la carga legal local y reglamentaria.
Las configuraciones de los triples ejes de un Unico vehiculo han sido observadas por tener
solicitaciones superiores a las generadas por las cargas de ejes del tAandem HL-13 AR.

Tedricamente es posible que en uno de los carriles la solicitacion extrema fuera provocada
por un eje de 232 kN mientras que en un segundo carril fuera provocada por un tdndem de
352 kN, pero para el disefio practico este grado de sofisticacion es innecesario.

C 3.6.1.3.4. Carga para el voladizo lateral del tablero

Se ha observado que las barreras estructuralmente continuas son efectivas para distribuir
las cargas de rueda en los voladizos. En este requisito esta implicita la suposicion que el
semipeso de 176 kN de un tAndem de disefio se distribuye en una distancia longitudinal de
7,6 m, y que en el extremo del puente hay una viga transversal u otro componente
adecuado soportando la barrera y que esta disefiado para el semipeso del tandem. Este
requisito no se puede aplicar si la barrera no es estructuralmente continua.

C 3.6.1.4. Carga de fatiga

C 3.6.1.4.1. Magnitud y configuracion

Para tableros metalicos ort6tropos, la carga de rueda que gobierna de 116 kN se debe
modelar con mayor detalle como dos ruedas de 58 kN estrechamente separadas 1,20 m
entre si, para reflejar con mayor precisién un moderno camién remolque con ejes traseros
en tandem. M&s aun, estas cargas de rueda se deben distribuir sobre el area de contacto
especificada (0,50 m de ancho por 0,25 m de longitud para ejes traseros y cuadrada de
0,25 m de lado para ejes delanteros), los cuales se aproximan mejor a las presiones reales
aplicadas por una unidad de doble llanta (Kulicki and Mertz, 2006; Nowak, 2008). Notese
que las ruedas delanteras mas pequefias, de 0,25 m por 0,25 m, pueden ser la carga que
controle el disefio por fatiga de muchos detalles de tableros ortétropos.

Esta carga se debe colocar longitudinalmente y transversalmente sobre el tablero del
puente, ignorando los carriles, para obtener el peor esfuerzo o deformacion, segun
corresponda.
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C 3.6.1.4.2. Frecuencia

Debido a que el estado limite de fatiga y fractura se define en términos de ciclos de
variacion de tension acumulados, no es suficiente especificar sélo la carga. Se debe
especificar la carga junto con la frecuencia de ocurrencia de la misma.

A los fines del presente articulo, un camion se define como cualquier vehiculo con mas
de dos ejes o cuatro ruedas.

El ADTT (Average Daily Truck Traffic) definido como el promedio del numero de
camiones que transitardn por dia en una direccion durante el periodo de disefio,
corresponde al carril por el cual la mayoria de los camiones atravesara el puente. En
un puente tipico, sin rampas cercanas para ingreso/salida, el carril del lado de la banquina
llevara la mayor parte del transito de camiones. Como para un puente los patrones de
trnsito futuro son inciertos, se supone que la frecuencia de la carga de fatiga para un
Unico carril se aplica atodos los carriles.

La consulta con los profesionales responsables de este tema en las distintas Direcciones
de Vialidad tanto nacional como provinciales, con respecto a la direccionalidad del transito
de camiones, puede llevar a la conclusién de que una direccion tiene mas de la mitad del
valor ADTT bidireccional. Cuando estos datos no estén disponibles se sugiere el disefio
con un 55% del valor ADTT bidireccional.

El valor de ADTT (sub SL) (Single-Lane Average Daily Truck Traffic) definido como el
promedio del nUmero de camiones que transitaran por dia en un unico carril a lo
largo del periodo de disefio, se debera determinar de acuerdo con los profesionales
especialistas de las distintas Vialidades. Sin embargo, los datos acerca del crecimiento
del transito suelen no estar previstos para la vida de disefio del puente que se considera
de 75 afios en este Reglamento, a menos que las Autoridades de Aplicacion o el
Propietario del Puente especifiquen otra cosa.

Existen varias técnicas para extrapolar los datos disponibles, tales como la tasa de
crecimiento de ajuste en funcién del tiempo y la utilizacion de distribuciones de valores
extremos, para las cuales se requiere conocimiento importante del tema.

Las Investigaciones realizadas indican que el transito medio diario ADT (Average Daily
Traffic), incluyendo todos los vehiculos, es decir automdviles mas camiones, bajo
condiciones normales, esta fisicamente limitado a, aproximadamente 20.000 vehiculos
por carril y por dia. Al estimar el valor ADTT se debera considerar este valor limitante. El
ADTT se puede determinar multiplicando el ADT por la fraccion de camiones en el transito.
En ausencia de datos especificos sobre el transito de camiones en la ubicacion
considerada, para los puentes normales se podran aplicar los valores de la Tabla C
3.6.1.4.2-1.

Tabla C 3.6.1.4.2-1. Fraccién de camiones en el transito

. Fraccion de camiones en el
Tipo de carretera L
transito

Rural 0,20
Urbana 0,15
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C 3.6.1.4.3. Distribucidn de cargas para fatiga
C 3.6.1.4.3a. Métodos refinados

Si se pudiera asegurar que durante la totalidad de la vida de servicio del puente los carriles
de circulacién permaneceran tal como fueron indicados en el momento de su inauguracion,
seria mas adecuado colocar el camidn en el centro del carril de circulacion que produce el
mayor rango de tensiones en el detalle considerado. Pero, debido a que los patrones de
transito futuros del puente son inciertos y con el objetivo de minimizar el nimero de
calculos requeridos al Proyectista Estructural, la posicién del camion se independiza de la
ubicacion tanto de los carriles de circulacion como de los carriles de disefio.

C 3.6.1.4.3b. Métodos aproximados (Este articulo no tiene comentarios)

C 3.6.1.5. Cargas de transito ferroviario

Cuando el transito ferroviario esté disefiado de manera que ocupe un carril exclusivo, en el
disefio del puente se deberan incluir las cargas ferroviarias, pero el puente no debera tener
menor resistencia que si hubiera sido disefiado como un puente carretero de igual ancho.
Cuando esté disefiado de manera tal que el transito ferroviario se mezcle con el transito
carretero normal, la Autoridad de Aplicacion o el Propietario deberd especificar o

aprobar una combinacién de transito ferroviario y cargas viales adecuadas para el disefio.

Las caracteristicas de la carga ferroviaria pueden incluir:

Cargas,

- Distribucién de las cargas,

- Frecuencia de las cargas,

- Incremento por carga dinamica, y

- Requisitos dimensionales.

C 3.6.1.6. Cargas peatonales

Para la aplicacion de cargas peatonales en combinacion con la sobrecarga vehicular, ver
los requisitos del articulo C 3.6.1.1.2.

C 3.6.1.7. Cargas sobre barandas (Este articulo no tiene comentarios)

C 3.6.2. Incremento por carga dinamica: IM

C 3.6.2.1. Requisitos generales

El trabajo de Page (1976) contiene los fundamentos de algunos de estos requisitos.

El incremento por carga dindmica (IM) de la Tabla 3.6.2.1-1 es un incremento que se

aplica a la carga de rueda estética para considerar el impacto provocado por las cargas de
las ruedas de los vehiculos en movimiento.
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Los efectos dindmicos provocados por los vehiculos en movimiento se pueden atribuir a
dos origenes:

- El efecto de martilleo, que es la respuesta dinAmica del conjunto de la rueda frente
a las discontinuidades de la superficie de rodamiento, tales como las juntas del
tablero, fisuras, baches y delaminaciones, y

- La respuesta dinamica del puente en su totalidad frente a los vehiculos que lo
atraviesan, la cual se puede deber a ondulaciones del pavimento de la carretera,
tales como las provocadas por el asentamiento del relleno, o a la excitacién
resonante como resultado de la similitud de frecuencias de vibracién del puente y el
vehiculo.

Ensayos realizados in situ indican que en la mayor parte de los puentes carreteros la
componente dinamica de la respuesta no supera el 25 % de la respuesta elastica a los
vehiculos. Esto constituye la base del incremento por carga dinamica con la excepcion
referida a las juntas del tablero. Sin embargo, la combinacién especificada, sobrecarga de
camion de disefio mas carga del carril, representa un grupo de vehiculos excluidos que
produce solicitaciones como minimo iguales a 4/3 de las causadas solamente por el
camion de disefio en los puentes cortos y de mediana longitud. El valor de 33 % especifi-
cado en la Tabla 3.6.2.1-1 es el producto de 4/3 por el 25 % basico.

En términos generales, la amplificacién dinAmica de los camiones sigue las siguientes
tendencias generales:

- A medida que aumenta el peso del vehiculo disminuye la amplificacion aparente.

- Mudltiples vehiculos producen una menor amplificacion dinamica que un Udnico
vehiculo.

- Un mayor nimero de ejes provoca una menor amplificacion dindmica.

Para el caso de los vehiculos pesados de circulacion restringida que tienen mas ejes que
el camion de disefio se podria reducir el incremento por carga dindmica. Un estudio sobre
efectos dinamicos presentado en un informe del Grupo de Trabajo sobre Calibracion
(Nowak 1992), contiene detalles sobre la relacion entre el incremento por carga dinamica y
la configuracion de los vehiculos.

Este articulo reconoce el efecto amortiguador del suelo cuando estda en contacto con
algunos componentes estructurales enterrados, tales como las zapatas. Para poder ser
considerado como libre de impactos, la totalidad del componente debe estar enterrado. A
los fines de este articulo, se considera que un elemento utilizado como sostenimiento esta
enterrado hasta la parte superior del relleno.

C 3.6.2.2. Componentes enterrados (Este articulo no tiene comentarios)

C 3.6.2.3. Componentes de madera (Este articulo no tiene comentarios)
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C 3.6.3. Fuerzas centrifugas: CE

Al calcular la fuerza centrifuga se desprecia la carga de carril de disefio, ya que se supone
gue a alta velocidad la separacién de los vehiculos es grande, y por lo tanto la densidad de
vehiculos detras y/o delante del camién de disefio es baja. Para todas las otras considera-
ciones de sobrecarga con excepcion de fatiga, se considera la carga de carril de disefio a
pesar de que el efecto centrifugo no se aplica en él.

Sin embargo, la combinacion de sobrecarga especificada, que incluye el camion y la carga
de carril de disefio, representa un grupo de vehiculos excluidos que produce solicitaciones
como minimo iguales a 4/3 de las provocadas solamente por el camion de disefio en
puentes cortos y de mediana longitud. Esta relacién se indica en la expresion 3.6.3-1 para
los estados limite de servicio y resistencia. Para el estado limite de fatiga y fractura, el
factor de 1,0 es compatible con el analisis de dafio acumulativo. La disposicion no es
técnicamente perfecta, pero modela razonablemente el vehiculo excluido representativo
viajando a la velocidad de disefio y muy separado de otros. La aproximacion atribuida a
esta conveniente representacion es aceptable dentro del marco de la incertidumbre de la
fuerza centrifuga provocada por patrones de transito aleatorios.

1,00 m/s = 3,60 km/h
La Tabla 3.6.3-1 del Reglamento fue desarrollada considerando que:

- El limite superior del factor de friccion es el punto en el que el neumético
comienza a resbalar; esto se conoce como el punto de deslizamiento inminente.
De esta manera este coeficiente es funcién de la velocidad de disefio,
disminuyendo su valor al incrementar dicha velocidad, tal como se puede
observar en el siguiente gréfico.
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Los valores de friccion utilizados en el disefio deben ser sustancialmente
menores que el coeficiente de friccion en deslizamiento inminente, de manera de
proporcionar un margen de seguridad, condicién que se cumpliria al adoptar,
para la expresion 3.6.3-1, una velocidad de disefio mayor.
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- Los porcentajes maximos de peralte que se utilizan en las carreteras son
controlados por cuatro factores: condiciones climéticas (es decir, la frecuencia
y cantidad de nieve y hielo); las condiciones del terreno (es decir, plana o
montafiosa); el tipo de superficie (es decir, rural o urbano); y la frecuencia de
los vehiculos, que si su movimiento es lento su funcionamiento se puede ver
afectado cuando los porcentajes de peralte sean elevados. La consideracién de
estos factores permite concluir que ningln porcentaje maximo de peralte es de
aplicacion general.

El mayor porcentaje de peralte de uso comun aplicado a las carreteras es del 10
%, aunque en algunos casos se utiliza el 12 %. Si bien mayores peraltes ofrecen
una ventaja para aquellos conductores que viajan a altas velocidades, la practica
actual considera que peraltes superiores al 12 % estan fuera de los limites
practicos. Los peraltes superiores al 8 % solo se utilizan en areas sin nieve ni
hielo. Generalmente, se reconoce que un 8 % de peralte es un valor maximo
razonable.

Por todo lo expuesto, se recomienda:

(1) Para el establecimiento de controles de disefio en las curvas de la carretera
se deberan reconocer varios porcentajes maximos de peralte en lugar de
uno solo.

(2) No se deberéa superar un 12% de peralte.

(3) Para el disefio urbano es aplicable, en zonas de poca o ninguna limitacion,
un peralte de 4% a 6% .

(4) El peralte podra ser omitido en las calles urbanas de baja velocidad donde
haya limitaciones severas.

Para tener en cuenta en la practica, la Tabla 3.6.3-1 presenta 4 porcentajes
maximos de peralte: 6%, 8%, 10% y 12%.

De esta manera, el adoptar en la expresion 3.6.3-1, una velocidad de disefio mayor con su
correspondiente radio de curvatura, que sera mayor que el radio minimo necesario,
permitira que tanto el peralte como la friccidn, o ambos, tengan valores por debajo de sus
respectivos limites.

Ante situaciones especiales no contempladas aqui, o para profundizar el tema, se
recomienda consultar la publicacién de AASHTO “Una politica de disefio geométrico de
calles y carreteras” (A Policy on Geometric Design of Highways and Streets).

La fuerza centrifuga también genera un efecto de vuelco sobre las cargas de las ruedas
debido a que la fuerza radial se aplica a 1,80 m por encima de la parte superior del tablero.

Por lo tanto, la fuerza centrifuga genera un incremento de la carga vertical en las ruedas
ubicadas del lado exterior del puente y una reduccion de la carga en las ruedas ubicadas
del lado interior del puente. El peralte ayuda a equilibrar el efecto de vuelco debido a la
fuerza centrifuga y este efecto beneficioso puede ser considerado. Los efectos de aquellos
vehiculos que incluyen la fuerza centrifuga deben ser comparados con los efectos
generados por los vehiculos sin tener en cuenta dicha fuerza centrifuga, y se debera
seleccionar el peor de los casos.
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C 3.6.4. Fuerza de frenado: BR

En base a los principios de la energia, y suponiendo una desaceleracion uniforme, la
fuerza de frenado, determinada como una fraccién del peso del vehiculo, es igual a:

b= (C 3.6.4-1)

siendo:
a lalongitud de desaceleracion uniforme y

b lafraccién del peso del vehiculo.

Para una longitud de frenado a de 125 m y una velocidad v de 25 m/s se obtiene b = 0,25,
para una fuerza horizontal que actuara durante aproximadamente 10 segundos.

El factor b se deberéa aplicar a todos los carriles con transito en la misma direccién porque
todos los vehiculos pueden haber reaccionado dentro de este tiempo.

En el caso de puentes cortos y de mediana longitud, la fuerza especificada de frenado
puede ser considerablemente mayor que la requerida anteriormente en las Especifica-
ciones Estandares. La fuerza de frenado indicada en dicho Cédigo se remonta a principios
de la década del 40, y no se ha modificado significativamente para considerar la capacidad
mejorada de frenado de los camiones modernos.

Estudiando otros cédigos de disefio de puentes se observé que para los puentes mas
habituales en Canada y Europa la fuerza de frenado requerida por estas Especificaciones
AASHTO es mucho menor que la especificada en esos codigos de disefio. En la Figura C
3.6.4-1 se ilustra esta comparacion.

La parte inclinada de las curvas representa la fuerza de frenado que incluye una fraccion
de la carga del carril. Esto representa la posibilidad de tener multiples carriles de vehiculos
contribuyendo a un mismo evento de frenado en un puente de gran longitud. Aunque la
probabilidad de ocurrencia de este evento es baja, incluir una parte de la carga del carril
permite considerar este evento para puentes con gran transito de camiones y es
consistente con otros cédigos de disefio.

Debido a que la fuerza de frenado del LRFD es significativamente mayor que la requerida
en las Especificaciones Estdndares, este tema cobra importancia en los proyectos de
rehabilitacion disefiados bajo versiones anteriores del cédigo de disefio. En aquellos casos
donde se determine que las subestructuras son inadecuadas para resistir las fuerzas
longitudinales incrementadas, se deberan considerar estrategias de disefio y detalles que
durante un evento de frenado distribuyan la fuerza de frenado hacia unidades adicionales
de la subestructura.
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siendo:
OHBDC la fuerza de frenado de disefio segun lo especificado en la tercera edicién del
“Codigo para Disefio de Puentes Carreteros de Ontario” (Ontario Highway
Bridge Design Code).
LFD la fuerza de frenado de disefio segun lo indicado en las Especificaciones
Estandares de AASHTO (Factor de Carga).
LRFD la fuerza de frenado de disefio segun lo especificado en versiones anteriores
de las Especificaciones para LRFD (hasta la Edicién Interina de 2001).
LRFD' la fuerza de frenado de disefio segun lo especificado en el articulo 3.6.4.
CHBDC la fuerza de frenado de disefio segun lo especificado en el “Cédigo Canadiense

Fuerza de Frenado de disefio
(2 Carriles Cargados)

para Disefio de Puentes Carreteros” (Canadian Highway Bridge Design Code).

Figura C 3.6.4-1. Comparacion de diferentes modelos de fuerza de frenado.

C 3.6.5. Fuerza de colisiéon de un vehiculo: CT

C 3.6.5.

1. Proteccién de las estructuras

Cuando la Autoridad de Aplicacion o el Propietario decidan realizar una evaluacion de
las condiciones del sitio de emplazamiento con el fin de aplicar esta disposicién, deberan
participar ingenieros especialistas en caminos y puentes, asi como los Proyectistas

Estructu

rales con el fin de realizar sus aportes.

La fuerza estatica equivalente de 2600 kN se basa en informacion obtenida de ensayos de
impacto a escala real realizados sobre columnas rigidas impactadas por camiones
remolque de 360 kN a 80 km/h. En el caso de fustes de columnas individuales, la carga de
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2600 kN se deberd considerar como una carga puntual. Las observaciones de campo
indican que las fallas por corte son los principales modos de falla en columnas individuales
y gue las columnas mas vulnerables son aquellas con diametros iguales o menores a 0,75
m. En el caso de los muros la carga se puede considerar como una carga puntual o bien
se puede distribuir sobre un area adecuada en funcion del tamafio de la estructura y el
vehiculo cuyo impacto se anticipa, pero esta area no debe ser mayor que 1,50 m de ancho
por 0,60 m de alto. Estas dimensiones se determinaron considerando el tamafio del
bastidor de un camion.

Se recomienda a los Proyectistas Estructurales consultar el Manual de Ingenieria
Ferroviaria AREMA (“AREMA Manual for Railway Engineering”) o las directrices de la
compaifiia ferroviaria local para determinar los requisitos por la colision de trenes.

A los fines del presente articulo, una barrera se puede considerar estructuralmente
independiente cuando no transmita cargas al puente.

Los ensayos de impacto a escala real han demostrado que algunos vehiculos tienen
mayor tendencia a inclinarse o cruzar parcialmente sobre una barrera de 1,10 m de altura
gue sobre una de 1,40 m. Este comportamiento permitiria una colision importante del
vehiculo con el componente protegido cuando dicho componente esté ubicado a una
distancia cercana a la barrera. Cuando el componente a proteger esté a una distancia
mayor que aproximadamente 3 m detras de la barrera, la diferencia entre las dos alturas
especificadas perderd importancia.

Una manera de determinar si las condiciones del lugar permiten la exencién de la
proteccién, es evaluar la frecuencia anual de impacto de los vehiculos pesados. Con la

aprobacién de la Autoridad de Aplicacion o del Propietario la frecuencia anual, para que un
vehiculo pesado impacte un pilar de puente, AFuee , Se puede calcular como:

AF zp =2 (ADTT) (P.zp ) 365 (C 3.6.5.1-1)

siendo:

ADTT el numero de camiones diarios en una direccion.
Puer  la probabilidad anual de que un vehiculo pesado impacte un pilar de puente.

La Tabla C 3.6.1.4.2-1 se puede utilizar para determinar el ADTT a partir de los datos ADT
disponibles.

Pusp 3,457-10° para calzadas sin divisibn en secciones tangenciales y curvadas

horizontalmente

1,090-10° para calzadas divididas en secciones tangenciales

2,184-10° para calzadas divididas en secciones curvadas horizontalmente

No se requiere el disefio por fuerza de colisién vehicular si AF4sr €s menor que 0,0001
para puentes criticos o esenciales o 0,001 para puentes tipicos.
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La determinacion de la frecuencia anual de que un vehiculo pesado golpeé una pila de
puente, AFups , Se deriva de los limitados estudios estadisticos realizados por el “Texas
Transportation Institute”. Debido a lo limitado de los datos, ninguna distincién se ha hecho
entre las secciones tangentes y aquellas curvadas horizontalmente para calzadas sin
division. Los valores objetivos para AFuep son similares a los de fuerzas de colision de
embarcaciones indicadas en el articulo 3.14.5.

La Tabla C 3.6.5.1-1 proporciona valores resultantes tipicos para AFusp .

Tabla C 3.6.5.1-1. Valores tipicos de AFugp

Seccidn Seccién
Sin divisién curvada con tangente con

division division

ADT ADTTO | Prer =3457-E9 | TP = A0 E | pps <1 000.E-9
dirfirzibo‘fes) (una via) AFups = 2-ADTT-365-Pygp
T
1000 50 0,0001 0,0001 0,0000
2000 100 0,0003 0,0002 0,0001
3000 150 0,0004 0,0002 0,0001
4000 200 0,0005 0,0003 0,0002
6000 300 0,0008 0,0005 0,0002
8000 400 0,0010 0,0006 0,0003
12000 600 0,0015 0,0010 0,0005
14000 700 0,0018 0,0011 0,0006
16000 800 0,0020 0,0013 0,0006
18000 900 0,0023 0,0014 0,0007
20000 1000 0,0025 0,0016 0,0008
22000 1100 0,0028 0,0018 0,0009
24000 1200 0,0030 0,0019 0,0010
26000 1300 0,0033 0,0021 0,0010
28000 1400 0,0035 0,0022 0,0011
(*) Supone que el 10% de ADT corresponde al transito de camiones.

C 3.6.5.2. Colisiéon de vehiculos contra las barreras (Este articulo no tiene comen-
tarios)

C 3.7. CARGAS HIDRAULICAS: WA

C 3.7.1. Presion hidrostatica (Este articulo no tiene comentarios)

C 3.7.2. Flotacion

Para el caso de subestructuras que poseen cavidades en las cuales no se puede verificar

la presencia o ausencia de agua, se deberd seleccionar la condicibn que produce la
solicitacion mas desfavorable.
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C 3.7.3. Acciones producidas por una corriente de agua
C 3.7.3.1. En sentido longitudinal

A los fines de este articulo, direccion longitudinal se refiere al eje mayor de una unidad
de subestructura.

Desde el punto de vista tedrico la expresion correcta de la expresion 3.7.3.1-1 es:

p=C, 29 V2 (C3.7.3.1-1)
siendo:
w el peso unitario del agua, en kN/m3.
V la velocidad del agua, en m/s.
g la aceleracion gravitacional constante, 9,81 m/s?.

Para su conveniencia, la expresion 3.7.3.1-1 reconoce que: (2 g)/w = 2, sin que la consis-
tencia dimensional se pierda en la simplificacion.

Los coeficientes de arrastre, Cp , y los coeficientes de arrastre lateral, C. , listados en las
Tablas 3.7.3.1-1 y 3.7.3.2-1, fueron adoptados del “Cddigo para Disefio de Puentes
Carreteros de Ontario” (Ontario Highway Bridge Design Code, 1991). No se incluyen los
coeficientes de arrastre mas favorables medidos por algunos investigadores en pilas en
forma de cufia con bordes de ataque con angulos menores que 90° ya que estos bordes
de ataque son mas propensos a atrapar residuos.

Los troncos, raices y otros residuos se pueden acumular en las pilas, bloquear partes del
curso de agua y aumentar la presion de flujo que actia sobre la pila. Esta acumulacion
depende de la disponibilidad de dichos residuos y de los esfuerzos de mantenimiento
realizados para retirarlos. Se puede considerar aumentando criteriosamente tanto la
superficie expuesta como la velocidad del agua.

La “Especificacién para Disefio de Puentes Carreteros de Nueva Zelanda” (New Zealand
Highway Bridge Design Specification) contiene el siguiente requisito que, en ausencia de
criterios mas especificos para el sitio de emplazamiento, puede ser utilizado a modo de
guia:

“Si hay transporte de una cantidad significativa de madera flotante, también se
debera considerar la presion hidraulica sobre una maderada de acarreos flotantes
atascada contra la pila. El tamafio de la maderada debera ser determinado en base
al criterio profesional, pero a modo de guia, la dimension A de la Figura C 3.7.3.1-1
deberd ser igual a la mitad de la profundidad del agua, pero no mayor que 3 m. La
dimension B debera ser igual a la semisuma de las longitudes de los tramos
adyacentes, pero no mayor que 14 m. La presion se debera calcular utilizando la
expresion 3.7.3.1-1, con Cp = 0,5.”
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Figura C 3.7.3.1-1. Maderada para el disefio de pilas.

C 3.7.3.2. En sentido transversal
La discusion de la expresion 3.7.3.1-1 también se aplica a la expresion 3.7.3.2-1.
C 3.7.4. Acciones producidas por el oleaje

Las cargas debidas a la accion del oleaje sobre las estructuras de los puentes se deberan
determinar utilizando métodos aceptados de ingenieria. Se deberan considerar las
condiciones especificas del sitio de emplazamiento. Para el célculo de las fuerzas del
oleaje se recomienda la ultima edicién de la publicacién “Manual de Proteccion Costera,
publicado por el Centro de Investigacion de Ingenieria Costera, Departamento del Ejército”
(Shore Protection Manual, published by the Coastal Engineering Research Center,
Department of the Army).

C 3.7.5. Cambios en las condiciones de fundacién debidos al estado limite de soca-
vacion

En términos estadisticos, la socavacion es la causa mas habitual de falla de los puentes
carreteros en Estados Unidos.

El Capitulo 2 contiene requisitos referidos a los efectos de la socavacion, que en si
misma no constituye una solicitacion, pero al modificar las condiciones de la subestructura
puede alterar significativamente las consecuencias de las solicitaciones que actlan
sobre las estructuras.

C 3.8. CARGA DE VIENTO: WL y WS

C 3.8.1. Presion horizontal del viento

C 3.8.1.1. Requisitos generales

La velocidad basica de disefio del viento varia considerablemente dependiendo de las
condiciones locales. Para las estructuras pequefias y/o de baja altura el viento
generalmente no resulta determinante. Sin embargo, en el caso de barreras de sonido y
puentes de grandes dimensiones y/o gran altura se deberan investigar las condiciones

locales.

Se deberan considerar simultaneamente las presiones sobre los lados a sotavento y
barlovento en la direccidn del viento supuesta.
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Generalmente, la estructura de un puente se debe analizar separadamente bajo presiones
de viento actuando desde dos o0 mas direcciones diferentes a fin de obtener las maximas
presiones a barlovento, sotavento y presiones laterales que producen las cargas mas
criticas sobre la estructura.

La expresion 3.8.1.1-1 se basa en la teoria de la capa limite en combinaciéon con
observaciones empiricas y representa el enfoque mas reciente utilizado para definir
velocidades de viento para diferentes condiciones, tal como las empleadas en
meteorologia. En ediciones anteriores del documento AASHTO, se utilizaba algunas veces
una expresion exponencial para relacionar la velocidad del viento con alturas superiores a
10 m. Esta formulacién se basaba exclusivamente en observaciones empiricas y no tenia
ninguna base tedrica.

Z a
V,, =CVy, (BJ (C3.8.1.1-1)

El proposito del término C y el exponente a era ajustar la expresion para diferentes
condiciones de la superficie a barlovento, similar al uso de la Tabla 3.8.1.1-1. En Liu
(1991) y Simiu (1973, 1976) se puede encontrar mas informacién sobre este tema.

Las siguientes descripciones de los términos terreno abierto, area suburbana y ciudad
de la Tabla 3.8.1.1-1 han sido obtenidos de ASCE 7-93:

- Terreno abierto: Terreno abierto con obstrucciones dispersas de alturas
generalmente menores a 10 m. Esta categoria incluye los terrenos llanos abiertos
y las praderas.

- Area suburbana: Areas urbanas y suburbanas, areas boscosas u otros terrenos
con numerosas obstrucciones poco separadas del tamafio de una vivienda
unifamiliar o mayores. El uso de esta categoria se limitara a aquellas areas en las
cuales la caracteristica representativa predomina en una distancia de al menos
450 m en la direccion a barlovento.

- Ciudad: Centro de grandes ciudades donde al menos el 50 % de las construc-
ciones tienen una altura superior a 20 m. El uso de esta categoria se limitara a
aquellas areas en las cuales la caracteristica representativa predomina en una
distancia de al menos 800 m en la direccion a barlovento. Se deber& tener en
cuenta los posibles efectos tuneles, incrementando las presiones de viento, que se
podrian originar si el puente o la estructura estan ubicados préximos a estructuras
adyacentes.

C 3.8.1.2. Presi6n del viento sobre las estructuras: WS

C 3.8.1.2.1. Requisitos generales

La presion de estancamiento asociada con una velocidad del viento de 45 m/s es de 1,20
kN/m2, valor significativamente menor que los valores especificados en la Tabla 3.8.1.2.1-
1. La diferencia refleja el efecto de rafaga combinados con los valores utilizados
tradicionalmente.
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Las presiones especificadas en kN/m o kN/m?, se deberan seleccionar de manera de
producir la mayor carga de viento neta sobre la estructura.

