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COMENTARIOS AL CAPITULO 5.
ESTRUCTURAS DE HORMIGON

C 5.1. ALCANCE (Este Articulo no tiene comentario)
C 5.2. DEFINICIONES (Este Articulo no tiene comentario)
C 5.3. SIMBOLOGIA (Este Articulo no tiene comentario)

C 5.4. PROPIEDADES DE LOS MATERIALES
C 5.4.1. Requisitos generales
De acuerdo con el documento AASHTO LRFD Bridge Construction Specifications, y hasta
tanto el INTI-CIRSOC o un ente especifico de aplicacion (p.e. una Direccién de Vialidad)
desarrolle un documento al respecto, todos los materiales y ensayos deben satisfacer las
normas aplicables incluidas en el documento AASHTO Standard Specifications for
Transportation Materials and Methods of Sampling and Testing y/o las normas de la
American Society for Testing and Materials (ASTM).
Ocasionalmente se podran utilizar materiales diferentes a los incluidos en la norma
AASHTO LRFD Bridge Construction Specifications; por ejemplo, cuando se modifican los
hormigones para obtener resistencias muy elevadas introduciendo materiales especiales
tales como:

e Microsilice,

e Cementos diferentes a los cementos poértland o mezclas de cemento hidraulico, y

¢ Cementos propietarios de alta resistencia a edad temprana,

e [Escoria granulada de alto horno triturada, y

e Otros tipos de materiales cementicios y/o puzolanicos.

En estos casos las propiedades especificadas de dichos materiales se deben medir
utilizando los procedimientos de ensayo definidos en las especificaciones técnicas.

C 5.4.2. Hormigo6n de peso normal y hormigdn estructural liviano
C5.4.2.1. Resistenciaalacompresion

La resistencia del hormigén utilizado en obra se debe evaluar en base a probetas
cilindricas producidas, ensayadas y evaluadas de acuerdo con la Seccion 8 de la norma
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AASHTO LRFD Bridge Construction Specifications, hasta tanto el INTI-CIRSOC o un ente
especifico de aplicacion (p.e. una Direccion de Vialidad) desarrolle un documento al
respecto.

Este Capitulo fue originalmente desarrollado considerando un limite superior de 69 MPa
para la resistencia a la compresion de disefio del hormigobn. A medida que hay mas
informacién disponible sobre hormigones con mas de 69 MPa de resistencia a la
compresion, los articulos individuales estan siendo revisados o ampliados para permitir su
uso con hormigones de mayor resistencia.

Es habitual que la resistencia especificada del hormigén se logre 28 dias después de su
colocacion. Para el disefio se pueden suponer otras edades, y también se pueden
especificar otras edades para elementos que recibirAn cargas a una edad
considerablemente diferente a los 28 dias.

Se recomienda que cuando resulte apropiado se utilicen las clases de hormigén indicadas
en la Tabla C 5.4.2.1-1 y las correspondientes resistencias especificadas. Las clases de
hormigon indicadas en la Tabla C 5.4.2.1-1 fueron desarrolladas para uso general y estan
incluidas en la norma AASHTO LRFD Bridge Construction Specifications, Seccion 8,
“Estructuras de Hormigo6n”, documento del cual se tomé la Tabla C 5.4.2.1-1.

La intencion es que estas clases de hormigdn se utilicen de la siguiente manera:

e El hormigén Clase A generalmente se utiliza para todos los elementos de las
estructuras, excepto cuando otra clase de hormigdn resulta mas adecuada, y
especificamente para hormigén expuesto al agua salada.

e El hormigén Clase B se utiliza en zapatas, pedestales, fustes de pilotes macizos y
muros de gravedad.

e El hormigon Clase C se utiliza en secciones delgadas, tales como barandas
armadas de menos de 0,10 m de espesor, como relleno en pisos de emparrillado
de acero, etc.

e El hormigén Clase P se utiliza cuando se requieren resistencias superiores a 30
MPa. En el caso del hormigon pretensado se debe considerar limitar el tamafio
nominal de los agregados a 19 mm.

e El hormigén Clase S se utiliza cuando el hormigbn se coloca bajo agua en
compartimentos estancos para obtener un sello impermeable al agua.

Solo se deben utilizar resistencias superiores a 34 MPa si se verifica la disponibilidad en
obra de los materiales necesarios para lograr estas resistencias.

El hormigdn liviano generalmente solo se utiliza en situaciones en las cuales el peso es un
factor critico.

Al evaluar una estructura existente puede ser adecuado modificar f'. y otras propiedades
estructurales especificadas para la construccién original con el objetivo de reconocer la
ganancia o pérdida de resistencia debida a la edad o al deterioro luego de 28 dias. Esta ¢
modificada se debe determinar en base a testigos extraidos en tamafio y cantidad
suficiente para que sean representativos del hormigon utilizado en la obra, ensayandolos
de acuerdo con la norma AASHTO T24M/ T24 (ASTM C42/C42M), hasta tanto el INTI-
CIRSOC o un ente especifico de aplicacion (p.e. una Direccion de Vialidad) desarrolle un
documento al respecto.

Existe una gran cantidad de evidencia que indica que la durabilidad del hormigon armado
expuesto al agua de mar, sales anticongelantes o sulfatos mejora considerablemente si, tal
como lo recomienda el CIRSOC 201-05, se aumenta el recubrimiento sobre las armaduras
y/o se limita la relacion agua-cemento a 0,40. Si con un uso razonable de aditivos los
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materiales producirdn un hormigoén trabajable con relaciones agua-cemento menores que
las listadas en la Tabla C 5.4.2.1-1, las especificaciones técnicas deberan modificar
apropiadamente las recomendaciones de la Tabla C 5.4.2.1-1.

Las resistencias especificadas indicadas en la Tabla C 5.4.2.1-1 son en general
consistentes con las relaciones agua-cemento listadas. Sin embargo, es posible satisfacer
una sin satisfacer la otra. Se especifican ambos valores porque la relacién agua-cemento
es un factor dominante que contribuye tanto a la durabilidad del hormigébn como a su
resistencia; simplemente obtener la resistencia necesaria para satisfacer las hipotesis de
disefio no garantiza una durabilidad adecuada.

Tabla C 5.4.2.1-1. Caracteristicas de las mezclas de hormigon segun su Clase

Minimo Méaxima Agregado Resistencia
. o Rango de .
contenido relacion contenido grueso segun ala
Clase de de agua- de aire ASSHTO M 43 | compresién
h o cemento cemento (ASTM D448) a 28 dias
ormigon ~
Tamaifio
kN/m? kN por kN % aberturas MPa
cuadradas [mm]
A 3,55 0,49 - 25a4,75 30
A(AE) 3,55 0,45 6,0+15 25a4,75 30
_ 50a6,3y6,3a
B 3,01 0,58 475 17
B(AE) 3,01 0,55 50+15 | >0263y63a 17
4,75
C 3,83 0,49 - 12,5a4,75 30
C(AE) 3,83 0,45 70+15 12,5a4,75 30
Segur).se 252 4.75 Segur_l_se
P especifica especifica
3,28 0,49 0
P(HPC) en otros en otros
] 19 a 4,75 .
articulos articulos
S 3,83 0,58 - 25a4,75 -
Baja 3,28 Segun se especifica en las especificaciones técnicas
densidad ’

C 5.4.2.2. Coeficiente de expansién térmica

El coeficiente de expansion térmica depende fundamentalmente de los tipos y
proporciones de agregados utilizados y del grado de saturacién del hormigén.

El coeficiente de expansion térmica del hormigén de peso normal puede variar entre 5,4 y
14,4 x 10°/°C, correspondiendo los valores menores a calizas y marmoles y los valores
méas elevados a cherts y cuarcitas. Las determinaciones realizadas para hormigones
livianos son limitadas, pero los coeficientes determinados estan en el rango de 7,2 a 10,8 x
10°%/°C y dependen de la cantidad de arena natural utilizada.

Los documentos ACI 209, ACI 343 y ACI 213 contienen informacion adicional sobre este
tema.
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C 5.4.2.3. Contracciény fluencia lenta
C 5.4.2.3.1. Requisitos generales

La contraccion y la fluencia lenta del hormigén son propiedades variables que dependen
de diversos factores, algunos de los cuales pueden ser desconocidos en el momento del
disefio.

Si no se realizan ensayos fisicos especificos y no se cuenta con experiencia previa con los
materiales especificos que se han de utilizar, no se puede esperar que los métodos
empiricos a los cuales hacen referencia este Reglamento permitan obtener resultados con
errores menores que =50 por ciento.

C5.4.2.3.2. Fluencialenta

Los métodos para determinar la fluencia lenta y la contraccion especificados aqui y en el
Articulo 5.4.2.3.3 se basan en los trabajos de Huo et al. (2001), Al-Omaishi (2001), Tadros
(2003), y Collins and Mitchell (1991). Estos métodos se basan en la recomendacion del
Comité ACI 209, modificada para reflejar datos adicionales recientemente publicados.
Otras referencias aplicables incluyen los trabajos de Rusch et al. (1983), Bazant and
Wittman (1982), y Ghali and Favre (1986).

El coeficiente de fluencia lenta se aplica a la deformacién por compresion provocada por
las cargas permanentes con el objetivo de obtener la deformacién especifica debida a la
fluencia lenta.

La fluencia lenta se ve afectada por los mismos factores que afectan la contraccion, y
ademas por:

e La magnitud y duracion de la tension,
e La madurez del hormigén en el momento de aplicacion de las cargas, y
e Latemperatura del hormigon.

Generalmente el acortamiento del hormigdn por fluencia lenta bajo cargas permanentes
estd comprendido entre 0,5 y 4,0 veces el acortamiento elastico inicial, dependiendo
fundamentalmente de la madurez del hormigébn en el momento de aplicacion de las
cargas.

Se propone utilizar el acortamiento por desarrollo en el tiempo, dado por la Ecuacion
5.4.2.3.2-5, tanto para los componentes de hormigon prefabricado como para los
componentes hormigonados in situ que forman parte de un elemento de un puente. Esta
simplificacion se basa en un estudio paramétrico documentado por Tadros (2003) sobre
las pérdidas de pretensado en el hormigon de alta resistencia. Se halld6 que diferentes
métodos de prediccion de desarrollo en el tiempo tienen un impacto virtualmente nulo
sobre los coeficientes finales de fluencia lenta y contraccion, las pérdidas de pretensado y
las flechas de los elementos. En este estudio también se observé que el uso de mezclas
de hormigébn modernas con relaciones agua-cemento relativamente bajas y aditivos
reductores de agua de alto rango hace que el desarrollo en el tiempo tanto de la fluencia
lenta como de la contraccidn tengan patrones similares. Estos tienen un desarrollo inicial
relativamente rapido durante las primeras semanas posteriores a la colocacion del
hormigdn y un crecimiento lento luego de ese primer periodo. Para calcular valores
intermedios de las pérdidas de pretensado y flechas en puentes hormigonados in situ
construidos por dovelas usando el método en voladizo se podria justificar realizar ensayos
usando las condiciones locales para determinar el desarrollo en el tiempo de fluencia lenta
y contraccién. Las pérdidas y flechas finales no variaran sustancialmente ya sea que se
utilice la Ecuacion 5.4.2.3.2-5 u otra formula de desarrollo en el tiempo.
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Los factores para determinar los efectos de la relacion volumen-superficie son una
aproximacion de las siguientes férmulas:

Para fluencia lenta:

1417 [XJ —21.26 [Xj
26 e S)yt||18+177 e S

k, = (C 5.4.2.3.2-1)
t 2 587

Para contraccion:

1417 (¢ 1064 — 3700 | L
26 e it s

k. = C5.4.23.2-2
s t 923 ( )

La méxima relaciéon V/S considerada para el desarrollo de las Ecuaciones C 5.4.2.3.2-1y
C 5.4.2.3.2-2 fue 0,15 m.

La fluencia lenta y la contraccién Ultimas son menos sensibles a la exposicién superficial
que los valores intermedios a edades tempranas del hormigén. Para estimar las
deformaciones intermedias de estructuras especializadas tales como las vigas cajon
construidas por dovelas usando el método en voladizo puede ser necesario recurrir a
datos experimentales o usar las Ecuaciones C 5.4.2.3.2-1y C 5.4.2.3.2-2 mas detalladas.

C 5.4.2.3.3. Contraccion
La contraccion del hormigén puede variar considerablemente, desde una contraccion
practicamente nula si el hormigbn estd continuamente inmerso en agua hasta una
contraccion de méas de 0,0008 en el caso de secciones delgadas construidas con
agregados de alta contraccion y secciones que no se curan adecuadamente.
La contraccion se ve afectada por:

e Las caracteristicas y proporciones de los agregados,

e La humedad media en el sitio de emplazamiento del puente,

e Larelacion agua-cemento,

e Eltipo de curado,

e La relaciéon volumen-area superficial del elemento, y

e Laduracion del periodo de curado.

En los elementos de hormigdn de grandes dimensiones la contraccion puede ser
considerablemente menor que la determinada en laboratorio ensayando pequefias
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probetas preparadas con el mismo hormigoén. Los efectos restrictivos de las armaduras y la
accién compuesta con otros elementos del puente tienden a reducir las variaciones
dimensionales en algunos componentes.

C5.4.2.4. Modulo de elasticidad

Ver el comentario sobre resistencia especificada en el Articulo 5.4.2.1.
Para hormigén de peso normal con w, = 22,78 kN/m?, E. se puede tomar como:

E, = 4780 (C 5.4.2.4-1)

Datos de ensayos realizados muestran que el modulo de elasticidad del hormigon
depende de la rigidez de los agregados. El factor K; se incluye para poder ajustar el
médulo calculado de acuerdo con los diferentes tipos de agregados y materiales
disponibles localmente. A menos que se hayan realizado ensayos fisicos para determinar
su valor, K; se debe tomar igual a 1,0. El uso de valores del factor K; determinados
mediante ensayos permite predecir con mayor precision el modulo de elasticidad y otros
valores que lo utilizan.

C5.4.2.5. Coeficiente de Poisson

El coeficiente de Poisson es una relacién entre la deformacion unitaria lateral y la
deformacion unitaria axial de un elemento estructural bajo carga axial o de flexion.

C5.4.2.6. M6dulo de rotura

La mayoria de los datos de ensayos de médulos de rotura sobre hormigén de peso unitario
normal varian entre 0,63 /f", y 0,97 Jf" . [MPa] (Walker and Bloem, 1960; Khan, Cook,

and Mitchell, 1996). Se ha recomendado un valor de 0,97 Jf’c para la prediccion de la

resistencia a traccién del hormigén de alta resistencia (ACl, 1992). Sin embargo, el médulo
de rotura es sensible a los métodos de curado y casi todas las probetas fueron curadas
con humedad hasta el ensayo. Carrasquillio et al. (1981) notaron una reduccién del 26 por
ciento en el médulo de rotura a los 28 dias si las probetas de alta resistencia se dejaban
secar después de 7 dias de curado humedo, con respecto a probetas que se curaban con
humedad hasta el ensayo.

Se ha mostrado que la tensién de fisuracion por flexion de elementos de hormigon se
reduce significativamente a medida que se incrementa la altura del elemento. Shioya et al.
(1989) observaron que la resistencia de fisuraciéon por flexion es proporcional a H°?®,
donde H es la altura total del elemento a flexién, en m. Con base en esta observacion, en
un ensayo de modulo de rotura una viga de 0,91 m de altura deberia alcanzar un esfuerzo
de fisuracioén por flexion 36 por ciento menor que una de 0,15 m de altura.

Como las probetas para el médulo de rotura tenian 0,10 m o 0,15 m de altura y fueron
curadas con humedad hasta el momento del ensayo, el modulo de rotura debe ser
significativamente mayor que el de un elemento de puente de tamafio promedio
compuesto del mismo hormigon.

Por lo tanto, el valor de 0,63 ,/f" . es apropiado para verificar la armadura minima en el
Articulo 5.7.3.3.2.
Las propiedades de los hormigones de resistencias mas elevadas son particularmente

sensibles a los materiales constitutivos. Si en el disefio se han de utilizar resultados de
ensayos, es fundamental que estos ensayos se realicen sobre hormigones no solo con la
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misma dosificacion sino también con los mismos materiales que el hormigén usado en la
estructura.

Los valores indicados pueden no ser conservadores para fisuracion por traccién provocada
por contraccion restringida, hendidura de las zonas de anclaje y otras fuerzas de traccion
similares debidas a solicitaciones diferentes a la flexion. Para estos casos se debe utilizar
la resistencia a la traccion directa.

C5.4.2.7. Resistencia a la traccion

Para el hormigdn de peso normal con resistencias a la compresion especificadas de hasta
69 MPa, la resistencia a la traccion directa se puede estimar como f, = 0,60 Jf"_ .

C5.4.3. Acero de las armaduras
C 5.4.3.1. Requisitos generales

Para el disefio sismorresistente se debe considerar el uso de armaduras que satisfagan la
Norma ASTM A706, ya que su mayor control de calidad limita la sobrerresistencia no
intencional. (A definir por INPRES)

C 5.4.3.2. Médulo de elasticidad (Este Articulo no tiene comentario)
C 5.4.3.3. Aplicaciones especiales

En 2004 ASTM publicé la Norma A1035A/A1035M, Standard Specification for Deformed
and Plain, Low-carbon, Chromium Steel Bars for Concrete Reinforcement. Esta armadura
ofrece resistencia potencial a la corrosion.

Las armaduras recubiertas con resina epoxi crean una barrera fisica que inhibe la
corrosiéon del acero en presencia de cloruros. La manipulacién, colocacion y reparacion de
armaduras recubiertas con resina epoxi requiere gran cuidado y atencion.

Las armaduras de acuerdo con ASTM A1035/A1035M tienen una tensién de fluencia
minima especificada de 690 MPa determinada mediante el método de corrimiento paralelo
de 0,2 por ciento, una resistencia a la traccion minima especificada de 1035 MPa y un
alargamiento minimo especificado de seis o siete por ciento dependiendo del tamafio de
barra. También hay un requisito que especifica que la tension correspondiente a una
deformacion especifica por traccion de 0,0035 debe ser como minimo 552 MPa. La
armadura tiene una relacién tensién-deformacion no lineal. El Articulo 5.4.3.1 del
Reglamento establece que para propésitos de disefio no se deberan usar tensiones de
fluencia superiores a 500 MPa. Por lo tanto, el disefio se basa en una tension de 500 MPa
pero la resistencia real es de al menos dos veces dicho valor. Esto ha generado
preocupaciéon acerca de la aplicabilidad de las especificaciones existentes con armadura
segun ASTM A1035. Por este motivo se propone limitar el uso inicial de esta armadura a la
armadura superior e inferior de flexion en las direcciones longitudinal y transversal de
tableros de puente de estructuras ubicadas en Zonas Sismicas 1 y 2 (a definir por
INPRES).

C5.4.4. Acero de pretensado
C 5.4.4.1. Requisitos generales
Los cordones de acero de baja relajacion se deberdn considerar como el tipo estandar. No

se proveeran cordones aliviados de tensiones (acero de relajacion normal) a menos que
sean ordenados especificamente, o por acuerdo entre el comprador y el proveedor.
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C5.4.4.2. M6dulo de elasticidad

El médulo de elasticidad sugerido para cordones, 196500 MPa, se basa en datos
estadisticos recientes. Este valor es mayor que el que se suponia anteriormente debido al
uso casi universal de los cordones de baja relajacién y a sus caracteristicas ligeramente
diferentes.

Como se ilustra en la Figura C 5.4.4.2-1, no hay un quiebre abrupto en las curvas que
indique un limite elastico o punto de fluencia distintivo. Para establecer la tension de
fluencia generalmente se emplean métodos arbitrarios en base a una deformacion
especifica preestablecida o determinada por medicion. Los métodos mas habituales son el
corrimiento paralelo de 0,2 por ciento y el alargamiento del uno por ciento.

©

a 2070 T . :

= Cable de 7 alambres de 12,7 mm-

c |

:© i T
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Figura C 5.4.4.2-1. Tipica curva tensién-deformacién para los aceros
de pretensado

C 5.4.5. Anclajes y dispositivos de acoplamiento para postesado

El Articulo 10.3.2 de la norma AASHTO LRFD Bridge Construction Specifications contiene
todos los detalles sobre los ensayos para calificacion de anclajes y dispositivos de
acoplamiento.

A continuacion se resumen las caracteristicas de los anclajes y dispositivos de
acoplamiento relacionadas con su disefio y detallado segun lo especificado en dicha
norma:

e Los anclajes y dispositivos de acoplamiento deben desarrollar como minimo el 95
por ciento de la minima resistencia Ultima especificada para el acero de
pretensado sin superar el movimiento de acuifiamiento de los anclajes supuesto
para el disefio. Los sistemas no adherentes también deberan pasar un ensayo de
carga dindmica.

o No se deben utilizar dispositivos de acoplamiento en puntos de fuerte curvatura de
los cables.

e Solo se deben utilizar dispositivos de acoplamiento en las ubicaciones indicadas en
las especificaciones técnicas o aprobadas por el Ingeniero.
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e Los dispositivos de acoplamiento se deben colocar en vainas cuya longitud sea
suficiente para permitir los movimientos necesarios.

e Si hay anclajes o dispositivos de acoplamiento adherentes en secciones que son
criticas en el estado limite de resistencia, la resistencia requerida de los cables
adherentes no debe ser mayor que la resistencia del conjunto del cable, incluyendo
el anclaje o dispositivo de acoplamiento, ensayado en estado no adherente.

e Las tensiones de aplastamiento en el hormigon, debajo de las placas de
distribucion de los anclajes, no deben superar los limites especificados.

e A menos que en virtud de ensayos anteriores y/o experiencias previas
satisfactorios el Ingeniero decida eliminar esta verificacion, la calificacion de los
anclajes y dispositivos de acoplamiento se debe verificar mediante ensayos.

C 5.4.6. Vainas

C 5.4.6.1. Requisitos generales

En ambientes corrosivos generalmente se recomienda el uso de vainas de polietileno. El
Articulo 10.8.2 del documento AASHTO LRFD Bridge Construction Specifications contiene
los requisitos pertinentes.

No se deben usar vainas de polietileno con radios menores de 9 m debido a su menor
resistencia a la abrasion al enhebrar y tesar los cables.

Si solo se ha de permitir un tipo de vaina, las especificaciones técnicas deberda indicar el
tipo especifico de material a utilizar.

C5.4.6.2. Tamafo de las vainas

Generalmente los contratistas colocan los cables por el método de enhebrado cuando los
cables tienen més de 120 m de longitud.

C 5.4.6.3. Vainas en bloques desviadores (Este Articulo no tiene comentario)

C 5.5. ESTADOS LIMITE

C 5.5.1. Requisitos generales (Este Articulo no tiene comentario)

C 5.5.2. Estado limite de servicio (Este Articulo no tiene comentario)

C 5.5.3. Estado limite de fatiga

C 5.5.3.1. Requisitos generales

Las tensiones medidas en losas de tablero de hormigdén de puentes en servicio estan muy

por debajo de la vida de fatiga infinita, probablemente debido a la accion de arco interna;
ver el Articulo C 9.7.2.
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Estudios de fatiga realizados sobre alcantarillas cajén mostraron que las tensiones, que la
combinacion de cargas correspondiente a Fatiga | provoca en las armaduras, no reducen
la resistencia del elemento en el estado limite de resistencia.

Para determinar la necesidad de investigar la fatiga, la Tabla 3.4.1-1 especifica un factor
de carga de 1,50 para la solicitacion resultante del camion de fatiga de la combinacion de
cargas correspondiente a Fatiga I. Esta solicitacion mayorada representa la mayor tension
de fatiga que el puente experimentara durante su vida de servicio.

El factor de carga para el estado limite de fatiga, los factores de distribucién para vigas y el
incremento por sobrecarga dinamica hacen que la tension en el estado limite de fatiga sea
considerablemente menor que el correspondiente valor determinado a partir del Estado
Limite de Servicio Ill. En el caso de los elementos de hormigén totalmente pretensados, la
tension neta en el hormigbn es en general significativamente menor que el limite de
tension de traccion del hormigén especificado en la Tabla 5.9.4.2.2-1. Por lo tanto, las
tensiones flexionales calculadas se reducen significativamente. Para esta situacion el
rango de tension calculado para el acero, que es igual a la relacion de mdédulos por el
rango de tension del hormigén, es casi siempre menor que el limite del rango de tensién
de fatiga del acero especificado en el Articulo 5.5.3.3.

C 5.5.3.2. Barras de armadura

Se debe evitar doblar las armaduras primarias en regiones en las cuales el rango de
tension es elevado.

En los ultimos afios las armaduras de alambre soldado se estan utilizando cada vez més
en aplicaciones de puentes, especialmente como armadura auxiliar en puentes vigas | y
cajon asi como armadura principal en losas. Tradicionalmente el disefio a corte no incluia
una verificacion de la fatiga de la armadura ya que se anticipa que bajo condiciones de
servicio el elemento permanecera sin fisurar y que el rango de tension en el acero sera
minimo. El rango de tensién para las barras de acero ya existia en ediciones anteriores.
Se bhasa en el trabajo de Hansen et al. (1976). La forma simplificada incluida en la
presente ediciobn reemplaza el parametro (r/h) por un valor por defecto igual a 0,3
recomendado por Hansen et al. La inclusiébn de limites para la armadura de alambre
soldado se basa en estudios recientes realizados por Hawkins et al. (1971, 1987) y Tadros
et al. (2004).

Debido a que los requisitos de fatiga se desarrollaron fundamentalmente en base a
armaduras de acero ADN 420, no se conoce plenamente su aplicabilidad a otros tipos de
armaduras. Por este motivo el Comentario incluye una nota de precaucion.

C 5.5.3.3. Cables de pretensado

Si el radio de curvatura es menor que el indicado, o si fuera necesario considerar el
desgaste de los metales provocado por el rozamiento de los cables contra los dispositivos
de amarre o desviadores, se deberd consultar la literatura en busqueda de presentaciones
mas completas que permitan considerar en el desarrollo de rangos de tension de fatiga
admisibles la mayor tension por flexion que se produce en caso de fuertes curvaturas o
desgaste. En las vigas pretensadas convencionales el desgaste normalmente no
constituye un problema.

C 5.5.3.4. Empalmes mecanicos o soldados en las armaduras

Un repaso de los datos disponibles obtenidos de ensayos estaticos y de fatiga indica que
cualquier empalme que desarrolla 125 por ciento de la tension de fluencia de la barra
soportara un millon de ciclos de un rango de tension de amplitud constante de 30 MPa.
Este limite corresponde al limite inferior de los datos sobre fatiga de empalmes obtenidos
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en el Proyecto NCHRP 10-35; ademas, concuerda bastante bien con el limite de 31 MPa
correspondiente a la Categoria E especificado en los requisitos para fatiga de soldaduras
en acero estructural. En general, los requisitos de resistencia de los Articulos 5.11.5.2.2 y
5.11.5.2.3 también aseguran que un empalme soldado o conector mecanico satisfara
ciertos requisitos minimos de fabricacion e instalacion, tales como soldadura inalterable y
tolerancias adecuadas para las dimensiones. Los empalmes que no cumplen con estos
requisitos de fabricacion e instalacion pueden tener un comportamiento a fatiga inferior.
Ademas, los empalmes disefiados para los requisitos de fuerza inferiores del Articulo
5.11.5.3.2 pueden no tener el mismo comportamiento a fatiga que aquellos empalmes
disefiados para el requisito de fuerza mayor. En consecuencia, el requisito de resistencia
minima indirectamente considera un comportamiento minimo a fatiga. El Proyecto NCHRP
10-35 hallé que el comportamiento a fatiga de los diferentes tipos de soldaduras y
conexiones es ampliamente variable. Sin embargo, todos los tipos de empalmes parecen
exhibir un limite de fatiga de amplitud constante al ser sometidos a mas de un millén de
ciclos de carga repetitivos. Los rangos de tension para mas de un millén de ciclos de carga
indicados en la Tabla 5.5.3.4-1 se basan en limites de tolerancia estadisticos para datos
de ensayos escalonados de amplitud constante, de manera que hay un nivel de confianza
del 95 por ciento de que el 95 por ciento de los datos seran mayores que los valores
dados para cinco millones de ciclos de carga. Por lo tanto, estos valores se pueden
considerar como un limite de fatiga por debajo del cual no es probable que se produzcan
dafos durante el periodo de disefio de la estructura. Esta es la misma hipétesis utilizada
para establecer los requisitos de disefio a fatiga de barras de armadura no empalmadas
indicados en el Articulo 5.5.3.2, los cuales se basan en ensayos de fatiga presentados en
el Informe NCHRP 164, Fatigue Strength of High-Yield Reinforcing Bars.

C 5.5.4. Estado limite de resistencia
C 5.5.4.1. Requisitos generales

En el Articulo 12.5.5 se especifican factores de resistencia adicionales para tuberias y
estructuras enterradas tipo cajon de hormigon.

C 5.5.4.2. Factores de resistencia
C5.5.4.2.1. Construccion convencional

Al aplicar los factores de resistencia para secciones controladas por traccién y compresion,
la traccion y compresién axial a considerar son las que provocan las fuerzas externas. No
se incluyen los efectos de las fuerzas de pretensado.

En las ediciones y versiones interinas de las Especificaciones LRFD anteriores a 2005, los
requisitos especificaban la magnitud del factor de resistencia para casos de carga axial o
flexion, o ambas, en términos del tipo de carga. Para estos casos, el factor ¢ ahora se
determina en base a las condiciones de deformacion en una seccion transversal para la
resistencia nominal. Los antecedentes y fundamentos de estos requisitos se encuentran
en Mast (1992) y ACI 318-02.

Para las secciones controladas por compresion se utiliza un factor ¢ menor que el utilizado
para las secciones controladas por traccion. Esto se debe a que las secciones controladas
por compresién tienen menos ductilidad, son mas sensibles a las variaciones de la
resistencia del hormigén y generalmente ocurren en elementos que soportan mayores
areas cargadas que los elementos con secciones controladas por la traccion.

Para las secciones sujetas a carga axial con flexion, las resistencias minoradas se
determinan multiplicando tanto P, como M, por el Unico valor apropiado de ¢. Las
secciones controladas por compresion y traccién se definen en el Articulo 5.7.2.1 como
aquellas en las cuales la deformacion especifica neta por traccion en el acero més
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traccionado para la resistencia nominal es menor o igual que el limite de deformacion
unitaria para secciones controladas por compresién, y mayor o igual que 0,005,
respectivamente. Para las secciones en las cuales la deformacién especifica neta por
tracciobn & en el acero mas traccionado para la resistencia nominal estd comprendida
entre los limites arriba especificados, el valor de ¢ se puede determinar mediante
interpolacion lineal, tal como se muestra en la Figura C 5.5.4.2.1-1. El concepto de
deformacién unitaria neta por traccion g se discute en el Articulo C 5.7.2.1. Clasificar las
secciones como controladas por traccion, de transicibn o controladas por compresion y
adoptar una variacion lineal del factor de resistencia en la zona de transicion entre valores
razonables para los dos extremos constituye un enfoque racional para determinar ¢ y
limitar la capacidad de las secciones sobrearmadas.

1,2
e d
$=0583+0,25(=-1)
¢ Pretensado
L .
b 00 | o . ...
08 =T
0=0,65+0,15(% - 1)
0,7
0,6 |Controlada por Transiciéon Controlada por
compresion | T traccion
0,5
0,001 0,002 0,003 0,004 0,005 0,006 0,007

Figura C 5.5.4.2.2-1. Variacion de ¢ en funcién de la deformacion
unitaria neta por tracciéon g y d,/c para armadura
fy, = 420 MPay para acero de pretensado

El factor ¢ = 0,80 indicado para el hormigén de peso normal refleja la importancia de la
zona de anclaje, la naturaleza fragil del modo de falla en compresion de las bielas en la
zona de anclaje, y la dispersion relativamente importante de los resultados obtenidos en
estudios experimentales de zonas de anclaje. El factor ¢ = 0,65 indicado para el hormigén
liviano refleja su resistencia a la tracciébn habitualmente menor y se basa en los
multiplicadores utilizados en ACI 318-89, Seccion 11.2.1.2.

En Breen et al. (1994) se analiza el disefio de los anclajes intermedios, anclajes,
diafragmas y anclajes mdultiples en losa.

La seccion transversal tipica de una viga tipo cajon continua de hormigbn muestra a
menudo, tanto armaduras convencionales como ductos de postensado. Esta
superestructura, sin embargo, se disefia primero para satisfacer el estado limite de
servicio, determinando el nimero de cordones requerido para satisfacer los limites de
esfuerzo admisibles. Luego, se verifica el estado limite de resistencia. Puede, o no,
necesitarse acero dulce. Si se requiere acero dulce para satisfacer la resistencia, pero no
para el estado limite de servicio, el elemento todavia se considera completamente
pretensado para el propdsito de determinar el factor de resistencia apropiado.

C 5.5.4.2.2. Construccion por dovelas

Ensayos realizados sobre un modelo a gran escala de un puente continuo de tres tramos
de vigas cajon de dos células, construido utilizando dovelas prefabricadas con cables
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internos totalmente adherentes y uniones de resina epoxi, mostraron que la fisuracion se
distribuye bien en toda la longitud de las dovelas. Ninguna de las uniones de resina epoxi
se abrié en el momento de falla; ademas, la curva carga-deformacion fue idéntica a la
calculada para un modelo monolitico. En el momento de la falla la resistencia Gltima total
de los cables estaba desarrollada. El modelo poseia un importante grado de ductilidad y la
deformacion calculada estaba totalmente desarrollada en el momento de la falla. La
concentracion de la fisuracién por flexion en las uniones y la falla definitiva sobrevinieron
cuando una union central se abrié de manera considerable y se produjo aplastamiento en
la parte superior de la misma. El maximo ¢= 0,95 se seleccion6 en base a estos limitados
datos de ensayo.

C 5.5.4.2.3. Requisitos especiales para zonas sismicas 2, 3 y 4 (A definir por
INPRES)

C 5.5.4.3. Estabilidad (Este Articulo no tiene comentario)

C 5.5.5. Estado limite correspondiente a evento extremo (Este Articulo no tiene
comentario)

C 5.6. CONSIDERACIONES DE DISENO
C 5.6.1. Requisitos generales

Este Articulo refleja las normas AASHTO Standard Specifications for Highway Bridges
(1996), AASHTO Guide Specifications for Design and Construction of Segmental Concrete
Bridges (1989) y Ontario Highway Bridge Design Code (1991).

C 5.6.2. Efectos de las deformaciones impuestas

Para los tipos de estructuras habituales, la experiencia parece indicar que no es necesario
evaluar la redistribuciébn de las solicitaciones provocada por la fluencia lenta y la
contraccion.

