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CAPITULO 3 — CARGAS Y FACTORES DE CARGA
3.10 - EFECTOS DE LOS TERREMOTOS
3.10.1 - Requisitos Generales

Los puentes deben diseflarse para que tengan una baja probabilidad de
colapso, pero puedan sufrir dafios significativos y salir fuera de servicio cuando
estén sujetos a intensidades del movimiento del suelo que tengan una probabilidad
de excedencia del 7 % en 75 afos. Frente a este tipo de evento, puede requerirse
un reemplazo total o parcial. La Autoridad de Aplicaciébn podra requerir mayores
niveles de desempefio.

Las acciones sismicas resultaran de los efectos de las fuerzas horizontales
determinadas de acuerdo con el Articulo 4.7.4 sobre la base del coeficiente de
respuesta elastica, Csm, especificado en el Articulo 3.10.4.2 y el peso equivalente de
la superestructura, ajustado por el factor de modificacion de respuesta, R,
especificado en el Articulo 3.10.7.1.

Las prescripciones que contiene este Reglamento son aplicables a puentes
de construccion tradicional. La Autoridad de Aplicacion debera especificar o aprobar
prescripciones apropiadas para construcciones no convencionales. Estas
prescripciones no necesitan aplicarse a estructuras completamente enterradas, a
menos que lo requiera la Autoridad de Aplicacion.

No serda necesario considerar los efectos sismicos en alcantarillas y
estructuras enterradas, excepto cuando sean cruzadas por fallas activas.

Debe considerarse el potencial de licuacion del suelo y la estabilidad de los
taludes.

3.10.2 - Peligrosidad Sismica

La peligrosidad sismica en el sitio de emplazamiento de un puente debe estar
caracterizada por el espectro de aceleraciones de respuesta y los factores de sitio
correspondientes.

El espectro de aceleraciones debe determinarse usando el Procedimiento
General indicado en el Articulo 3.10.2.1 o el Procedimiento Especifico para el Sitio,
de acuerdo al Articulo 3.10.2.2.

Debe utilizarse el Procedimiento Especifico para el Sitio si existe alguna de
las condiciones siguientes:

» El sitio de emplazamiento esté ubicado a menos de 10 km de una falla activa.
» El sitio de emplazamiento esté clasificado como Sr (Articulo 3.10.3.1).

» Se esperan terremotos de larga duracion en la zona.

Reglamento INPRES-CIRSOC 103, Parte VI 1



» La importancia del puente es tal, que deberia considerarse una probabilidad
de excedencia menor.

Si se utilizan historias en el tiempo de aceleraciones del terreno para
caracterizar la peligrosidad sismica del sitio, deber& cumplirse con lo especificado en
el Articulo 4.7.4.3.4b.

3.10.2.1. - Procedimiento General

El procedimiento general debe usar la aceleracion maxima del terreno PGA y
los coeficientes de aceleracion espectral para periodos cortos, Ss, y largos, Si. Los
valores de PGA, Ssy S1 se obtienen de la Tabla 3.10.2.1-1.

Los efectos de sitio en la peligrosidad sismica se especifican en el Articulo
3.10.3.

Tabla 3.10.2.1-1: Valores de PGA, S sy Si, para sismo con aprox. Tr = 1.000 afios

SiZS?;liia PGA <E =2
4 0,44 1,07 0,37
3 0,33 0,76 0,25
2 0,24 0,55 0,17
1 0,14 0,31 0,09

3.10.2.2. - Procedimiento Especifico Para El Sitio

Cuando se requiera, se debe realizar un procedimiento especifico para el
sitio, a fin de determinar los espectros de respuesta o los acelerogramas del
movimiento del terreno, de acuerdo con lo especificado en el Articulo 3.10.2. Esto
puede utilizarse en cualquier sitio, aun no siendo requerido. El objetivo de un analisis
probabilistico de la peligrosidad sismica debe ser generar un espectro de
peligrosidad uniforme considerando un 7 % de probabilidad de excedencia en 75
afios, para todo el rango de periodos de interés. El analisis deberia involucrar el
establecimiento de:

» La contribucion de las fuentes sismicas.
» Un limite superior para la magnitud para cada fuente.

* Relaciones medianas de atenuacion para los valores de respuesta espectral y
sus desviaciones estandar asociadas.

» Una relacion de recurrencia de las magnitudes para cada fuente.

* Unarelacién entre la falla y la longitud de rotura para cada falla contribuyente.
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Deben tomarse en consideracion las incertidumbres en el modelado de las
fuentes y en los valores de los pardmetros. Se requiere una documentacion
detallada del analisis del movimiento del terreno y debe ser sometida a una revision
realizada por especialistas.

Cuando se requieran analisis para la determinacion de la respuesta para sitios
Sr, de acuerdo al Articulo 3.10.3.1, la influencia de las condiciones locales del suelo
debe determinarse con base en investigaciones geotécnicas especificas para el sitio
y analisis de respuesta dindmica del mismo.

Para sitios ubicados a menos de 10 km de una superficie activa o una falla
superficial se deben cuantificar los efectos de campo cercano para determinar si
ellos podrian influenciar significativamente la respuesta del puente.

En zonas con fallas activas conocidas, puede utilizarse un espectro
deterministico si sus ordenadas son mayores o iguales a dos tercios del espectro
probabilistico, en el &mbito de periodos entre 0,5 Tr y 2 Tr, siendo Tr el periodo
fundamental del puente. Cuando sea apropiado el uso de un espectro deterministico,
el mismo debe ser:

» La envolvente de las medianas de espectros calculados para terremotos de
magnitudes caracteristicas maximas en fallas activas conocidas; o

* Un espectro deterministico definido para cada falla. Si ninguno claramente
controla, deberia usarse cada uno de ellos.

Cuando el espectro de respuesta se determine por un estudio especifico del
sitio, las ordenadas espectrales deberan ser mayores o iguales a las determinadas
por el procedimiento general del Articulo 3.10.2.1. en la zona del espectro
comprendida entre 0,5 Try 2 Tr.

3.10.3 - Efectos de Sitio

Las clases de sitio especificadas en este Articulo deben usarse en el
Procedimiento General para caracterizar la peligrosidad sismica especificada en el
Articulo 3.10.4.

3.10.3.1. - Definiciones de las Clases de Sitio

El sitio debe clasificarse de acuerdo con lo especificado en la Tabla 3.10.3.1-1.
Los sitios se deben caracterizar por su rigidez, determinada por la velocidad de la
onda de corte en los 30 m superiores. También pueden usarse para clasificar el sitio,
el Ensayo de Penetracion Standard (SPT por su sigla en inglés) y la resistencia al
corte, no drenada, de muestras de suelos obtenidas de perforaciones.
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Tabla 3.10.3.1-1: Clasificacion del Sitio — Influen  cia del Suelo
PROPIEDADES DE SUELO PROMEDIO
Velocidad [N° de golpes| Resistencia
o DESCRIPCION DEL media de la | medio del media al
'Ef) PERFIL DE SUELOS onda ensayo de corte no
de corte, |penetracion| drenado
Vi normalizado -
(m/s) N, (kPa)
Sa Forma_u.on de roca dura, co.n pr_e’senma ~1500 i i
superficial y escasa meteorizacion.
Formacion de roca dura con pequefia capa
SB P q P 760 a 1500 - -
de suelo denso y/o roca meteorizada <3m
Formacién de roca blanda o meteorizada que
No cumple con SA 'y SB.
sc | Gravas y/o arenas muy densas. 360 a 760 >50 >100
Suelo cohesivo pre-consolidado, muy duro.
Gravas y/o arenas de densidad media.
= Suelo cohesivo consistente, de baja
D | plasticidad. Gravas y/o arenas de baja 180 a 360 15a50 50 a 100
densidad.
SE | Suelo cohesivo blando de baja plasticidad. <180 <15 <50
Suelos dindAmicamente inestables. Requieren estudios especiales:
SE « Turba o arcillas altamente organicas (H>3m, donde H = espesor del suelo).
 Arcillas de alta plasticidad (H>7,5m, con PI>75).
» Manto de gran espesor de arcillas muy rigidas (H>36m).

3.10.4 - Caracterizacion de la Peligrosidad Sismica

3.10.4.1. - Espectro de Respuesta de Disefio

El espectro de respuesta de disefio con un amortiguamiento del 5 % debe
tomarse como se indica en la Figura 3.10.4.1-1. Este espectro de disefio debe
definirse usando la maxima aceleracion del suelo (As), y las ordenadas espectrales
para periodos cortos (Sps) y periodos largos (Spi), correspondientes a la Zona
Sismicay al Sitio bajo consideracion segun lo indicado en la Tabla 3.10.4.1-1.
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Tabla 3.10.4.1-1: Parametros del Espectro de Disefio

Coeficiente Sismico Elastico, C,,

Figura 3.10.4.1-1: Espectro de Respuesta de Disefio

>
»

0 5 0,2
T,=0,2T,

Ts

_ S

" Sps

Periodo, T, (segundos)

aproximadamente 1.000 afios

, periodo de retorno de

SITIo Zona Sismica 4 Zona Sismica 3 Zona Sismica 2 Zona Sismica 1

As | Sps | Sp1 | As | Sbs | Spi | As | Sbs | Spr | As | Spbs | Sm
A 03508 (030|026 | 061|020 |0.19|0.44  0.13 | 0.11 | 0.24 | 0.07
B 0.44 {107 | 037 | 033|076 | 0.25 | 0.24 | 0.55 | 0.17 | 0.14 | 0.31 | 0.09
C 0.44 | 1.07 | 053 | 0.35 | 0.83 | 0.38 | 0.28 | 0.65 | 0.27 | 0.16 | 0.37 | 0.15
D 0.47 | 1.14 | 062 | 0.38 | 0.91 | 0.47 | 0.32 | 0.75 | 0.36 | 0.21 | 0.48 | 0.21
E 0.40 | 0.96 | 0.94 | 0.37 | 0.90 | 0.74 | 0.36 | 0.88 | 0.55 | 0.30 | 0.71 | 0.31

3.10.4.2. - Coeficiente Sismico de Respuesta Elasti ca

el modo de vibracion “m”, Csm, se tomara como:

Para periodos menores o iguales que To, el coeficiente sismico eléstico para

Csm = As + (Spbs - As) (Tm / To)

(3.10.4.2-1)
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Donde:
As aceleracion maxima del terreno (Tabla 3.10.4.1-1),

Spbs aceleracion espectral de respuesta horizontal para periodo de 0,2 seg. (Tabla
3.10.4.1-1),

Tm  periodo de vibracion del modo “m” (s),
To periodo de referencia usado para definir la forma espectral = 0,2 Ts (s),

Ts periodo de esquina en el cual el espectro cambia de ser independiente del
periodo a ser inversamente proporcional al periodo = Sp1/ Sos (S).

Para periodos mayores o iguales que To y menores o iguales que Ts, el
coeficiente de respuesta sismica elastico se tomara como:

Csm = Sps (3.10.4.2-4)

Para periodos mayores que Ts, el coeficiente de respuesta sismica eléstico se
tomara como:

Com = Sp1/ Tm (3.10.4.2-5)

Donde:

Sp1  aceleracion espectral de respuesta horizontal para periodo de 1 seg. (Tabla
3.10.4.1-1).

3.10.5 - Clasificacién Operacional

Para los propésitos del Articulo 3.10, la Autoridad de Aplicacién debe
clasificar el puente en una de las tres categorias operacionales siguientes:

* Puentes Criticos,
* Puentes Esenciales,
« Puentes Comunes.

La base de la clasificacion debe incluir requerimientos sociales, de
supervivencia, de seguridad y de defensa.

3.10.6 - Zonas de Desempefio Sismico

A cada puente se le debe asignar una zona de desempefio sismico de
acuerdo con la Tabla 3.10.6-1, usando los valores de Spi1 dados por la Tabla
3.10.4.1-1.
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Tabla 3.10.6-1: Zonas de Desempefio Sismico

Zona de
Sb1 Desempefio
Sismico
Sp1 £0.15 1
0.15 = Sp1 £0.30 2
0.30 £ Sp1 £0.50 3
0.50 < Sp1 4

3.10.7 - Factores de Modificacién de Respuesta
3.10.7.1. - Requerimientos Generales

Para aplicar los factores de modificacion de respuesta especificados en este
Articulo, los detalles estructurales deben satisfacer las prescripciones de los
Articulos 5.10.2.2. (Reglamento CIRSOC 802), 5.10.11y 5.13.4.6.

Excepto lo especificado en este Articulo, los efectos de las fuerzas sismicas
de disefio para las subestructuras y las conexiones entre partes de la estructura,
listadas en la Tabla 3.10.7.1-2, deben determinarse dividiendo los efectos de las
fuerzas resultantes del andlisis elastico, por el factor de modificacion de respuesta
apropiado, R, de acuerdo con lo especificado en las Tablas 3.10.7.1-1 y 3.10.7.1-2
respectivamente.

Como una alternativa al uso de los factores R especificados en la Tabla
3.10.7.1-2, las conexiones, juntas monoliticas entre miembros estructurales y/o
estructuras tales como conexiones columna-zapata pueden disefarse para trasmitir
las maximas solicitaciones que puedan desarrollarse por la rotulacion inelastica de la
columna o pila multicolumna que ellos conectan, como se especifica en el Articulo
3.10.9.4.3.

Si se usa un analisis inelastico paso a paso, el factor de modificacion de
respuesta, R, debe tomarse igual a 1,0 para toda subestructura y conexiones.
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Tabla 3.10.7.1.-1: Factores de Modificacion de Resp uesta, R, para subestructuras

Categoria Operacional
Subestructura
Puentes Puentes Puentes
Criticos Esenciales Comunes
Pilas tipo tabique de grandes dimensiones 15 15 2.0
Pila de varios pilotes de hormigén armado:
* Pilotes verticales solamente 15 2.0 3.0
* Pilotes inclinados 15 1.5 2.0
Columnas Individuales 15 2.0 3.0
Pila de varios pilotes de acero o
comb_|naC|on ac_:ero/hormlgon armado: 15 35 50
» Pilotes verticales solamente
. . 1.5 2.0 3.0
* Pilotes inclinados
Pila de varias columnas 1.5 35 5.0

Tabla 3.10.7.1.-2: Factores de Modificacion de Resp uesta, R, para conexiones

Conexion Todas las Categorias
Operacionales

Entre superestructura y estribo 0.8
Juntas de expansién dentro de un vano de 08
la superestructura '

Entre columnas, pilas, o pila de varios 10
pilotes y la viga superior o superestructura '

Entre columnas o pilas y la fundacion 1.0

3.10.7.2. - Aplicacién

Se debe suponer que las cargas sismicas actlan en cualquier direccion
lateral. Para ambos ejes ortogonales de la subestructura debe usarse el factor R
apropiado.
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Una pila de hormigén tipo tabique puede analizarse como una columna
individual en la direcciobn débil, si se satisfacen todas las prescripciones para
columnas especificadas en el Capitulo 5.

3.10.8 - Combinacion de los Efectos de las Fuerzas Sismicas.

Los efectos elasticos de las fuerzas sismicas en cada uno de los ejes
principales de una componente, resultantes del andlisis en dos direcciones
perpendiculares, deben combinarse para formar los dos estados de carga siguientes:

* 100 % del valor absoluto de los efectos de las fuerzas en una de las
direcciones perpendiculares, combinado con el 30 % del valor absoluto de los
efectos de las fuerzas en la segunda direccién perpendicular; y

* 100 % del valor absoluto de los efectos de las fuerzas en la segunda direccion
perpendicular, combinado con el 30 % del valor absoluto de los efectos de las
fuerzas en la primera direccion perpendicular.

Cuando las fuerzas en las fundaciones y/o conexiones de columnas se
determinen de la rotulacion plastica de las columnas especificadas en el Articulo
3.10.9.4.3, los efectos de las fuerzas resultantes pueden determinarse sin considerar
los estados de carga combinados especificados anteriormente. Para el propdsito de
esta prescripcion las “fuerzas de conexién en columnas” deben tomarse como el
corte y el momento computados sobre la base de la rotulaciéon plastica. La carga
axial debe tomarse como la resultante de la combinacién de cargas correspondiente
a la carga axial, si existiese, asociada con la rotulacion plastica tomada como EQ. Si
una pila individual es disefiada como una columna, como se especifica en el Articulo
3.10.7.2, esta excepcion es aplicable a la direccion débil de la pila donde se usan los
efectos de las fuerzas resultantes de la rotulacion plastica; la combinacién de
estados de carga debe usarse para la direccion fuerte de la pila.

3.10.9 - Determinacion de las Solicitaciones de Dis  efio
3.10.9.1. - Requisitos Generales

Para puentes de un solo tramo, cualquiera sea la zona de desempefio
sismico, la minima fuerza de disefio en la conexion en la direccion restringida entre
la superestructura y la subestructura no debe ser menor que el producto del
coeficiente de aceleracion As especificado en la Tabla 3.10.4.1-1 y la carga
permanente tributaria.

Las longitudes minimas de apoyo en las juntas de dilatacion en puentes de
varios tramos deben cumplir con el Articulo 4.7.4.4, o deben proveerse Unidades de
Trasmision de Impacto (STU por sus siglas en inglés) y amortiguadores.
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3.10.9.2. - Zona de Desempefio Sismico 1

Para puentes en Zona de Desempefio Sismico 1 donde el coeficiente de
aceleracion, As, especificado en la Tabla 3.10.4.1-1, es menor que 0,05, la fuerza de
disefio horizontal en la direccion restringida no debe ser menor que 0,15 veces la
reaccion vertical debido a la carga permanente tributaria y las sobrecargas (cargas
vivas) tributarias, que se supone estan presentes durante el terremoto.

Para todos los otros sitios en la Zona de Desempefio Sismico 1, la fuerza de
disefio horizontal ser4 0,25 veces la misma reaccién vertical descripta en el péarrafo
anterior.

La fuerza horizontal de disefio de la conexiéon debe transmitirse desde el
punto de aplicacion a través de la subestructura hasta los elementos de fundacion.

Para cada segmento ininterrumpido de una superestructura, la carga
permanente tributaria en la linea de apoyos fijos, usada para determinar la fuerza de
disefio longitudinal en la conexion, debe ser la carga permanente total del segmento.

Si cada apoyo que soporta un segmento ininterrumpido o un tramo
simplemente apoyado se restringe en la direccidn transversal, la carga permanente
tributaria usada para determinar la fuerza de disefio longitudinal en la conexion,
debe ser la reaccion de la carga permanente en dicho apoyo.