Se pueden realizar ensayos en tanel de viento para obtener estimaciones mas precisas de
las presiones del viento. Si el viento constituye una carga de disefio importante se debera
considerar el uso de estos ensayos.

Debido a la falta de informacion acerca de la fuerza de viento sobre las barreras de sonido,
la presion de viento especificada en el articulo 15.8.2 para el disefio de barreras de sonido
tiene el propdsito de producir presiones de viento similares a las utilizadas para el disefio
de barreras de sonido (AASHTO, 1989). Tales valores de presiones de viento han
producido disefios seguros en el pasado.

En la Tabla 3.8.1.2.1-1 el término columnas se refiere a las columnas en la superes-
tructura, como por ejemplo las columnas de descarga en arcos.

C 3.8.1.2.2. Cargas de las superestructuras

Para los reticulados, columnas y arcos, las presiones basicas del viento especificadas en
la Tabla 3.8.1.2.2-1 son la sumatoria de las presiones aplicadas tanto a las areas a
barlovento como a sotavento.

C 3.8.1.2.3. Fuerzas aplicadas directamente a la subestructura (Este articulo no
tiene comentario)

C 3.8.1.3. Presio6n del viento sobre los vehiculos: WL

La experiencia practica indica que no es probable que haya sobrecargas maximas
presentes en el puente cuando la velocidad del viento es superior a 25 m/s. En la
combinacion de cargas para Estado Limite de Resistencia Ill el factor de carga
correspondiente solamente a viento sobre la estructura seria (25/45)%:(1,4) = 0,43; en la
combinacion de cargas para Estado Limite de Resistencia V este valor se ha redondeado
a 0,40. Este factor de carga corresponde a 0,30 para el Estado Limite de Servicio .

La carga de viento de 1,46 kN/m representa una larga fila de vehiculos de pasajeros,
combis comerciales y camiones en secuencia aleatoria, expuesta a la velocidad del viento
de disefio de 25 m/s. Esta sobrecarga horizontal, similar a la carga de carril de disefio,
s6lo se debera aplicar a las areas de influencia que producen una solicitacién del mismo
tipo.

C 3.8.2. Presion vertical del viento

La intencion de este articulo es tomar en cuenta el efecto que provoca la interrupcion del
flujo horizontal de aire por parte de la superestructura. Esta carga se debe aplicar aun en
el caso de tableros de puente discontinuos, tales como los tableros emparrillados. Esta
carga puede ser determinante cuando se investiga el vuelco del puente.

C 3.8.3. Inestabilidad aeroeléastica

C 3.8.3.1. Requisitos generales

Debido a la complejidad de los andlisis requeridos para realizar una evaluacion detallada
de la aeroelasticidad estructural, este articulo intencionalmente tiene la forma de un
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requisito sencillo. Muchos puentes, tableros, o componentes estructurales individuales han
demostrado ser insensibles a los efectos aeroelasticos cuando las relaciones
especificadas son menores que 30, valor relativamente arbitrario que sélo resulta util para
identificar aquellos casos que probablemente seran sensibles al viento.

Los puentes flexibles, tales como los puentes atirantados o los tramos muy largos,
cualquiera sea su tipo, pueden requerir estudios especiales en base a informacion
obtenida en ensayos de tunel de viento. En general, un ensayo de tunel de viento
adecuado involucra la simulacion del ambiente edlico local del sitio de emplazamiento del
puente. Los detalles de este ensayo estan fuera del alcance de este comentario.

C 3.8.3.2. Fendbmenos aeroelasticos

La excitacion por desprendimiento de vortices es el escape de vortices inducidos por el
viento detras del elemento, que tienden a excitar el componente en su frecuencia natural
fundamental en el movimiento armoénico. Es importante mantener las tensiones
provocadas por las oscilaciones inducidas por vértices por debajo de la tension de fatiga “a
tiempo infinito”. Existen métodos para estimar estas amplitudes de tension, pero estos
métodos estan fuera del alcance de este comentario.

Los componentes tubulares se pueden proteger contra las oscilaciones inducidas por
vortices agregando riostras o amortiguadores de masa sintonizados, o fijando placas
planas horizontales paralelas al eje del tubo por encima y/o debajo del tercio central de su
longitud. Estas placas de amortiguamiento aerodinamico deberdn estar a una distancia
aproximadamente igual a un tercio del diametro del tubo por encima y/o por debajo del
tubo. El ancho de las placas puede ser igual al diametro del tubo.

El fenémeno de “galope” es una oscilacién de alta amplitud asociada con los cables
cargados con hielo o con elementos largos y flexibles de seccién transversal aerodina-
micamente asimétrica. Los cables de seccidn circular no sufriran el fenédmeno de “galopeo”
a menos que sus circunferencias sean deformadas por la presencia de hielo, lluvia o
desechos acumulados.

Figura C 3.8.3.2.1. Desprendimiento de vortices detras de un pilar de
un puente.

Los tableros de puentes flexibles, como aquellos de tramos muy largos y algunos puentes
peatonales, pueden tener tendencia a sufrir el fendmeno de flameo, una oscilacion de
amplitudes destructivas excitada por el viento, o, en algunos casos, divergencia, una
torsién irreversible que se produce bajo vientos elevados. Hay métodos de analisis
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disponibles que ayudan a evitar tanto el fendbmeno de flameo como la divergencia,
incluyendo estudios en tunel de viento que permiten ajustar la forma del tablero. Un claro
ejemplo del fendmeno de flameo es el que sufrié el Puente de Tacoma Narrows, indicado
a continuacion.

Figura C 3.8.3.2.2. Fendmeno de flameo en el Puente de Tacoma Narrow.

C 3.8.3.3. Control de respuestas dinamicas

Los cables de puentes atirantados se han estabilizado exitosamente contra las respuestas
dinamicas excesivas fijando amortiguadores al puente a nivel del tablero, o arriostrando
multiples cables en forma cruzada.

C 3.8.3.4. Ensayos en tunel de viento

La tecnologia de los ensayos en tunel de viento para puentes y otras estructuras civiles
estd altamente desarrollada, y se puede emplear tanto para estudiar las caracteristicas de
respuesta de un modelo estructural frente al viento como para verificar los resultados del
andlisis (Simiu, 1976).

C 3.9. CARGAS DE HIELO: IC

C 3.9.1. Requisitos generales

La mayor parte de la informacion sobre cargas de hielo se tomé de Montgomery et al.
(1984), trabajo que proveyd antecedentes para los requisitos sobre cargas de hielo de la
“Asociacion Estandar de Canada” (Canadian Standards Association, 1988). Otra fuente de

gran utilidad fue Neill (1981).

Es conveniente clasificar las fuerzas de hielo que actian sobre las pilas como fuerzas
dinamicas y fuerzas estéticas.
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Las fuerzas dindmicas ocurren cuando un témpano de hielo en movimiento impacta contra
la pila de un puente. Las fuerzas que el témpano impone a la pila dependen del tamafio
del ttmpano, la resistencia y el espesor del hielo, y la geometria de la pila.

Se han observado los siguientes tipos de fallas del hielo (Montgomery et al. 1984):

- Aplastamiento — Cuando el hielo falla por aplastamiento local a lo largo del ancho
de una pila. A medida que el témpano pasa, el hielo aplastado es despejado de
forma continua de una zona alrededor de la pila.

- Flexion — Cuando la componente vertical de una reaccidn actua sobre el témpano
gue llega a una pila con borde de ataque inclinado. Esta reaccion hace que el
témpano se eleve hasta el borde de ataque de la pila, a medida que se forman
fisuras por flexion.

- Hendidura — Cuando un témpano relativamente pequefio impacta contra una pila y
se divide en trozos mas pequefios debido a la formacion de fisuras que se
propagan a partir de la pila.

- Impacto — Cuando un pequefio témpano se detiene al impactar contra el borde de
ataque de la pila antes de haberse aplastado, flexionado o hendido en todo el
ancho de la pila.

- Pandeo - Cuando fuerzas de compresién provocan que un témpano de gran
tamarnio falle por pandeo frente al borde de ataque de una pila muy ancha.

En el caso de pilas de dimensiones normales en grandes cuerpos de agua, las fallas por
aplastamiento y flexiobn generalmente controlan la magnitud de la fuerza de hielo dinamica
de disefio. En cursos de agua mas pequefios, los cuales no pueden transportar grandes
témpanos de hielo, es posible que el modo determinante sea la falla por impacto.

En los tres casos es fundamental reconocer los efectos de la resonancia entre la pila y las
fuerzas de hielo. Montgomery et al. (1980) demostraron que para una pila maciza con un
coeficiente de amortiguacion igual a 20 % del valor critico, el maximo efecto dinamico es
aproximadamente igual a la mayor fuerza, pero si la amortiguacion es menor la
amplificacién es considerable.

Montgomery and Lipsett (1980) midieron la amortiguacion de una pila maciza y
determinaron que era igual al 19 % del valor critico, pero se anticipa que las pilas esbeltas
y algunos pilotes particulares pueden tener valores de amortiguacion de 5 % o menores.

En la anterior discusion sobre tipo de fallas, en impacto se menciona que el témpano es
“pequefio”. Resulta extremadamente dificil definir el término “pequefio” ya que depende de
las caracteristicas individuales de cada sitio. Se sabe que témpanos de hasta 23 m de
longitud han fallado por hendidura al ser transportados por velocidades de agua de 3 m/s
(Haynes 1996).

Las fuerzas estaticas pueden ser provocadas por la expansion térmica del hielo en el cual
estd embebida la pila o bien por el crecimiento irregular del campo de hielo. Esto en
general se ha observado aguas abajo de una presa, central hidroeléctrica u otros casos en
los cuales el hielo se forma predominantemente a un solo lado del rio o de la pila.

Entre las pilas de un puente se puede formar un atasco por hielo. Un atasco por hielo
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desintegrado es una acumulacion de fragmentos de hielo con mayor o menor grado de
cohesién (Montgomery et al. 1984).

Los diques colgantes se generan cuando debajo de la capa de hielo superficial pasan
cristales iniciales de hielo que se acumulan debajo de la superficie en la ubicacion del
puente. Los cristales iniciales de hielo tipicamente provienen de rapidos o saltos de agua
ubicados aguas arriba. Los diques colgantes pueden provocar una acumulacién del agua,
el cual ejerceria presion sobre la pila y puede producir socavacion alrededor de la pila o
debajo de la misma cuando el agua fluye a mayor velocidad.

C 3.9.2. Fuerzas de hielo dindmicas sobre las pilas
C 3.9.2.1. Resistencia efectiva del hielo

Se debe observar que las resistencias efectivas del hielo indicadas en el presente
documento se incluyen para su aplicacién en formulas que permitan calcular las fuerzas en
las pilas. Para llegar a un mismo resultado, diferentes férmulas podrian requerir diferentes
resistencias efectivas del hielo.

A modo de guia, la resistencia de 0,38 MPa es adecuada para pilas en las cuales la
experiencia acumulada indica que las fuerzas de hielo son minimas, pero igualmente se
requiere alguna consideracion de los efectos del hielo. La resistencia de 1,53 MPa se
considera un limite superior razonable en base al historial observado en puentes que han
sobrevivido condiciones de hielo (Neill, 1981). Para el disefio de algunos puentes de
Alaska se han utilizado resistencias efectivas del hielo de hasta 2,76 MPa (Haynes, 1996).

La resistencia efectiva del hielo depende fundamentalmente de la temperatura y el tamafio
de grano del hielo (Montgomery et al., 1984). Por ejemplo, las resistencias a la compresion
medidas en laboratorio a 0°C varian entre alrededor de 2,9 MPa para tamafios de grano de
1 mm a 1,3 MPa para tamafios de grano de 5 mm, y a -5°C las resistencias del hielo son
aproximadamente iguales al doble de estos valores. Por lo tanto, las resistencias efectivas
del hielo incluidas en el presente documento no son necesariamente representativas de
ensayos en laboratorio ni son resistencias reales. De hecho, son del orden del 50 % de los
valores observados (Neill, 1981).

La resistencia a la compresion del hielo depende de la temperatura, pero su resistencia a
la traccién no es sensible a la temperatura. Debido a que gran parte de las fallas del hielo
se dan como resultado de la hendidura o falla por traccién en flexién, y como los tamafios
de grano, fisuras y otras imperfecciones varian localmente, sélo es posible estimar las
resistencias del hielo de manera aproximada. Por lo tanto, al momento de fijar las
resistencias efectivas del hielo indicadas en este Reglamento, la temperatura no fue una
consideracion importante.

En Estados Unidos algunos de los méas severos desplazamientos de hielo ocurren durante
los deshielos rapidos que se dan en el mes de Enero, cuando la temperatura es de
alrededor de 10°C, pero la presencia de una capa de nieve aislante puede hacer que la
temperatura media del hielo contintie debajo de 0°C (Haynes, 1996).

C 3.9.2.2. Aplastamiento y flexién
La expresion para Fc se basa en mediciones in situ de las fuerzas en dos pilas de puente

en Alberta (Lipsett and Gerard, 1980). Ver también Huiskamp (1983), con un C, propuesto
por Afanas'ev et al. (1971), y verificado por Neill (1976).
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La expresién para F, se tomo de Lipsett and Gerard (1980).

La relacion w/t = 6,0 es una estimacion aproximada del limite superior de w/t para el cual
el hielo que ha fallado por flexién sera arrastrado alrededor de la pila.

Se supone que la fuerza sobre la pila es controlada por la resistencia al aplastamiento o a
la flexion del hielo, y por este motivo las expresiones 3.9.2.2-1 0 3.9.2.2-2 no contienen
ningun término relacionado con la velocidad del hielo. La interaccion entre un témpano y
una pila depende del tamafio y la resistencia del témpano y qué tan de lleno impacta
contra la pila. Se ha informado que un témpano de 60 m generalmente fallar4d por
aplastamiento si el ttmpano impacta de lleno contra una pila. Si un témpano de 30 m no
impacta de lleno contra la pila, generalmente después del impacto el témpano rotara
alrededor de la pila y continuara trasladandose aguas abajo sufriendo apenas algo de
aplastamiento localizado.

Aungque no se ha tomado en cuenta la forma del borde de ataque de la pila, ensayos de
laboratorio realizados en “Investigacion de Regiones Frias y Laboratorio de Ingenieria del
Cuerpo de Ingenieros del Ejército de los Estados Unidos” (U.S. Army Corps of Engineers'
Cold Regions Research and Engineering Laboratory, CRREL) muestran que un borde de
ataque aerodindmico es el que mejor puede reducir las fuerzas de hielo en relacion con
otros tipos de geometrias. Se ha comprobado que los bordes de ataque agudos y
angulares, ver la Figura C 3.9.2.4.1-1, provocan vibraciones laterales en la pila sin reducir
la fuerza en la direccién de la corriente. EI CRREL ha medido vibraciones laterales o
torsionales en las pilas con borde de ataque agudo que posee el puente Yukon River. Al
momento de la preparacion de este documento se desconocen las implicancias a largo
plazo de estas vibraciones (Haynes, 1996).

Figura C 3.9.2.2. Aplastamiento del hielo contra la pila del puente del Rio Yukon.

El espesor del hielo es la mayor incégnita en la determinacion de las fuerzas de hielo que
actlan sobre una pila. Existen expresiones que se pueden emplear para estimar este
espesor. El disefio se debera basar en espesores de hielo extremos, no en espesores
medios. La altura a la cual se aplicara la fuerza de disefio en la pila es importante para
calcular los momentos de vuelco. Debido a que la altura del hielo aumenta durante un
deslizamiento de hielo, confiar en el conocimiento que tienen los residentes locales sobre
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la altura maxima de hielo es vital para lograr un disefio adecuado (Haynes, 1995). A los
fines del disefio, el método de preferencia para establecer el espesor de hielo, t , consiste
en basarse en mediciones de espesores maximos tomadas en los potenciales sitios de
emplazamiento del puente durante un periodo de varios afios.

Para aquellos casos en los cuales no hay observaciones disponibles correspondientes a
un periodo de tiempo adecuado, se sugiere el siguiente método empirico basado en Neill
(1981):

t =0,034 a /S, (C3.9.2.2-1)
siendo:
a el coeficiente que considera las condiciones locales, habitualmente menor
que 1,0.
St el indice de congelamiento, es la suma algebraica, 2{-T), desde la fecha de
congelamiento hasta la fecha de interés, en dias grados.
T la temperatura media diaria del aire [°C].

Suponiendo que haya registros de temperatura disponibles, se puede determinar el valor
méaximo de Sy registrado. Un método posible para determinar a es mediante una simple
calibracion para la cual, durante el transcurso de un uUnico invierno, se puede medir el

espesor del hielo en diferentes puntos y graficarlo en funcién de 1/Sf :

A modo de guia, Neill (1981) indica los siguientes valores para a:

Lago ventoso sin nieve 0,8

Lago promedio con nieve 0,5-0,7
Rio promedio con nieve 0,4-05
Rio pequefio protegido con nieve 0,2-04

Gracias a sus propiedades aislantes la nieve afecta significativamente el crecimiento de
hielo. Williams (1963) mostré que una capa de nieve de mas de 0,15 m de espesor reduce
a hasta un 50 %.

Neill no define “promedio”, y Gerard and Stanely (1992) han sefialado que una gran altura
de nieve puede producir hielo-nieve, anulando los beneficios de la accién aislante de la
nieve.

Los lagos de mayor tamafio demoran mas en enfriarse, y esto hace que la fecha de
congelamiento sea mas tardia. El resultado es que hay menos dias-grados de congela-
miento y, por lo tanto, los espesores de hielo son menores.

La decision que resta tomar es establecer la altura adecuada donde se ha de aplicar la
fuerza de hielo a la pila. La altura requerida es la correspondiente a la desintegracion, no
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el nivel medio invernal. Neill (1981) sugiere varios métodos para determinar alturas del
hielo, pero probablemente el método de uso mas generalizado consiste en confiar en el
conocimiento de las personas de la zona, junto con un andlisis de las méargenes del rio
para determinar la magnitud de los dafos provocados por el hielo, como por ejemplo
marcas existentes o ausencia de arboles.

C 3.9.2.3. Cursos pequeiios de agua

El documento CAN/CSA-S6-88 contiene una expresion para determinar las fuerzas del
hielo en cursos pequefios de agua, para la cual Montgomery et al. (1984) presentan una
teoria. Por considerar que no esta suficientemente verificada esta expresion no ha sido
incluida en el presente articulo.

En los cursos pequefios de agua que tienen un ancho inferior a 90 m al nivel medio del
agua, las fuerzas dinamicas del hielo, determinadas en el articulo 3.9.2.2, se pueden
reducir de acuerdo con la Tabla C 3.9.2.3-1. Otro factor importante que determina el
tamafio del témpano son el tipo de caracteristicas presentes en el rio aguas arriba del sitio
de emplazamiento.

Las islas, las presas y las pilas de los puentes pueden romper el hielo generando
pequefios témpanos.

Tabla C 3.9.2.3-1. Factor de reduccion K; para cursos pequefios de agua

Alr? Factor de reduccién, K;
T ———————i_—i——
1000 1,0
500 0,9
200 0,7
100 0,6
50 0,5

siendo:
A el area en planta del témpano de mayor
tamafio, en m2.

r elradio del borde de ataque de la pila, en m.

La I6gica en la cual se sustenta el factor de reduccion, K; , es que el puente sélo puede
ser impactado por témpanos pequefios de hielo, cuyo impulso no es suficiente para
provocar la falla del témpano.

C 3.9.2.4. Combinacion de fuerzas longitudinales y transversales
C 3.9.2.4.1. Pilas paralelas al flujo
Seria poco realista esperar que la fuerza del hielo sea exactamente paralela a la pila, por

este motivo se especifica una componente lateral minima igual al 15 % de la fuerza
longitudinal.
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La expresion para F; viene de Montgomery et al. (1984), y se explica en la Figura C
3.9.2.4.1-1, tomada de la misma fuente.

Fuerza
resultante

’

0; Angulo de

del témpano friccion

lMovimiento

Témpano

Figura C 3.9.2.4.1-1. Fuerza de hielo transversal cuando un témpano
impacta sobre una porcién de una pila.

C 3.9.2.4.2. Pilas oblicuas respecto del flujo

Los requisitos para pilas oblicuas respecto del flujo fueron adoptados del documento
CAN/CSA-S6-88 (1988).

C 3.9.2.5. Pilas esbheltas y flexibles

Montgomery et al. (1980) y otros investigadores han demostrado que las pilas y los
componentes flexibles pueden sufrir una amplificacion considerable de las fuerzas de hielo
como resultado de la interaccion resonante hielo/estructura para bajos niveles de
amortiguacion estructural. En este caso, los requisitos del articulo 3.9.5 pueden no ser
adecuados para las fuerzas verticales sobre las pilas.

C 3.9.3. Cargas de hielo estéaticas sobre pilas de puente

Hay poca informacién disponible sobre cémo predecir las cargas de hielo estaticas que
actuan sobre las pilas de puente. Bajo circunstancias normales, los efectos de las cargas
de hielo estéticas sobre las pilas pueden estar limitados por las deformaciones, pero si hay
motivo de preocupacion se debera consultar a un experto. Haynes (1995) discute las
fuerzas de hielo estéaticas provocadas por la expansion térmica del hielo. La fuerza del
hielo se puede reducir utilizando diversos factores de minoracién que son aplicables en la
mayoria de los casos. Por ejemplo, el hielo no actia simultdneamente en toda la longitud
de la pila. Las tensiones de origen térmico se relajan con el tiempo e impiden que haya
tensiones elevadas en todo el espesor del hielo. Una capa de nieve sobre el hielo aisla al
hielo y reduce las tensiones térmicas. El hielo en general actda simultaneamente a ambos
lados de la pila rodeada de hielo de manera que la fuerza resultante es considerablemente
menor que la mayor fuerza direccional, es decir, la fuerza a un lado de la pila. El articulo C
3.9.1 también considera este tema.
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C 3.9.4. Diques colgantes de hielo y atasco por hielo

La teoria en la cual se sustentan las presiones de hielo indicadas para diques colgantes se
puede encontrar en Montgomery et al. (1984). El amplio rango de las presiones citadas
refleja tanto la variabilidad del hielo como la falta de informacion cierta sobre este tema.

pendiente
pronunciada

Figura C 3.9.4. Formacién de un dique colgante de hielo.

C 3.9.5. Fuerzas verticales debidas a la adherencia de hielo

La expresion 3.9.5-1 se derivd considerando la falla de una capa de hielo en forma de
cufia semi-infinita sobre fundacién elastica bajo carga vertical aplicada en su vértice. Para
una unica cufia de hielo la maxima fuerza vertical, P , en kN, se puede evaluar usando la
siguiente expresion (Nevel, 1972):

g 2
gl s |o t 3
2 a a 3
P=——<~——1105+2|—|+05]|— 10 (C 3.9.5-1)
3 l /
donde:
E (2 0,25
(= 103 =1561t97"° (C 3.9.5-2)
12 y
siendo:
ot la resistencia a la traccion del hielo, en MPa.
t el maximo espesor del hielo, en m.
o el angulo de la cufia truncada [].
a la distancia truncada, que se supone igual al radio de una pila circular, en m.
€ la longitud caracteristica calculada segun la expresién indicada, en m.
E el médulo de elasticidad del hielo, en MPa.
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y el peso unitario del agua, en kN/m3.

Para obtener la expresion 3.9.5-1, se suma la fuerza vertical para cuatro cufias, cada una
de ellas con un angulo truncado de 90°. Se supone gue la resistencia a la traccién del hielo
es 0,84 veces la resistencia efectiva al aplastamiento de 1,10 MPa y que la relacién entre
la distancia truncada y la longitud caracteristica, a/€ , es menor que 0,6.

La expresion 3.9.5-2 es la sumatoria de dos expresiones:

- La expresion 3.9.5-1, que toma en cuenta las fuerzas de hielo verticales que actian
en los semicirculos de los extremos de una pila oblonga, y

- Una expresion que calcula las fuerzas de hielo verticales en los muros rectos de la
pila.

La expresion para calcular las fuerzas de hielo verticales en los muros rectos de la pila se
obtuvo considerando una capa de hielo semi-infinita de forma rectangular sobre fundacion
elastica bajo una carga de borde uniformemente distribuida. La fuerza, F , en kN/m,
requerida para que falle la capa de hielo se puede expresar como F = 236 or t?2 / €
(Montgomery et al., 1984).

Las expresiones 3.9.5-1y 3.9.5-2 se basan en la hip6tesis conservadora de que el hielo se
adhiere alrededor de todo el perimetro de la pila. En ellas se desprecia la fluencia lenta, y
por lo tanto son conservadoras para fluctuaciones del nivel del agua que demoran mas
gue unos pocos minutos. Sin embargo, también se basan en la hipétesis no conservadora
de que la falla se produce al formarse la primera fisura.

Zabilansky (1996) discute algunos temas relacionados con las fuerzas de hielo que actdan
alrededor de las pilas de puentes.

C 3.9.6. Acumulacién de hielo y cargas de nieve en las superestructuras
El siguiente comentario de las cargas de nieve fue tomado de Ritter (1990).

Se deben considerar cargas de nieve si el puente esta ubicado en areas de nevadas
potencialmente fuertes. Esto puede ocurrir en zonas elevadas de regiones montafiosas,
donde se producen grandes acumulaciones estacionales.

Se supone que los efectos de la nieve son contrarrestados por la simultanea disminucion
de la sobrecarga vehicular. Esta hipétesis es valida para la mayoria de las estructuras,
pero no es realista en zonas donde las nevadas son significativas. Si el cierre prolongado
de la carretera durante el invierno imposibilita el retiro de la nieve, es posible que la
magnitud de las cargas de nieve sea mayor que la de las sobrecargas vehiculares. Las
cargas también pueden ser apreciables si los barrenieves acumulan la nieve barrida o si
hay acumulacién de nieve por alguna otra causa. La aplicabilidad y magnitud de las cargas
de nieve quedan a criterio del Proyectista Estructural.

Las cargas de nieve varian de un afio a otro y dependen de la profundidad y peso unitario
de la acumulacion de nieve. La profundidad empleada para el disefio se debera basar en
un intervalo de recurrencia medio o en la maxima profundidad registrada. El peso unitario
depende del grado de compactacion. La nieve fresca cayendo a bajas temperaturas
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produce la menor acumulacion. El peso unitario aumenta si la acumulacion de nieve esta
expuesta a ciclos de congelamiento y deshielo o a la lluvia. En la Tabla C 3.9.6-1 se
indican los pesos unitarios probables de la acumulacion de nieve bajo diferentes
condiciones (ASCE, 1980).

Tabla C 3.9.6-1. Peso unitario de la nieve

Estado de la acumulacién Peso unitario probable
de nieve [KN/m?3]
Recién caida 0,94
Acumulada 3,00
Compactada 4,90
Lluvia o nieve 4,90

La carga de nieve estimada se puede determinar a partir de registros historicos u otros
datos confiables. Se puede obtener informacion general sobre las cargas de nieve del
Servicio Meteorolégico Nacional. En las regiones montafiosas las cargas de nieve son muy
variables. La magnitud de estas cargas se debe determinar en base a la experiencia o
registros locales, y no en base a informacion de caracter general.

El efecto de las cargas de nieve sobre la estructura de un puente dependera del patrén de
acumulacion de la nieve. Los bancos de nieve arrastrados por el viento pueden producir
cargas no equilibradas considerablemente mayores que las producidas por las cargas
uniformemente distribuidas. El terreno, la forma de la estructura y otras caracteristicas que
modifican el flujo general del viento afectan las ventiscas. Los componentes de un puente,
como por ejemplo las barandas, pueden retener las ventiscas y provocar el desarrollo de
grandes acumulaciones de nieve.

C 3.10. EFECTOS DEBIDOS A LOS SiSMOS: EQ (este articulo no tiene
comentarios)

C 3.11. EMPUJE DEL SUELO: EH, ES, LSy DD
C 3.11.1. Requisitos generales

Los muros que pueden tolerar muy poco o ningin movimiento se deben disefiar para el
empuje en reposo.

Los muros que se pueden mover alejandose de la masa de suelo se deberan disefiar para
empujes intermedios entre la condicion activa y en reposo, dependiendo de la magnitud de
los movimientos admisibles. EI movimiento requerido para llegar al minimo empuje activo o
al maximo empuje pasivo depende de la altura del muro y del tipo de suelo. En la Tabla C
3.11.1-1 se indican algunos valores tipicos de estos movimientos movilizadores en funcién
de la altura del muro.

Debido a su sensibilidad frente a los ciclos de contraccion y expansion, humedecimiento y
secado, y grado de saturacion, la evaluacién de las tensiones inducidas por los suelos
cohesivos es altamente incierta. Es posible que se formen fisuras por traccion, las cuales
alterarian considerablemente las hip6tesis adoptadas para estimar las tensiones. Se
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recomienda proceder con precaucion al determinar los empujes laterales del suelo
suponiendo las condiciones mas desfavorables. Siempre que sea posible se debe evitar el
uso de suelos cohesivos u otros suelos de grano fino como relleno.

Tabla C 3.11.1-1. Valores aproximados de los movimientos relativos requeridos para
llegar a condiciones de empuje activo o pasivo del suelo (Clough
and Duncan, 1991)

Tipo de relleno Valores de AH
Activo Pasivo
Arena densa 0,001 0,01
Arena de densidad media 0,002 0,02
Arena suelta 0,004 0,04
Limo compacto 0,002 0,02
Arcilla magra compactada 0,010 0,05
Arcilla grasa compactada 0,010 0,05
siendo:

4 el movimiento de la parte superior del muro requerido para llegar
al minimo empuje activo o al maximo empuje pasivo por rotacion o
traslacion lateral, en m.

H la altura del muro, en m.

En el caso de muros que retienen materiales cohesivos, al estimar los empujes del suelo
de disefio se deberan considerar los efectos de la fluencia lenta del suelo. La evaluacion
de la fluencia lenta del suelo es compleja y exige reproducir en laboratorio las condiciones
de tensién in situ como lo discute Mitchell (1976).