C 5.6.3. Modelo de bielas y tirantes
C 5.6.3.1. Requisitos generales

Los modelos de bielas y tirantes pueden ser una herramienta conveniente para aproximar
los recorridos de las cargas y solicitaciones en la estructura cuando la distribucién no lineal
de las deformaciones no permite aplicar los métodos convencionales basados en la
resistencia de materiales. De hecho, estos modelos permiten visualizar los recorridos de
las cargas y seleccionar las geometrias necesarias para implementarlos.

Los trabajos de Schlaich et al. (1987) y Collins and Mitchell (1991) contienen informacion
mas detallada sobre este método.

El disefio tradicional seccidn por seccion se basa en la hipotesis de que la armadura
requerida en una seccidn determinada depende exclusivamente de los valores
independientes de las solicitaciones mayoradas en dicha seccion, V, , My y T, , y no
considera la interaccidn mecanica entre estas solicitaciones como lo hacen los modelos de
bielas y tirantes. Otra hipétesis del método tradicional es que la distribucion del corte
permanece uniforme y que las deformaciones longitudinales varian linealmente en la altura
de la viga.

Estas hipotesis no son validas para elementos tales como la viga de gran altura ilustrada
en la Figura C 5.6.3.2-1. Las tensiones de corte en una seccion inmediatamente a la
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derecha de un apoyo estaran concentradas cerca de la cara inferior. El comportamiento de
un componente como esta viga se puede predecir con mayor precision si se estudia el flujo
de fuerzas a través de la totalidad de la estructura. En lugar de determinar V, y M, en
diferentes secciones del tramo, se debe establecer el flujo de tensiones de compresion
gue va desde las cargas P hasta los apoyos y la fuerza de traccion requerida que se debe
desarrollar entre los apoyos.

Para aplicaciones adicionales del modelo de bielas y tirantes ver los Articulos 5.10.9.4,
5.13.2.3y5.13.2.4.1.

C 5.6.3.2. Modelado de las estructuras

El hormigdn armado fisurado soporta las cargas principalmente por medio de tensiones de
compresion en el hormigdn y tensiones de traccién en las armaduras. Una vez que se ha
producido una fisuracién considerable, las trayectorias de las tensiones principales de
compresion tienden a ser rectas y por lo tanto se pueden modelar como bielas rectas
comprimidas. Para modelar la armadura principal se utilizan tirantes traccionados.

En las Figuras C 5.6.3.2-1 y C 5.6.3.2-2 se ilustra un modelo de bielas y tirantes. Las
zonas del hormigbn que soportan tensiones de compresion unidireccional elevadas se
representan mediante bielas comprimidas. Las regiones del hormigbn que soportan
tensiones multidireccionales, donde las bielas y tirantes se encuentran y forman las
uniones del reticulado, se representan mediante zonas nodales.

Debido a las importantes dimensiones transversales de las bielas y tirantes, las uniones no
se consideran puntuales sino que se transforman en “zonas nodales” de dimensiones
finitas. Establecer la geometria del reticulado generalmente implica un proceso de prueba
y error en el cual se suponen ciertas dimensiones para los elementos, se establece la
geometria del reticulado, se determinan los esfuerzos en los elementos y luego se
verifican las dimensiones de los elementos.

P P
Zona nodal 0,85:¢F c.max
A
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PO o K 5
v 7,7 AR
s SN
/// \\\ \
/// > Tag \\\\\
P ,// €1 \\\ \
/ \ .
oL NPONAN (RS ) S—
2z 7 7 AN NN / e e o
N ZZ T4 S
N7 AN Vi f e, 00
P* \ * Zona de anclaje
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L Bielas
comprimidas

B

Fuerza del ?
tirante traccionado

(C) Modelo reticulado

Figura C 5.6.3.2-1. Modelo de bielas y tirantes para una viga de gran
altura

Figura C 5.6.3.2-2. Modelo de bielas y tirantes para una viga continua
de gran altura

C 5.6.3.3. Dimensionamiento de las bielas comprimidas
C 5.6.3.3.1. Resistencia de una biela no armada (Este Articulo no tiene comentario)

C 5.6.3.3.2. Area efectiva de la seccion transversal de una biela (Este Articulo no
tiene comentario)

C 5.6.3.3.3. Tension de compresién limite en una biela

Si el hormigbn no estad sujeto a deformaciones especificas por traccién principales
mayores que aproximadamente 0,002 podrd resistir una compresion de 0,85-f". . Este sera
el limite para las regiones de las bielas que no son atravesadas por tirantes traccionados
ni estan unidas a los mismos. Las barras de armadura de un tirante traccionado estan
adheridas al hormigon que las rodea. Si las barras de armadura han de entrar en fluencia
por traccidn, las deformaciones por traccién impuestas al hormigén seran considerables. A
medida que estas deformaciones por traccion aumentan f;, disminuye.

La expresion para calcular & se basa en la hipotesis de que la deformacion especifica por
compresion &, en la direccion de la biela es igual a 0,002 y que la deformacion especifica
por traccion en la direccion del tirante traccionado es igual a & . A medida que disminuye el
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angulo entre la biela y el tirante, & aumenta y por lo tanto disminuye f., . En el limite, no se
permitirian tensiones de compresion en una biela que estuviera superpuesta con un tirante
traccionado, es decir a; = 0, una situacién que viola la condicién de compatibilidad.

Para un tirante traccionado que consiste en barras de armadura, & se puede tomar como
la deformacion especifica por traccién debida a las cargas mayoradas en las barras de
armadura. Para un tirante traccionado que consiste en acero de pretensado, & se puede
tomar como 0,0 hasta que se supera la tension de precompresion del hormigén. Para
tensiones mayores & seria igual a (fos = fpe) / E; .

Si la deformacién & es variable en el ancho de la biela se puede utilizar el valor
correspondiente al eje de la biela.

C 5.6.3.3.4. Bielaarmada (Este Articulo no tiene comentario)
C 5.6.3.4. Dimensionamiento de los tirantes traccionados
C 5.6.3.4.1. Resistencia de un tirante

La intencién del segundo término de la expresién para P, es asegurar que el acero de
pretensado no llegue a su punto de fluencia y, por lo tanto, en cierta medida mantiene una
medida de control sobre la fisuracién descontrolada. Sin embargo, reconoce que la tension
en los elementos de pretensado aumentara debido a la deformacién que provocara la
fisuracion del hormigén. El aumento de tensién correspondiente a esta accién se limita
arbitrariamente al mismo aumento de tension que sufrira el acero no pretensado. Si no hay
acero no pretensado, para el segundo término de la expresion, f, se puede tomar como
420 MPa.

C 5.6.3.4.2. Anclaje de un tirante (Este Articulo no tiene comentario)
C 5.6.3.5. Dimensionamiento de las zonas nodales
Los limites establecidos para las tensiones de compresion del hormigén en las zonas
nodales se relacionan con el grado de confinamiento que se anticipa proporcionara el
hormigén en compresion.
Las tensiones en las zonas nodales se pueden reducir aumentando:

e Eltamaiio de las placas de apoyo,

e Las dimensiones de las bielas comprimidas, y

e Las dimensiones de los tirantes traccionados.
La reduccion de los limites de tension para nodos que anclan tirantes se basa en el efecto
negativo de la deformacion por traccion que provocan los tirantes. Si el tirante esta
formado por cables de postesado y no es necesario que la tensién en el hormigon sea
mayor que fp. , No se requerira deformacion por traccion en la zona nodal. Para este caso
el limite de 0,85-¢-f". es adecuado.
C 5.6.3.6. Armadura para limitar la fisuracién
La intencién de esta armadura es limitar el ancho de las fisuras y asegurar una ductilidad

minima en el elemento de manera que, en caso de ser necesario, seria posible una
significativa redistribucion de las tensiones internas.
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La armadura horizontal total se puede calcular como 0,003 veces el area efectiva de la
biela indicada por la parte sombreada de la seccién transversal en la Figura C 5.6.3.6-1.
En los elementos de menor espesor, esta armadura para limitar la fisuracion consistira en
dos mallas de barras de armadura, una proxima a cada cara. En los elementos de mayor
espesor, para lograr una disposicién practica se pueden requerir multiples mallas de

armadura distribuidas en el espesor.
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Figura C 5.6.3.6-1. Distribucion de la armadura para limitar la
fisuracion en una biela comprimida

C 5.7. DISENO PARA FLEXION Y CARGA AXIAL
C 5.7.1. Hipotesis para los estados limite de servicio y fatiga

El pretensado se trata como parte de la resistencia, excepto en el caso de los anclajes y
detalles similares, para los cuales el disefio depende totalmente de la fuerza en los cables
y el Articulo 3.4.3 especifica un factor de carga. Las reacciones externas provocadas por
las solicitaciones inducidas por el pretensado normalmente se consideran del lado de la
Ecuacion 1.3.2.1-1 correspondiente a las cargas. Esto constituye una dicotomia en
términos de la filosofia de disefio. En ausencia de informacibn mas precisa, en este
Reglamento el factor de carga para estas solicitaciones inducidas se debe tomar como el
correspondiente a las cargas permanentes.

Algunos ejemplos de elementos para los cuales la hipétesis de variacion lineal de las
deformaciones puede no ser aplicable incluyen los elementos de gran altura, tales como
las vigas, ménsulas y cartelas de gran altura.
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C 5.7.2. Hipotesis paralos estados limite de resistenciay evento extremo
C 5.7.2.1. Requisitos generales
Se aplica el primer parrafo de C 5.7.1.

Investigaciones realizadas por Bae and Bayrak (2003) demuestran que, en el caso de las
columnas de hormigoén de alta resistencia bien confinadas, es posible que el recubrimiento
se pierda cuando las maximas deformaciones especificas utilizables en la fibra extrema
comprimida son muy bajas, incluso de apenas 0,0022. La fuerte armadura de
confinamiento provoca un plano de debilidad entre el nucleo de hormigon y el
recubrimiento, lo que provoca elevadas tensiones de corte y la consiguiente pérdida
anticipada del recubrimiento de hormigon.

Un elemento llega a su resistencia nominal a la flexion cuando la deformacion en la fibra
extrema comprimida llega al limite de deformacion supuesto de 0,003. La deformacion
neta por traccion g es la deformacién neta por traccién en el acero mas traccionado para la
resistencia nominal, sin incluir las deformaciones debidas al pretensado, la fluencia lenta,
la contraccion y la temperatura. La deformacion neta por traccion en el acero mas
traccionado se determina a partir de una distribucion lineal de la deformacion para la
resistencia nominal, como se ilustra en la Figura C 5.7.2.1-1, aplicando la similitud de
triangulos.

Compresién
0,003

1}/

S B

\\

Armadura mas proxima a la cara traccionada

Figura C 5.7.2.1-1. Distribucion de las deformaciones y deformacién
neta por traccion

Cuando la deformacion neta por traccion en el acero mas traccionado es lo
suficientemente grande (mayor o igual que 0,005), la seccidén se define como controlada
por la tracciéon. En este caso se puede anticipar que habra una amplia advertencia antes
de la falla, con flechas excesivas y fisuracion. Cuando la deformacién neta por traccion en
el acero més traccionado es pequefia (menor o igual que el limite correspondiente a
deformacién controlada por la compresion), se puede anticipar una condicién de falla fragil
y poca advertencia previa a la misma. Generalmente los elementos solicitados a flexion
son controlados por la traccién, mientras que en general los elementos solicitados a la
compresion son controlados por la compresion. En algunas secciones, como por ejemplo
aquellas con baja carga axial y grandes momentos flectores, la deformacion neta por
traccion en el acero mas traccionado estard comprendida entre los limites indicados. Estas
secciones estdn en una regién de transicion entre las secciones controladas por la
compresion y la traccion. El Articulo 5.5.4.2.1 especifica los factores de resistencia

Reglamento Argentino de Puentes Carreteros Com. Cap.5-18



apropiados para las secciones controladas por la compresion y la traccion y también para
casos intermedios en la zona de transicion.

Antes que estos requisitos fueran desarrollados no se especificaba el limite para la
deformacién neta por traccion de los elementos solicitados a flexion, sino que ésta estaba
implicita en el limite de armadura maxima que se especificaba como c/d. < 0,42, que
correspondia a una deformacidon neta por traccién en el baricentro de la armadura de
traccion igual a 0,00414. El limite de 0,005 para la deformacién neta por traccién de las
secciones controladas por la traccion se escogié para tener un Unico valor que se aplique
a todos los tipos de acero (pretensado y no pretensado) permitidos por este Reglamento.
A menos que se requieran mayores cantidades de ductilidades que lo habitual, el limite de
0,005 resultara en el comportamiento dudctil de la mayoria de los disefios. Una condicion
en la cual se requiere un comportamiento mas ductil es en el disefio de elementos y
poérticos continuos para redistribucion de momentos. El Articulo 5.7.3.5 permite redistribuir
los momentos negativos. Como la redistribucion de momentos depende de la adecuada
ductilidad de las regiones de las rotulas, la redistribucion de momentos se limita a las
secciones que tienen una deformacion neta por traccién de al menos 0,0075.

En el caso de las vigas con armadura de compresion, o vigas T, los efectos de la
armadura de compresion y las alas se consideran automaticamente en el calculo de la
deformacién neta por traccion & .

Al usar las ecuaciones aproximadas para calcular la resistencia a la flexion especificadas
en los Articulos 5.7.3.1 y 5.7.3.2, para obtener resultados precisos es importante asegurar
gue la armadura no pretensada tanto de compresioén como de traccion esté en fluencia. En
ediciones anteriores de la norma AASHTO LRFD Bridge Construction Specifications el
limite para la maxima armadura igual a c/d. < 0,42 aseguraba que el acero de traccion no
pretensado iba a entrar en fluencia para la resistencia nhominal, pero este limite se eliminé
en las revisiones interinas realizadas en 2006. El limite actual de c/ds < 0,60 asegura que
el acero de traccion no pretensado llegue o esté préximo a la fluencia, mientras que c¢ >
3-d’s asegura que el acero de compresion no pretensado entrara en fluencia. Ignorar la
armadura de compresion al calcular la resistencia a la flexibn es una practica
conservadora. En casos en los cuales ya sea la armadura de traccién no pretensada o
bien la armadura de compresion no pretensada no llegan a la tension de fluencia, se logra
mayor precision si para determinar la resistencia a la flexion se usa un método basado en
las condiciones de equilibrio y la compatibilidad de deformaciones.

La limitacion referida a la armadura de traccion no se aplica al acero de pretensado que se
utiliza como armadura de traccion. Las ecuaciones usadas para determinar la tensién en el
acero de pretensado para la resistencia nominal ya consideran el efecto de la profundidad
del eje neutro.

C 5.7.2.2. Distribucién rectangular de tensiones

En la préactica, en lugar de utilizar una distribucion mas exacta se puede utilizar la
distribucién rectangular de tensiones de compresion definida en el presente Articulo. Esta
distribucién rectangular no representa la distribucion real de las tensiones en la zona
comprimida en estado Ultimo, pero en muchos casos practicos permite obtener
esencialmente los mismos resultados que se obtienen en ensayos. Todas las ecuaciones
de resistencia presentadas en el Articulo 5.7.3 se basan en el diagrama rectangular de
tensiones.

El factor g, se relaciona fundamentalmente con las secciones rectangulares. Sin embargo,
experimentalmente se ha determinado que es una aproximacién adecuada para secciones
con alas en las cuales el eje neutro se encuentra en el alma.

Para las secciones que consisten en una viga mas una losa compuesta de hormigén de
diferentes resistencias, y cuando el diagrama de compresiéon incluye ambos tipos de
hormigdn, suponer que la resistencia de la viga compuesta es uniforme e igual a la menor
de ambas resistencias es una practica conservadora. Si fuera necesario estimar la
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capacidad de flexibn con mayor precision se debe utilizar un método de andlisis mas
riguroso. Weigel, Seguirant, Brice and Khaleghi (2003) y Seguirant, Brice and Khaleghi
(2004) presentan ejemplos de estos métodos analiticos.

C 5.7.3. Elementos solicitados a flexiéon
C 5.7.3.1. Tension en el acero de pretensado para la resistencia nominal a la flexion
C5.7.3.1.1. Elementos con cables adherentes

Las ecuaciones presentadas en este Articulo y las ecuaciones subsiguientes para calcular
la resistencia a la flexion se basan en la hipétesis de que la distribucién del acero es tal
que es razonable considerar que toda la armadura de traccidén estd concentrada en la
ubicacion definida por ds y que todo el acero de pretensado se puede considerar
concentrado en la ubicacion definida por d, . Por lo tanto, si hay una cantidad significativa
de elementos de pretensado del lado del eje neutro correspondiente a compresién, seria
mejor utilizar un método que se base en las condiciones de equilibrio y compatibilidad de
deformaciones como se indica en el Articulo 5.7.2.1.

Los trabajos de Naaman (1985), Loov (1988), Naaman (1989) y Naaman (1990-1992)
contienen informacion adicional sobre el desarrollo de las Ecuaciones 5.7.3.1.1-1 y
5.7.3.1.2-1.

En la Tabla C 5.7.3.1.1-1 se definen los valores de f,, /f,,. Se puede ver que los valores
de k de la Ecuacion 5.7.3.1.1-2 dependen exclusivamente del tipo de cables utilizados.

Tabla C 5.7.3.1.1-1. Valores de k

Tipo de cable foy / fou Valor de k
Corddn de baja relajacion 0,90 0,28
Cordones aliviados de
tensiones y barras de alta 0,85 0,38

resistencia Tipo 1
Barras de alta resistencia
Tipo 2

0,80 0,48

C5.7.3.1.2. Elementos con cables no adherentes

Se puede obtener una primera aproximacion de la tensibn media en el acero de
pretensado no adherente de la siguiente manera:

fos =fpe +103 MPa (C 5.7.3.1.2-1)

Para resolver el valor de f,s en la Ecuacion 5.7.3.1.2-1 se requiere la ecuacion de equilibrio
de fuerzas en estado ultimo. Por lo tanto, para llegar a una solucién cerrada se deben
resolver simultaneamente dos ecuaciones con dos incognitas (fps y C).

C5.7.3.1.3. Elementos con cables adherentes y no adherentes (Este Articulo no
tiene comentario)
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C 5.7.3.1.3a. Analisis detallado (Este Articulo no tiene comentario)

C 5.7.3.1.3b. Analisis simplificado (Este Articulo no tiene comentario)
C 5.7.3.2. Resistencia a la flexion

C 5.7.3.2.1. Resistencia minorada a la flexiéon

Para el disefio se puede utilizar el momento en la cara del apoyo. Si hay chaflanes o
esquinas redondeadas que forman un angulo de 45° o mas respecto del eje de un
elemento continuo o restringido y construidos de forma monolitica con el elemento y el
apoyo, la cara del apoyo se debe considerar en una seccion donde la altura combinada del
elemento y el chaflan sea como minimo 1,5 veces el espesor del elemento. Al determinar
la resistencia nominal no se debe considerar que el chaflan aumenta la altura efectiva.

C 5.7.3.2.2. Secciones con alas

En ediciones anteriores de las Especificaciones LRFD el factor f, se aplicaba al término
correspondiente al vuelo del ala en las Ecuaciones 5.7.3.2.2-1, 5.7.3.1.1-3 y 5.7.3.1.2-3.
Esto no era coherente con la manera en que fue derivado originalmente el diagrama
rectangular de tensiones equivalente tal como se aplica a las secciones con alas (Mattock,
Kriz y Hognestad, 1961). En las ecuaciones de la edicién 2012 de las Especificaciones
LRFD, se ha eliminado el factor B, del término correspondiente al vuelo del ala. Ver
también los trabajos de Seguirant (2002), Girgis, Sun y Tadros (2002), Naaman (2002),
Weigel, Seguirant, Brice y Khaleghi (2003), Baran, Schultz y French (2004), y Seguirant,
Brice y Khaleghi (2004).

C 5.7.3.2.3. Secciones rectangulares (Este Articulo no tiene comentario)
C5.7.3.2.4. Otras secciones transversales (Este Articulo no tiene comentario)

C 5.7.3.2.5. Enfoque basado en la compatibilidad de deformaciones (Este Articulo
no tiene comentario)

C 5.7.3.3. Limites paralas armaduras
C5.7.3.3.1. Armadura maxima

En las ediciones y versiones interinas de las Especificaciones LRFD anteriores a 2005, el
Articulo 5.7.3.3.1 limitaba la cantidad de armadura de traccién a un valor méximo tal que la
relacion c/d. no fuera mayor que 0,42. Las secciones en las cuales c/d. > 0,42 se
consideraban sobrearmadas. No estaba permitido usar secciones sobrearmadas en
elementos no pretensados, mientras que si estaba permitido usar secciones
sobrearmadas en elementos de hormigdn pretensado o parcialmente pretensado “siempre
que se demuestre mediante andlisis y ensayos que con ellas se puede lograr ductilidad
suficiente para la estructura”. No se daba ningun lineamiento respecto de cual seria una
“ductilidad suficiente” y no quedaba claro qué valor de ¢ se debia utilizar para estos
elementos sobrearmados.

Los requisitos actuales eliminan este limite y unifican el disefio de los elementos
controlados por la traccion y la compresion pretensados y no pretensados. Los
antecedentes y la justificacion detras de estos requisitos se pueden consultar en Mast
(1992). Cuando la deformacion neta por traccion en el acero mas traccionado es menor
gue 0,005, a medida que aumenta la cantidad de armadura de traccion se reduce la
resistencia minorada de las secciones pretensadas y no pretensadas de acuerdo con el
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Articulo 5.5.4.2.1. Esta reduccion compensa la ductilidad decreciente con una mayor
sobrerresistencia. Solo agregar armadura de compresién junto con mas armadura de
traccion puede aumentar la resistencia minorada a la flexion de la seccion.

C5.7.3.3.2. Armadura minima

Las disposiciones de armadura minima tienen por objeto reducir la probabilidad de una
falla fragil al proporcionar una capacidad a flexion mayor que el momento de fisuracion.
Ensayos de un gran numero de elementos de hormigén levemente armados y pretensados
en la Universidad de lllinois, demostraron que se pueden alcanzar importantes
desplazamientos inelasticos, y ninguna de las vigas ensayadas fall6 sin grandes
deformaciones de advertencia (Freyermuth and Alami, 1997). Si estos ensayos hubiesen
sido ejecutados con control de carga, un nimero de muestras hubiesen fallado sin alerta
alguna porque la resistencia ultima (incluyendo los efectos de endurecimiento por
deformacioén) seria menor que la resistencia de fisuracion. En base a esta observacion, se
debe utilizar la resistencia Gltima en lugar de la resistencia nominal como medida real de
respuesta fragil. Para elementos de hormigén ligeramente armados la relacion entre la
tension de fluencia y la tension dltima del acero () se aproxima suficientemente a la
relacion entre la resistencia nominal y ultima.

Las fuentes de variabilidad en el calculo del momento y la resistencia de fisuracion son
apropiadamente mayoradas (Holombo and Tadros, 2009). Para dar cuenta de la mayor
variabilidad el factor aplicado al médulo de rotura (1) es mayor que aquel aplicado a la
cantidad de pretensado (7).

En la construccion con dovelas prefabricadas, la fisuracion generalmente comienza en las
juntas de las dovelas. Investigaciones en la Universidad de California, en San Diego, han
demostrado que las fisuras por flexion ocurren adyacentes a la cara adherida con epoxi,
donde la acumulacién de finos reduce la resistencia a traccion (Megally et al., 2003). En
base a esta observacion, se justifica un factor reducido (1) de 1,2.

C 5.7.3.4. Limitacion de la fisuracion mediante distribucion de la armadura

Todos los elementos de hormigén armado estan sujetos a fisuracién bajo cualquier
condicion de cargas, incluidos los efectos térmicos y la restriccién de las deformaciones,
gue produzca en la seccion bruta tracciones mayores que la tension de fisuracion del
hormigén. Las ubicaciones particularmente vulnerables a la fisuracion incluyen aquellas
donde hay cambios bruscos en la geometria de la seccion y las zonas de los anclajes de
postesado intermedios.

Los requisitos aqui especificados se utilizan para distribuir la armadura de traccion con el
objetivo de limitar la fisuracion por flexién en las vigas.

Por naturaleza el ancho de fisura presenta gran dispersion, aun en trabajos de laboratorio
realizados en condiciones controladas, y se ve afectado por la contraccién y otros efectos
dependientes del tiempo. Se deben tomar medidas para detallar la armadura de manera
de limitar la fisuracion. Desde el punto de vista estético, se prefiere la presencia de
muchas fisuras de poco ancho en lugar de unas pocas fisuras de gran abertura. EI mejor
control de la fisuraciéon se logra cuando el acero de las armaduras esta bien distribuido en
la zona de hormigon sujeta a la maxima traccion. Disponiendo varias barras con una
separacion moderada se puede limitar mejor la fisuracion que disponiendo una o dos
barras de mayor diametro y un area equivalente.

Numerosas investigaciones realizadas en laboratorio con barras de armadura
conformadas confirman que el ancho de fisura en el estado limite de servicio es
proporcional a la tension en el acero. Sin embargo, se halld6 que las variables
fundamentales relacionadas con el detallado de las armaduras eran el espesor del
recubrimiento de hormigén y la separacion de las armaduras.
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Con la Ecuacion 5.7.3.4-1 se espera obtener una distribucion de las armaduras que limite
la fisuracién por flexion. La ecuacién se basa en un modelo fisico (Frosch, 2001) y no en el
modelo estadistico que utilizaban las ediciones anteriores a la edicibn 2012 de las
Especificaciones LRFD. La ecuacion se ha escrito de una manera que enfatiza los detalles
de las armaduras (por ejemplo, la maxima separacion de las barras), no el ancho de fisura
en si. Ademdas, se ha demostrado que para el caso de grandes recubrimientos de
hormigdén el modelo fisico permite obtener una estimacion mas realista de los anchos de
fisura que la que se obtenia aplicando la ecuacion anterior (Destefano, 2003).

La Ecuacién 5.7.3.4-1 con condicién de exposicion Clase 1 se basa en un ancho de fisura
supuesto de 0,4 mm. Aunque investigaciones previas indican que la correlacion entre el
ancho de fisura y la corrosion es insignificante o inexistente, las clases de exposicion se
definieron con el objetivo de ofrecer flexibilidad al aplicar estos requisitos para satisfacer
los requisitos de la autoridad competente. Se podria pensar en la condicién de exposicién
Clase 1 como un limite superior del ancho de fisura por motivos estéticos y de corrosion.
Las areas que la autoridad competente podria considerar como condicién de exposicion
Clase 2 incluyen los tableros y las subestructuras de puentes expuestos al agua. El ancho
de fisura es directamente proporcional al factor de exposicion % y, por lo tanto, si la
autoridad competente desea un ancho de fisura alternativo, se puede ajustar el factor
directamente. Por ejemplo, con un factor » de 0,5 se obtendra un ancho de fisura
aproximado de 0,2 mm.

Si los elementos estan expuestos a ambientes agresivos 0 corrosivos, se puede proveer
proteccion adicional més alla de la que se logra con la Ecuacion 5.7.3.4-1 disminuyendo la
permeabilidad del hormigon y/o impermeabilizando las superficies expuestas.

En las vigas cajon construidas por dovelas pueden aparecer fisuras provocadas por las
tensiones debidas al almacenamiento y manipuleo de las dovelas prefabricadas o por las
operaciones de desencofrado y retiro de los apoyos de los elementos colados in situ antes
gue el hormigén alcance la f'. nominal.

El objetivo de incorporar el factor s , es decir, la relacion geométrica entre el ancho de
fisura en la cara traccionada y el ancho de fisura al nivel de la armadura, en la ecuacién
basica para controlar la fisuracion es permitir su aplicacion uniforme para elementos
solicitados a flexiébn cualquiera sea su altura, desde las losas de poco espesor de una
alcantarilla cajén hasta los cabezales de pilotes y las zapatas de gran altura. En lugar de la
expresion aproximada indicada también se puede usar la definicion tedrica de g .

En las vigas T la armadura negativa para limitar la fisuracion se debe distribuir tomando en
cuenta las siguientes consideraciones:

e Una gran separacion de la armadura en todo el ancho de ala efectivo puede
provocar la formacién de algunas fisuras de gran abertura en la losa, cerca del
alma.

e Una pequefia separacion cerca del alma deja desprotegidas a las regiones
exteriores del alma

La limitacibn de 1/10 de la longitud del tramo es para impedir que las barras estén
excesivamente separadas, mientras que la armadura adicional se requiere para proteger
las porciones exteriores del ala.

Los requisitos sobre armadura superficial se basan en ACI 318-95. En los elementos
flexionados relativamente altos, para limitar la fisuracién del alma se debe colocar algo de
armadura cerca de las caras verticales en la zona traccionada. Sin este acero adicional es
posible que el ancho de las fisuras en el alma sea mucho mayor que el ancho de las
fisuras al nivel de la armadura de traccion por flexion.
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C 5.7.3.5. Redistribucién de momentos

En las ediciones y versiones interinas de las Especificaciones LRFD anteriores a 2005 el
Articulo 5.7.3.5 especificaba el porcentaje de redistribucion admisible en términos de la
relacion c/d. . La edicién actual especifica el porcentaje de redistribucion admisible en
términos de la deformacion especifica neta por traccion & . Los fundamentos en que se
basan estos requisitos se pueden consultar en Mast (1992).

C 5.7.3.6. Deformaciones
C5.7.3.6.1. Requisitos generales

Para determinar con mayor precision las flechas a largo plazo se deben utilizar los
coeficientes de fluencia lenta y contraccion citados en el Articulo 5.4.2.3. Estos
coeficientes incluyen los efectos de las caracteristicas de los agregados, la humedad en el
sitio de emplazamiento de la estructura, el espesor relativo del elemento, la madurez en el
momento de aplicacion de las cargas, y la duracion de las cargas.

C 5.7.3.6.2. Flechas y contraflechas

En el caso de estructuras como los puentes de hormigdén construidos por dovelas, el
célculo de las contraflechas se debe basar en el médulo de elasticidad y la madurez del
hormigén en el momento que se agrega o retira cada incremento de carga, tal como se
especifica en los Articulos 5.4.2.3y 5.14.2.3.6.

En el hormigén pretensado, la flecha a largo plazo generalmente se basa en datos
especificos de cada mezcla, posiblemente en combinacion con los procedimientos de
célculo del Articulo 5.4.2.3. Para calcular las flechas también se pueden utilizar otros
métodos que consideren los diferentes tipos de cargas y las secciones a las cuales son
aplicadas, tales como el método indicado en (PCI, 1992).

C 5.7.3.6.3. Deformacion axial (Este Articulo no tiene comentario)
C 5.7.4. Elementos comprimidos
C 5.7.4.1. Requisitos generales

Generalmente los elementos comprimidos solo se pretensan si estaran sometidos a
elevados niveles de flexion o a grandes tensiones de hincado, como en el caso de los
pilotes de hormigén pretensado.

C5.7.4.2. Limites parala armadura

De acuerdo con los actuales cédigos ACI, el area de armadura longitudinal para elementos
comprimidos no compuestos, no pretensados, no debe ser menor que 0,01-A, . Debido a
que el dimensionamiento de columnas esta determinado fundamentalmente por la flexion,
esta limitacion no toma en cuenta la influencia de la resistencia a la compresion del
hormigon. Para tomar en cuenta esta resistencia, en el Articulo 5.7.3.3.2 se ve que la
armadura minima en los elementos solicitados a flexion es proporcional a f'c / f, . Este
enfoque también se refleja en el primer término de la Ecuacién 5.7.4.2-3. Para los
elementos totalmente pretensados, los codigos actuales especifican una tension media de
pretensado minima igual a 1,5 MPa. Aqui tampoco se considera la influencia de la
resistencia a la compresion. Para estos requisitos se utiliz6 como base una resistencia a la
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compresion de 34 MPa, y para obtener la ecuacion se usé un procedimiento en base a
promedios ponderados.

En el caso de las columnas articuladas en sus fundaciones, como conexion entre la zapata
y la columna algunas veces se ha utilizado un pequefio numero de barras centrales.

Para las zonas de bajo riesgo sismico (a definir por INPRES) se implementa la regla del
area efectiva reducida y 1 por ciento de armadura longitudinal, la cual se ha utilizado
exitosamente en las Especificaciones Estdndares desde 1957, pero se la modifica para
tomar en cuenta el hecho de que la armadura minima depende de la relacion . /f, .

Para las columnas solicitadas por tensiones de compresion axial permanentes y elevadas
en las cuales es probable que la fluencia lenta sea significativa, no se recomienda utilizar
menos armadura longitudinal que la requerida por la Ecuacién 5.7.4.2-3 debido a que
existe la posibilidad de que se transfiera una cantidad significativa de carga del hormigén a
las armaduras, tal como se discute en el informe del Comité ACI 105.

C 5.7.4.3. Evaluacién aproximada de los efectos de la esbeltez

Estos procedimientos fueron desarrollados para columnas de hormigon armado, pero
actualmente también se utilizan para columnas de hormigoén pretensado.

Para los elementos en estructuras que sufren flechas laterales apreciables como resultado
de combinaciones de cargas verticales 0 combinaciones de cargas verticales y laterales,
las solicitaciones se deben determinar utilizando un analisis de segundo orden.

Para los elementos comprimidos de seccion rectangular, r se puede tomar como 0,30
veces la dimension total en la direccién en la cual se analiza la estabilidad. Para los
elementos comprimidos de seccion circular, r se puede tomar como 0,25 veces el
diametro.

C5.7.4.4. Resistencia minorada axial

Los valores 0,85 y 0,80 que figuran en las Ecuaciones 5.7.4.4-2 y 5.7.4.4-3 imponen
limites superiores a la resistencia utilizable de los elementos comprimidos con el objetivo
de tomar en cuenta las excentricidades no intencionales.

En ausencia de flexiébn simultdnea debida a cargas externas o la aplicacion excéntrica de
pretensado, la deformacion especifica ultima de un elemento comprimido es constante en
toda la seccion transversal. El pretensado provoca tensiones de compresion en el
hormigon que reducen la resistencia de los elementos comprimidos frente a las cargas
axiales aplicadas externamente. El término E,-&, toma en cuenta el hecho de que las
columnas o pilotes también se acortan bajo cargas aplicadas externamente, lo que reduce
el nivel de compresiéon debido al pretensado. Suponiendo una deformacion especifica
dltima del hormigén en compresion &, = 0,003 y un modulo de elasticidad del acero de
pretensado E, = 196500 MPa, para esta reduccion se obtiene un valor relativamente
constante de 586 MPa. Por lo tanto, es aceptable reducir el pretensado efectivo esta
cantidad. Ignorar esta reduccién es una practica conservadora.