Cada apoyo elastomérico y su conexién a los paramentos y placa de unién
debe disefiarse para resistir las solicitaciones sismicas de disefio horizontales
trasmitidas a través del apoyo. Para todos los puentes en la Zona de Desempefio
Sismico 1 y todos los puentes de un tramo, el corte sismico no debe ser menor que
el corte en la conexién, especificado en este Articulo.

3.10.9.3. - Zona de Desempefio Sismico 2

Las estructuras en Zona de Desempefio Sismico 2 deben analizarse de
acuerdo a los requerimientos minimos especificados en los Articulos 4.7.4.1 y
4.7.4.3.

Excepto para las fundaciones, las solicitaciones sismicas de disefio para
todas las componentes, incluyendo las pilas constituidas por varios pilotes
transversales y muros de contencion, deben determinarse dividiendo las
solicitaciones sismicas elasticas obtenidas del Articulo 3.10.8 por el factor de
modificacion de respuesta R, apropiado, especificado en la Tabla 3.10.7.1-1.

Las solicitaciones sismicas de disefio para las fundaciones, que no sean
varios pilotes transversales, deben determinarse dividiendo las solicitaciones
sismicas elasticas, obtenidas del Articulo 3.10.8, por la mitad del factor de
modificacion de respuesta, R, de la Tabla 3.10.7.1-1, para la componente de la
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subestructura a la que estan conectadas. El valor de R/2 no debe tomarse menor
que 1,0.

Cuando una combinacion de carga distinta a la de Evento Extremo 1 ,
especificada en la Tabla 3.4.1-1 (CIRSOC 801) controla el disefio de columnas, debe
considerarse la posibilidad de que las solicitaciones sismicas transferidas a la
fundacion puedan ser mayores que las calculadas usando el procedimiento
especificado anteriormente, debido a la posible sobrerresistencia de las columnas.

3.10.9.4. - Zonas de Desempefio Sismico 3y 4
3.10.9.4.1. - Requisitos Generales

Las estructuras en las Zonas de Desempefio Sismico 3 y 4 deben analizarse
de acuerdo con los requerimientos minimos especificados en los Articulos 4.7.4.1 y
4.7.4.3.

Las solicitaciones de disefio de cada componente deben tomarse como la
menor de las determinadas usando:

» Las prescripciones del Articulo 3.10.9.4.2; o
» Las prescripciones del Articulo 3.10.9.4.3.

Para todas las componentes de una columna, multicolumnas transversales y sus
fundaciones y conexiones.

3.10.9.4.2. - Solicitaciones de Disefo Modificadas

Las solicitaciones de disefio modificadas deben determinarse como se
especifica en el Articulo 3.10.9.3. excepto para las fundaciones donde el factor R
debe tomarse igual a 1,0.

3.10.9.4.3. - Solicitaciones Inelasticas en las R6t ulas Plasticas
3.10.9.4.3a - Requisitos Generales

Cuando se utilice la rotulacion plastica como base para el disefio sismico, las
solicitaciones resultantes de las rétulas plasticas en capitel y base de la columna
deben calcularse después de que se haya completado el disefio preliminar de las
columnas, utilizando las fuerzas sismicas de disefio modificadas, especificadas en el
Articulo 3.10.9.4.2. Las solicitaciones resultantes en las rotulas plasticas deben
usarse para determinar las fuerzas de disefio en la mayoria de las componentes,
como se especifica en este Articulo. Los procedimientos para calcular estas fuerzas
resultantes para columnas y pilas aisladas y pilas con dos o mas columnas
transversales deben tomarse como se especifican en los Articulos siguientes.
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Debe asegurarse que las rétulas plasticas se formen antes que cualquier otra
falla debida a sobrerresistencia o inestabilidad en la estructura y/o en la fundacion.
Soélo se permiten rétulas plasticas en zonas de las columnas donde puedan ser
facilmente inspeccionadas y/o reparadas. La resistencia flexional inelastica de las
componentes de la subestructura debe determinarse de acuerdo con lo previsto en
los Capitulos 5y 6.

Las componentes de la superestructura y de la subestructura y sus
conexiones a las columnas deben también disefiarse para resistir una fuerza de
corte lateral de la columna determinada a partir de la resistencia flexional inelastica
mayorada (factorizada) de la columna usando los factores de resistencia
especificados en este Reglamento.

Los esfuerzos de corte resultantes, calculados con base en la rotulacién
plastica, deben tomarse como fuerzas sismicas extremas que el puente es capaz de
desarrollar.

3.10.9.4.3b - Columnas Aisladas y Pilas Aisladas Ti  po Tabique

Los efectos de las fuerzas deben determinarse para los dos ejes principales
de una columna y en la direccion débil de la pila aislada o de mudltiples pilas
tabiques, como sigue:

Paso 1- Determinar el momento de sobrerresistencia de la columna. Usar un
factor de resistencia ® de 1,3 para columnas de hormigén armado y 1,25 para
columnas de acero. En ambos casos, la carga axial aplicada en la columna debe
determinarse usando la combinacion de carga para Evento Extremo | con la carga
axial elastica maxima en la columna, que surge de las solicitaciones sismicas
determinadas de acuerdo con el Articulo 3.10.8 tomadas como EQ.

Paso 2- Usando el momento sobrerresistente de la columna, calcular el corte
correspondiente. Para columnas con ensanchamiento en capitel, este célculo debe
hacerse usando la sobrerresistencia en capitel y base de la zona ensanchada, junto
con la altura apropiada de la columna. Si la fundacién de una columna esta
significativamente por debajo del nivel del terreno, deberia considerarse la
posibilidad de que la rétula plastica se desarrolle por encima de la fundacion. Si esto
puede ocurrir, para calcular el corte en la columna debe usarse la longitud de la
columna entre rétulas plasticas.

Los efectos de las fuerzas correspondientes a una columna individual rotulada
deben tomarse como:

» Esfuerzos Axiales : Las determinadas usando la combinacion de Evento
Extremo |, considerando las cargas axiales méximas y minimas no reducidas
del Articulo 3.10.8, tomadas como EQ.
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Momentos : Los calculados en el Paso 1

Corte : Los calculados en el Paso 2

3.10.9.4.3c - Pilas con dos 0 mas columnas

Los efectos de las fuerzas para pilas con dos o mas columnas deben

determinarse en el plano de la pila y perpendicularmente al plano de la pila. Las
solicitaciones en la direccion perpendicular al plano de la pila deben determinarse
como se hace para columnas aisladas de acuerdo con el Articulo 3.10.9.4.3b. En el
plano de la pila, las solicitaciones deben calcularse como sigue:

Paso 1- Determinar el momento sobrerresistente en la columna. Usar un
factor de resistencia, ® de 1,3 para columnas de hormigén armado y 1,25
para columnas de acero. Para ambos materiales la carga axial inicial debe
determinarse usando la Combinacion de Carga de Evento Extremo | con
EQ=0.

Paso 2- Usando el momento sobrerresistente de la columna calcular el corte
correspondiente. Sumar los cortes en las columnas de la pila para determinar
el corte maximo en la pila. Si existe un muro de altura parcial entre columnas,
la altura efectiva de la columna debe tomarse desde la parte superior del
muro. Para columnas acampanadas y fundaciones por debajo del nivel del
terreno se deben aplicar las prescripciones del Articulo 3.10.9.4.3b. Para pilas
con multiples pilotes transversales, el corte debe calcularse usando la longitud
libre de los pilotes.

Paso 3 - Aplicar el corte en la pila en el centro de masa de la superestructura
por encima de la pila y determinar los esfuerzos axiales en las columnas
debidas al momento de vuelco, cuando se desarrolla la sobrerresistencia
flexional.

Paso 4 — Usando estos esfuerzos axiales como EQ en la Combinacion de
Evento Extremo |, revisar el momento sobrerresistente de la columna,
calcular el corte en la columna y el méximo corte en la pila. Si el méximo corte
en la pila no esta dentro del 10 % del valor previamente determinado, usar
este corte maximo y volver al Paso 3.

Las solicitaciones en las columnas individuales en el plano de la pila
correspondiente a la rotulacién de la columna, deben tomarse como:

» Esfuerzos Axiales : Las cargas axiales maximas y minimas determinadas
usando La Combinacion de Evento Extremo |, con la carga axial
determinada de la iteracion final del Paso 3 tomada como EQ y tratada
como traccién y compresion.
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* Momentos : El momento sobrerresistente correspondiente a la carga axial
de compresion maxima especificada anteriormente.

 Corte: El corte correspondiente a los momentos sobrerresistentes
especificados anteriormente, teniendo en cuenta lo previsto en el
Paso 2.

3.10.9.4.3d - Solicitaciones de Disefio en Columnas vy Pilas de Varios Pilotes

Las solicitaciones de disefio en columnas y pilas de varios pilotes deben
tomarse como un conjunto consistente en la menor de las solicitaciones
determinadas de acuerdo con el Articulo 3.10.9.4.1, aplicadas como sigue:

» Esfuerzos Axiales - Las solicitaciones de disefio maximas y minimas,
definidas usando la Combinacion de Evento Extremo | con los valores de
disefio elasticos, determinados segun el Articulo 3.10.8 tomados como EQ, o
los valores correspondientes a la rotulacion plastica de la columna, tomados
como EQ.

* Momentos — Los momentos de disefio modificados, determinados para la
Combinacion de Evento Extremo |.

* Corte — El menor entre el corte elastico determinado con la Combinacién de
Evento Extremo | , combinados como se especifica en el Articulo 3.10.8 y con
R=1,0, o el valor correspondiente a la rotulacion plastica de la columna.

3.10.9.4.3e - Solicitaciones de Disefio en una Pila Individual

Las solicitaciones de disefio serdn aquéllas determinadas para la
Combinacion de Evento Extremo | , excepto cuando la pila es disefiada como una
columna en su direccion débil. Si la pila es disefiada como una columna, las
solicitaciones de disefio en la direccion débil deberan ser las especificadas en el
Articulo 3.10.9.4.3d y se deben aplicar todos los requerimientos de disefio para
columnas del Capitulo 5. Cuando se usen las solicitaciones que resultan de la
rotulacion plastica en la direccién débil, la combinaciéon de esfuerzos especificados
en el Articulo 3.10.8 debe aplicarse para determinar el momento elastico, que luego
se reduce por el factor R apropiado.

3.10.9.4.3f - Solicitaciones de Disefio en las Fundaciones

Las solicitaciones de disefio para las fundaciones incluyendo zapatas,
cabezales de pilotes y pilotes pueden tomarse como las provenientes de la

Combinacién de Evento Extremo | , con las cargas sismicas combinadas segun el
Reglamento Argentino para Construcciones Sismorresistentes 14




Articulo 3.10.8 o las solicitaciones en la base de las columnas correspondientes a la
rotulacion plastica, como se determina en el Articulo 3.10.8.

Cuando las columnas de una pila tienen una zapata comun, la distribucién
final de esfuerzos en la base de las columnas en el Paso 4 del Articulo 3.10.9.4.3c
puede usarse para el disefio de la zapata en el plano de la pila. Esta distribucion de
esfuerzos produce menores cortes y momentos en la zapata porque una columna
exterior puede estar traccionada y la otra en compresion, debido al momento de
vuelco sismico. Esto, efectivamente, aumenta los momentos ultimos y los cortes en
una columnay los reduce en la otra.

3.10.9.5. - Topes Longitudinales
La friccion no debe considerarse efectiva para restringir el movimiento.

Los topes deben disefiarse para una fuerza calculada como el coeficiente de
aceleracion As, especificado en la Tabla 3.10.4.1-1 multiplicado por la carga
permanente del tramo més liviano de los dos adyacentes, o las partes adyacentes de
la estructura.

Si el tope estd en un punto que ha sido disefiado para desarrollar, durante
movimientos sismicos, los desplazamientos relativos de secciones de la
superestructura, el mismo debe tener suficiente holgura de manera que no empiece
a actuar antes de que se exceda el desplazamiento de disefio.

Cuando se coloque un tope en columnas o pilas individuales, el tope de cada
tramo debe adosarse a la columna o pila, no a los tramos adyacentes
interconectados.

En lugar de topes pueden usarse STUs y disefiarse para la fuerza elastica
calculada en el Articulo 4.7 (CIRSOC 801) o los efectos maximos generados por la
rotulacién plastica de la subestructura, especificados en el Articulo 3.10.7.1.

3.10.9.6. - Dispositivos de Sujecion

En las Zonas de Desempefio Sismico 2, 3, y 4 deben proveerse dispositivos
de sujecion en los apoyos y en rotulas en estructuras continuas, donde la fuerza
sismica vertical debido a la carga sismica longitudinal se opone y excede un 50 %,
pero no supera la reaccion debida a las cargas permanentes. En este caso, la fuerza
neta hacia arriba para el disefio del elemento de sujecion debe tomarse como el 10
% de la reaccion debida a las cargas permanentes que se ejerceria si el tramo fuera
simplemente apoyado.
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Si las fuerzas sismicas verticales resultan en un levantamiento neto, los
dispositivos de sujecion deben disefiarse para resistir la mayor entre:

» 1,2 veces la diferencia entre la fuerza sismica vertical y la reaccién
debida a las cargas permanentes, 0

* 10 % de la reaccion debida a las cargas permanentes.

3.10.10 - Requisitos para Puentes Temporarios y Con  struccion Escalonada

Cualquier puente total o parcialmente construido, que se espera sea
temporario por mas de 5 afios, debe disefarse aplicando los requerimientos para
estructuras permanentes y no lo prescripto en este Articulo.

El requerimiento de que un terremoto no cause el colapso total o parcial de un
puente, como lo especifica el Articulo 3.10.1, debe aplicarse a puentes temporarios
transitados. También debe aplicarse para aquellos puentes construidos en etapas y
gue se espera sean transitados y/o pasen sobre rutas con tréfico. El coeficiente de
respuesta sismica elastica dado en el Articulo 3.10.4.2 puede reducirse por un factor
no mayor de 2 para calcular las solicitaciones elasticas y los desplazamientos en las
componentes. Los coeficientes de aceleracibn y respuesta para sitios de
construccion cercanos a fallas activas deben estar sujetos a un estudio especial. El
factor de modificacion de respuesta dado en el Articulo 3.10.7 puede incrementarse
por un factor no mayor que 1,5 para calcular las solicitaciones de disefo. Este
factor no debe aplicarse a conexiones, definidas en la Tabla 3.10.7.1-2.

Las prescripciones relativas a la minima longitud de apoyo especificada en el
Articulo 4.7.4.4 deben aplicarse a los puentes temporarios y a la construccion
escalonada.
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APENDICE A3- DIAGRAMAS DE FLUJO PARA EL DISENO SiSM ICO

APLICABILIDAD DE LAS ESPECIFICACIONES
Artieulo 3.10.1

i

DISECO Y PLANEAMIENTO PRELIMINAR

i

DETERMINAR: « Coeficientes de Aceleraciyn Espectral
« Factores del Sitio
« Coeficientes de Aceleraciyn del Terreno
* Zona de Desempeco Stsmico

Articulo 3.10.2; 3.10.4 y 3.10.6

J

SH i ZONA DE DESEMPECO
DETERMINAR LA CATEGORIA DE IMPORTANCIA DEL PUENTE
Articulo 3.10.5
DETERMINAR LOS FACTORES DE MODIFICACIY N DE RESPUESTA

Artreulo 3.10.7
T PUENTE DE UN SH

SOLO TRAMO?

NO
ZONA DE DESEMPECO SHSMICO 1 ‘ ‘ ZONA DE DESEMPECO SISMICO 2 ‘ ‘ ZONA DE DESEMPECO SISMICO 3, 4 ‘
ANBLISIS DE DESEMPECO DEL PUENTE ANEBLISIS DE DESEMPECO DEL PUENTE
Artieulo 4.7.4.3 Artieulo 4.7.4.3

DETERMINAR FUERZAS DE DISECO DETERMINAR FUERZAS DE DISECO DETERMINAR FUERZAS DE DISECO DETERMINAR FUERZAS DE DISECO
Artieulo 3.10.9.2 Artreulo 3.10.9.3 Artreulo 3.10.9.4 Artreulo 3.10.9.1

l i i )

DETERMINAR LOS DETERMINAR LOS DETERMINAR LOS DETERMINAR LOS
DESPLAZAMIENTOS DE DISECO DESPLAZAMIENTOS DE DISECO DESPLAZAMIENTOS DE DISECO DESPLAZAMIENTOS DE DISECO
Articulo 4.7.4.4 Articulo 4.7.4.4 Articulo 4.7.4.4 Artieulo 4.7.4.4

l

‘ DISECO DE LAS COMPONENTES DEL PUENTE ‘

T ELPUENTEES
ADECUADO?

SH

<—{ RE DISECAR LAS COMPONENTES F— NO

DISECO SKMICO COMPLETO

Figura A3-1 Diagrama de Flujo para el Procedimiento  de Disefio Sismico
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APENDICE B3 — SOBRERRESISTENCIA

El Articulo 3.10.9.4.3a define las solicitaciones resultantes de la rotulacion
plastica en las columnas (esto es, una columna alcanzando su capacidad de
momento Ultima) y presenta dos procedimientos. Uno es para una columna individual
rotulando en sus dos ejes principales; esto es también aplicable para pilas
individuales y apoyos actuando como columnas individuales. El otro procedimiento
es para una pila con multiples columnas en el plano de las pilas. Las solicitaciones
se basan en la sobrerresistencia potencial de los materiales, y para que sean validas
se deben usar los requerimientos de detallado de este Capitulo, de manera que se
pueda desarrollar la rotulacion plastica en las columnas. La sobrerresistencia se
debe a que las propiedades reales son mayores que los valores minimos
especificados y se implementa especificando factores de resistencia mayores que la
unidad. Este hecho debe tenerse en cuenta cuando las solicitaciones generadas por
fluencia de la columna se usan como esfuerzos de disefio. Generalmente, la
sobrerresistencia depende de los siguientes factores:

» Eltamafio real de la columna y la cantidad real de armadura.

» El efecto de la diferencia entre la tension real de fluencia y la especificada y el
endurecimiento.

» El efecto de un aumento de la resistencia del hormigon sobre la especificada.

» El efecto de una deformacion especifica real del hormigdn, mayor que 0,003.

Tamafio de la Columna y Configuracion de la Armadura

El ingeniero responsable del disefio estructural debera seleccionar el tamafio
minimo de la seccion de la columna y la cuantia de acero cumpliendo con los
requerimientos del disefio estructural. A medida que se incrementan estos
pardmetros, la sobrerresistencia aumenta. Esto puede conducir a un incremento en
el tamafio de la fundacién y en el costo. Es preferible un tamafio y una cuantia que
lleve el disefio por debajo de la carga balanceada en el diagrama de interaccion,
especialmente en las zonas de alta sismicidad. Sin embargo, tanto el tamafio como
la armadura deben también satisfacer requerimientos arquitecténicos, y tal vez otros
requerimientos, que pueden controlar el disefio.