Bajo condiciones de tensién préximas al minimo empuje activo o al maximo empuje
pasivo, los suelos cohesivos indicados en la Tabla C 3.11.1-1 sufren fluencia lenta
continua, y los movimientos indicados producen empujes activos o pasivos solo
temporariamente. Si no hay mas movimiento, los empujes activos aumentaran con el
tiempo, aproximandose al empuje en reposo, y los empujes pasivos disminuiran con el
tiempo, aproximandose a valores del orden del 40 % del maximo valor a corto plazo. Una
hip6tesis conservadora para tomar en cuenta los factores imponderables o desconocidos
seria utilizar el empuje en reposo basado en la resistencia residual del suelo.

C 3.11.2. Compactacion

Los empujes inducidos por la compactacion del suelo se pueden estimar empleando los
procedimientos descritos por Clough and Duncan (1991). Cuanto més pesados sean los
equipos usados para compactar el relleno, y cuanto mas proximo al muro se los opere,
mayores seran los empujes inducidos por la compactacién. La magnitud de los empujes
del suelo ejercidos sobre un muro por un relleno compactado se puede minimizar
utilizando exclusivamente rodillos pequefios o compactadores manuales dentro de la
distancia igual a la mitad de la altura del muro medida a partir de la cara interna del mismo.

En el caso de las estructuras de tierra estabilizada mecanicamente (MSE: “Mechanically
Stabilized Earth”), las tensiones de compactacion ya estan incluidas en el modelo de
disefio y en los procedimientos de compactacion especificados.
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C 3.11.3. Presencia de agua

En la Figura C 3.11.3-1 se ilustra el efecto de la presién adicional provocada por el nivel
fredtico.

Se debera evitar que se desarrollen presiones hidrostaticas sobre los muros, utilizando

roca triturada, tuberias de drenaje, drenes de grava, drenes perforados o drenes
geosintéticos.

Las presiones del agua intersticial detras del muro se pueden aproximar mediante
procedimientos de flujo neto o mediante diversos métodos analiticos.

C 3.11.4. Efecto sismico

En el Apéndice del Capitulo 11 (en desarrollo) se presenta el método de Mononobe-Okabe
para determinar presiones estéticas equivalentes para las cargas sismicas sobre muros de
sostenimiento de gravedad y semigravedad.

El analisis de Mononobe-Okabe se basa, en parte, en la hip6tesis de que los suelos
del relleno no estan saturados y por ende no son susceptibles ala licuefaccién.

Si los suelos estan sujetos tanto a saturacibn como a cargas sismicas u otras cargas

ciclicas o instantdneas, se debera prestar particular atenciébn a la posibilidad de
licuefaccién del suelo.

Empuje o Empuje
delsuelo total
Presion
2oladu 7 Nivel
3 \ — freatico
2 \
= \
o3 @ o \
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Figura C 3.11.3-1. Efecto del nivel freatico.

C 3.11.5. Empuje del suelo: EH

C 3.11.5.1. Empuje lateral del suelo

Aungue versiones anteriores a la Especificacion AASHTO LRFD 2012, requerian que los
muros convencionales de gravedad fueran disefiados para una resultante del empuje de
suelo ubicada a 0,4-H de la base del muro, en la version actual se requiere que el disefio
se haga para una reaccion ubicada a H/3 de la base. Este requisito es consistente con las
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practicas historicas y con los factores de resistencia calibrados en el Capitulo 11 (en
desarrollo). En los muros de sostenimiento de gravedad de hormigén masivo la carga
lateral resultante debida al empuje del suelo puede actuar a una altura de hasta 0,4-H de
la base del muro, siendo H la altura total del muro medida desde la superficie superior del
relleno hasta la base de la zapata, si el muro se deforma lateralmente, es decir se traslada,
en respuesta a las cargas laterales del suelo. En estas estructuras, para que la masa de
suelo alcance el estado de empuje activo, el relleno detras del muro se debe deslizar,
moviéndose hacia abajo respecto del muro. Resultados experimentales indican que, a
medida que el muro se traslada, el relleno se arquea contra la parte superior del muro,
provocando que el punto en el cual la resultante de la carga de suelo lateral se transfiere al
muro se desplace hacia arriba (Terzaghi, 1934; Clausen and Johansen et al., 1972; Sherif
et al., 1982). Estos muros no son representativos de los muros de gravedad tipicamente
utilizados en aplicaciones viales.

Para la mayoria de los muros de gravedad representativos de los que se utilizan en
construcciones viales, tales como los muros de sostenimiento tipo pantalla u otros muros
flexibles que se inclinan o deforman lateralmente en respuesta a las cargas laterales, por
ejemplo los muros de tierra estabilizada mecanicamente, como asi también los muros que
no se pueden trasladar ni inclinar, por ejemplo los muros integrales con un estribo, el
relleno no se arquea significativamente contra el muro, y la carga lateral resultante debida
al empuje del suelo actia a una altura igual a H/3 de la base del muro. Ademas, si en el
andlisis no se considera la friccion del muro, ubicar la resultante a H/3 constituye una
hip6tesis suficientemente conservadora alin cuando el muro se pueda trasladar.

C 3.11.5.2. Coeficiente de empuje lateral en reposo, ko

Para los tipicos muros en voladizo de mas de 1,50 m de altura con relleno de grado
estructural, los célculos indican que el movimiento horizontal de la parte superior del muro
debido a una combinacion de la deformacién estructural de la pantalla y la rotacién de la
fundacion es suficiente para desarrollar condiciones activas.

En muchos casos no es posible conocer la relacién de sobreconsolidacion (OCR) con
precision suficiente para calcular ko utilizando la expresion 3.11.5.2-2. En base a
informacién proporcionada por Holtz and Kovacs (1981), en general, para las arenas
levemente sobreconsolidadas (OCR = 1 a 2), k, esta comprendido entre 0,4 y 0,6. Para las
arenas fuertemente sobreconsolidadas ko, puede ser del orden de 1,0.

Debido a su sensibilidad frente a los ciclos de contraccion y expansion, humedecimiento y
secado, y grado de saturacion, la evaluacién de las tensiones inducidas por los suelos
cohesivos es altamente incierta. Es posible que se formen fisuras por traccion, las cuales
alterarian considerablemente las hipétesis adoptadas para estimar las tensiones. Se
recomienda proceder con precaucion al determinar los empujes laterales del suelo
suponiendo las condiciones més desfavorables. El articulo C 3.11.1 contiene lineamientos
adicionales para estimar los empujes del suelo en suelos de grano fino. Siempre que sea
posible se debe evitar el uso de suelos cohesivos, u otros suelos de grano fino, como
relleno.

C 3.11.5.3. Coeficiente de empuje lateral activo, ka

Los valores de ka segun la expresion 3.11.5.3-1 se basan en las teorias de empuje del
suelo de Coulomb. La teoria de Coulomb es necesaria para disefiar muros de
sostenimiento en los cuales la cara posterior del muro interfiere con el desarrollo de las
superficies de deslizamiento en el suelo de relleno supuestas en la teoria de Rankine

Reglamento CIRSOC 801 - Proyecto General y Analisis Estructural Com. Cap. 3 - 66



(Figura C 3.11.5.3-1 y articulo C 3.11.5.8). Para muros en voladizo de tal6n largo se
puede usar tanto la teoria de Coulomb como la de Rankine, como se ilustra en la Figura C
3.11.5.3-1a. En general, la teoria de Coulomb se aplica para muros de gravedad,
semigravedad y muros modulares prefabricados con la cara en contacto con el suelo
relativamente empinada, y pantallas o muros de hormigén en voladizo de talén corto.

En el caso del muro en voladizo de la Figura C 3.11.5.3-1b, el empuje del suelo se aplica
sobre un plano que se extiende verticalmente a partir del talon de la base del muro, y el
peso del suelo a la izquierda del plano vertical se considera parte del peso del muro.

En la Figura C 3.11.5.3-1 se ilustran las diferencias entre la teoria de Coulomb especifi-
cada actualmente y la teoria de Rankine especificada en el pasado. La teoria de Rankine
constituye la base del método del fluido equivalente del articulo 3.11.5.5.

Los limos y arcillas magras no se deberan usar como relleno si hay materiales granulares
disponibles que permitan el libre drenaje. Si se utilizan limos o suelos cohesivos de
drenaje pobre, se recomienda proceder con extremo cuidado en la determinacion de los
empujes laterales del suelo, suponiendo siempre las condiciones méas desfavorables. Se
debera considerar el desarrollo de presiones del agua intersticial dentro de la masa del
suelo de acuerdo con el articulo 3.11.3. Se deberadn tomar medidas adecuadas para
asegurar el drenaje e impedir que detras del muro se desarrollen fuerzas hidrostaticas y de
filtracion de acuerdo con los requisitos del Capitulo 11 (en desarrollo). En ningan caso se
deberan usar arcillas altamente plasticas como relleno.

C 3.11.5.4. Coeficiente de empuje lateral pasivo, kp

El movimiento requerido para movilizar el empuje pasivo es aproximadamente 10 veces
mayor que el movimiento necesario para hacer que el empuje llegue a los valores activos.

El movimiento requerido para movilizar el empuje pasivo total en arena suelta es
aproximadamente el 5 % de la altura de la cara sobre la cual actia el empuje pasivo. Para
la arena densa el movimiento requerido para movilizar el empuje pasivo total es menor que
el 5 % de la altura de la cara sobre la cual actia el empuje pasivo, y el 5 % representa una
estimacién conservadora del movimiento requerido para movilizar el empuje pasivo total.
Para los suelos cohesivos pobremente compactados el movimiento requerido para
movilizar el empuje pasivo total es mayor que el 5 % de la altura de la cara sobre la cual
actua el empuije.

Las soluciones en base a la teoria de la cufia son imprecisas y no conservadoras para
valores elevados del angulo de friccién del muro.

C 3.11.5.5. Método del fluido equivalente para estimar empujes laterales de Rankine
La aplicabilidad de la teoria de Rankine se discute en el articulo C 3.11.5.3.

Se indican valores de los pesos unitarios de fluido equivalente para muros que pueden
tolerar muy poco o0 ningin movimiento, asi como para muros que se pueden mover hasta
25 mm en 6 m. Los conceptos de pesos unitarios de fluido equivalente toman en cuenta el

efecto de la fluencia lenta del suelo sobre los muros.

Si el relleno se puede drenar libremente (es decir, si se trata de material granular con < 5%
pasante del tamiz N° 200), el agua no puede generar presion hidrostatica.
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Para la determinacién del punto de aplicacién de la resultante del empuje lateral del suelo,
ver el articulo C 3.11.5.1.

Superficie de suelo plana
sujeta a sobrecarga uniforme
0 sin sobrecarga

Zona de corte “bcd” no interrumpida
por el alma ni el respaldo del muro

Presion sobre la seccion vertical “ab”
determinada por la Teoria de Rankine

o= (90°+ B - hr-c)

sen f3
T -1
donde: €= sen sen o

N

¢f = angulo de friccion interna
(a)

La superficie del terreno y la
sobrecarga pueden ser irregulares

Superficie de deslizamiento
restringida por el
coronamiento del muro

La cufia de suelo
se desliza sobre
el respaldo del muro

Esta cufia de suelo
no se mueve

MR IR ...

2
7, 7

(b)

Figura C 3.11.5.3-1. Aplicacién de las teorias de (a) Rankine y (b)
Coulomb para el disefio de muros de sostenimiento.

Los valores de peso unitario de fluido equivalente presentados en la Tabla 3.11.5.5-1 para
AIH = 1/240 representan la componente horizontal del empuje activo del suelo en base a la
teoria de Rankine. Este empuje horizontal del suelo es aplicable para muros de
sostenimiento en voladizo en los cuales la pantalla no interfiere con la superficie de
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deslizamiento que define la cufia de falla de Rankine dentro del relleno detrds del muro
(Figura C 3.11.5.3-1). El empuje horizontal se aplica a un plano vertical que se extiende a
partir del talén de la base del muro, y el peso del suelo a la izquierda del plano vertical se
incluye como parte del peso del muro.

Para el caso de rellenos de superficie inclinada de la Tabla 3.11.5.5-1, también hay una
componente vertical de empuje del suelo actuando sobre el plano vertical que se extiende
a partir del talén del muro.

C 3.11.5.6. Empujes laterales del suelo para muros tipo pantalla

Los muros tipo pantalla que temporariamente soportan o son soportados por suelos
cohesivos estan sujetos a deformacién lateral excesiva si la resistencia al corte del suelo
en condicion no drenada es baja comparada con las tensiones de corte. Por lo tanto, el
uso de estos muros se debe limitar a suelos de resistencia adecuada segun lo
representado por su numero de estabilidad Ns (ver articulo 3.11.5.7.2).

Los movimientos en el suelo delante de un muro se vuelven significativos para valores de
Ns de alrededor de 3 a 4, y si Ns es mayor que alrededor de 5 6 6 puede ocurrir una falla
en la base (Terzaghi and Peck, 1967).

En las Figuras 3.11.5.6-1, 3.11.5.6-2, 3.11.5.6-4 y 3.11.5.6-5, el ancho b de los elementos
verticales discretos efectivos para movilizar la resistencia pasiva del suelo se basa en un
método de analisis desarrollado por Broms (1964a, 1964b) para pilotes verticales
individuales empotrados en suelo cohesivo o0 no cohesivo, y supone que el elemento es
vertical. ElI ancho efectivo para la resistencia pasiva, igual a tres veces el ancho del
elemento, 3-b , se debe a que el suelo se arquea y al corte lateral sobre las cufias de roca
resistente. El ancho maximo, 3-b , se puede utilizar cuando el material en el cual esta
empotrado el elemento vertical no contiene discontinuidades que pudieran afectar la
geometria de la falla. Este ancho se debe reducir si hay planos o zonas de debilidad que
pudieran impedir la movilizacion de resistencia en todo este ancho, o si las zonas de
resistencia pasiva de elementos adyacentes se superponen. Si el elemento esta
empotrado en una arcilla blanda cuyo nimero de estabilidad es menor que 3, el suelo no
se arqueara y para la resistencia pasiva se deberd utilizar un ancho efectivo igual al ancho
real del muro. Si un elemento vertical esta empotrado en roca, como en la Figura 3.11.5.6-
2, se supone que la resistencia pasiva de la roca se desarrolla mediante la falla por corte
de una cufia de roca de igual ancho que el elemento vertical, b , y definida por un plano
que se extiende hacia arriba a partir de la base del elemento formando un angulo de 45°.
Para la zona activa detras del muro debajo de la superficie del terreno frente al muro, en
todos los casos se supone que el empuje activo actlia en un ancho igual al ancho de un
elemento vertical, b .

Generalmente, la superficie de disefio se toma por debajo de la superficie acabada para
prever excavaciones que podrian ocurrir durante o después de la construccion del muro u
otras perturbaciones que pudiera sufrir el suelo durante la vida de servicio del muro.

C 3.11.5.7. Empujes aparentes del suelo para muros anclados

Al desarrollar los empujes laterales del suelo se deben considerar el método y la
secuencia constructiva, la rigidez del sistema de muro/anclajes, las caracteristicas fisicas y
la estabilidad de la masa de suelo a sostener, las deformaciones admisibles del muro, la
separacion y pretensado de los anclajes y el potencial de fluencia de los anclajes.
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Existen varios diagramas de distribucién de empuje aparente habitualmente utilizados para
disefiar muros anclados, Sabatini et al. (1999); Cheney (1988); y U.S. Department of the
Navy (1982a). Algunos de los diagramas de empuje aparente, tales como los descritos en
los articulos 3.11.5.7.1 y 3.11.5.7.2, se basan en resultados de mediciones realizadas en
muros anclados, Sabatini et al (1999). Otros en cambio se basan en resultados de
mediciones realizadas en excavaciones apuntaladas, Terzaghi and Peck (1967),
resultados de estudios analiticos y modelos a escala, Clough and Tsui (1974); Hanna and
Matallana (1970), y la observacion de muros anclados ya instalados (Nicholson et al.,
1981); Schnabel (1982). Aunque los resultados de todos estos trabajos proporcionan
resultados algo diferentes y ocasionalmente contradictorios, todos tienden a confirmar que
cerca de la parte superior del muro los empujes laterales son mayores que los que se
obtendrian aplicando las teorias clasicas de la mecénica de suelos. Esto se debe a la
restriccion provista por el nivel superior de anclajes, y a que en general el empuje se
distribuye de manera uniforme en la altura.

C 3.11.5.7.1. Suelos no cohesivos (Este articulo no tiene comentarios)
C 3.11.5.7.2. Suelos cohesivos
C 3.11.5.7.2a. Suelos rigidos a duros

La determinacién de los empujes en suelos cohesivos descrita en el presente articulo y en
el articulo 3.11.5.7.2b se basan en resultados de mediciones realizadas en muros ancla-
dos, Sabatini et al. (1999). En ausencia de experiencia especifica con un depésito en parti-
cular, para la maxima ordenada del diagrama de empuje se debera utilizar pa=0,3 s H si
los anclajes se han de bloquear a 75 % de la carga nominal o menos. Si los anclajes se
han de bloquear a 100 % de la carga nominal o superior, se deberd usar una ordenada
maxima pa=0,4 xH.

En el caso de los muros temporarios la distribucién del empuje aparente del suelo de la
Figura 3.11.5.7.1-1 sélo se debera utilizar si se trata de excavaciones de duracion breve y
controlada, si el suelo no esté fisurado y si no hay agua libre disponible.

Es posible que el disefio de un muro permanente esté controlado por cargas temporarias,
por cuanto ademas de las cargas permanentes también se deberan evaluar las cargas
temporarias.

C 3.11.5.7.2b. Suelos blandos a medianamente rigidos

Para suelos con 4 < Ns < 6, utilizar el mayor valor de pa obtenido ya sea de la expresion
3.11.5.7.2a-1 o bien de la expresion 3.11.5.7.2b-1.

C 3.11.5.8. Empujes laterales del suelo para muros de tierra estabilizada mecéanica-
mente

C 3.11.5.8.1. Requisitos generales (Este articulo no tiene comentarios)

C 3.11.5.8.2. Estabilidad interna

Las cargas soportadas por los refuerzos colocados en los muros de tierra estabilizada
mecanicamente son el resultado de empujes verticales y laterales del suelo que existen

dentro de la masa de suelo reforzado, la extensibilidad de los refuerzos, la rigidez del
frente, la restriccion en la base del muro, y la rigidez y resistencia del relleno de suelo
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dentro de la masa de suelo reforzado. EI método para calcular Tmax Se obtuvo
empiricamente, en base a mediciones de la deformacion de los refuerzos, convertidas a
cargas en base al modulo de los refuerzos, a partir de ensayos de muros a escala real
bajo condiciones de tensidn de servicio. Por otra parte, el factor de carga EV se determin6
considerando el empuje vertical ejercido por una masa de suelo sin refuerzos, y se calibro
para tomar en cuenta las incertidumbres inherentes al disefio por tensiones admisibles
para la estabilidad externa de muros. EV no se puede aplicar directamente a las cargas
internas de los refuerzos de los muros estabilizados mecanicamente, ya que la calibracion
de EV no se realiz6 considerando la estabilidad interna de un sistema reforzado.

En este caso el uso de EV para el factor de carga se debe considerar una medida interina,
vigente hasta que haya mas investigaciones disponibles para cuantificar los errores
sistematicos y la incertidumbre de la prediccion de las cargas.

C 3.11.5.9. Empujes laterales del suelo para muros modulares prefabricados

Los muros modulares prefabricados son muros de gravedad que se construyen con
elementos prefabricados de hormigéon que se rellenan con suelo. Difieren de las
estructuras de tierra estabilizada mecanicamente construidas con bloques o mdédulos en
gue los muros modulares prefabricados no contienen elementos para reforzar el suelo.

El &ngulo de friccion del muro, &, es funcion de la direccion y la magnitud de los posibles
movimientos, y de las propiedades del relleno. Si la estructura se asienta mas que el
relleno, el &ngulo de friccion del muro sera negativo.

Para calcular ka se deben utilizar como maximo los angulos de friccibn de muros indicados
en la Tabla C 3.11.5.9-1, a menos que se demuestre la existencia de coeficientes mas
precisos.

Tabla C 3.11.5.9-1. Maximos angulos de fricciéon de muros, 6

Caso Angulo de friccion
del muro ()

Los moédulos se asientan mas que el 0
relleno
Superficie de contacto continua de
hormigén prefabricado (médulos de ancho 0,50 ¢
uniforme)
Superficie de contacto promedio (mddulos 0,75 ¢
escalonados) '

C 3.11.5.10. Empujes laterales del suelo para barreras de sonido apoyadas en ele-
mentos embebidos verticales discretos y continuos

La presion de suelo sobre las cimentaciones de las barreras de sonido es similar a la de
muros de contencion en voladizo que no son de gravedad presentados en el articulo
3.11.5.6 excepto que la elevacion del suelo en ambos lados del muro es a menudo la
misma o, si hay una diferencia, no alcanza el tope del muro en un lado. Las disposiciones
de este articulo son aplicables a las cimentaciones de cualquier muro cuya funcion
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principal no es la contencién de suelo, es decir, que no hay o hay poca diferencia en la
elevacién del suelo de relleno a cada lado del muro.

El ancho, b , en las Figuras 3.11.5.10-1 y 3.11.5.10-3, de los elementos verticales discre-
tos efectivos en la movilizacion de la resistencia pasiva del suelo se basa en un método de
analisis de Broms (1964a, 1964b) para pilotes verticales individuales embebidos en suelo
cohesivo o granular. En el articulo C 3.11.5.6 se presenta informacion adicional sobre los
antecedentes del empuje de suelo sobre elementos verticales discretos.

Las principales fuerzas laterales aplicadas sobre barreras de sonido son las fuerzas de
viento y las sismicas; ambas son reversibles. Cuando la superficie del terreno en frente o
detras de la barrera de sonido, 0 ambas, no es plana o la superficie del terreno no esta a la
misma elevacion en ambos lados de la barrera de sonido, se debe verificar el disefio
suponiendo que la fuerza lateral se aplica en cualquiera de las dos direcciones. Se debe
considerar el efecto de la direccion de la pendiente del terreno, es decir, hacia la barrera o
alejandose de ella, en los calculos del empuje de suelo para ambas direcciones de carga
lateral. Los diagramas de empuje de suelo indicados en las Figuras 3.11.5.10-1 a
3.11.5.10-5 corresponden a la direccion de carga lateral mostrada en esas figuras.

C 3.11.6. Sobrecargas: ESy LS

Las sobrecargas concentradas inducidas por las fundaciones son normalmente el
resultado de la carga permanente, sobrecarga, carga de viento, y posiblemente otras
cargas que se asocian con factores de carga distintos de ES. Sin embargo, la
incertidumbre en la prediccién de control de sobrecarga es la transmision de la sobrecarga
a través del suelo al muro u otra estructura por debajo de la sobrecarga. Por lo tanto, en
ES se debe aplicar la sobrecarga concentrada nominal, a menos que el efecto combinado
de las cargas de disefio aplicables en la unidad base y que transmita la carga a la parte
superior del muro sea més conservadora. En este Gltimo caso, ES debe ser igual a 1,0 y
las cargas de disefio en las zapatas se utilizaran como sobrecarga concentrada para el
disefio del muro.

C 3.11.6.1. Sobrecarga uniforme (ES)

Si la sobrecarga uniforme se debe a una carga de suelo sobre la superficie superior, el
factor de carga tanto para la componente horizontal como para la componente vertical se
debera tomar como se especifica en la Tabla 3.4.1-2 para sobrecarga de suelo.

La Tabla C 3.11.1-1 indica el movimiento del muro necesario para movilizar los empujes
activo y pasivo extremos para diferentes tipos de relleno.

C 3.11.6.2. Cargas puntuales, lineales y de faja (ES) — Muros restringidos contra el
movimiento

Las expresiones 3.11.6.2-1, 3.11.6.2-2, 3.11.6.2-3 y 3.11.6.2-4 se basan en la hipétesis de
que el muro no se mueve, es decir muros con un elevado grado de rigidez estructural o
restringidos en sus partes superiores e incapaces de deslizarse en respuesta a las cargas
aplicadas. Para los muros flexibles, esta hipotesis puede ser muy conservadora. El articulo
C 3.11.1 contiene informacién adicional sobre la capacidad de movimiento de los muros.

El punto en el muro no tiene que estar en un plano perpendicular al muro que pasa por el
punto de aplicacion de la carga.
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El coeficiente de Poisson para suelos varia entre aproximadamente 0,25 y 0,49. Los
valores mas bajos en general corresponden a suelos granulares o suelos cohesivos
rigidos, mientras que los mas elevados en general corresponden a suelos cohesivos
blandos.

C 3.11.6.3. Cargas de faja (ES) — Muros flexibles

Las Figuras 3.11.6.3-1 y 3.11.6.3-2 se basan en la hipétesis de que el muro se puede
mover lateralmente de manera relativamente libre (por ejemplo, muros de tierra
estabilizada mecanicamente).

C 3.11.6.4. Sobrecarga adicional (LS)

Los valores tabulados de heq se determinaron evaluando la fuerza horizontal contra un
estribo o muro debido a la distribucién del empuje producido por la sobrecarga vehicular
del articulo 3.6.1.2. Las distribuciones del empuje se han desarrollado a partir de
soluciones basadas en el semiespacio elastico suponiendo las siguientes hipétesis:

- Las cargas vehiculares se distribuyen a través de un sistema de dos capas
compuesto por el pavimento y el suelo de la subrasante.

- Los coeficientes de Poisson para los materiales del pavimento y la subrasante son
0,2 y 0,4, respectivamente.

- Las cargas de las ruedas se modelaron como un nimero finito de cargas puntuales
distribuidas en la totalidad del area de contacto de los neumaticos a fin de producir
una tensién de contacto equivalente.

- En el proceso para igualar los momentos del muro, resultantes de la solucién
elastica con el método de la sobrecarga equivalente, se utilizé6 un incremento de
altura del muro de 0,075 m.

Para muros que no se deforman ni mueven el valor del coeficiente de empuje lateral k se
debe adoptar como k, , especificado en el articulo 3.11.5.2; para muros que se deforman o
mueven lo suficiente para alcanzar las condiciones activas minimas, k se debe adoptar
como k, , especificado en los articulos 3.11.5.3, 3.11.5.6 y 3.11.5.7.

Los andlisis utilizados para desarrollar las Tablas 3.11.6.4-1 y 3.11.6.4-2 se pueden
consultar en Kim and Barker (1998).

Los valores de heq indicados en las Tablas 3.11.6.4-1 y 3.11.6.4-2 generalmente son
mayores que el tradicional 0,60 m de carga de suelo histéricamente utilizada en las
especificaciones AASHTO, pero menores que los valores indicados en las especifica-
ciones de ediciones previas a 1998.

El valor tradicional corresponde a un Gnico camién de 90 kN anteriormente conocido como
camion H10, Peck et al. (1974). Esto explica parcialmente el aumento de heq en ediciones
previas a la especificacion AASHTO-LRFD 2012.

Analisis posteriores, por ejemplo los realizados por Kim and Barker (1998), demuestran la
importancia de la direccion del transito, es decir paralela para un muro y perpendicular
para un estribo, sobre la magnitud de heq . La magnitud de heq €S mayor para un estribo
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gue para un muro debido a la proximidad y menor separacion de las cargas de rueda
respecto de la parte posterior de un estribo en comparacién con un muro.

El paramento posterior del muro se debe tomar como la superficie de contacto conside-
rada. Para mayor informacion sobre la aplicacion de empujes debidos a sobrecargas en
muros de sostenimiento ver el articulo C 11.5.5 (en preparacion).

C 3.11.6.5. Reduccioén de la sobrecarga

Este articulo se aplica fundamentalmente al caso de las losas de acceso, las cuales son
soportadas en uno de sus bordes por el paramento posterior de un estribo y por lo tanto
transmiten carga directamente al mismo.

C 3.11.7. Reduccioén debida al empuje del suelo

La intencién de este requisito es refinar el enfoque tradicional segun el cual el empuje del
suelo se reduce en un 50 % para obtener el maximo momento positivo en la losa superior
de alcantarillas y porticos. Permitiendo estimar con mayor precision las solicitaciones en
presencia de empujes del suelo.

C 3.11.8. Friccién negativa

La friccibn negativa, también conocida como carga de arrastre (hacia abajo), puede ser
generada por el asentamiento del suelo debido a las cargas aplicadas después que los
pilotes fueran hincados, tales como un terraplén de aproximacién, como se muestra en la
Figura C 3.11.8-1. La consolidacién también puede ocurrir debido a la reciente reduccién
del nivel de las aguas subterrdneas, como se muestra en la Figura C 3.11.8-2.

Respecto a los factores de carga para friccion negativa, indicados en la Tabla 3.4.1-2, se
utiliza el maximo factor de carga cuando se analizan las maximas cargas hacia abajo en
los pilotes. EI minimo factor de carga sera utilizado s6lo cuando se analicen las posibles
cargas de levantamiento.

Para algunos métodos de estimacion de friccién negativa, la magnitud del factor de carga
depende de la magnitud de la carga de friccibn negativa en relacion con la carga
permanente. Los factores de carga de friccibn negativa se desarrollaron teniendo en
cuenta que las cargas de friccibn negativa iguales o mayores a la magnitud de la carga
permanente se convierten en algo poco practico para el disefio. Ver Allen (2005) para una
orientacion e informacion adicional sobre la magnitud de la solicitacion generada por la
friccion negativa.

Los métodos para eliminar la posible friccion estatica negativa incluyen la aplicacion de
una carga previa. El procedimiento para llevar a cabo la carga previa se presenta en
Cheney and Chassie (2000).

El asentamiento después de la licuefaccién puede generar también friccion negativa. Los
métodos para disminuir la friccibn negativa inducida por la licuefaccion se presentan en
Kavazanjian, et al. (1997).