C 5.7.4.5. Flexion biaxial

Las Ecuaciones 5.7.3.2.1-1 y 5.7.4.4-1 relacionan las resistencias minoradas, indicadas en
las Ecuaciones 5.7.4.5-1 y 5.7.4.5-2 con el subindice r (por ejemplo M,,) con las
resistencias nominales y los factores de resistencia. En consecuencia, aunque ediciones
anteriores de las Especificaciones Estandares incluian el factor de resistencia
explicitamente en las ecuaciones correspondientes a las Ecuaciones 5.7.4.5-1y 5.7.4.5-2,
este Reglamento incluye el factor de resistencia implicitamente, utilizando resistencias
minoradas en los denominadores.
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El procedimiento para calcular los correspondientes valores de M, y Px 0 M,y y P,y se
puede consultar en la mayoria de los textos sobre disefio de hormigén armado.

C 5.7.4.6. Zunchos en espiral y estribos cerrados (Este Articulo no tiene comentario)
C 5.7.4.7. Elementos comprimidos de seccion rectangular hueca
C5.7.4.7.1. Relacion de esbeltez de las paredes

La definicién del parametro X, se ilustra en la Figura C 5.7.4.7.1-1, tomada de Taylor et al.
(1990).

| . -]
///////////////// 7////////////
/ Y
/ x )/
;i u -/ Xy =b - (menor de 2:z 6 2'y)
/ q U t
/ / | J, .
P ITEETITORITTES P TITTITTITFZT Ty
~—I Z j——
Seccion tipica de Seccion tipica de
una pila monolitica una pila por segmentos

Figura C 5.7.4.7.1-1. Definicién de X,

El programa de ensayos, informado en el trabajo de Taylor et al. (1990), se limit6 al caso
simultdneo de carga axial y flexion uniaxial respecto del eje débil de la seccion. Los
resultados del estudio aln no han sido confirmados para el caso de flexion biaxial. Hasta
que se realicen nuevos estudios, el Proyectista deberéa investigar los efectos de la flexién
biaxial sobre las secciones huecas.

C5.7.4.7.2. Limitaciones para la aplicacion del método del diagrama rectangular de
tensiones (Este Articulo no tiene comentario)

C 5.7.4.7.2a. Requisitos generales (Este Articulo no tiene comentario)

C5.7.4.7.2b. Método refinado para ajustar el limite de maxima deformacion
especifica utilizable (Este Articulo no tiene comentario)

C5.7.4.7.2c. Método aproximado para ajustar la resistencia minorada (Este Articulo
no tiene comentario)

C 5.7.5. Aplastamiento
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Figura C5.7.5.1. Determinacion de A, para el caso de apoyos
escalonados

C 5.7.6. Elementos traccionados (Este Articulo no tiene comentario)

C5.7.6.1. Resistencia minorada a la traccién (Este Articulo no tiene comentario)

C 5.7.6.2. Resistencia a la combinacién de traccion y flexién (Este Articulo no tiene
comentario)

C 5.8. CORTE Y TORSION

C 5.8.1. Procedimientos de disefio

C5.8.1.1. Regiones solicitadas a flexion

El modelo por secciones es adecuado para disefiar las tipicas vigas, losas y otras regiones

de elementos para las cuales son vdlidas las hipotesis de la teoria tradicional de vigas.

Esta teoria supone que la respuesta en una seccién determinada depende exclusivamente

de los valores calculados de las solicitaciones en la seccién, es decir, momento, corte,

carga axial y torsién, y no considera los detalles especificos acerca de cémo las

solicitaciones fueron introducidas en el elemento. Aunque el modelo de bielas y tirantes se

puede aplicar para las regiones solicitadas a flexion, resulta mas adecuado y en general

permite disefios menos conservadores para las regiones proximas a discontinuidades

donde es necesario considerar mas detalladamente el flujo real de las fuerzas.

C 5.8.1.2. Regiones proximas a discontinuidades

La respuesta de las regiones adyacentes a cambios abruptos de geometria de la seccién

transversal, aberturas, extremos rebajados, vigas de gran altura y ménsulas es afectada

significativamente por la manera en que las cargas se introducen en la region y por las

condiciones de apoyo.

C 5.8.1.3. Regiones de interfaz (Este Articulo no tiene comentario)

C5.8.1.4. Losas y zapatas (Este Articulo no tiene comentario)

C 5.8.1.5. Almas de puentes vigas curvas tipo cajon postensadas

La flexion transversal del alma es funcion de las cargas verticales, del efecto restaurador
del pretensado longitudinal, del efecto Resal, y de cualquier pretensado transversal.
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Considerar solo el esfuerzo de corte global en el alma y la flexién regional transversal en el
alma tendera a subestimar la cantidad de armadura vertical requerida en las almas.
Enfoques mas rigurosos que consideran la interaccién de estas fuerzas combinadas se
presentan en Menn (1990) y Nutt (2008).

C 5.8.2. Consideraciones generales
C 5.8.2.1. Requisitos generales

Si el momento torsor mayorado es menor que un cuarto del momento de fisuraciéon por
torsibn pura mayorado, éste provocara apenas una reduccion muy pequefia de la
capacidad de corte o la capacidad flexional. Por este motivo se permite despreciarlo.

No es necesario investigar la torsibn en las secciones que se disefian para las
sobrecargas utilizando los métodos de analisis aproximados indicados en el Articulo
4.6.2.2.

El limite de la Ecuacién 5.8.2.1-4 se afiadi6 para evitar sobreestimar T, en el caso de las
estructuras celulares. La Ecuacién 5.8.2.1-4 se obtuvo considerando una seccién maciza y
suponiendo un tubo de pared delgada equivalente. Si se consideran los valores reales de
by y A, la resistencia a la torsion puede ser mucho menor. La expresion resultante
coincide con la ecuacion dada en la edicidn actual del documento Guide Specifications for
Design and Construction of Segmental Bridges de AASHTO.

1,8m 2,1m

Figura C5.8.2.1-1. Esquema que muestra los datos usados en el
ejemplo de calculo de A, incluido a continuacioén

(o]

A :%(3,4 m+55m)(1,87 m)=8,32 m?

Alternativamente, el término A, generalmente se puede tomar como el 85 por ciento del
area encerrada por el eje de la armadura transversal de torsion cerrada exterior,
incluyendo el &rea de cualquier agujero que hubiera. La justificacion para este reemplazo
habitualmente conservador se puede consultar en el trabajo de Collins and Mitchell (1991).
En el afio 2004 se agregd6 un limite para la tension principal en el eje neutro del alma. Esta
verificacién requiere modificar la demanda de corte para torsién (no la resistencia). Las
Ecuaciones 5.8.2.1-6 y 5.8.2.1-7 se agregaron para aclarar como se modifica la demanda
para torsion. Observar que V, en las Ecuaciones 5.8.3.4.2-1, 5.8.3.4.2-2 y 5.8.3.4.2-3 para
&,y en la Ecuacion 5.8.2.9-1 para v, , no se modificaron para considerar la torsion.

En el caso de las secciones transversales macizas, tales como las secciones
rectangulares o en “I”, existe la posibilidad de que se produzca una redistribucion
considerable de las tensiones de corte. Para considerar esta redistribucion favorable, en
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estas secciones resulta seguro utilizar un enfoque no basado en el valor cuadratico medio
para calcular la tensién de corte nominal, tal como se indica en la Ecuacion 5.8.2.1-6. El
0,9:py, viene del 90 por ciento del perimetro de la seccién de hormigdn descantillada. Esto
es similar a multiplicar por 0,9 el brazo de palanca en los célculos de flexion.

En las vigas cajon, el flujo de corte debido a torsion se suma al flujo de corte debido a
flexibn en una de las almas exteriores y se resta en la otra. En el alma determinante, el
segundo término de la Ecuacion 5.8.2.1-7 viene de integrar la distancia desde el baricentro
de la seccion hasta el centro del recorrido del flujo de corte alrededor de la circunferencia
de la seccion. Para transformar la tension en una fuerza se multiplica por la altura del ala
medida entre los recorridos del flujo de corte en las losas superior e inferior, que tiene un
valor aproximadamente igual a ds . Si el alma exterior es inclinada, esta distancia se debe
dividir por el seno del angulo que forma el alma respecto de la horizontal.

C 5.8.2.2. Modificaciones para hormigoén liviano

Tipicamente la resistencia a la traccion y la capacidad de corte del hormigén liviano son
algo menores que las de un hormigén de peso normal que tiene igual resistencia a la
compresion.

C 5.8.2.3. Longitudes de transferencia y anclaje

La tension de pretensado reducida en la longitud de transferencia reduce V, , fyc Yy fpe . La
longitud de transferencia afecta la fuerza de traccion que puede ser resistida por los cables
en el borde interior del area de apoyo, como se describe en el Articulo 5.8.3.5.

C 5.8.2.4. Regiones que requieren armadura transversal

En todas las regiones donde existe una probabilidad significativa de fisuracion diagonal se
requiere armadura transversal, la cual generalmente consiste en estribos.

C 5.8.2.5. Minima armadura transversal

Se requiere una cantidad minima de armadura transversal para restringir el crecimiento de
las fisuras diagonales y aumentar la ductilidad de la seccién. A medida que aumenta la
resistencia del hormigdn se necesita mas armadura transversal para controlar la fisuracién.
Se puede necesitar mas armadura transversal para la flexion transversal del alma.

C 5.8.2.6. Tipos de armadura transversal

Los estribos inclinados menos de 45° respecto de la armadura longitudinal son dificiles de
anclar efectivamente contra el deslizamiento y, por lo tanto, no estan permitidos. Los
cables de pretensado y estribos inclinados se deben orientar de manera que intercepten
las potenciales fisuras diagonales formando un angulo tan préximo a la normal como
resulte préactico.

Para aumentar la capacidad de corte, la armadura transversal debe ser capaz de soportar
deformaciones considerables antes de su falla. Las mallas de alambre soldadas pueden
fallar antes de alcanzar la deformacion requerida, particularmente si esta fabricada con
alambres pequefios y no se alivian las tensiones luego de su fabricacién. Estas fallas
pueden ocurrir en las intersecciones de los alambres o entre las mismas.

Para algunas vigas de puente de gran tamafio, los cables de pretensado perpendiculares
al eje del elemento pueden ser una forma de armadura transversal efectiva. Debido a que
los cables son cortos, se deben tomar precauciones para evitar pérdidas de pretensado
excesivas provocadas por resbalamiento o acufiamiento de los anclajes. Los requisitos
para la armadura transversal suponen que esta armadura es perpendicular al eje
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longitudinal de los elementos prismaticos o vertical en el caso de los elementos no
prismaticos o ahusados. Se afiadieron requisitos para barras dobladas de manera que las
disposiciones fueran consistentes con la norma AASHTO (2002).

C 5.8.2.7. Maxima separacion de la armadura transversal

Las secciones que soportan tensiones de corte elevadas requieren armaduras menos
separadas para limitar la fisuracion.

C 5.8.2.8. Requisitos de disefio y detallado

Para que sea efectiva, la armadura transversal se debe anclar en cada extremo de manera
de minimizar el resbalamiento. En los elementos pretensados, la fatiga de las armaduras
de malla de alambres no es un problema siempre y cuando la armadura especialmente
fabricada se detalle de manera que solo haya uniones soldadas en las alas, donde las
tensiones de corte no son importantes.

Algunos de los requisitos del Articulo 5.8.3 se basan en la hipétesis de que la deformacién
especifica de la armadura transversal debe llegar a 0,002 para que pueda desarrollar su
tension de fluencia. En el caso de los cables de pretensado interesa la deformacion
adicional requerida para aumentar la tension por encima de la tensién efectiva que
provoca el pretensado. Limitar la tension de fluencia de disefio de la armadura transversal
no pretensada a 500 MPa o a una tension correspondiente a una deformaciéon especifica
de 0,0035 permite limitar el ancho de las fisuras en estado limite de servicio. Para las
armaduras que no tienen un punto de fluencia bien definido, la tension de fluencia se
determina para una deformacién especifica de 0,0035 en estado limite de resistencia.
Investigaciones realizadas por Griezic (1994), Ma (2000) y Bruce (2003) indican que el
comportamiento de los aceros de mayor resistencia utilizados como armadura de corte ha
sido satisfactorio.

En comparacién con el uso de barras de armadura atadas individualmente en obra, el uso
de armaduras consistentes en alambres conformados de pequefio diametro soldados
permite un mejor control de la calidad y un mejor comportamiento de los elementos en
servicio.

Las componentes inclinadas de compresién y traccion debidas a la flexion en la direccion
del corte aplicado se pueden considerar del mismo modo que la componente de la fuerza
de pretensado longitudinal, V,, .

C 5.8.2.9. Tension de corte en el hormigén
ETT

Eje
neutro

Figura C 5.8.2.9-1. llustracién de los términos b, y d,

Para los elementos solicitados a flexién, la distancia entre las resultantes de las fuerzas de
traccion y compresién debidas a flexion se pueden determinar de la siguiente manera:
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d, = My :
VA T, + AT 1000

s 'ps

(C 5.8.2.9-1)

En los elementos continuos cerca del punto de inflexion, si se utiliza la Ecuaciéon C 5.8.2.9-
1, ésta se debe evaluar en términos tanto de la armadura superior como de la armadura
inferior. Observar que se especifican otras limitaciones para el valor de d, a utilizar y que
d, es el valor en la seccién en la cual se esta investigando el corte.

Las ediciones anteriores de las Especificaciones Estandares permitian tomar d como 0,8-h
para los elementos pretensados. El limite de 0,72-h establecido para d, es igual a
0,9x0,8-h .

Las vainas de pretensado actian como discontinuidades y, por lo tanto, pueden reducir la
resistencia al aplastamiento de las almas de hormigén. Para determinar qué nivel de la
altura efectiva de la viga tiene el ancho minimo y por consiguiente determinar b, , es
necesario reducir los anchos en los niveles que contienen una o mas vainas de postesado.
Asi, para la seccion ilustrada en la Figura C 5.8.2.9-1, la vaina de postesado ubicada en la
posicién indicada no reduciria b, ya que no se encuentra a un nivel donde el ancho de la
seccién se aproxima al valor minimo. Si el cable estuviera ubicado mas arriba de manera
gue quedara en la parte angosta del alma, en este caso si se debera reducir el valor de b, .
Para los elementos circulares tales como las columnas de hormigén armado o los pilotes
de hormigén pretensado, d, se puede determinar utilizando la Ecuacion C 5.8.2.9-1,
siempre que M, se calcule despreciando los efectos de la carga axial y que las areas de
armadura, As y Aps , se tomen como la armadura en una mitad de la seccion.
Alternativamente, d, se puede tomar como 0,9-d., siendo:

D D
d,=—+ —-X (C5.8.2.9-2)
2 w
donde:
D didmetro externo del elemento circular, en m.
D, diametro del circulo que atraviesa los centros de la armadura longitudinal,
en m.
[ by
. — C
D/2
D "l
)
D/ /n
+ o
As

Figura C 5.8.2.9-2. llustracién de los términos b, , d, y de. para
secciones circulares
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En los elementos circulares en general la armadura longitudinal esta uniformemente
distribuida alrededor del perimetro de la seccién. Cuando el elemento se fisura, las
mayores tensiones de corte tipicamente ocurren cerca de la mitad de la profundidad de la
seccion. Esto también es valido cuando la seccion no esta fisurada. Es por este motivo
gue el ancho de alma efectivo se puede tomar como el diametro de la seccion.

C 5.8.3. Modelo de disefio por secciones
C 5.8.3.1. Requisitos generales

De acuerdo con el enfoque de disefio por secciones, un elemento se investiga
comparando la fuerza de corte mayorada con la resistencia minorada al corte en diferentes
secciones. Generalmente esta verificacion se realiza en los puntos correspondientes a un
décimo de la longitud del tramo y en ubicaciones proximas a los apoyos.

Los Articulos 5.10.11.3 y 5.10.11.4.1.3 contienen requisitos adicionales para Zonas
Sismicas 2, 3 y 4 (a definir por INPRES), mientras que los Articulos 5.8.1.2 y 5.8.3.2
contienen requisitos adicionales para las regiones extremas de los elementos.

Tanto un andlisis no lineal por elementos finitos apropiado como un analisis por secciones
detallado satisfarian los requisitos del presente Articulo. Collins and Mitchell (1991)
presentan mas informacién sobre procedimientos adecuados, ademas de un programa
computacional que satisface estos requisitos. Rabbat and Collins (1978) presentan un
enfoque posible para analizar corte biaxial y otras cargas complejas sobre elementos de
hormigén; en Rabbat and Collins (1976) el lector encontrara una solucién asistida por
computador para este problema. Pauley and Priestley (1992) presentan una discusion
sobre el efecto del corte biaxial en el disefio de uniones viga-columna de hormigén
armado.

C 5.8.3.2. Secciones proximas a los apoyos

Las cargas proximas al apoyo se transfieren directamente al apoyo mediante accién de
arco comprimido, sin provocar tensiones adicionales en los estribos.

El enfoque utilizado tradicionalmente para dimensionar la armadura transversal involucra
determinar la separaciéon requerida para los estribos en secciones discretas a lo largo del
elemento. Luego los estribos se detallan de manera tal que esta separacidn no se supere
en una longitud de viga que se extiende desde la seccién de disefio considerada hasta la
siguiente seccion de disefio. En este tipo de enfoque, se supone que la demanda de corte
y la resistencia provista son como se ilustra en la Figura C 5.8.3.2-1.

Corte

Demanda, V,, J _______________

WU|b|cac|on alo Iar o del elemento
zona de zona de zona de
|est|ribcl)s 1| estnbos 2 estrlbos 3
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Figura C 5.8.3.2-1. Disefio al corte tradicional

Para los casos tipicos en los cuales la carga aplicada actia a la mitad de la profundidad
del elemento o por encima de la misma, resulta mas practico adoptar el enfoque tradicional
como se ilustra en la Figura C 5.8.3.2-1 o bien un enfoque mas liberal pero aun asi
conservador como el que se ilustra en la Figura C 5.8.3.2-2. El enfoque representado en la
Figura C 5.8.3.2-2 prolonga la separacion requerida de los estribos una distancia igual a
0,5-d,-cot(6) hacia el apoyo.

= \l\
V
V

: s
|
i/

/|

A

Vi

’ 0,5dy cot O ‘ 0,5dy cot
I T 1

Figura C 5.8.3.2-2. Seccion para el disefio simplificado en el caso de
cargas aplicadas a la mitad de la profundidad del
elemento o por encima de la misma

La Figura C 5.8.3.2-3 muestra un caso en el cual una viga T invertida actia como cabezal
de un pilote y los elementos longitudinales son soportados por el ala de la T. En este
caso, una parte significativa de la carga esta aplicada por debajo de la mitad de la
profundidad del elemento, por lo que seria mas apropiado utilizar el enfoque tradicional de
disefio al corte ilustrado en la Figura C 5.8.3.2-1.
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Seccion transversal Elevacion

Cabezal en \*. ."l )
forma de A Viga
viga T : 1 | longitudinal

invertida

Figura C 5.8.3.2-3. Cabezal consistente en una viga T invertida

El cabezal en forma de viga T ilustrado en la Figura C 5.8.3.2-3 actla como un resalto
horizontal tipo viga y se debe disefar para los efectos localizados provocados por la carga
concentrada aplicada al ala de la viga T. Los requisitos para el disefio de resaltos
horizontales tipo viga se indican en el Articulo 5.13.2.5.

Si una viga esta cargada en su parte superior y su extremo no se construye integralmente
con el apoyo, todo el corte se canaliza hacia el apoyo del extremo. Si la viga es de alma
delgada de modo tal que el corte en la viga es mayor que 0,18-f"; existe la posibilidad de
que se produzca una falla local por compresién diagonal o una falla por corte horizontal a
lo largo de la interfaz entre el alma y el ala inferior de la viga. Generalmente agregar mas
armadura transversal no puede prevenir este tipo de falla, por lo que se debe aumentar el
tamafio de la seccion o bien disefar el extremo de la viga usando un modelo de bielas y
tirantes.

C 5.8.3.3. Resistencianominal al corte

La resistencia al corte de un elemento de hormigén se puede dividir en una componente V.
gue depende de las tensiones de traccion en el hormigbén, una componente Vs que
depende de las tensiones de traccion en la armadura transversal y una componente V,
que es la componente vertical de la fuerza de pretensado.

Las expresiones para calcular V. y Vs se aplican tanto para secciones pretensadas como
para secciones no pretensadas, dependiendo los términos By @ de las cargas aplicadas y
las propiedades de la seccion.

La intencién del limite superior de V, , dado por la Ecuacion 5.8.3.3-2, es asegurar que el
hormigén del alma de la viga no sufra aplastamiento antes de la fluencia de las armaduras
transversales.

Si a@ =90 grados, la Ecuacion 5.8.3.3-4 se reduce a:

A\,fy dv cot @
B [

\%

S

1000 (C 5.8.3.3-1)

Por lo tanto, el angulo @ también se toma como el angulo entre una biela y el eje
longitudinal de un elemento.

V, es parte de V., por el método del Articulo 5.8.3.4.3 y, por lo tanto, en la Ecuacion
5.8.3.3-1 V, se debe tomar igual a cero.
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Se afadieron requisitos para barras dobladas de manera que las disposiciones fueran
consistentes con la norma AASHTO (2002).

C 5.8.3.4. Procedimiento para determinar la resistencia al corte

Se indican tres métodos complementarios para evaluar la resistencia al corte. El Método 1,
especificado en el Articulo 5.8.3.4.1, solo es aplicable para secciones no pretensadas. El
Método 2, descrito en el Articulo 5.8.3.4.2, es aplicable para todos los elementos
pretensados y no pretensados, con o sin armadura de corte, con o sin carga axial. El
Método 3, especificado en el Articulo 5.8.3.4.3, es aplicable tanto para secciones
pretensadas como no pretensadas en las cuales no hay carga neta de traccion axial y se
provee al menos armadura de corte minima. De otro modo, los efectos de la carga axial se
pueden tomar en cuenta mediante ajustes al nivel de tensién de precompresion efectiva,
foc . En las regiones en las cuales se superpone la aplicabilidad de los dos ultimos
métodos, por lo general el Método 3 llevard a requerir una cantidad de armadura
ligeramente mayor, especialmente en las regiones de momento negativo y cerca de los
puntos de inflexion. Si con el Método 3 se obtienen resultados no satisfactorios esta
permitido utilizar el Método 2.

C 5.8.3.4.1. Procedimiento simplificado para secciones no pretensadas

Con g =20y @ = 45 grados, las expresiones para calcular la resistencia al corte se
vuelven virtualmente idénticas a las utilizadas tradicionalmente para evaluar la resistencia
al corte. Sin embargo, algunos experimentos recientes realizados a gran escala (Shioya et
al., 1989) indican que estas expresiones tradicionales pueden ser seriamente no
conservadoras para los elementos de grandes dimensiones que no contienen armadura
transversal.

C 5.8.3.4.2. Procedimiento general

La resistencia al corte de un elemento se puede determinar realizando un analisis por
secciones detallado que satisfaga los requisitos del Articulo 5.8.3.1. Este andlisis (ver
Figura C 5.8.3.4.2-1) mostraria que las tensiones de corte no son uniformes en la altura
del alma y que la direccion de las tensiones principales de compresién varian en la altura
de la viga. El procedimiento mas directo indicado en el presente Articulo supone que las
tensiones de corte del hormigén se distribuyen uniformemente en un area cuyo ancho es
igual a b, y cuya altura es igual a d, , que la direccion de las tensiones principales de
compresion (definidas por el &ngulo @ e indicadas como D) permanecen constantes en d, ,
y que la resistencia al corte de la seccidbn se puede determinar considerando las
condiciones de tension biaxial solamente en una ubicacion del alma. Ver la Figura C
5.8.3.4.2-2.

Este procedimiento de disefio (Collins et al., 1994) se derivé a partir de la Teoria
Modificada del Campo de Compresiones (MCFT por sus siglas en inglés, Vecchio and
Collins, 1996), un modelo conductista exhaustivo para calcular la respuesta del hormigén
fisurado diagonalmente sujeto a corte en el plano y tensiones normales. Antes de las
revisiones interinas de 2008 de la norma AASHTO, el procedimiento general para el
disefio al corte era iterativo y para evaluar gy @ se requeria el uso de tablas. Con las
revisiones de 2008, este procedimiento de disefio se modific6 de manera que ya no es
iterativo y se introdujeron ecuaciones algebraicas para la evaluacion de gy 6@ . Estas
ecuaciones son funcionalmente equivalentes a las utilizadas por el cddigo de disefio
canadiense (A23.2-M04, 2004) y se determind que son adecuadas para su inclusién en las
Especificaciones AASHTO LRFD (Hawkins et al., 2006, 2007).
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La deformacion especifica longitudinal, &, se puede determinar mediante el procedimiento
ilustrado en la Figura C 5.8.3.4.2-3. La seccion real se representa por medio de una
seccion ideal que consiste en un ala traccionada por flexién, un ala comprimida por flexion,
y un alma. El area del ala comprimida se toma como el area del elemento del lado
comprimido por flexién, es decir, el area total menos el area del ala traccionada segun lo
definido por A. . Una vez que en el alma se forman fisuras diagonales, la fuerza de corte
aplicada al hormigon del alma, V, =V, , sera soportada fundamentalmente por tensiones
de compresion diagonales en el hormigén del alma.

Estas tensiones de compresion diagonales provocaran una fuerza de compresion
longitudinal en el hormigén del alma igual a (V, = V;)-cot @ . La condicion de equilibrio
requiere que esta fuerza de compresion longitudinal en el alma sea equilibrada por fuerzas
de traccion en las dos alas, con la mitad de la fuerza, es decir 0,5-(V, = V;)-cot @, tomada
por cada ala. Por motivos de simplicidad, 0,5-cot 8 se puede tomar igual a 2,0, con lo que
la demanda longitudinal debida al corte en la armadura de traccién longitudinal se
convierte en (V, = V) sin una pérdida de precision significativa. Una vez calculadas las
fuerzas axiales requeridas en las dos alas, las deformaciones axiales especificas
resultantes, & y & , se pueden calcular en base a la relaciéon entre la fuerza axial y la
deformacion axial ilustrada en la Figura C 5.8.3.4.2-3.

Para los elementos pretensados, f,, se puede tomar como la tensién en los cordones
cuando se coloca el hormigén alrededor de los mismos, es decir aproximadamente igual a
la tension de tesado. Para los elementos postesados, en forma conservadora, f,, se puede
tomar como la tensién promedio en los cables cuando se completa el postesado.

Las relaciones para evaluar fy 6 en las Ecuaciones 5.8.3.4.2-1 y 5.8.3.4.2-2 se basan en
calcular las tensiones que se pueden transferir a través del hormigén fisurado
diagonalmente. A medida que las fisuras se ensanchan, la tension que se puede transmitir
disminuye. En los elementos que contienen al menos la cantidad minima de armadura
transversal, se supone que las fisuras diagonales tendran una separacion de alrededor de
0,3 m. En los elementos sin armadura transversal, se supone que la separacion de las
fisuras inclinadas un angulo de @ grados con respecto de la armadura longitudinal sera de
sx/sin @, tal como se ilustra en la Figura 5.8.3.4.2-3. En consecuencia, se supone que los
elementos de mayor altura con mayores valores de s, tienen fisuras mas separadas y, por
lo tanto, no pueden transmitir tensiones de corte tan elevadas. La capacidad de las
superficies de las fisuras para transmitir tensiones de corte es afectada por el tamafio de
los agregados del hormigon. Los elementos construidos con hormigones de menor tamafio
maximo de agregado tendran un mayor valor de s, y por lo tanto, si no hay armadura
transversal, tendrdn menor resistencia al corte.

I I E /” 4’/’4”
7 7 ’
7 7 ,/ I
/ Ve 7 e
d / /7 7 7/
v < / / 4 ‘<

/ / / /

/ / / /
o e / Y / /
""" / / / /

Seccion Tensiones Deformaciones Trayectorias de las tensiones
transversal de corte longitudinales principales de compresion

Figura C 5.8.3.4.2-1. Analisis seccional detallado para determinar la
resistencia al corte de acuerdo con el Articulo
5.8.3.1.
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Figura C 5.8.3.4.2-2. Procedimiento més directo para determinar la
resistencia al corte de acuerdo con el Articulo
5.8.3.4.2
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' ) -=U +0,5Ny+ (Vy-Vp)
A'g p} ps A'¢ dy
TE: i 0 sl = %4, "] Macompe __.KJ%
= por flexion
0,5'h
de -~ by My Vu/
] N 2'(Vu‘Vp)
d, Alma u s — d
0.5-h| lado tracc. ) A e Vu-Vp v
’ por flexion/ — ‘Vp &g
// °\\ T~ Ala trace. 7" ——
por flexion M
As APS d_: +0,5Ny+ (Vu‘Vp)
Seccion Seccién Esfuerzos externos Esfuerzos en
real idealizada en la seccion las alas

Figura C 5.8.3.4.2-3. Procedimiento de calculo méas preciso para
determinar &

C 5.8.3.4.3. Procedimiento
pretensadas

simplificado para secciones pretensadas no

y

El Articulo 5.8.3.4.3 se basa en las recomendaciones del Informe NCHRP 549 (Hawkins et
al., 2005). Los conceptos de este Articulo son compatibles con los conceptos para
evaluacion de la resistencia al corte de los elementos de hormigén pretensado del
Reglamento CIRSOC 201-05 y las Especificaciones Estandares AASHTO para Puentes
Carreteros (2002). Sin embargo, dichos conceptos se han modificado de manera que este
Articulo se aplica tanto a secciones pretensadas como a secciones no pretensadas.

La resistencia nominal al corte V, es la sumatoria de las resistencias al corte V. y Vi
provistas por el hormigén y la armadura de corte, respectivamente. Tanto V. como Vg
dependen del tipo de fisuracion inclinada que ocurra en la seccién considerada. Existen
dos tipos de fisuracion inclinada: fisuracion por flexion y corte y fisuracion por corte en el
alma. Las resistencias asociadas son V¢ y V. , respectivamente. La Figura C 5.8.3.4.3-1
muestra el desarrollo de ambos tipos de fisuracion al aplicar una carga uniforme creciente
aunaviga en | de 1,6 m. Informe NCHRP XX2 (Hawkins et al., 2005).
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Figura C 5.8.3.4.3-1. Desarrollo de fisuracién por corte en una viga en
I uniformemente cargada con cargas crecientes;
Cargal<Carga?2<Carga3

La fisuracién por corte en el alma comienza en un punto interior del alma del elemento
antes que en la regién considerada las alas se fisuren por flexién. En la Figura C 5.8.3.4.3-
1, con la carga 1 se ha desarrollado fisuracién por corte en el alma del elemento
adyacente al apoyo del extremo. La fisuracion por flexion y corte comienza por la
fisuracion por flexion. La fisuracion por flexion aumenta las tensiones de corte en el
hormigdn por encima de las fisuras por flexién. En la Figura C 5.8.3.4.3-1, las cargas 2y 3
desarrollaron fisuras por flexion en la regién central de la viga y, a medida que aumenté la
carga y las fisuras por flexion se extendieron hacia el apoyo del extremo, las fisuras por
flexion se convirtieron en fisuras inclinadas.

En las secciones con armadura de corte mayor o igual que la requerida por el Articulo
5.8.2.5, el corte que toma el hormigén puede caer por debajo de V. poco después que se
produce la fisuracion inclinada, por lo que la armadura de corte puede entrar en fluencia
local. Sin embargo, las secciones continGian resistiendo cortes crecientes hasta que las
resistencias que provee el hormigén llegan nuevamente a V. . En consecuencia, V¢ Y Vew
son medidas de la resistencia que puede proveer el hormigén al llegar a la resistencia
nominal al corte de la seccién, y no son directamente iguales a los cortes al llegar a la
fisuracion inclinada.

El &ngulo @de la fisura inclinada —y por consiguiente el &ngulo de la tension de compresion
diagonal— es menor en el caso de una fisura por corte en el alma que en el de una fisura
por flexion y corte. Por lo tanto, para una seccion determinada, el valor de Vs asociado con
la fisuracion por corte en el alma es mayor que el asociado con la fisuracién por flexion y
corte.

V¢ es la sumatoria del corte (Vi - M¢, / Miax) requerido para provocar fisuracién por flexion
en la seccién considerada, mas el aumento de corte necesario para convertir la fisura por
flexion en una fisura por corte. En el caso de una viga no compuesta, la totalidad de la
seccion transversal resiste todos los cortes aplicados por las cagas permanentes y las
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sobrecargas, |, es igual al momento de inercia de la seccion bruta y V4 es igual al corte por
cargas permanentes nominales que actla en la secciébn. En este caso la Ecuacion
5.8.3.4.3-1 se puede utilizar directamente.

En el caso de una viga compuesta, parte de la carga permanente es resistida solamente
por una parte de la seccion final. Cuando la seccién bruta final de hormigén se obtiene una
sola adicion de hormigén sobre la seccidn inicial (construccién en dos etapas), se puede
usar directamente la Ecuacion 5.8.3.4.3-1. En la Ecuacion 5.8.3.4.3-2 se utilizan
propiedades apropiadas de la seccién para calcular fy y en la Ecuacion 5.8.3.4.3-1 se
separa el corte debido a la carga permanente V4 del corte debido a otras cargas V;. V4 €s
la fuerza de corte total debida a las cargas permanentes no mayoradas que actdan en la
parte de la seccion que soporta las cargas permanentes que actdan antes de la accion
compuesta més la carga permanente superpuesta no mayorada que actda en el elemento
compuesto. El término V, se puede tomar como (V, —Vq4) ¥ Mnax S€ puede tomar como
(My — My), donde V, y M, son el corte y el momento mayorados en la seccion considerada
debidos a las cargas totales mayoradas y My es el momento debido a la carga permanente
no mayorada en la misma seccion.

Cuando la seccidn bruta final se desarrolla con mas de una adicion de hormigén sobre la
seccién inicial (construccion en multiples etapas), para calcular M. es necesario
determinar cdmo se acumularon las tensiones de flexion en la fibra extrema. Para cada
etapa del historial del elemento, los incrementos de la tension de flexion en la fibra
extrema de la seccion considerada debidos a las cargas no mayoradas que actlan en
dicha seccion se calculan utilizando las propiedades de la seccion en esa etapa. Vq, Vi y
Mmax S€ calculan igual que para las construcciones en dos etapas.

Para evaluar M con la Ecuacién 5.8.3.4.3-2 se utiliza un modulo resistente ligeramente
menor a fin de tomar en cuenta los efectos de la contraccion diferencial entre la losa y la
viga, y los efectos de los gradientes térmicos que se pueden producir en la altura de la
viga.

C 5.8.3.5. Armadura longitudinal

El corte provoca traccion en la armadura longitudinal. Para un corte dado, esta traccion
aumenta a medida que @disminuye y a medida que V. aumenta. La traccion que la flexion
provoca en la armadura longitudinal se puede visualizar con ayuda de un diagrama de
cuerpo libre como el ilustrado en la Figura C 5.8.3.5-1.

Tomando momentos respecto del Punto 0 de la Figura C 5.8.3.5-1, suponiendo que la
fuerza de trabazoén de los agregados en la fisura, la cual contribuye a V., tiene momento
despreciable respecto del Punto 0, y despreciando la pequefia diferencia entre las
ubicaciones de V, y V,, se obtiene el requisito para determinar la fuerza de traccion que el
corte provoca en la armadura longitudinal.