Aumento en la Tensién de Fluencia del Acero

Casi todas las barras tendran una tension de fluencia mayor que el valor
minimo especificado, que puede llegar a ser 30 % mayor, con un aumento promedio
del 12 %. Combinando este incremento con el efecto del endurecimiento, es realista
suponer un incremento de la tension especificada de fluencia de un 25 % (1,25 fy)
cuando se compute la sobrerresistencia de la columna.
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Aumento de la Resistencia del Hormigon

La resistencia del hormigén se define como la resistencia a compresion a los
28 dias; esta es una estimacion baja de la resistencia esperada en el campo.
Tipicamente, disefios conservadores del lote resultan en resistencias reales a los 28
dias de alrededor de 20 a 25 % mayor que la especificada. EI hormigdn también
continuara ganando resistencia con la edad. Ensayos en nucleos tomados de viejos
puentes en California, EEUU, construidos en los 50s y 60s han consistentemente
arrojado resistencias superiores a 1,5 f'¢c. La resistencia a compresion del hormigoén,
adicionalmente aumenta por el confinamiento provisto por la armadura transversal.
La carga debida al sismo podria también resultar en un significativo aumento de
resistencia (efecto de la velocidad de carga). En vista de todo lo anteriormente
expuesto, es probable que, ante un movimiento sismico, la resistencia real del
hormigon exceda significativamente la resistencia especificada a los 28 dias. Por lo
tanto, podria suponerse un aumento de la resistencia del hormigén del 50 % (1,5 f'¢)
en el célculo de la sobrerresistencia de la columna.

Deformacion Especifica Ultima a Compresion (&)

Aunque los ensayos de hormigdén no confinado demuestran que 0,003 es una
deformacion razonable en el primer aplastamiento, ensayos de columnas confinadas
muestran un marcado incremento en este valor. El uso de tan baja deformacién es
una estimacion muy conservadora de las deformaciones de aplastamiento y
descascaramiento en la mayoria de las columnas, y considerablemente menor que
la deformacion esperada en la respuesta maxima frente al evento sismico de disefio.
Las investigaciones confirman deformaciones del orden de 0,01 y mayores , como la
magnitud probable de la deformacion de compresion ultima. Por lo tanto, los
disefiadores pueden adoptar un valor de la deformacion ultima de 0,01 como un
valor realista.

Capacidad de Sobrerresistencia

La determinacion de la capacidad de sobrerresistencia de una columna se
muestra en la Figura B3-1. El efecto de tener propiedades de los materiales mayores
gue las especificadas se ilustra comparando la curva de sobrerresistencia real,
computada con valores realistas fc, fy y &, con la curva de interaccion
correspondiente a la resistencia nominal Pn, Mn. Generalmente, es suficiente
aproximar la curva de la capacidad de sobrerresistencia multiplicando la resistencia
nominal a momento por el factor 1,3, para cargas axiales por debajo de la carga
balanceada (curva Pn, 1,3 Mn). Sin embargo, la curva tendra un error considerable
para cargas axiales mayores que la balanceada. Por lo tanto, se recomienda que la
curva aproximada de sobrerresistencia se obtenga multiplicando Pn y Mn por
1,3 (1,3 Pn; 1,3 Mn). Esta curva sigue la forma general de la curva real, muy cercana
en todos los niveles de la carga axial.
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oP

aproximacion de la curva de interaccion

(KN) M con sobrerresistencia, usando un factor
@=1,3 para el axial Py el momento M
(1,3P,, 1,3M,)
curva de interaccion con sobrerresistencia

111.250
e usando propiedades realistas de los materiales
f':=41,5 Mpa, f =520 MPa, £.=0,01

—_— aproximacion de la curva de interaccion
89.000— con sobrerresistencia, usando un factor

:_ 2=1,3 solo para el momento V

1 (P, 1,3M,)

N

66.750 1 "

ot .

4 ’\

— .\

- B g= 1,0 _/ .,
44.500 1 curva de interaccion .

1 nominal (P,,, M,) \

1 £,=27,5 Mpa, f,=420 MPa, £.20,003 ’

|
e B Q S N oM
b1 o« S B =
S ¢ § 8§ 3 (KNm)

Propiedades de la columna: seccion 1,80 x 1,80 m’
cuantia 1,05%
f'.=27,5 MPa
f, =420 MPa
g, = 0,003

Figura B3-1: Aproximacion de las curvas de interacc i6n de sobrerresistencia, a
partir de las curvas de resistencia nominal, despué s de Gajer y Wagh (1994)

A la luz de la discusion anterior, se recomienda que:

Para todos los puentes con cargas axiales por debajo de Py, la capacidad de
momento con sobrerresistencia debe considerarse igual a 1,3 veces la capacidad
nominal.

Para puentes en Zona de Desempefio Sismico 3 y 4 con clasificacion
operacional de “puente comun” y para todos los puentes en Zona de Desempefio
Sismico 2, para los que se haya utilizado la rotulacion plastica, la curva de
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sobrerresistencia para cargas axiales mayores que Pp debe determinarse
multiplicando Pn 'y Mn por @ = 3.

Para puentes en Zona de Desempefio Sismico 3 y 4 con clasificacion
operacional de esencial o critico, la curva de sobrerresistencia para cargas axiales
mayores que Pp debe computarse usando valores realistas para f'c, fy y & tales
como los recomendados en la Tabla B3-1, o valores basados en resultados de
ensayos reales. La sobrerresistencia de la columna, asi calculada no deberia ser
menor que el valor estimado por la curva aproximada basada en 1,3 Pn; 1,3 Mn.

Tabla B3-1: Valores Recomendados para Incrementar | as Propiedades de los Materiales

fy incrementada 1,25 fy
f'¢c incrementada 15f¢
&c incrementada 0,01

Falla por Corte

El modo de falla por corte en una columna o en una pila con pilotes, probablemente
resultara en un colapso total o parcial de un puente, por lo tanto, el corte de disefio
debe calcularse conservadoramente. Para el célculo del corte en columnas o pilas
con pilotes debe considerarse las ubicaciones potenciales de las rotulas plasticas.
Para columnas ensanchadas en el capitel, esto puede ocurrir en la parte superior y
en la inferior del ensanchamiento. Para pilas con multiples columnas con un muro de
altura parcial, las rétulas plasticas probablemente ocurrirdn en la parte superior del
muro, a menos que el muro esté estructuralmente separado de la columna. Para
columnas con fundaciones profundamente embebidas, la rotula plastica puede
ocurrir encima de la losa de fundacion o del cabezal de pilotes. Para pilas con
pilotes, la rétula plastica puede formarse arriba del punto de empotramiento
considerado. A causa de las consecuencias de una falla por corte, se recomienda
ser conservador en la ubicacion de las posibles rotulas plasticas, tal que se use la
menor longitud potencial de la columna con el momento de plastificacion, para
determinar la maxima fuerza potencial de corte para el disefio.
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CAPITULO 4 — ANALISIS
4.6.2.8. - Distribucion de las Cargas Sismicas Late rales
4.6.2.8.1 - Aplicabilidad

Estas prescripciones deben aplicarse a diafragmas, porticos transversales, y
arriostramientos laterales, que forman parte del sistema resistente a fuerzas laterales
en puentes comunes del tipo losa sobre viga, en Zonas de Desempefio Sismico 2, 3
y 4. Las prescripciones del Articulo 3.10.9.2. deben aplicarse a la Zona de
Desempefio Sismico 1.

4.6.2.8.2 - Criterios de Disefio

El disefiador debe demostrar que existe una clara y directa trayectoria de
cargas hacia la subestructura y que todas las componentes y conexiones son
capaces de resistir los efectos de las cargas impuestas, consistentes con la
trayectoria de cargas elegida.

El flujo de esfuerzos del patron de cargas supuesto, debe ser resistido por
todas las componentes y partes, incluyendo alas y almas de vigas principales,
porticos transversales, conexiones, interfaces losa-viga, y todas las componentes del
sistema resistente desde la interface del ala superior hasta el confinamiento de
bulones de anclaje o dispositivos similares en la subestructura.

El andlisis y disefio de diafragmas y porticos transversales extremos debe
considerar soportes horizontales en un niumero apropiado de apoyos. La esbeltez y
las conexiones de los arriostramientos que son parte del sistema resistente a cargas
laterales, deben cumplir con las prescripciones aplicables para el disefio de
miembros principales.

Los miembros de diafragmas y porticos transversales identificados por el
disefiador como parte de la trayectoria de cargas de la superestructura a los apoyos,
deben disefarse y detallarse para que permanezcan elasticos ante el terremoto de
disefio, con base en el criterio de area bruta aplicable, cualquiera sea el tipo de
apoyo usado. Deben aplicarse las mismas prescripciones utilizadas para el disefio
de miembros especiales.

4.6.2.8.3 - Distribucion de Cargas

Debe establecerse una trayectoria de cargas viable para trasmitir las cargas
laterales a la fundacién, basada en las caracteristicas de rigidez del tablero,
diafragmas, pérticos transversales y arriostramiento lateral. A menos que se haga un
andlisis més refinado, debe suponerse lo siguiente:
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En puentes con:
* Un tablero que puede proveer efecto de diafragma horizontal, o
» Un sistema de arriostramiento horizontal en el plano del ala superior.

Debe suponerse que las cargas laterales aplicadas al tablero se trasmiten
directamente a los apoyos, a través de diafragmas o porticos transversales
extremos. El desarrollo y analisis de la trayectoria de cargas a través del tablero o
del arriostramiento lateral superior, si existe, debe usar acciones estructurales
supuestas anélogas a las utilizadas para el andlisis de las cargas de viento.

En puentes que tienen:
* Un tablero que no puede proveer efecto de diafragma horizontal, y
* No tiene arriostramiento horizontal en el plano del ala superior.

Las cargas laterales aplicadas al tablero deben distribuirse a través de
diafragmas intermedios y porticos transversales al arriostramiento lateral en el ala
inferior y luego a los apoyos, y a través del diafragma extremo y porticos
transversales en proporcion a la rigidez relativa y a la masa tributaria respectiva del
tablero.

Si no existe el sistema de arriostramiento lateral, y el ala inferior no es
adecuada para absorber los efectos de las fuerzas impuestas, debe usarse el primer
procedimiento, y el tablero debe disefiarse y detallarse para proveer el efecto de
diafragma horizontal necesario.

4.7.4 - Andlisis para Cargas Sismicas
4.7.4.1. - Requisitos Generales

Los requerimientos minimos de andlisis para los efectos sismicos se
especifican en la Tabla 4.7.4.3.1-1.

Para los métodos de andlisis modal, especificados en los Articulos 4.7.4.3.2 y
4.7.4.3.3, debe usarse el espectro de disefio de la Figura 3.10.4.1-1 y las
expresiones 3.10.4.2-1, 3.10.4.2.-4,y 3.10.4.2-5.

No es necesario analizar bajo cargas sismicas los puentes emplazados en las
Zonas de Desempefio Sismico 1, cualquiera sea su clasificacién operacional y su
geometria. Sin embargo, deben aplicarse los requerimientos minimos especificados
en los Articulos 4.7.4.4 y 3.10.9.
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4.7.4.2. - Puentes de Un Solo Tramo

No se requiere un analisis sismico para puentes de un solo tramo, cualquiera
sea la Zona de Desempefio Sismico.

Las conexiones entre la superestructura del puente y los estribos deben
disefiarse para una fuerza minima especificada en el Articulo 3.10.9.

Deben satisfacerse los requerimientos de longitud de apoyo minima en cada
estribo, de acuerdo con lo especificado en el Articulo 4.7.4.4.

4.7.4.3. - Puentes de Varios Tramos

4.7.4.3.1 - Seleccion del Método

Para estructuras de varios tramos, los requerimientos minimos de analisis se
especifican en la Tabla 4.7.4.3.1-1, en la cual:

. No se requiere analisis sismico,

UL método elastico de carga uniforme,

SM
MM

método elastico monomodal,

método elastico multimodal,

TH método de historia en el tiempo.

Tabla 4.7.4.3.1-1: Requerimientos Minimos para el A

nalisis Sismico

Puentes de Varios Tramos
Zona de Puente de
Desempefio un Solo Puentes Comunes Puentes Esenciales Puentes Criticos
Sismico Tramo
regular irregular regular irregular regular irregular
l ] L] ] L] L] ]
No se
2 requiere SM/UL SM SM/UL MM MM MM
ningun
3 analisis SM/UL MM MM MM MM TH
sismico
4 SM/UL MM MM MM TH TH

Con excepcion de lo que se especifica en lo que sigue, los puentes que
satisfagan los requerimientos de la Tabla 4.7.4.3.1-2 pueden tomarse como

“regulares”.
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Tabla 4.7.4.3.1-2: Requerimientos para Puentes Regu lares

Parametro Valor
Numero de Tramos 2 3 4 5 6
Méaximo angulo subtendido para un puente curvo 90° 90° 90° 90° 90°
Méaxima relacion entre luces de tramos contiguos 3 2 2 15 15
Méaxima relacion de rigidez: pila / columna - 4 4 3 2

Los puentes curvos con multiples tramos simplemente apoyados deben
considerarse como “irregulares” si el angulo subtendido en planta es mayor que 20°.
Estos puentes deben analizarse por el método elastico multimodal o el método de
historia en el tiempo.

Un puente con una viga continua curva puede analizarse como si fuera recto,
siempre que se satisfagan los siguientes requerimientos:

* El puente es “regular” como se define en la Tabla 4.7.4.3.1-2 excepto que
para un puente de dos tramos la méaxima relacion entre luces no debe ser mayor
que 2,

» El &ngulo subtendido en planta no sea mayor que 90°, y

* Las luces de los tramos del puente recto equivalente sean iguales a las
longitudes de los arcos del puente curvo.

Si estos requerimientos no se satisfacen, los puentes deben analizarse
usando la geometria curva real.

4.7.4.3.2 - Métodos de Analisis Unimodales
4.7.4.3.2a - Requisitos Generales

Puede usarse, cuando se considere apropiado, cualquiera de los dos métodos
unimodales aqui especificados.

4.7.4.3.2b - Método Unimodal Espectral

El método unimodal espectral debe basarse en el modo fundamental de
vibracién ya sea en la direccion longitudinal o transversal. Para puentes regulares,
los modos fundamentales de vibracion en el plano horizontal coinciden con los ejes
longitudinal y transversal de la estructura del puente. Esta forma modal puede
encontrarse aplicando una carga horizontal uniforme a la estructura y calculando su
deformada. El periodo natural puede calcularse igualando las maximas energias
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potencial y cinética, asociadas con la forma del modo fundamental. La amplitud de la
deformada puede encontrarse del coeficiente de respuesta sismica elastica, Csm,
especificado en el Articulo 3.10.4.2 y el correspondiente desplazamiento espectral.
Esta amplitud debe usarse para determinar los efectos de las fuerzas.

4.7.4.3.2c - Método de la Carga Uniforme

El método de la carga uniforme debe basarse en el modo fundamental de
vibracién en las direcciones longitudinal y transversal de la estructura base. El
periodo asociado debe tomarse como el de un sistema equivalente masa-resorte. La
rigidez de este sistema equivalente debe calcularse usando el méaximo
desplazamiento que ocurre cuando una carga uniforme lateral arbitraria se aplica al
puente. Debe usarse el coeficiente sismico de respuesta elastica Csm para calcular
la carga sismica uniforme equivalente, a partir de la cual se encuentran los efectos
de la fuerza sismica.

4.7.4.3.3 - Método Espectral Multimodal

El analisis espectral multimodal debe usarse para puentes donde hay
acoplamiento en més de una de las tres direcciones de los ejes de coordenadas,
dentro de cada modo de vibracion. Como minimo se debe aplicar un andlisis
dindmico lineal usando un modelo tridimensional para la estructura.

El numero de modos incluido en el andlisis debe ser al menos tres veces el
namero de tramos en el modelo. Para cada modo se debe usar el espectro de
disefio especificado en el Articulo 3.10.4.

Las solicitaciones y desplazamientos en los miembros pueden estimarse
combinando los pardmetros de respuesta respectivos (momentos, esfuerzos,
desplazamientos, etc.) de los modos individuales por medio de la Combinacion
Cuadrética Completa (CQC).

4.7.4.3.4 - Método de Historia en el Tiempo
4.7.4.3.4a - Requisitos Generales

Cualquier método de historia en el tiempo, paso a paso, usado para el andlisis
elastico o inelastico debe satisfacer los requerimientos del Articulo 4.7.

Debe determinarse la sensibilidad de la solucibn numérica al tamafio del
intervalo de tiempo usado. También debe realizarse un estudio de sensibilidad para
investigar los efectos de las variaciones en las propiedades histeréticas asumidas
para el material.

Los acelerogramas usados para representar las cargas sismicas deben
seleccionarse de acuerdo con el Articulo 4.7.4.3.4b.
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4.7.4.3.4b - Acelerogramas

Los acelerogramas generados deben tener caracteristicas representativas del
entorno sismico y de las condiciones locales del sitio.

Deben usarse acelerogramas compatibles con el espectro de respuesta
generado a partir de movimientos registrados, que sean representativos. Debe
demostrarse que las técnicas analiticas usadas para ajustar el espectro son capaces
de lograr series de tiempo sismoldgicas realistas, similares a las series de tiempo
inicialmente seleccionadas para el ajuste del espectro.

Cuando se usen acelerogramas reales, deben ser escalados al nivel
aproximado al espectro de disefio en el ambito de periodos de importancia. Cada
acelerograma debe modificarse para ser compatible con el espectro de respuesta,
usando el procedimiento de dominio en el tiempo.

Deben usarse al menos 3 acelerogramas compatibles con el espectro de
respuesta, para cada componente del movimiento del suelo, que represente al
terremoto de diseflo (movimientos con 7 % de probabilidad de excedencia en 75
afos). Cuando se haga un andlisis dinamico no lineal de respuesta en el tiempo,
deben introducirse las tres componentes ortogonales (X, y, z) simultineamente. Las
acciones de disefio deben tomarse como la maxima respuesta calculada para los
tres movimientos del suelo en cada direccion principal.

Si se usa un minimo de 7 acelerogramas por cada componente del
movimiento, las acciones de diseflo pueden tomarse como la respuesta media
calculada para cada direccién principal.

Para sitios en el campo cercano (D < 10 km), las componentes horizontales
gue se seleccionen del movimiento registrado, deberian representar una condicion
de campo cercano y transformarse en componentes principales antes de hacerlas
compatibles con el espectro de disefio. La componente principal mayor deberia
usarse para representar el movimiento en la direccion normal a la falla, y la
componente principal menor, para representar el movimiento en la direccion paralela
a la falla.