La aplicacién de la friccidn negativa a los grupos de pilotes hincados o excavados puede
ser compleja. Si el cabezal del pilote hincado o excavado esta cerca o por debajo del
material de relleno se generard el asentamiento por consolidacion del suelo blando
subyacente, el cabezal proporcionard la adecuada transferencia de tensiones para
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producir el asentamiento del suelo dentro del grupo de pilotes hincados o excavados. La
friccibn negativa aplicada en este caso es la fuerza de friccibn alrededor de la parte
exterior del grupo de pilotes hincados o excavados y en los laterales del cabezal (si lo
hubiere). Si el cabezal estd ubicado encima del relleno generando esfuerzos de
consolidacion o si los pilotes hincados o excavados se utilizan como columnas individuales
para resistir la estructura sobre el suelo, la friccibn negativa en cada pilote hincado o
excavado individual controlara la magnitud de la carga. Si son probables los efectos del
grupo, la friccion negativa se debe determinar utilizando la fuerza de corte actuando en el
perimetro del grupo, ademas de la suma de las fuerzas de friccibn negativa de cada pilote
hincado o excavado individual. EI mayor de los dos calculos se debera utilizar para el
disefio.

l Tablero del puente

|
Nuevo =
relleno

Consolidacion del
suelo blando debido
al peso del relleno

Estrato resistente

Figura C 3.11.8-1. Situacion comun de fricciébn negativa debido al
peso del relleno (Hannigan, et al., 2005).

- T T ——

Consolidacion del suelo blando
debido a la colocacion reciente

l l de relleno o reduccion de aguas
subterraneas, o sedimentacion

del suelo debido a la licuefaccion

Estrato resistente

Figure C 3.11.8-2. Situacién comun de friccibn negativa debido a
causas distintas que la colocacién reciente de
relleno.

La friccion lateral utilizada para estimar la friccibn negativa debido al asentamiento por
licuefaccion debe ser una estimacion prudente, siendo igual a la resistencia del suelo
residual en la zona de licuefaccion, y a la friccién lateral generada en las capas no
licuefactibles por encima de la zona de licuefaccion.

Las cargas transitorias pueden reducir la friccion negativa porque generan un movimiento
descendente del pilote que resulta en una reduccién temporal o eliminacion de la carga de
friccion negativa. Es conservador entonces incluir las cargas transitorias junto con la
friccion negativa.
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El procedimiento paso a paso, para determinar la friccion negativa, es presentado en
detalle en Hannigan, et al. (2005).

El aumento de la tension en cada capa de suelo debido a la carga de terraplén se puede
estimar utilizando los procedimientos indicados en Hannigan et al. (2005) o Cheney and
Chassie (2000).

Si el asentamiento se debe a la licuefaccién, se pueden utilizar los procedimientos
indicados en Tokimatsu and Seed (1987) o Ishihara and Yoshimine (1992), para estimar
dichos asentamientos.

Los métodos utilizados para estimar la friccidbn negativa son los mismos que los utilizados
para estimar la resistencia por friccion lateral, tal como se describe en los articulos 10.7 y
10.8. La distincion entre ambos es que la friccion negativa arrastra al pilote hincado o
excavado hacia abajo aumentando la carga de fundacién, mientras que la friccion lateral
resiste el descenso de los pilotes hincados o excavados y, por tanto, soporta las cargas de
la fundacion.

La friccion negativa puede ser estimada para los pilotes utilizando los métodos a o0 A para
suelos cohesivos. Un enfoque alternativo seria utilizar el método g donde las condiciones a
largo plazo después de la consolidacion deben ser consideradas. Las capas de suelo poco
cohesivo por encima de las capas consolidadas contribuiran también a la fricciébn negativa,
y la resistencia lateral negativa en estas capas debe ser estimada utilizando un método de
tensiones efectivas.

Las cargas de friccidbn negativa para pilotes excavados se pueden estimar utilizando el
método « para suelos cohesivos y el método S para suelos granulares, como se especifica
en el articulo 10.8, para el calculo de la resistencia negativa del pilote excavado. Al igual
que en el caso de la resistencia friccional positiva del fuste, una longitud de 1,50 m en la
parte superior y una longitud en la parte inferior supuesta igual a un diametro del fuste, no
contribuyen a las cargas de friccibn negativa. Cuando se utiliza el método o , se debe
considerar una tolerancia para un posible aumento de la resistencia al corte no drenado a
medida que ocurre la consolidacion.

El método del plano neutro se describe y analiza en NCHRP 393 (Briaud and Tucker,
1993).

C 3.12. EFECTOS DEBIDOS A DEFORMACIONES IMPUESTAS: TU, TG, SH,
CR, SE, PS

C 3.12.1. Requisitos generales (Este articulo no tiene comentarios)

C 3.12.2. Temperatura uniforme

C 3.12.2.1. Rango de temperatura para el Procedimiento A

El Procedimiento A es el método histérico que ha sido utilizado para el disefio de
puentes. Se puede determinar si un clima es moderado en base al nimero de dias
helados por afio. Si el numero de dias helados es menor que 14, el clima se puede

considerar moderado. Se entiende por dias helados a aquellos en los cuales la
temperatura media es inferior a 0°C.
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Aunque los cambios de temperatura en un puente no ocurren de manera uniforme, los
puentes generalmente estan proyectados suponiendo un cambio uniforme de temperatura.
Es importante la orientacién de las guias de rodamientos y la libertad de movimiento de
rodamiento. Apoyos pronunciadamente oblicuos y en curvatura aguda pueden causar
exceso de las fuerzas térmicas laterales en los apoyos si s6lo se permite el movimiento
tangencial. Los puentes anchos son particularmente propensos a grandes fuerzas térmicas
laterales porgue el puente se expande radialmente como asi también longitudinalmente.

C 3.12.2.2. Rango de temperatura para el Procedimiento B (Este articulo no tiene
comentario)

C 3.12.2.3. Movimientos térmicos de disefio (Este articulo no tiene comentario)
C 3.12.3. Gradiente de temperatura

El gradiente de temperatura estd incluido en varias de las combinaciones de cargas de la
Tabla 3.4.1-1. Esto no significa que sea necesario investigar este gradiente para todos los
tipos de estructuras. Si la experiencia ha demostrado que despreciando el gradiente de
temperatura se obtiene un tipo de estructura que no ha sufrido problemas estructurales, la
Autoridad de Aplicacion o el Propietario pueden optar por excluir el gradiente de
temperatura. Los puentes multiviga constituyen un ejemplo de un tipo de estructura para el
cual se debe aplicar el criterio profesional y tomar en cuenta las experiencias pasadas.

En el disefio de los apoyos y subestructuras también se debe calcular y considerar la
redistribucion de las cargas reactivas, tanto transversal como longitudinalmente.

El gradiente de temperatura aqui dado es una modificacion de la propuesta en Imbsen et
al. (1985), que se baso en estudios de superestructuras de hormigén. La adicion para las
superestructuras de acero se basa en el gradiente de temperatura para ese tipo de
puentes indicado en las Especificaciones Australianas para Puentes (“Australian Bridge
Specifications”, AUSTROADS, 1992).

Los datos de la Tabla 3.12.3-1 no distinguen entre presencia 0 ausencia de una sobrecapa
asfaltica sobre el tablero. A través de diferentes mediciones in situ se han obtenido
indicaciones aparentemente diferentes sobre el efecto aislante del asfalto o la contribucion
del mismo (Spring, 1997). Por lo tanto, en este documento se ha ignorado cualquier
posible propiedad aislante.

Las temperaturas dadas en la Tabla 3.12.3-1 constituyen la base para calcular la variacion
de la temperatura en funcién de la altura de la seccién transversal, no la temperatura
absoluta.

C 3.12.4. Contraccién diferencial

El Proyectista Estructural puede especificar el cronograma y la secuencia de la construc-
cién a fin de minimizar las tensiones generadas por la contraccion diferencial entre los
componentes. El factor de carga se puede reducir a 1,0 si el ensayo fisico se realiza para
establecer las propiedades del material y los valores del limite superior son utilizados en el
analisis.

C 3.12.5. Fluencialenta

El factor de carga se puede reducir a 1,0 si el ensayo fisico se realiza para establecer las
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propiedades del material y los valores del limite superior son utilizados en el andlisis.
C 3.12.6. Asentamiento

Las solicitaciones generadas por el asentamiento se pueden reducir considerando la
fluencia lenta. Las combinaciones de carga analizadas en las Tablas 3.4.1-1y 3.4.1-2, que
incluyen asentamientos, se deben repetir para determinar en forma individual el posible
asentamiento de cada unidad de la subestructura, asi como combinaciones de asenta-
mientos unitarios de la subestructura que puede generar solicitaciones criticas en la
estructura.

C 3.12.7. Fuerzas secundarias generadas por el postesado, PS

En los programas computacionales de andlisis de porticos, las fuerzas secundarias son
generalmente obtenidas restando la fuerza primaria de pretensado del pretensado total.

C 3.13. FUERZAS FRICCIONALES: FR

Los coeficientes de friccion se pueden obtener de los libros de texto habituales. Si fuera
necesario, estos valores se pueden determinar mediante ensayos fisicos, particularmente
si se espera que la superficie sea rugosa durante su vida de servicio.

C 3.14. COLISION DE EMBARCACIONES: CV
C 3.14.1. Requisitos generales

La colisién intencional entre una embarcacién y un puente puede ser considerado cuando
se realizan estudios de seguridad.

La navegabilidad de un curso de agua generalmente es legislada por la Prefectura Naval
Argentina.

Los requisitos aqui presentados fueron adaptados a partir del documento “AASHTO Guia
de especificaciones y comentarios para el disefio de puentes de carretera frente a la
colision de embarcaciones” (AASHTO Guide Specification and Commentary for Vessel
Collision Design of Highway Bridges, 1991), utilizando la alternativa de aceptacion de
riesgos denominada Método Il y modificada para la segunda ediciéon (2009). La Guia de
Especificaciones de 1991 requeria el uso de una embarcacion simple con una longitud
total (LOA) seleccionada de acuerdo con el criterio del Método | para utilizarlo en la
estimacion de la probabilidad geométrica y la velocidad de impacto que represente las
clasificaciones de todas las embarcaciones. Esta era una simplificacion conservadora
aplicada para reducir la cantidad de esfuerzo requerido en el analisis. Con la introduccion
de los ordenadores y la programacion personal, la simplificacién se puede anular y AF se
puede obtener rapidamente para cada embarcacion de disefio, que fuera previsto
originalmente. El resultado final es un modelo mas preciso para el estudio de la colision de
embarcaciones, asi como las conclusiones son mas informativas sobre la flota de
embarcaciones y las probabilidades asociadas de colision.

Otra fuente de informacion fueron los procedimientos de un coloquio internacional,
“Colisiones de embarcaciones contra puentes y estructuras fuera de costa” (Ship Collisions

Reglamento CIRSOC 801 - Proyecto General y Analisis Estructural Com. Cap. 3-78



with Bridges and Offshore Structures, IABSE, 1983).

Las barcazas se categorizan por toneladas americanas (= 907 kg), y los buques por
toneladas métricas (= 1000 kg).

El tonelaje de peso muerto (DWT, “Deadweight Tonnage”) de una embarcacion es el peso
de la carga, combustible, agua y provisiones. EI DWT es sélo una parte del peso total de la
embarcacion, pero permite una estimacion de caracter general del tamafio del buque.

En todas las vias navegables se deben especificar un impacto minimo provocado por una
barcaza sin carga a la deriva, y en las vias de gran calado especificar el impacto del mastil
de un buque a la deriva, ya que son colisiones accidentales que ocurren muy
frecuentemente.

La intencion de los requisitos sobre colisibn de embarcaciones es minimizar el riesgo de
falla catastréfica de puentes que cruzan sobre vias navegables, por impactos provocados
por embarcaciones desviadas de su curso. Las fuerzas de impacto representan, en base
probabilistica, la peor colisién frontal posible, con la embarcacion desplazandose hacia
adelante a una velocidad relativamente elevada. Los requisitos son aplicables para buques
mercantes de casco metalico de mas de 1000 DWT y para barcazas que operan en vias
navegables no maritimas.

El disefio y la geometria del canal navegable pueden afectar las condiciones de
navegacion, el tamafio maximo de las embarcaciones que pueden utilizar la via, y la
condicion de carga y velocidad de las embarcaciones que se aproximan a un puente. La
presencia de curvas, intersecciones con otras vias navegables y la presencia de otros
cruces de puentes cerca del puente considerado aumentan la probabilidad de accidentes.
Los recorridos de las embarcaciones, en relacion con el canal de navegacion y las pilas
del puente, pueden afectar el riesgo de que embarcaciones que se han desviado de su
curso impacten contra las pilas y las partes expuestas de la superestructura.

El calado y las condiciones de carga de las embarcaciones afectan el lugar donde las
cargas de impacto se aplican a la pila, y la susceptibilidad de la superestructura a ser
impactada por las embarcaciones. Ademas, el calado juega un papel critico en la
accesibilidad de las embarcaciones a las pilas y a los tramos que se encuentran fuera del
canal navegable. El calado en la pila no debe incluir la socavacién a corto plazo. Ademas,
no solo se debe evaluar la profundidad del agua en la ubicacion de la pila analizada, sino
también aguas arriba y abajo de la misma, que puede ser menos profunda con la
consecuencia de bloquear la trayectoria de determinadas embarcaciones de calado
profundo y evitar que los mismos golpeen a la pila. En vias navegables con mayores
fluctuaciones del calado, el calado utilizado puede afectar significativamente los requisitos
estructurales para el disefio de las pilas y/o sus obras de proteccion.

La maniobrabilidad de las embarcaciones se reduce con el bajo calado libre debajo de la
quilla, tipico en las vias navegables interiores. Este bajo calado libre debajo de la quilla
también puede afectar las fuerzas hidrodindmicas durante una colisién, aumentando la
energia de colisidn, particularmente en direccidn transversal. Ademas, las embarcaciones
cargadas de lastre pueden ser fuertemente afectadas por los vientos y las corrientes.
Cuando navegan cargadas con lastre, las embarcaciones son susceptibles a las rafagas
de viento, que podrian empujarlas contra el puente.

Es muy dificil controlar y dirigir los remolcadores de barcazas, especialmente en la
proximidad de curvas y en vias navegables con elevadas velocidades de flujo y corrientes
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transversales. Al maniobrar en una curva, los remolcadores experimentan un efecto de
deslizamiento en direccién opuesta a la direccion del giro, debido a fuerzas inerciales que
muchas veces se acoplan con el flujo de la corriente. Los puentes ubicados en vias
navegables con flujos de alta velocidad, y proximos a una curva del canal navegable,
probablemente seran impactados por barcazas a intervalos frecuentes.

A menos que se indique lo contrario en este Reglamento, es recomendable la evaluacion
de los siguientes dos eventos de colisibn de embarcaciones combinados con las
condiciones de socavacion:

- Una barcaza vacia a la deriva, que se libera de sus anclajes y que golpea al
puente. Las cargas de impacto de la embarcacion se deben combinar con la mitad
de la socavacion preestablecida a largo plazo mas la mitad de la socavacion
preestablecida a corto plazo. El caudal, nivel del agua, y la profundidad de
socavacion a corto plazo son las variables asociadas con la socavacion de puentes
producida por la crecida de disefio (100 afios para los eventos de inundacién).

- Un buque o un remolque de barcaza golpeando el puente mientras transita por el
canal de navegacion bajo condiciones tipicas de las vias navegables. Las cargas
de impacto de la embarcacién deben ser combinadas con los efectos de la mitad
de la socavacién a largo plazo y no de la socavacién a corto plazo. El caudal y el
nivel del agua se deben tomar de las condiciones medias anuales.

C 3.14.2. Responsabilidad de la Autoridad de Aplicacién y del Propietario

Es posible que también se requieran sistemas de proteccion para puentes sobre canales
navegables so6lo utilizados por embarcaciones de placer o pequefias embarcaciones
comerciales. En estos casos generalmente se utilizan dolfines y sistemas de defensa para
proteger las pilas y minimizar los riesgos cuando las embarcaciones que utilizan la via
pasan debajo del puente.

C 3.14.3. Clasificacion operativa del puente

Este articulo implica que un puente critico o esencial puede sufrir dafios de
magnitud aceptable para la Autoridad de Aplicacion o para el Propietario, segun lo
especificado en el articulo 3.14.2, pero no debera colapsar y debera permanecer en
servicio aln cuando sea necesario efectuar reparaciones.

C 3.14.4. Embarcacion de disefio

Se realiza un analisis de la frecuencia anual de colapso para cada pila 0 componente de
tramo expuesto a colisiones. A partir de este andlisis se puede determinar una embar-
cacion de disefio y las cargas de impacto asociadas, para cada pila o componente de
tramo. El tamafio de la embarcacién de disefio y las cargas de impacto pueden variar
considerablemente entre los componentes de una misma estructura, dependiendo de la
geometria del curso de agua, el calado disponible, la geometria del puente y las
caracteristicas del transito de embarcaciones.

La embarcacion de disefio se selecciona utilizando un procedimiento de andlisis de base
probabilistica en el cual la frecuencia anual de colapso del puente, AF, se compara con un
criterio de aceptacion. El procedimiento de andlisis es un proceso iterativo en el cual se
selecciona una embarcacion de disefio tentativa para un componente del puente y se
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calcula una AF resultante en base a las caracteristicas del curso de agua, del puente y de
la flota de embarcaciones. Esta AF se compara con el criterio de aceptacion, y las
variables del andlisis se revisan o modifican seglin sea necesario para satisfacer este
criterio. Las principales variables que el Proyectista Estructural habitualmente puede
modificar incluyen:

Ubicacion del puente respecto del curso de agua,
- Ubicacién y luces libres de la pila del puente y los componentes de los tramos,
- Resistencia de las pilas y superestructuras, y

- Uso de sistemas de proteccion ya sea para reducir o bien para eliminar las fuerzas
de impacto.

C 3.14.5. Frecuencia anual de colapso

Investigadores de todo el mundo han desarrollado diferentes modelos de evaluacion del
riesgo de colision de embarcaciones contra puentes (IABSE, 1983; Modjeski and Masters,
1984; Prucz, 1987; Larsen, 1993). Practicamente la totalidad de estos modelos se basan
en una forma similar a la expresion 3.14.5-1, la cual se utiliza para calcular la frecuencia
anual de colapso del puente, AF, asociada con un componente determinado del puente.

La inversa de la frecuencia anual de colapso, 1/AF, es igual al periodo de retorno en afos.
La sumatoria de las frecuencias anuales calculadas para todos los intervalos de
clasificacion de embarcaciones para un componente en particular es igual a la frecuencia
anual de colapso del componente.

El riesgo se puede definir como la potencial ocurrencia de consecuencias indeseables a
partir de un evento dado. Involucra tanto una probabilidad de ocurrencia de un evento
como la magnitud de sus consecuencias. La definicion de un nivel de riesgo aceptable es
un proceso orientado al valor y, por su propia naturaleza, es subjetivo (Rowe, 1977).

En base a datos historicos, la principal zona de riesgo de impacto de embarcaciones es la
parte central del puente préxima al canal de navegacion. Los limites de esta zona se
extienden en una distancia igual a 3 veces LOA a cada lado de las lineas de centro de los
recorridos de entrada y salida de las embarcaciones. Para la mayoria de los puentes estas
lineas de centro coinciden con la linea de centro del canal de navegacion. Si debajo del
puente hay transito en dos direcciones, la linea de centro de los recorridos de entrada y
salida de las embarcaciones se deben tomar como la linea de centro de cada mitad del
canal, respectivamente.

La distribucion del criterio de aceptacion de AF entre las pilas y componentes de tramo
expuestos se basa en el juicio profesional del Proyectista Estructural. Un método posible
consiste en distribuir el riesgo aceptable equitativamente entre todos los componentes.
Generalmente este método no es recomendable, ya que no toma en cuenta la importancia
y el elevado costo de los componentes principales del tramo. El método de preferencia
consiste en distribuir el riesgo entre las pilas y componentes de tramo en base a su valor
porcentual respecto del costo de reemplazo de la estructura en la zona central de andlisis.
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C 3.14.5.1. Distribucidn de frecuencia de las embarcaciones
Para determinar la distribucion de las embarcaciones de disefio primero el Proyectista
Estructural deberé& establecer el nimero de embarcaciones que utilizan la via navegable, o
canal bajo el puente, y las caracteristicas de las mismas. Debido a que el calado limita el
tamafio de las embarcaciones que podrian impactar contra los componentes de un puente,
los datos sobre la frecuencia de las embarcaciones en el canal navegable se pueden
modificar, segun corresponda, en base al calado en cada componente del puente para
determinar el nimero y las caracteristicas de las embarcaciones que podrian impactar la
pila o componente de tramo analizado. Por lo tanto, cada componente podria tener un
valor diferente de N.
Las caracteristicas de las embarcaciones necesarias para realizar este analisis incluyen:

- Tipo de embarcacion, es decir, buque o barcaza,

- Tamafo en base al tonelaje de peso muerto (DWT) de la embarcacion;

- Caracteristicas de operacion del transito entrante y saliente;

- Estado de carga de la embarcacién, es decir, embarcacion cargada, parcialmente
cargada, con lastre o vacia;

- Longitud total (LOA);

- Ancho o manga, Bu;

- Calado asociado con cada estado de carga;
- Profundidad de la proa, Ds;

- Forma de la proa;

- Tonelaje desplazado, W ;

- Distancia libre vertical; y

Numero de pasadas anuales bajo el puente.

El documento “AASHTO Guia de especificaciones y comentarios para el disefio de
puentes de carretera frente a la colisibn de embarcaciones” (AASHTO Guide Specification
and Commentary for Vessel Collision Design of Highway Bridges, 2009) indica las fuentes
donde se pueden obtener datos sobre las embarcaciones y caracteristicas tipicas de los
buques y barcazas.

El Proyectista Estructural deberd utilizar su juicio profesional para desarrollar una distri-
bucion de los datos de frecuencia de las embarcaciones en base a agrupamientos
discretos o categorias de tamafio de las embarcaciones por DWT. Se recomienda que los
intervalos de DWT, utilizados para desarrollar la distribucion de las embarcaciones, no sea
mayor que 20000 DWT para embarcaciones de menos de 100000 DWT, y no mayor que
50000 DWT para buques de mas de 100000 DWT.
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C 3.14.5.2. Probabilidad de desviacion
C 3.14.5.2.1. Requisitos generales

La probabilidad de desviacién esta relacionada principalmente con las condiciones de
navegacion en la ubicacién del puente. Las reglamentaciones para el transito de em-
barcaciones, los sistemas de gerenciamiento del transito y las ayudas para la navegacion
pueden mejorar las condiciones de navegacion y reducir la probabilidad de desviacion.

La probabilidad de desviacién, PA, a veces denominado probabilidad de casualidad, es
una medida del riesgo de que una embarcacion esté en problemas debido a errores del
piloto, condiciones ambientales adversas o fallas mecanicas.

La evaluacion de estadisticas de accidentes indica que el error humano y las condiciones
ambientales adversas son las principales causas de accidente, no asi las fallas mecanicas.
En general, se estima que entre el 60 % y el 85 % del total de accidentes sufridos por
embarcaciones son atribuibles al error humano.

C 3.14.5.2.2. Método estadistico

El método mas exacto para determinar PA consiste en calcularla utilizando estadisticas
sobre accidentes sufridos por embarcaciones en la via navegable recabados durante un
largo periodo de tiempo y datos sobre la frecuencia del transito de buques/barcazas
correspondientes al mismo periodo de tiempo (Larsen, 1983). Para estimar PA también se
han utilizado datos obtenidos de estudios de simulacion y andlisis de radar de los
movimientos de las embarcaciones en la via navegable. En base a datos histéricos se ha
determinado que la tasa de desviacion correspondiente a barcazas es generalmente dos o
tres veces mayor que la medida en el mismo curso de agua para buques.

C 3.14.5.2.3. Método aproximado

Debido a que la determinacion de PA en base a datos de accidentes reales a menudo
resulta un proceso dificil y laborioso, al desarrollar el documento “AASHTO Guia de espe-
cificaciones para el disefio de puentes de carretera frente a la colisibn de embarcaciones”
(AASHTO Guide Specification on Vessel Collision Design of Highway Bridges) se
establecié un método alternativo para determinar PA. Las expresiones contenidas en este
articulo son relaciones empiricas basadas en datos sobre accidentes histéricos. En
general los valores de PA pronosticados mediante estas ecuaciones concuerdan con los
valores determinados a partir de estadisticas sobre accidentes, aunque también se han
observado desviaciones.

Se debe observar que el procedimiento para calcular PA mediante la expresion 3.14.5.2.3-
1 no puede ser considerado ni riguroso ni exhaustivo. Hay varias influencias, tales como el
viento, las condiciones de visibilidad, las ayudas para la navegacion, el pilotaje, etc., que
no se incluyeron directamente en el método debido a las dificultades que plantea su
cuantificacion. Estas influencias fueron incluidas indirectamente, ya que las ecuaciones
empiricas se desarrollaron a partir de datos sobre accidentes en los cuales estos factores
tuvieron influencia.

Se prevé que las investigaciones futuras proporcionardn una mejor comprension de la
probabilidad de desviacion y la forma de estimar con precisiéon su valor. La implementacion
de sistemas avanzados de control de transito de embarcaciones utilizando tecnologia
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automatizada de vigilancia y alerta podria reducir significativamente la probabilidad de
desviaciones en vias navegables.

C 3.14.5.3. Probabilidad geométrica

La probabilidad geométrica, PG, se define como la probabilidad condicional de que una
embarcacion choque contra una pila 0 componente de la superestructura de un puente,
debido a que ha perdido el control, es decir, est4 desviada de su curso en la proximidad
del puente. La probabilidad de ocurrencia depende de los siguientes factores:

- Geometria de la via navegable;

- Calados de la via navegable;

- Ubicacion de las pilas del puente;

- Luces libres de los tramos;

- Recorrido de navegacion de la embarcacion;

- Caracteristicas de maniobrabilidad de la embarcacion;
- Ubicacién, rumbo y velocidad de la embarcacion;

- Angulo del timén en el momento que se produce la falla;
- Condiciones ambientales;

- Ancho, longitud y geometria de la embarcacion; y

- Calado de la embarcacion.

La luz libre horizontal del tramo navegable afecta significativamente el riesgo de colision
de una embarcacion contra las pilas principales. El analisis de accidentes ocurridos en el
pasado indica que los puentes con tableros fijos cuyo tramo principal tiene menos que dos
a tres veces la longitud de la embarcacion de disefio, 0 menos que dos veces el ancho del
canal, son particularmente vulnerables a la colision de embarcaciones.

Existen diferentes modelos de probabilidad geométrica, alguno de ellos basados en
estudios de simulacion, que han sido recomendados y utilizados en diferentes proyectos
especificos y para el desarrollo de requisitos generales para el disefio de puentes. Estos
modelos se describen en IABSE (1983), Modjeski and Masters (1984), Prucz (1987) y
Larsen (1993). El método utilizado aqui para determinar PG es similar al propuesto por
Knott et al. (1985). El uso de una distribucion normal se basa en datos histéricos sobre
accidentes de buques/barcazas. Para calcular PG se recomienda que o = LOA de la
embarcacion de disefio, y que los componentes del puente ubicados a mas de 3-o del eje
del recorrido de las embarcaciones no sean incluidos en el analisis, salvo el requisito sobre
impacto minimo del articulo 3.14.1.

Los datos sobre accidentes utilizados para desarrollar la metodologia para determinar PG
corresponden fundamentalmente a buques. Si bien se producen accidentes de barcazas
con bastante frecuencia, se han publicado pocas investigaciones al respecto. Hasta que
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esta informacion esté disponible se recomienda aplicar el mismo o = LOA desarrollado
para buques al caso de las barcazas, incluyendo el remolcador.

C 3.14.5.4. Probabilidad de colapso

La probabilidad de que el puente colapse una vez que ha sido impactado por una
embarcacion desviada, PC, es una probabilidad compleja y depende del tamario, tipo,
configuracion, velocidad, direccion y masa de la embarcacién. También depende de la
naturaleza de la colision y de las caracteristicas de rigidez/resistencia de la pila del puente
y la superestructura para resistir las cargas de impacto provocadas por la colision.

La metodologia empleada para estimar PC fue desarrollada por Cowiconsult (1987), en
base a estudios realizados por Fujii and Shiobara (1978) utilizando datos histéricos
recolectados en Japdn sobre dafios de embarcaciones que chocan en alta mar. Los dafios
a las pilas de puentes se basan en informacion sobre dafios sufridos por las embar-
caciones, ya que los datos disponibles acerca de la colisibn contra puentes son
relativamente escasos.

La Figura C 3.14.5.4-1 ilustra la distribucién de la probabilidad de colapso. De esta figura
se deducen los siguientes resultados:

- Si la resistencia al impacto de la pila o superestructura es mayor que la fuerza de
impacto de la embarcacién de disefio, la probabilidad de colapso del puente es 0.

- Si la resistencia al impacto de la pila o superestructura estd comprendida entre
10% y 100 % de la fuerza de impacto de la embarcacion de disefio, la probabilidad
de colapso del puente varia linealmente entre 0 y 0,10.

- Si la resistencia al impacto de la pila o superestructura es inferior al 10 % de la
fuerza de impacto, la probabilidad de colapso del puente varia linealmente entre
0,10y 1,0.

C 3.14.5.5. Factor de proteccién

El propdsito del factor de proteccion, PF, es para ajustar la frecuencia anual de colapso,
AF, para la proteccion total o parcial de los pilares de puentes seleccionados, de colisiones
con embarcaciones, tales como:

- Dolfines, islas, etc.,

- Condiciones existentes del sitio, como un puente paralelo al puente protegido
contra impactos en una direccion,

- Una caracteristica de la via de navegacion (tal como una peninsula que se extiende
sobre un lado del puente) que puede bloquear el golpe de la embarcacion a las
pilas del puente, o

- Una estructura de muelle, cerca del puente, que puede bloguear una embarcacion
en una cierta direccion.

El procedimiento recomendado para la estimacion de los valores de PF se muestra en la
Figura C 3.14.5.5-1. Alli se ilustra el desarrollo de un modelo simple para estimar la
eficacia en la proteccion de una pila de puente con dolfines.
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Probabilidad de colapso (PC)

0,1 05 1,0 o
Resistencia ultima del elemento del puente Hg 0 Hp
Fuerza de impacto de la embarcaciéon

PS ' PDH 10 PMT

Figura C 3.14.5.4-1. Distribucion de la probabilidad de colapso.