Punto 0
< C

W,

Vo|  05d,cote 0,5 d, cot 0
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Figura C 5.8.3.5-1. Fuerzas debidas al momento y al corte supuestas
en el modelo de resistencia

En las ubicaciones de maximo momento la fuerza de corte cambia de signo y por lo tanto
varia la inclinacion de las tensiones de compresion diagonal. En los apoyos directos, entre
ellos los extremos de las vigas simplemente apoyadas y/o los cabezales articulados con
las columnas, y en los puntos en los cuales hay cargas aplicadas directamente a la cara
superior o inferior del elemento, este cambio de inclinacibn estd asociado con una
distribucion de tensiones de compresion en forma de abanico que irradia a partir de la
carga puntual o apoyo directo como se ilustra en la Figura C 5.8.3.5-2. Esta distribucién en
abanico de las tensiones diagonales reduce la traccién que provoca el corte en la
armadura longitudinal, es decir, el angulo & crece. La traccion en la armadura no es mayor
que la traccién debida exclusivamente al maximo momento. Por lo tanto, los requisitos de
armadura longitudinal se pueden satisfacer prolongando la armadura de flexiébn en una
distancia igual a d,-cot & o la especificada en el Articulo 5.11, cualquiera sea la que
resulte mayor.

Carga directa

¥
2SN o e

Apoyo indirecto

Apoyo directo

Traccion en las

barras superiores Traccion debida
? s a la flexion
Traccion enM \%
barras inferiores b=t Traccién debida
dy-cot 6 al corte

Figura C 5.8.3.5-2. Variacién de la fuerza en la armadura longitudinal
cerca de las ubicaciones de maximo momento

Para determinar la fuerza de traccién que debe resistir la armadura en el borde interior del
area de apoyo se pueden utilizar los valores de V,, Vs, V, y @ calculados para la seccion
ubicada una distancia d, a partir de la cara del apoyo. Para calcular la resistencia a la
traccion de la armadura longitudinal se puede suponer que la resistencia varia linealmente
en la longitud de anclaje del Articulo 5.11.2.1.1 o que la resistencia varia en forma bilineal
en la longitud de transferencia y anclaje del Articulo 5.11.4.2.

C 5.8.3.6. Secciones solicitadas a combinaciones de corte y torsiéon
C 5.8.3.6.1. Armadura transversal

Las tensiones de corte provocadas por la torsion y el corte se sumardn a un lado de la
seccion y se restaran al otro. La armadura transversal se disefia para el lado en el cual los
efectos son aditivos.

En general las cargas que provocan la mayor torsién no coinciden con las cargas que
provocan el mayor corte. Aunque algunas veces resulta conveniente disefiar para la
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combinacién de mayor torsidon y mayor corte, solo es necesario disefiar para el corte méas
elevado y la torsion simultanea, y para la torsion mas elevada y el corte simultaneo.

C 5.8.3.6.2. Resistencia alatorsion (Este Articulo no tiene comentario)
C 5.8.3.6.3. Armadura longitudinal

Para tomar en cuenta el hecho de que en uno de los lados de la seccidn las tensiones por
torsion y por corte se oponen, la tension equivalente utilizada en la expresion de disefio se
toma como la raiz cuadrada de la suma de los cuadrados de las tensiones del alma
calculadas individualmente.

C 5.8.4. Transferencia de corte en las interfaces — Corte por friccion
C 5.8.4.1. Requisitos generales

El desplazamiento por corte a lo largo del plano de la interfaz puede ser resistido por
cohesidn, trabazén de los agregados y friccion por corte desarrollada por la fuerza en la
armadura que atraviesa el plano de la interfaz. La rugosidad del plano de corte provoca
que la interfaz se separe en una direccion perpendicular al plano de la interfaz. Esta
separacion induce traccion en la armadura, la cual es equilibrada por las tensiones de
compresion en las superficies de la interfaz.

En las vigas tipo cajon se debe proveer armadura de transferencia de corte adecuada
perpendicular a los planos verticales de las interfaces alma/ala para transferir las fuerzas
longitudinales de las alas en el estado limite de resistencia. La fuerza de disefio mayorada
para la armadura de la interfaz se calcula de manera de tomar en cuenta la fuerza de corte
en la interfaz, AF, como se muestra en la Figura C 5.8.4.1-1, ademas de cualquier efecto
de corte localizado que los anclajes de la fuerza de pretensado provoquen en la seccion.

Interfaces
alma - ala

Figura C 5.8.4.1-1. Transferencia de corte longitudinal entre las alas y
las almas de los puentes viga tipo cajon

Cualquier armadura que atraviesa la interfaz esta sujeta a la misma deformacién que la
armadura disefiada para la interfaz. La falta de anclaje de cualquier armadura que
atraviesa la interfaz podria provocar la fractura localizada del hormigén que la rodea.

Cuando al proyectar una viga o losa la armadura de corte requerida en la interfaz es mayor
que el &rea requerida para satisfacer los requisitos de armadura vertical (transversal) serd
necesario proveer armadura adicional de manera de satisfacer los requisitos de corte en la
interfaz. Solo es necesario que la armadura adicional para el corte en la interfaz se
prolongue hacia el interior de la viga una profundidad suficiente para desarrollar la tensién
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de fluencia de disefio de la armadura, no en la profundidad total de la viga como se
requiere en el caso de la armadura de corte vertical.

La carga total debe incluir todas las cargas compuestas y no compuestas.
Para el estado limite correspondiente a evento extremo ¢ se puede tomar como 1,0.

Los modelos de friccidn por corte puro suponen que la resistencia al corte en la interfaz es
directamente proporcional a la fuerza de apriete normal (A,-f, + Pg), a través de un
coeficiente de friccion (u). La Ecuacion 5.8.4.1-3 es un modelo de friccion por corte
modificado que toma en cuenta la contribucion de la cohesion y/o de la trabazén de los
agregados (evidente en los datos experimentales) segun la naturaleza de la interfaz
considerada dada por el primer término. Por motivos de simplicidad, en este Articulo el
término “factor de cohesidn” se utiliza para referirse a los efectos de la cohesion y/o la
trabazon de los agregados de manera tal que la Ecuacién 5.8.4.1-3 es analoga a la
expresion correspondiente a la resistencia al corte vertical (V¢ + Vs).

La Ecuacion 5.8.4.1-4 limita V,; para evitar el aplastamiento o la rotura de los agregados
a lo largo del plano de corte.

Con un valor de K; apropiado, las Ecuaciones 5.8.4.1-3 y 5.8.4.1-4 alcanzan para
establecer un limite inferior para los datos experimentales disponibles; sin embargo, la
Ecuacion 5.8.4.1-5 es necesaria debido a la escasez de datos experimentales disponibles
mas alla de los valores de K, limitantes que se proporcionan en el Articulo 5.8.4.3.

Las ecuaciones para la resistencia al corte en la interfaz (Ecuaciones 5.8.4.1-3, 5.8.4.1-4 y
5.8.4.1-5) se basan en datos experimentales para hormigén de peso normal no monolitico
con resistencias comprendidas entre 17,5 MPa y 114 MPa; hormigén de peso normal
monolitico con resistencias comprendidas entre 24 MPa y 124 MPa; hormigén de
agregados livianos y arena con resistencias de 15 MPa a 41 MPa; y hormigén de
agregados livianos con resistencias de 30 MPa a 36 MPa.

Estos requisitos no cubren el disefio de secciones compuestas utilizando paneles de
tablero prefabricados que abarquen toda la altura. Para estos sistemas las
especificaciones de disefio se deben establecer conjuntamente con el Propietario o
coordinar con el mismo.

En la Ecuacion 5.8.4.1-3 A,; es la armadura de corte en la interfaz dentro del area A.,
de la interfaz. En el caso de una interfaz de viga/losa, el area de la armadura de corte en la
interfaz por m de longitud de la viga se calcula reemplazando A., en la Ecuacién 5.8.4.1-
3 por 1,0-b,; ylacarga P, correspondiente al mismo m lineal de longitud de la viga.

Para considerar el uso de paneles de tablero perdidos o cualquier otro detalle de la
interfaz, el Proyectista debera determinar el ancho de la interfaz, b,; , que efectivamente
actua resistiendo el corte en la interfaz.

Se supone que la armadura en la interfaz esta sometida a su tension de fluencia de
disefio, f, . Sin embargo, el limite de 420 MPa establecido para el valor de f, utilizado
para determinar la resistencia al corte en la interfaz se debe a que las resistencias al corte
en la interfaz calculadas usando valores mas elevados han sobrestimado la resistencia
determinada experimentalmente en un numero limitado de ensayos realizados sobre
probetas previamente fisuradas.

Despreciar P resulta ser conservador si se trata de una fuerza de compresion; sin
embargo, si se la incluye, el valor de P. se deberé calcular como la fuerza que actia
sobre el area, A., . Si P. es una fuerza de traccién, es necesario colocar armadura
adicional para resistir la fuerza neta de traccion como se especifica en el Articulo 5.8.4.2.

C5.8.4.2. Célculo de lafuerza de corte mayorada en la interfaz, V,; , para puentes de
vigas/losa
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A continuacion se muestra un enfoque para calcular el corte en la interfaz en un puente de
vigas/losa basado en un diagrama de cuerpo libre. En los puentes de vigas de hormigén
armado u hormigén pretensado con una losa hormigonada in situ, a lo largo de la interfaz
entre las vigas y la losa se desarrollan fuerzas de corte horizontales. Anteriormente, para
determinar la fuerza de corte de disefio en la interfaz se utilizaba el enfoque clasico de la
resistencia de los materiales, el cual se basa en el comportamiento elastico de la seccion.
A modo de alternativa al enfoque clasico de la resistencia de los materiales, usando la
notacion aqui indicada y el diagrama de cuerpo libre ilustrado en la Figura C 5.8.4.2-1 se
puede derivar una aproximacion razonable de la fuerza de corte mayorada en la interfaz
en estado limite de resistencia o evento extremo tanto para comportamiento elastico como
para comportamiento inelastico y para secciones fisuradas o no fisuradas de la siguiente
manera:

M maximo momento mayorado en la seccién 2

u2

V, corte vertical mayorado en la seccion 1 simultaneo con M,

M momento mayorado en la seccion 1 simultaneo con M,

1

A/ segmento de viga de longitud unitaria

C, fuerza de compresion sobre el plano de corte asociada con M;

C,, fuerza de compresion sobre el plano de corte asociada con M,;

M, =M, +V, A/ (C5.8.4.2-1)
Mu2

Cuz =75 (C 5.8.4.2-2)

\

M, V, Al

Cio =77+ (C 5.8.4.2-3)
dV dV

Ml
C, = . (C 5.8.4.2-4)
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My2 J rv1 My
+
VqkAY Viga
Cup —pf—= —= C1
Vi .,
Tu2<— T1

Figura C 5.8.4.2-1. Diagramas de cuerpo libre

V, =C,, -C, (C 5.8.4.2-5)
Vv, Al
Vy =L (C 5.8.4.2-6)

De manera tal que para un segmento de longitud unitaria:

<
_

Vi = (C5.8.4.2-7)

o

donde:

Vhi fuerza de corte mayorada en la interfaz por unidad de longitud, en kN/m.

La variacion de V; en la longitud de cualquier segmento de viga refleja el flujo de corte
plasmado en el enfoque clasico de la resistencia. Para simplificar el disefio, V; se puede
tomar conservadoramente como V,; (ya que no es probable que V,;, el maximo corte
vertical mayorado en la seccion 1, actie simultaneamente con el momento mayorado en la
seccion 2); ademas, la altura, d, , se puede tomar como la distancia entre el baricentro del
acero de traccion y la mitad del espesor de la losa para calcular una tension de corte
mayorada en la interfaz.

Para los propésitos del disefio, la tension de corte mayorada en la interfaz de la Ecuacién
5.8.4.2-1 se convierte en una fuerza de corte resultante en la interfaz que se calcula
mediante la Ecuacién 5.8.4.2-1 actuando sobre un area, A., , dentro de la cual se debera
ubicar el area de armadura calculada, A . Luego el area de armadura resultante, Ay ,
define el area de armadura de interfaz requerida por metro de viga para su comparacion
directa con los requisitos de armadura de corte vertical.

C 5.8.4.3. Factores de cohesién y friccién
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Los valores presentados constituyen un limite inferior para el considerable conjunto de
datos experimentales disponibles en la literatura (Loov and Patnaik, 1994; Patnaik, 1999;
Mattock, 2001; Slapkus and Kahn, 2004). Ademas, la redundancia inherente de los
puentes de vigas/losa distingue este sistema de otras interfaces estructurales.

(b) Los valores presentados se aplican estrictamente al hormigon monolitico. Estos
valores no se aplican en situaciones en las cuales se anticipa que se podria producir
una fisura en el Estado Limite de Servicio.

Los factores aqui presentados constituyen un limite inferior para el conjunto de datos
experimentales disponibles en la literatura (Hotbeck, Ibrahim and Mattock, 1969;
Mattock, Li and Wang, 1976; Mitchell and Kahn, 2001).

(c) Los datos experimentales disponibles demuestran que, combinado con los factores de
resistencia del Articulo 5.5.4.2, s6lo se necesita un factor de modificacion para tomar
en cuenta tanto el hormigdn de agregados livianos como el hormigén de agregados
livianos y arena. Esto es diferente a lo que ocurria en ediciones anteriores de las
especificaciones, donde se distinguia entre el hormigébn de agregados livianos y el
hormigén de agregados livianos y arena.

Debido a la ausencia de datos existentes, aplicar los factores de cohesion vy friccion
indicados para el hormigén liviano no monolitico al hormigén liviano monolitico se
acepta como una préactica conservadora.

(d) Excepto para las losas hormigonadas in situ sobre vigas a las cuales se les ha
introducido una rugosidad, para las superficies a las cuales se les ha introducido una
rugosidad determinada se han adoptado restricciones més estrictas, incluso cuando
los datos de ensayos disponibles no indican que estas restricciones mas estrictas son
necesarias. Esto se ha hecho para tomar en cuenta la variabilidad de la geometria, las
cargas y la falta de redundancia en las demas interfaces.

(g) Debido a que la efectividad de la cohesion y la trabazén de los agregados a lo largo
de la interfaz de una fisura vertical no son confiables, para las ménsulas, cartelas y
resaltos horizontales la componente de cohesion de la Ecuacién 5.8.4.1-3 se ha fijado
igual a 0,0.

C 5.8.4.4. Area minima de armadura de corte en la interfaz

Para una interfaz viga/losa, el area minima de armadura de corte en la interfaz por m de
longitud de viga se calcula reemplazando A., en la Ecuacién 5.8.4.4-1 por 1,0-b,; .

Las ediciones anteriores de la norma AASHTO LRFD 2012 y de las Especificaciones
Estandares AASHTO requerian un area minima de armadura en funcién del area total de
la interfaz, de manera similar a la Ecuacién 5.8.4.4-1, independientemente de la necesidad
de movilizar la resistencia de la totalidad del &rea de la interfaz para resistir el corte
mayorado aplicado en la interfaz. Los requisitos adicionales sobre area minima de
armadura, los cuales solo se aplican a las interfaces vigas/losa, se introdujeron en 2006.
La intencidon de estos requisitos fue eliminar la necesidad de colocar armadura de corte
adicional en las interfaces simplemente debido al uso de vigas con un ala superior mas
ancha en lugar de una mas angosta.

El requisito adicional establece un limite superior para el area de la armadura de corte
requerida en la interfaz que se basa en la demanda de corte en la interfaz, no en el area
de la interfaz como lo estipula la Ecuacién 5.8.4.4-1. Este tratamiento es similar a los
requisitos de armadura minima para capacidad flexional, los cuales requieren un factor de
sobrerresistencia adicional minimo de 1,33 mas all4 de la demanda mayorada.
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Con respecto a las interfaces vigas/losa, la intencion es que la parte de la armadura
requerida para resistir el corte vertical que se prolonga hacia el interior de la losa también
sirva como armadura para el corte en la interfaz.

C 5.8.5. Tensiones principales en las almas de los puentes de hormigén construidos
por dovelas

Esta verificacion de las tensiones principales se introdujo para asegurar que las almas de
los puentes de hormigén construidos por dovelas sean adecuadas para resistir el corte
longitudinal y la torsién.

C 5.8.6. Corte y torsién para puentes de vigas tipo cajén construidos por dovelas
C 5.8.6.1. Requisitos generales

Para otras construcciones que no sean vigas tipo cajon construidas por dovelas, en lugar
de los requisitos del Articulo 5.8.6 se podran aplicar los requisitos del Articulo 5.8.3.

Las regiones de discontinuidad en las cuales no se aplica la hipétesis de las secciones
planas de la teoria de la flexién incluyen las regiones adyacentes a cambios bruscos en la
seccidn transversal, aberturas, regiones en las cuales se aplican o desvian grandes cargas
concentradas, reacciones o fuerzas de postesado, diafragmas, vigas de gran altura,
cartelas o uniones.

Los efectos del uso de hormigones con ,/f" . > 8,3 sobre los limites de tension admisibles
aln no se conocen en profundidad.

C 5.8.6.2. Cargas

El disefio de los puentes de hormigén pretensado construidos por dovelas para corte y
torsion se basa en las condiciones en estado limite de resistencia porque es poca la
informacién disponible acerca de la distribucién real del corte en estado limite de servicio.
Esta solicitacion solo se debe sumar en el andlisis de la viga cajon y no se debe transferir
a la subestructura. Algunos proyectistas prefieren sumar esta componente de corte de la
fuerza de pretensado primaria del lado de la ecuacion correspondiente a la resistencia.

En el caso de los elementos solicitados a una combinacion de corte y torsion, los
momentos torsores producen fuerzas de corte en diferentes elementos de la estructura
gue, segun la direccion de la torsiéon, pueden aumentar o disminuir la fuerza de corte en el
elemento debida al corte vertical. Cuando sea necesario considerar los efectos de los
momentos torsores, al determinar la fuerza de corte de disefio que actia sobre un
elemento especifico, las fuerzas de corte por torsion se deben sumar a las fuerzas de
corte vertical. También se debe investigar la posibilidad de que el momento torsor invierta
su direccion.

C 5.8.6.3. Regiones que requieren considerar los efectos torsionales (Este Articulo
no tiene comentario)

C5.8.6.4. Armadura de torsion
Al determinar la cantidad de armadura longitudinal requerida, el efecto beneficioso del

pretensado longitudinal se toma en cuenta considerandolo equivalente a un area de
armadura de acero con una tension de fluencia igual a la fuerza de pretensado efectiva.
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C 5.8.6.5. Resistencia nominal al corte

Luego de verificar la expresion para V. contra una gran variedad de datos de ensayos se
ha determinado que es una expresion conservadora.

La Ecuacion 5.8.6.5-4 se basa en suponer un modelo de reticulado con diagonales a 45
grados.

La Ecuacion 5.8.6.5-5 solo se utiliza para establecer dimensiones apropiadas para la
seccion de hormigon.

C 5.8.6.6. Detalles de la armadura (Este Articulo no tiene comentario)

C 5.9. PRETENSADO
C 5.9.1. Consideraciones generales de disefio
C 5.9.1.1. Requisitos generales

Los antecedentes incluidos en este Articulo se basan en ediciones anteriores de las
Especificaciones Estandares y en las normas ACI 343, ACI 318 y Ontario Highway Bridge
Design Code.

Generalmente los cables de pretensado son barras o cordones de acero de alta
resistencia, pero también se podrian utilizar otros materiales que satisfagan los requisitos
de resistencia y ductilidad, siempre que cumplan con la intencién del Articulo 5.4.1.

Una teoria unificada de las estructuras de hormigén reconoce al hormigén armado
convencional y al hormigdbn con pretensado total como casos limite que abarcan los
niveles de precompresiéon que van desde cero hasta el necesario para satisfacer el estado
limite de Servicio 111 especificado en la Tabla 5.9.4.2.2-1. Hasta el afio 2011, el AASHTO
LRFD Bridge Design Specifications identificaba casos intermedios entre estos dos
extremos, como el hormigén parcialmente pretensado incluyendo:

e Un elemento de hormigon disefiado con una combinacién de armaduras
pretensadas y no pretensadas que actlan juntas para resistir las solicitaciones en
comun en el estado limite de resistencia, y

e Un elemento de hormigén pretensado disefiado para fisurarse por traccion bajo la
combinacién del pretensado efectivo y de la carga total de servicio en el estado

limite de Servicio 111, mientras se satisfacen los requisitos para los estados limite
de fatiga.

C5.9.1.2. Resistencias especificadas del hormigén (Este Articulo no tiene
comentario)

C 5.9.1.3. Pandeo (Este Articulo no tiene comentario)

C5.9.1.4. Propiedades de las secciones

Adherencia significa que el mortero dentro de la vaina ha alcanzado su resistencia
especificada.
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C 5.9.1.5. Limitacién de lafisuracién (Este Articulo no tiene comentario)
C 5.9.1.6. Cables curvos o con puntos de quiebre

Se debe suponer que en las areas de momento negativo los cables formados por
cordones de trayectoria curva verticalmente estan ubicados en el fondo de la vaina,
mientras que en las areas de momento positivo se encuentran en la parte superior de la
vaina. En la Figura C 5.9.1.6-1 se ilustra la ubicacion del centro de gravedad del cable con
respecto al eje de la vaina para momento negativo.

i Eje de la vaina

Tamafo de la vaina [m]

< 3-DE 0,013
>3.-DE a 4-DE 0,019
mas de 4-DE 0,025

DE = diametro externo C.G. de los cables

Figura C 5.9.1.6-1. Posicion del cable dentro de la vaina

C 5.9.2. Tensiones debidas a deformaciones impuestas
El trabajo de Leonhardt (1964) contiene mas informacion sobre este tema.
C 5.9.3. Limites paralatension en los cables de pretensado

En el caso del postesado, se puede permitir el valor admisible a corto plazo de 0,90-f,,
para periodos de tiempo breves previos al acuilamiento para contrarrestar las pérdidas por
acufiamiento y friccion, siempre que no se superen los demas valores indicados en la
Tabla 5.9.3-1.

C 5.9.4. Limites paralatension en el hormigén

C5.9.4.1. Paratensiones temporarias antes de las pérdidas — Elementos totalmente
pretensados

C5.9.4.1.1. Tensiones de compresion (Este Articulo no tiene comentario)
C5.9.4.1.2. Tensiones de traccion

Si se provee armadura adherente para poder utilizar la mayor tension limite de traccion
permitida en &reas con armadura adherente, primero sera necesario calcular la fuerza de
traccion. El primer paso para calcular la fuerza de traccion, T , consiste en determinar la
profundidad de la zona traccionada utilizando las tensiones en las fibras extremas en la
ubicacion considerada, feisup Y feiiint - LUego se define un area en la cual se supone actua
la tensién de traccion media. La fuerza de traccién se calcula como el producto entre la
tensién de traccion media y el area calculada, tal como se ilustra a continuacién. El area
de armadura requerida, As , se calcula dividiendo la fuerza de traccion por la tensién
admisible de la armadura.
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Figura C5.9.4.1.2-1. Calculo de la fuerza de traccion y el area de
armadura requerida

C5.9.4.2. Para tensiones en estado limite de servicio después de las pérdidas -
Elementos totalmente pretensados

C5.9.4.2.1. Tensiones de compresidn

A diferencia de las vigas rectangulares macizas en base a las cuales se desarrollaron los
cbdigos de disefio para el hormigén, se anticipa que el hormigén no confinado en los lados
comprimidos de las vigas cajon sufrira fluencia lenta hasta llegar a la falla a una tensiéon
muy por debajo de la resistencia nominal del hormigdn. Este comportamiento es similar al
comportamiento del hormigén en columnas de pared delgada. El factor de reduccion, 4, ,
originalmente se desarroll6 para tomar en cuenta la reduccion de la deformacion utilizable
del hormig6n de las columnas de pared delgada en estado limite de resistencia. El uso de
& para reducir el limite de tensién correspondiente a las vigas cajon en estado limite no es
correcto desde el punto de vista tedrico. Sin embargo, debido a la falta de informacion
acerca del comportamiento del hormigdon en el estado limite de servicio, el uso de ¢,
permite considerar el comportamiento de los elementos delgados de manera racional.

La aplicacion del Articulo 5.7.4.7.2 a los elementos con alas y de espesor variable requiere
del juicio profesional. En la Figura C 5.9.4.2.1-1 se ilustra como considerar longitudes
adecuadas para diferentes elementos. Para las longitudes de espesor constante se debe
utilizar el espesor de pared asociado con dichas longitudes. Para las longitudes de
espesor variable, por ejemplo L, , se podria utilizar un espesor promedio. Para los
elementos con multiples longitudes, como por ejemplo el ala superior ilustrada, se debe
utilizar la mayor relacién. Se debe considerar el efecto beneficioso del apoyo en puntales.
No se muestran los factores de longitud efectiva. En la Figura C 5.9.4.2.1-1 se supone que
el borde libre del voladizo es soportado por el parapeto.
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Figura C 5.9.4.2.1-1. Longitudes sugeridas a considerar

C5.9.4.2.2. Tensiones de traccion

Las condiciones de corrosién severa incluyen la exposicién a sales anticongelantes, agua
0 sales marinas y productos quimicos transportados por el aire en zonas altamente
industrializadas.

Ver el calculo del &rea de armadura adherente requerida en la Figura C 5.9.4.1.2-1.

C 5.9.5. Pérdidas de pretensado
C 5.9.5.1. Pérdida de pretensado total

Para las construcciones por dovelas, construcciones de hormigén liviano, construcciones
pretensadas y puentes en los cuales se desea realizar una evaluacion mas precisa de las
pérdidas de pretensado, el calculo de las pérdidas de pretensado se debe realizar de
acuerdo con un método avalado por datos de ensayos comprobados. Ver las referencias
citadas en el Articulo C 5.4.2.3.2.

Se deben considerar datos obtenidos de ensayos de control de los materiales a utilizar,
métodos de curado, condiciones ambientales de servicio y detalles estructurales
pertinentes.

Para estimar con precision la pérdida de pretensado total es necesario reconocer que las
pérdidas dependientes del tiempo debidas a la fluencia lenta y la relajacién también
dependen la una de la otra. Sin embargo, durante la etapa de disefio pocas veces se
requiere un gran refinamiento y algunas veces ni siquiera es posible realizar un analisis
preciso, ya que muchos de los factores determinantes ain no se conocen o no estan bajo
el control del Proyectista.

Las pérdidas por acufiamiento de los anclajes, friccibn y acortamiento elastico son
instantaneas, mientras que las pérdidas por fluencia lenta, contraccion y relajacion
dependen del tiempo.

Este Articulo se revisO en base a los resultados de nuevas investigaciones analiticas. La
presencia de una cantidad importante de armadura no pretensada, como ocurre por
ejemplo en el caso del hormigén parcialmente pretensado, afecta la redistribucién de las
tensiones a lo largo de la seccion debido a la fluencia lenta del hormigdn con el paso del
tiempo, y generalmente esto lleva a menores pérdidas de pretensado del acero de
pretensado y mayores pérdidas de la tension de precompresion del hormigon.

En los accesorios para tesado y dispositivos de anclaje se han medido pérdidas de dos a
seis por ciento de la fuerza calculada como la presion aplicada al pis6n por su area
calibrada (Roberts, 1993). La pérdida varia dependiendo del tipo de pison y del anclaje. Se
recomienda utilizar un valor de disefio inicial de tres por ciento.

La ampliacién del alcance de los requisitos a 103 MPa se basa en el trabajo de Tadros
(2003), el cual solo incluyé hormigon de peso normal. Por lo tanto, la ampliacion a 103
MPa solo es valida para elementos construidos de hormigén de peso normal.
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C 5.9.5.2. Pérdidas instantaneas
C 5.9.5.2.1. Acufiamiento de los anclajes

La pérdida por acufiamiento de los anclajes es provocada por el movimiento del cable
antes del asiento de las cufias o el dispositivo de agarre del anclaje. La magnitud del
acufiamiento minimo depende del sistema de pretensado utilizado. Esta pérdida ocurre
antes de la transferencia y es responsable de la mayor parte de la diferencia entre la
tensién de tesado y la tensién en el momento de la transferencia. Un valor habitual para el
acuiiamiento de los anclajes es de 9,5 mm, aunque para algunos dispositivos de anclaje,
como los utilizados para cables formados por barras, es mas adecuado utilizar valores tan
bajos como 1,6 mm.

Para los anclajes de cordones tipo cufia, el acufiamiento puede variar de 3,2 a 9,5 mm,
dependiendo del tipo de equipos utilizado. Para los cables cortos es preferible que el
asiento de los anclajes sea pequefio y se debe utilizar asentamiento de potencia. En los
cables largos el efecto del acufiamiento de los anclajes sobre las fuerzas en los cables es
despreciable. El valor de acufiamiento de los anclajes igual a 6,4 mm que muchas veces
se supone en el célculo de los alargamientos es un valor adecuado pero adn asi
aproximado.

Debido a la friccion, la pérdida debida al acufiamiento de los anclajes puede afectar solo
una parte del elemento pretensado.

Las pérdidas por acortamiento elastico también se pueden calcular de acuerdo con el
Articulo 5.9.5.2.3 o de acuerdo con otros lineamientos publicados (PCI 1975; Zia et al.,
1979). Las pérdidas por acortamiento elastico de los cables externos se pueden calcular
como si se tratara de cables internos.

C 5.9.5.2.2. Friccibn
C 5.9.5.2.2a. Construcciones pretesadas (Este Articulo no tiene comentario)
C 5.9.5.2.2b. Construcciones postesadas

Si hay grandes discrepancias entre los alargamientos medidos y los alargamientos
calculados sera necesario realizar ensayos de friccion in situ.

Los 0,04 radianes de la Ecuacion 5.9.5.2.2b-2 representan una variacion angular no
intencional. Esta variacion angular puede variar dependiendo de las tolerancias
especificas de cada obra y de la colocacion de la tuberia de desviacion, por lo cual no es
necesario aplicarla en todos los casos si el &ngulo de desviacion es conocido o si se lo
controla estrictamente, como en el caso de las vainas continuas que atraviesan los
desviadores a través de orificios longitudinales acampanados independientes. No es
necesario considerar la variacion angular no intencional para el calculo de las pérdidas
debidas al movimiento de los asientos.

Para los elementos esbeltos el valor de x se puede tomar como la proyeccion del cable
sobre el eje longitudinal del elemento. Para los cables de 12 cordones se puede utilizar un
coeficiente de friccion de 0,25. Para los cables y vainas de mayor tamafio se puede utilizar
un coeficiente menor. El Articulo C 5.14.2.3.7 contiene una discusion adicional sobre los
coeficientes de friccion y de friccién por desviacion de la vaina de pretensado.

o, Y a, se pueden tomar como la sumatoria de los valores absolutos de las variaciones
angulares en la longitud, x, de la proyeccion del cable en los planos vertical y horizontal,
respectivamente.

Como primera aproximacion, « se puede tomar como la suma escalar de o, ¥ & .
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Si los desarrollos del cable en elevacion y planta son parabdlicos o circulares, a se puede
calcular como:

a=\a’ +a° (C 5.9.5.2.2b-1)

Si los desarrollos del cable en elevacion y planta son curvas generalizadas, el cable se
puede dividir en pequefios intervalos para luego aplicar la expresion anterior a cada
intervalo de manera que:

a=Y Aa=) [Aa,’ + Aa,’ (C 5.9.5.2.2b-2)

A modo de aproximacion, el cable se puede reemplazar por una serie de cuerdas que
conectan puntos nodales. Las variaciones angulares, Aa, Y Aa,, , de cada cuerda se
pueden obtener a partir de la pendiente en su desarrollo en planta y elevacién.

Ensayos in situ realizados sobre los cables externos de un viaducto construido por dovelas
en San Antonio, Texas, indican que la pérdida de pretensado en los desviadores es mayor
que la que se estimaria con el coeficiente de friccion habitual (z = 0,25).

Esta pérdida adicional parece deberse, en parte, a las tolerancias permitidas en la
colocacion de las tuberias de desviacion. Una pequefia falta de alineacion de las tuberias
puede provocar un aumento significativo de las variaciones angulares de los cables en los
puntos de desviacion. Este efecto se toma en cuenta sumando una variaciéon angular no
intencional de 0,04 radianes a la variacion angular tedrica, en base a la longitud de un
desviador tipico de 0,9 m y una tolerancia de colocaciéon de + 9,5 mm. El valor 0,04 se
debe sumar al valor tedrico en cada desviador. Este valor puede variar dependiendo de las
tolerancias de colocacion de las tuberias.

Las mediciones realizadas también indican que la friccibn en los desviadores es mayor
durante las operaciones de tesado que durante las operaciones de asiento.

En el trabajo de Podolny (1986) el lector encontrard un desarrollo general de la teoria de
las pérdidas por friccibn para puentes con almas inclinadas y para puentes
horizontalmente curvos.

C 5.9.5.2.3. Acortamiento elastico
C 5.9.5.2.3a. Elementos pretesados

Las variaciones de la tension en el acero de pretensado debidas a las deformaciones
elasticas de la seccion ocurren en todas las etapas de carga. Una practica conservadora
utilizada histéricamente consiste en tomar en cuenta este efecto implicitamente al calcular
las pérdidas elasticas por acortamiento y fluencia lenta considerando solo la fuerza de
pretensado presente después de la transferencia.

La variacion de la tensién en el acero de pretensado debida a las deformaciones elasticas
de la seccion se pueden determinar para cualquier carga aplicada. La variacion resultante
puede ser una pérdida, en el momento de la transferencia, o una ganancia, en el momento
de aplicar las cargas superpuestas. Si se desea realizar un analisis mas detallado se
puede utilizar la Ecuacion 5.9.5.2.3a-1 en cada seccion a lo largo de la viga, para las
diferentes condiciones de carga.

Al calcular f.gp usando las propiedades de la seccion bruta (o neta), puede ser necesario
realizar un calculo separado para cada deformacion elastica diferente a incluir. Para los
efectos combinados del pretensado inicial mas el peso del elemento se utiliza una
estimacion inicial de la tension de pretensado después de la transferencia. Se puede
suponer una tensiéon de pretensado igual al 90 por ciento de la tensién de pretensado
inicial antes de la transferencia y luego iterar el andlisis hasta lograr una precision
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aceptable. Si se desea evitar totalmente las iteraciones, para la seccion inicial se puede
utilizar la Ecuacion C 5.9.5.2.3a-1. Si se desea incluir una ganancia elastica debida a la
aplicacion del peso del tablero, la variacién de la fuerza de pretensado se puede calcular
directamente. Esto también es valido para todas las demés ganancias elésticas, con las
consideraciones apropiadas para las secciones compuestas.