4.7.4.4. - Requerimientos para la Longitud Minimad e Apoyo

Las longitudes de apoyo en juntas de dilatacibn sin topes, STUs o
amortiguadores, deben tolerar el mayor de los desplazamientos maximos calculados,
de acuerdo con las prescripciones del Articulo 4.7.4.3. (Excepto en puentes en la
Zona de Desempefio Sismico 1) o un porcentaje de una longitud de apoyo empirica,
N, especificada en la expresién 4.7.4.4-1. En su defecto, deben proveerse topes
longitudinales que cumplan con el Articulo 3.10.9.5. Los apoyos que tienen
restringido el movimiento longitudinal, deben disefiarse de acuerdo con el Articulo
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3.10.9. Los porcentajes de N, aplicables a cada zona sismica, se especifican en la
Tabla 4.7.4.4-1.

La longitud empirica de apoyo debe tomarse como:

N = (200 +0,0017 L + 0,0068 H) (1 + 0,000125 S%) (4.7.4.4-1)

Donde:
N minima longitud de apoyo medida perpendicularmente al eje del apoyo (mm),
L longitud de tablero del puente a la junta de dilatacion adyacente, o al extremo

del tablero. Para rétulas dentro de un tramo, L debe ser la suma de las
distancias a cada lado de la rétula; para puentes de un solo tramo, L es igual
a la longitud del tablero del puente (mm),

H para estribos, la altura promedio de las columnas que soportan el tablero del
puente desde el estribo hasta la préxima junta de dilatacién (mm),

para columnas y/o pilas individuales, altura de columna o altura de la pila
individual (mm),

para rétula dentro un tramo, altura promedio de las dos columnas adyacentes
o pilas individuales,

S oblicuidad de los apoyos medida desde una linea normal al tramo (grados).

Tabla 4.7.4.4-1: Porcentaje de N por Zona y Coefici ente de Aceleracién As
Especificado en la Tabla 3.10.4.1-1

Zona de e :
~ Aceleracion Porcentaje
Desempeio
L As N
Sismico
1 <0,05 275
1 20,05 100
Aplicable a toda
2 la zona 150
Aplicable a toda
3 la zona 150
Aplicable a toda
4 la zona 150

4.7.4.5. - Requerimientos Para el Efecto P- A

El desplazamiento de cualquier columna o pila individual en la direccion
longitudinal o transversal debe satisfacer:
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AP, <250 d M, (4.7.4.5-1)

Donde:
A=R,;A, (4.7.4.5-2)
SiT<1,25Ts, se adopta:
1\ 1,25T; 1
R, = (1 - E) ey (4.7.4.5-3)
SiT21,25Ts, se adopta:
Ry =1 (4.7.4.5-4)

Donde:

A

Ae
T
Ts
R

Pu

desplazamiento del punto de inflexiébn en la columna o pila individual relativo
al punto de fijacién a las fundaciones (mm),

desplazamiento calculado por medio de un analisis sismico elastico (mm),
periodo del modo fundamental de vibracion (seg),

periodo de esquina especificado en el Articulo 3.10.4.2 (seq),

factor especificado en el Articulo 3.10.7,

carga axial en la columna o pila individual (KN),

factor de reduccién de resistencia a flexién para columnas, especificado en el
Articulo 5.10.11.4.1b,

resistencia nominal a flexion de una columna o pila individual calculada con la
carga axial en la columna o pila (KNm).
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CAPITULO 5 - ESTRUCTURAS DE HORMIGON ARMADO

5.10.11 - Prescripciones para el Disefio Sismico
5.10.11.1. - Requerimientos Generales

Las prescripciones de estos Articulos deben aplicarse solamente al estado
limite de Evento Extremo | .

Ademéas de los otros requerimientos especificados en el Articulo 5.10
(CIRSOC 802), el acero debe cumplir con las prescripciones sismorresistentes
especificadas aqui.

Deben aplicarse los requerimientos de desplazamiento especificados en el
Articulo 4.7.4.4 o topes longitudinales especificados en el Articulo 3.10.9.5.

Los puentes ubicados en la Zona de Desempefio Sismico 2 deben satisfacer
los requerimientos del Articulo 5.10.11.3. Los puentes que se ubiquen en las Zonas
de Desempefio Sismico 3 y 4 deben satisfacer los requerimientos especificados en
el Articulo 5.10.11.4.

5.10.11.2. - Zona de Despefio Sismico 1

Para puentes en la Zona de Desempefio Sismico 1, donde el coeficiente de
aceleracion de respuesta Sp1 especificado en el Articulo 3.10.4.1 es menor que 0,10,
no se requiere considerar solicitaciones sismicas para el disefio de componentes
estructurales. Sin embargo, el disefio de la conexién de la superestructura a la
subestructura, debe estar de acuerdo con el Articulo 3.10.9.2.

Para puentes en la Zona de Desempefio Sismico 1, donde el coeficiente de
aceleracion de respuesta Sp1 es mayor o igual a 0,10 pero menor o igual a 0,15, no
se requiere considerar solicitaciones sismicas para el disefio de las componentes
estructurales, excepto que:

» El disefio de la conexion de la superestructura a la subestructura debe
realizarse cumpliendo lo dispuesto en el Articulo 3.10.9.2.

* Los requerimientos de armadura transversal en capitel y base de una columna
deben respetar las prescripciones de los Articulos 5.10.11.4.1d vy
5.10.11.4.1e.

5.10.11.3. - Zona de Desempefio Sismico 2

Deben aplicarse los requerimientos del Articulo 5.10.11.4, excepto que el area
de la armadura longitudinal no debe ser menor que 0,01, ni mayor que 0,06 veces el
area bruta de la seccion transversal, Ag. (0,01 Ag £ Ast £ 0,06 Ag).
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5.10.11.4. - Zonas de Desempefio Sismico 3y 4
5.10.11.4.1 - Requerimientos Para Columnas

Para el proposito de este Articulo, un apoyo vertical debe considerarse como
una columna si la relacion entre la altura libre y las dimensiones maximas en planta
del apoyo es mayor o igual a 2,5. Para una columna con ensanchamiento en el
capitel, la maxima dimension en planta debe tomarse en la seccidbn minima del
ensanchamiento. Para apoyos con una relacion menor que 2,5, deben aplicarse las
prescripciones para pilas individuales del Articulo 5.10.11.4.2.

Una pila individual puede ser disefiada como “pila” en su direccion fuerte y
como columna en su direccion débil.

5.10.11.4.1a - Armadura Longitudinal

La cuantia geométrica basada en seccidn bruta de la armadura longitudinal no
podra ser menor que 0,01 ni mayor que 0,04. (0,01 Ag < Asi < 0,04 Ag).

5.10.11.4.1b - Resistencia Flexional

La resistencia biaxial de las columnas no debe ser menor que la requerida
para flexion, como se especifica en el Articulo 3.10.9.4. La columna debe verificarse
para los dos casos de carga extrema, como se especifica en el Articulo 3.10.8. en el
estado limite de evento extremo. Los factores de resistencia del Articulo 5.5.4.2
(CIRSOC 802) deben reemplazarse para columnas zunchadas o estribadas por el
valor de 0,9.

5.10.11.4.1c - Corte y Armadura Transversal en Colu mnas

El corte mayorado, Vu, en cada eje principal de cada columna y pila de varios
pilotes, debe determinarse segun el Articulo 3.10.9.4.

La cuantia de la armadura transversal debe ser igual o mayor que la
especificada en el Articulo 5.8.3. (CIRSOC 802).

Las siguientes prescripciones se aplican a las zonas extremas de columnas y
pila de varios pilotes (capitel y base):

« En las zonas extremas, V¢, debe tomarse como se especifica en el
Articulo 5.8.3 (CIRSOC 802), cuando la fuerza de compresion axial
minima mayorada excede 0,10 f'c Ag. Para esfuerzos de compresion
menores a 0,10 f'c Ag, debe considerarse que V¢ decrece linealmente del
valor dado en el Articulo 5.8.3 (CIRSOC 802) a cero, para fuerza de
compresion cero.

* La extension de la zona extrema debe asumirse desde la cara inferior de las
vigas principales o vigas con cabezal en el capitel de las columnas o desde la
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parte superior de las fundaciones en la base de las columnas, una distancia
igual a la mayor de:

o0 La méaxima dimensién transversal de la columna,
0 Un sexto de la altura libre de la columna, o
o 450 mm.

* La zona extrema en la parte superior de los pilotes debe tomarse como se
especifica para columnas. En la base del pilote, la zona extrema debe
considerarse que se extiende desde tres diametros del pilote por debajo del
punto de momento maximo a un diametro del pilote, pero no se extendera
menos que 450 mm por encima de la linea del lodo.

5.10.11.4.1d - Armadura Transversal de Confinamient o0 en Ro6tulas Plasticas

Los nucleos de columnas y pilotes deben estar confinados por armadura
transversal en las zonas donde se esperan rotulas plésticas. La separacion de la
armadura transversal de confinamiento debe tomarse como se especifica en el
Articulo 5.7.4.6 (CIRSOC 802), o:

ps =0,12 ';— (5.10.11.4.1d-1)
y

Donde:

fe resistencia especificada a compresion del hormigon a los 28 dias, a menos
que se especifique otra edad,

fy tension de fluencia de las barras de acero.

Dentro de las zonas de rotulas plasticas, los empalmes de la armadura en
espiral deben hacerse por soldadura de penetracion completa o por conectores
mecanicos.

Para una columna rectangular el area total, Ash, de estribos rectangulares
debe satisfacer:

Ay 20,305k, Lo [22—1] (5.10.11.4.1d-2)
f, La,
6
Ay >0,12sh, ’;— (5.10.11.4.1d-3)
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Donde:

s
Ac
Ag
Ash

fy
he

(mm).

separacion vertical de estribos (mm), menor o igual a 100 mm,
area del nacleo de hormigén (mm?),
area bruta de la columna (mm?),

area transversal total de la armadura incluyendo los estribos suplementarios
de una rama con una separacion vertical s y atravesando una seccién que
tiene una dimension del nicleo igual a he (mm?),

tension de fluencia de la armadura transversal (MPa),

dimensién del nucleo de la columna confinada en la direccién considerada

Ash debe determinarse para ambos ejes de una columna rectangular.

La armadura transversal puede estar conformada por estribos simples o

traslapados, pudiendo usarse estribos de una rama. Cada extremo de estos estribos
debe terminar en un gancho sismico que abrace la armadura longitudinal, de
acuerdo con lo especificado en el Articulo 5.10.2.2 (CIRSOC 802).

La armadura transversal que cumpla con los requisitos siguientes debe

considerase como un estribo abierto de una rama:

Debe ser una barra continua con un gancho a 135°, que no tenga un largo
menor a 6 diametros o 75 mm en uno de los extremos; y un gancho a no
menos de 90° y longitud de 6 didmetros, en el otro extremo,

Abrazar las barras longitudinales periféricas,

Los ganchos a 90° de estribos de una rama sucesivos que abracen las
mismas barras longitudinales deben estar alternados extremo por extremo,

La armadura transversal que cumpla con los requisitos siguientes debe ser

considerada como un estribo:

La barra debe ser cerrada o ser continua,

Un estribo cerrado puede estar compuesto por varios elementos de refuerzo
con ganchos de 135° que tengan una extension en cada extremo mayor o
igual a 6 diametros, pero no menor a 75 mm,

Un estribo circular cerrado debe tener en cada extremo un gancho a 135° con
una extension mayor o igual a 6 diAmetros y no menor que 75 mm.
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5.10.11.4.1e - Separacion de la Armadura Transversa | de Confinamiento
La armadura transversal por confinamiento debe:

» Proveerse en capitel y base de la columna, en una longitud mayor o igual a la
mayor entre la maxima dimension de la seccion transversal, un sexto de la
altura libre de la columna, o 450 mm.

» Extenderse en los nudos de capitel y base, como se especifica en el Articulo
5.10.11.4.3.

» Proveerse en el capitel de los pilotes, en una longitud igual a la especificada
para columnas.

* Proveerse en los pilotes de pilas de varios pilotes, en una longitud que se
extiende desde 3 veces la maxima dimensién transversal por debajo del punto
de empotramiento, hasta una distancia mayor o igual a la maxima dimension
de la seccién transversal, 0 450 mm, por encina de la linea de lodo; y

* La separacion debe ser menor o igual que un cuarto de la minima dimension
del miembro, 0 100 mm entre centros.

5.10.11.4.1f - Empalmes

Para el disefio de empalmes se deben aplicar las prescripciones del Articulo
5.11.5 (CIRSOC 802).

No deben usarse empalmes por yuxtaposicion.

La separacion de la armadura transversal sobre la longitud del empalme debe
ser menor o igual a 100 mm o un cuarto de la dimension minima del miembro.
Pueden usarse conexiones totalmente soldadas o totalmente mecanicas, de acuerdo
con el Articulo 5.11.5 (CIRSOC 802), siempre que sOlo se empalmen barras
alternadas en cada capa de armadura longitudinal en una seccion, y la distancia
entre empalmes de barras adyacentes sea mayor que 600 mm, medida a lo largo del
eje longitudinal de la columna.

5.10.11.4.2 - Requerimientos para Pilas Tipo Tabiqu e

Las prescripciones aqui especificadas deben aplicarse al disefio para la
direccion fuerte de una pila. La direccion débil de una pila puede disefiarse como
una columna de acuerdo con el Articulo 5.10.11.4.1, con el factor de modificacion de
respuesta R para columnas usado para determinar las solicitaciones de disefio. Si la
pila no es disefiada como una columna en su direccidon débil, deben aplicarse las
limitaciones para la resistencia al corte mayorada, aqui especificadas.
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En cualquier pila, la minima cuantia geométrica, tanto de la armadura
horizontal pn, como vertical pv, debe ser mayor o igual a 0,0025. La cuantia de la
armadura vertical pv no debe ser menor que la cuantia de la armadura horizontal pn.

La separacion de las barras verticales y horizontales no debe ser mayor que
450 mm. La armadura requerida para el corte debe ser continua y debe estar
distribuida uniformemente.

La resistencia al corte mayorada en la pila, Vr, debe tomarse como la menor de:

V,=0,66bd.f . (5.10.11.4.2-1)
V,=0V, (5.10.11.4.2-2)

En la cual:
Va.=1[0,165/f .+ pnf,|bd (5.10.11.4.2-3)

Deberian colocarse dos capas de armadura, una en cada cara del tabique.
Los empalmes en la armadura horizontal de la pila deben estar alternados y los
empalmes en las dos capas no deben estar en la misma ubicacion.

5.10.11.4.3 - Conexiones de las Columnas

Las solicitaciones de disefio para la conexion entre la columna y la viga
cabezal, cabezal de pilotes o zapata corrida, deben determinarse como se especifica
en el Articulo 3.10.9.4.3. La longitud de desarrollo para toda la armadura longitudinal
debe ser 1,25 veces la requerida para desarrollar la tension de fluencia total, tal
como lo especifica el Articulo 5.11 (CIRSOC 802).

La armadura transversal, especificada en el Articulo 5.10.11.4.1d, debe
continuarse dentro del elemento adyacente, una distancia mayor o igual a la mitad
de la mayor dimension de la columna o 400 mm desde la cara de la conexion.

La resistencia nominal al corte, Vn, provista por el hormigén en el nudo de un
pértico o pila en la direccién en consideracion, debe satisfacer:

Para hormigones de peso normal:

V,<1,0bd.f, (5.10.11.4.3-1)

Para hormigones con agregados liviano:
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V,<0,75bd./f. (5.10.11.4.3-2)
5.10.11.4.4 - Juntas Constructivas en Pilas de una  sola Columna y de varias
Columnas

Cuando el corte es resistido en una junta constructiva sélo por accién de
pasador y friccion sobre un hormigén rugoso, la resistencia nominal al corte en el
nudo, Vn, debe tomarse como:

Va=A4,fy+0,75P, (5.10.11.4.4-1)

Donde:
Avi  area total de la armadura incluyendo la armadura flexional (mm?),

Pu La minima carga axial mayorada, de acuerdo con lo especificado en el
Articulo 3.10.9.4. (KN).

5.13 - ELEMENTOS ESPECIFICOS DEL PUENTE
5.13.4 - Pilotes de Hormigén
5.13.4.6. - Requisitos Sismicos
5.13.4.6.1 - Zona de Desempefio Sismico 1
No se establecen requisitos adicionales de disefio para la Zona de
Desempefio Sismico 1.
5.13.4.6.2 - Zona de Desempefio Sismico 2
5.13.4.6.2a - General

Los pilotes para estructuras en Zona de Desempefio sismico 2 pueden ser
usados para resistir tanto cargas axiales como laterales. Los requerimientos de
profundidad minima de hincado y resistencia ante cargas axiales y laterales frente a
acciones sismicas, se determinan mediante criterios de disefio establecidos por
investigaciones geoldgicas y geotécnicas especificas del sitio.

Los pilotes de hormigon se anclaran a la fundacion o capitel mediante
empotramiento de la armadura o anclajes para desarrollar las fuerzas de
levantamiento. La longitud de empotramiento no debera ser menor que la longitud de
desempefio requerida para la armadura, especificada en el Articulo 5.11.2 (CIRSOC
802).
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Los pilotes encamisados rellenos de hormigén, deberan anclarse con
pasadores de acero de acuerdo al Articulo 5.13.4.1 (CIRSOC 802), con una cuantia
minima de 0.01. Estos pasadores deberan empotrarse tal como se requiere para los
pilotes de hormigén.

5.13.4.6.2b - Pilotes hormigonados in situ

Para pilotes hormigonados in situ, la armadura longitudinal deber& proveerse
en el extremo superior una longitud no menor que 1/3 de la longitud del pilote o 2.40
m, con una cuantia minima de acero de 0.005 provista por al menos cuatro barras.
Para pilotes con diametro inferior a 60 cm, deber& proveerse armadura en espiral o
estribos equivalentes, con diametro no inferior a 10mm y espaciamiento no mayor a
20 cm. Por debajo del capitel del pilote, en una longitud de 60 cm o 1.5 veces el
didmetro del pilote (la mayor entre ambas), el espaciamiento no deberd exceder de
10 cm. Ver Articulos 5.10.11.3 y 5.10.11.4.

5.13.4.6.2c - Pilotes Prefabricados de Hormigon Arm  ado

Para pilotes prefabricados de hormigon armado, la cuantia de armadura
longitudinal no debera ser menor que el 1 % de la seccion transversal bruta y debera
estar conformada por no menos de cuatro barras. Debera proveerse armadura en
espiral o estribos equivalentes, con didmetro no inferior a 10mm y espaciamiento no
mayor a 20 cm. Por debajo del capitel del pilote, en una longitud de 60 cm o 1.5
veces el diametro del pilote (la mayor entre ambas), el espaciamiento no debera
exceder de 7.5 cm.