Proteccién prevista = Area en la funcion densidad
entre + 0 (en %)

Proteccion
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Embarcacion

b. Distribucion normal de las trayectorias
de colision de embarcaciones a la pila
del puente (6,6 migo = 30°)

B
supuesto

0 = Angulo de proteccion provisto por el dolfin
D = Diametro del dolfin [m]

B = Manga de la embarcacién [m]

L = Distancia del dolfin a la pila [m]

Dg = Diametro efectivo del dolfin [m]

Dg=D+075B
0=sen [Dg/(2L)]

Donde:

a. Esquema de la proteccion del dolfin

Figura C 3.14.5.5-1. Modelo ilustrativo del factor de protecciéon (PF)
de una pila de puente protegida por un dolfin.

C 3.14.6. Velocidad de colisién de disefio

La distribucion triangular de la velocidad de impacto, en funcion de la longitud del puente,
centrada en el eje del recorrido de las embarcaciones dentro del canal, se basa en datos
historicos de accidentes. Estos datos indican que los buques y barcazas desviadas que
chocan contra las pilas mas alejadas del canal navegable lo hacen desplazdndose a
velocidades menores que aquellos que chocan contra pilas ubicadas mas cerca de los
limites del canal. Las embarcaciones desviadas ubicadas a grandes distancias del canal
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generalmente estan a la deriva, arrastradas por la corriente. Las embarcaciones desviadas
muy proximas al canal se desplazan a velocidades cercanas a las de los buques y
barcazas en el canal navegable principal.

Se desconoce la distribucion exacta de la reduccion de la velocidad. Sin embargo, se eligio
una distribucién triangular tanto por su sencillez como por su razonabilidad para modelar la
situacion de la velocidad de las embarcaciones desviadas. En la Figura 3.14.6-1 el uso de
una distancia igual a 3 veces LOA, para definir los limites donde la velocidad de disefio se
vuelve igual a la de la corriente de agua, se basa en la observacion de que mas alla de
estos limites se han producido muy pocos accidentes, a excepcion de aquellos provocados
por embarcaciones a la deriva.

La seleccién de la velocidad de colision de disefio es uno de los pardmetros de disefio
mas significativos asociados con los requisitos sobre colision de embarcaciones. El
Proyectista debe aplicar su juicio profesional para determinar la velocidad de disefio
adecuada correspondiente a las embarcaciones que transitan por la via navegable. La
velocidad seleccionada debe reflejar la velocidad de transito “tipica” de la embarcacién de
disefio bajo condiciones “tipicas” de viento, corriente, visibilidad, transito en sentido
opuesto, geometria de la via navegable, etc. Debido a la posible presencia de corrientes
en la via navegable, es posible que sea necesario adoptar velocidades diferentes para el
transito entrante y para el transito saliente.

En vias navegables sujetas a inundaciones estacionales, para determinar la minima
velocidad de colision, se deben considerar las velocidades de los flujos de crecida.

En general, la velocidad de disefio no se debe basar en valores extremos representativos
de eventos extremos, tales como inundaciones excepcionales u otras condiciones
ambientales extremas. Las embarcaciones en transito, bajo estas condiciones, no son
representativas de las situaciones “medias anuales” que reflejan las condiciones tipicas de
transito.

C 3.14.7. Energia de colisién de una embarcacion

La expresion 3.14.7-1 es la relacion estandar mV?/2 utilizada para calcular la energia
cinética con conversion de masa a peso, en la cual se han convertido las unidades e
incorporado un coeficiente de masa hidrodinamica, C4 , para tener en cuenta la influencia
del agua circundante sobre la embarcacién en movimiento.

Las recomendaciones para estimar Cy , para embarcaciones que avanzan hacia adelante,
se basan en Saul and Svensson (1980) y en datos presentados por PIANC (1984). Se
debe observar que estos coeficientes de masa hidrodinamica son menores que los
utilizados habitualmente para el calculo de muellaje, donde hay una gran masa de agua
que se mueve junto con la embarcacién a medida que ésta se aproxima al muelle desde
una direccion lateral o transversal.

C 3.14.8. Fuerza de colision de una embarcacion en una pila
La determinacion de la carga de impacto que actla sobre la estructura de un puente,
durante la colision de un buque, es una tarea compleja que depende de numerosos

factores:

- Eltipo estructural y la forma de la proa del buque,
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- El nivel de agua de lastre transportado en el pique de proa,
- Eltamafo y la velocidad del buque,

- La geometria de la colision, y

- La geometria y caracteristicas de resistencia de la pila.

La expresién 3.14.8-1 fue desarrollada a partir de las investigaciones realizadas por Woisin
(1976) en Alemania Occidental para generar datos sobre colisiones, con el objetivo de
proteger los reactores de las embarcaciones de propulsién nuclear en caso de colision
contra otros buques. Los datos se obtuvieron de ensayos de colision con modelos fisicos a
escalas de 1:12 y 1:7,5. Se ha observado que los resultados de Woisin concuerdan
razonablemente con los resultados obtenidos por otros investigadores a nivel mundial
(IABSE, 1983).

La Figura C 3.14.8-1 indica la dispersion de los datos de ensayo de Woisin; esta
dispersion se debe a los diferentes factores que afectan las colisiones (ya discutidos en
este documento), la funcion densidad de probabilidad triangular utilizada para modelar la
dispersién, y la eleccién de una fuerza correspondiente al fractil 70% para emplear como
fuerza de impacto estatica equivalente en el disefio de puentes. Utilizando una fuerza
correspondiente al fractil 70% para una embarcacion de disefio dada, el numero de
embarcaciones de menor tamafio con una resistencia al aplastamiento mayor que esta
fuerza seria aproximadamente igual al nUmero de embarcaciones de mayor tamafio con
una resistencia al aplastamiento menor que esta fuerza. La Figura C 3.14.8-2 indica las
fuerzas de impacto tipicas calculadas mediante la expresion 3.14.8-1.

C 3.14.9. Longitud de averia de proa

La longitud media de averia de proa, a , se calcula en base a la fuerza de impacto
promediada contra el recorrido de trabajo, P(a) , de manera tal que:

a=—— (C 3.14.9-1)

El coeficiente 1,54 utilizado en la expresiéon 3.14.9-1, para calcular la longitud de averia de
proa de la embarcacion de disefio, se obtiene multiplicando los siguientes factores:

- 1,25 para tomar en cuenta el aumento de la fuerza media de impacto en funcién
del tiempo versus la longitud de averia,

- 1,11 para tomar en cuenta el aumento de la fuerza media de impacto al fractil de
diseiio de 70 %, y

- 1,11 para aumentar la longitud de averia y lograr un nivel de seguridad de disefio
similar al correspondiente al calculo de Ps .
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Figura C 3.14.8-1. Funcién densidad de probabilidad de los datos
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Figura C 3.14.8-2. Fuerzas de impacto de embarcaciones tipicas.
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C 3.14.10. Fuerza de colisién de una embarcacion en la superestructura
C 3.14.10.1. Colision de la proa

Hay pocos datos disponibles sobre las fuerzas de colisibn entre la proa de una
embarcacion y los componentes de la superestructura de un puente.

C 3.14.10.2. Colision de la caseta de cubierta
De la investigacién realizada al puente Great Belt Bridge en Dinamarca (Cowiconsult, Inc.

1981), frente a la colisién de una caseta de cubierta con la superestructura, se obtuvieron
las siguientes fuerzas:

Pon = 5340 kN para la colision de la caseta de cubierta de un buque de
carga de 1000 DWT, y
Pon = 26690 kN para la colision de la caseta de cubierta de un buque tanque

de 100000 DWT.

En base a estos valores, se desarrollé la relacion empirica aproximada de la expresion
3.14.10.2-1 para determinar los valores de impacto de disefio para la superestructura
correspondientes a la colision de caseta de cubierta.

C 3.14.10.3. Colisiéon del mastil

La expresion 3.14.10.3-1 se desarrollé estimando las fuerzas de impacto en base al dafio
sufrido en vigas y superestructuras de puentes, en un namero limitado de accidentes,
provocados por impactos de mastil.

C 3.14.11. Fuerza de colisi6on de una barcaza en una pila

Hay menos datos disponibles sobre colision de barcazas que sobre colision de buques.
Las fuerzas de impacto de una barcaza, determinadas mediante las expresiones 3.14.11-1
y 3.14.11-2, fueron desarrolladas a partir de investigaciones realizadas por Meir-Dornberg
(1983) en Alemania Occidental. El estudio de Meir-Dornberg incluyé cargas dinamicas con
martillo pendular sobre modelos de fondo de barcazas a escala 1:4,5, cargas estaticas
sobre un modelo de fondo a escala 1.6, y analisis numéricos. Los resultados para la
barcaza estandar europea, Tipo lla, cuya proa es similar a la de la barcaza tolva estandar
estadounidense, se ilustran en la Figura C 3.14.11-1, para cargas de impacto y
deformacién de barcazas. No se hallé6 ninguna diferencia significativa entre las fuerzas
estaticas y dindmicas medidas durante el estudio. En la Figura C 3.14.11-2 se indican las
fuerzas de impacto, de remolcadores tipicos de barcazas, calculadas mediante las
expresiones 3.14.11-1y 3.14.11-2.

siendo:
Es la energia de deformacion, en kN-m.
P

B la fuerza de impacto estatica media equivalente de una barcaza obtenida

del estudio, en kN.
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Figura C 3.14.11-1. Fuerzas de impacto de una barcaza, energia
de deformacién y longitud de dafio.
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Figura C 3.14.11-2. Fuerzas de impacto tipicas de barcazas.

Dado que la formulacion de la carga de colision de barcaza es para una altura estandar de
bastidor frontal de 0,6 a 1,0 m, se debe considerar la posibilidad de que haya bastidores
frontales mas profundos en una barcaza tanquera y barcazas de cubierta especial. A falta
de mejor informacion, la fuerza de barcaza se puede incrementar proporcionalmente a la
altura del bastidor frontal en comparacion con la de la barcaza de tolva estandar.
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C 3.14.12. Longitud de dafio de proa de una barcaza

La expresion para la longitud de dafio horizontal de una barcaza, ag , se desarroll6 a partir
de la investigacion sobre colisién de barcazas realizada por Meir-Dornberg, discutida en el
articulo C 3.14.11.

C 3.14.13. Dafio en el estado limite correspondiente a evento extremo

El Proyectista Estructural tiene a su disposicion dos opciones basicas para la proteccion
del puente. La primera implica proyectar el puente de manera que soporte las cargas de
impacto, ya sea de forma elastica o inelastica. Si la respuesta al impacto es ineléstica, el
disefio debera ser redundante o bien se deberan proveer otros medios para impedir el
colapso de la superestructura.

La segunda opcion consiste en proveer un sistema de proteccion mediante defensas,
estructuras soportadas por pilotes, dolfines, islas, etc., ya sea para reducir la magnitud de
las cargas de impacto a valores menores que la resistencia de la pila del puente o
componentes de la superestructura o bien para proteger estos componentes de manera
independiente.

Los requisitos para cualquiera de estas dos opciones son de caracter general, ya que los
procedimientos actuales de disefio que se podrian utilizar varian considerablemente. Esto
es particularmente valido en el caso del disefio inelastico. Debido a que hay poca
informacion disponible, sobre el comportamiento de la deformacion inelastica de los
materiales y estructuras sujetos al tipo de impactos dinamicos asociados con el impacto de
una embarcacion, se deberan adoptar hipétesis con base en la experiencia del proyectista
y el criterio profesional.

C 3.14.14. Aplicacion de las fuerzas de impacto
C 3.14.14.1. Disefio de la subestructura

Para disefar la subestructura del puente, ante cargas de impacto de embarcaciones, se
deberan evaluar dos casos:

- La estabilidad global de la subestructura y su fundacién, suponiendo que la fuerza
de impacto actiia como una fuerza concentrada a la altura del nivel del agua, y

- La capacidad de cada componente de la subestructura para resistir cualquier
fuerza localizada de impacto provocada por la colisién de una embarcacion.

La necesidad de aplicar fuerzas de impacto localizadas en las subestructuras, expuestas a
contacto con elementos sobresalientes de la proa de un buque o barcaza, estd bien
documentada en el historial de los accidentes ocurridos en el pasado. El puente Sunshine
Skyway en Tampa Bay, Florida, colaps6 en 1980 como resultado del impacto de la proa de
un buque contra una columna de una pila en un punto ubicado a 12,80 m por encima del
nivel del agua. Las salientes de la proa, de buques y barcazas, a menudo son tan largas
que se extienden sobre los sistemas de defensa y pueden entrar en contacto con
componentes vulnerables de un puente, como se indican en las Figuras C 3.14.14.1-1y C
3.14.14.1-2. Las geometrias y dimensiones de las proas varian ampliamente, y puede ser
necesario que el Proyectista Estructural realice estudios especiales para establecer la
geometria particular de las proas de las embarcaciones que utilizan la via navegable en
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estudio. La especificacion AASHTO (2009) contiene datos sobre las geometrias de proa
mas habituales.
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Figura C 3.14.14.1-1. Vista en planta de una saliente de la proa
impactando contra una pila.
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Figura C3.14.14.1-2. Vista en elevacién de una proa de barcaza
impactando contra una pila.

C 3.14.14.2. Disefio de la superestructura

La capacidad de diferentes partes de un buque o barcaza de impactar contra un
componente de la superestructura depende de la luz vertical libre disponible debajo de la
estructura, la profundidad del agua, el tipo y caracteristicas de la embarcacion, y la
condicion de carga de la misma.

C 3.14.15. Proteccién de las subestructuras

El desarrollo de alternativas para la proteccion de un puente, contra la colision de
embarcaciones, generalmente se enfoca de tres maneras:
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- Reduciendo la frecuencia anual de las colisiones, por ejemplo, mejorando las
ayudas para la navegacion en las cercanias del puente;

- Reduciendo la probabilidad de colapso, por ejemplo, imponiendo restricciones a la
velocidad de navegacion de las embarcaciones en el canal; o

- Reduciendo los costos asociados con una colisibn, por ejemplo, mediante
protecciones fisicas y sistemas de advertencia para los conductores.

Debido a que modificar las ayudas para la navegacion en la via navegable y las condi-
ciones operativas de las embarcaciones generalmente estan fuera del alcance del Proyec-
tista Estructural, el enfoque principal a considerar para la proteccion del puente es
mediante la proteccion fisica y los sistemas de advertencia para los conductores.

Actualmente el disefio de estructuras de proteccion se basa casi invariablemente en
consideraciones energéticas. Se supone que la pérdida de energia cinética de una
embarcacion se transforma en la misma cantidad de energia absorbida por la estructura
de protecciéon. La energia cinética del impacto se disipa por el trabajo de flexion, corte,
torsion y desplazamiento de los componentes del sistema de proteccién.

Generalmente el disefio de un sistema de proteccion es un proceso iterativo que parte del
desarrollo inicial de una configuracion de prueba. Para la primera prueba se desarrolla un
diagrama fuerza-deformacién mediante andlisis o modelos fisicos y ensayos. El area
debajo del diagrama es la capacidad de energia del sistema protector. Luego se comparan
las fuerzas y capacidad de energia del sistema de proteccién con la fuerza de impacto y
energia de la embarcacion de disefio para ver si las cargas impuestas por la embarcacion
se han resistido de manera segura.

C 3.14.16. Consideraciones de seguridad

Como el objetivo de una embestida intencional de una embarcacion a un puente es causar
el colapso del mismo, se espera que la velocidad de la embarcacién en el momento de la
colision sea mayor que la velocidad normal de desplazamiento. Ademas de considerar los
efectos del impacto, también se debe tener en cuenta la posibilidad que el buque
transporte explosivos y el subsecuente incendio. Las limitaciones fisicas, sobre la
velocidad y el tamafio de la embarcacion, se deberan tener en cuenta al determinar la
velocidad de disefio por colisién intencional, asi como la capacidad maxima apropiada de
explosivos que puede transportar. Por ejemplo, la velocidad de un remolque de barcaza
estd limitada por la potencia de los remolcadores y por la geometria de la via navegable en
proximidad al puente. De manera similar, los factores que limitan el tamafio de la
embarcacion deben ser considerados al determinar la embarcacion de disefio.

En caso de una colision accidental, la probabilidad anual de colapso se determina
utilizando la expresion 3.14.5-1 que incluye el numero anual de embarcaciones, N, la
probabilidad de desviacion de una embarcacion, PA, y la probabilidad geométrica de una
colision, PG. En el caso de una colisiéon intencional, el valor de cada una de estas tres
variables se puede tomar igual a 1,0. De esta manera, la probabilidad de colapso, en caso
de una colision intencional, se toma igual a PC.
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C 3.15. CARGAS EXPLOSIVAS: BL
C 3.15.1. Introduccibn

El tamafio, forma, ubicacion, y tipo de una carga explosiva determina la intensidad de la
fuerza explosiva producida por una explosién. Para fines comparativos, todas las cargas
explosivas son generalmente convertidas en sus pesos equivalentes de carga de
TNT.

La distancia minima de seguridad se refiere a la distancia entre el centro de una carga
explosiva y el objetivo. Debido a la dispersion de las ondas de choque en la atmésfera, el
incremento de la distancia de seguridad hace que el pico de presion sobre el objetivo caiga
a razén de la funcion cubica de la distancia (es decir, para una cantidad dada de
explosivos, duplicando la distancia de seguridad causa que el pico de presion se reduzca
por un factor de ocho). La ubicacién de la carga determina los efectos amplificadores de la
onda expansiva reflejada desde la superficie del suelo o de las superficies de los
elementos estructurales circundantes. La ubicacion de la carga también determina la
gravedad del dafio causado por los fragmentos de los componentes mas cercanos a la
explosién, que viajan largas distancias desde el centro de la explosion.

Informacion sobre el analisis de las cargas explosivas y sus efectos sobre las estructuras
se pueden encontrar en J.M. Biggs (1964), W.E. Baker, et al. (1983), Departamento del
Ejército de los Estados Unidos (Department of the Army , 1990), P.S. Bulson (1997), y el
Departamento del Ejército de los Estados Unidos (Department of the Army , 1986).
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COMENTARIOS AL CAPITULO 4.
ANALISIS Y EVALUACION ESTRUCTURAL

C4.1. CAMPO DE VALIDEZ

Este Capitulo identifica y promueve la aplicacion de métodos adecuados de analisis
estructural para puentes. El método de andlisis seleccionado puede variar desde uno
aproximado a uno muy sofisticado, dependiendo del tamafio, complejidad e importancia de
la estructura. El objetivo primario de la aplicacién de métodos de andlisis mas sofisticados
es lograr una mejor comprension del comportamiento estructural. Con frecuencia, aunque
no siempre, esta mejor comprension puede permitir un ahorro de materiales.

Los métodos de andlisis descriptos, los cuales son adecuados para determinar
deformaciones y solicitaciones en estructuras de puentes, ya han sido probados, y
la mayoria ha estado en uso durante afios. Aunque la implementacién practica de
muchos de los métodos requerira el uso de computadoras, también se proveen métodos
mas sencillos que se pueden resolver utilizando una calculadora manual y/o programas y
software existentes que se basan en el andlisis de estructuras lineales. Siempre se debera
alentar la comparacién con los calculos manuales. La realizacién de verificaciones
basicas del equilibrio debe ser una practica habitual.

Debido a que la tecnologia informatica estd mejorando rapidamente, se anticipa que los
métodos mas refinados y complejos se volveran cada vez mas comunes. Por lo tanto, este
Capitulo discute las hipotesis y limitaciones de dichos métodos. Es importante que el
usuario comprenda el método que emplea y las limitaciones asociadas con el
mismo.

En general, los métodos de analisis sugeridos se basan en modelos que contemplan
materiales de comportamiento lineal. Esto no significa que la resistencia de una seccion
esté limitada al rango elastico. Hay una inconsistencia evidente en que el andlisis se basa
en la linealidad de los materiales, mientras que el modelo de resistencia se puede basar
en comportamiento inelastico para los estados limite de resistencia. Sin embargo, esta
misma inconsistencia existia en el método de disefio por factores de carga de las
ediciones anteriores de las Especificaciones Estandares AASHTO, y también esta
presente en los cédigos de disefio de otros paises que utilizan un enfoque de disefio con
cargas mayoradas.

Las cargas y factores de carga, definidos en el Capitulo 3, y los factores de resistencia
especificados en este Reglamento fueron desarrollados combinando principios
probabilisticos con analisis basados en modelos de materiales de comportamiento lineal.
Por ende, los métodos de andlisis que se basan en la no linealidad de los materiales
para obtener solicitaciones méas realistas en los estados limite de resistencia y
consecuentemente un disefio mas econdmico soOlo se permiten en los casos
explicitamente indicados en este Reglamento.
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Tanto en la seccion correspondiente a analisis como en la correspondiente a resistencia se
analizan algunos comportamientos no lineales. Por ejemplo, el comportamiento de una
columna larga se puede modelar mediante métodos geométricos no lineales y también se
puede modelar utilizando las expresiones aproximadas dadas en el Reglamento CIRSOC
802 y en el Reglamento CIRSOC 803 (en preparacion). Todos estos métodos estan
permitidos, pero se recomienda utilizar las formulaciones mas refinadas.

C 4.2. DEFINICIONES (Este articulo no tiene comentarios)
C 4.3. SIMBOLOGIA (Este articulo no tiene comentarios)

C 4.4. METODOS DE ANALISIS ESTRUCTURAL ACEPTABLES

Existen numerosos programas computacionales para el analisis de puentes. Estos
programas implementan diferentes métodos de analisis, desde férmulas sencillas hasta
detallados procedimientos por elementos finitos. Muchos programas contienen hipotesis
especificas en su desarrollo, las cuales pueden o no ser aplicables a cada caso particular.

Antes de utilizar un programa determinado el Proyectista Estructural debera
comprender claramente las hipétesis basicas del software y la metodologia que
implementa.

Un programa es apenas una herramienta, y el usuario es responsable por los resultados
generados. En consecuencia, todos los datos obtenidos mediante un software se deberan
verificar en la medida de lo posible.
Los programas se deberan comparar y verificar con los resultados de:

- Soluciones en forma cerrada universalmente aceptadas,

- Otros programas previamente verificados, o

- Ensayos fisicos.
El propésito de identificar el software tiene por finalizar establecer el cumplimiento
reglamentario y permitir ubicar los puentes disefiados con dicho programa que
posteriormente pudieran resultar deficientes.
C 4.5. MODELOS MATEMATICOS
C 4.5.1. Requisitos generales
Los estados limite de servicio y fatiga se deben analizar como totalmente elasticos,
al igual que los estados limite de resistencia, excepto en el caso de ciertas vigas
continuas para las cuales expresamente se permite un andlisis inelastico,
redistribucion ineladstica del momento flector negativo e investigaciéon de la

estabilidad. Los estados limite correspondientes a eventos extremos pueden requerir
investigar el colapso en base a modelos totalmente inelésticos.
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Los puentes muy flexibles, por ejemplo, los puentes colgantes o atirantados, se deberan
analizar utilizando métodos elasticos no lineales, tales como la teoria de las grandes
deformaciones.

La necesidad de realizar un modelado sofisticado de las fundaciones depende de la
sensibilidad de la estructura a los movimientos de las fundaciones.

En algunos casos, las fundaciones se pueden modelar de manera tan sencilla como los
apoyos indeformables. En otros casos, puede ser suficiente estimar el asentamiento. Si la
respuesta estructural es particularmente sensible a las condiciones de borde, como en el
caso de un arco de extremos fijos 0 en el calculo de frecuencias naturales, las fundaciones
se deberan modelar rigurosamente para considerar las condiciones existentes. En lugar de
utilizar un modelo riguroso, se podran variar las condiciones de borde imponiendo limites
extremos, tales como restricciones fijas o libres, y considerar las envolventes de las
solicitaciones.

Cuando el despegue en los apoyos esté especificado en los documentos técnicos, la etapa
constructiva de dichos apoyos debera estar claramente indicada. El analisis debera
considerar la libertad vertical de la viga consistente con la secuencia constructiva indicada
en las especificaciones técnicas.

C 4.5.2. Comportamiento de los materiales estructurales

C 4.5.2.1. Comportamiento elastico vs. comportamiento inelastico (Este articulo no
tiene comentarios)

C 4.5.2.2. Comportamiento elastico

Los ensayos realizados indican que en el rango del comportamiento estructural elastico, la
fisuracion del hormigdn parece afectar poco el comportamiento global de las estructuras
de puentes. Por lo tanto, a los fines del analisis estructural, este efecto se podra despreciar
modelando el hormigén como no fisurado (King et al. 1975; Yen et al., 1995).

C 4.5.2.3. Comportamiento inelastico

Siempre que sea técnicamente posible, el mecanismo de falla preferido se debera basar
en una respuesta que en general permita grandes deformaciones que sirvan de adver-
tencia antes de una falla estructural.

El mecanismo seleccionado se debera utilizar para estimar la solicitacién extrema que se
puede aplicar adyacente a una rétula.

La sobrerresistencia no intencional de un componente puede provocar la formacién de una
rétula plastica en una ubicacion no deseada, generando un mecanismo diferente al
proyectado.

C 4.5.3. Geometria

C 4.5.3.1. Teoriade las pequefias deformaciones

En general la teoria de las pequefias deformaciones sera adecuada para analizar puentes
tipo viga. Los puentes que resisten cargas fundamentalmente a través de una cupla cuyas
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fuerzas de traccion y compresion permanecen esencialmente en ubicaciones fijas una
respecto de la otra a medida que el puente se deforma, como en el caso de los reticulados
y los arcos atirantados, generalmente no son sensibles a las deformaciones. Las columnas
y estructuras en las cuales los momentos flectores aumentan o disminuyen por efecto de
la deformacién tienden a ser sensibles a las deformaciones. Estas estructuras incluyen los
puentes colgantes, los puentes atirantados muy flexibles y algunos arcos no atirantados.

En muchos casos, el grado de sensibilidad puede ser estudiado y evaluado mediante un
método aproximado de un solo paso, como por ejemplo el método del factor de
amplificacion de momentos. En los demas casos, puede ser necesario realizar un analisis
completo de segundo orden.

El limite tradicional entre las teorias de las pequefas y grandes deformaciones se vuelve
menos claro a medida que los puentes y sus componentes se vuelven mas flexibles
gracias a los avances en la tecnologia de los materiales, la sustitucion de limites de
deformacién obligatorios por limites opcionales y la tendencia hacia un disefio mas preciso
y optimizado. Al seleccionar un método de andlisis el Proyectista Estructural debe
considerar todos estos aspectos.

El comportamiento elastico en las pequefias deformaciones permite el uso del principio de
superposicion y de eficientes soluciones analiticas. Por esta razon estas hipétesis se
utilizan normalmente en el analisis de puentes. EI comportamiento de los miembros
supuestos en estas disposiciones es generalmente compatible con este tipo de analisis.

La superposicion no se debe aplicar para el andlisis de los procesos constructivos
que incluyen cambios en larigidez de la estructura.

Los momentos obtenidos del analisis de materiales compuestos y no compuestos, no se
pueden adicionar para determinar las tensiones. La manera adecuada es sumar las tensio-
nes y deformaciones obtenidas de las acciones en materiales compuestos y no compues-
tos, calculadas a partir de andlisis separados.

C 4.5.3.2. Teoria de las grandes deformaciones
C 4.5.3.2.1. Requisitos generales

Un andlisis de grandes deformaciones correctamente formulado es aquél que permite
obtener todas las solicitaciones necesarias para el disefio. Ademas, no se requiere ni es
apropiado aplicar los factores de mayoracion de momentos. La presencia de fuerzas
axiales de compresion amplifica tanto la falta de linealidad geométrica de un componente
como la deformacién provocada por las cargas no tangenciales que actdan sobre el
mismo, incrementando consecuentemente la excentricidad de la fuerza axial con respecto
al eje del componente. El efecto sinérgico de esta interaccion es el aparente
ablandamiento del componente, es decir, una pérdida de rigidez. Esto habitualmente
recibe el nombre de efecto de segundo orden. Lo inverso es valido para la traccion. A
medida que la tensién de compresion axial alcanza un alto porcentaje de la tension de
pandeo de Euler, este efecto se vuelve cada vez mas significativo.

El efecto de segundo orden surge de la traslacion de la carga aplicada que genera un
incremento en la excentricidad. Se lo considera como no linealidad geométrica, y
tipicamente se lo aborda resolviendo las ecuaciones de equilibrio de forma iterativa o bien
utilizando términos de rigidez geométrica en el rango elastico (Przemieniecki, 1968). El
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analista debe tener en cuenta las caracteristicas de los elementos empleados, las
hip6tesis sobre los que se basan, y los procedimientos numéricos utilizados en la
herramienta computacional. White and Hajjar (1991) y Galambos (1988), presentan
debates sobre este tema. Ambos trabajos se refieren a estructuras metélicas, pero la
teoria y las aplicaciones son de uso generalizado. Ambos contienen numerosas
referencias adicionales que resumen el estado del arte en esta area.

Debido a que un andlisis de grandes deformaciones es inherentemente no lineal, las
cargas no son proporcionales a los desplazamientos y la superposicion no puede ser
utilizada. Esto incluye a las solicitaciones generadas por cambios en las propiedades
dependientes del tiempo, tales como la fluencia lenta y contraccion por secado del
hormigon. Por lo tanto, el orden de aplicacion de las cargas puede ser importante y los
enfoques tradicionales, tales como las lineas de influencia, no se pueden aplicar
directamente.

Las cargas se deberan aplicar en el orden en que las experimente la estructura, es decir,
etapas de carga permanente correspondientes al peso propio seguidas por sobrecargas,
etc. Si la estructura sufre deformacién no lineal, las cargas se deberan aplicar de forma
incremental teniendo en cuenta los cambios de rigidez luego de cada incremento.

Cuando se lleve a cabo un andlisis no lineal, sera conveniente realizar un andlisis lineal
como base y aplicar los procedimientos empleados en el problema a resolver en una
estructura sencilla que se pueda analizar manualmente, tal como una viga en voladizo.
Esto le permitird al analista observar y comprender su comportamiento de una manera que
no es facilmente posible aplicando modelos mas complejos.

C 4.5.3.2.2. Métodos aproximados
C 4.5.3.2.2a. Requisitos generales

El procedimiento de amplificacion de momentos aqui descrito corresponde a una entre las
diferentes variaciones posibles del proceso aproximado y fue seleccionado como un
compromiso entre precision y sencillez de aplicacion. Se considera que es conservador.