Al calcular las tensiones en el hormigbn usando las propiedades de la seccion
transformada, los efectos de las pérdidas y ganancias debidas a las deformaciones
elasticas se toman en cuenta implicitamente y Af,es no se debe incluir en la fuerza de
pretensado aplicada a la seccion transformada en el momento de la transferencia. No
obstante, la tension de pretensado efectiva en los cordones se puede determinar restando
las pérdidas (elasticas y dependientes del tiempo) de la tensién de tesado. En otras
palabras, cuando se utilizan las propiedades de la seccion transformada, el cordén de
pretensado y el hormigén se tratan conjuntamente como una seccién compuesta en la cual
tanto el hormigbn como el cordon de pretensado estan igualmente deformados en
compresion por una fuerza de pretensado concebida como una carga externa ficticia
aplicada al nivel de los cordones. Para determinar la tension efectiva en los cordones de
pretensado (despreciando las pérdidas dependientes del tiempo por motivos de
simplicidad) se debe incluir la sumatoria de los valores de Afpes considerados. Por el
contrario, un analisis con las propiedades de la seccion bruta (o neta) implica utilizar la
tension efectiva en los cordones en cualquier etapa de carga dada para determinar la
fuerza de pretensado y las tensiones resultantes en el hormigon.

En los elementos pretensados la pérdida por acortamiento elastico se puede determinar
utilizando la siguiente expresién alternativa:

1
A _f (l +e2A)—e M A ——
ps 'pbt \g m g m g g
Af e = 1000 (C5.9.5.2.3a-1)
A (| +e 2 A )_,_ M
ps \g m g E
p
donde:
A,s  éareadel acero de pretensado, en m-.
Aq area bruta de la seccion, en m®.
E.i moédulo de elasticidad del hormigén en el momento de la transferencia, en
MPa.
= modulo de elasticidad de los cables de pretensado, en MPa.
€m excentricidad promedio en la mitad del tramo, en m.

fobt tensibn en el acero de pretensado inmediatamente antes de la
transferencia, en MPa.

lg momento de inercia de la seccién bruta de hormigén, en m*.

Mg momento en la mitad del tramo debido al peso propio del elemento, en
kN-m.
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C 5.9.5.2.3b. Elementos postesados

En los elementos postesados, a excepcién de los sistemas de losa, la pérdida por
acortamiento elastico se puede determinar utilizando la siguiente expresion alternativa:

1
A f (l +e2A)—e My Ay ——
— ps 'pbt \'g m g m g g
At =N-1 1000 (C 5.9.5.2.3b-1)
P 2N ( 2 ) Ag lg Eqi
Aps g +€,,7 Ag +7E
p
donde:
Aps area del acero de pretensado, en m?.
Aq area bruta de la seccion m?.
E.i modulo de elasticidad del hormigdn en el momento de la transferencia, en
MPa.
E, modulo de elasticidad de los cables de pretensado, en MPa.

€m excentricidad promedio en la mitad del tramo, en m.

for  tension en el acero de pretensado inmediatamente antes de la transferencia
como se especifica en la Tabla 5.9.3-1, en MPa.

g momento de inercia de la seccién bruta de hormigén, en m*.

Mg momento en la mitad del tramo debido al peso propio del elemento, en

KN-m.
N nuamero de cables de pretensado idénticos.
foj tension en el acero de pretensado en el momento del tesado, en MPa.

Para las estructuras postesadas con cables adherentes, Af,es se puede calcular en la
seccion central del tramo o, en el caso de construcciones continuas, en la secciéon de
maximo momento.

Para las estructuras postesadas con cables no adherentes, Af,es se puede calcular
utilizando la excentricidad del acero de pretensado promediada sobre la longitud del
elemento.

Para los sistemas de losa, el valor de Af,es se puede tomar como el 25 por ciento del
valor obtenido de la Ecuacién C 5.9.5.2.3b-1.

Para las construcciones postesadas, las pérdidas Af,es se pueden reducir por debajo del
valor calculado mediante la Ecuacion C 5.9.5.2.3b-1 aplicando procedimientos de tesado
adecuados, tales como tesado por etapas y retesado.

Si se utilizan cables con dos diferentes nimeros de cordones por cable, N se puede
calcular como:
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Asp2
N =N, +N, (C 5.9.5.2.3b-2)
A
spl

donde:
N, namero de cables en el grupo mayor.
N> namero de cables en el grupo menor.
Asp1 areatransversal de un cable en el grupo mayor m?2.

Asp2  areatransversal de un cable en el grupo menor m>.

C 5.9.5.2.3c. Combinacion de pretesado y postesado

Ver el trabajo de Castrodale and White (2004) para obtener informacion sobre el célculo de
los efectos posteriores al postesado sobre el acortamiento elastico de los cables de
pretensado previamente tesados.

C 5.9.5.3. Estimacién aproximada de las pérdidas dependientes del tiempo

Para determinar las pérdidas totales, las pérdidas o ganancias debidas a las
deformaciones elasticas en el momento de la transferencia o aplicacion de las cargas se
deben sumar a las pérdidas dependientes del tiempo. Sin embargo, si en el analisis de
tensiones se utilizan las propiedades de la seccién transformada, estas pérdidas (o
ganancias) elasticas se deben tomar igual a cero.

Las estimaciones aproximadas de las pérdidas dependientes del tiempo dadas por la
Ecuacion 5.9.5.3-1 se aplican solamente para secciones con tableros compuestos. Las
pérdidas de la Ecuacion 5.9.5.3-1 se derivaron como aproximaciones de los términos del
método refinado para una amplia variedad de vigas | y vigas T invertida estandar de
hormigén prefabricado pretensado. Se supuso que los elementos son utilizados
plenamente, es decir que el nivel de pretensado es tal que la tensién de traccién en el
hormigén bajo la totalidad de las cargas de servicio es cercana al limite maximo. Al
desarrollar el método aproximado también se supuso que los momentos debidos a las
sobrecargas producen alrededor de un tercio de los momentos totales debidos a las
cargas, una suposicion razonable para las vigas | y T invertida de construccion compuesta
y conservadora para los cajones no compuestos y losas alivianadas. Se realizé una
calibracion usando los resultados de ensayos a escala real y los del método refinado,
como resultado de lo cual se determind que los resultados del método aproximado eran
conservadores (Al-Omaishi, 2001; Tadros, 2003). El método aproximado no se debe
utilizar para elementos de geometria inusual, por ejemplo si la relacion V/S difiere mucho
de 0,09 m, si los niveles de pretensado son inusuales o si las etapas constructivas no son
las habituales. EI primer término de la Ecuacion 5.9.5.3-1 corresponde a las pérdidas por
fluencia lenta, el segundo a las pérdidas por contraccion y el tercero a las pérdidas por
relajacion.

En el comentario del Articulo 5.9.5.4.2 el lector encontrara un método alternativo para
predecir la pérdida por relajacion.

C 5.9.5.4. Estimaciones refinadas de las pérdidas dependientes del tiempo

C 5.9.5.4.1. Requisitos generales
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Ver “Castrodale and White, 2004” para obtener informacién sobre el calculo de la
interaccion de los efectos de fluencia lenta para pretensado aplicado en diferentes
momentos.

Estimando las pérdidas provocadas por cada uno de los efectos dependientes del tiempo,
tales como fluencia lenta, contraccion o relajacion, se puede obtener una mejor estimacion
de las pérdidas totales en comparacién con los valores obtenidos con el Articulo 5.9.5.3.
Las pérdidas individuales se basan en una investigacién publicada en “Tadros, 2003”,
destinada a ampliar la aplicabilidad de las disposiciones del presente Reglamento a
hormigones de alta resistencia.

Adicionalmente el nuevo enfoque da cuenta de la interacciéon entre los elementos de
hormigén prefabricado y colado in situ, de un miembro compuesto, y de la variabilidad en
las propiedades del hormigén por la fluencia lenta y contraccién, mediante la vinculacion
de las formulas de pérdidas con las férmulas de prediccion de fluencia lenta y contraccién
del Articulo 5.4.2.3.

C5.9.5.4.2. Pérdidas: Momento de transferencia de tensién al momento de
colocacion del tablero

C 5.9.5.4.2a. Contraccion de la viga de hormigén (Este Articulo no tiene comentario)

C5.9.5.4.2b. Fluencia lenta de la viga de hormigén (Este Articulo no tiene
comentario)

C 5.9.5.4.2c. Relajaciéon de los cordones de pretensado

Las Ecuaciones 5.9.5.4.2¢c-1 y 5.9.5.4.3c-1 estan dadas para las pérdidas por relajacion y
corresponden Unicamente para rangos normales de temperatura. Las pérdidas por
relajacion se incrementan con el aumento de temperatura.

Una ecuacion mas precisa para predecir la pérdida por relajacion entre la transferencia y la
colocacion del tablero esta dada en “Tadros et al., 2003”:

f loal2a t) (f 3 \Af_ o + Af
Af | et log(24 t) {%_0,55] {1_ (PSR F’CR) Ky  (C5.9.5.4.2c-1)

PRLTIK Y log(24 t;) | f,, for

Donde K", es un factor que representa el tipo de acero, igual a 45 para aceros de baja
relajacién y 10 para aceros relevados de tensiones, t es el tiempo en dias entre el tesado
del cordén y la colocacion del tablero. El término en el primer corchete es la relajacion
intrinseca sin tener en cuenta para el cordén el acortamiento del hormigon debido a la
fluencia lenta y la contraccion. El segundo término entre corchetes representa la reduccion
de la relajacioén por la fluencia lenta y contraccion del hormigoén. El factor K4 representa la
restriccion, generada por la armadura adherente, en la pieza de hormigén. Este es el
mismo factor utilizado en los fendbmenos de fluencia lenta y contraccion para el célculo de
la pérdida de pretensado. La ecuacién dada en el Articulo 5.9.5.4.2c es una aproximacion
de la formula indicada arriba suponiendo los siguientes valores tipicos:

t, =075 dias

t =120 dias
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C 5.9.5.4.3. Pérdidas: Momento de colocacién del tablero al tiempo final
C 5.9.5.4.3a. Contraccién de la viga de hormigon (Este Articulo no tiene comentario)

C5.9.5.4.3b. Fluencia lenta de la viga de hormigén (Este Articulo no tiene
comentario)

C 5.9.5.4.3c. Relajacion de los cordones de pretensado
Las investigaciones indican que aproximadamente la mitad de las pérdidas, debido a la
relajacion, se produce antes de la colocacion del tablero; por lo tanto, las pérdidas

después de la colocacion del tablero son iguales a las pérdidas previas.

C5.9.5.4.3d. Contraccién del tablero de hormigén (Este Articulo no tiene
comentario)

C5.9.5.4.4. Vigas prefabricadas pretesadas sin un acabado compuesto (Este
Articulo no tiene comentario)

C 5.9.5.4.5. Vigas postesadas monoliticas (Este Articulo no tiene comentario)

C 5.9.5.5. Pérdidas para el calculo de las flechas (Este Articulo no tiene comentario)

C 5.10. DETALLES DE ARMADO

C 5.10.1. Recubrimiento de hormigén (Este Articulo no tiene comentario)

C 5.10.2. Ganchos y doblado de la armadura

C 5.10.2.1. Ganchos normales

Estos requisitos son compatibles con los requisitos del ACI 318, CIRSOC 201-05, y del
CRSI's Manual of Standard Practice “Manual de Practica Estandar del Instituto de
Hormigén Armado”.

C5.10.2.2. Ganchos sismorresistentes (Este Articulo no tiene comentario)

C5.10.2.3. Diametro minimo del mandril de doblado (Este Articulo no tiene
comentario)

C 5.10.3. Separacion de la armadura

C 5.10.3.1. Minima separacion de la armadura
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C 5.10.3.1.1. Hormigédn colado in situ (Este Articulo no tiene comentario)

C 5.10.3.1.2. Hormigén prefabricado (Este Articulo no tiene comentario)

C 5.10.3.1.3. Mudltiples capas de armadura (Este Articulo no tiene comentario)
C 5.10.3.1.4. Empalmes (Este Articulo no tiene comentario)

C 5.10.3.1.5. Paguetes de barras

Los paquetes de barras se deben atar a los estribos cerrados, mallas de alambres, o
sujetas de alguna otra manera con el fin de garantizar que los mismos permanezcan en
sus ubicaciones relativas, independientemente de su inclinacién.

C 5.10.3.2. Méaxima separacion de las barras de armadura (Este Articulo no tiene
comentario)

C 5.10.3.3. Minima separacién de los cables de pretensado y vainas
C 5.10.3.3.1. Cordones de pretensado

La intencién del requisito de mantener la separacion libre dentro de la zona de
transferencia es asegurar que la separacién entre los cordones sea suficiente para
transferir adecuadamente su fuerza de pretensado al hormigén que los rodea y para
reducir la concentracion de tensiones alrededor de los cordones en los extremos de los
elementos de pretensado en el momento de soltarlos.

Con el objetivo de facilitar la colocacion y compactacion del hormigén, algunas
jurisdicciones limitan la separacion libre entre cordones de pretensado a un minimo de dos
veces el tamafio maximo nominal del agregado grueso.

C 5.10.3.3.2. Vainas de postesado, en vigas, rectas en el plano horizontal

—{ |—Min.0,10m

L oo o0 000 —

I~
N~

Min. 38 mm

OO OO OO OO
o0 OO OO OO

—'
4 I——Min. 0,10m

Figura C 5.10.3.3.2-1. Ejemplos de disposiciones aceptables para
vainas rectas (no curvas) en el plano horizontal

C 5.10.3.3.3. Vainas de postesado, en vigas, curvas en el plano horizontal (Este
Articulo no tiene comentario)
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C 5.10.3.4. Maxima separacion de los cables de pretensado y vainas en losas

El requisito que establece que la maxima separaciébn de las vainhas de postesado
transversal en las losas de tablero es igual a 4,0 veces la altura de la losa es un requisito
nuevo y refleja la practica habitual. La altura compuesta se refiere a la altura de la losa con
sobrecapas adherentes.

C 5.10.3.5. Dispositivos de acoplamiento en los cables de postesado

Experiencias recogidas en Europa indican que la fuerza de pretensado disminuye
localmente en la region de un dispositivo de acoplamiento. Se cree que esto se debe, en
parte, al incremento de fluencia lenta generada por las elevadas tensiones de compresion
en la seccioén reducida de hormigdn que provoca el acoplamiento de los cables. No se ha
observado fisuracion en puentes en los cuales el nimero de cables acoplados en una
seccidn estaba limitado al 50 por ciento del niUmero total de cables.

C 5.10.4. Confinamiento de los cables
C 5.10.4.1. Requisitos generales

Este Articulo se basa fundamentalmente en las recomendaciones de “Breen and Kashima
(1991)".

C 5.10.4.2. Efectos por la desviaciéon involuntaria de las vainas en las losas

Las horquillas se proveen para impedir la delaminacion de la losa a lo largo del plano de
las vainas de postesado.

C 5.10.4.3. Efectos de los cables curvos

Los cables curvos inducen fuerzas de desviacion que son radiales respecto del cable en el
plano de curvatura del cable. Los cables curvos formados por mdltiples cordones o
alambres también inducen fuerzas fuera del plano que son perpendiculares al plano de
curvatura del cable.

En las vigas curvas se puede proveer resistencia a las fuerzas en el plano aumentando el
recubrimiento de hormigon sobre la vaina, agregando armadura de confinamiento en forma
de estribos cerrados o combinando ambas medidas.

No es la intencion del presente Articulo alentar el uso de cables curvos alrededor de las
esquinas entrantes o de vacios. Siempre que sea posible, se debe evitar este tipo de
detalle.

C 5.10.4.3.1. Diseio para las solicitaciones en el plano
C 5.10.4.3.1a. Solicitaciones en el plano

Las fuerzas en el plano ocurren, por ejemplo, en los tacos para anclaje o almas curvas, tal
como se ilustra en las Figuras C 5.10.4.3.1a-1 y C 5.10.4.3.1a-2. Si no se dispone
armadura adecuada, las fuerzas de desviacion del cable pueden desprender el
recubrimiento de hormigén del lado interior de la curva del cable, o bien las fuerzas de
compresion no equilibradas pueden empujar y desprender el hormigon del lado externo de
la curva. El hormigon puede resistir pequefias tensiones radiales de traccion.

El factor de carga de 1,2 tomado del Articulo 3.4.3 y aplicado a la maxima fuerza del gato
de tensionamiento da por resultado una carga nominal de alrededor de 96 por ciento de la
resistencia Ultima nominal del cable. Este valor es compatible con la maxima fuerza del
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gato de tensionamiento que se puede alcanzar, la cual esta limitada por el factor de
eficiencia del anclaje.

Las fuerzas de desviacion tienden a
arrancar el recubrimiento de hormigén

del lado interno de la curvatura

" i 1

S

b) N e o .

Las componentes no equilibradas de la

fuerza de compresion tienden a arrancar el

recubrimiento de hormigon del lado externo Armaduras para las
de la curvatura fuerzas en el plano

N

Figura C 5.10.4.3.1a-1. Fuerzas en el plano en un taco para anclaje

La componente radial de la tension longitudinal en el alma del hormigdén se debe restar
debido a la compresion en el alma de forma cilindrica.

Direcciéon de curvatura
de la viga

5
—— Plano de falla por
traccion diagonal

Planos de corte a
usar para el analisis

Longitud para analizar
la flexion local en el
recubrimiento de hormigén

la flexion global en la
viga

Longitud para analizar

(

Figura C 5.10.4.3.1a-2. Solicitaciones en el plano en vigas curvas
provocadas por cables curvos en el plano
horizontal
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C 5.10.4.3.1b. Resistencia al corte contra el arrancamiento

Los dos planos de corte por el cual la Ecuacion 5.10.4.3.1b-3 permite determinar el valor
de V,, son como se indica en la Figura 5.10.4.3.1b-1, para uno y multiples cables.

Cuando un grupo de vainas, apilado o puesto de lado, se localiza uno junto al otro en un
alma Unica, se deben considerar todos los planos posibles de falla a corte y traccion para
determinar des .

En la Figura C 5.10.4.3.1b-1 se muestra en detalle un estribo abierto genérico y un amarre
de vainas. Se deben utilizar barras de armadura de pequefio didmetro para mejorar el
anclaje de las mismas. No se han reportado fallas de almas cuando se ha utilizado este
detalle.

Alma de
~0,30m  Dentro de la curva

75 mm' libre e 50 mm libre
alavaina N al estribo
l_l L

ue)

dp12 J Amarre de vaina

il

U‘Q dy12 7 Estribos, tipicos
L dy16 Estribos

N

Figura C 5.10.4.3.1b-1. Detalle de estribo abierto tipico y amarre de vainas

C 5.10.4.3.1c. Fisuracion del recubrimiento de hormigén

La Figura C 5.10.4.3.1c-1 ilustra el concepto de un recubrimiento de hormigén de una viga
sin armar, objeto de investigacion por fisuracion. La experiencia ha mostrado que un
arreglo vertical de mas de tres vainas puede resultar en fisuracion del recubrimiento de
hormigén. Cuando se requiere mas de tres vainas, se recomienda que se proporcione por
lo menos 40 mm de separacion entre la vaina superior y la inferior de los dos arreglos.

El factor de resistencia se basa en el comportamiento satisfactorio de puentes vigas tipo
cajon postensadas curvas, en el Estado de California.

dc
Para flexion regional \
ignorar el hormigon
cerca de las vainas )

/74

W =Fin

NN |
N

Z

N
AN

N

Alma y vainas Viga equivalente

Figura C 5.10.4.3.1c-1. Recubrimiento de hormigén de una viga
hipotética sin armar
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C 5.10.4.3.1d. Flexion regional

Cuando se determinen los esfuerzos de traccioén con el propésito de evaluar el potencial
de fisuracion del recubrimiento de hormigon, como se especifica en el Articulo 5.10.4.3.1c,
el efecto de la flexion regional se combinara con la flexion del recubrimiento local de
hormigén de la viga. Se recomienda que el efecto de los estribos en la resistencia a la
flexion sea ignorada, y que las vainas se consideren como huecos en la seccion
transversal de las almas.

La accién de cufia de los cordones dentro de la vaina, debido a la curvatura vertical del
cable, puede agravar a que el cable se retire como consecuencia de la curvatura horizontal
del cable, como se describe en los Articulos 5.10.4.3.1b y 5.10.4.3.1c.

C 5.10.4.3.2. Solicitaciones fuera del plano

Las fuerzas fuera del plano, en cables de postesado formados por multiples cordones, se
deben a la distribucién de los cordones o alambres dentro de la vaina, como se ilustra en
la Figura C 5.10.4.3.2-1. El hormigdn puede resistir pequefas fuerzas fuera del plano
mediante corte, pero la manera mas efectiva de resistir las fuerzas fuera del plano es
disponiendo armadura de zunchos en espiral. En puentes curvos horizontalmente, las
fuerzas fuera del plano generadas por la curvatura vertical de los cables se deben
adicionar a las fuerzas en el plano como resultado de la curvatura horizontal de los cables.

Fu-out -e— = Fcout

Fu-in

Tenddn bajo carga de tesado

Las grandes fuerzas radiales debidas al
aplastamiento de la vaina inician la fisuracion
en la proximidad de la curvatura mas pronunciada

Estribo doblado

—»O 00
~a.0. O

o

Falla

Rotura de la cara lateral en el punto
de curvatura mas pronunciada

Figura C 5.10.4.3.2-1. Efectos de las fuerzas fuera del plano

C 5.10.5. Apoyo de los cables externos (Este Articulo no tiene comentario)
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C 5.10.6. Armaduratransversal para elementos solicitados a compresién

C 5.10.6.1. Requisitos generales

El Articulo 5.10.11.2 es aplicable a la Zona Sismica 1 (a definir por INPRES), pero no
contiene requisitos adicionales referentes a la armadura transversal de los elementos
comprimidos.

C 5.10.6.2. Zunchos (Este Articulo no tiene comentario)

C 5.10.6.3. Estribos cerrados

La Figura C 5.10.6.3-1 ilustra la colocacion de los estribos cerrados de restriccion en
elementos comprimidos que no estan disefiados por articulacion plastica.
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Ninguna barra a mas de 0,60 m de la Ninguna barra a mas de 0,60 m de la
barra soportada longitudinalmente barra soportada longitudinalmente

Forma alternativa de los estribos
cerrados. Extremos alternativos
en cada nivel (Tipico)

* Se requieren estribos cerrados adicionales

cuando la distancia entre estribos cerrados,

que tienen un angulo incluido de no mas de
135°, excede 1,20 m.

Tratar como Tratar como
Seccion rectangular Seccion circular
| <1,20m* t N <1,20m*
‘ — 0,05 m libre Méax. 0,15 m i Curva / Tangente

@ ¢ sfs & & & & 1A ¢ % % o)

-

Estribo Estribo
£ cerrado —= cerrado —»
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g ~— | talternativos
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nivel
(Tipico)—=
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i S o o o .
—

Qlinguna barra a mas de 0,60 m de la barra soportada longitudinalmente

* Se requieren estribos cerrados adicionales

cuando la distancia entre estribos cerrados,

que tienen un angulo incluido de no mas de
135°, excede 1,20 m.

Figura C 5.10.6.3-1. Armado aceptable de los estribos cerrados

Las columnas ubicadas en Zonas Sismicas 2, 3 y 4 se disefian por articulacion plastica.
Las zonas de formacién de rotulas plasticas se definen en el Articulo 5.10.11.4.1.3. En los
Articulos 5.10.11.3 y 5.10.11.4.1 se especifican requisitos adicionales para la armadura
transversal de puentes ubicados en Zonas Sismicas 2, 3 y 4. La articulacién plastica
también se puede emplear como estrategia de disefio para otros eventos extremos, tal

como la colisiébn de embarcaciones. (A definir por INPRES)

C 5.10.7. Armadura transversal para elementos solicitados a flexion (Este Articulo

no tiene comentario)
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C 5.10.8. Armadura de contraccién y temperatura

La ecuacion comparable en CIRSOC 201-05 fue escrita para losas, con la armadura
distribuida por igual en ambas superficies de las losas.

Los requisitos de este Articulo se basan en las normas ACI 318 y 207.2R. El coeficiente en
la Ecuacién 5.10.8-1 es el producto entre 0,0018 y 420 MPa, y por lo tanto su unidad es
[MPa].

La Ecuacion 5.10.8-1 estd escrita para mostrar que la armadura requerida total, As =
0,0018:b-h, estd uniformemente distribuida alrededor del perimetro del elemento. Esto
proporciona un planteamiento mas uniforme en elementos de cualquier tamafo. Por
ejemplo, una seccion de muro de 9,00 m de altura y 0,30 m de espesor requiere 0,00026
m?/m en cada cara y en cada direccion; un elemento de 1,20 m x 1,20 m requiere 0,00054
m?2/m en cada cara y en cada direccion; y una zapata de 1,50 m x 6,00 m requiere 0,0011
m?/m en cada cara y en cada direccion. Para una seccion circular o de otra forma la
expresion se convierte en:

0,756 A
> g
Perimetro - fy

(C 5.10.8-1)

S

Una tension de pretensado permanente de 0,756 MPa equivale a la resistencia del acero
especificada en la Ecuacion 5.10.8-1 en el estado limite de resistencia. La tension de
pretensado de 0,756 MPa no se debe sumar a la requerida para los estados limite de
resistencia o servicio. Esto representa un requisito minimo para el control de fisuracién por
contraccién y temperatura.

Al determinar el area de la armadura de contraccion y temperatura, se debe tener en
cuenta la separacion de las juntas de alivio.

No es necesario considerar que las superficies de las paredes interiores de las vigas cajon
estan expuestas a variaciones diarias de temperatura.

El Articulo 12.14.5.8 contiene requisitos adicionales para estructuras enterradas de tres
lados.

C 5.10.9. Zonas de anclaje de postensado
C 5.10.9.1. Requisitos generales

Con ligeras modificaciones, los requisitos del Articulo 5.10.9 también se pueden aplicar
para el disefio de las armaduras debajo de apoyos de alta capacidad de carga.
Geométricamente la zona de anclaje se define como el volumen de hormigén a través del
cual la fuerza concentrada de pretensado, en el dispositivo de anclaje, se distribuye
transversalmente hasta llegar a una distribucion de tensiones mas lineal en toda la seccién
transversal a una determinada distancia del dispositivo de anclaje.

Dentro de la zona de anclaje, la hip6tesis que las secciones planas permanecen planas no
es valida.

Las dimensiones de la zona de anclaje se basan en el principio de St. Venant. Los
requisitos para elementos cuya longitud es menor que una de sus dimensiones
transversales fueron incluidos a fin de cubrir casos tales como el pretensado transversal
de un tablero de puente, como se ilustra en la Figura C 5.10.9.1-1.
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Figura C 5.10.9.1-1. Geometria de las zonas de anclaje

C 5.10.9.2. Zona general y zona local
C 5.10.9.2.1. Requisitos generales

En los anclajes intermedios pueden existir grandes tensiones de traccion detras del
anclaje. Estas tensiones de traccion son el resultado de la compatibilidad de
deformaciones delante y detrds del anclaje.

La Figura C 5.10.9.2.1-1 ilustra la distincion entre la zona local y la zona general. La region
sometida a tensiones de traccion debidas a la transferencia de la fuerza del cable hacia la
estructura constituye la zona general (Figura C 5.10.9.2.1-1.a). La region sometida a
elevadas tensiones de compresion, inmediatamente delante del dispositivo de anclaje, es
la zona local (Figura C 5.10.9.2.1-1.b).
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a) Tensiones principales de traccién y la zona general

Zona local

b) Tensiones principales de compresion y la zona local

Figura C 5.10.9.2.1-1. Zona general y zona local

C 5.10.9.2.2. Zona general

En muchos casos es posible tratar la zona general y la zona local de forma separada, pero
en el caso de las zonas de anclaje pequefias, como por ejemplo las correspondientes a los
anclajes en losas, las solicitaciones en las zonas locales (tales como las elevadas
tensiones de apoyo y confinamiento), y las solicitaciones en las zonas generales (tales
como las tensiones de traccion debidas a la transferencia de la fuerza del cable) pueden
ocurrir en la misma region.

C5.10.9.2.3. Zonalocal

La zona local se define ya sea como el prisma rectangular, o, en el caso de anclajes
circulares u ovalados, como el prisma rectangular equivalente del hormigén circundante e
inmediatamente por delante del dispositivo de anclaje y de cualquier armadura de
confinamiento integral. Las dimensiones de la zona local se definen en el Articulo
5.10.9.7.1.

La zona local debe resistir las elevadas tensiones locales introducidas por el dispositivo de
anclaje y transferirlas al resto de la zona de anclaje. La resistencia de la zona local se ve
mas afectada por las caracteristicas del dispositivo de anclaje y su armadura de
confinamiento que por la geometria o las cargas de la estructura.

C 5.10.9.2.4. Responsabilidades

El “Engineer of Record” tiene la responsabilidad de indicar la ubicacion de los cables
individuales y los dispositivos de anclaje. Si el Proyectista inicialmente opta por indicar
exclusivamente la fuerza total y excentricidad de los cables, aun sera suya la
responsabilidad de aprobar la disposicion especifica de los cables y anclajes presentada
por un especialista en postesado o por el Contratista. El Ingeniero es responsable por el
disefio de la armadura de la zona general necesaria para la disposicion aprobada del cable
y del dispositivo de anclaje.
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El uso de dispositivos de anclaje especiales no releva al “Engineer of Record” de su
responsabilidad de revisar el disefio y los planos de obra correspondientes a la zona de
anclaje a fin de garantizar que satisfagan las especificaciones del Proveedor de los
dispositivos de anclajes.

El Proveedor de los dispositivos de anclaje debe entregar al “Engineer of Record” y al
Contratista la informacion referida a todos los requisitos necesarios para el correcto
comportamiento de la zona local. La armadura de confinamiento necesaria para la zona
local debe ser especificada por el Proveedor.

C 5.10.9.3. Disefio de la zona general
C 5.10.9.3.1. Métodos de disefio

Los métodos de disefio mencionados en este Articulo no impiden el uso de otros
procedimientos reconocidos y verificados. En muchas aplicaciones de anclajes en las
cuales hay regiones de hormigén importantes o masivas alrededor de los anclajes y en las
cuales los elementos son esencialmente rectangulares sin desviaciones sustanciales del
recorrido del flujo de las fuerzas, se pueden utilizar los procedimientos aproximados del
Articulo 5.10.9.6. Sin embargo, en el postesado de secciones delgadas, secciones con
alas, y secciones de geometria irregular o en secciones en las cuales los cables tienen
una curvatura apreciable, puede ser necesario aplicar los procedimientos mas generales
de los Articulos 5.10.9.4 y 5.10.9.5.

Las diferentes combinaciones de fuerzas de anclaje afectan significativamente las
tensiones en la zona general. Por lo tanto, es importante considerar no sélo la etapa final
de una secuencia de tesado, en la cual se tesan todos los cables, sino también las etapas
intermedias de tesado.

El requisito referido a los efectos espaciales se incluyé para alertar al Proyectista acerca
de las solicitaciones perpendiculares al plano principal del elemento, tales como las
fuerzas de desgarramiento en la direccién de menor espesor de las almas o losas. Por
ejemplo, en los elementos de seccidn transversal rectangular delgada, existen fuerzas de
desgarramiento no sé6lo en el plano mayor del elemento sino también en el plano
perpendicular al mismo. En muchos casos estas solicitaciones se pueden determinar en
forma independiente para cada direccion, pero algunas aplicaciones requieren un analisis
tridimensional completo, por ejemplo los diafragmas para el anclaje de los cables
exteriores.

C 5.10.9.3.2. Principios de disefio

El correcto detallado de las armaduras y una mano de obra de alta calidad son requisitos
fundamentales para lograr un comportamiento satisfactorio de las zonas de anclaje. Los
tamanfios y detalles de las zonas de anclaje deben respetar la necesidad de tolerancias
para doblado, fabricacién y colocacion de las armaduras; el tamafio de los agregados; y la
necesidad de una correcta colocacién y compactacion del hormigon.

La interfase entre el hormigdn confinado de la zona local y el hormigon habitualmente no
confinado de la zona general es critica. Los requisitos de este Articulo definen la ubicacién
en la cual se deben analizar las tensiones del hormigon.

La fuerza de desgarramiento es la fuerza de traccion en la zona de anclaje que actia
delante del dispositivo de anclaje y de manera transversal al eje del cable. Las fuerzas de
desgarramiento son provocadas por la difusién lateral de las fuerzas de pretensado
concentradas en el anclaje.

Los lineamientos para la disposicion de la armadura de desgarramiento llevan al
Proyectista a adoptar distribuciones de armadura que reflejan la distribucion elastica de
tensiones. Resultados experimentales muestran que esto permite lograr un
comportamiento satisfactorio en estado limite de servicio, ya que limita la magnitud y
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abertura de las fisuras, y también en estado limite de resistencia, ya que limita la
redistribucion de fuerzas requerida en la zona de anclaje (Sanders, 1990). Una distribucion
uniforme de la armadura de desgarramiento con su baricentro ubicado en dys; , tal como
se ilustra en la Figura C 5.10.9.3.2-1, se puede considerar aceptable.

Las fuerzas de traccidén en los bordes son fuerzas de traccion en la zona de anclaje que
actlan paralelas y proximas al borde transversal y a los bordes longitudinales del
elemento. El borde transversal es la superficie cargada por los anclajes. La fuerza de
traccibn que actla a lo largo del borde transversal se conoce como fuerza de
descantillado. La fuerza de traccion que actla a lo largo del borde longitudinal se conoce
como fuerza de traccion en el borde longitudinal.

Para anclajes méas separados se pueden utilizar modelos de bielas y tirantes.

ho

U

u l— dburst_2

2,5'dburst_2

_‘_ < 1,5'h2

|~

h1
l — dburst_1
2,5'dburst_1
- <1,5'h4

< (0,30 m; 24-dp)

Proveer armadura de
desgarramiento en esta region,
con baricentro en dpst

Figura C 5.10.9.3.2-1. Disposicion de la armadura de desgarramiento

Se inducen fuerzas de descantillado en las zonas de anclaje con carga concéntrica, zonas
de anclaje con carga exceéntrica, y zonas de anclaje para multiples anclajes. Se inducen
fuerzas de traccion en los bordes longitudinales cuando la resultante de las fuerzas de
anclaje provoca carga excéntrica en la zona de anclaje.