5.13.4.6.2d - Pilotes Pretensados Prefabricados de  Hormigdn Armado
Para pilotes pretensados prefabricados de hormigon armado, los estribos

deberan respetar los requerimientos especificados en el Articulo 5.13.4.6.2c.

5.13.4.6.3 - Zonas de Desempefio Sismico 3y 4
5.13.4.6.3a - General

Ademés de los requisitos especificados para Zona de Desempefio Sismico 2,
los pilotes en Zonas 3 y 4 deberan conformar las siguientes prescripciones.

5.13.4.6.3b - Longitud de Confinamiento

El extremo superior de todo pilote debera estar detallado y confinado como
zona de formacion potencial de rétula pléstica, excepto donde pueda establecerse
que no existe posibilidad de deflexion lateral significativa en el pilote. La zona de
formacion potencial de rotula plastica debera extenderse desde el borde inferior del
capitel del pilote una longitud no menor que 2 veces el didmetro del pilote 0 60 cm.
Si un andlisis del puente y del sistema de pilotes indica que existe la posibilidad de
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gue una rotula plastica se desarrolle en un nivel inferior del pilote, la longitud de
detallamiento y confinamiento, de acuerdo al Articulo 5.13.4.6.2, deber& extenderse
hasta dicho nivel.

5.13.4.6.3c - Cuantia Volumétrica de Confinamiento

La cuantia volumétrica de armadura transversal dentro de la longitud de
confinamiento, debera estar de acuerdo con lo especificado para columnas en el
Articulo 5.10.11.4.1d.

5.13.4.6.3d - Pilotes hormigonados In Situ

Para pilotes hormigonados in situ, la cuantia de armadura longitudinal, en los
2/3 superiores del pilote, no deberd ser menor que el 0.75 % de la seccion
transversal bruta y debera estar conformada por no menos de cuatro barras. Para
pilotes con diametro inferior a 60 cm, deberd proveerse armadura en espiral o
estribos equivalentes, con didmetro no inferior a 10mm y espaciamiento no mayor a
20 cm. Por debajo del capitel del pilote, en una longitud de al menos 1.20 m, la
cuantia volumétrica y los detalles de armado deberan cumplir las prescripciones de
los Articulos 5.10.11.4.1d, 5.10.11.4.1e y 5.10.11.4.1f.

5.13.4.6.3e - Pilotes Prefabricados de Hormigbn Arm  ado

Para pilotes prefabricados de hormigén armado, debera proveerse armadura
en espiral o estribos equivalentes, con didmetro no inferior a 10mm y espaciamiento
no mayor a 20 cm. Por debajo del capitel del pilote, en una longitud de al menos 1.20 m
el espaciamiento no debera exceder de 7.5 cm, y los detalles de armado deberan
cumplir las prescripciones del Articulo 5.10.11.4.1d.

5.14 - PRESCRIPCIONES PARA TIPOS ESTRUCTURALES
5.14.2 - Construcciones por Dovelas
5.14.2.3 - Disefio

5.14.2.3.11 - Disefio Sismico

El disefio por dovelas de la superestructura con uniones columna-
superestructura resistentes a momento, debera considerar las solicitaciones en
rétulas plasticas de las columnas de acuerdo con el Articulo 3.10.9.4.3. Las
superestructuras de puentes en Zonas de Desempefio Sismico 3 y 4 con uniones
columna-superestructura resistentes a momento, deberan reforzarse con
detallamiento ductil para resistir las demandas flexionales (longitudinal y transversal)
provenientes de la rotulacion plastica de la columna.
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Los nudos deberdn estar provistos de la capacidad para transferir las
demandas simicas.

El acero de la superestructura pretensada se disefiar4d para permanecer
esencialmente elastico para la combinacién de Cargas Permanentes y Cargas
Sismicas. La tension en el acero pretensado puede determinarse con un analisis
detallado Momento — Curvatura, definiendo la tensiéon del acero pretensado con
adherencia mediante la compatibilidad de deformaciones con la seccion; y la tension
del acero pretensado sin adherencia, usando la compatibilidad global de desplazamientos
entre las secciones con adherencia de los tendones ubicados dentro del tramo.
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CAPITULO 11 — MUROS DE SOSTENIMIENTO, ESTRIBOS Y PILAS

11.6.5. - Disefio Sismico para Estribos y Muros de S ostenimiento Convencionales

11.6.5.1 - Requisitos Generales

Los muros de sostenimiento rigidos de gravedad y semi-gravedad y los
estribos deben disefiarse para satisfacer los requerimientos de estabilidad global,
estabilidad externa y estabilidad interna durante el terremoto. Deben aplicarse los
procedimientos especificados en el Articulo 11.6.2.3 (AASHTO LRFD 2012) para
estabilidad global, Articulo 11.6.3 (AASHTO LRFD 2012) para estabilidad contra una
falla de capacidad portante del suelo y Articulo 10.6.3.4 (AASHTO LRFD 2012) para
estabilidad al deslizamiento; pero incluyendo la presion del terreno sismicamente
inducida y las fuerzas de inercia. Usando, ademas, el Estado Limite de Evento
Extremo | y los factores de resistencia especificados en el Articulo 11.5.8 (AASHTO
LRFD 2012).

Para la evaluacion de la excentricidad sismica de muros con fundaciones
sobre suelo y roca, la ubicacién de la resultante de las fuerzas reactivas debe estar

dentro de los dos tercios centrales de la base para Yeq = 0, y dentro de los ocho

décimos centrales de la base para Yeq = 1. Para valores de Yeq entre O y 1, la

restriccion en la ubicacién de la resultante debe obtenerse por interpolacion lineal
entre los valores dados en este Articulo.

Para los estribos de puentes, el disefio sismico deberia estar de acuerdo con
los Articulos 5.2 y 6.7 de la Guia AASHTO, pero con las siguientes excepciones:

* Kh deberia determinarse como se especifica en el Articulo 11.6.5.2.,y

» Las presiones laterales del suelo deberian estimarse de acuerdo con el
Articulo 11.6.5.3.

Para evaluar la seguridad contra una falla estructural (estabilidad interna) para
el disefio sismico, el disefio estructural de los elementos del muro debe cumplir con
las prescripciones del Capitulo 5.

La fuerza lateral total a aplicar al muro debido al sismo y a la presion del suelo
Pseis debera determinarse considerando el efecto combinado de Pae y Pir, donde:

Pir =k (WW + Ws) (11.6.5.1-1)
Donde:

Pae  presion dindmica lateral del terreno,

Pir  fuerza de inercia horizontal debida al sismo sobre la masa del muro,
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k;, coeficiente de aceleracion sismica horizontal,
Ww el peso del muro,

Ws el peso del suelo que esta inmediatamente por encima del muro incluyendo el
talén del muro.

Para investigar la estabilidad del muro considerando el efecto combinado de
Pae y Pir, y considerando que los dos no son concurrentes, deberian investigarse los
siguientes dos casos:

e Combinar el 100 % de la presién sismica del suelo Pae con el 50 % de la
fuerza de inercia del muro, Pir.

* Combinar el 50 % de Pae, pero no menos que la presion activa del suelo
estatica (F1 en la Figura 11.10.5.2-1 (AASHTO LRFD 2012)), con el 100 %
de la fuerza de inercia en el muro Pir.

Sobrecarga A0,

khwsobrf-fr‘%al l l lel l ql’ l

T
’ ge.-&fb//
1 P? af ™= cv
kW, vy
/ h
kW, .| Pae h

h/3

Figura 11.6.5.1-1: Fuerzas Sismicas para la Evaluac i6n de la
Estabilidad Externa de Muro de Gravedad

El resultado méas conservador de estos dos analisis deberia usarse para el
disefio del muro. Alternativamente, si lo aprueba la Autoridad de Aplicacion, pueden
usarse métodos numéricos mas sofisticados para investigar la no concurrencia. Para
suelos competentes, que no pierden resistencia bajo cargas sismicas, deberian
usarse los parametros de resistencia estatica para el disefio sismico.

» Para suelos cohesivos, deberian utilizarse los parametros tension
resistencia basados en pruebas no drenadas, para el andlisis sismico.

Reglamento Argentino para Construcciones Sismorresistentes 42



e Para suelos no cohesivos limpios, deberia usarse el angulo de friccién
efectivo.

» Para suelos cohesivos sensibles 0 suelos no cohesivos saturados se debe
tener en cuenta, para el analisis, la pérdida potencial de resistencia
inducida por el sismo.

11.6.5.2 - Determinacion del Coeficiente Sismico Pa ra el Disefio del Muro
11.6.5.2.1 - Caracterizacion de la Aceleracion en| a Base del Muro

El coeficiente sismico horizontal (kn) para el computo de las presiones laterales
del suelo y de las cargas debe determinarse sobre la base de PGA en la superficie
del terreno ( ko = A, donde kno es el coeficiente sismico horizontal suponiendo un
desplazamiento nulo del muro). El coeficiente sismico determinado en la superficie
del terreno original deberia considerarse tal como el coeficiente sismico que actia
en la base. Para muros fundados en sitios clase A o B (roca dura o blanda), kn =
debe basarse en 1,2 veces el coeficiente de ajuste de la aceleracion maxima del
suelo (kpo = 1,2 Ay).

El coeficiente sismico vertical kv, deberia suponerse cero para el calculo de las
presiones laterales del terreno, a menos que el muro esté significativamente
afectado por efectos de campo cercano a la falla (ver Articulo 3.10), o si es probable
qgue ocurran altas aceleraciones verticales actuando concurrentemente con las
aceleraciones horizontales.

11.6.5.2.2 - Estimacién de la Aceleracion que Actia  en La Masa del Muro

El coeficiente sismico lateral kn debe determinarse considerando los efectos
de dispersion de las ondas o amplificacion del movimiento del suelo dentro del muro
y la habilidad del muro de desplazarse lateralmente. Para alturas menores de 20 m,
puede aceptarse la aplicacion de analisis simplificados pseudoestaticos para
determinar la aceleracion de la masa de disefio del muro. Para alturas de muro
mayores de 20 m, deberian utilizarse analisis dinamicos especiales, de interaccion
suelo estructura, para evaluar el efecto de la variacién espacial del movimiento del
suelo dentro y detras del muro y las deformaciones laterales en la masa del muro.

La altura del muro, h, debe tomarse como la distancia desde la parte inferior
del talon de la estructura de contencion a la superficie del terreno ubicado por
encima del talon.

Si el muro es libre de moverse lateralmente bajo la influencia del sismo y si
este movimiento lateral es aceptable para la Autoridad de Aplicacion, kno debera
reducirse para tener en cuenta la deformacion lateral aceptada. La seleccion de una
deformacion aceptable méxima deberia tomar en consideracion el efecto que la

deformacion tendra en la estabilidad del muro, el nivel de desempefio sismico
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deseado, y el efecto que la deformacion pudiera tener en cualquier instalacion o
estructura soportada por el muro. Cuando el muro es capaz de desplazarse 25 mm,
50 mm o mas durante el evento sismico, kn puede reducirse a 0,5 kno sin utilizar un
analisis de deformacion, aplicando el método de Newmark (1965) o una version
simplificada de él. Esta reduccion en kn debe también considerarse aplicable en la
investigacion de la estabilidad global del muro y el talud.

El analisis propuesto por Newmark del blogue deslizante o una forma
simplificada de este tipo de analisis deberia utilizarse para estimar los efectos de la
deformacion lateral, a menos que la Autoridad de Aplicacion apruebe el uso de
analisis mas sofisticados para establecer la relacion entre kn y el desplazamiento del
muro. El andlisis simplificado de Newmark deberia usarse solamente si son vélidas
las hipotesis usadas en su desarrollo, para el muro en consideracion.

11.6.5.3 - Determinacion de la Presién Sismica Acti  va

Las presiones sismicas (activa y pasiva) para muros de sostenimiento de
gravedad o semi-gravedad, deben determinarse siguiendo los métodos descriptos
en este Articulo. Deben considerarse las condiciones del sitio, la geometria del suelo
y del muro de sostenimiento, y la intensidad del movimiento determinada para el
sitio, cuando se elija el método apropiado a usar.

El coeficiente sismico (kn), usado para calcular las presiones del suelo, debe
ser el valor de (As) después de ser ajustado por: 1) los efectos de dispersion de las
ondas y 2) la cantidad de deformacion permanente definida como limite para el muro
y cualquier cosa que el movimiento del mismo pudiera afectar (Articulo 11.6.5.2.2).
El coeficiente sismico vertical deberia suponerse cero, de acuerdo con lo
especificado en el Articulo 11.6.5.2.1.

Para las presiones del suelo activas, deberia usarse el método de Mononobe-
Okabe (M-O) o el de Equilibrio Limite Generalizado (GLE por sus siglas en inglés).
Para geometrias del muro o condiciones del sitio para las cuales el método de M-O
no es adecuado, deberia usarse el método GLE.

El método de M-O o de GLE debe considerarse aceptable para la
determinacion de la presion sismica activa so6lo cuando:

« El material detrds del muro puede ser razonablemente aproximado como un
suelo uniforme, sin cohesion dentro de una zona definida por una cufa desde
el talén del muro 3H:1V,

» El relleno esta “no saturado” y lo suficientemente suelto de manera que pueda
licuar durante la sacudida, y

* La combinacion de la aceleracion maxima del terreno (PGA) y la pendiente
aguas arriba no excede el angulo de friccibn del suelo detrds del muro, tal
como se especifica en la expresion 11.6.5.3-1.
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0 > i+0ymo = i+arctan ;L) (11.6.5.3-1)

Donde:

/] angulo de friccion del relleno del muro,
I angulo del talud del relleno (grados),
Kn coeficiente de aceleracion horizontal,

kv coeficiente de aceleracién vertical,

Una vez que se especifigue Kae, la fuerza sismica activa Pae, debe
determinarse como:

PAE = 0,5yh2 KAE (11653'2)

Donde:

Kae coeficiente sismico para presion activa,
Yy peso unitario del suelo detras del muro,

h altura total del muro, incluyendo cualquier sobrecarga presente en la parte de
atras del muro.

La fuerza activa externa computada por el método generalizado del equilibrio
limite, distribuida sobre la altura del muro, debe usarse como la presion del suelo
debida al sismo.

La presion equivalente que representa la estética total y la fuerza sismica
activa (Pae) determinada por cualquier método, debe adoptar la misma distribucion
que la presion estatica de disefio del muro, para la evaluacion de la estabilidad
externa, como se ilustra en la Figura 11.6.5.1-1, pero no menor que H/3. Para el
caso en que esté presente una sobrecarga detras de la cara del muro (h en la Figura
11.6.5.1.-1) esta fuerza debe distribuirse en la altura total, h.

Para sistemas complejos de muros o condiciones complejas del sitio, con la
aprobacion de la Autoridad de Aplicacién, deberian también considerarse métodos
dinamicos de interaccion suelo estructura.

11.6.5.4 - Determinacion de la Presion Sismica del  Suelo para Estribos y Muros
qgue No Plastifiquen

Para muros de estribos y otros muros que no se espera que plastifiquen, el
valor de kn usado para calcular la presion sismica del terreno debe aumentarse a 1,0
kho, @ menos que la Autoridad de Aplicacion apruebe el uso de técnicas de analisis
mas sofisticadas para determinar la presion del suelo inducida por el sismo en el
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muro. En este caso, knh no deberia corregirse por el desplazamiento del muro, ya que
se supone que el desplazamiento es cero. Sin embargo, kn deberia corregirse para
los efectos de dispersion de las ondas como se especifica en el Articulo 11.6.5.2.2.

11.6.5.5. - Determinacion de la Presion Sismica Pas iva del Suelo

Para la estimacién de la presién pasiva del suelo, debe considerarse la
friccidbn del muro y la deformacién requerida para movilizar la resistencia pasiva, y
debe usarse la metodologia de disefio de la espiral logaritmica. EI método M-O no
debe usarse para estimar la presion pasiva.

Las presiones sismicas pasivas deben estimarse usando procedimientos que
tengan en cuenta:

1) la friccién entre el muro de sostenimiento y el suelo,

2) la superficie de falla no lineal que se desarrolla en el suelo durante la
carga de presion pasiva,

3) para longitudes de empotramiento del muro, mayores o iguales que 1,50
m, las fuerzas de inercia del terremoto en la zona de presion pasiva en
frente del muro. Para longitudes de empotramiento, menores que 1,50 m,
la presion pasiva debe calcularse usando los métodos estéticos provistos
en el Capitulo 3.

Si no hay ninguna guia especifica o resultados de investigaciones para cargas
sismicas, cuando se determinan las presiones pasivas, debe usarse una friccion de
interface del muro igual a dos tercios del angulo de friccion del suelo.

11.6.5.6. - Detalles del Muro para mejorar el Desem pefio Sismico

Los siguientes son algunos de los detalles que deben considerarse para
muros de gravedad o semigravedad en zonas sismicamente activas, definidas como
Zona de Desempefio Sismico 2 o mayor, o una aceleracion maxima del suelo As
mayor que 0,15 g:

+ Juntas Verticales de Deslizamiento, Juntas de Dilatacidon, Juntas Verticales
entre el Muro de Cerramiento del estribo y el Muro en Voladizo: Disefar para
prevenir que la junta se abra permitiendo que el relleno fluya a través de la
junta abierta, sin sacrificar la habilidad de la junta para deslizar, permitiendo
movimientos verticales diferenciales. Esto también se aplica a las esquinas
del muro. Deberian usarse rellenos compresibles, placas de apoyo y
selladores, para minimizar el dafio al revestimiento debido a las sacudidas. La
junta deberia también disefiarse de forma que permita un pequefio
movimiento relativo entre unidades de revestimiento adyacentes para prevenir
el crecimiento de tensiones entre las mismas durante el terremoto (Evento
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extremo 1), asi como por deformacion diferencial entre secciones adyacentes
de muro en la junta, para los estados limites de servicio y de resistencia.

* Mojinete en la parte superior del muro: Deberia usarse para prevenir la caida
de las unidades de revestimiento superiores y un movimiento lateral
diferencial excesivo del revestimiento.

* Esquinas del Muro y Cambios Abruptos del Alineamiento del Revestimiento:
Deberia disefiarse para mayores cargas potenciales a desarrollarse durante el
terremoto, determinadas mediante analisis bidimensionales. Las esquinas del
muro y las vueltas de radio corto se definen como las que tienen un angulo
encerrado de 120° 0 menos.

» Estabilidad del relleno detras del muro: El relleno deberia ser bien graduado y
lo suficientemente anguloso para que se entrelace adecuadamente,
minimizando asi el riesgo de derramarse a través de las juntas abiertas.