En AISC (1993) el lector encontrard un procedimiento alternativo que se supone mas
preciso que el especificado en este Reglamento. Dicho procedimiento alternativo requiere
de calculos suplementarios que no son habituales al disefiar un puente con ayuda de
modernos métodos computacionales.

En algunos casos, la magnitud del movimiento implicito en el proceso de amplificacién de
momentos es fisicamente imposible de lograr. Por ejemplo, el movimiento real de una pila
puede estar limitado a la distancia entre los extremos de las vigas longitudinales y el muro
posterior del estribo. En aquellos casos donde el movimiento esté limitado, los factores de
amplificacion de momentos de los elementos asi limitados se podran reducir de forma
acorde.

C 4.5.3.2.2b. Amplificacion de momentos - Viga-Columnas

En el Capitulo C del comentario de AISC (1994), se demuestra que el anterior limite C, >
0,4 es innecesario.
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C 4.5.3.2.2c. Amplificacion de momentos - Arcos (Este articulo no tiene comentarios)
C 4.5.3.2.3. Métodos refinados

El equilibrio a la flexion en una posicibn deformada puede ser alcanzado de manera
iterativa mediante la resolucion de un conjunto de expresiones simultdneas, o bien
evaluando una solucién en forma cerrada formulada utilizando la geometria desplazada.

C 4.5.4. Condiciones de borde de los modelos

Si no fuera posible evaluar con precisién las condiciones de borde, se podran establecer
limites para sus efectos.

C 4.5.5. Elementos equivalentes

Se pueden utilizar los elementos estructurales estandares disponibles en los programas de
andlisis. La cantidad de elementos requeridos para modelar la variacibn no prisméatica
depende del tipo de comportamiento modelado, por ejemplo, analisis estatico, dinamico o
de estabilidad. Generalmente, con ocho elementos por tramo se obtiene un grado de
precision suficiente para las acciones en una viga cargada estaticamente con propiedades
seccionales que varian gradualmente. Se requieren menos elementos para construir
modelos para analisis de deformacién y frecuencias.

Alternativamente, se pueden utilizar elementos que se basan en secciones supuestas en
cruz y ahusadas. Karabalis (1983) presenta un examen exhaustivo de este tema. Contiene
formas explicitas de los coeficientes de rigidez para secciones rectangulares linealmente
ahusadas, secciones con alas y secciones tipo cajon. Aristizabal (1987) presenta
ecuaciones similares en un formato sencillo que se pueden implementar facilmente en
programas de software que se basan en la rigidez. Ademas, tanto Karabalis (1983) como
Aristizabal (1987) presentan gran cantidad de bibliografia.

C 4.6. ANALISIS ESTATICO
C 4.6.1. Influencia de la geometria en planta
C 4.6.1.1. Relacién de aspecto en planta

Cuando la distorsién transversal de una superestructura sea pequefia con respecto a la
deformacion longitudinal, la primera no afectara significativamente la distribucion de las
cargas, y por lo tanto, la idealizacion en forma de una viga equivalente resultara apropiada.

La distorsion transversal relativa depende de la relacién entre el ancho y la altura de la
estructura, dependiendo a su vez esta Ultima de la longitud. Por lo tanto, los limites de esta
idealizacion se establecen en términos de la relacion ancho-longitud efectiva.

Cuando corresponda se deberan superponer las torsiones, momentos, cortes y
fuerzas de reaccién simultaneas y los esfuerzos concomitantes. La idealizacion en
forma de viga equivalente no exime la necesidad de investigar el alabeo en las
estructuras metalicas. En todas las idealizaciones en forma de viga equivalente, la
excentricidad de las cargas se deberd considerar con respecto al eje de la viga
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equivalente. Para las secciones asimétricas sea necesario considerar la ubicacion
relativa del centro de corte y del centro de gravedad.

C 4.6.1.2. Estructuras de planta curva
C 4.6.1.2.1. Requisitos generales

Dado que el equilibrio de las vigas | curvadas horizontalmente es desarrollado por la
transferencia de carga entre las vigas, el analisis debera considerar el comportamiento
integrado de todos los componentes estructurales. El equilibrio de vigas curvas tipo cajén
puede ser menos dependiente de la interaccion entre las vigas. Los elementos de
arriostramiento se consideran elementos primarios en los puentes curvos ya que
transmiten las fuerzas necesarias para proporcionar equilibrio.

El tablero actiua en flexion, en corte vertical, y en corte horizontal. La torsion
incrementa el corte horizontal en el tablero, sobre todo en vigas curvas tipo cajon. La
restriccion lateral de los apoyos también puede generar esfuerzo de corte horizontal en el
tablero.

La teoria de la elasticidad lineal o de las pequefias deformaciones es adecuada para el
andlisis de la mayoria de los puentes con vigas curvas. Sin embargo, las vigas curvas
tipo | son propensas a desviarse lateralmente cuando las mismas no estan
suficientemente apuntaladas durante la construccion. Este comportamiento puede no ser
reconocido por la teoria de las pequefias deformaciones.

Los métodos clasicos de andlisis, por lo general, se basan en la resistencia de los
materiales suponiendo que no hay deformacion en la seccion transversal. El analisis por
elementos finitos de vigas con seccion transversal del tipo | o cajon puede considerar
distorsiones en la seccidn transversal y sus efectos en el comportamiento estructural. Las
deformaciones en la seccidon transversal en vigas de acero tipo cajoén pueden tener un
efecto significativo sobre el comportamiento torsional, pero este efecto esta limitado por la
provision de suficiente arriostramiento interno transversal.

C 4.6.1.2.2. Superestructuras de una solavigarigida a la torsién

Para que sean aplicables los requisitos sobre relacion de aspecto, tal como se especifica
en el articulo 4.6.1.1, la planta se debe linealizar hipotéticamente. Las solicitaciones se
deberan calcular en base al disefio curvo real.

En las secciones transversales simétricas, su centro de gravedad no coincide con el centro
de gravedad de las cargas permanentes. Es necesario investigar el centro de corte de
la seccion transversal y la excentricidad resultante.

C 4.6.1.2.3. Puentes vigas tipo cajon de hormigon

Las vigas tipo cajon de hormigon se comportan generalmente como una superestructura
de una sola viga de mdltiples almas y torsionalmente rigida. Un estudio paramétrico
realizado por Song, Chai, and Hida (2003) indica que los factores de distribucién de la
formulacion del método de los factores de carga y resistencia [LRFD] son semejantes a los
factores de los analisis por emparrillado cuando se usan dovelas rectas en tramos con
angulos centrales de hasta 34° por luz.
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Nutt, Redfield, and Valentine (2008) estudiaron los limites de aplicabilidad para varios me-
todos de analisis de puentes viga tipo cajéon de hormigdn curvados horizontalmente. Es-
te estudio se centrd en las solicitaciones locales y globales y proporciond la base para las
revisiones en 2010.

Ellos identificaron tres enfoques para el andlisis de puentes viga tipo cajén de
hormigén, siendo:

1. El primer método permite que el puente con angulo por luz de menos de 12° sea
analizado como si fuera recto porque la curvatura tiene un efecto minimo en los
resultados. Esto normalmente se realiza con un analisis de pértico plano.

2. El segundo método requiere un andlisis de viga central en el que se idealiza la
superestructura como una serie de vigas rectas situadas a lo largo de la linea
central del puente con un limitado angulo central. Si la subestructura esta
integrada a la superestructura, se requiere un analisis de pértico espacial. El
disefio de ancho completo, que se describe en el articulo 4.6.2.2.1, se establecio
para dar resultados conservadores cuando se utiliza el analisis de portico
espacial. Es aceptable reducir el nimero de carriles de sobrecargas aplicadas en
todo el ancho del modelo para que puedan caber sobre el puente cuando esta
siendo considerada la respuesta global, tales como la torsién o flexion transversal.

3. Los puentes con grandes curvaturas o con geometria inusual en planta requieren
un tercer método de analisis que utiliza sofisticados modelos informaticos
tridimensionales. Se incluye la geometria inusual en planta pero sin limitar a
puentes con anchos variables o con orientacidon no convencional de los apoyos
orientados oblicuamente.

Se espera que el alcance de la aplicacién de los métodos aproximados, descriptos aqui,
brinden resultados dentro de un 5 % de los resultados del tipo de analisis mas detallado. El
analisis de las solicitaciones en cables curvos también se presenta en el articulo 5.10.4.3.

C 4.6.1.2.4. Superestructuras de multiples vigas de acero
C 4.6.1.2.4a. Requisitos generales

Una excentricidad de 2,5 % de la longitud del segmento corresponde a un angulo central
subtendido por un segmento curvo de aproximadamente 12 grados. El término subtender
hace referencia a unir con una linea recta los extremos de un arco de curva o de una linea
quebrada

Este articulo se aplica inicamente a los momentos flexores de los ejes principales y no a
la flexion lateral del ala, o torsion, que siempre deberd ser analizada con respecto a la
curvatura.

Los puentes con incluso una ligera curvatura, pueden desarrollar grandes fuerzas radiales
en los apoyos del estribo. Por lo tanto, se recomienda el analisis térmico en todos los
puentes curvos.

C4.6.1.2.4b. Vigas |

El requisito de rigidez similar entre las vigas estd destinado a evitar cambios
grandes e irregulares en la rigidez que podrian alterar la distribucion transversal de la
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carga. Bajo tales condiciones seria apropiado un analisis refinado. La carga permanente,
preferible-mente de elementos no compuestos, se distribuira de manera uniforme a las
vigas ya que los pérticos transversales proporcionan la restauracion de las fuerzas que
impiden que las vigas se deformen independientemente. Ciertas cargas permanentes,
aplicadas a puentes compuestos, pueden ser distribuidas de manera uniforme a las vigas
segun lo dispuesto en el articulo 4.6.2.2.1.

Sin embargo, las cargas lineales concentradas méas pesadas tales como parapetos,
veredas, barreras o muros de sonido no deben ser distribuidas por igual entre las vigas. El
juicio ingenieril debe ser utilizado en la determinacién de la distribucién de estas cargas. A
menudo, la mayor parte de la carga sobre un voladizo esté asignada a la viga exterior, 0 a
la viga exterior y la primera viga interior. La viga exterior del lado externo de la curva es a
menudo critica en puentes de vigas curvas.

El efecto de la curvatura sobre el comportamiento torsional de una viga debe ser
considerado independientemente del tipo de curvatura ya que la estabilidad y resistencia
de las vigas curvas difieren de las vigas rectas (Hall and Yoo, 1996).

En lugar de un andlisis detallado, la expresion C 4.6.1.2.4b-1 puede ser apropiada para
determinar el momento flexor lateral, debido a la curvatura, en las alas de vigas |
(Richardson, Gordon, and Associates, 1976; United States Steel, 1984).

M ¢

M=
lat NRD

(C 4.6.1.2.4b-1)

siendo:

Miat el momento flexor lateral en el ala, en kN-m.

M el momento flexor en el eje mayor, en kN-m.

{ la longitud no arriostrada, en m.

R el radio de la viga, en m.

D la altura del alma, en m.

N la constante igual a 10 o 12, tal como en practicas pasadas.

Si bien la altura a ser utilizada en el célculo del momento lateral del ala de la expresion
C 4.6.1.2.4b-1 es te6ricamente igual a la altura, h, distancia medida entre la mitad del es-
pesor de la parte superior e inferior de las alas, por simplicidad, la altura del alma, D, se
utiliza de manera conservadora en dicha expresion C 4.6.1.2.4b-1. El Ingeniero si lo desea
puede sustituir la altura, h, por D en la expresion C 4.6.1.2.4b-1. La expresion C
4.6.1.2.4b-1 supone la presencia de un pértico transversal en el punto bajo investigacion,
que la separacion de los porticos transversales es relativamente uniforme, y que el
momento flexor en el eje mayor, M, es constante entre los puntos arriostrados. Por lo
tanto, en los puntos no ubicados en los porticos transversales, el momento lateral en el ala
dado por la expresion C 4.6.1.2.4b-1 puede no ser del todo correcto. La constante, N, en la
expresion C 4.6.1.2.4b-1 se ha tomado igual a 10 o 12 tal como en practicas pasadas y
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cualquiera de los dos valores es considerado aceptable dependiendo del nivel de
conservadurismo que se desee.

Otras condiciones que producen torsion, como la oblicuidad, deben ser tratadas por otros
medios analiticos que implican generalmente un andlisis refinado.

C 4.6.1.2.4c. Vigas tipo cajon cerrado y tipo omega invertida

Con respecto a los métodos aproximados aungue las vigas tipo cajon no se han analizado
tan cuidadosamente como las vigas tipo |, los momentos flexores en vigas cerradas son
menos afectadas por la curvatura que las vigas | (Tung and Fountain, 1970). Sin embargo,
en una viga tipo cajon, la torsion es mucho mayor que en una de tipo abierto de manera
que el esfuerzo de corte en el alma es afectado por la torsiébn debido a la curvatura,
oblicuidad o por cargas aplicadas lejos del centro de corte del cajon. La resistencia al
torque en apoyos dobles es significativa en comparacion con la de un Unico apoyo
centrado en el cajon.

Si la viga cajon tiene una disminucion gradual en su altura o es acartelada, la menor altura
de la viga debe ser utilizada en conjunto con el menor ancho del cajon medido en la mitad
de la altura para determinar si los efectos de la curvatura pueden ser ignorados al calcular
los momentos flexores en los ejes principales y los esfuerzos de corte por flexion.

C 4.6.2. Métodos aproximados de andlisis

C4.6.2.1. Tableros

C 4.6.2.1.1. Requisitos generales

Este modelo es analogo al de ediciones anteriores de las Especificaciones AASHTO.

Para determinar los anchos de las fajas se consideran los efectos de la flexién, en la
direccion secundaria, y la torsién, sobre la distribucion de las solicitaciones internas, a fin
de obtener solicitaciones de flexién que se aproximen a las que se obtendrian mediante un
método de andlisis més refinado.

Dependiendo del tipo de tablero, para el modelado y disefio en la direccién secundaria se
puede utilizar una de las siguientes aproximaciones:

- Disenfar la faja secundaria de manera similar a la faja primaria, con todos los
estados limite aplicables;

- Determinar los requisitos de resistencia en la direccion secundaria como un
porcentaje de los requisitos correspondientes a la direccion primaria como se
especifica en el articulo 9.7.3.2 (es decir, aplicar el enfoque tradicional para
losas de hormigén armado de las ediciones anteriores de las Especificaciones
Estandares AASHTO); o

- Especificar requisitos estructurales y/o geométricos minimos para la direccién
secundaria independientemente de las solicitaciones reales.

El modelo aproximado de las fajas se basa en tableros rectangulares. En la actualidad,
aproximadamente dos tercios de todos los puentes son oblicuos. Aunque la oblicuidad en
general tiende a disminuir las solicitaciones extremas, también produce momentos
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negativos en las esquinas, momentos torsores en las zonas de los extremos, una
considerable redistribuciéon de las reacciones, ademas de una variedad de fenémenos
estructurales que deberan ser considerados en el disefio.

C 4.6.2.1.2. Aplicabilidad (Este articulo no tiene comentarios)
C 4.6.2.1.3. Ancho de las fajas equivalentes interiores

Los valores indicados para anchos de faja equivalente y requisitos de resistencia en la
direccién secundaria se basan en experiencias previas. Con el advenimiento de expe-
riencia préactica y futuros trabajos de investigacion sera posible refinar estos valores.

Para obtener la carga por unidad de ancho de la faja equivalente, se divide la carga total
sobre un carril de trénsito de disefio por el ancho de faja calculado.

C 4.6.2.1.4. Ancho de las fajas equivalentes en los bordes de las losas
C 4.6.2.1.4a. Requisitos generales (Este articulo no tiene comentarios)
C 4.6.2.1.4b. Bordes longitudinales (Este articulo no tiene comentarios)
C 4.6.2.1.4c. Bordes transversales

Para tableros cubiertos en la Tabla A4-1, el momento total que actla sobre la viga de
borde, incluyendo el factor de presencia multiple y el incremento por carga dindmica,
puede ser calculado multiplicando el momento por unidad de ancho, de acuerdo con la
Tabla A4-1, por el correspondiente ancho de faja total especificado en el articulo 4.6.2.1.3.

C 4.6.2.1.5. Distribucién de las cargas de rueda

Este articulo intenta aclarar la aplicacion del enfoque tradicional de AASHTO al caso de
los tableros continuos.

C 4.6.2.1.6. Célculo de solicitaciones

Esta es una desviacidon respecto del enfoque tradicional que se basa en aplicar una
correccion por continuidad a los resultados obtenidos analizando tramos simplemente
apoyados. En ausencia de calculos mas precisos, en la Tabla A.4-1 del Apéndice A.4.
del Reglamento CIRSOC 801 se pueden hallar los momentos de disefio debidos a las
sobrecargas no mayoradas para muchos casos practicos de losas de tableros de
hormigon.

En los tramos cortos, las solicitaciones calculadas utilizando la huella podrian ser significa-
tivamente menores, y mas realistas, que las solicitaciones calculadas utilizando cargas
concentradas.

En el Reglamento actual la reduccion del momento negativo y el corte reemplaza el efecto
de la longitud de tramo reducida. Las secciones indicadas de disefio se pueden aplicar a
tableros en voladizo y a porciones de tableros comprendidas entre largueros o lineas de
apoyo similares.

Anteriormente la practica consistia en no verificar el corte en los tableros tipicos. Se
proporciona una seccion de disefio a corte para su utilizaciébn en situaciones no
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tradicionales. No es la intencidn de este articulo exigir que se investigue el corte en todos
los tableros.

C 4.6.2.1.7. Accidn de portico de la seccidén transversal

El modelo utilizado es basicamente una faja transversal segmental, donde se incluye la
continuidad flexional aportada por las almas y el ala inferior. Este tipo de modelo se limita
al caso de secciones transversales cerradas. En estructuras de porticos abiertos, también
hay un grado de accién del portico transversal, pero esta accion sélo se puede determinar
mediante analisis complejos y refinados.

En las superestructuras habituales de vigas-losas se puede despreciar la accion de portico
de la seccién transversal. Si la losa es soportada por vigas cajon o estd integrada en una
seccion transversal celular, los efectos de la accion de poértico podrian ser considerables.
Esta accién generalmente disminuye los momentos positivos, pero puede aumentar los
momentos negativos y provocar la fisuracién del tablero. Para las estructuras de mayor
tamafio, un andlisis tridimensional puede ser de gran utilidad. Para las estructuras de
menor tamafio, el analisis se podria restringir a un segmento del puente cuya longitud sea
igual al ancho de una faja equivalente.

Las solicitaciones extremas se pueden calcular combinando:

- La respuesta longitudinal de la superestructura aproximada mediante la teoria
clasica de vigas, y

- La respuesta flexional transversal modelada como un pértico de la seccion
transversal.

C 4.6.2.1.8. Solicitaciones debidas a la sobrecarga para emparrillados con vanos
total o parcialmente llenos y para tableros emparrillados con vanos no
llenos compuestos con losas de hormigén armado

Las expresiones de momento surgen de la teoria de placas ortotropas considerando las
sobrecargas vehiculares especificadas en el articulo 3.6. Las expresiones toman en cuenta
las combinaciones de cargas mayoradas relevantes, incluyendo las cargas de camion y
tAndem. Las expresiones de momento también consideran el incremento por carga
dinamica, los factores de presencia multiple, y la posicidn de la carga sobre el tablero que
produce el mayor momento posible.

El momento negativo se puede determinar multiplicando el mdximo momento positivo de
un tramo simple por el factor de continuidad, C.

El factor de reduccion igual a 1,5, especificado en el ultimo parrafo del articulo 4.6.2.1.8,
contempla un menor incremento por carga dindmica (15 % en lugar de 33 %), un menor
factor de carga (0,75 en lugar de 1,75) y un factor de presencia mdultiple unitario (1,0 en
lugar de 1,2) al considerar el estado limite de Fatiga I. El uso de las expresiones 4.6.2.1.8-
1y 4.6.2.1.8-3 para todos los tramos es adecuado, ya que las expresiones 4.6.2.1.8-1 y
4.6.2.1.8-3 reflejan un camion de disefio individual en longitudes de tramos cortos,
mientras que las expresiones 4.6.2.1.8-2 y 4.6.2.1.8-4 reflejan la influencia de mdltiples
tandems de disefio que controlan la envolvente de momentos en tramos de mayor
longitud. La aproximacion permite obtener estimaciones razonables de los momentos de
fatiga, sin embargo, se pueden determinar estimaciones mejoradas utilizando para la fatiga

Reglamento CIRSOC 801 - Proyecto General y Analisis Estructural Com. Cap. 4 - 108



una carga de camion distribuida en la expresion de serie infinita desarrollada por Higgins
(2003).

Los valores reales de Dx y Dy pueden variar considerablemente dependiendo del disefio
especifico del tablero, y el uso de valores supuestos, que se basan exclusivamente del tipo
general de tablero, puede dar lugar a momentos de disefio no conservadores. La rigidez
flexional en cada direccion se debe calcular analiticamente considerando, para la
evaluacioén de El, la seccion como fisurada y utilizando el método de area transformada.

Las expresiones de flecha permiten calcular el desplazamiento en el centro del tramo de
un tablero bajo cargas de servicio. Las mismas se basan en la teoria de placas ortotropas
y consideran las cargas de camion y de tdndem en un tablero simplemente apoyado.

Se puede reducir la flecha en aquellos tableros que son continuos sobre tres 0 mas
apoyos. Un factor de reduccién igual a 0,8 resulta conservador.

C 4.6.2.1.9. Andlisis inelastico (Este articulo no tiene comentarios)

C 4.6.2.2. Puentes Viga-Losa

C 4.6.2.2.1. Aplicacion

El método de carga V es un ejemplo de un método de andlisis en puentes curvos que se
inicia con factores de distribucién de vigas rectas (Acero de los Estados Unidos, “United
States Steel, 1984”).

La regla de la palanca implica sumar los momentos respecto de un apoyo para hallar la
reaccion en otro apoyo suponiendo que el elemento soportado esta articulado en los
apoyos interiores.

Cuando se utilice la regla de la palanca en un puente de tres vigas, el modelo ideal se
debe tomar como se indica en la Figura C 4.6.2.2.1-1. Para hallar la reaccion en la viga

exterior los momentos se deben tomar respecto de la articulacién supuesta, o ideal, del
tablero sobre la viga central.

Articulacion supuesta

s s

Figura C 4.6.2.2.1-1. Modelo ideal para aplicar la regla de la palanca a
puentes de tres vigas.

Los requisitos de los articulos 4.6.2.2.2 y 4.6.2.2.3 que no figuran en las ediciones
anteriores de las Especificaciones Estandares de AASHTO provienen fundamentalmente
de Zokaie et al. (1991). Los factores de correccion para continuidad se eliminaron por dos
motivos:

- Se crey0 que los factores de correccion del orden de 5 % implicaban niveles de
precision no compatibles con un método aproximado, y
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- El andlisis de numerosos puentes, tipo viga-losa, continuos indica que los
coeficientes de distribucién para momentos negativos exceden aquellos obtenidos
para momentos positivos en aproximadamente 10 %. Por otra parte, se ha observa-
do que las tensiones en un apoyo interno, o proximo a él, se reducen debido a la
distribucién en abanico de la fuerza de reaccién. Esta reduccién tiene aproximada-
mente la misma magnitud que el aumento de los factores de distribucion, por lo
tanto ambos tienden a cancelarse mutuamente y por este motivo fueron eliminados
de este Reglamento.

En el caso de la Combinacion de Cargas para el Estado Limite de Resistencia I,
aplicar un procedimiento de factores de distribucién a una situacion de carga que involucra
cargas pesadas de circulacion restringida puede resultar extremadamente conservador, a
menos que haya factores de distribucién disponibles entre carriles. Utilizando métodos de
andlisis refinados se evitara este problema.

Se puede utilizar un enfoque racional para extender el campo de aplicaciéon de los
requisitos del presente articulo a puentes con vigas divergentes. El factor de distribucion
para sobrecarga en cualquier punto del tramo se puede calcular fijando la separacion de
las vigas, que se utiliza en las ecuaciones de este articulo, igual a la semisuma de la
distancia entre el centro de la viga considerada y las dos vigas a ambos lados. Se
obtendra asi un factor de distribucion variable a lo largo de la longitud de la viga. Aunque
el factor de distribucion variable es correcto desde el punto de vista teérico, no es
compatible con los programas y software existentes que s6lo permiten utilizar un factor de
distribucion constante. Para utilizar este tipo de programas se podrian introducir
simplificaciones adicionales. Una simplificacién adicional podria ser ejecutar el programa
un numero de veces igual al nimero de tramos del puente. En cada ejecucién del
programa la separacion entre vigas se fija igual a la maxima separacion entre vigas en un
tramo, y los resultados obtenidos se aplican para dicho tramo. El disefio obtenido con este
enfoque seguramente sera conservador. En el pasado, algunas jurisdicciones aplicaban
este Ultimo enfoque, pero utilizaban la separacion entre vigas en los puntos
correspondientes a 2/3 o 3/4 del tramo. Este enfoque también serd una aproximacion
aceptable.

La mayoria de las expresiones para los factores de distribucion fueron desarrolladas para
ancho de tablero constante y vigas paralelas. Proyectos ya realizados con excepciones
moderadas respecto de estas dos hipoétesis, se comportaron satisfactoriamente cuando se
utilizaron los factores de distribucion S/D. Aunque los factores de distribucion aqui
especificados son mas representativos del comportamiento real de los puentes, el sentido
comun indica que algunas excepciones aun deberian estar permitidas, especialmente si el
pardmetro S se selecciona criteriosamente, o si los factores son variados apropiadamente
al seleccionar ubicaciones a lo largo del tramo.

Disefiar como si se tratara de una estructura que abarca la totalidad del ancho es
apropiado en el caso de las secciones transversales rigidas a la torsién, en las cuales las
cargas extremadamente altas se reparten entre las vigas y las cargas de torsion son
dificiles de estimar. La fuerza de pretensado se debera distribuir de forma uniforme entre
las vigas. Las relaciones entre el ancho y la altura de las celdas deberan ser de
aproximadamente 2:1.

En ausencia de calculos mas precisos, la constante torsional de St. Venant, J, se puede
determinar de la siguiente manera:
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- Para vigas abiertas de pared delgada:

1 3
J=— bt C46.2.2.1-1
3 zl, ( )

- Para secciones abiertas robustas, por ejemplo vigas | pretensadas, vigas T, etc., y
secciones macizas:

IX
J = (C4.6.2.2.1-2)
40 |
p
- Para geometrias cerradas de pared delgada:
4 A2
2 (C4.6.2.2.1-3)

J =
>
t
siendo:
b el ancho del elemento tipo placa, en m.
t el espesor del elemento tipo placa, en m.
A el area de la seccién transversal, en m?,
I, el momento de inercia polar, en m*.
A, el area encerrada por los ejes de los elementos, en m?,
s lalongitud de un elemento lateral, en m.
Se ha demostrado que la expresion C 4.6.2.2.1-2 subestima considerablemente la rigidez
torsional de algunas vigas | de hormigon. En el trabajo de Eby et al. (1973) se puede hallar
una aproximacion mas precisa, aunque también mas compleja.
La intencion del postesado transversal que aqui se especifica, para algunas secciones
transversales, es lograr que las unidades actlen de manera conjunta. Se recomienda

utilizar como minimo una tensién de pretensado igual a 1,70 MPa.

Para las vigas cuyo momento de inercia es variable, K4 se puede basar en las propiedades
medias.

En la Tabla 4.6.2.2.1-1 se ilustran en la seccién transversal las juntas longitudinales entre
unidades prefabricadas de puentes tipo f, g, h, i, y j. Si estan suficientemente interco-
nectadas, este tipo de construccion actia como una unidad monolitica. En el articulo
5.14.4.3.3f, una junta totalmente interconectada se identifica como una junta de corte
flexional. Este tipo de interconexién se puede mejorar ya sea postensando transversal-

Reglamento CIRSOC 801 - Reglamento Argentino para el Disefio de Puentes Carreteros Comentarios Cap. 4 - 111



mente con la intensidad arriba indicada o bien colocando una sobrecapa de armadura
estructural, también especificada en el articulo 5.14.4.3.3f, o combinando ambas acciones.
El uso de barras transversales de acero de dureza natural fijadas mediante tuercas u otros
pasadores similares no se debe considerar suficiente para lograr la completa continuidad a
la flexion transversal, a menos que se pueda demostrar mediante ensayos 0 experiencias.
En general, se cree que el postesado es mas efectivo que una sobrecapa estructural,
siempre que se logre la intensidad especificada arriba.

En algunos casos, el limite inferior del espesor de losa de tablero, ts , indicado en la
columna de rango de aplicabilidad de las tablas de los articulos 4.6.2.2.2 y 4.6.2.2.3 es
menor que 0,18 m. Los estudios utilizados para desarrollar las expresiones de estas
tablas, reflejan el rango de espesores de losa indicado. El articulo 9.7.1.1 establece que no
se deben utilizar tableros de hormigébn de menos de 0,18 m de espesor a menos que la
Autoridad de Aplicacion o el Propietario lo autorice expresamente. No es la intencion de
los valores de las tablas de los articulos 4.6.2.2.2 y 4.6.2.2.3 sustituir los requisitos del
articulo 9.7.1.1.

Las expresiones del factor de distribucién de carga para puentes tipo d, vigas cajon
multicelulares hormigonadas in situ, se obtuvieron ubicando primero el vehiculo en forma
longitudinal y luego transversalmente, utilizando una seccién | del cajon. Aunque seria mas
apropiado desarrollar un algoritmo que permitiera hallar el pico de una superficie de
influencia, en la mayoria de los casos utilizar este factor para las vigas interiores,
multiplicado por el nimero de vigas, resulta conservador.

La Tabla C 4.6.2.2.1-1 describe como se puede determinar el término L (longitud) que se
utiliza en las expresiones, para calcular el factor de distribuciéon de sobrecarga, indicadas
en los articulos 4.6.2.2.2 y 4.6.2.2.3.