En el caso de mudltiples anclajes, las fuerzas de descantillado son necesarias para
mantener la condicion de equilibrio, y es fundamental disponer armadura adecuada para
lograr la capacidad de carga ultima de la zona de anclaje, como se ilustra en la Figura C
5.10.9.3.2-1. Estas fuerzas de traccion son similares a las fuerzas de traccion que existen
entre zapatas individuales que soportan tabiques profundos. En la mayoria de los casos, la
minima armadura de descantillado aqui especificada sera determinante.
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Figura C 5.10.9.3.2-2. Recorrido de las fuerzas para el caso de multiples
anclajes

La Figura C 5.10.9.3.2-3 ilustra la ubicacién de las fuerzas de traccion en los bordes.
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Figura C 5.10.9.3.2-3. Fuerzas de traccion en los bordes

La minima fuerza de descantillado, a utilizar en el disefio, es igual al 2 por ciento de la
fuerza de postesado total. Este valor es menor que el 4 por ciento propuesto por Guyon
(1953) y refleja tanto resultados analiticos como experimentales que prueban que los
valores indicados por Guyon para las fuerzas de descantillado son bastante conservadores
y que en estudios experimentales rara vez se ha observado fisuracion por descantillado

(Base et al., 1966; Beeby, 1983).
La Figura C 5.10.9.3.2-4 ilustra los requisitos de armadura para las zonas de anclaje.
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Figura C 5.10.9.3.2-4. Disposicion de la armadura en las zonas de anclaje

C 5.10.9.3.3. Dispositivos de anclaje especiales (Este Articulo no tiene comentario)
C 5.10.9.3.4. Anclajes intermedios
C 5.10.9.3.4a. Requisitos generales

Los anclajes intermedios generalmente se utilizan en las construcciones por dovelas.
Ubicar los tacos para anclaje en la esquina entre el ala y las almas reduce
significativamente las solicitaciones locales en los anclajes intermedios. Las solicitaciones
locales también se pueden reducir aumentando el ancho del taco de anclaje para que
coincida con el ancho total del ala o la altura total del alma a la cual se fija el taco de
anclaje.

Para espesores del ala comprendidos entre 0,12 y 0,25 m, se recomienda un limite
superior de 12 cordones, Grado 1860 MPa, de 12,7 mm de didmetro para los cables
anclados en tacos para anclaje soportados exclusivamente por el ala. La fuerza de anclaje
del cable se debe distribuir cuidadosamente al ala mediante armadura.
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C 5.10.9.3.4b. Amarres posteriores (Este Articulo no tiene comentario)
C 5.10.9.3.4c. Armadura paratacos y nervios para anclaje

Esta armadura generalmente se provee en forma de estribos cerrados o estribos abiertos,
los cuales encierran al anclaje y lo conectan efectivamente al alma y ala adyacentes.

C 5.10.9.3.5. Diafragmas

Los diafragmas que anclan cables de postesado se pueden disefiar siguiendo los
lineamientos generales de Schlaich et al. (1987), Breen and Kashima (1991), y Wollman
(1992). Un tipico diafragma que ancla cables de postesado generalmente se comporta
como una viga de gran altura soportada en tres lados, por las alas superior e inferior y el
alma. La magnitud de la fuerza de traccién por flexion que actla sobre la cara del
diafragma opuesta al anclaje se puede determinar usando modelos de bielas y tirantes o
analisis elasticos. Los métodos aproximados, tales como el del prisma simétrico, sugerido
por Guyon (1953), no son aplicables.

Para determinar esta armadura se utilizan los métodos mas generales de los Articulos
5.10.9.4 6 5.10.9.5.

C 5.10.9.3.6. Mudltiples anclajes en losas

La armadura para resistir la fuerza de desgarramiento se dispone en la direccién de la
altura de la losa y perpendicular al eje del cable de acuerdo con el Articulo 5.10.9.3.2.

La armadura para resistir las fuerzas de traccion en los bordes se dispone en el plano de
la losa y perpendicular al eje del cable.

El uso de horquillas provee mejor confinamiento para la region de borde que el uso de
barras rectas.

C 5.10.9.3.7. Bloques desviadores

Los bloques desviadores constituyen regiones perturbadas de la estructura, y se pueden
disefiar usando un modelo de bielas y tirantes. Ensayos realizados sobre modelos a
escala han permitido obtener importante informacion acerca del comportamiento de las
regiones de los bloques desviadores. Los lineamientos de disefios y detallados son
presentados en Beaupre et al. (1988).

C 5.10.9.4. Aplicacion del modelo de bielas y tirantes al disefio de la zona general
C 5.10.9.4.1. Requisitos generales

Se puede obtener una estimacion conservadora de la resistencia de una estructura o
elemento de hormigon aplicando el teorema del limite inferior de la teoria de plasticidad de
las estructuras. Si el sistema posee suficiente ductilidad, los modelos de bielas y tirantes
satisfacen las condiciones para la aplicacion del teorema mencionado. La Figura C
5.10.9.4.1-1 ilustra el campo de tensiones elastico lineal junto con un modelo de bielas y
tirantes para el caso de una zona de anclaje con dos anclajes excéntricos (Schlaich et al.,
1987).

Debido a la limitada ductilidad del hormigon, se deberdn seleccionar modelos de bielas y
tirantes que no difieran mucho de la solucion elastica en términos de la distribucién de
tensiones. Este procedimiento reducira las redistribuciones de tensiones requeridas en la
zona de anclaje y asegurara que haya armadura en las zonas donde es mas probable que
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se produzca fisuracion. En la Figura C 5.10.9.4.1-2 se ilustran modelos de bielas y tirantes
para las zonas de anclaje que consideran algunos casos de carga tipicos.

La Figura C 5.10.9.4.1-3 ilustra el modelo de bielas y tirantes para las regiones exteriores
de las zonas de anclaje generales con anclajes cargados excéntricamente. La zona de
anclaje local se transforma en un nodo del modelo de bielas y tirantes, y se debe
determinar si el nodo es adecuado por medio de un analisis 0 ensayos a escala real.

[T TTTT T T TTiTTT]
JJLtul DI T L
4+ I THE LU+ 4+
4 LA T T EET AR+
H i TC T\
4 Gy - JOR AT H d
7~ 5T
I/ J4_V_ \\
+i+/ =i [ \\rl%
e OE e
|“ }/ ()—_1’L/T\|1

LLLLLY
T F o F T ——— biela
tirante

Figura C 5.10.9.4.1-1. Campo de tensiones principales, y superpuesto
con el modelo de bielas y tirantes
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Figura C 5.10.9.4.1-2. Modelos de bielas y tirantes para algunas zonas
de anclaje
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Figura C 5.10.9.4.1-3. Modelo de bielas y tirantes para las regiones
exteriores de la zona general

C5.10.9.4.2. Nodos

Los nodos son elementos criticos de los modelos de bielas y tirantes. La totalidad de la
zona local constituye el nodo o grupo de nodos mas critico para las zonas de anclaje. El
Articulo 5.10.9.7 asegura que la zona local es adecuada limitando la presion de apoyo
debajo del dispositivo de anclaje. Alternativamente, esta limitacion se puede superar si se
demuestra que el dispositivo de anclaje es adecuado realizando el ensayo de aceptacion
indicado en el Articulo 10.3.2.3 de la norma AASHTO LRFD Bridge Construction
Specifications.

Los nodos correspondientes a las zonas locales para el desarrollo de un modelo de bielas
y tirantes se pueden seleccionar a una profundidad de a/4 delante de la placa de anclaje,
como se ilustra en la Figura C 5.10.9.4.2-1.
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Figura C 5.10.9.4.2-1. Secciones criticas para nodos y bielas comprimidas

C5.10.9.4.3. Bielas

Para los modelos de bielas y tirantes basados en la distribucion elastica de tensiones, la
resistencia nominal del hormigon especificada en el Articulo 5.10.9.3.1 resulta adecuada.
Sin embargo, si el modelo de bielas y tirantes se aparta considerablemente de la
distribucion elastica de tensiones, se requieren grandes deformaciones plasticas y la
resistencia utilizable del hormigdon también se debera reducir si el hormigon se fisura
debido a otras solicitaciones.

Habitualmente, la geometria del nodo de una zona local y, en consecuencia, de la
interfase entre una biela y la zona local, es determinada por el tamafio de la placa de
apoyo y el modelo de bielas y tirantes seleccionado, como se ilustra en la Figura C
5.10.9.4.2-1(a). En base al ensayo de aceptacion del Articulo 10.3.2.3 de la norma
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AASHTO LRFD Bridge Construction Specifications, las tensiones en los dispositivos de
anclaje especiales se deben investigar a una distancia mayor del nodo, suponiendo que el
ancho de la biela aumenta con la distancia a partir de la zona local, como se ilustra en la
Figura C 5.10.9.4.2-1(b) (Burdet 1990).

En la Figura C 5.10.9.4.2-1(c) se ilustra la determinacién de la dimension de la biela en la
direccion del espesor del elemento.

C5.10.9.4.4. Tirantes

Debido a que la resistencia del hormigdn solicitado a traccion no es confiable, resulta
prudente despreciarla totalmente.

Al seleccionar un modelo de bielas y tirantes, s6lo se deben considerar disposiciones de
armadura que resulten practicas. La disposiciébn de la armadura, especificada en los
planos, debe concordar con el modelo de bielas y tirantes seleccionado.

C 5.10.9.5. Anaélisis elastico de tensiones

Se ha determinado que el andlisis elastico de las zonas de anclaje es aceptable y util, aun
cuando el desarrollo de fisuras en la zona de anclaje pueda provocar redistribucién de las
tensiones (Burdet, 1990).

Los resultados de un analisis elastico lineal se pueden ajustar suavizando las maximas
tensiones locales de manera de reflejar el comportamiento no lineal del hormigon a
tensiones més elevadas.

La ubicacién y magnitud de la fuerza de desgarramiento se debe obtener integrando las
tensiones de desgarramiento por traccién a lo largo de la trayectoria del cable. Este
procedimiento permite obtener una estimacién conservadora de la armadura requerida en
la zona de anclaje. Una disposicion de la armadura que se aparta de la distribucién
elastica de tensiones, es decir, una distribucion uniforme de la armadura de
desgarramiento, es aceptable siempre y cuando el baricentro de la armadura de
desgarramiento coincida con la ubicacion de la fuerza de desgarramiento.

C 5.10.9.6. Analisis y disefio de tensiones aproximadas
C 5.10.9.6.1. Limites de aplicacién

Las expresiones aqui especificadas se basan en el andlisis de elementos que tienen una
seccion transversal rectangular y una zona de anclaje cuya longitud es como minimo igual
a la mayor dimension de dicha seccién transversal. Para las secciones transversales cuya
geometria difiere significativamente de la rectangular, por ejemplo las vigas de seccion |
con alas anchas, no se deben utilizar las ecuaciones aproximadas.

Las discontinuidades, tales como las aberturas en el alma, perturban el flujo de fuerzas y
pueden provocar en la zona de anclaje mayores tensiones de compresion, fuerzas de
desgarramiento o fuerzas de traccion en los bordes. La Figura C 5.10.9.6.1-1 compara las
fuerzas de desgarramiento para un elemento de seccién transversal rectangular continua y
un elemento de seccidn transversal rectangular no continua. Las ecuaciones aproximadas
se pueden aplicar a las vigas estandares de seccion | con bloques de extremo, siempre
que la dimension longitudinal del bloque de extremo sea como minimo igual a una altura
de viga y que la transicién entre el bloque y la viga sea gradual.

Los dispositivos de anclaje se pueden considerar poco separados si su separacion entre
centros no es mayor que 1,5 veces el ancho de los dispositivos de anclaje en la direccion
considerada.
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Figura C 5.10.9.6.1-1. Efecto de las discontinuidades en la zona de anclaje

Las ecuaciones aproximadas para calcular las tensiones de compresién en el hormigén se
basan en la hipo6tesis de que la fuerza de anclaje se difunde en todas direcciones. El
requisito sobre distancia minima a los bordes satisface esta hipdtesis y se ilustra en la
Figura C 5.10.9.6.1-2. Las ecuaciones aproximadas para calcular las fuerzas de
desgarramiento se basan en andlisis por elementos finitos para un Unico anclaje actuando
en una seccion transversal rectangular.

Con la Ecuaciéon 5.10.9.6.3-1 se obtienen resultados conservadores para la armadura de
desgarramiento, aln si los anclajes no estan poco separados, pero la resultante de la
fuerza de desgarramiento estd mas préxima al anclaje que lo que indica la Ecuacién
5.10.9.6.3-2.
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Figura C 5.10.9.6.1-2. Distancias a los bordes y simbologia

C 5.10.9.6.2. Tensiones de compresion
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No es necesario realizar esta verificacion de las tensiones de compresion para los
dispositivos de anclaje basicos que satisfacen el Articulo 5.10.9.7.2.

Las Ecuaciones 5.10.9.6.2-1 y 5.10.9.6.2-2 se basan en un modelo de bielas y tirantes
para un solo anclaje con las tensiones del hormigdn determinadas como se indica en la
Figura C 5.10.9.6.2-1 (Burdet, 1990), siendo iguales el ancho de la placa de anclaje, b , y
el espesor del elemento, t . La Ecuacion 5.10.9.6.2-1 ha sido modificada para incluir casos
en los cuales b <t.

foalfp
oo
(6 )}

0.1
0 1 1 1 1 1 1 | 1
0 5 10 15 20 25 30 35 40 45

Angulo de las bielas o [grados]

Figura C 5.10.9.6.2-1. Zona local e interfase de las bielas

Para multiples anclajes separados una distancia menor que 2-a.;, €S necesario aplicar un
factor de correccién, x . Este factor se basa en una distribucion de tensiones supuesta a
una distancia igual a un ancho de placa de anclaje delante del dispositivo de anclaje, como
se indica en la Figura C 5.10.9.6.2-2.

S < 2:8gff

Figura C 5.10.9.6.2-2. Multiples anclajes poco separados

Reglamento CIRSOC 802, Comentarios Cap.5-79



IAAA
—_—
W)
e

Figura C 5.10.9.6.2-3. Area de apoyo efectiva

C 5.10.9.6.3. Fuerzas de desgarramiento por traccion

Las Ecuaciones 5.10.9.6.3-1 y 5.10.9.6.3-2 se basan en los resultados de analisis elasticos
lineales de tensiones (Burdet, 1990). La Figura C 5.10.9.6.3-1 ilustra la simbologia
utilizada en las ecuaciones.
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b) Dispositivos de anclaje poco separados

Figura C 5.10.9.6.3-1. Simbologia utilizada en las Ecuaciones 5.10.9.6.3-
1y 5.10.9.6.3-2

C 5.10.9.6.4. Fuerzas de traccion en los bordes
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Si el baricentro de todos los cables esta ubicado fuera del nacleo central de la seccion, se
inducen tanto fuerzas de descantillado como fuerzas de traccion en los bordes
longitudinales. En la Figura C 5.10.9.6.4-1 se ilustra la determinacién de las fuerzas de
traccion en los bordes para el caso de anclajes excéntricos. Cualquier tipo de andlisis para
viga sometida a flexion y carga axial es aceptable. Como en el caso de mdltiples anclajes,
esta armadura es fundamental para el equilibrio de la zona de anclaje. Es importante
considerar las secuencias de tesado que podrian provocar cargas excéntricas temporarias
en la zona de anclaje.

- h/2 hi2

Figura C 5.10.9.6.4-1. Determinacion de las fuerzas de traccion en los
bordes para anclajes excéntricos

C 5.10.9.7. Disefio de las zonas locales
C 5.10.9.7.1. Dimensiones de la zona local

El objetivo de los requisitos de este Articulo es asegurar una adecuada resistencia del
hormigén en la zona local. No deben ser considerados como lineamientos para el disefio
de los dispositivos y accesorios de anclaje en si.

La zona local es la region altamente solicitada inmediatamente alrededor del dispositivo de
anclaje. Resulta conveniente definir esta regién en términos geométricos antes que en
términos de nivel de tensién. En la Figura C 5.10.9.7.1-1 se ilustra la zona local.
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Figura C 5.10.9.7.1-1. Geometria de la zona local

En el caso de anclajes poco separados también se debe considerar una zona local
agrandada que abarque todos los anclajes individuales.

C 5.10.9.7.2. Resistencia del apoyo

Este Reglamento presenta limites de presién de apoyo para los dispositivos de anclaje,
denominados dispositivos de anclaje normales, que no han de ser ensayados de acuerdo
con el ensayo de aceptacion del Articulo 10.3.2.3 de la norma AASHTO LRFD Bridge
Construction Specifications. Alternativamente, si un sistema de anclaje aprueba el ensayo
de aceptacion, estos limites se pueden superar. Las Figuras C 5.10.9.7.2-1, C 5.10.9.7.2-
2,y C5.10.9.7.2-3 ilustran los requisitos del Articulo 5.10.9.7.2 (Roberts, 1990).

2/

Z~— abertura para la
vaina del tendon

a) b)
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Figura C 5.10.9.7.2-1. Area de la superficie de apoyo de hormigon para
la Ecuacién 5.10.9.7.2-2
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Figura C 5.10.9.7.2-2. Area efectiva de la placa de apoyo para
dispositivos de anclaje con placa de acufiamiento
separada
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Figura C 5.10.9.7.2-3. Area efectiva de la placa de apoyo para
dispositivos de anclaje sin placa de acufiamiento
separada

Se puede calcular una superficie de apoyo efectiva mayor suponiendo un area efectiva y
verificando los nuevos valores de f, y nit.

C 5.10.9.7.3. Dispositivos de anclaje especiales

La mayoria de los dispositivos de anclaje caen dentro de esta categoria y deben pasar el
ensayo de aceptacion del Articulo 10.3.2.3 de la norma AASHTO LRFD Bridge
Construction Specifications. Sin embargo, muchos de los sistemas de anclaje actualmente
disponibles en Estados Unidos han pasado ensayos de aceptacion equivalentes. Los
resultados de estos ensayos se pueden considerar aceptables si el procedimiento de
ensayo es similar en términos generales al especificado en el Articulo 10.3.2.3 de la norma
AASHTO LRFD Bridge Construction Specifications.
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Ademas de cualquier armadura de confinamiento requerida, en el ensayo de aceptacion
para dispositivos de anclaje especiales, el Articulo 10.3.2.3.4 de la norma AASHTO LRFD
Bridge Construction Specifications permite utilizar armadura superficial suplementaria.
También se debe disponer armadura equivalente en la propia estructura. Para este
requisito de armadura se pueden considerar otras armaduras de la zona general ubicadas
dentro de la parte de la zona de anclaje correspondiente.

C 5.10.10. Zonas de anclaje de pretensado
C 5.10.10.1. Resistencia al hendimiento

El propdsito fundamental de haber elegido para este requisito una tension limite del acero
de 140 MPa es limitar la fisuracion.

La resistencia al hendimiento es de primordial importancia en las partes relativamente
delgadas de los elementos pretensados que son altos o anchos, tales como las almas de
las vigas de seccion | y las almas y alas de las vigas cajon y vigas tipo omega invertida. El
acero de pretensado que esta bien distribuido en tales partes reducira las fuerzas de
hendimiento, mientras que el acero que se agrupa o concentra en los dos extremos de un
elemento requerira incrementar la resistencia al hendimiento.

Para los elementos de la losa pretensada, el ancho del elemento es mayor que la altura.
Una zona de traccion se forma entonces en la direccién horizontal perpendicular al eje del
elemento.

Para vigas tipo omega invertida y vigas cajon, los cordones de pretensado estan ubicados
en el ala inferior y en las almas. Las zonas de traccién se forman entonces en ambas
direcciones, vertical y horizontal, en las almas y en las alas. Se requiere armadura en
ambas direcciones para resistir las fuerzas de hendimiento.

La experiencia ha demostrado que las disposiciones de este Articulo controlan por lo
general satisfactoriamente la formacion de fisuras en las zonas extremas de los elementos
pretensados; sin embargo, bajo ciertas condiciones puede ser necesario mas armadura
que lo requerido por este Articulo. Las Figuras C 5.10.10.1-1 y C 5.10.10.1-2 muestran
ejemplos de armado de hendimiento en vigas tipo omega invertida y en losas huecas.

Eje de la viga prefabricada
Eje del tipo omega invertida Eje del
alrlna
Cordones 11
temporarios

Armadura de
hendimiento

_reql‘_'?”dae_n T T i 00000000000 !
direccion vertical QNO00000000 0000000QAOQT |
y horizontal

Figura C 5.10.10.1-1. Viga tipo omega invertida prefabricada
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Figura C 5.10.10.1-2. Losa hueca prefabricada

C 5.10.10.2. Armadura de confinamiento (Este Articulo no tiene comentario)
C 5.10.11. Requisitos para el disefio sismorresistente (A definir por INPRES)

C5.10.12. Armadura para elementos comprimidos de seccién rectangular hueca
(Este Articulo no tiene comentario)

C 5.10.12.1. Requisitos generales (Este Articulo no tiene comentario)

C 5.10.12.2. Separacion de las armaduras (Este Articulo no tiene comentario)
C 5.10.12.3. Estribos cerrados (Este Articulo no tiene comentario)

C 5.10.12.4. Empalmes (Este Articulo no tiene comentario)

C 5.10.12.5. Estribos cerrados de esquina (Este Articulo no tiene comentario)

C5.11. ANCLAJE Y EMPALME DE LAS ARMADURAS
C 5.11.1. Requisitos generales
C5.11.1.1. Requisitos basicos

La mayoria de los requisitos de este Articulo se basan en el Reglamento CIRSOC 201-
2005 y su comentario.

C5.11.1.2. Armadura de flexion
C5.11.1.2.1. Requisitos generales

Como maximo, en una seccion se pueden interrumpir barras alternadas.

Ediciones anteriores del Standard Specifications, exigian que la armadura de flexiébn no
terminara en una zona traccionada a menos que se satisficiera una de las siguientes
condiciones:

o El esfuerzo de corte mayorado en la seccion en la cual se interrumpe la armadura
no debia ser mayor que 2/3 de la resistencia minorada al corte, incluyendo la
resistencia al corte proporcionada por la armadura de corte.

e Alolargo de cada barra o alambre que se interrumpe se debia disponer un érea de
estribo que exceda el valor del area requerida por corte y torsion, en una longitud
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no menor a 3/4 de la altura util del elemento medida a partir del punto de
finalizacion de la armadura. El 4rea excedente de estribos, A, , debia ser igual o
mayor que 0,40-b,-s/fy; . La separacion, s , no debia ser mayor que 0,125-d/4; ,
siendo g, el cociente entre el area de la armadura interrumpida y el area total de la
armadura traccionada de la seccion.

e La armadura que se continuaba en el elemento, constituida por barras con d, < 32
mm o alambres con d, £ 16 mm, debian tener en la seccién donde se termina la
barra o alambre cortado, un area igual al doble del area requerida por flexién, y al
mismo tiempo el esfuerzo de corte mayorado no debia superar las 3/4 partes de la
resistencia minorada al corte.

En la actualidad estos requisitos son suplementados por los requisitos del Articulo 5.8, los
cuales toman en cuenta la necesidad de proveer armadura longitudinal para reaccionar a
la componente horizontal de las diagonales inclinadas comprimidas que contribuyen a la
resistencia al corte.

Los anclajes suplementarios pueden ser en forma de ganchos o soldaduras a barras de
anclaje.

C5.11.1.2.2. Armadura de momento positivo

Ediciones anteriores del Standard Specifications requerian que en los apoyos extremos y
en los puntos de inflexién, la armadura de traccién para momento positivo se limitara a un
diametro tal que la longitud de anclaje, €; , determinada para la tension de fluencia
especificada f, , de acuerdo con el Articulo 5.11.2.1, satisficiera la Ecuacion C 5.11.1.2.2-1:

Mn
ly S+ L, (C5.11.1.2.2-1)

u

donde:

M, momento resistente nominal, suponiendo que toda la armadura de la
seccion esta solicitada a la tension de fluencia especificada f, , en kN-m.

Vy esfuerzo de corte mayorado en la seccién, en kN.

e, longitud embebida més alla del centro de un apoyo o punto de inflexion; se
toma como el mayor valor entre la altura Gtil del elementoy 12-d, , en m.

No es necesario satisfacer la Ecuacion C 5.11.1.2.2-1 en el caso de las armaduras que
terminan mas alla del eje de los apoyos extremos y tienen un gancho normal o un anclaje
mecénico como minimo equivalente a un gancho normal.

El valor de M,/V, de la Ecuacion C 5.11.1.2.2-1 se debia incrementar en 30 por ciento
para armaduras cuyos extremos estaban ubicados en areas en las cuales una reaccion
aplicaba una compresion transversal a la cara de la viga considerada.

En la Figura C 5.11.1.2.2-1 se ilustra el significado del requisito del 30 por ciento.
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Anclaje extremo, {, +—1,3 M,/V,

=

Ay
Max. &g

Nota: El factor 1,3 sélo se puede utilizar si la reaccion confina los
extremos de la armadura.

Figura C 5.11.1.2.2-1. Confinamiento de los extremos

En la actualidad estos requisitos son suplementados por los requisitos del Articulo 5.8, los
cuales toman en cuenta la necesidad de proveer armadura longitudinal para reaccionar a
la componente horizontal de las diagonales inclinadas comprimidas que contribuyen a la
resistencia al corte.

Armaduras con tensiones de fluencia especificada superiores a 500 MPa pueden requerir
mayores prolongaciones que la especificada por este Articulo.

C5.11.1.2.3. Armadura de momento negativo (Este Articulo no tiene comentario)
C5.11.1.2.4. Uniones resistentes al momento

La publicacion ACI Detailing Manual contiene detalles para desarrollar la continuidad de
las armaduras a través de las uniones.

A partir de este escrito (Otoflo de 1997) se estan llevando a cabo numerosas
investigaciones sobre uniones resistentes al momento, especialmente en relaciéon con su
comportamiento sismico (a definir por INPRES). Se recomienda consultar los resultados
de estas investigaciones apenas estén disponibles.

C5.11.2. Anclaje de las armaduras

Si bien la tension de fluencia especificada de la armadura utilizada en el disefio no debe
exceder de 500 MPa, los ensayos han demostrado que se necesita una longitud de anclaje
mayor con una armadura conforme a la norma ASTM A1035/A1035M para lograr una
ductilidad comparable a la conseguida con armadura conforme a la norma AASHTO M 31.
Ensayos limite han demostrado una falta de ductilidad en los empalmes traccionados de la
armadura conforme con la norma ASTM A1035 en comparacién con el comportamiento de
los empalmes con armadura conforme a la norma AASHTO M 31, cuando la longitud de
empalme se calcula utilizando la maxima tension de fluencia de disefio de 500 MPa. Sin
embargo, cuando la longitud de empalme de la armadura conforme a la norma ASTM
A1035/A1035M se determina utilizando su tension de fluencia minimo especificado de 690
MPa, se alcanza mas ductilidad. En consecuencia, se propone utilizar 690 MPa hasta que
investigaciones adicionales indiquen un valor alternativo.

C5.11.2.1. Barras conformadas y alambre conformado en traccion (Este Articulo no
tiene comentario)

C5.11.2.1.1. Longitud de anclaje en traccion (Este Articulo no tiene comentario)

C5.11.2.1.2. Factores de modificacion que aumentan €; (Este Articulo no tiene
comentario)
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C5.11.2.1.3. Factores de modificacion que reducen €; (Este Articulo no tiene
comentario)

C 5.11.2.2. Barras conformadas en compresion (Este Articulo no tiene comentario)
C5.11.2.2.1. Longitud de anclaje en compresién (Este Articulo no tiene comentario)
C5.11.2.2.2. Factores de modificacién (Este Articulo no tiene comentario)

C 5.11.2.3. Paquetes de barras (Este Articulo no tiene comentario)

C5.11.2.4. Ganchos normales en traccion

C5.11.2.4.1. Longitud basica de anclaje de un gancho

¢
}
\~ Secciodn critica
212-dp
r*
¢

6 mm < dp €25 mm
Bl 4 25 mm < dp <32 mm

r+—= dp > 32 mm

Figura C5.11.2.4-1. Detalle de los ganchos en las barras y alambres
para efectivizar el anclaje de la armadura

C5.11.2.4.2. Factores de modificacién

Ensayos recientes indican que la longitud de anclaje de las barras terminadas en gancho
se debe incrementar 20 por ciento para tomar en cuenta la reduccion de la adherencia
gue se produce si las armaduras estan recubiertas con resina epoxi. La modificacion
propuesta fue adoptada por el Comité ACI 318 en la edicion 1992 de la norma Building
Code Requirements for Reinforced Concrete (Hamad et al., 1990).

C5.11.2.4.3. Estribos para las barras terminadas en gancho (Este Articulo no tiene
comentario)

C5.11.2.5. Malla soldada de alambre (Este Articulo no tiene comentario)
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C5.11.2.5.1. Malla de alambre conformado (Este Articulo no tiene comentario)
C5.11.2.5.2. Malla de alambre liso (Este Articulo no tiene comentario)
C5.11.2.6. Armadura de corte

C5.11.2.6.1. Requisitos generales (Este Articulo no tiene comentario)

C5.11.2.6.2. Anclaje de las armaduras conformadas (Este Articulo no tiene
comentario)

C5.11.2.6.3. Anclaje de las armaduras de malla de alambre

F dos alambres horizontales superior e inferior

ﬁ t J min. 0,05 m
d/2 alambre liso

o conformado
segun se requiera +—~|

como minimo el
d mayor valor entre
d/46 0,05m

armadura principal —]

o o

min. 0,05 m

el alambre mas externo no
debe estar por encima de la
armadura principal mas baja

Figura C 5.11.2.6.3-1. Anclaje de la armadura de corte compuesta por

un estribo de una rama realizado con malla de
acero soldada.

C5.11.2.6.4. Estribos cerrados (Este Articulo no tiene comentario)

C 5.11.3. Anclaje mediante anclajes mecéanicos

No se han desarrollado detalles normalizados para este tipo de dispositivos.

C5.11.4. Anclaje de los cordones de pretensado

C5.11.4.1. Requisitos generales

Entre el extremo de la longitud de transferencia y la longitud de anclaje, la tensién en el

cordon crece desde la tension efectiva en el acero de pretensado luego de las pérdidas

hasta alcanzar la tension en el cordon correspondiente a la resistencia nominal del

elemento.

C5.11.4.2. Cordones adherentes
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En Octubre de 1988 un memorando de la FHWA impuso la aplicacion de un factor de
amplificaciéon igual a 1,6 en la Ecuacion 5.11.4.2-1 del Reglamento. La expresion
modificada es conservadora por naturaleza, pero refleja adecuadamente las
caracteristicas correspondientes al caso mas desfavorable de los cordones enviados antes
de 1997. Para eliminar la necesidad de aplicar este factor, la Ecuacion 5.11.4.2-1 se ha
modificado incorporando el factor « .

La correlacion entre la tensidn en el acero y la distancia sobre el cual el cordon se adhiere
al hormigoén se puede representar tedricamente mediante la relacion indicada en la Figura
C 5.11.4.2-1. Esta variacion teorica de la tensién del corddén puede ser utilizada para el
andlisis de las secciones dentro de la longitud de transferencia y la longitud de anclaje en
el extremo de los elementos pretensados.

fos Resistencia nominal del elemento
o
[0}
@
D f Pretensado efectivo
° °pe (Iox - 60-dp)
5 fox = Foe + —————— (fos - Toe)
i 7ol (g -60dy)
(0]
[
; =fpe-lpx
PX 60-dp
Extremo del
elen:)ento 60-dp Extremo de la longitud de transferencia
extremo libre 'px
del cordén ly

Figura C 5.11.4.2-1. Relacién tedrica entre la tensién del acero y la
distancia desde el extremo libre del cordon.

C5.11.4.3. Cordones parcialmente desadheridos

Ensayos realizados por el Departamento de Transporte del Estado de Florida (Shahawy,
Robinson, and Batchelor, 1993; Shahawy and Batchelor, 1991) indican que la resistencia
de anclaje de los cordones es uno de los factores que mas contribuye a la resistencia al
corte de las zonas de los extremos de las vigas de hormigdn pretensado. El limite
recomendado de 25 por ciento de cordones desadheridos se obtuvo en base a dichos
ensayos. Se hallé que la capacidad de corte era inadecuada, en vigas ensayadas a escala
real, si el 40 por ciento de los cordones estaban desadheridos.

Algunos estados han tenido éxito con porcentajes mas elevados de cordones parcialmente
desadheridos. Siempre se deben considerar las practicas que resultaron exitosas en el
pasado, pero la resistencia al corte en la regién se debe investigar cuidadosamente
considerando en forma debida la reduccién de la fuerza horizontal disponible al considerar
el diagrama de cuerpo libre de la Figura C 5.8.3.5-1 y todas las demas determinaciones de
capacidad de corte segun cualquiera de los requisitos de este Capitulo.

En diferentes instituciones se han realizado investigaciones que confirman el hecho de que
los cordones de pretensado que estan parcialmente desadheridos tienen una mayor
longitud de anclaje.
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C5.11.5. Empalme de las barras de armadura

C5.11.5.1. Detalles de armado (Este Articulo no tiene comentario)
C 5.11.5.2. Requisitos generales

C5.11.5.2.1. Empalmes por yuxtaposiciéon

Esta relacion, k , se puede determinar del analisis de momento-curvatura de la columna
utilizando programas computacionales apropiados. Por simplicidad, un valor de k = 0,5 se
puede utilizar conservadoramente para la mayoria de las aplicaciones.

La longitud de desarrollo de la armadura longitudinal de la columna en pilotes excavados
proviene del “WSDOT-TRAC Report WA-RD 417.1 — Noncontact Lap Splices in Bridge
Column-Shaft Connections”.

C5.11.5.2.2. Conexiones mecanicas

El criterio de tension versus deslizamiento fue desarrollado por el Departamento de
Transporte del Estado de California.

Los tipos de conectores mecanicos que se utilizan en la actualidad incluyen los conectores
tipo camisa roscada, los conectores tipo camisa metalica y relleno, y los conectores tipo
camisa estampada en frio, muchos de los cuales son dispositivos propietarios o
patentados que se pueden adquirir en el mercado. Si se han de utilizar conectores
propietarios o patentados la documentacion técnica debe incluir un procedimiento para su
ensayo y aprobacion.

El ACI 439.3R (1991) contiene informacién basica sobre diferentes tipos de dispositivos
mecanicos patentados de conexion.

C5.11.5.2.3. Empalmes soldados

Se eliminé el requisito que limitaba los empalmes totalmente soldados exclusivamente al
caso de barras soldadas por contacto a tope que especificaban las ediciones anteriores de
las Especificaciones Estandares. Se desconoce el propdsito de este requisito, pero es
posible gue haya sido una consecuencia indirecta de las preocupaciones sobre la fatiga de
otros tipos de empalmes soldados. Se debe observar que este Articulo exige que todas las
soldaduras utilizadas para empalmar barras de armadura satisfagan la edicion vigente del
AWS Code, y que este Reglamento limita los empalmes soldados por yuxtaposicion a
barras d,20 y menores.

C5.11.5.3. Empalme de la armadura solicitada a traccién
La longitud de anclaje en traccién, €, , utilizada como base para calcular las longitudes de
empalme debe incluir todos los factores de modificacion especificados en el Articulo

5.11.2.