» Contenido de Arcilla y Limos en el Relleno: En zonas sismicamente activas no
deberian usarse, en general, rellenos arcillosos o limosos.

e Estructuras y fundaciones dentro de la zona activa del muro: Deberia
evaluarse el efecto de esas estructuras y fundaciones en la carga sismica del
muro y disefar el muro para que tome la carga adicional.

» Salientes a través de la cara del muro. Deberia evaluarse la fuerza simica
adicional trasmitida al muro, especialmente por revestimientos y estructuras
salientes (por ej. Una tuberia de drenaje). También deberia evaluarse el
efecto de la deformacion diferencial entre el saliente y la cara del muro. Los
esfuerzos trasmitidos a la cara del muro por la estructura saliente deberian
reducirse mediante el uso de rellenos compresibles o placas de apoyo y
sellador.

11.6.6 - Drenaje

Los rellenos detrds de los estribos 0 muros de sostenimiento deberan
drenarse, 0 si esto no es posible, los muros deberan disefiarse para las cargas
debidas a la presion del terreno mas la presion hidrostética completa debida al agua
presente en el relleno.
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APENDICE A-10 - ANALISIS SISMICO Y DISENO DE FUNDAC IONES
A10.1 - Investigacion

Inestabilidad de taludes, licuacion, asentamiento de rellenos e incremento en
la presién lateral han sido a menudo los principales factores que contribuyeron al
dafio de puentes ante terremotos. Estas amenazas sismicas pueden ser factores de
disefio significativos para aceleraciones superiores a 0,1g y deberian formar parte de
una investigacion especifica del sitio si las condiciones del mismo, los niveles de
aceleracion asociados y los conceptos de disefio sugieren que tales peligros pueden
ser de importancia.

A10.2 - Disefio de fundaciones

La préactica comunmente aceptada para el disefio sismico de fundaciones es
utilizar un enfoque pseudoestatico donde las cargas sismicas inducidas en las
fundaciones se determinan como las fuerzas reactivas y momentos necesarios para
lograr el equilibrio estructural. Aunque los enfoques tradicionales sobre capacidad
portante también se aplican, con apropiados factores de reduccién de capacidad si
se desea un margen de seguridad contra la falla, se deben considerar los factores
asociados con la naturaleza dinamica de las cargas sismicas.

Bajo cargas ciclicas ante frecuencias sismicas, la resistencia capaz de ser
movilizada por muchos suelos es mayor que la resistencia estatica. Para suelos no
cohesivos y no saturados, el incremento puede llegar al 10 %, mientras que, en
suelos cohesivos, podria llegar al 50 %. Sin embargo, para arcillas blandas
saturadas y arenas saturadas, también debe reconocerse el potencial de
degradacion de resistencia y rigidez bajo ciclos repetidos de carga. Para puentes
ubicados en la Zona de Desempefio Sismico 2, el uso de resistencias estaticas del
suelo para evaluar la capacidad ultima de la fundacion provee una pequefia e
implicita medida de seguridad y, en la mayoria de los casos, la degradacion de
resistencia y rigidez bajo cargas repetidas no sera un problema, a causa de las
pequefias magnitudes de los eventos sismicos. Sin embargo, para puentes ubicados
en Zona de Desempefio Sismico 3 y 4 debe prestarse atencién al potencial de
degradacion de rigidez y resistencia de los suelos del sitio cuando se evallte la
capacidad ultima de la fundacion para el disefio sismico.

Como la carga sismica es por naturaleza transitoria, la “falla” del suelo por un
corto tiempo durante un ciclo de carga puede no ser significativa. Quizds de mayor
importancia es la magnitud de los desplazamientos ciclicos de la fundacion o
rotaciones asociados a la fluencia del suelo, ya que estos podrian tener influencia
significativa en los desplazamientos estructurales o momentos de flexion y en la
distribucion del corte en columnas y otros elementos.
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Como la conformacién de la fundacion influye en la distribucién de fuerzas o
momentos en una estructura y afecta el valor del periodo natural, a menudo se
requieren factores de rigidez equivalente para los sistemas de fundaciones. En
muchos casos se hace uso de varias soluciones analiticas que estan disponibles
para zapatas o pilotes, donde se supone que el suelo se comporta como un medio
elastico. Al usar estas expresiones deberia reconocerse que los mddulos elasticos
equivalentes para suelos son funcion de la amplitud de la deformacion especifica, y
los valores de los mdédulos para cargas sismicas podrian ser significativamente
menores que los correspondientes a bajos niveles de carga sismica. En la figura
A.10.2-1 se muestra la variacion del médulo de corte con la amplitud de la
deformacion especifica por corte en el caso de arenas.
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Figura A10.2-1: Variacién del modulo de Corte conl a
Tension por Corte para Arenas

Sobre la base de observaciones de campo y experimentales, se reconoce que
puede aceptarse un levantamiento o giro rigido momentaneo de la fundacion, que
resulta en una separacion de la fundacion del suelo, siempre que se hayan tomado
adecuadamente las precauciones para el disefio. Los estudios experimentales
sugieren que la fluencia rotacional por debajo de la fundacién que gira rigidamente,
puede proveer un recurso Gtil de disipacion de energia. Sin embargo, debe tenerse
cuidado de evitar significativas deformaciones verticales inducidas que acomparfian
una posible fluencia del suelo durante el giro rigido sismico, asi como también
movimiento excesivo de la pila. Esto puede conducir a dificultades de disefio con los
desplazamientos relativos.
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Carga Lateral en Pilotes — La mayoria de las soluciones para determinar la
rigidez lateral de pilotes verticales estd basada en la hipétesis de comportamiento
elastico y utiliza conceptos de la viga en voladizo equivalente (Davisson y Gill, 1960),
el método de Inkler, la viga sobre fundacién elastica (Mathlock y Reese, 1960), o
soluciones elasticas en un medio continuo (Poulos, 1971). Sin embargo, para
grandes cargas laterales en pilotes en arcilla blanda y arenas, puede ser importante
aplicar métodos que incorporan el comportamiento no lineal de la reaccién del
subsuelo y permiten la falla del suelo. Tal procedimiento esta indicado en las
recomendaciones del Instituto Americano del Petroleo (API, por sus siglas en inglés)
para el disefio de plataformas costeras (offshore). EI método utiliza la reaccion no
lineal del subsuelo o curvas P-y para arenas y arcillas, las que se han desarrollado
experimentalmente a partir de ensayos de carga en el campo.

Las caracteristicas generales del analisis del API para el caso de arenas, se
ilustra en la Figura A.10.2-2. Bajo grandes cargas se desarrolla una zona de falla
pasiva cerca de la cabeza del pilote. Los datos de ensayos indican que la resistencia
tltima, pu, para cargas laterales se alcanza para deflexiones de los pilotes, yu, de
alrededor de 3d/80, donde d es el diametro del pilote. Nétese que la mayoria de la
resistencia lateral se moviliza en una profundidad de alrededor de 5d. El método del
AP| también reconoce la degradacion de la resistencia lateral con carga ciclica,
aunque en el caso de arenas saturadas, la degradacion postulada no refleja
aumentos en la presion de poros. La degradacién en la resistencia lateral, debida al
incremento de la presién de poros en el campo libre inducida por el terremoto en
arenas saturadas, ha sido descripta por Finn y Martin (1979). Un método numérico
que permite el uso de las curvas P-y del API para computar las caracteristicas de
rigidez del pilote constituye la base del programa de computacion BMCOL 76
descrito por Bogard y Matlock (1977).

La influencia en la accién como “grupo” en la rigidez de la pila es un tema
controversial. Las soluciones basadas en la teoria elédstica pueden ser engafosas
cuando la fluencia ocurre cerca del cabezal de la pila. La experiencia sugiere que la
accion de grupo no es significativa para pilas con espaciamiento mayor que 4d a 6d.

Para sistemas mas densos, la determinacién de la rigidez lateral de la pila se
complica por la rigidez de las pilas en compresion y traccién axial. También es
importante reconocer que, las deformaciones flexionales en grupos de pilas densos,
puede generar mayor reaccion en el capitel de la columna.

Debe destacarse que, aunque los sistemas densos de pilas son
econdémicamente atractivos para resistir cargas horizontales, tales pilas son muy
rigidas en la direccién lateral si se disponen para que sélo las cargas axiales sean
inducidas. Asi, pueden suceder grandes desplazamientos laterales relativos del
suelo circundante mas flexible, durante la respuesta sismica de campo libre del sitio
(particularmente si se dan grandes cambios en la rigidez del suelo a lo largo de la
pila), y estos desplazamientos relativos pueden inducir grandes momentos de flexion
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en la pila. Por esta razén, se recomienda usar sistemas de pilotes mas flexibles,
donde las cargas laterales son resistidas por flexion cerca de la cabeza de la pila. De
todos modos, dichos sistemas deben disefiarse para comportarse en forma ductil, ya
gue pueden requerirse grandes desplazamientos laterales para resistir la carga
lateral. Un disefio que combine adecuadamente sistemas densos con algun
distanciamiento entre pilas puede brindar tanto los beneficios de la flexibilidad
limitada y la economia de resistencia de carga axial a carga lateral.
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Figura A10.2-2: Carga Lateral de Pilas en Arena usa ndo el Criterio de API

Interaccion Suelo-Pila — El uso de las caracteristicas de rigidez de la pila para
determinar los momentos flectores en la pila inducidos por el sismo, basados en una
aproximacién pseudoestatica, asume que los momentos son inducidos solo por
cargas laterales que surgen de efectos inerciales en la estructura del puente. De
todos modos, debe recordarse que las cargas inerciales son generadas por la
interaccién del movimiento sismico del terreno de campo libre con las pilas y que los

desplazamientos de campo libre en si, pueden tener influencia en los momentos
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flectores. Esto se ilustra de forma idealizada en la Figura A10.2-3. Los diagramas de
historia en el tiempo de desplazamientos sismicos en campo libre proveen datos de
entrada para los elementos de interface de resistencia lateral, los cuales, en
respuesta, transfieren movimiento a la pila. Cerca de las cabezas de la pila los
momentos flectores estardn dominados por la interaccion de cargas laterales
generadas por los efectos de inercia en la estructura del puente. A mayor
profundidad (por ej., mayor que 10d), donde la rigidez del suelo aumenta
progresivamente con respecto a la rigidez de la pila, la pila estard restringida a
deformarse de modo similar al campo libre, y los momentos flectores de la pila seran
funcion de las curvaturas inducidas por los desplazamientos de campo libre.
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Figura A10.2-3: Mecanismo de Interaccion Suelo-Pilo  te durante Cargas Sismicas

Para ilustrar la naturaleza de los desplazamientos en campo libre, se hace
referencia a la Figura A10.2-4 que representa un perfil de suelo profundo sin
cohesiéon de 60 m. sometido al terremoto de El Centro. La respuesta en el campo
libre se determindé usando un analisis no lineal unidimensional. De los perfiles de
desplazamiento mostrados a intervalos de tiempo especificos, pueden computarse
las curvaturas y calcularse los momentos de flexion en los pilotes, si se supone que
el pilote esta limitado a desplazarse en fase con la respuesta en campo libre.

Reglamento Argentino para Construcciones Sismorresistentes 52



DESPLAZAMIENTOS
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Figura A10.2-4: Perfiles Tipicos de Desplazamiento  Sismico

Podrian desarrollarse grandes curvaturas en las interfaces entre suelos
blandos y suelos rigidos y claramente en tales casos se deberia poner énfasis en el
uso de pilotes flexibles y ductiles. Margason (1979) sugiere que curvaturas de hasta
1,52 x 10-? (1/mm) podrian inducirse durante terremotos severos, pero esto no seria
problema para pilotes de acero o de hormigon pretensado si estan bien disefiados.

Estudios que incorporan la interaccion completa suelo-pilote-estructura, como
los presentados en la Figura A10.2-3 han sido descriptos por Penzien (1970) para un
sistema de un puente con pilotes en una arcilla blanda profunda.

Un sistema similar, pero algo mas simple fue descripto por Marlock y otros
(1978). ElI modelo usado es en efecto una version dinamica del programa
mencionado previamente BMCOL.

A10.3 - Requerimientos especiales para pilotes

Las incertidumbres en las caracteristicas del suelo y de la respuesta del
puente, demandan sistemas compatibles pilote-fundacién. Se requiere tenacidad
bajo curvaturas inducidas y corte, y por lo tanto en zonas de alta peligrosidad
sismica son favorables los pilotes de acero de seccion H y los de hormigdn con
camisa de acero. Los pilotes de hormigon simple son por naturaleza fragiles, por lo
gue se especifica una armadura longitudinal nominal para reducir este riesgo. Las
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barras de acero deberian extenderse dentro de las fundaciones para vincular todos
los elementos y para asistir en la transferencia de carga del pilote al cabezal del
pilote.

La experiencia muestra que los pilotes de hormigbn armado tienden a
rotularse inmediatamente por debajo del cabezal. Por lo tanto, la separacion de los
estribos se reduce en esta zona de manera que el hormigén esté mejor confinado.
Los pilotes premoldeados hincados deberian construirse con una considerable
armadura transversal (zunchos) de confinamiento de manera de asegurar una buena
resistencia al corte y tolerancia a las curvaturas de fluencia, sean éstas impartidas
por el suelo o por la respuesta estructural. Claramente es deseable asegurar que los
pilotes no fallen por debajo del nivel del terreno y que la fluencia flexional en las
columnas sea forzada a ocurrir por encima del nivel del terreno. Los requerimientos
adicionales de disefio impuestos en los pilotes para puentes en zona de Desempefio
Sismico 3 y 4 reflejan una filosofia de disefio que propende minimizar los dafios por
debajo del nivel de terreno, lugar que no es facil de inspeccionar luego de un
terremoto severo.
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APENDICE A-11 - DISENO SISMICO DE ESTRUCTURAS DE
SOSTENIMIENTO

All.1 - Aspectos Generales

Este Apéndice presenta informacién que suplementa las prescripciones
contenidas en el Capitulo 11 sobre el disefio sismico de muros y estribos. Se
proveen metodologias de disefio detalladas para el calculo de las presiones
sismicas del terreno (activa y pasiva), y también para la estimacién de los efectos de
la deformacion en la aceleracion sismica que experimenta un muro.

Al11.2 - Desempefio de Muros en Terremotos Pasados

Ya en 1970, Seed y Whitman (1970) concluyeron que muchos muros
adecuadamente disefiados para presiones estaticas del terreno tienen de hecho, la
capacidad de soportar terremotos de magnitudes importantes y en muchos casos,
pueden no necesitarse prescripciones sismicas especiales. Seed y Withman ademas
indicaron que esta afirmacion se aplica a muros de gravedad y semigravedad con
aceleraciones maximas del terreno de hasta 0,25 g. Mas recientemente, Bray et al
(2010) y Lew et al (2010a, 2010b) indicaron que los incrementos en la presion lateral
del terreno debido al sismo son posiblemente insignificantes para aceleraciones
maximas del terreno de 0,3 g a 0,4 g 0 menores, indicando que los muros disefiados
para resistir cargas estéticas (Ej. estados limites de resistencia y servicio)
probablemente tendran adecuada estabilidad para el caso sismico, especialmente
considerando que los factores de carga y resistencia usados para el Estado Limite
de Evento Extremo 1 son iguales a 1.

Luego del terremoto de San Fernando en 1971, Clough y Fragaszy (1977)
evaluaron dafios en estructuras de aliviaderos de crecidas, que consistian en muros
verticales en voladizo de hormigén armado, estructuralmente conectados a una losa
de piso formando una estructura continua con forma de U. Ellos encontraron que no
se observo dafio donde la aceleracion méxima del terreno a lo largo de la estructura
fue menor que 0,5 g. Sin embargo, se observo dafio y colapso del muro donde las
aceleraciones fueron mayores que 0,5 g, o dafio localizado cuando la estructura
cruzaba una falla. Ellos notaron que, aunque se usaron barras de acero de mayor
resistencia que la requerida por el disefio estatico, la estructura no estaba
especificamente disefiada para resistir cargas sismicas. Gazetas et al (2004)
observaron que los muros de semigravedad en voladizo con poca 0 ninguna
sobrecarga, que fueron expuestos al terremoto de Atenas 1999, se comportaron bien
para aceleraciones maximas del terreno de hasta 0,5 g, aunque los muros no
estaban especificamente disefiados para cargas sismicas. Lew et al. (1995) hicieron
observaciones similares para muros costeros en el terremoto de Northridge de 1994
y Tatsuoka (1996) similarmente observé buen desempefio para muros tipo gravedad
MSE en el terremoto de Kobe de 1995. Ver Bray et al (2010), Lew et al. (2010a,
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2010b) y Al Atik y Sitar (2010) por antecedentes adicionales sobre el desempefio
observado de muros y de la generacién de presiones sismicas en el terreno.

Los muros que cumplen los requerimientos del Articulo 11.5.4.2, el cual
permite que no se realice un andlisis sismico, han demostrado consistentemente
buen desempefio en terremotos pasados. Para el desempefio de muros en
terremotos especificos ver:

Gravity and semigravity cantilever walls in the 1971 San Fernando Earthquake
(Clough and Fragaszy, 1977).

« Gravity and semigravity cantilever walls in the 1999 Athens Earthquake (Gazetas et
al., 2004).

« Soil nail walls and MSE walls in the 1989 Loma Prieta, California earthquake (Vucetic
et al., 1998 and and Collin

« etal.,1992, respectively).
+ MSE walls in the 1994 Northridge, California earthquake (Bathurst and Cai, 1995).

MSE walls and reinforced concrete gravity walls in the 1995 Kobe, Japan earthquake
(Tatsuoka et al., 1996).

MSE walls and concrete gravity and semigravity walls in the 2010 Maule, Chile
earthquake (Yen et al., 2011).

« Summary of the performance of various types of walls (Koseki et al., 2006).
Reinforced earth walls withstand Northridge Earthquake (Frankenberger et al., 1996).

The Performance of Reinforced Earth Structures in the Vicinity of Kobe during the
Great Hanshin Earthquake

(Kobayashi et al, 1996).

« Evaluation of Seismic Performance in Mechanically Stabilized Earth Structures
(Sankey et al., 2001).

Sin embargo, ha habido algunas fallas notables de muros en terremotos
pasados. Por ejemplo, Seed y Withman (1970) indicaron que algunos muros de
gravedad de hormigon y muros de muelles (de gravedad y atirantados) sufrieron
severos desplazamientos o incluso colapso completo en el gran terremoto de Chile
de 1960 y el de Niigata en Japdén en 1964. En la mayoria de los casos la licuacion
significativa del suelo, atras o debajo del muro fue la posible causa de la falla. Por lo
tanto, el Articulo 11.5.4.2 especifica que se haga un analisis sismico si la licuacion, o
pérdida severa de resistencia en arcillas sensibles, pueden causar inestabilidad del
muro. Sin embargo, Seed y Withman (1970) indican que es poco frecuente la
ocurrencia de colapso de muros ubicados por encima del nivel freatico.