Tabla C 4.6.2.2.1-1. Longitud L, en m, para utilizar en las ecuaciones de factor de
distribucion de sobrecarga

L
m

Solicitacién

Longitud del tramo para el cual se esta calculando

Momento positivo
el momento

Momento negativo - Cerca del a-
poyo interior de tramos continuos
entre puntos de inflexion bajo una | Longitud promedio de los dos tramos adyacentes
carga uniforme en todos los tra-
mos

Momento negativo - Excepto a-
guel cercano a apoyos interiores
de tramos continuos

Longitud del tramo para el cual se esté calculando
el momento

Longitud del tramo para el cual se esta calculando

Corte
el corte

Reaccion exterior Longitud del tramo exterior

Reaccion interior de tramo conti-

UG Longitud promedio de los dos tramos adyacentes

Reglamento CIRSOC 801 - Proyecto General y Analisis Estructural Com. Cap. 4 - 112



En el raro caso en que la disposicion del tramo continuo es tal que un tramo interior no
tiene ningln momento positivo por carga uniforme (es decir no hay puntos de inflexién
debidos a la carga uniforme), la regibn de momento negativo proxima a los apoyos
interiores se incrementaria hacia el centro del tramo, y la longitud L utilizada para
determinar los factores de distribucién de la sobrecarga seria el promedio de los dos
tramos adyacentes.

C 4.6.2.2.2. Método de los factores de distribucion para momento y corte
C 4.6.2.2.2a. Vigas interiores con tableros de madera (articulo en desarrollo)
C 4.6.2.2.2b. Vigas interiores con tableros de hormigén

Los resultados de estudios analiticos e investigaciones de modelos de puentes de un solo
tramo con mdltiples vigas cajon, informados en el trabajo de Johnston and Mattock (1967),
muestran que para analizar el comportamiento de este tipo de puentes se puede utilizar la
teoria de las placas plegadas. La teoria de las placas plegadas se utilizé6 para obtener la
maxima carga por viga, producida por diferentes combinaciones criticas de cargas en 31
puentes con diferentes longitudes de tramo, nimeros de vigas cajon, y ndmeros de
carriles de circulacion.

Los factores de presencia multiple, especificados en la Tabla 3.6.1.1.2-1, no son aplica-
bles para desarrollar la expresiéon de la Tabla 4.6.2.2.2b-1, correspondiente a mdltiples
vigas cajon de acero, ya que alli se consideraron los factores de ediciones anteriores del
“Standard Specifications”.

La distribucion de carga lateral obtenida para tramos simples también se considera
aplicable para estructuras continuas.

Los puentes considerados al desarrollar las expresiones tenian sélo diafragmas interiores
en los extremos, es decir, no tenian diafragmas interiores en los tramos ni tampoco
diafragmas exteriores entre cajones. Si dentro de un tramo estan provistos diafragmas
interiores o exteriores, en cierto grado se mejoraran las caracteristicas de distribuciéon de la
carga transversal en el puente. Si se desea, esta mejoria se puede evaluar utilizando los
métodos de analisis identificados en el articulo 4.4.

C 4.6.2.2.2c. Vigas interiores con tableros de acero corrugado (Este articulo no
tiene comentario)

C 4.6.2.2.2d. Vigas exteriores

Esta investigacion adicional es necesaria porque el factor de distribucion para vigas en una
seccion transversal multiviga, tipos a, e y k en la Tabla 4.6.2.2.1-1, se determind sin
considerar la presencia de diafragmas ni pérticos transversales. El procedimiento re-
comendado es en realidad un requisito que se debera respetar hasta tanto no se realicen
investigaciones que permitan obtener una solucion mejor.

El procedimiento delineado en este Capitulo es igual a la aproximacion convencional para
cargas en pilotes:
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R=—-+ —— (C 4.6.2.2.2d-1)
N, .
X
siendo:
R la reaccion sobre la viga exterior en términos de carriles.

NL el nimero de carriles cargados en estudio.

e la excentricidad de un camion de disefio o una carga de carril de disefio
respecto del centro de gravedad del conjunto de vigas, en m.

X la distancia horizontal desde el centro de gravedad del conjunto de vigas
hasta cada viga, en m.

Xext la distancia horizontal desde el centro de gravedad del conjunto de vigas
hasta la viga exterior, en m.

Np el nimero de vigas.

C 4.6.2.2.2e. Puentes oblicuos

En la actualidad no existen factores de reduccion aceptados para los casos no cubiertos
por la Tabla 4.6.2.2.2e-1.

C 4.6.2.2.2f. Momentos flectores y corte en vigas transversales de tablero (Este
articulo no tiene comentarios)

C 4.6.2.2.3. Método de los factores de distribucién para corte

C 4.6.2.2.3a. Vigas interiores (Este articulo no tiene comentarios)
C 4.6.2.2.3b. Vigas exteriores (Este articulo no tiene comentarios)
C 4.6.2.2.3c. Puentes oblicuos

No existen factores de correccion verificables para los casos no cubiertos en la Tabla
4.6.2.2.3c-1.

Tratar todas las vigas de un puente multiviga de igual manera, es un procedimiento
conservador respecto de las reacciones positivas y el corte. Sin embargo, no es
necesariamente conservador respecto del levantamiento en el caso de grandes
oblicuidades y tramos exteriores cortos de vigas continuas. Se debe considerar la
posibilidad de realizar una investigacion adicional del levantamiento utilizando el factor de
correccion de la Tabla 4.6.2.2.3c-1, es decir, tomando los términos, diferentes a 1,0, como
negativos para la viga exterior en la esquina aguda.
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C 4.6.2.2.4. Puentes curvos de acero

El método de carga V (Acero de los Estados Unidos, “United States Steel, 1984) ha sido
un método aproximado utilizado ampliamente para el andlisis de puentes vigas, de acero |,
curvados horizontalmente. El método supone que la carga interna de torsion en el puente,
gue resulta Unicamente de la curvatura, es resistida por el conjunto autoequilibrante de
esfuerzos de corte entre vigas adyacentes.

El método de carga V no considera, directamente, los esfuerzos torsores no generados
por la curvatura, ni tampoco considera la rigidez de corte horizontal del tablero de
hormigon. El método sélo es valido para cargas tales como cargas normales de carretera.
Para cargas excepcionales, se requiere un analisis mas refinado. El método supone una
distribucién lineal del corte en las vigas a través de la seccion del puente; por lo tanto, las
vigas en una seccion transversal dada deberan tener aproximadamente la misma rigidez
vertical. EIl método de carga V tampoco es aplicable directamente a las estructuras con
curvatura inversa ni a un sistema de portico cerrado con riostra lateral horizontal cerca, o
en el plano, de una o ambas alas. El método de carga V no considera directamente el
giro de la viga; por lo que las deformaciones laterales, que se convierten importantes en
puentes con grandes luces y/o con oblicuidad pronunciada, y deformaciones verticales,
pueden ser considerablemente subestimadas. En ciertas situaciones, el método de carga
V no puede detectar el levantamiento de los apoyos extremos. El método es el mas
adecuado para el disefio preliminar, pero también puede ser apto para el disefio final en
estructuras con apoyos radiales o apoyos oblicuos con menos de aproximadamente 10
grados.

El método M/R proporciona unos medios para tener en cuenta el efecto de la curvatura en
puentes vigas curvas tipo cajon. El método y las limitaciones sugeridas en su uso son
discutidos por Tung and Fountain (1970).

Las reacciones verticales en los apoyos interiores sobre el lado concavo de puentes de
tramos continuos, pueden ser subestimados significativamente tanto por el método de
carga V como por el método M/R.

Los factores de distribucion de sobrecarga, utilizados tanto en el método de carga V
como en el método M/R, se pueden determinar mediante las disposiciones correspondien-
tes del articulo 4.6.2.2.

No existen reglas y limitaciones estrictas sobre la aplicabilidad de estos dos métodos apro-
ximados. El Ingeniero debe determinar cuando son adecuados los métodos aproximados
de andlisis.

C 4.6.2.2.5. Cargas especiales actuando junto con otro tipo de transito

Debido a que se desconoce el nimero de carriles cargados utilizado para determinar el
factor de distribucién de la sobrecarga para multiples carriles, gm , en esta expresion el
factor de presencia mdultiple correspondiente a multiples carriles, m, implicitamente se fija
igual a 1,0 (lo cual supone que solamente hay dos carriles cargados), con lo cual la solici-
tacion final obtenida es més conservadora que si se utilizaran los factores de presencia
multiple correspondientes a tres 0 mas carriles cargados.

El factor Z se utiliza para diferenciar entre situaciones en las cuales para determinar el
factor de distribucion de la sobrecarga para un solo carril se especifica una expresion
algebraica y aquellas situaciones en las cuales se especifica la regla de la palanca. En las
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situaciones en las cuales se especifica una expresion algebraica, el factor de presencia
multiple para un solo carril cargado (1,20) ya estd incluido en la expresion algebraica y
debe ser eliminado utilizando Z = 1,20 en la expresién 4.6.2.2.5-1 de modo que el factor de
distribucion se pueda utilizar en la expresion 4.6.2.2.5-1 para determinar la solicitacion
debida a carga en mdltiples carriles.

Esta expresion se desarrollé a partir de una expresiéon similar presentada, sin investiga-
ciones, por Modjeski and Masters, Inc. (1994) en un informe para el “Departamento de
Transporte de Pennsylvania en 1994” (Pennsylvania Department of Transportation, 1994),
y analizada en el trabajo de Zokaie (1998).

C 4.6.2.3. Anchos de faja equivalentes para puentes tipo losa

En la expresion 4.6.2.3-1, el ancho de faja ha sido dividido por 1,20 para tomar en cuenta
el efecto de presencia multiple.

C 4.6.2.4. Puentes reticulados y en arco (Este articulo no tiene comentarios)
C 4.6.2.5. Factor de longitud efectiva, K

Las expresiones para calcular la resistencia a la compresion de columnas y factores de
amplificacién de momentos de vigas-columnas incluyen un factor K, el cual se aplica para
modificar la longitud de acuerdo con las condiciones de vinculo en los extremos de la
columna y la capacidad de rotacion y traslacion de los mismos.

El factor K es la relacién entre la longitud efectiva de una columna articulada ideal y la
longitud real de una columna con diferentes condiciones de vinculo en sus extremos. El
producto K-L representa la longitud entre los puntos de inflexibn de una columna
deformada por pandeo afectada por la restriccion contra la rotacién y traslacién de sus
extremos. En la Tabla C 4.6.2.5-1 se indican valores tedricos de K correspondientes a
algunas condiciones de vinculo idealizadas, tomados del trabajo del “Consejo de
Investigacién de Estabilidad Estructural” (Structural Stability Research Council).

Debido a que las condiciones reales en los extremos de las columnas rara vez coinciden
totalmente con las condiciones de vinculo idealizadas en cuanto a capacidad de rotacién y
traslacion, los valores de disefio sugeridos por el “Structural Stability Research Council”
son mayores que los valores teéricos.

La estabilidad lateral de las columnas de pérticos continuos, no arriostrados por union a
muros de corte, arriostramiento diagonal, o estructuras adyacentes, depende de la rigidez
flexional de las vigas rigidamente conectadas. Por lo tanto, el factor de longitud efectiva, K,
es funcion de la restriccion flexional total que aportan las vigas en los extremos de la
columna. Si la rigidez de las vigas es pequefia en relacion con la de la columna, el valor de
K podria ser mayor que 2,0.

Los angulos individuales se cargan a través de una de las alas y estadn sujetos a la
excentricidad y la torsion, que a menudo no se reconoce. Para estos elementos K es igual
a 1,0, con el objeto de igualar con la resistencia proporcionada por la “Guia para el Disefio
de Torres de Transmision en Acero” (Guide for Design of Steel Transmission Towers,
ASCE Manual N° 52, 1971).
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Tabla C 4.6.2.5-1. Factores de longitud efectiva, K

La geometria de la
columna deformada
por pandeo se indica
en linea de puntos

Valor tedrico de K 0,5 0,7 1,0 1,0 2,0

Valor de K de disefio
cuando la estructura 0,65 0,80 1,0 12 2.1
se aproxima a las
condiciones ideales

2,0

condiciones de Rotacién libre

vinculo de los
extremos

, -
Referencia de las ?
;J

?

Rotacion libre

Rotacion impedida  Traslacion libre
Traslacion libre

Rotacion impedida  Traslacion impedida
Traslacion impedida

Suponiendo que solo hay accién elastica y que todas las columnas pandean
simultdneamente, se puede demostrar que (Chen and Lui, 1991; ASCE Task Committee

on Effective Length, 1997):

- Paraporticos arriostrados

N
~—+
«
VY
N
x‘*‘
N——
1l
H

N
~|N

- Paraporticos no arriostrados

(C 4.6.2.5-1)

(C 4.6.2.5-2)
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Los subindices a y b se refieren a los dos extremos de la columna en estudio:

:

2 la sumatoria de las propiedades de los componentes conectados
rigidamente a un extremo de la columna en el plano de flexion.

(C 4.6.2.5-3)

™M
N\

m
— @

siendo:

E. el médulo de elasticidad de la columna, en MPa.
Ic el momento de inercia de la columna, en m*.
L. la longitud no arriostrada de la columna, en m.

Eg el médulo de elasticidad de la viga u otro elemento que provee restriccion,
en MPa.

Iy el momento de inercia de la viga u otro elemento que provee restriccion,
en m*,

Ly la longitud sin apoyo de la viga u otro elemento que provee restriccion, en
m.

K el factor de longitud efectiva para la columna considerada.

Las Figuras C 4.6.2.5-1y C 4.6.2.5-2 son representaciones graficas de la relacion entre K,
Ga, Y Gy, para las expresiones C 4.6.2.5-1 y C 4.6.2.5-2, respectivamente. Las figuras se
pueden utilizar para obtener los valores de K en forma directa.

Las expresiones C 4.6.2.5-1, C 4.6.2.5-2, y los homogramas de las Figuras C 4.6.2.5-1y
C 4.6.2.5-2 se basan en la hip6tesis de condiciones idealizadas. El desarrollo del nomo-
grama y las expresiones se pueden consultar en libros de texto tales como Salmon and
Johnson (1990) y Chen and Lui (1991). Si las condiciones reales difieren considerable-
mente de estas hipoétesis idealizadas, es posible que los disefios resultantes sean poco
realistas. Para evaluar las condiciones de los extremos de manera mas precisa se pueden
utilizar los trabajos de Galambos (1988), Yura (1971), Disque (1973), Duan and Chen
(1989), y AISC (1993).

Reglamento CIRSOC 801 - Proyecto General y Analisis Estructural Com. Cap. 4 - 118



(ele] oo
d e
50,0 3 ’ = 50,0
10,0 - 10,0
50 - 5,0
40 - 40
30 T% - 30
2,0 - 20
tos
1,0 - - 1,0
0,8 - 0,8
0,7 - 0,7
0,6 | 1oz - 0,6
0,5 - 0,5
0,4 -} 0,4
0,3 0,3
02 1°6 0,2
0,11 - 0,1
0 - Los L0

Figura C 4.6.2.5-1. Nomograma para determinar el factor de longitud
efectiva, K, para pérticos arriostrados.

Ga K = Gp
20 :Qoo [0
100,0 ¥+ 100 - 100,0
50,0 ' — 50,0
30,0 — + 50 - 30,0
20,0 1 40 — 20,0
10,0 + 30 - 10,0
8,0 - 8,0
7,0 — - 7,0
6,0 | - 6,0
5,0 ] [~ 50
4,0 — 1 20 - 4,0
3,0 - 3,0
2,0 - 2,0

+ 15 i
1,0 — - 1,0
0 - L 1,0 -0

Figura C 4.6.2.5-2. Nomograma para determinar el factor de longitud
efectiva, K, para poérticos no arriostrados.
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Las especificaciones que se presentan a continuacion se deben aplicar a la utilizacion de
las Figuras C 4.6.2.5-1y C 4.6.2.5-2:

- Para la columna sujeta en sus extremos, pero no conectada rigidamente a una
zapata o fundacion, G es tedricamente igual a infinito pero, a menos que
realmente esté disefiado como una auténtica articulacién sin rozamiento, se puede
tomar igual a 10 para el disefio practico. Si el extremo de la columna esta
rigidamente unido a una zapata debidamente disefiada, G puede ser igual a 1,0.
Se pueden tomar valores mas bajos si se justifica mediante analisis.

- En el célculo de los factores de longitud efectiva para miembros con conexiones
monoliticas, es importante utilizar el criterio ingenieril para evaluar correctamente
el grado de fijacion en la fundacion. En ausencia de un analisis mas refinado, se
pueden utilizar los siguientes valores:

Condicién G
e —
Zapata anclada en roca 1,5
Zapata no anclada en roca 3,0
Zapata en suelo 5,0
Zapata en multiples filas de pilotes que trabajan de punta 1,0

En lugar de los nomogramas, se pueden utilizar las siguientes expresiones alternativas
para el célculo del factor K (Duan, King, and Chen, 1993).

- Para porticos arriostrados:

1 1 1

K=1- - - (C4.6.2.5-4)
5+9G, 5+9G, 10+G, G,
- Para porticos no arriostrados:
- ParaK<2
K=4- 1 - 1 - ! (C 4.6.2.5-5)
1+02G, 1+02G, 1+001G, G,
- ParaK=>2
2
K = ra (C 4.6.2.5-6)
09+,081l+4ab
siendo:
Ga C_:'b
a=——+3 (C 4.6.2.5-7)
G, +G,
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36

b=——+6 (C 4.6.2.5-8)
Ga + Gb

Se utiliza primero la expresion C 4.6.2.5-5. Si el valor de K calculado por dicha expresion
es mayor que 2, se utiliza la expresién C 4.6.2.5-6. Los valores de K determinados a partir
de las expresiones C 4.6.2.5-5 y C 4.6.2.5-6 se ajustan muy bien a los resultados obteni-
dos de los nomogramas que utilizan las expresiones C 4.6.2.5-1, C 4.6.2.5-2, C 4.6.2.5-3,
y permite al Proyectista Estructural determinar sin iteracion una solucion directa de K.

C 4.6.2.6. Ancho efectivo del ala
C 4.6.2.6.1. Requisitos generales

Los esfuerzos longitudinales se distribuyen, a través de los elementos flexores
compuestos y monoliticos del tablero, mediante esfuerzos de corte en el plano. Debido a
las deformaciones de corte correspondientes, las secciones planas no permanecen planas
y las tensiones longitudinales a través del tablero no son uniformes. Este fendmeno se
conoce como arrastre por cortante (shear lag). El ancho efectivo del ala es el ancho del
tablero sobre el cual las tensiones longitudinales se suponen distribuidas uniformemente
generando aproximadamente la misma fuerza y momentos en los elementos del tablero,
determinados a partir de la teoria elemental de la viga quien supone que las secciones
planas permanecen planas, con aquellos generados por la distribucién de esfuerzos no
uniformes.

Las disposiciones del presente articulo se aplicardn a todos los elementos compuestos o
monoliticos con una losa de tablero sometidos a flexién longitudinal, incluidas las vigas y
largueros. Las mismas se basan en estudios de elementos finitos de diversos tipos y
configuraciones de puente, corroborados por pruebas experimentales, y analisis de sensi-
bilidad de diversas variables en las expresiones de regresién (Chen et al., 2005). Chen et
al. (2005) encontraron que los puentes con elevada relacion L/S (relacion entre la longitud
de tramo y la separacién de vigas) mostraron consistentemente un ancho efectivo igual al
ancho tributario b. En puentes sin oblicuidad con L/S = 3,1, el valor mas pequefo de las
relaciones L/S consideradas en el estudio de Chen et al. (2005), se determin6 que be = b
en las regiones de maximo momento positivo y aproximadamente be = 0,9:-b en las
regiones de maximo momento negativo en condiciones de estado limite de servicio. Sin
embargo, exhibieron que be = b en dichas regiones en todos los casos de estado limite de
resistencia.

Puentes con grandes angulos de oblicuidad a menudo exhiben b. < b tanto en las
regiones de maximo momento positivo como negativo, particularmente en los casos con
pequefias relaciones L/S. Sin embargo, cuando se evaluaron diversas disposiciones
posibles usando el factor de calificacion (RF, segun sus siglas en inglés, “Rating Factor”)
como una medida de impacto, se observé que la influencia en la utilizacion del ancho
completo (be = b) era minima.

Por lo tanto, el uso del ancho tributario se justifica en todos los casos dentro de los limites
especificados en el presente articulo. El estudio de Chen et al. (2005) demostré6 que no
existe una relacion significativa entre el ancho efectivo de losa y el espesor de la losa,
como se suponia en especificaciones previas al AASHTO 2012.

Estas disposiciones se consideran aplicables para angulos de oblicuidad menores o
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iguales a 75 grados, relaciones L/S mayores o iguales a 2,0 y anchos de voladizo
menores o iguales a 0,5-S. En casos inusuales donde se violen estos limites, se debera
utilizar un analisis refinado para determinar el ancho efectivo de la losa. Ademas, estas
disposiciones se consideran aplicables en puentes viga-losa con angulos de oblicuidad
desiguales de las lineas de apoyo, vigas divergentes, vigas curvadas horizontalmente,
tramos en voladizo, y en tramos continuos con longitudes desiguales de tramo, aunque
estos parametros no se han investigado ampliamente en los estudios hasta la fecha. Estas
recomendaciones se basan en el hecho de que la participacion de la losa en estos casos
paramétricos mas generales es fundamentalmente similar a la participacion de la losa en
los casos paramétricos especificos que se han estudiado.

El uso de la mitad de la distancia a la viga o larguero adyacente, en el célculo del ancho
efectivo de las vigas principales en los sistemas de viga y/o largueros compuestos o en los
cordones de reticulados con tablero compuesto, es una suposicion conservadora para los
principales componentes estructurales, ya que por lo general se puede esperar que un
ancho mayor de losa participe con las vigas principales o cordones del reticulado. Sin
embargo, este supuesto ancho tributario puede dar lugar a una subestimacién en los
requerimientos de los conectores de corte y la falta de consideracion de fuerzas axiales y
momentos flexores, en las vigas o largueros compuestos, debido a los efectos globales.
Para utilizar un mayor ancho de losa, en las vigas principales o cordones de reticulado, se
deberé& considerar un andlisis refinado.

Los casos especificos en los cuales se recomienda un andlisis refinado se los enlista,
puesto que estan significativamente mas all4 de la aplicacién convencional del concepto
de un ancho efectivo de losa. Estos casos incluyen los arcos atirantados, donde la losa del
tablero esta disefiada para contribuir a la resistencia a traccion de las vigas, y los puentes
atirantados con un tablero de losa mixta. Chen et al. (2005) proporciona resultados de
pocos casos estudiados con anchos efectivos de losa, con simplificados limites inferiores,
en sistemas de tablero mixto de puentes atirantados con ciertas caracteristicas
especificas.

C 4.6.2.6.2. Vigas cajon construidas por dovelas de hormigén y vigas cajén de una
sola célula hormigonadas in situ

El articulo 3-10.2 del documento Ontario Highway Bridge Design Code (1991) contiene
una alternativa que se puede utilizar en reemplazo del procedimiento especificado en el
presente articulo. Este procedimiento alternativo proporciona una expresién para
determinar el ancho efectivo del ala a utilizar en el célculo de resistencias y tensiones de
flexion.

Normalmente no sera necesario superponer las tensiones locales de flexion de losas
armadas en dos direcciones debidas a las cargas de rueda y las tensiones principales de
flexion longitudinal.

Los anchos efectivos del ala, b ¥ bs , se calculan como el producto entre el coeficiente
indicado en la Figura 4.6.2.6.2-2 y la distancia fisica b, como se indica en la Figura
4.6.2.6.2-3.

Si las distribuciones lineales de tensiones intersecan un borde libre o se intersecan entre si
antes de llegar al ancho méximo, la distribucién lineal tendra forma de trapezoide; caso
contrario sera triangular. Esto se ilustra en la Figura 4.6.2.6.2-3c.

La Figura 4.6.2.6.2-4 se debe utilizar s6lo para calcular la resistencia debida al anclaje de
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los cables de postesado y a otras fuerzas concentradas, y se puede despreciar en el
analisis general efectuado para determinar las solicitaciones.

C 4.6.2.6.3. Superestructuras de multiples células hormigonadas in situ (Este articu-
lo no tiene comentario)

C 4.6.2.6.4. Tableros ortétropos de acero

Se puede evitar la consideracion del ancho efectivo de la placa del tablero mediante la
aplicacion de métodos de analisis refinados.

Se pueden usar los procedimientos de “Design Manual for Orthotropic Steel Plate Deck
Bridges (AISC, 1963)” como medio aceptable de andlisis simplificado; sin embargo, se ha
demostrado que el uso de este procedimiento puede generar anchos efectivos de nervios
que exceden su separacion, lo que puede ser poco conservador.

Algunos ensayos (Dowling et al., 1977) han mostrado que para la mayoria de los casos
practicos, se puede despreciar el arrastre por cortante (shear lag) para calcular la
resistencia Ultima a compresion de las alas de las vigas rigidizadas o no (Lamas and
Dowling, 1980; Burgan and Dowling, 1985; Jetteur et al., 1984; y Hindi, 1991). De esta
manera, un ala se puede normalmente considerar uniformemente cargada a través de su
ancho. Es necesario considerar la efectividad del ala en mayor detalle solo en el caso de
alas con relaciones de aspecto particularmente grandes (L/B < 5) o paneles o rigidizadores
de borde particularmente esbeltos (Burgan and Dowling, 1985 and Hindi, 1991).

La consideracion del comportamiento inelastico puede aumentar el ancho efectivo en
comparacion con el andlisis elastico. Con cargas ultimas, la regién del ala por encima del
alma puede fluir y extender la plastificacion (y distribuir el esfuerzo) hacia afuera si la placa
mantiene su estabilidad local. Resultados de estudios realizados por Chen et al. (2005) en
vigas de acero compuestas, incluyendo varias vigas tipo omega invertida de puentes,
indicaron que el ancho total de la losa puede ser considerado efectivo en las regiones de
momentos tanto positivo como negativo.

De este modo, las placas ortétropas actuando como alas se consideran totalmente
efectivas para la evaluacion de los estados limite de resistencia de flexiébn positiva y
negativa cuando la relaciéon L/B es al menos 5. Para el caso en que L/B < 5, solo se debe
considerar efectivo un ancho de 1/5 de la luz efectiva. Para estados limite de servicio y
fatiga en regiones de alto esfuerzo de corte, se debe realizar un analisis especial del
arrastre por cortante (shear lag).

C 4.6.2.6.5. Vigas transversales de tablero y vigas cabezales integrales

Las disposiciones sobre el ancho efectivo del ala para vigas transversales de tablero y
vigas cabezales integrales, basadas en practicas satisfactorias del pasado, se especifican
en el articulo 8.10.1.4 de las “Especificaciones Estandares de AASHTO” (AASHTO
Standard Specifications, 2002).

C 4.6.2.7. Distribucion de la carga de viento lateral en puentes multiviga

C4.6.2.7.1. Secciones |

Los tableros de planchas de hormigdn prefabricado no constituyen diafragmas rigidos y no
se debe suponer que estos tableros actian como diafragmas horizontales a menos que
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exista evidencia que demuestre lo contrario.

A menos que se efectle un analisis mas refinado, la fuerza de viento, el momento de
viento, la fuerza horizontal a ser transmitida por los diafragmas y porticos transversales, y
la fuerza horizontal a ser transmitida por el arriostramiento lateral se pueden calcular como
se indica a continuacién. Este procedimiento se presenta para puentes viga, pero se
puede adaptar para otros tipos de puentes.

La fuerza de viento, W, se puede aplicar a las alas de los elementos exteriores. En el caso
de elementos compuestos y ho compuestos con tableros de hormigén colado in situ o
tableros metélicos ortotropos, no es necesario aplicar W en el ala superior.

cyP.d
W = WTD (C 4.6.2.7.1-1)
siendo:

w la fuerza mayorada de viento por unidad de longitud aplicada al ala, en
kN/m.

Po la presion horizontal de viento de disefio especificada en el articulo 3.8.1, en
kN/m?2,

d la altura del elemento, en m.

y el factor de carga especificado en la Tabla 3.4.1-1 para la combinacion de
un determinado grupo de cargas.

m el factor de modificacion de las cargas relacionado con la ductilidad,
redundancia e importancia operativa segin lo especificado en el articulo

1.3.2.1.

Para los primeros dos recorridos de cargas, el maximo momento de viento sobre el ala
cargada se puede determinar como:

WLy® (C 4.6.2.7.1-2)
T .6.2.7.
siendo:

Mw el mé&ximo momento lateral en el ala debido a la carga mayorada de viento,
en kN-m.

w la fuerza mayorada de viento por unidad de longitud aplicada al ala, en
kN/m.

Lo la separacion de los puntos de arriostramiento, en m.
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Para el tercer recorrido de cargas, el maximo momento de viento sobre el ala cargada se
puede calcular como:

WLt w2

+ C4.6.27.13
w10 8N, ( )

siendo:

Muw el momento lateral total en el ala debido a la carga mayorada de viento, en

KN-m.

W la fuerza mayorada de viento por unidad de longitud aplicada al ala, en
KN/m.

Lo la separacion de los porticos transversales o diafragmas, en m.

Np el nimero de elementos longitudinales.

L la longitud de tramo, en m.

La expresion C 4.6.2.7.1-3 se basa en la hip6tesis que los porticos transversales y diafrag-
mas actdan como bielas, distribuyendo la fuerza de viento del ala exterior hacia las alas
adyacentes. Si no hay poérticos transversales ni diafragmas, el primer término se debe
tomar igual a 0,0 y Ny se debera tomar igual a 1,0.

La fuerza de viento horizontal aplicada a cada punto de arriostramiento se puede calcular
como:

P, =W L, (C4.6.2.7.1-4)
siendo:
Pw la fuerza de viento lateral aplicada al punto de arriostramiento, en kN.
W la fuerza mayorada de viento por unidad de longitud calculada mediante la
expresion C 4.6.2.7.1-1, en KN/m.
Lo la separacion de los porticos transversales o diafragmas, en m.