C5.11.5.3.1. Empalmes por yuxtaposicion solicitados a traccion (Este Articulo no
tiene comentario)

C5.11.5.3.2. Conexiones mecénicas o empalmes soldados solicitados a traccion
Para el calculo de los esfuerzos de traccion anclados en cada seccion, la tension de la

armadura empalmada se puede considerar como la resistencia especificada del empalme.
La tension de la armadura que no se empalma se puede considerar como f, veces la
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relacion entre la menor longitud de anclaje real y la longitud de anclaje, €4, requerida para
desarrollar la tension de fluencia especificada f, .

C 5.11.5.4. Empalmes en tirantes traccionados
Se supone que un tirante traccionado tiene:

e Una fuerza de traccion axial suficiente para generar traccion en toda la seccion
transversal, y

e Un nivel de tensién en la armadura tal que todas las barras son plenamente
efectivas.

Son ejemplos de elementos que se pueden clasificar como tirantes traccionados los
tensores en los arcos, las péndolas que transmiten la carga a una estructura de soporte
superior, y los elementos principales de traccién en un reticulado.

C 5.11.5.5. Empalmes en las barras solicitadas a compresion
C 5.11.5.5.1. Empalmes por yuxtaposicion solicitados a compresion

El area efectiva de los estribos cerrados es el area de las ramas perpendiculares al
espesor del elemento, vista en corte transversal.

C5.11.5.5.2. Conexiones mecanicas o empalmes soldados solicitados a
compresion (Este Articulo no tiene comentario)

C 5.11.5.5.3. Empalmes por contacto a tope (Este Articulo no tiene comentario)

C5.11.6. Empalmes de las mallas de acero soldadas de alambres (Este Articulo no
tiene comentario)

C5.11.6.1. Empalmes de las mallas de acero soldadas de alambres conformados
solicitados a traccién (Este Articulo no tiene comentario)

C5.11.6.2. Empalmes de las mallas de acero soldadas de alambres lisos
solicitados atraccién (Este Articulo no tiene comentario)

C 5.12. DURABILIDAD
C5.12.1. Requisitos generales

Las consideraciones de disefio que tienen por objetivo lograr mayor durabilidad incluyen la
calidad del hormigén, el uso de recubrimientos protectores, el minimo recubrimiento de
hormigon, la distribucién y el didmetro de las armaduras, los detalles de armado y los
anchos de fisura. En el Informe del ACI Committee Report 222 (ACI 1987) y en el trabajo
de Posten et al. (1987) se puede encontrar mas lineamientos sobre este tema.

El principal objetivo de este Reglamento, en relacién con la durabilidad, es prevenir la
corrosion del acero de las armaduras. La norma AASHTO LRFD Bridge Construction
Specifications contiene requisitos sobre incorporacién de aire en el hormigén y algunos
procedimientos constructivos especiales para el hormigbn expuesto a aguas salobres o
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sulfatadas. En caso que las condiciones locales sean inusuales, la documentacion técnica
debe aumentar los requisitos para proveer durabilidad.
Los factores criticos que contribuyen a la durabilidad de las estructuras de hormigén son:

e El adecuado recubrimiento de hormigén sobre las armaduras,
o El uso de combinaciones cemento-agregados no reactivas,

e Una buena compactacion del hormigon,

e Un adecuado contenido de cemento,

¢ Una baja relacion agua-cemento, y

e Un buen curado, preferentemente con agua.

Generalmente se recomienda incorporar aire cuando, debido a la ubicacién y condiciones
de exposicion del sitio de emplazamiento, se anticipan 20 o mas ciclos de congelamiento y
deshielo por afio. Los tableros y barandas son los elementos méas vulnerables, mientras
gue la accion de los ciclos de congelamiento y deshielo rara vez dafian las zapatas y otros
elementos enterrados.

Los suelos o aguas sulfatados, a veces llamado élcali, contienen elevados niveles de
sulfatos de sodio, potasio, calcio, 0 magnesio. El agua salada, la presencia de mas de 0,1
por ciento de sulfatos solubles en agua en el suelo, 0 mas de 150 ppm de sulfatos en el
agua justifican el uso de los procedimientos constructivos especiales requeridos por la
norma AASHTO LRFD Bridge Construction Specifications. Estos requisitos incluyen evitar
construir juntas entre los niveles de aguas bajas y el nivel superior de la accion del oleaje.
Para contenidos de sulfato superiores a 0,2 por ciento en suelo 6 1500 ppm en agua, se
justifica el uso de hormigones especiales. EI ACI 201 o el Concrete Manual (1981)
contienen mas informacién sobre este tema.

C5.12.2. Agregados reactivos - Reaccion alcali-silice (Este Articulo no tiene
comentario)

C 5.12.3. Recubrimiento de hormigon

El factor de modificacion del recubrimiento de hormigdn que se utiliza en combinacion con
la Tabla 5.12.3-1 reconoce la menor permeabilidad asociada con una menor relacién
agua-cemento.

El recubrimiento minimo es necesario para lograr durabilidad e impedir el hendimiento que
provocan las tensiones de adherencia, ademas de permitir una tolerancia para la
colocacion.

C 5.12.4. Recubrimientos protectores
La seccion correspondiente a materiales de la norma AASHTO LRFD Bridge Construction
Specifications contiene especificaciones para determinar si un recubrimiento epoxi es

aceptable.

C 5.12.5. Proteccién de los cables de pretensado
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En ciertos casos, como por ejemplo la unién de elementos prefabricados longitudinales
mediante postesado transversal, la integridad de la estructura no depende de la resistencia
por adherencia de los cables, sino que depende del confinamiento logrado por los
elementos que proveen el pretensado. Es mas facil inspeccionar y reemplazar los cables
no adherentes, uno por uno, en caso de ser necesario.

Se ha logrado proteger exitosamente los cables externos ubicados en tubos metélicos o de
polietileno utilizando mortero de cemento. También se ha logrado una proteccion exitosa
utilizando grasas densas u otros medios anticorrosivos en casos en los cuales se prevé un
futuro reemplazo. Las regiones de anclaje de los cables se deben proteger mediante
encapsulado u otros medios adecuados. Este es un tema critico para los cables no
adherentes, ya que cualquier falla del anclaje puede liberar todo el cable.

C 5.13. SISTEMAS O ELEMENTOS ESTRUCTURALES
C5.13.1. Losas de tablero (Este Articulo no tiene comentario)

C 5.13.2. Diafragmas, vigas de gran altura, ménsulas cortas y vigas con resaltos
horizontales

C 5.13.2.1. Requisitos generales

Si la altura de un elemento estructural es grande en relacién con su longitud de tramo se
puede utilizar la definicion de elemento de gran altura indicada en el Articulo 5.2.

Como se observa en el Comentario del Articulo 5.6.3, el método de disefio por secciones
no es valido para algunos elementos de gran altura; por lo tanto, estos elementos se
deben disefiar mediante un modelo de bielas y tirantes.

En el Articulo 11.8 del Reglamento CIRSOC 201-05, se puede encontrar otra teoria
reconocida para el disefio de estos elementos.

C 5.13.2.2. Diafragmas

En ciertos tipos de construcciones, los diafragmas extremos se pueden reemplazar por
una viga de borde o una faja de losa de mayor resistencia disefiada para actuar como
portico vertical con los extremaos de las vigas. Estos tipos son las vigas | y doble T de baja
altura. Estos porticos se deben disefiar para las cargas de ruedas.

Los diafragmas deben ser esencialmente macizos, excepto en donde se requieran
aberturas para acceso y paso de tuberias e instalaciones de servicio.

En los puentes curvos, la necesidad de disponer diafragmas y la separacion entre los
mismos dependen del radio de curvatura y de las dimensiones de las almas y alas.
Algunas referencias han encontrado que los diafragmas interiores contribuyen muy poco al
comportamiento global de los puentes vigas tipo cajon de hormigon.

La Figura C 5.13.2.2-1 ilustra la aplicacion del modelo de bielas y tirantes para analizar las
fuerzas en un diafragma interior pretensado de un puente tipo viga cajon.
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Figura C5.13.2.2-1. Diafragma de un puente tipo viga cajon: a)
Regiones perturbadas y modelo del alma cerca
del diafragma; b) Diafragma y modelo; c) y d)
Pretensado del alma y del diafragma (Schlaich et
al., 1987)

C 5.13.2.3. Detalles de armado para las vigas de gran altura

La Figura C 5.13.2.3-1 ilustra una aplicacion del modelo de bielas y tirantes para el analisis
de vigas de gran altura.
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Figura C 5.13.2.3-1. Comportamiento en abanico: a) Modelo de bielas
y tirantes para una viga de gran altura cargada
uniformemente; b) Campo de tensiones en forma
de abanico; c) Sistema de bielas y tirantes para
una Unica carga equivalente R que reemplaza la
carga distribuida q; d) Abanico continuo
desarrollado a partir de una biela discreta.

C5.13.2.4. Ménsulas cortas
C5.13.2.4.1. Requisitos generales

La Figura C 5.13.2.4.1-1 ilustra la aplicacibn de modelos de bielas y tirantes para el
andlisis de ménsulas cortas.
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Figura C 5.13.2.4.1-1. Diferentes condiciones de apoyo que conducen
a diferentes modelos de bielas y tirantes y
diferentes disposiciones de armadura en
meénsulas cortas y vigas con resaltos
horizontales (Schlaich et al., 1987)
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Figura C 5.13.2.4.1-1 (Cont.). Diferentes condiciones de apoyo que
conducen a diferentes modelos de bielas y
tirantes y diferentes disposiciones de armadura
en ménsulas cortas y vigas con resaltos
horizontales (Schlaich et al., 1987)

Los anclajes para desarrollar la armadura pueden incluir:
e Una soldadura estructural a una barra transversal como minimo de igual didmetro,
e Doblar las barras principales hacia abajo de manera de formar un bucle continuo, o
e Algun otro medio de anclaje efectivo.

C5.13.2.4.2. Alternativas al modelo de bielas y tirantes (Este Articulo no tiene

comentario)

C 5.13.2.5. Vigas con resaltos horizontales

C 5.13.2.5.1. Requisitos generales

Las vigas con resaltos horizontales se diferencian de las ménsulas cortas en que su ancho

a lo largo de la cara del elemento de apoyo es mayor que (W + 5-a¢), como se ilustra en la
Figura 5.13.2.5.3-1. Ademas, los resaltos horizontales estan unidos al elemento que los
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soporta principalmente por medio de tirantes traccionados, mientras que las ménsulas
utilizan una biela comprimida que penetra directamente hacia el interior del elemento que
las soporta. En general, las vigas con resaltos horizontales son continuas entre los puntos
de aplicacion de las fuerzas de apoyo. Las entalladuras se deben considerar como
resaltos horizontales invertidos.

Los ejemplos de vigas con resaltos horizontales incluyen las articulaciones dentro de los
tramos y los cabezales en forma de viga T invertida, como se ilustra en la Figura C
5.13.2.5.1-1.

Entalladura
" W/ /A ‘7
C .

Resalto horizontal

Elevacion
ARTICULACION
1 |

T - 7

Elevacion

1
B B

Corte

VIGA T INVERTIDA

Figura C 5.13.2.5.1-1. Ejemplos de vigas con resaltos horizontales

C 5.13.2.5.2. Disefio al corte (Este Articulo no tiene comentario)

C5.13.2.5.3. Disefio para flexion y fuerza horizontal (Este Articulo no tiene
comentario)

C 5.13.2.5.4. Disefio al punzonado

En la Figura 5.13.2.5.4-1 se ilustra el area de hormigon que resiste el punzonado para
cada una de las cargas concentradas. El area de la pirdmide truncada se aproxima como
el promedio del perimetro de la placa de apoyo y el perimetro a la altura d, suponiendo
pendientes de 45°. Si las pirAmides se superponen serd necesario investigar las areas
combinadas.
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C5.13.2.5.5. Disefio de la armadura de suspension (Este Articulo no tiene
comentario)

C 5.13.2.5.6. Disefo paralos apoyos (Este Articulo no tiene comentario)
C 5.13.3. Zapatas
C 5.13.3.1. Requisitos generales

Aunque los requisitos del Articulo 5.13.3 se aplican a las zapatas aisladas que soportan
una Unica columna o tabique, la mayor parte de los requisitos son en general aplicables a
las zapatas combinadas y plateas que soportan varias columnas y/o tabiques.

C 5.13.3.2. Cargas y reacciones

La hipotesis de que la ubicacién real de los pilotes puede no coincidir con la ubicacion
programada reconoce las variables constructivas que suelen encontrarse, y es consistente
con las tolerancias permitidas por la norma AASHTO LRFD Bridge Construction
Specifications. Se puede suponer que las desviaciones serdn menores si la
documentacién técnica exige el empleo de equipos especiales, como por ejemplo
plantillas, para lograr un hincado de precision.

Para los pilotes de seccién no circular, como “diametro” se debe utilizar la mayor de las
dimensiones de la seccion transversal.

C 5.13.3.3. Factores de resistencia (Este Articulo no tiene comentario)

C 5.13.3.4. Momento en las zapatas

Se puede determinar el momento en cualquier seccién de una zapata haciendo pasar un
plano vertical a través de la zapata y calculando el momento de las fuerzas que actian a

un lado de dicho plano vertical.

C5.13.3.5. Distribucion de la armadura de momento (Este Articulo no tiene
comentario)

C 5.13.3.6. Corte en losas y zapatas

C5.13.3.6.1. Secciones criticas para corte

En el caso general de un muro de sostenimiento en voladizo, en el cual la carga
descendente sobre el talon es mayor que la reaccion ascendente del suelo debajo del

talén, la seccion critica para corte se toma en la cara posterior del muro, como se ilustra en
la Figura C 5.13.3.6.1-1, donde d, es la altura efectiva para corte.
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Figura C 5.13.3.6.1-1. Ejemplo de secciones criticas para corte en zapatas

Si un acartelamiento tiene una relacion altura-longitud mayor o igual que 1:1 tomando la
altura en la direccion de la fuerza de corte analizada, este acartelamiento puede ser
considerado como un cambio abrupto de seccion, y la seccién de disefio se puede tomar a
una distancia d, sobre la longitud, tomando d, como la altura de corte efectiva mas alla del
acartelamiento.

Si un pilote de gran diametro esta sujeto a momentos flectores significativos, la carga en la
seccion critica se puede ajustar considerando a los efectos tedricos a la reaccion del pilote
sobre la zapata como la distribuciébn de tensiones resultante de la carga axial y el
momento.

C 5.13.3.6.2. Comportamiento en una direccién (Este Articulo no tiene comentario)
C 5.13.3.6.3. Comportamiento en dos direcciones

Se ha conservado la expresion tradicional para calculo de la resistencia al punzonado.

Si los perimetros de corte de las cargas individuales se superponen o se proyectan mas
alla del borde del elemento, el perimetro critico b, se debe tomar como aquella porcién de
la menor envolvente del perimetro de corte individual que realmente resistira el corte
critico para el grupo considerado. En la Figura C 5.13.3.6.3-1 se ilustra una situacion de
este tipo.
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Figura C 5.13.3.6.3-1. Seccion critica modificada para corte con
perimetros criticos que se superponen

C 5.13.3.7. Anclaje de la armadura (Este Articulo no tiene comentario)

C 5.13.3.8. Transferencia de solicitaciones en la base de la columna (Este Articulo
no tiene comentario)

C 5.13.4. Pilotes de hormigon

C 5.13.4.1. Requisitos generales

Se supone que el material directamente debajo de una zapata soportada por pilotes no
soporta ninguna parte de las cargas aplicadas.

Las ubicaciones en las cuales no existe apoyo lateral incluyen cualquier parte de un pilote
ubicada por encima del nivel de socavacion o futura excavacion anticipada, asi como las
partes que se extienden por encima del nivel del terreno.

C5.13.4.2. Empalmes

La norma AASHTO LRFD Bridge Construction Specifications contiene requisitos que
indican dejar pequefias prolongaciones en la parte superior de los pilotes de hormigon.
Esto permite correcciones in situ en caso de circunstancias imprevistas, tales como la
rotura de cabezales o un hincado més alla de la cota especificada.

C 5.13.4.3. Pilotes prefabricados de hormigén armado

C5.13.4.3.1. Dimensiones de los pilotes

Se recomienda utilizar chaflanes de conexion de 25 mm, aunque se han utilizado
exitosamente chaflanes mas pequefios. Se deben tener en cuenta las experiencias
locales.

C 5.13.4.3.2. Armadura (Este Articulo no tiene comentario)

C 5.13.4.4. Pilotes prefabricados de hormigén pretensado

C5.13.4.4.1. Dimensiones de los pilotes (Este Articulo no tiene comentario)
C5.13.4.4.2. Calidad del hormigdn (Este Articulo no tiene comentario)

C5.13.4.4.3. Armadura

El objetivo de la compresién de 5 MPa es evitar la fisuracion durante el manipuleo y la
instalacion de los pilotes. Si el Propietario lo autoriza, se puede utilizar una compresion
menor.

Para los pilotes de seccion no circular, como “diametro” se debe utilizar la menor de las
dimensiones de la seccion transversal.

C 5.13.4.5. Pilotes hormigonados in situ

Los pilotes hormigonados in situ incluyen los pilotes hormigonados en camisas metélicas
hincadas perdidas y los pilotes hormigonados en orificios excavados no revestidos.
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En general se debe evitar construir pilotes en orificios excavados en el caso de suelos
colapsables, si hay grandes piedras o si se anticipa que habra un nivel fredtico no
controlable. Los métodos constructivos especiales requeridos en estos casos aumentan
tanto el costo como la probabilidad de defectos en los pilotes.

Para las camisas, la documentacion técnica debe indicar espesores “minimos”. Este
espesor minimo debe ser el necesario para las armaduras del pilote o para la resistencia
requerida para las condiciones normales de hincado: por ejemplo, minimo 3,4 mm para
camisas para pilotes de 0,36 m hincadas sin mandril. La norma AASHTO LRFD Bridge
Construction Specifications requiere que el Contratista provea camisas de mayor espesor,
si fuera necesario, para permitir su eleccioén del equipo de hincado.

C 5.13.4.5.1. Dimensiones de los pilotes (Este Articulo no tiene comentario)
C 5.13.4.5.2. Armadura (Este Articulo no tiene comentario)

C 5.13.4.6. Requisitos sismicos (A definir por INPRES)

C 5.14. REQUISITOS SEGUN LA TIPOLOGIA ESTRUCTURAL
C5.14.1. Vigas
C5.14.1.1. Requisitos generales

Estos requisitos suplementan los correspondientes requisitos indicados en otros Articulos
de este Reglamento.

Este Articulo se aplica a elementos lineales, ya sea que cubran total o parcialmente una
longitud de tramo o que sean longitudinales o transversales. En el Articulo 5.14.2 se trata
la construccion por dovelas. Existe una gran variedad de sistemas posibles para las
superestructuras de hormigén, algunos de los cuales pueden pertenecer a cualquiera de
las categorias. Los puentes con tableros prefabricados, los cuales utilizan las secciones de
las vigas con los tableros integrales, son tratados en el Articulo 5.14.4.3.

Los elementos que soportan sobrecargas de forma directa, es decir, los elementos
incorporados del tablero, se deben disefar para los requisitos aplicables del Capitulo 9 y
con particular referencia a los requisitos sobre dimensiones minimas y la manera de unir
los elementos a fin de lograr un tablero continuo.

C 5.14.1.2. Vigas prefabricadas
C5.14.1.2.1. Condiciones anteriores ala puesta en servicio

La norma AASHTO LRFD Bridge Construction Specifications establece que es
responsabilidad del Contratista proveer dispositivos y métodos adecuados para el
almacenamiento, manipuleo, montaje y arriostramiento temporario seguro de los
elementos prefabricados.

C5.14.1.2.2. Dimensiones extremas

La dimensién minima de 0,05 m se relaciona con los tipos de vigas bulb-T y doble T sobre
el cual se utilizan tableros hormigonados in situ. Los espesores de alma de 0,13y 0,17 m
han sido utilizados exitosamente por contratistas con experiencia en trabajos con bajas
tolerancias. El limite de 0,13 m estipulado para el espesor del ala inferior normalmente se
relaciona con secciones tipo cajon.
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Los limites de tamafio y peso de las cargas admisibles para el transporte carretero estan
en proceso de continua revisién. Antes de disefiar elementos de grandes dimensiones se
debe realizar una investigacion para garantizar que posteriormente sean transportables.
Las investigaciones pueden incluir el manejo en la ruta o las partes topogréficas de la ruta
con problemas conocidos de distancia en vertical u horizontal. En las especificaciones
técnicas se debe alertar al contratista de las cargas y las complicaciones en los permisos,
asi como la posibilidad en la necesidad de escolta para el cumplimiento de la ley.

Si las vigas prefabricadas superan los pesos o dimensiones establecidos en las
restricciones locales para el acarreo, se pueden utilizar empalmes realizados en obra
conforme a los requisitos especificados en el Articulo 5.14.1.3.2.

C 5.14.1.2.3. Dispositivos de izaje

La norma AASHTO LRFD Bridge Construction Specifications permite que el Contratista
elija el tipo de dispositivos de izaje a utilizar para los elementos prefabricados, siempre que
el Contratista acepte la responsabilidad por su comportamiento. Los anclajes para los
dispositivos de izaje generalmente consisten en bucles de cordén de pretensado o barras
de acero dulce con sus extremos embebidos en el hormigoén, o bien dispositivos de anclaje
roscados que se cuelan en el hormigon.

C5.14.1.2.4. Disefio de los detalles

La norma AASHTO LRFD Bridge Construction Specifications incluye requisitos generales
referentes a la preparacion y revision de los planos de obra, pero la documentacion técnica
debe indicar especificamente cuando son requeridos.

C5.14.1.2.5. Resistencia del hormigén

Este Articulo reconoce el comportamiento de los hormigones de curado lento, tales como
aquellos que contienen cenizas volantes. No es habitual que un puente se abra al transito
antes que los elementos prefabricados tengan 90 dias de edad. Ahora el Proyectista
puede aprovechar esta circunstancia, siempre que el incremento de la resistencia se
verifique mediante ensayos realizados sobre la mezcla de hormigén utilizada.

C 5.14.1.3. Empalme de vigas prefabricadas
C 5.14.1.3.1. Requisitos generales

Los puentes que consisten de dovelas de vigas prefabricadas empalmadas se han
construido en una variedad de lugares por muchas razones diferentes. Una extensa base
de datos de proyectos de puentes de vigas empalmadas se ha recopilado y esta presente
en el apéndice de “Castrodale and White (2004)”.

El empalme de dovelas de viga se realiza generalmente en el lugar, pero se puede realizar
antes del montaje. La estructura final puede ser un tramo simple o una unidad de tramo
continuo.

En ediciones previas al AASHTO LRFD 2012, los puentes de vigas prefabricadas
empalmadas eran considerados como un caso especial de ambos, vigas prefabricadas
convencionales y construccion por dovelas. Sin embargo, es mas apropiado para clasificar
este tipo de estructura como un puente convencional con requisitos adicionales en los
lugares de empalme que se basan en disposiciones desarrolladas para construccion por
dovelas. La seccién transversal de los puentes que utilizan dovelas de vigas prefabricadas
generalmente comprende de varias vigas con un tablero compuesto.
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Los puentes de vigas prefabricadas empalmadas se pueden distinguir de lo que se conoce
como “construccién por dovelas”, indicados en otra parte de este Reglamento, por varias
caracteristicas que suelen incluir:

e Las longitudes de algunas o todas las dovelas en un puente son una fraccion
significativa de la longitud del tramo en lugar de tener un nimero de dovelas en
cada tramo. En algunos casos, la dovela puede ser la longitud del tramo completo.

e El disefio de las juntas entre las dovelas de la viga en el estado limite de servicio
no suele regir el disefio de toda la longitud del puente, ya sea para la construccion
0 para la estructura terminada.

e Las juntas de cierre hormigonadas in situ se utilizan generalmente para unir las
dovelas de viga en lugar de juntas conjugadas.

e La seccion transversal del puente se compone de varias vigas individuales con un
tablero compuesto de hormigdén colado in situ en lugar de prefabricar todo el ancho
y espesor de la superestructura como una sola pieza. En algunos casos, el tablero
se puede dividir en piezas que se proyectan integralmente con cada viga. Un
puente de este tipo se completa mediante la conexidn de las vigas a través de las
juntas longitudinales.

e Se utilizan las secciones de viga, tales como bulb-T o cajones trapezoidales
abiertos por arriba, en lugar de cajones cerrados de tipo celular con alas de ancho
monolitico.

Se requieren vainas provisionales para construccién por dovelas (Articulo 5.14.2.3.8a)
para prever un posible ajuste de la fuerza de pretensado durante la construccion.
No se dan requisitos similares para puentes de vigas prefabricadas empalmadas debido a
la redundancia proporcionada por un mayor numero de almas y cables, y porque las
pérdidas de friccibn son normalmente inferiores debido a un menor nimero de ubicaciones
de juntas.

El método constructivo y cualquier apoyo temporario requerido son de suma importancia
en el disefio de puentes de vigas prefabricadas empalmadas. Tales consideraciones a
menudo gobiernan las condiciones finales en cuanto a la seleccién de dimensiones de la
seccién y de la armadura pasiva y/o de la armadura de pretensado.

Puentes vigas-tablero son a menudo empalmados porque el peso significativo de la
seccidn transversal, compuesta de tablero y viga, puede exceder los limites habituales
para la manipulacion y el transporte.

C 5.14.1.3.2. Juntas entre dovelas
C 5.14.1.3.2a. Requisitos generales

Este Articulo codifica las mejores practicas actuales, que permite una considerable libertad
al Proyectista de formular nuevos sistemas estructurales. La gran mayoria de las juntas de
construccién en el tramo han sido post-tensadas. Convencionalmente las juntas armadas
se han utilizado en un nimero limitado de puentes.

Las juntas de cierre hormigonadas in situ se utilizan normalmente en la construccion de
vigas empalmadas. Los mamparos mecanizados se han utilizado con éxito para emular
juntas conjugadas con epoxi para vigas empalmadas. El pretesado, la carga permanente,
y los efectos de la fluencia lenta pueden generar la rotacion de las caras de las juntas
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conjugadas con epoxi antes del empalme. Los procedimientos para el empalme de
dovelas de viga que superen esta rotacion para cerrar la junta conjugada se debe indicar
en las especificaciones técnicas.

C 5.14.1.3.2b. Detalle de juntas de cierre

Cuando se proporcionan diafragmas en lugares de juntas de cierre, los proyectistas deben
considerar la ampliacion de la junta de cierre en la viga exterior més alla de la cara exterior
de la viga. La extension de la junta de cierre mas alla de la cara de la viga exterior también
proporciona un mejor desarrollo de la armadura del diafragma para puentes sujetos a
eventos extremos.

La intencion del requisito sobre el ancho de la junta es para permitir la compactacion
adecuada del hormigén en la junta de cierre hormigonada in situ. En algunos casos, las
juntas més estrechas han sido utilizadas con éxito. La consolidacion del hormigén en una
junta de cierre se mejora cuando la junta esta contenida dentro de un diafragma. Una junta
de cierre mas amplia puede ser utilizada para proporcionar mas espacio para dar cabida a
las tolerancias ante la posible falta de alineacion de las vainas dentro de las dovelas de la
viga y la desalineacion en el montaje de las dovelas de la viga.

El ala inferior cerca de un apoyo interior actla casi como una columna, de alli el requisito
de un acero de confinamiento.

La norma AASHTO LRFD Bridge Construction Specification requiere juntas verticales para
ser encajadas. Sin embargo, se espera la debida atencion a la preparacion de juntas
rugosas para garantizar la unién entre las dovelas, proporcionando una mejor resistencia
al corte que las llaves de corte.

C 5.14.1.3.2c. Detalle de juntas conjugadas

Una o mas llaves grandes de corte se pueden utilizar con vigas empalmadas en lugar de
multiples llaves de corte de pequefia amplitud, indicadas en el Articulo 5.14.2.4.2. Se
deben utilizar las dimensiones de las llaves de corte especificadas en el Articulo
5.14.2.4.2.

C 5.14.1.3.2d. Disefio de juntas (Este Articulo no tiene comentario)
C 5.14.1.3.3. Disefo de vigas construidas por dovelas

Las dovelas de vigas prefabricadas empalmadas seran preferentemente pretensadas para
carga permanente y todas las cargas de construccion aplicables para satisfacer los limites
de tensién temporales en el hormigon.

Las cargas temporales de construccion deben ser consideradas si dichas cargas pueden
contribuir a esfuerzos criticos en las dovelas de viga en una etapa intermedia de
construccion, tales como cuando se coloca la losa del tablero cuando se ha aplicado
solamente una parte del pretensado total. Las cargas temporales de construccion se
especifican en AASHTO Guide Design Specifications for Bridge Temporary Works.

Debido a que las cargas gravitatorias inducen compresion en el ala inferior de las vigas en
lugares de apoyo, la componente de la fuerza vertical de las tensiones de flexion
inclinadas en una dovela de viga acartelada generalmente actla para reducir el corte
aplicado. Su efecto puede ser representado de la misma manera que la componente
vertical de la fuerza de pretensado longitudinal, V, . Sin embargo, la reduccion de la fuerza
de corte vertical de este efecto es generalmente despreciado.

C5.14.1.3.4. Postensado
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Cuando se aplique algunos o todos los postensados después de que se coloca el tablero
de hormigbn, se puede requerir un menor nimero de cables de postesado y una
resistencia inferior de hormigén en la junta de cierre. Sin embargo, la sustitucién del
tablero, si es necesario, es dificil de acomodar con esta secuencia de construccion. Si todo
el postensado se aplica antes de colocar el tablero de hormigdén, se puede requerir un
mayor namero de cables de postesado y una mayor resistencia del hormigén en la junta
de cierre. Sin embargo, en este caso, el tablero puede ser reemplazado si es necesario.
Ver “Castrodale and White (2004)".

Ver el Articulo 5.10.3.5 para requisitos del acoplador de postensado.

Si los cables terminan en la parte superior de la viga, se requieren blockouts y pourbacks
en la losa del tablero para el acceso a los cables y los anclajes. Aunque esta disposicion
se ha utilizado, es preferible anclar todos los cables en los extremos de las vigas.
Minimizar o eliminar los blockouts de la losa del tablero mediante la colocacion de los
anclajes en los extremos de las vigas reduce la potencial filtracion de agua y la corrosion
en los anclajes de los cables de postensado.

Esta disposicién es garantizar que las vainas aln no protegidas por el hormigén no se
utilizaran para postensado activo.

Ver el Articulo 5.14.2.3.10e para las disposiciones de sobrecapas en el tablero.

C5.14.1.4. Puentes compuestos de vigas prefabricadas de un solo tramo que se
hacen continuas

C5.14.1.4.1. Requisitos generales

Este tipo de puente se construye generalmente con una losa de tablero compuesto. Sin
embargo, con un disefio adecuado y detallado, los elementos prefabricados utilizados sin
un tablero compuesto pueden también hacerse continuos para cargas aplicadas después
de establecer la continuidad. Los detalles de este tipo de construccién se discuten en
Miller et al. (2004).

El Proyectista puede elegir disefiar un puente de mudltiples tramos como una serie de
tramos simples con el detalle de hacerlo continuo con diafragmas de continuidad,
eliminando las juntas de expansion en la losa del tablero. Este enfoque ha sido utilizado
con éxito en varias partes de los Estados Unidos de Norteamérica.

Cuando se utiliza este método, el Proyectista debe considerar la adicién de armadura en el
tablero junto a los apoyos interiores para controlar la fisuracion que puede ocurrir por la
accion continua de la estructura.

Las conexiones en momento positivo mejora la integridad estructural de un puente,
aumentando su capacidad para resistir cargas de eventos extremos y no anticipados.
Estas conexiones también controlan la fisuraciéon que puede ocurrir en el diafragma de
continuidad. Por lo tanto, se recomienda que las conexiones en momento positivo se
proporcionen en todos los puentes que se detallen como continuos para la sobrecarga.

C5.14.1.4.2. Momentos restringidos

Las deformaciones que se producen después de que se establece la continuidad a partir
de los efectos dependientes del tiempo tales como la fluencia lenta, contraccién y variacion
de temperatura generan los momentos de restriccion o momentos restringidos.

Los momentos restringidos se calculan en los apoyos interiores de los puentes continuos
pero afectan los momentos de disefio en todos los lugares del puente. Los estudios
muestran que los momentos restringidos pueden ser positivos 0 negativos. La magnitud y
direccion de los momentos dependen de la edad de la viga en el momento que se
establece la continuidad, las propiedades de la viga y losa de hormigoén, y de la geometria
del puente y de la viga. (Mirmiran et al., 2001). Los datos indican que la continuidad se
forma con posterioridad, el menor de los valores previstos constituird el momento de
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restriccion positivo. Puesto que los momentos positivos de restriccion no son deseables,
parece ser beneficioso esperar siempre que sea posible el hormigonado de las vigas y del
tablero para establecer la continuidad.

Varios métodos han sido publicados para el célculo de los momentos de restriccion
(Mirmiran et al., 2001). Si bien estos métodos pueden ser Utiles en la estimacion de los
momentos de restriccion, los Proyectistas deben tener en cuenta que estos métodos
pueden sobrestimar los momentos de restriccion, tanto positivos como negativos. Las
estructuras existentes no muestran el peligro que seria de esperar de los momentos
calculados por algunos métodos de analisis.

La mayoria de los métodos de analisis indican que la contraccion diferencial entre la viga y
el tablero atenua la formacion de momento positivo. Los datos de varios proyectos (Miller
et al., 2004; Russell et al., 2003) no muestran los efectos de la contraccion diferencial. Por
lo tanto, es cuestionable si los momentos negativos debido a la contraccién diferencial
constituyen una medida de prediccion del analisis. Dado que no se han reportado
observaciones de campo de importantes dificultades del momento negativo, los momentos
negativos generados por la contraccion diferencial son a menudo ignorados del disefio.
Los momentos estimados de restriccion son muy dependientes de las propiedades reales
del material y los programas de proyectos y los momentos calculados de restriccién nunca
se pueden desarrollar. Por lo tanto, un momento de disefio critico no se debe reducir a un
momento de restriccion en el caso de que el momento de restriccion no se desarrolle.

C 5.14.1.4.3. Propiedades del material

El desarrollo de los momentos de restriccién es altamente dependiente de las propiedades
de la viga y del tablero de hormigén respecto a la fluencia lenta y contraccién. Dado que
estas propiedades pueden variar ampliamente, las propiedades medidas se deben utilizar
cuando esté disponible para obtener el analisis mas preciso. Sin embargo, estas
propiedades son raramente disponibles durante el disefio. Por lo tanto, las
especificaciones del Articulo 5.4.2.3 se pueden utilizar para estimar estas propiedades.
Debido a que la armadura longitudinal en la losa del tablero restringe la contraccion del
tablero de hormigon, la contraccion aparente es menor que la contraccion libre del tablero
de hormigoén. Este efecto puede ser estimado utilizando una deformaciéon efectiva de
contraccién del hormigén, &gectivo , qUe puede tomarse como:

A
€efectivo = €sh [A_C] (C 5.14.1.4.3-1)
tr

donde:

€sh deformacién no restringida de contraccion para el tablero de hormigén, en
m/m.