Tatsuoka et al. (1996) indicaron que algunos muros antiguos de mamposteria
no armada (1920 a 1960) colapsaron en el terremoto de Kobe. En estos casos, el
colapso sucedioé debido a la presencia de suelos de fundacion débiles, que tenian
inadecuadas capacidad portante y resistencia al deslizamiento y, en unos pocos
casos, debido a la presencia de una sobrecarga muy empinada (Ej. 1,5 H; 1,0 V)
combinada con pobres condiciones del suelo. La licuacion de suelos puede haber
sido un factor contribuyente en algunos de estos casos. Estos colapsos de muros
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estdn mayormente ubicados en las zonas con mayor intensidad del movimiento (Ej.
0,6 g a 0,8 g). Cough y Fragaszy (1977) observaron muros en voladizo que
soportaban canales, que colapsaron frente a aceleraciones del terreno de 0,5 g o
mas, en el terremoto de San Fernando. Sin embargo, en ese caso las condiciones
del suelo eran buenas. Todos estos casos de muros donde ocurrieron colapsos o
severos dafos por deformacion, estan fuera de las condiciones y situaciones donde
el Articulo 11.5.4.2. (AASHTO 2012) permite que se evada el disefio sismico.

Poniendo el limite en 0,4 g para el Articulo 11.5.4.2. resulta razonable no
hacer un andlisis sismico, ante las observaciones de modelos en laboratorio y
situaciones de muros en escala natural (ej. los modelos en el laboratorio indican que
las presiones sismicas del terreno son muy bajas por debajo de 0,4 g, y que los
muros en terremotos reales empiezan a tener serios problemas, incluyendo colapsos
aun en suelos relativamente buenos, cuando la aceleracion es mayor de 0,5 g vy el
muro no ha sido disefiado para la totalidad de la carga sismica. Sin embargo, si hay
pérdida de resistencia en el suelo y flujo debido a la licuaciébn o pérdida de
resistencia en limos y arcillas sensibles, el colapso del muro puede ocurrir a valores
menores de la aceleracion. Notese que para los estudios en modelos de laboratorio
el limite de 0,4 g representa el valor para el cual aun no se desarrollan presiones
sismicas significativas del suelo. Sin embargo, para muros con una masa estructural
importante, la fuerza inercial sobre la masa misma del muro puede ocurrir a
aceleraciones menores de 0,4 g. A 0,4 g, la combinacion de la presion sismica del
terreno y la fuerza inercial del muro es posiblemente lo suficientemente pequefia
para no controlar los esfuerzos en el muro y su estabilidad, considerando que la
masa del muro no sea grande. Para muros de gravedad tipicos, la masa del muro no
seria lo suficientemente grande para compensar la falta de presion del terreno
sismicamente incrementada por debajo de 0,4 g. Una posible excepcion,
considerando las fuerzas inerciales debidas a la masa del muro, son los muros de
suelo armado, aunque esta masa inercial consiste en suelo dentro de la zona de
suelo reforzado. Sin embargo, debido a su flexibilidad, los muros de suelo armado se
comportan mejor que los muros de hormigén armado, de manera que el problema de
la inercia no es tan importante para este tipo de muro. NGtese que la experiencia con
muros que no han sido disefiados para cargas sismicas, en terremotos reales, es
limitada. Asi mientras que todo indica que los problemas mayores en muros no
ocurren hasta que la aceleracion As es mayor a 0,5 g, la mayoria de esos muros
donde se hicieron tales observaciones han sido reforzados para resistir algun grado
de carga sismica. Si los muros no estan diseflados para cargas sismicas, es
razonable apartarse un poco del umbral observado 0,5 g. Por lo tanto 0,4 g
representa un tope razonable relativo a un dafio potencial severo o colapso como los
observados para muros en terremotos de 0,5 g 0 mas.

Basado en experiencia previa, los muros que forman portales de taneles han
exhibido mas dafio debido a terremotos que en el caso de muros en voladizo. Es
posible que la presencia del tinel limite la capacidad del muro portal de moverse,
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incrementando las solicitaciones sismicas a las que estd sometido el muro. Por lo
tanto, en esos casos, se recomienda un disefio sismico.

A11.3 - Determinacioén de la Presion Sismica Activa

Las presiones activas (sismicas) del terreno, se han estimado histéricamente
utiizando el método de Mononabe-Okabe. Sin embargo, este método no es
aplicable en algunas situaciones. Recientemente, Anderson et al. (2008) han
sugerido un método del equilibrio limite generalizado (GLE), que resulta mas
ampliamente aplicable. Ambos métodos se presentan aqui. Las especificaciones a
tener en cuenta para seleccionar el método a usar, se proveen en el Articulo
11.6.5.3.

A11.3.1. - Método de Mononobe-Okabe

El método mas frecuentemente utilizado para el céalculo de las solicitaciones
sismicas del terreno actuantes sobre los estribos de un puente o sobre un muro en
voladizo es una aproximacion pseudoestatica desarrollada en la década de 1920 por
Mononobe (1929) y Okabe (1926). El andlisis de Mononobe-Okabe es una extension
de la teoria del bloque deslizante de Coulomb, que toma en cuenta las fuerzas de
inercia vertical y horizontal actuantes sobre el suelo. El andlisis est4 descripto en
detalle por Seed y Whitman (1970) y Richards y Elms (1979). Se hacen las
siguientes suposiciones:

1. La capacidad de plastificar del estribo es la suficiente para permitir que la
resistencia completa del suelo o las condiciones de presién activa, se movilicen.
Si el estribo estd rigidamente fijado y restringido su movimiento, las
solicitaciones del terreno seran mucho mayores que aquellas predichas por el
andlisis de Mononobe-Okabe.

2. Elrelleno posterior del estribo es No cohesivo, con un angulo de friccion @.

3. El relleno se encuentra No saturado, por lo que no se esperan problemas de
licuefacciéon. El método de M-O se ilustra en la figura A11.3.1-1 y la expresién
utilizada para calcular Kae se muestra luego de la figura.

(A11.3.1-1)

-2
. cos?(p—0y0—B) sen(9+8) sen(P—0yo—i)
Kyg = -

cos0yp cos (B) cos(5+B+0y0) cos(8+B+60p0) cos(i—p)

Donde:

Kae coeficiente sismico de presion activa del terreno,
y peso unitario del suelo (N/mm?),

H altura del muro (mm),
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h altura del muro detras de la pared considerando la altura de la sobrecarga de
la pendiente, si existe (mm),

a angulo de friccion del suelo,

6o arctan[K,/(1-K,)],

o angulo de friccion en la interface muro-relleno,
Kn coeficiente sismico de aceleracién horizontal,
Kv coeficiente sismico de aceleracion vertical,

i angulo de la pendiente del relleno,

J) pendiente del muro a la vertical, negativo como se muestra.

muro en voladizo

Figura A11.3.1-1: Diagramas de fuerzas del método M  ononobe-Okabe

En la siguiente discusion del método de M-O, los valores de H y h deberian
considerarse intercambiables, dependiendo del tipo de muro en estudio (ver Figura
A11.3.1-1).

Mononobe y Matsuo (1932) sugirieron originalmente que la resultante de la
presion activa del terreno durante la accién sismica se mantiene igual que si sélo
actuaran fuerzas estéticas (por ejemplo H/3 6 h/3). Sin embargo, las consideraciones
tedricas de Wood (1973), quien encontré que la resultante de la presién dindmica
actuaba aproximadamente a la mitad de la altura y las consideraciones empiricas de
modelos estudiados por Seed y Whitman (1970) quienes sugirieron que ha podia
obtenerse asumiendo que la componente estatica de la fuerza del suelo actia a H/3
de la parte inferior del muro y el efecto dinamico adicional actda a una altura de 0,6
H, resultaron en un incremento de la altura de localizacion de la resultante por
encima de la base del muro. Por ello, en el pasado, los disefiadores asumian
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tipicamente que ha=H/2 con una presion uniformemente distribuida. Nétese que, si la
pared tiene una saliente o si se trata de un muro MSE, debe reemplazarse H por h,
en la consideracion anterior.

Analisis anteriores de muros en escala real durante sismos, indican, sin
embargo, que ubicar la resultante de la presion del terreno por encima de h/3
sobreestimara la fuerza, prediciendo la falla del muro cuando en la realidad, el
mismo se desempefid bien (Clough y Fragaszy, 1977). Investigaciones recientes
indican que la ubicacion de la resultante de la presion total del terreno (estética méas
sismica) deberia localizarse un tercio por encima de la base del muro, segun los
modelos de ensayos centrifugos en muros de gravedad (Al Atik y Sitar, 2010; Bray et
al.,, 2010; y Lew et al.,, 2010). Finalmente, trabajos recientes de otros autores
(Nakamura, 2006) también indican que la ubicacion de la resultante podria ser algo
mas alta, dependiendo de las caracteristicas del movimiento y de detallamiento del
muro.

Una aproximacion razonable para muros de rutina, es ubicar la fuerza
resultante combinada sismica y estética a la misma altura que la resultante de la
presion estatica del suelo, pero a no menos de h/3. Como existe evidencia de que
en pocos casos dicha resultante podria estar mas alta, para el disefio sismico de
muros cuya falla tendria gran impacto, se recomienda adoptar una localizacién algo
mas arriba (0.4 h 6 0.5 h).

Los efectos de inercia del estribo no estdn tomados en cuenta en el analisis
de Mononobe-Okabe. Muchos procedimientos actuales asumen que las fuerzas de
inercia debidas a la masa del estribo propiamente dicho pueden ser despreciadas
para el comportamiento sismico y el disefio sismico. Esta es una suposicion
irracional para aquellos estribos que dependen de su masa para la estabilidad, ya
que despreciar la masa es despreciar el principal aspecto de su comportamiento.
Los efectos de la inercia en muros se discuten ampliamente en Richards y Elms
(1979), quienes demuestran que estos esfuerzos deben tomarse en cuenta en el
disefio de muros de contencién por gravedad.

Al11.3.2. - Modificacion del Método Mononobe-Okabe p ara considerar la
cohesion

La expresion de M-O para la determinacion de la presion sismica activa del
terreno tiene muchas limitaciones, tal como se discuti6 en Anderson et al. (2008).
Una de ellas es la imposibilidad de tener en cuenta la cohesion presente en el suelo.
Estas limitaciones han sido abordadas recalculando la presién activa mediante un
analisis de cuia deslizante de Coulomb, o similar. Generalmente, los suelos con
mas del 15 % de contenido de finos, pueden ser considerados como “no drenados”
durante la carga sismica. Para esta condicion de carga, deberian usarse los
parametros de tension total del suelo, yy c.
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La expresion A11.3.2-1 provista por Anderson et al. (2008), y la figura A11.3.2-1
muestra los términos de la expresion. Esta expresion, para el disefio de muros de
sostenimiento, ha sido calibrada con programas informéticos de estabilidad de la
pendiente.

W[(1 — k,) tan(x —@) + k] — CL[sen x tan(x —@) + cos «] — C,H[tan(x —@) cosw + senw]
[1 + tan(é + w) tan (a + @)] cos (§ + w)

Py =

(A11.3.2-1)

Las unicas variables en la expresion A11.3.2-1 son el angulo del plano de falla
a, y la longitud de la superficie de prueba de la cufia L. Los valores del angulo de
friccion (@), el coeficiente sismico horizontal (kn), el coeficiente sismico vertical (kv),
la cohesion del suelo (c), la adherencia suelo-muro (Ca), la friccion suelo-muro (J), y
el angulo suelo-muro (@) estan definidos por el disefiador en base a las condiciones
del sitio y a los mapas de amenaza sismica.

La aproximacion aqui sugerida es asumir que kv=0, y kn= PGA ajustada por
los efectos del sitio (por ejemplo As, kho 0 kh, 0 alguna combinacion de ellos, si el
muro tiene mas de 6.00 m de altura y puede ocurrir un desplazamiento horizontal del
muro, que sea aceptable). Una reduccion del 50 % en el coeficiente sismico
resultante se usa cuando se define kn, si se permite una deformaciéon permanente
del terreno de 2.5 cm a 5 cm, durante el evento sismico de disefio. De otro modo,
deberia usarse el coeficiente de aceleracién pico del terreno (PGA). La expresion
Al11.3.2-1 puede definirse en una hoja de calculo, donde puede encontrarse el
angulo a y calcular el méximo valor de Pae.

max.

w = inclinacién | Panst
del muro Pa1 | |
a | q2+++}j_++++++
G P H 1
k
E / hWn / hWn+1 /
B / / / (1-kv)wn+1
KJWE
// > 4 C, = adherencia
S d W,=Peso ABCDEF + q, +f

W = Peso ABCDEFGH + q,+q, + f
P, A W.,.,= Peso ABCDEFGHI +q, + q, +f

Figura A11.3.2-1: Cufa sismica activa
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Los siguientes abacos fueron desarrollados usando la Expresion A11.3.2-1.
Los mismos estan basados en un nivel del terreno detrds del muro y un angulo de
fricciobn (6=0,67g). Generalmente, para la determinacion de la presion activa, la
friccion en la interface del muro tiene un efecto minimo en el coeficiente de presion
sismica. Sin embargo, la expresion Al11.3.2-1, el método del equilibrio limite
generalizado, o los &bacos, pueden ser recalculados para un valor especifico de
friccion en la interface del muro, si este efecto es de interés.
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Figura A11.3.2-2: Coeficiente sismico de presién ac  tiva del terreno para @ =30°
(c=cohesion del suelo, y=peso unitario del suelo, y H= altura del muro de ¢  ontencion)

Nota: kn = As = kno para altura de muros superiores a 6.00 m. Esto podria ser H o h
como se define en la Figura A11.3.1-1
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A11.3.3. - Método del Equilibrio Limite Generalizad o (GLE)

En algunas situaciones, la expresion M-O no es aplicable debido a la
geometria del relleno, el angulo de la superficie de falla relativa a la pendiente de
corte detras del muro, la magnitud del movimiento sismico, o alguna combinacion de
estos factores (ver Articulo C11.6.5.3). En tales casos, un método de equilibrio limite
generalizado (GLE) puede resultar mas adecuado para determinar las presiones
requeridas del terreno en el disefio del muro de sostenimiento.

Los pasos en el andlisis del método de equilibrio limite generalizado (GLE),
son los siguientes:

» Definir la geometria del modelo, el perfil de aguas subterraneas, y las
propiedades de disefio del suelo. La cara interna vertical del muro completo o
el plano donde necesita determinarse la presion del terreno, deberia
modelarse como un borde libre.

» Elegir un método adecuado de estabilidad de la pendiente. EI método de
Spencer en general conduce a buenos resultados, ya que satisface el
equilibrio de fuerzas y momentos.

» Elegir un esquema adecuado de busqueda de superficie deslizante. Circular,
lineal, multi-lineal, o superficies aleatorias pueden examinarse mediante
muchos programas comerciales.

» Aplicar la presion del terreno como una fuerza de contorno en la cara del
suelo retenido. Para casos sismicos, la ubicacién de la fuerza puede asumirse
inicialmente en 1/3 H del suelo retenido. Sin embargo, pueden examinarse
diferentes puntos de aplicaciéon entre 0.5 H y 0.6 H de la base, para
determinar la presion sismica maxima. El angulo de la fuerza aplicada
depende del angulo de friccibn adoptado entre el muro y el suelo de relleno
(tipicamente 2/3 @t para muros de gravedad rigidos) o el &ngulo de friccion del
relleno (muros de semigravedad). Si también se requieren las fuerzas
estéticas (no sismicas), su ubicacion se asume a 1/3 H, siendo H la altura del
suelo contenido.

» Buscar la ubicacion de la carga y la superficie de falla que generen la maxima
carga para el equilibrio limite (relacion capacidad-demanda igual a 1.0;
Fs=1,0).

» Verificar las suposiciones de disefio y las propiedades del material
examinando las cargas en tantas particiones de salida como se requieran.

Otros lineamientos y recomendaciones respecto a esta aproximacion se
proveen en NCHRP reporte 611 (Anderson et al. 2008).

Al11l.4 - Presion Sismica Pasiva

Esta seccion provee los dbacos para la determinacion de los coeficientes de
presion sismica pasiva para suelos con cohesion y friccion, basados en el método de
la espiral logaritmica. Estos &bacos fueron desarrollados usando un método de

Reglamento Argentino para Construcciones Sismorresistentes 64




equilibrio pseudoestéatico descripto por Anderson et al. (2008). Este método incluye
fuerzas internas dentro de la masa de suelo, asi como variaciones en la geometria
de la superficie del suelo y en las cargas.

A continuacion, se dan las expresiones usadas en esta aproximacion. La
Figura A11.4-1 define los términos usados en estas expresiones.

_ W;(1-K)) [tan(a;+9)—Kp] + CL; [sen(a;) tan(a;+o) + cos(a;) ]

dE; [1-tan(8;) tan(a;—o0)] cos(5;) (Al1.4-1)
_ Yi dE; _
Ppn " [1-tan(8y) tan(a,,—9)] cos(8y) (All1.4-2)
_2P
Kpn =—3 (A11.4-3)

Donde: g es el &ngulo de friccidon del suelo, ¢ es la cohesion, y des la friccion
en la interface del muro.

A Cc E
1
n ! 2 dovelai
B
D
6 i A
6
8,
0
«— AC >!<

Figura A11.4-1: Limites y funcién de forma de lafu  erza sismica entre dovelas
(informado por Anderson et al., 2008)

Como se muestra, el método de andlisis divide la masa deslizante del relleno
en muchas capas (dovelas). Se asume que la fuerza de corte se disipa desde un
méximo en la cara del muro (AB) hasta la fuerza de corte sismico inducida en la cara
(CD) de la primera dovela, tal como se muestra en la Figura A11.4-1.

La metodologia antes descripta fue usada para desarrollar una serie de
abacos (Figuras A11.4-2 a A11.4-4) para un nivel de relleno determinado. La friccion
en la interface para estos abacos es de 0.67 g. Estos dbacos pueden aplicarse para
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estimar el coeficiente sismico de presion pasiva para otras condiciones y geometria
del suelo.