Los sistemas de arriostramiento lateral requeridos para soportar ambas alas, debido a la
transmision de cargas de viento a través de diafragmas o porticos transversales, se
deberan disefiar para una fuerza horizontal igual a 2 P, en cada punto de arriostramiento.
C 4.6.2.7.2. Secciones tipo cajon (Este articulo no tiene comentarios)

C 4.6.2.7.3. Construccion (Este articulo no tiene comentarios)

C 4.6.2.8. Distribucién de las cargas sismicas laterales (Este articulo no tiene comen-
tarios)
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C 4.6.2.9. Andlisis de puentes construidos por dovelas de hormigon

C 4.6.2.9.1. Requisitos generales

En el andlisis de puentes construidos por dovelas de hormigén es necesario considerar
cbémo varian los parametros de disefio en funcion del tiempo, asi como un cronograma de
ejecucion y método de montaje especificos. Esto, a su vez, requiere el uso de un software
desarrollado para trazar la respuesta en funcion del tiempo de puentes de hormigén
pretensado montados por dovelas bajo cargas constructivas y de servicio. Entre los
numerosos programas desarrollados para este propdsito hay varios que son de dominio
publico y se pueden adquirir por un importe nominal, por ejemplo, Ketchum (1986),
Sushkewich (1986) y Danon and Gamble (1977).

C 4.6.2.9.2. Modelos de bielas y tirantes

En bibliografia se pueden encontrar antecedentes sobre el andlisis transversal de puentes
viga tipo cajén de hormigon.

C 4.6.2.9.3. Ancho efectivo del ala (Este articulo no tiene comentarios)
C 4.6.2.9.4. Analisis transversal (Este articulo no tiene comentarios)
C 4.6.2.9.5. Andlisis longitudinal (Este articulo no tiene comentarios)
C 4.6.2.9.5a. Requisitos generales (Este articulo no tiene comentarios)
C 4.6.2.9.5b. Analisis del montaje (Este articulo no tiene comentarios)

C 4.6.2.9.5c. Analisis del sistema estructural definitivo (Este articulo no tiene co-
mentarios)

C 4.6.2.10. Anchos de faja equivalente para alcantarillas tipo cajén
C 4.6.2.10.1. Requisitos generales

El disefio, con alturas de relleno igual o mayor que 0,60 m, esta especificado en el articulo
3.6.1.2.6.

C 4.6.2.10.2. Caso 1: Recorrido del transito en direccién paralela al tramo

Las alcantarillas se deben disefiar de acuerdo con las disposiciones del Capitulo 12 (en
desarrollo).

Las alcantarillas tipo cajon normalmente se analizan como portico en dos direcciones. Los
anchos de faja equivalente se utilizan para simplificar el analisis de la respuesta
tridimensional de las sobrecargas. Las expresiones 4.6.2.10.2-1 y 4.6.2.10.2-2 se basan
en investigaciones (McGrath et al., 2004) analizando las fuerzas en alcantarillas tipo cajéon
con tramos de hasta 7,30 m.

Los anchos de distribucion se basan en la distribucion de las fuerzas de corte. Para
momentos positivos y negativos los anchos de distribucion son mas amplios; sin embargo,
el uso de un ancho mas estrecho en combinacion con el factor de presencia mdultiple de un
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solo carril proporciona disefios adecuados para multiples carriles cargados para todas las
solicitaciones.

Aunque en la préactica pasada se haya ignorado la distribucion de la sobrecarga a través
de rellenos de suelo, la consideracion de este efecto, tal como se presenta en la expresion
4.6.2.10.2-2, permite obtener un modelo mas preciso de los cambios en las fuerzas de
disefio con el aumento de la profundidad del relleno. El incremento de la longitud de carga
paralela al tramo, segun lo permitido por la expresién 4.6.2.10.2-2, puede ser conserva-
doramente despreciado en el disefio.

C 4.6.2.10.3. Caso 2: Recorrido del transito en direcciéon perpendicular al tramo

Las alcantarillas, con el transito desplazandose en forma perpendicular al tramo, pueden
tener en la misma faja de disefio dos 0 mas camiones al mismo tiempo. Esto debe tenerse
en cuenta, para el andlisis de la respuesta estructural de la alcantarilla, mediante el
apropiado factor de presencia multiple.

C 4.6.2.10.4. Alcantarillas tipo cajon prefabricadas

En aquellos casos en que se opte por utilizar alcantarillas tipo cajon prefabricadas y en
ausencia de documentos especificos de origen nacional, se podra consultar el documento
AASHTO M 273, donde se puede observar que dichos elementos se instalan, a menudo,
con juntas que no proporcionan ningun medio de transferencia directa de corte a través de
las juntas de secciones adyacentes bajo condiciones de carga de servicio.

Esta practica se basa en investigaciones (James, 1984; Frederick, et al., 1988), las cuales
indican que la transferencia significativa de corte puede no ser necesaria bajo cargas de
servicio. La respuesta de las secciones ensayadas estaba caracterizada por pequefias
flechas y deformaciones que indicaban que no se produjo fisuracién bajo cargas de rueda
en servicio sin recubrimiento de tierra y que la demanda de la seccién fue menor que lo
previsto por el disefio, que se basaba de manera conservadora en una seccion fisurada. Si
bien no hay problemas conocidos en servicio con la instalacion de secciones estandares
tipo cajon sin medios de transferencia de corte a través de las juntas, los analisis (McGrath
et al.,, 2004) indican que las tensiones son mucho mayores cuando una alcantarilla tipo
cajon esta sujeta a una sobrecarga en un borde libre que cuando esta cargado lejos de él.

Sin embargo, la investigacion realizada en alcantarillas tipo cajon prefabricadas que se
cargaron en el borde de la secciéon (Abolmaali and Garg, 2007) ha demostrado que no se
requiere ningun medio de transferencia de carga a través de la junta cuando la sobrecarga
se distribuye segun los articulos 4.6.2.10.2 y 4.6.2.10.3 y la losa superior de la alcantarilla
tipo cajon se ha disefiado de acuerdo con el articulo 5.8.3. Los cajones ensayados
mostraron tener una resistencia al corte significativamente mayor que lo previsto por el
articulo 5.8.3.

Para alcantarillas tipo cajon con requerimientos dimensionales fuera de los establecidos en
los documentos AASHTO/ASTM, algunos suelos de relleno o el pavimento probablemente
podran proporciona suficiente transferencia de corte para distribuir la sobrecarga a seccio-
nes tipo cajon adyacentes sin llaves de corte con el fin de evitar mayores tensiones
debidas a la carga del borde.

Por lo contrario, para alcantarillas tipo cajon fuera de los requisitos dimensionales de
ASTM/AASHTO, sin recubrimiento de ningun tipo, ni pavimento, suelo u otros medios de
transferencia de corte tales como las llaves de corte, los Proyectistas Estructurales debe-
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ran disefiar la seccion de la alcantarilla para los anchos de distribucion reducidos especifi-
cados en ausencia de un método de disefio mas riguroso.

C 4.6.3. Métodos de analisis refinados
C 4.6.3.1. Requisitos generales

Si la solicitacion extrema que actia en un elemento se determina utilizando un método de
analisis refinado, el nimero de posibles ubicaciones de la sobrecarga vehicular de disefio
sera elevado. Los siguientes factores son variables:

- La ubicacién de los carriles de disefio, si el ancho de tablero disponible contiene
una fraccion del ancho de carril de disefio,

- Cuédles de los carriles de disefio realmente se utilizan,

- La ubicacion longitudinal de la sobrecarga vehicular de disefio en cada carril,
- La separacion longitudinal entre ejes de la sobrecarga vehicular de disefio,

- La ubicacién transversal de la sobrecarga vehicular de disefio en cada carril.

Este requisito refleja las respuestas de los puentes que se han observado
experimentalmente. Tradicionalmente esta fuente de rigidez ha sido despreciada, a pesar
de lo cual existe y puede ser incluida, siempre que se asegure plenamente la accion
compuesta.

Se deben proveer coeficientes de distribucién de sobrecarga para cada combinacion de
componente y carril.

C 4.6.3.2. Tableros
C 4.6.3.2.1. Requisitos generales

En muchos tableros macizos, la torsion contribuye a soportar las cargas de rueda de
manera comparable a la flexion. Existen grandes momentos torsores en las zonas
extremas de los puentes viga oblicuos, generados por la presencia de flechas
diferenciales. En la mayoria de los tipos de tableros, las tensiones de corte son bastante
bajas, y su contribucién a la flecha vertical no es significativa. No se deberan despreciar
las deformaciones por corte en el plano, las cuales dieron origen al concepto de ancho
efectivo para tableros de puentes mixtos.

C 4.6.3.2.2. Modelo de placa is6tropa

El analisis es bastante insensible a pequefias desviaciones en la altura constante, tales
como las debidas al peralte, coronamiento y cartelas. Incluso una gran diferencia en la
cuantia de armadura, en losas de hormigon ligeramente fisuradas, no modificara significa-
tivamente la distribucién de cargas.

La rigidez torsional del tablero se puede estimar utilizando la expresion C 4.6.2.2.1-1, utili-
zando b igual a 1,0.
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C 4.6.3.2.3. Modelo de placa ortétropa

La precisién de un analisis que utiliza el modelo de placa ortétropa disminuye fuertemente
para sistemas compuestos por un pequefio nUmero de elementos sometidos a cargas
concentradas.

C 4.6.3.2.4. Modelo refinado de tablero ortétropo

El “Manual for Design, Construction, and Maintenance of Orthotropic Steel Bridges (FHWA,
2012)” proporciona orientacion adicional acerca de la evaluacion de esfuerzos
estructurales locales utilizando la modelacion con elementos finitos.

C 4.6.3.3. Puentes de Viga - Losa
C 4.6.3.3.1. Requisitos generales

Es posible que el software elegido especifique limites mas estrictos para la relaciéon de
aspecto.

En ausencia de otro tipo de informacién, el Proyectista Estructural podra utilizar los
siguientes lineamientos a su discrecion:

- Se deberd utilizar como minimo cinco nodos por cada tramo de viga, y
preferentemente se deberan utilizar nueve.

- Para los andlisis por elementos finitos que involucran elementos tipo placa y tipo
viga, es preferible mantener las distancias verticales relativas entre los diferentes
elementos. Si esto no fuera posible, los elementos longitudinales y transversales se
pueden ubicar a la mitad del espesor de los elementos tipo placa, siempre que las
excentricidades se incluyan en las propiedades equivalentes de las secciones que
sean compuestas.

- Para los analisis por emparrillado o analisis por elementos finitos y por diferencias
finitas de la sobrecarga, se debera suponer que la losa es efectiva para proveer
rigidez tanto en flexién positiva como en flexion negativa. En los sistemas de
emparrillado con vanos llenos o parcialmente llenos, se deberan utilizar las
propiedades de la seccidbn compuesta.

- En los andlisis por elementos finitos, un elemento deberd tener capacidad
membranal con discretizacion suficiente para considerar adecuadamente el arrastre
por cortante. Para el célculo de resistencias, las solicitaciones asi calculadas se
deben aplicar a las correspondientes secciones compuestas 0 no compuestas.

- Para los elementos longitudinales mixtos, en un andlisis por emparrillado, la rigidez
se deberé calcular suponiendo un ancho de losa efectivo, pero no sera necesario
gue este ancho sea menor que lo especificado en el articulo 4.6.2.6.

- Para los diafragmas con porticos tipo K y porticos tipo X, se deberan calcular
las rigideces de la viga equivalente para flexiébn y corte. Para los puentes con
diafragmas muy separados, puede ser deseable utilizar elementos transversales
ideales tipo viga para modelar el tablero. EI nimero de dichas vigas queda a
criterio del Ingeniero. La importancia del arrastre por cortante en el ancho viga-losa
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transversal, en funcién de la distribucion de la carga lateral, se puede evaluar cuali-
tativamente variando la rigidez de los elementos viga-losa dentro de limites razo-
nables y observando los resultados. Estos estudios de sensibilidad a menudo de-
muestran que este efecto no es significativo.

- Las solicitaciones en los diafragmas debidas a la sobrecarga se deberan calcular
mediante andlisis por emparrillado o elementos finitos. La manera mas simple de
establecer las solicitaciones extremas consiste en utilizar superficies de influencias
analogas a las desarrolladas para los elementos longitudinales principales.

- La constante torsional de St. Venant se podra determinar utilizando la expresion del
articulo C 4.6.2.2.1. La transformacién del hormigén y el acero en un Unico material
se debe hacer en base al médulo de corte, G, el cual se puede tomar como
G = 0,5-E/(1+u). Se recomienda que la rigidez de St. Venant de las secciones
compuestas utilice solamente la mitad del ancho efectivo de la seccion flexional,
como se describié anteriormente, antes de la transformacion.

C 4.6.3.3.2. Puentes curvos de acero

Los métodos de andlisis refinados, definidos en el articulo 4.4, son generalmente
realizados mediante la utilizacion de computadoras. Los métodos de faja finita y de ele-
mentos finitos han sido los mas comunes. El método de la faja finita es menos riguroso
gue el método de elementos finitos y ha caido en desuso con la llegada de las computa-
doras mas potentes. Los programas de elementos finitos pueden proporcionar un analisis
de malla utilizando una serie de elementos de viga conectados en un plano. Para refinar el
modelo de mallase pueden incluir elementos de compensacion. Con frecuencia, en los
elementos de viga se restringe el alabeo torsional. El método de los elementos finitos se
puede aplicar a un modelo tridimensional de la superestructura. Una variedad de elemen-
tos se puede utilizar en este tipo de modelo. EI modelo tridimensional puede ser hecho de
manera de considerar la torsion de alabeo mediante el modelado de cada seccion
transversal de la viga con un conjunto de elementos.

La rigidez de los apoyos, incluyendo la restriccion lateral como la de los estribos integrales
0 pilares integrales, se deberd considerar en el analisis. Puesto que la restriccion del
apoyo esta desplazada del eje neutro de las vigas, a menudo se producen elevadas
fuerzas laterales en los apoyos que pueden generar una significativa flexion en las vigas,
pudiendo conducir a menores momentos de viga que los que se obtendrian si las
restricciones no estuvieran presentes. El Proyectista Estructural debera cerciorarse que
cualquier beneficio reconocido en el disefio estard presente durante toda la vida de
servicio del puente.

Las cargas pueden ser directamente aplicadas al modelo estructural, o aplicadas a las
lineas de influencia o superficies de influencia. S6lo cuando se utilizan soluciones elasticas
de pequefia deformacién las superficies de influencia o lineas de influencia son
apropiadas. El Proyectista Estructural deberé corroborar que las cargas permanentes
se apliquen con la mayor precision posible.

C 4.6.3.4. Puentes celulares y tipo cajon (Este articulo no tiene comentarios)
C 4.6.3.5. Puentes reticulados

Si la carga se aplicara al tablero o a las vigas de tablero y no a las uniones del reticulado
se obtendran resultados que cuantifican mejor las acciones fuera del plano.
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La experiencia demuestra que las solicitaciones debidas a las cargas permanentes
calculadas utilizando ya sea un andlisis de poértico plano o bien un andlisis de portico
espacial en un reticulado con elementos primarios y secundarios adecuadamente
contraflechados y detallados para minimizar la excentricidad en las uniones, seran
bastante similares a las que se obtienen utilizando las aproximaciones convencionales. En
muchos casos, la Unica manera de calcular con precisién las fuerzas en los elementos
secundarios, particularmente las solicitaciones debidas a las sobrecargas, es realizar un
analisis tridimensional completo.

C 4.6.3.6. Puentes en arco

En el trabajo de Nettleton (1977) se analiza el acortamiento de la nervadura y el disefio y
construccion del arco.

No se puede esperar que un factor de correccién aplicado en un solo paso modele
adecuadamente los efectos de la deformacidn para un amplio rango de rigideces.

Si ademas de las articulaciones en los estribos se dispone una articulacion en el
coronamiento de la nervadura, el arco se vuelve estaticamente determinado y basicamente
se eliminan las tensiones debidas a los cambios de temperatura y acortamiento de la
nervadura.

Los arcos se pueden analizar, disefiar y construir como articulados bajo carga permanente
0 porciones de carga permanente, y como fijos en algunos puntos articulados para el resto
de las cargas de disefio.

En los arcos reticulados, la distribucion de las tensiones entre el cordén superior y el
inferior depende fuertemente del modo como se procede el montaje del arco. En estos
casos el procedimiento de montaje deberd estar claramente especificado en las
especificaciones técnicas.

C 4.6.3.7. Puentes atirantados

Numerosos libros de texto analizan los efectos no lineales en puentes atirantados, por
ejemplo, Podolny and Scalzi (1986), Troitsky (1977), y un informe del Comité ASCE sobre
Puentes Sustentados por Cables (ASCE, 1991). De este Gltimo documento se tomaron las
formas particulares de las expresiones 4.6.3.7-1y 4.6.3.7-2.

C 4.6.3.8. Puentes colgantes

En el pasado, los puentes colgantes cortos han sido analizados por las teorias conven-
cionales de las pequefias deformaciones. Para los puentes de longitud corta a moderada
se han utilizado métodos con factores de correccion para tomar en cuenta el efecto de la
deformacion, el cual es particularmente significativo para el calculo de los momentos en
los sistemas de tablero. Cualquier puente colgante en la actualidad tiene una longitud de
tramo tal que se debe utilizar la teoria de las grandes deformaciones. En la actualidad
existen programas informaticos adecuados que estan disponibles en el mercado, por lo
tanto, hay pocas razones para no utilizar soluciones basadas en la teoria de las grandes
deformaciones.

Por los mismos motivos de orden econémico, el tramo probablemente tendra una longitud
suficiente como para que la influencia de la rigidez torsional del tablero, combinada con el
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efecto relativamente pequefio de la sobrecarga en relacién con la carga permanente, haga
que la simple técnica de la sumatoria de momentos sea adecuada para asignar cargas a
los cables y péndolas y habitualmente aun al sistema de tablero, por ejemplo, un reticulado
de rigidizacion.

C 4.6.4. Redistribucion de momentos negativos en puentes de vigas continuas (Este
articulo no tiene comentarios)

C 4.6.4.1. Requisitos generales (Este articulo no tiene comentarios)

C 4.6.4.2. Método refinado (Este articulo no tiene comentarios)

C 4.6.4.3. Procedimiento aproximado (Este articulo no tiene comentarios)
C 4.6.5. Estabilidad (Este articulo no tiene comentarios)

C 4.6.6. Andlisis para gradiente de temperatura

La respuesta de una estructura frente a un gradiente de temperatura se puede dividir en
tres efectos, de la siguiente manera:

- Expansion axial - Este efecto se debe a la componente uniforme de la distribucion
de la temperatura que se debera considerar simultdneamente con la temperatura
uniforme especificada en el articulo 3.12.2. Se puede calcular como:

1
Tye = ~ [[7s dw dz (C 4.6.6-1)

La correspondiente deformacién axial uniforme es:

g, =allye +T,) (C 4.6.6-2)

- Deformacion por flexion - Debido a que las secciones planas permanecen
planas, la superestructura sufre una curvatura para acomodar la componente
linealmente variable del gradiente de temperatura. La rotacion por unidad de
longitud correspondiente a esta curvatura se puede determinar como:

a 1
¢ = i ”TG zdw dz = (C 4.6.6-3)

Si la estructura no tiene restricciones externas, es decir, si esta simplemente
apoyada o en voladizo, la deformacion superpuesta no desarrolla solicitaciones
externas.

La deformacion axial y la curvatura se pueden utilizar en formulaciones tanto de
flexibilidad como de rigidez. En el primer caso se puede utilizar & en lugar de
N/AE, y en los calculos de desplazamientos tradicionales se puede utilizar ¢ en
lugar de M/EI. En el segundo caso, las solicitaciones en el extremo fijo para un
elemento prismatico de un portico se pueden determinar como:
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N=EA, g, (C 4.6.6-4)
M=EI, ¢ (C 4.6.6-5)

En el trabajo de Ghali and Neville (1989), el lector encontrara una discusion mas
profunda de este tema, ademas de numerosos ejemplos.

Las deformaciones inducidas por otros efectos, tales como la contracciéon y la

fluencia lenta, se pueden tratar de manera similar.

- Tensiones internas — Utilizando la convencién de signos segun la cual la
compresion se considera positiva, las tensiones internas adicionales a las
correspondientes a un alargamiento axial y/o rotacion restringidas se pueden
calcular como:

o =ElaTs —aT,g -¢7] (C 4.6.6-6)

siendo:
Tec el gradiente de temperatura [A°C].
Tue latemperatura promediada a lo largo de la seccion transversal, en °C.
Tu latemperatura especificada uniforme, en °C.

Ac el area de la seccion transversal — transformada para vigas de acero,
en m2,

c el momento de inercia de la seccion transversal — transformada para
vigas de acero, en m*.

a el coeficiente de expansion térmica, en m/m/°C.

E el médulo de elasticidad, en MPa.

R el radio de curvatura, en m.

w el ancho de la seccidn transversal del elemento, en m.

z la distancia vertical a partir del centro de gravedad de la seccion
transversal, en m.

Por ejemplo, la parte del gradiente que genera una deformacion por flexién
flexiona una superestructura prismatica en un segmento de circulo en el plano
vertical. Para una estructura de dos tramos con una longitud de tramo L, en m, la
viga no restringida se levantaria del apoyo central una distancia 4 [m] = L? /2R.

Al forzar la viga hacia abajo para eliminar el A4 se desarrollaria un momento cuyo
valor en el pilar seria:
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M,==EI_ ¢ (C 4.6.6-7)

Por lo tanto, el momento es funcion de la rigidez de la viga y de la flexion
impuesta. A medida que la rigidez tiende a cero en el estado limite de resistencia,
M. tiende a desaparecer. Este comportamiento también indica la necesidad que
haya ductilidad para garantizar la integridad de la estructura a medida que
disminuye la rigidez.

C 4.7. ANALISIS DINAMICO
C 4.7.1. Requisitos basicos de la dindmica estructural
C 4.7.1.1. Requisitos generales

Por lo general, en el disefio de un puente no sera necesario considerar un analisis de las
vibraciones inducidas por los vehiculos ni por el viento. Aunque un vehiculo cruzando
sobre el puente no constituye una situacién estatica, el puente se debe analizar colocando
el vehiculo de forma estética en diferentes ubicaciones a lo largo del puente y aplicando un
incremento por carga dindmica, como se especifica en el articulo 3.6.2, para considerar las
respuestas dindmicas generadas por el vehiculo en movimiento. Sin embargo, en los
puentes flexibles y en los componentes largos y esbeltos de puentes que pueden ser
excitados por el propio movimiento del puente, las solicitaciones dinamicas podran ser
mayores que el incremento por carga dindmica especificado en el articulo 3.6.2. En la
mayoria de los puentes en los cuales se han observado problemas de vibracién, el
amortiguamiento natural de la estructura era muy bajo. Los puentes continuos flexibles
pueden ser particularmente susceptibles a las vibraciones. Estos casos pueden requerir un
analisis para sobrecarga movil.

Cuando el numero de grados de libertad del modelo sea mayor que el nimero de grados
de libertad dindmicos utilizado, se podra emplear un procedimiento de condensacién
estandar.

Los procedimientos de condensacién se pueden utilizar para reducir el nimero de grados
de libertad antes de efectuar el analisis dinAmico. Sin embargo, la condensacion puede
comprometer la precision de los modos mas elevados. Por lo tanto, si se requieren modos
mas elevados, tales procedimientos se deberan aplicar con precaucion.

El nimero de frecuencias y formas modales, necesarios para completar el analisis
dindmico, se deberd estimar previamente o bien se debera determinar en las primeras
instancias de un enfoque de multiples pasos. Habiendo determinado este numero, el mo-
delo se debe desarrollar de manera que posea el mayor nimero de grados de libertad
aplicables.

Se deberan incluir suficientes grados de libertad para representar las formas modales
relevantes para la respuesta que se desea obtener. Una regla préctica es que el nimero
de grados de libertad debera ser igual al doble del nimero de frecuencias requeridas.
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El nimero de grados de libertad y las masas asociadas se deberan seleccionar de manera
de aproximar la verdadera naturaleza distributiva de la masa. El nimero de frecuencias
requeridas también dependera del contenido de frecuencias de la funcién excitatriz.

C 4.7.1.2. Distribucion de masas

La distribucion de la rigidez y la masa se debe modelar en un andlisis dindmico. La
discretizacion del modelo debera tener en cuenta, para la rigidez y la masa, la variacion
tanto geométrica como asi también del material.

Elegir entre un modelo de masa consistente y un modelo de masa concentrada depende
del sistema y de la respuesta investigada, y por lo tanto resulta dificil de generalizar. Para
los sistemas de masa distributiva modelados con funciones de formas polinémicas en las
cuales la masa esta asociada con la rigidez distributiva, como por ejemplo una viga, se
recomienda utilizar un modelo de masa consistente (Paz, 1985). En lugar de un modelo
consistente, se puede utilizar un modelo de masa concentrada en los grados de libertad
traslacionales, de manera de aproximar la naturaleza distributiva de la masa (Clough and
Penzian 1975).

Para sistemas con masa distributiva asociada con mayor rigidez, como por ejemplo la
rigidez en el plano del tablero de un puente, la masa se puede modelar adecuadamente
como concentrado. Si fueran significativos, se deberan incluir los efectos de la inercia
rotacional.

C 4.7.1.3. Rigidez

En el analisis sismico se deberan considerar los efectos no lineales, tales como la defor-
macion inelastica y la fisuracién, ya que estos efectos disminuyen la rigidez.

Las columnas y muros de hormigén armado en Zonas de Desempefio Sismico 2, 3y 4,
se deberan analizar utilizando las propiedades de la seccion fisurada. Para este proposito,
se puede utilizar un momento de inercia igual a la mitad del correspondiente a la seccion
no fisurada.

C 4.7.1.4. Amortiguamiento

El amortiguamiento se puede despreciar en el calculo de las frecuencias naturales y
desplazamientos nodales asociados. Los efectos del amortiguamiento se deberan
considerar si se busca una respuesta transitoria.

Se pueden obtener valores adecuados de amortiguamiento midiendo las vibraciones libres
inducidas in situ o mediante ensayos de vibracion forzada. En lugar de realizar medi-
ciones, se pueden utilizar los siguientes valores para la relacion de amortiguamiento
viscoso equivalente:

- Construcciones de hormigon: 2%

- Construcciones de acero soldadas y abulonadas: 1%

C 4.7.1.5. Frecuencias naturales (Este articulo no tiene comentarios)
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C 4.7.2. Respuestas dindmicas elasticas

C 4.7.2.1. Vibracion inducida por los vehiculos

La limitacion impuesta al incremento por carga dinamica refleja el hecho de que la
rugosidad superficial del tablero es un factor que afecta fuertemente la interaccion
vehiculo/puente, y que durante la etapa de disefio resulta dificil estimar como el deterioro
del tablero a largo plazo afectara dicha rugosidad.

La correcta aplicacion del requisito sobre reduccién del incremento por carga dinamica es
la siguiente:

M. 20,5 IM (C 4.7.2.1-1)

Calc Tabla 3-6

y no:

@+M),.205@+IM) (C 4.7.2.1-2)

Calc =

C 4.7.2.2. Vibracion inducida por el viento

C 4.7.2.2.1. Velocidades del viento (Este articulo no tiene comentarios)

C 4.7.2.2.2. Efectos dinamicos (Este articulo no tiene comentarios)

C 4.7.2.2.3. Consideraciones de disefio

Las siguientes publicaciones contienen informacién adicional sobre el disefio para las
cargas de viento: AASHTO (1985); Scanlan (1975); Simiu and Scanlan (1978); Basu and
Chi (1981a); Basu and Chi (1981b); ASCE (1961); y ASCE (1991).

C 4.7.3. Respuestas dindmicas inelasticas (Este articulo no tiene comentarios)

C 4.7.3.1. Requisitos generales (Este articulo no tiene comentarios)

C 4.7.3.2. Rotulas plasticas y lineas de rotura (Este articulo no tiene comentarios)

C 4.7.4. Analisis para cargas sismicas (Este articulo no tiene comentarios)

C 4.7.5. Andlisis para cargas de colisién (Este articulo no tiene comentarios)

C 4.7.6. Andlisis de los efectos debidos a explosivos

La ubicacién de la concentracion de esquirlas y el dafio de la abertura se deberan tener en
cuenta para el disefio de los componentes del puente sujetos a fuerzas explosivas. Los
datos disponibles al momento en que se han desarrollado estos requisitos (invierno de
2010) no son suficientes para determinar expresiones con el fin de estimar el grado de

esquirla/abertura en columnas de hormigén; sin embargo, las esquirlas y el dafio de la
abertura se pueden estimar para otros tipos de componentes utilizando los lineamientos
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internacionales dados para estas situaciones (por ejemplo, por el Departamento de Defen-
sa de EEEUU en 2008).

La naturaleza altamente impulsiva de las cargas explosivas garantiza la consideracion de
los efectos inerciales durante el analisis de un componente estructural. Investigaciones
pasadas han demostrado que, en general, un analisis estatico equivalente no es aceptable
para el disefio de cualquier elemento estructural sometido a cargas explosivas (Depart-
ment of Defense, 2008a; Department of Defense, 2002; Bounds, 1998; ASCE, 1997). Se
puede encontrar informacién sobre el disefio de estructuras para resistir cargas explosivas
en: AASHTO’s Bridge Security Guidelines (2011), ASCE (1997), Department of Defense
(2008a), Conrath, et al. (1999), Biggs (1964), y Bounds (1998).

C 4.8. ANALISIS MEDIANTE MODELOS FiSICOS

C 4.8.1. Ensayo de modelos a escala (Este articulo no tiene comentarios)

C 4.8.2. Ensayo de puentes existentes

Las solicitaciones asi medidas se pueden utilizar para proyectar la fatiga, para servir como
base en proyectos similares, para establecer limites admisibles de peso, para determinar

los requisitos a satisfacer para obtener una autorizacién para la circulacion de determina-
dos vehiculos, o para establecer una base de prioridades de rehabilitacién o refaccion.
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COMENTARIOS AL APENDICE A4,

TABLA PARA DISENO DE LOSAS DE TABLERO (Este
articulo no tiene comentarios)
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