C/(yH)=0,00

14

—-¢$=20
B $=225
—— =25
—+— =275
—+—¢$=30
- $=32,5
2 ¢=35
— $=37,5
—=— =40

12

C/(yH)=0,05

14

- $=20
12 m$=225
—a—¢$=25
—%—$ =275
—~+-$=30
e =325
% ¢$=35
——$=375
—=— =40

0 0,2 0,4 0,6 0,8 1
k.(9)

Figura A11.4-2: Coeficiente sismico de presion pasi  va del terreno, basado en el
método de la espiral logaritmica, parac/( yH) =0y 0,05
(c=cohesién del suelo, y=peso unitario del suelo, y H= altura del muro de ¢ ontencion)
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Nota: kn = As = kno para altura de muros superiores a 6.00 m.

C/(yH)=0,10

=20
m$=225
—a—¢$=25
¥ b=275
4 =30
-o-¢$=325
- =35
——$=375
=40

k.(9)

Cl(yH)=0,15

—-¢$=20
\\ B $=225
10T ———0 T =25
\—\\,\:\'\ =275
o
—
\)

% ~— —+-$=30

- —o—$=325

X

8

6

4 == — $=375
2

0

—-—¢=40

0 0,2 0,4 0,6 0,8 1
k.(9)

Figura A11.4-3: Coeficiente sismico de presion pasi  va del terreno, basado en el
método de la espiral logaritmica, parac/( yH)=0,10y 0,15
(c=cohesién del suelo, y=peso unitario del suelo, y H= altura del muro de ¢ ontencion)
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C/(yH)=0,20

14 __\_\.
12 -\=\_
.~ —
— o _\_\ \_\
8 T
2 —
X - -
6
4 — :
2
0
0 0,2 0,4 0,6 0,8
k.(9)
CI(yH)=0,25
14 ..\=\'-\
12 T——— —
10 JS*\);:\--\\- \-\
s 8 ;\(‘\I’*ﬁ\
X
6 H
4
2
0
0 0,2 0,4 0,6 0,8
k.(9)

Figura Al11.4-4: Coeficiente sismico de presion pasi
método de la espiral logaritmica, para c/(

—-$=20
|- $ =225
—a—¢$=25
—x—$=27,5
—+-¢$=30
—o—9$=325
—>x—¢ =35
——¢ =375
—=—¢ =40

—-$=20
|- =225
—A—¢$=25
—x—¢=27,5
—+—$ =30
-o—¢$ =325
—>x—¢=35
——$=37,5
—=— =40

va del terreno, basado en el
yH) =0,20y 0,25

(c=cohesion del suelo, y=peso unitario del suelo, y H= altura del muro de ¢  ontencion)
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A11.5 - Estimacion de la Aceleracion Sismica Consid  erando la Dispersion de la
Onday el Desplazamiento del Muro

La aceleracion sismica actuante en un muro durante un sismo se ve afectada
tanto por la dispersion de la onda, como por el desplazamiento del muro (ver Articulo
11.6.5.2 y comentarios).

En referencia a los efectos de la deformacion del muro durante el movimiento,
el concepto del bloque deslizante de Newmark (1965) fue originalmente desarrollado
para evaluar la estabilidad sismica en términos del deslizamiento de la pendiente,
inducido por el sismo; en lugar de un factor de seguridad contra la fluencia bajo la
aceleracion pico de la pendiente. El concepto se ilustra en la Figura A11.5-1, donde
un procedimiento de doble integracion en aceleraciones que superen la aceleracion
de fluencia de la pendiente, conduce a un desplazamiento descendente acumulado.

El concepto de permitir que los muros de gravedad deslicen durante la carga
sismica y el disefio basado en desplazamiento (por ejemplo, usando un analisis del
blogue deslizante de Newmark para calcular los desplazamientos cuando las
aceleraciones exceden el equilibrio limite horizontal o la aceleracion de fluencia para
el sistema muro-relleno) fue incorporada por Richards y Elms (1979). Basados en
este concepto, EIms y Martin (1979) sugirieron que un coeficiente de aceleracién de
disefio de 0,5 seria adecuado para el disefio pseudoestatico de equilibrio limite,
teniendo tolerancia para desplazamiento horizontal del muro de 254 PGA en mm. El
término PGA en Elms y Martin es equivalente al As 0 kno en estas Especificaciones.

a(t)A

PGA aceleracion
Kinax de fluencia

v
Yy
direccion de [\ /\ JANE L9

deslizamiento a () v \/ \/ \/ \/ \ Tiempo
Aaad

aceleracion
del suelo

bloque
deslizante

velocidad del
bloque deslizante

Tiempo
direccion de
deslizamiento a(t)

\_ plano

inclinado

Tiempo

desplazamiento del
bloque deslizante

Figura A11.5-1: Concepto del bloque deslizante de N ewmark
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Para muchas situaciones, el analisis de Newmark o sus simplificaciones (por
ejemplo, los abacos de disefio por desplazamiento o las expresiones basadas en el
método de analisis de Newmark para ciertos casos tipicos, o el uso de kn=0.5 kno)
son suficientemente precisos. Sin embargo, a medida que las complejidades del sitio
o del sistema suelo-muro aumentan, pueden requerirse métodos de modelacion
numeérica mas rigurosos.

Para evaluar los efectos de dispersién de la onda y deformacion lateral en el
coeficiente de aceleracion de disefio, kn, se detallan a continuacién tres
procedimientos de disefio simplificados.

El primer método (Kavazanjian et al., 1997) no contempla directamente la
dispersién de la onda y, como esta dispersion tiende a reducir la aceleracion, este
método es probablemente conservador. Los métodos segundo y tercero tienen en
cuenta tanto la dispersion de la onda como la deformacién del muro, pero son
considerablemente més complejos que el primero. Con respecto a la estimacion de
los efectos de la dispersion de la onda, el segundo método (Anderson et al. 2008)
usa un modelo simplificado que considera el efecto de la masa de suelo, pero no
especificamente el efecto del muro como una estructura, mientras que el tercer
método (Bray et al. 2010) provee un espectro de respuesta simplificado para el
muro, considerando al mismo como una estructura con un periodo fundamental. Con
respecto a los efectos de la deformacion lateral del muro en la aceleracion del
mismo, ambos métodos estan basados en andlisis de Newmark, usandolos para
desarrollar relaciones empiricas entre la aceleracién de fluencia para el muro y el
suelo que contiene, y la cantidad de deformacién que ocurre. El método de
Anderson et al. (2008) estima la deformacion del muro para una aceleracion de
fluencia de entrada, aceleracion pico del terreno, y velocidad pico del terreno,
mientras que el tercer método (Bray et al. 2010) estima la aceleracion reducida, kn,
para una deformacion y aceleracion espectral especificas en un determinado
periodo. Los tres procedimientos de disefio no deben combinarse en ningln caso.

A11.5.1. - Kavazanijian et al., (1997)

Kavazanjian et al. (1997) provee la siguiente relacién simplificada basada en
el andlisis de la cufia deslizante de Newmark, asumiendo que la velocidad es igual a
30A, cuando no se tiene informacién de historia en el tiempo del terremoto.

0,25
25#) (A11.5.1-1)

kh=0,74As( -

Donde:

As coeficiente de aceleracion sismica del terreno como se especifica en la Tabla
3.10.4.1-1,

Kh coeficiente de aceleracién sismica horizontal,

d desplazamiento lateral del muro (mm).
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Esta expresion no deberia usarse para desplazamientos menores que 25,4
mm o0 mayores que aproximadamente 203 mm, ya que la misma es una
aproximacién de un analisis mas riguroso de Newmark. Sin embargo, la deformacion
admisible dependera de la naturaleza del muro y lo que éste soporta, asi como de lo
que esta en el frente del muro. Este método puede ser mas conservador que los
métodos més complejos que siguen. Nétese que este método no dirime la dispersion
de la onda dentro del muro, lo cual en la mayoria de los casos seria conservador.

A11.5.2. - NCHRP Reporte 611 - Anderson et al. (200 8)

Para valores de h (definido en el Articulo 11.6.5.2.2) mayores que 6,00 m
pero menores que 18,00 m, el coeficiente sismico usado para calcular la carga
lateral actuante en un muro de sostenimiento en voladizo, puede ser modificado para
tener en cuenta los efectos de la variacion espacial de los movimientos del terreno
detras del muro, usando la siguiente expresion:

kh = kh() (A1152'1)
Donde:
Kpo = X kpg

< factor de reduccion de la aceleracién con la altura del muro, para considerar la
dispersion de la onda.

Para Sitio Clase C, Dy E:

x=1+h/30(0.58—-1) (A11.5.2-2)

Donde:

h altura del muro (m),

B = Sp1/kno

Sp1  Coeficiente de aceleracion espectral de disefio a 1 seg., segun la Tabla
3.10.4.1-1.

Para Sitios Clase A y B (roca suave y dura), note que kno es incrementado por
un factor de 1,2 tal como se especifica en el Articulo 11.6.5.2.1. La Expresion
A11.5.2-1, proporciona el valor de kn si se considera so6lo la dispersion de la onda y
no el desplazamiento lateral del muro.

Para alturas de muro mayores que 18,00 m, deben aplicarse estudios de
disefio sismico especiales, que incluyan modelos numéricos dinamicos. Estos
estudios se requieren en vista de las potenciales consecuencias de falla de estos
muros muy altos, asi como las limitaciones en las metodologias simplificadas de
dispersion de ondas.
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La base para el factor de reduccion en funcion de la altura antes descripto se
relaciona con la respuesta de la masa de suelo detras del muro de sostenimiento. La
practica habitual para seleccionar el coeficiente sismico para el disefio del muro de
sostenimiento, ha sido asumir una respuesta del suelo de cuerpo rigido para el
relleno detrds de dicho muro. En esta aproximacion el coeficiente sismico horizontal
(kno) se asume igual al As cuando se evallan las fuerzas laterales actuantes en una
zona de falla de presion activa.

Mientras esta suposicion puede ser razonable para alturas de muros de alrededor de
6,00 m., para muros mas altos, la magnitud de la aceleracién del suelo detras del
muro, variara espacialmente, tal como se muestra esquematicamente en la Figura
Al11.5.2-1.

La naturaleza y variacion de los movimientos del suelo dentro del muro es
compleja y puede estar influenciada por la respuesta dindmica del sistema suelo-
muro al movimiento sismico de entrada. La distribucion de aceleraciones dependera
de la altura del muro y, ademéas de factores tales como las caracteristicas de
frecuencia del movimiento de entrada, el contraste de rigideces entre el relleno y el
suelo de fundacion, la rigidez global y las caracteristicas de amortiguamiento del
muro, y la pendiente del muro. Desde el punto de vista del disefio, el efecto neto de
los movimientos del suelo variables espacialmente, puede representarse por un
proceso de promedio en una zona potencial de presion activa, conduciendo a datos
de historia en el tiempo de aceleracion promedio y asi a una aceleracion promedio
maxima o coeficiente sismico, como se muestra en la Figura A11.5.2-1.

movimiento variacion espacial del
medio del suelo movimiento del suelo

n

X

Sl <o

Elae <o)
e s|| <o \‘."g;b

o

LA

= S = S

excitacion sismica

Figura A11.5.2-1: Concepto de coeficiente sismicom  edio
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Para evaluar este proceso, los resultados de una serie de estudios analiticos
se documentan en NCHRP Report 611 (Anderson et al. 2008). Los estudios de
analisis de dispersién de onda, asumiendo al suelo como un medio elastico usando
diferentes alturas de la pendiente, con pendientes que van de casi vertical para
muros bajos hasta significativamente achatados para muros altos, asi como
pendientes mas tipicas de terraplenes (3H:1V) y con un rango sismico de historia en
el tiempo. Las propiedades del conjunto usadas para este andlisis fueron uniformes,
en su totalidad y por ello no se considerd el efecto potencial del contraste de la
impedancia entre diferentes materiales (por ejemplo, las propiedades del muro vs.
las del suelo circundante). Los registros tiempo-historia de aceleraciones simularon
formas espectrales representativas del Oeste de EEUU (WUS) y Centro y Este de
EEUU (CEUS) y reflejaron diferentes magnitudes de terremotos y condiciones del
sitio.

Otros analisis dependientes de la altura, con movimiento uni-dimensional
(Schnaebel et al., 1972) también se realizaron para evaluar la influencia del
comportamiento no lineal del suelo y los contrastes de rigideces entre el relleno y el
suelo de fundacién. Estos estudios también fueron calibrados con métodos de
elementos finitos para MSE muros, documentados por Segrestin y Bastick (1988), lo
que forma la base para la expresion de aceleracion maxima promedio (como funcion
de As) dada en ediciones previas a la AASHTO 2012. Los resultados de estos
estudios demuestran que el cociente entre el maximo coeficiente sismico promedio
(kn) y As (el factor a) depende principalmente de la altura del muro o la pendiente y
de la forma del espectro de aceleracion (el factor B). El nivel de aceleracion tiene un
efecto menor.

Los analisis de desplazamiento del bloque deslizante fueron conducidos como
parte del NCHRP reporte 611 (Anderson et al., 2008) usando una extensa base de
datos de registros sismicos. El objetivo de estos andlisis fue establecer relaciones
actualizadas entre el desplazamiento del muro (d) y los siguientes tres términos: el
cociente k,/kpo, kno como se determina en el Articulo 11.6.5.2.1, y PGV. Dos
amplios grupos de movimientos de suelos fueron usados para desarrollar estas
expresiones, CEUS y WUS, como se muestra en la Figura A11.5.2-2 (Anderson et
al., 2008). Los resultados de estos analisis pueden aplicarse en las siguientes
expresiones para estimar la relacion entre el desplazamiento del muro y las
aceleraciones.

Para todos los sitios excepto roca en CEUS (Categorias A y B), el
desplazamiento medio (mm) para una aceleracion de fluencia dada puede ser
estimado como:

log (35;) =—1,51-0,74log (:T) +3,27log (1k "Y) — 0,80 log kyo + 1,59 log(PGV)

ho

(A11.5.2-3)
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Donde:

ky aceleracién de fluencia.

Para sitios con roca en CEUS (Categorias A y B), el desplazamiento medio

(mm) puede ser estimado como:
log (ﬁ) =-1,31- 0,93 log (:T) +4,52l0g (1 - :T) — 0,46 log kpo + 1,12 log(PGV)
(A11.5.2-4)

En las expresiones A11.5.2-3 y A11.5.2-4 es necesario estimar la velocidad
pico del suelo (PGV) y la aceleraciéon de fluencia (ky). Los valores de PGV pueden
determinarse usando la siguiente correlacion entre PGV y las ordenadas espectrales
de disefio a 1 seg. (Sba).

PGV(mm/seg) = 965 Sp, (A11.5.2-5)

El desarrollo de la correlacién PGV-Spi1 estd4 basado en una simplificacion de
analisis de regresion conducidos sobre una extensa base de datos sismicos
establecida a partir de registros y acelerogramas sintéticos representativos de
ambos, roca y suelo, para WUS y CEUS. El estudio se describe en NCHRP Reporte
611 (Anderson et al., 2008). Se encontrd que la magnitud del terremoto no necesita
ser explicitamente incluida en la correlacion, ya que su efecto en PGV es captado
por su influencia en el valor de Spi. La expresion esta basada en la media de la
simplificacion del andlisis de regresion.

Los valores de la aceleracion de fluencia (ky) pueden ser establecidos
calculando el coeficiente sismico para la estabilidad global, que resulta en una
relacion capacidad a demanda de 1 (C/D=1). Por ejemplo, para la estabilidad global
muro/pendiente; Fs=1.0. Para determinar la aceleracion de fluencia puede usarse un
programa convencional de estabilidad de la pendiente. Para estos andlisis, deben
usarse los pardmetros totales de tension (no drenada) del suelo en el analisis de la
estabilidad. Ver la guia para el uso de la cohesién del suelo en analisis sismicos en
el Articulo 11.6.5.3 y comentarios.

Una vez que ky es determinada, los efectos combinados de dispersion de
onda y desplazamiento lateral del muro d sobre kn, se determinan como:

K, =xk A11.5.2-6
y

Al11.5.3. - Bray et al. (2010), y Bray y Travasarou (2009)

El método de Bray et al. (2010), y Bray y Travasarou (2009), para estimar el
valor de kn aplicado a la masa del muro, considera tanto la dispersion de la onda
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como la deformacién lateral del muro. EI método fue desarrollado usando 688
registros sismicos y caracteriza el movimiento del suelo usando una aceleracion
espectral con 5 % de amortiguamiento, la magnitud momento M, como
representacion de la duracion del movimiento, el periodo fundamental del muro, Ts, y
la deformacién lateral del muro admitida durante el movimiento. En este método, kn
se determina como sigue:

—ath) (A11.5.3-1)

kn = exp( 0,66

Donde:
a=2,83-0,566In(S,)
b = a*? —1,33[In(d) + 1,10 — 3,041In(S,) + 0,244(In(S,))* — 1,5T; — 0,278(M — 7) — £|

Sa el coeficiente de aceleracion espectral para el espectro de respuesta del sitio
con el 5 % de amortiguamiento,

d el maximo desplazamiento permitido para el muro, en cm,
M la magnitud Momento del terremoto de disefio,

T, el periodo fundamental del muro,

£

la variable aleatoria con distribucion normal, de media igual a cero y
desviacion estandar de 0,66.

& deberia ser igual a cero para estimar kn considerando que Da sea el
desplazamiento medio. Para calcular el periodo fundamental del muro, Ts, se usa la
siguiente expresion:

T, =4H'/V, (A11.5.3-2)

Donde:

H'  es el 80 % de la altura del muro, medida desde la parte inferior del talén del
muro hasta la superficie del terreno inmediatamente por encima del talon (o la
altura total del muro en la parte posterior de la zona de suelo reforzado para
muros MSE),

Vs lavelocidad de la onda de corte del suelo detras del muro.

Note que Vs y H' deben tener unidades consistentes. La velocidad de la onda
de corte puede obtenerse de mediciones in-situ 0 mediante el uso de correlaciones
para la resistencia de penetracion standard (SPT) o la resistencia del cono (gc). Un
ejemplo de estas correlaciones para relleno posterior granular se muestra en la
expresion A11.5.3-3 (Imai y Tonouchi, 1982).

V, =107 N~0314 (A11.5.3-3)
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Donde:

N resistencia de penetracion standard (SPT) del material de relleno, no
corregida por la presion de sobrecarga, pero corregida por la eficiencia del
martillo.

La aceleracién espectral, S,, se determina en un periodo degradado de 1,5 Ts
del espectro de respuesta del sitio con el 5 % de amortiguamiento (por ejemplo
puede usarse el espectro determinado con el procedimiento general o utilizar el
espectro de respuesta especifico del sitio).

Para estimar el desplazamiento lateral del muro para un valor de aceleracion
dado, ver Bray et al. (2010) y Bray y Travasarou (2009), para los detalles.
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