Ac area bruta de la losa del tablero de hormigén, en m?.

Ay area de la losa del tablero de hormigén con la armadura longitudinal
transformada del tablero [A. + As (n-1)], en m?.

As area total de la armadura longitudinal del tablero, en m?2.

n relacion de maédulos entre el hormigdn del tablero y la armadura (Es / E.

tablero)

Ec tablero modulo de elasticidad del tablero de hormigén, en MPa.
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La Ecuacion C 5.14.1.4.3-1 se basa en mecanica simple (Abdalla et al., 1993). Si la
cantidad de armadura longitudinal varia a lo largo de la longitud de la losa, se puede
utilizar el area promedio de la armadura longitudinal para calcular el area transformada.

C5.14.1.4.4. Edad de la viga cuando se establece la continuidad

Estudios analiticos muestran que la edad de la viga prefabricada cuando se establece la
continuidad es un factor importante en el desarrollo de momentos de restriccion (Mirmiran
et al., 2001). Segun el analisis, el establecimiento de la continuidad cuando las vigas son
jévenes provoca momentos positivos mas grandes para el desarrollo. Por lo tanto, si no se
especifica la edad minima de la viga para la continuidad, se debe utilizar la edad mas
temprana razonable. Los resultados de los estudios de practica (Miller et al., 2004)
muestran una amplia variacion en las edades de viga a la que se establece la continuidad.
Una edad de 7 dias, se inform6 de ser un minimo realista. Sin embargo, el uso de 7 dias
como la edad de las vigas cuando se establece la continuidad resulta en un elevado
momento de restriccibn positiva. Por lo tanto, se recomienda una edad minima
especificada de viga en la continuidad de al menos 28 dias.

Si las vigas son de 90 dias o mas cuando se establece la continuidad, lo dispuesto en el
Articulo 5.4.2.3 predice que aproximadamente el 60 por ciento de la fluencia lenta y el 70
por ciento de la contraccion en las vigas, lo que podria generar momentos positivos, ya
ha ocurrido antes de establecer la continuidad. El Propietario puede permitir el uso de kg
en la Ecuacion 5.4.2.3.2-5 fijada en 0,7 para determinar el tiempo en el que la continuidad
puede ser establecida y, por lo tanto, utilizar las disposiciones de 90 dias de este Articulo.
Dado que la mayoria de la fluencia lenta y contraccién en la viga ya ha ocurrido antes de
establecer la continuidad, el desarrollo potencial de los momentos positivos que dependen
del tiempo es limitado. La contraccién diferencial entre el tablero y las vigas, en la medida
en el cual ocurre realmente (ver el Articulo C 5.14.1.4.2) también tenderia a limitar el
desarrollo del momento positivo.

Incluso si las vigas son de 90 dias de edad o mas cuando se establece la continuidad, un
momento positivo se puede desarrollar en la conexion y se puede producir algunas fisuras.
La investigacion (Miller et al., 2004) ha demostrado que si la conexion esta disefiada con
una capacidad de 1,2-M,,, la conexién puede tolerar esta fisuracion sin pérdida apreciable
de continuidad.

Esta disposicion proporciona un enfoque simplificado para el disefio de puentes de vigas
prefabricadas hechas continuas que elimina la necesidad de evaluar los momentos de
restriccion. En ciertos casos se permiten métodos de disefio donde los momentos de
restriccion no se evallan cuando se establece la continuidad con vigas mayores de una
determinada edad. Estos métodos de disefio se han utilizado durante muchos afios con un
buen éxito. Sin embargo, un Propietario puede requerir el calculo de los momentos de
restriccion para todas las edades de la viga.

C5.14.1.4.5. Grado de continuidad en los diversos estados limite

Una junta totalmente efectiva en un diafragma de continuidad es una junta que es capaz
de transferir el momento total entre tramos, permitiendo que el comportamiento de la
estructura sea como una estructura continua.

En algunos casos, especialmente cuando se establece la continuidad a una edad
temprana de la viga, la contraflecha en las vigas continuas generada por la fluencia lenta
puede fisurar la parte inferior del diafragma de continuidad (Mirmiran et al., 2001). Los
analisis y ensayos indican que tal fisuracion puede hacer que la estructura actie como una
serie de tramos simplemente apoyados al resistir una cierta parte de las cargas
permanentes o0 sobrecargas aplicadas después de que se establecié la continuidad, sin
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embargo, esta condicién sélo ocurre cuando la fisuracion es severa y la conexion en
momento positivo esti cerca de la falla (Miller et al., 2004). Si esto ocurre, las conexiones
en el diafragma de continuidad son parcialmente efectivas.

Tedricamente, la parte de las cargas permanentes o sobrecargas necesarias para cerrar
las fisuras se aplicaria a un tramo simplemente apoyado, dejando de lado la continuidad.
El resto de la carga se aplicaria entonces al tramo continuo, suponiendo plena continuidad.
Sin embargo, en los casos en que la parte de la sobrecarga necesaria para cerrar la fisura
es menos del 50 por ciento de la sobrecarga, la parte colocada de la carga en tramos
simples y la colocacién del resto sobre el puente continuo resulta sélo en un pequefio
cambio en el total de tensiones sobre las secciones criticas debido a todas las cargas. Los
ensayos han demostrado que las conexiones pueden tolerar alguna fisuracion en el
momento positivo y permanecer continua (Miller et al., 2004). Por lo tanto, si las
condiciones de la primer vifieta se satisfacen, es razonable disefar el elemento como
continua para toda la carga colocada en la estructura después de que se establecid la
continuidad.

El segundo punto deriva de los requisitos del Articulo 5.14.1.4.4 donde los momentos de
restriccion pueden ser despreciados si se establece la continuidad cuando la edad de la
viga prefabricada es de al menos 90 dias. Sin momento positivo, las fisuras potenciales en
el diafragma de continuidad no se formarian y la conexion seria plenamente efectiva.

Las juntas de construccién parcialmente efectivas estan disefiadas mediante la aplicacion
de la parte de las cargas permanentes y sobrecargas aplicados después que se establece
la continuidad para un tramo simple (despreciando la continuidad). Sélo se aplica la parte
de las cargas requeridas para cerrar las supuestas fisuras. El resto de las cargas
permanentes y sobrecargas se aplicaria entonces a los tramos continuos. La carga
requerida para cerrar la fisura puede ser tomada como la carga que pone en tension nula
la parte inferior del diafragma de continuidad. Este andlisis puede ser evitado si las
especificaciones técnicas requieren que la edad de la viga en la continuidad sea de al
menos 90 dias.

C5.14.1.4.6. Estado limite de servicio

Las tensiones de traccion, bajo cargas en el estado limite de servicio, pueden ocurrir en la
parte superior de la viga cerca de los apoyos interiores. Esta regién de la viga no es una
zona de traccién precomprimida, asi que no hay un limite de tensién de traccién aplicable
en la Tabla 5.9.4.2.2-1. Ademas, la zona de traccion esta cerca del extremo de la viga, por
lo que la adiciébn o desadherencia de cordones de pretensado tiene poco efecto en la
reduccion de las tensiones de traccidén. Por lo tanto, los limites especificados para las
tensiones temporarias, antes de las pérdidas, se han utilizado para tratar esta condicion,
con la modificacién de utilizar la resistencia especificada del hormigén. Esta disposicion
proporciona un cierto alivio para las tensiones potencialmente altas de traccion que se
pueden desarrollar en los extremos de las vigas debido a momentos negativos con cargas
de servicio.

Esta opcion permite que la parte superior de la viga en el apoyo interior sea disefiada
como un elemento de hormigén armado utilizando el estado limite de resistencia en lugar
de un elemento de hormigén pretensado en el estado limite de servicio.

La losa del tablero no es un elemento pretensado. Por lo tanto, no se aplican los limites de
tension de traccion. Ha sido habitual aplicar los limites de tension de compresion a la losa
del tablero.

C5.14.1.4.7. Estado limite de resistencia
El diafragma de continuidad no es un hormigdn pretensado por lo que no se aplican los

limites de tension para el estado limite de servicio. Por lo tanto, las conexiones en este
caso son disefiadas utilizando los requisitos para elementos de hormigon armado.
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C 5.14.1.4.8. Conexiones en momento negativo

Investigacion del PCA (Kaar et al., 1961) y afios de experiencia muestran que la armadura
en una losa de tablero mixto puede ser dimensionada para resistir los momentos negativos
de disefio en un puente continuo.

Ensayos limitados sobre modelos continuos y elementos estructurales a escala real
indican que, a menos que la armadura esté anclada en una zona de compresion, la
eficacia se vuelve cuestionable en el estado limite de resistencia (Priestly, 1993). La
terminacion de la armadura longitudinal de la losa del tablero se escalona para minimizar
la potencial fisuracion del tablero mediante la distribucion local de las solicitaciones.

Una conexibn en momento negativo entre vigas prefabricadas con el diafragma de
continuidad normalmente no se dimensiona, debido a que la armadura de la losa del
tablero es generalmente dimensionada para resistir los momentos negativos de disefio.
Sin embargo, la investigacion (Ma et al., 1998) sugiere que las conexiones mecanicas
entre las partes superiores de las vigas también se pueden usar para las conexiones en
momento negativo, especialmente cuando se establece la continuidad antes de la
colocacion de la losa del tablero. Si una losa de tablero mixto no se utiliza en el puente, se
requiere una conexion en momento negativo entre vigas para obtener la continuidad. Los
empalmes mecanicos de armadura se han utilizado con éxito para proporcionar una
conexién en el momento negativo entre puentes viga tipo cajon que no tienen una losa de
tablero compuesto.

C5.14.1.4.9. Conexiones en momento positivo
C 5.14.1.4.9a. Requisitos generales

Las conexiones en momento positivo mejora la integridad estructural de un puente,
aumentando su capacidad para resistir cargas de evento extremo y no anticipadas. Por lo
tanto, se recomienda que las conexiones en momento positivo se proporcionen en todos
los puentes que se detallan como continuos para sobrecarga.

Las conexiones tanto sea con barras como con cordones prolongados embebidos han sido
utilizadas con éxito para proporcionar resistencia al momento positivo. Los resultados del
ensayo (Miller et al., 2004) indican que las conexiones utilizando los dos tipos de armadura
funcionan de manera similar en ambas cargas, estaticas y de fatiga, y con ambas tienen
una resistencia adecuada para resistir los momentos aplicados.

Estudios analiticos (Mirmiran et al., 2001) sugieren que se necesita una cantidad minima
de armadura, que corresponde a una capacidad de 0,6-M, para desarrollar una resistencia
adecuada a los momentos positivos de restriccion. Estos mismos estudios muestran que
una conexiéon en momento positivo con una capacidad superior a 1,2-M,, ofrece sélo una
pequefia mejora en el comportamiento de continuidad sobre una conexién con una
capacidad de 1,2-M, . Por lo tanto, se recomienda que la capacidad de la conexion en
momento positivo no exceda 1,2-Mc, . Si el momento positivo calculado supera 1,2-M,, la
seccion debe ser modificada o se deben tomar medidas para reducir el momento positivo.
El momento de fisuracion M., es el momento que genera fisuras en el diafragma de
continuidad. Dado que el diafragma de continuidad no es una seccion de hormigon
pretensado, se utiliza la ecuacion para calcular el momento de fisuracion para una seccion
armada. El diafragma es generalmente hormigonado con el tablero de hormigon, por lo
gue las propiedades de la seccion se calculan utilizando las propiedades del hormigén
uniforme, por lo que el ancho del tablero no se transforma.

El Articulo 5.7.3.3.2 especifica una capacidad minima para todas las secciones solicitadas
a flexion. Esto es para prevenir el colapso repentino con la formacién de la primer fisura.
Sin embargo, la conexion en momento positivo que se discute aqui no esta destinada a
resistir las sobrecargas aplicadas. Incluso si la conexion en momento positivo fuera a fallar
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completamente, el sistema puede, en el peor de los casos, convertirse en una serie de
tramos simples. Por lo tanto, no se aplica el requisito de armadura minima del Articulo
5.7.3.3.2. Permitir conexiones en momento positivo con bajas cantidades de armadura
aliviara la congestion en los diafragmas de continuidad.

C5.14.1.4.9b. Conexi6on en momento positivo utilizando armadura de acero dulce

La conexion en momento positivo esta disefiada para utilizar la tension de fluencia de la
armadura. Por lo tanto, la conexién debe ser detallada para proporcionar pleno anclaje de
la armadura. Si la armadura no puede ser detallada para el pleno anclaje, la conexion
puede ser disefiada utilizando una tension reducida en la armadura.

Las fisuras potenciales son mas propensas a formarse en el borde interior de la superficie
de apoyo de la viga prefabricada y en la ubicacion de la terminacién de la desadherencia.
Puesto que la fisuracion dentro de la longitud de anclaje reduce la eficacia del anclaje, la
armadura debe ser detallada para evitar esta condicion. Se recomienda que la armadura
sea anclada mas alla de la ubicacién en la que una fisura que irradia desde el borde
interior del apoyo pueda cruzar la armadura.

La terminacion de la armadura de momento positivo es escalonada para reducir la
posibilidad de fisuracion en los extremos de las barras.

C 5.14.1.4.9c. Conexién en momento positivo utilizando cordones de pretensado

Los cordones que son desadheridos o protegidos en el extremo del elemento no pueden
ser utilizados como armadura para la conexibn en momento positivo. No hay requisitos
para el anclaje de los cordones en la viga debido a que los cordones van continuamente a
través de la viga prefabricada.

Las Ecuaciones 5.14.1.4.9¢c-1 y 5.14.1.4.9c-2 se desarrollaron para cordones de 12,7 mm
segun Salmons et al. (1980). Estos son para cordones de pretensado extendidos desde el
extremo de la viga y con ganchos de 90 grados. Otras ecuaciones también estan
disponibles para estimar la tensién en los cordones doblados (Noppakunwijai et al., 2002).

C 5.14.1.4.9d. Detalles de conexién en momento positivo

Los ensayos (Miller et al., 2004) sugieren que los patrones de armadura que tienen
asimetria significativa puede resultar en tensiones de barras desiguales que pueden ser
perjudiciales para el comportamiento de la conexion en momento positivo.

Con algunas formas de vigas, puede no ser posible instalar barras con ganchos
predoblados sin que las ramas de los ganchos interfieran con el encofrado. En tales casos,
una barra recta puede estar embebida y luego doblarla después de que se fabrique la viga.
Tal doblado se realiza generalmente sin calentamiento y la curva debe ser lisa con un
diametro de curvatura minimo conforme a los requisitos de la Tabla 5.10.2.3-1. Si el
Ingeniero permite que la armadura se doble después de que se fabricd la viga, las
especificaciones técnicas deben indicar que el campo de doblado es permitido y deben
establecer los requisitos para tal doblado. Dado que los requisitos en relacién al campo de
doblado pueden variar, las preferencias del Propietario deben ser consideradas.

Las barras de la horquilla (una barra con un doblado a 180 grados con ambas ramas
ancladas en la viga prefabricada) se han utilizado para las conexiones en momento
positivo para eliminar la necesidad de doblar la armadura posterior a la fabricacion y
reducir la congestion en el diafragma de continuidad.

C 5.14.1.4.10. Diafragmas continuos

Se permite el uso del aumento de la resistencia del hormigdén debido a que el diafragma
continuo de hormigoén entre los extremos de la viga esta confinado por las vigas y por el
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diafragma de continuidad que se extiende mas alla de las vigas. Se recomienda que esta
disposicién se aplique Unicamente a las condiciones en que la parte del diafragma de
continuidad que esta en compresion esté confinada entre los extremos de las vigas
prefabricadas.

El ancho del diafragma de continuidad debe ser lo suficientemente amplio como para
proporcionar el empotramiento requerido para el anclaje de la armadura de momento
positivo en el diafragma. Una barra de anclaje, con un diametro igual o mayor que el
diametro de la armadura de momento positivo, puede ser colocada en la esquina con un
gancho de 90 grados o en el interior del bucle de una barra con gancho de 180 grados
para mejorar la eficacia del anclaje de la armadura.

Varias secuencias de construccion se han utilizado con éxito para la construccion de
puentes con vigas prefabricadas hechas continuas. Al determinar la secuencia de la
construccién, el Ingeniero debe considerar el efecto de la rotacion de la viga y la restriccion
a medida que se coloca el hormigén de la losa del tablero.

Los resultados del ensayo (Miller et al., 2004) han demostrado que las vigas prefabricadas
empotradas 0,15 m en los diafragmas continuos mejora el comportamiento de las
conexiones en momento positivo. Las tensiones observadas en la armadura de momento
positivo en el diafragma de continuidad se redujeron en comparacion con las conexiones
sin empotramiento de viga.

La conexidon entre vigas prefabricadas con el diafragma de continuidad se puede mejorar
haciendo pasar armadura horizontal a través de agujeros en la viga prefabricada o fijando
la armadura a la viga por medio de conectores embebidos. Los resultados del ensayo
(Miller et al., 2004; Salmons, 1980) muestran que dicha armadura rigidiza la conexion. El
uso de tales conexiones mecanicas requiere que el extremo de la viga sea empotrada en
el diafragma de continuidad. Ensayos de diafragmas de continuidad sin conexiones
mecanicas entre la viga y el diafragma muestran que la falla de la conexién se produce por
el arrancamiento del extremo de la viga del diafragma con todos los dafios que ocurren en
el diafragma. Ensayos de conexiones con barras horizontales muestran que las fisuras
pueden formarse en el extremo de la viga prefabricada por fuera del diafragma de
continuidad si la conexidn esta sujeta a un momento positivo significativo. Tal fisuracién en
la parte del extremo de la viga puede no ser deseable.

Un meétodo, tal como el dado en el Articulo 5.6.3, se puede utilizar para disefiar un
diafragma de continuidad para estas condiciones.

C 5.14.1.5. Vigas tipo cajon y vigas T hormigonadas in situ

C5.14.1.5.1. Espesor de las alas y las almas

C5.14.1.5.1a. Ala superior (Este Articulo no tiene comentario)

C5.14.1.5.1b. Alainferior (Este Articulo no tiene comentario)

C5.14.1.5.1c. Alma

Para poder colocar y compactar el hormigébn adecuadamente, se requiere un espesor de
alma minimo de 0,20 m en el caso de almas sin vainas de pretensado; 0,30 m para almas
que solo tienen vainas longitudinales o verticales; y 0,38 m para almas con vainas tanto
longitudinales como verticales. Para las vigas de mas de aproximadamente 2,40 m de
altura, estas dimensiones se deben incrementar para compensar la mayor dificultad en la

colocacion del hormigon.

C5.14.1.5.2. Armadura
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C5.14.1.5.2a. Armadura de la losa de tablero en vigas T y tipo cajén hormigonadas
in situ (Este Articulo no tiene comentario)

C5.14.1.5.2b. Armadura de lalosainferior en vigas tipo cajéon hormigonadas in situ

Este requisito se aplica a secciones tipo cajén tanto de hormigén armado como de
hormigdn pretensado.

C 5.14.2. Construccion por dovelas
C 5.14.2.1. Requisitos generales

Para la construccién por dovelas generalmente se utilizan superestructuras de secciones
tipo cajon de una o mdltiples celdas. La construccion por dovelas incluye las
construcciones en las cuales se utilizan los métodos de los voladizos libres, tramo por
tramo o lanzamiento por tramos utilizando ya sea dovelas de hormigdn prefabricado u
hormigonados in situ, conectados entre si para obtener ya sea tramos simples o tramos
continuos.

Las secciones tipo viga utilizadas en puentes pueden también ser construidas aplicando
las técnicas de construccion por dovelas. Dichos puentes, que en este Reglamento se los
refiere como puentes de vigas prefabricadas empalmadas, son considerados como caso
especial de los puentes de hormigén convencional. El disefio de estos puentes esta
especificado en el Articulo 5.14.1.3.

Las longitudes de tramo de los puentes considerados por este Reglamento son de hasta
240 m. Los puentes atirantados no estan especificamente cubiertos en este Articulo,
aungque muchos de los requisitos especificados también son aplicables a los mismos.
Pocas veces se ha utilizado hormigén de bajo peso unitario para la construccién de
puentes por dovelas. El uso de agregados de bajo peso unitario representa una importante
complicacién tanto para las especificaciones de disefio como para las especificaciones de
construccion. En vista de esta complicacion y tomando en cuenta ciertas dudas respecto
de los beneficios econdmicos que se logran con los agregados de bajo peso unitario, el
uso de este tipo de agregados en los puentes construidos por dovelas no esta
explicitamente cubierto.

El método constructivo y cualquier apoyo temporario son de vital importancia para el
disefio de los puentes de hormigon construidos por dovelas. Son consideraciones de este
tipo las que determinan las condiciones finales en la seleccién de las dimensiones de las
secciones y armaduras y/o pretensado.

Para los puentes construidos por dovelas, los disefios en general deben permitirle al
Contratista cierta libertad en la elecciéon de los métodos constructivos. Para asegurar que
las caracteristicas y detalles de disefio a utilizar sean compatibles con el método
constructivo propuesto, es fundamental exigirle al Contratista que prepare sus planos de
obra y calculos en base al método constructivo que ha elegido, y que presente estos
documentos al Ingeniero antes de iniciar los trabajos para su revision y aprobacion.

C5.14.2.2. Andlisis de los puentes construidos por dovelas
C5.14.2.2.1. Requisitos generales (Este Articulo no tiene comentario)

C5.14.2.2.2. Analisis correspondiente a la etapa constructiva (Este Articulo no tiene
comentario)

C5.14.2.2.3. Analisis del sistema estructural definitivo
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Se han publicado resultados de analisis correspondientes a una superestructura de
hormigdn construida por dovelas con coeficientes de fluencia lenta de 1, 2 y 3, analizada
tanto con el modelo de fluencia lenta de ACI 209 como del CEB-FIP (AASHTO, 1989). Las
tensiones finales permanecieron esencialmente iguales para coeficiente de fluencia lenta
igual a 1, 2 y 3 al utilizar los requisitos sobre fluencia lenta de ACI 209. Aunque los analisis
realizados con el modelo de fluencia lenta de CEB-FIP evidenciaron mayor variacién en
las tensiones finales, el rango de tensiones fue pequefio adn para una gran variacion de
los coeficientes de fluencia. EI modelo de fluencia lenta elegido, ACI 209 o CEB-FIP,
afecta mas a los valores de la tensién final que los coeficientes de fluencia lenta. Sin
embargo, es dudoso que el rango total de tensiones reflejado en los seis analisis descritos
tenga importancia practica en relacion con el comportamiento de la estructura.

Debido a que el coeficiente de fluencia lenta sera conocido o se determinara con un grado
de precision razonable de acuerdo con los requisitos de este Reglamento, un analisis que
utiliza un unico valor del coeficiente de fluencia lenta se considera satisfactorio, y en
general se considera innecesario utilizar valores mas altos y mas bajos para este
coeficiente. No es la intencién implicar que no es necesario determinar los valores del
coeficiente de fluencia lenta con precisidn, ya que estos valores si afectan fuertemente las
pérdidas de pretensado, flechas y acortamiento axial de la estructura.

Si los elementos se unen mediante cables no adherentes, es posible que las uniones no
armadas se abran en los estados limites de resistencia o cerca de los estados limites de
resistencia. El Proyectista debe revisar las consecuencias estructurales de esta abertura
en las juntas.

C 5.14.2.3. Disefio
C5.14.2.3.1. Cargas (Este Articulo no tiene comentario)
C 5.14.2.3.2. Cargas constructivas

Las cargas constructivas comprenden todas las cargas que surgen del sistema de obras
temporarias y/o equipos de montaje especial que el Proyectista anticipa se utilizaran de
acuerdo con la secuencia y el cronograma constructivo supuestos.

En los puentes construidos por dovelas frecuentemente las cargas y condiciones
constructivas supuestas determinan las dimensiones de las secciones y los requisitos de
armadura y/o pretensado. Es importante que el Proyectista indique estas condiciones
supuestas en las especificaciones técnicas.

No es la intencién de estos requisitos limitar al Contratista en cuanto a los medios a utilizar
para la construccion. Los controles son fundamentales para impedir que la estructura se
dafie durante la construccién y para garantizar que la estructura final sea adecuada.
También es fundamental que los oferentes puedan determinar si sus equipos y los
métodos constructivos propuestos se pueden emplear sin necesidad de modificar el disefio
0 los equipos.

La documentacién técnica debe exigir la aprobacion del Ingeniero ante cualquier
modificacion de las cargas o condiciones de montaje supuestas.

Utilizando grda portico para el lanzamiento de los tramos, barras de alineacion diagonal,
torre de gateado o0 contrapesos externos, es posible imponer cargas constructivas en
extremos opuestos de un voladizo. Para permitir el ajuste o correccion de las desviaciones
también se ha procedido a enfriar un voladizo con agua. Cualquier desviacién de los
voladizos interiores se debe corregir en ambos extremos antes de construir los cierres. El
pértico que conecta los extremos de los voladizos en el hormigonado de cierre se debe
detallar de manera de impedir rotaciones diferenciales entre voladizos hasta que la Ultima
conexion estructural se haya completado. La magnitud de las fuerzas de cierre no debe
inducir en la estructura tensiones mayores que las indicadas en la Tabla 5.14.2.3.3-1.
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La carga DIFF permite posibles variaciones del peso de la seccidn transversal provocadas
por irregularidades en la construccion.

Para el caso de un izaje muy gradual de las dovelas, si la carga involucra pequefios
efectos dindmicos, la carga dindmica IE se puede tomar igual al 10 por ciento del peso
izado.

La siguiente informacion se basa en algunas experiencias del pasado y debe ser
considerada como extremadamente preliminar. EI peso de la gria poértico para el
lanzamiento de los tramos para la construccion por dovelas hormigonadas in situ de un
tipico puente de dos carriles con segmentos de 4,50 a 4,90 m se puede estimar entre 710
y 800 kN. El peso de la grua pértico para el lanzamiento de los tramos para secciones tipo
cajon de dos celdas de mayor ancho puede ser de hasta aproximadamente 1250 kN. Para
obtener un valor de disefio correspondiente al peso de la grda pértico para el lanzamiento
de los tramos, se recomienda consultar a contratistas que tengan experiencia en este tipo
de construcciones.

C 5.14.2.3.3. Combinaciones de cargas constructivas en el estado limite de servicio

Las tensiones indicadas en la Tabla 5.14.2.3.3-1 limitan las tensiones provocadas por las
cargas constructivas a valores menores que el médulo de rotura del hormigdn para las
estructuras con cables internos y uniones Tipo A. Por lo tanto, las tensiones provocadas
por las cargas constructivas no deben generar fisuracion.

C5.14.2.3.4. Combinaciones de cargas constructivas en los estados limite de
resistencia

C 5.14.2.3.4a. Superestructuras

Las Ecuaciones 5.14.2.3.4a-1 y 5.14.2.3.4a-2 son verificadoras de resistencia para
solamente condiciones accidentales, y no intentan ser un criterio de resistencia alternativa
en lugar de las verificaciones de las tensiones en servicio indicadas en la Tabla 5.14.2.3.3-
1.

C 5.14.2.3.4b. Subestructuras

Las subestructuras para las superestructuras postesadas construidas por dovelas deben
ser revisadas por las demandas en la etapa constructiva utilizando las bases de disefio
para el estado limite de resistencia consistente con el disefio de hormigén armado. Las
superestructuras construidas por dovelas armadas convencionalmente, tales como arcos,
deben ser revisadas de forma similar. Un factor de carga reducido puede ser apropiado
para las cargas CLL y WE si el equipo de construccién esta bien definido durante el
disefio.

C 5.14.2.3.5. Efectos térmicos durante la construccién

Los requisitos del Articulo 3.12 se basan en variaciones anuales de la temperatura, y se
deben ajustar para la duracion real de la construccion de la superestructura asi como para
las condiciones locales.

En general no se considera necesario realizar un analisis transversal para los efectos de la
temperatura diferencial dentro y fuera de las secciones de viga tipo cajon. Sin embargo, es
posible que sea necesario realizar un analisis de este tipo en el caso de puentes
relativamente de poco espesor con almas gruesas. En este caso, se recomienda utilizar un
diferencial de temperatura de +6,0°C.
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C 5.14.2.3.6. Contracciény fluencialenta

Se han publicado gran cantidad de programas computacionales y procedimientos
analiticos que permiten determinar los efectos de la fluencia lenta y la contraccion en los
puentes de hormigon construidos por dovelas.

Las deformaciones por fluencia lenta y pérdidas de pretensado que ocurren luego del
cierre de la estructura provocan una redistribucién de las solicitaciones.

Para las cargas permanentes, el comportamiento de los puentes construidos por dovelas
luego de su cierre se puede aproximar utilizando un médulo de elasticidad efectivo, Ee ,
gue se puede calcular como:

E

E . = g C5.14.2.3.6-1
eff l//(t,ti)Tl ( )

donde:

w(t, t) coeficiente de fluencia lenta.

El informe del Comité ACI 209, “Prediction of Creep, Shrinkage and Temperature Effects in
Concrete Structures” (ACI, 1982) presenta una serie de ecuaciones para evaluar los
efectos dependientes del tiempo de la fluencia lenta y la contraccién. En el documento
CEB-FIP Model Code (CEB, 1990) se presenta un procedimiento basado en valores
gréficos para los parametros de fluencia lenta y contracciéon. En el Apéndice, de la primer
edicion de la norma “AASHTO Guide Specifications for Design and Construction of
Segmental Concrete Bridges” (AASHTO, 1989; Ketchum, 1986), se comparan los efectos
de la aplicacién de los requisitos de ACl y CEB.

Bryant and Vadhanavikkit (1987) sugieren que las predicciones del ACI 209 subestiman
las deformaciones, por fluencia lenta y contraccion, para los elementos de grandes
dimensiones usados en los puentes construidos por dovelas. Las predicciones de la
fluencia lenta del ACI 209 corresponden consistentemente a alrededor del 65 por ciento
de los resultados experimentales obtenidos en estos ensayos. El informe sugiere modificar
las ecuaciones del ACI 209 en base al tamafio o espesor de los elementos.

C 5.14.2.3.7. Pérdidas de pretensado

Los coeficientes de friccion y desviacion indicados en el Articulo 5.9.5.2.2 para vainas
galvanizadas fueron desarrollados para puentes convencionales tipo viga cajon
hormigonados in situ, en base a ensayos realizados in situ de cables con diferentes
diametros y longitudes. Los valores son razonablemente precisos para cables compuestos
por 12 cordones de 12,7 mm de diametro en vainas de metal galvanizado de 67 mm de
diametro. Ensayos realizados y otras experiencias indican que con mayores diametros de
cables y vainas estos valores resultan conservadores. Sin embargo, la experiencia con los
puentes de hormigdn construidos por dovelas hasta la fecha con frecuencia indica que hay
mayores pérdidas por friccion y desviacion debido al movimiento de las vainas durante la
colocacién del hormigén y a la falta de alineacion en las uniones entre dovelas. Por este
motivo, en los proyectos de envergadura se recomienda realizar ensayos de friccion in situ
en una etapa temprana de la construccion a fin de obtener una base para modificar los
valores de las pérdidas por friccion y desviacion de las vainas de pretensado. No es
posible recomendar valores razonables para los coeficientes de friccién y desviacion que
permitan tomar en cuenta los problemas de desviacion severa de las vainas. Como una
manera de compensar las elevadas pérdidas por friccion o desviacion o por los cables
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postesados provisorios, asi como otras contingencias imprevistas, se requieren vainas
adicionales de acuerdo con el Articulo 5.14.2.3.8.

C 5.14.2.3.8. Vainas y anclajes de postesado provisorios
C 5.14.2.3.8a. Requisitos generales (Este Articulo no tiene comentario)
C 5.14.2.3.8b. Puentes con vainas internas

El exceso de capacidad se puede proveer utilizando vainas sobredimensionadas y
accesorios de anclaje sobredimensionados en las ubicaciones de anclaje seleccionadas.

El objetivo de inyectar lechada en las vainas no utilizadas es impedir que quede agua
atrapada dentro de las mismas.

C 5.14.2.3.8c. Prevision de ajustes para cargas permanentes o flechas futuras

Esto considera la futura adicion de cables de postesado internos no adherentes tendidos
con trayectoria curva desde la parte superior del diafragma en los pilares hasta la
interseccién del alma y el ala en la mitad del tramo. Los cables de tramos adyacentes se
deben solapar en caras opuestas del diafragma para proveer capacidad de momento
negativo. El 10 por ciento de la fuerza de postesado de momento positivo y momento
negativo es un valor arbitrario pero razonable. Es posible prever mayores cantidades de
acero de postesado, si fuera necesario, para soportar cargas permanentes adicionales
especificas apropiadas para la estructura.

C 5.14.2.3.9. Presentacion del plano

Los planos integrados que utilizan el sistema adoptado deben ser definidos para una
escala y calidad requerida para confirmar la eliminacién de interferencias por todos los
elementos embebidos en el hormigon.

Las areas congestionadas de estructuras postensadas de hormigon pueden ser facilmente
identificadas en los planos integrados utilizando un sistema adoptado de postensado.
Tales areas deben incluir, pero no estan necesariamente limitados a, las zonas de anclaje,
las &reas que contienen los elementos embebidos para el sistema adoptado de postesado,
y areas donde las vainas de postensado se desvian tanto en la direccion vertical como
transversal. En estructuras curvas, es posible que haya conflictos entre las almas y los
cables externos. Se debe realizar una verificacion para identificar los conflictos entre los
futuros cables de postensado y los cables permanentes, y para proporcionar en los
detalles de disefio el necesario espacio libre para dar cabida al gateado de postensado.

C 5.14.2.3.10. Dimensiones y detalles de las secciones transversales tipo viga cajon
C5.14.2.3.10a. Espesor minimo de las alas

Se prefiere un espesor de ala superior de 0,23 m en el area de los anclajes para los cables
de postesado transversal. Se recomienda que el espesor minimo de ala sea de 0,20 m.

C5.14.2.3.10b. Espesor minimo de las almas (Este Articulo no tiene comentario)

C5.14.2.3.10c. Longitud en voladizo del ala superior (Este Articulo no tiene
comentario)

C5.14.2.3.10d. Dimensiones globales de la seccion transversal
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Con 4 carriles de sobrecarga y utilizando los factores de reduccion aplicables, la flecha
por sobrecarga del modelo del “Puente Corpus Christi” fue de aproximadamente L/3200 en
el tramo principal. El limite de L/1000 se eligi6é arbitrariamente de manera de proporcionar
algun lineamiento respecto de las méaximas flechas por sobrecarga que se anticipan para
puentes de hormigdn construidos por dovelas con secciones transversales en forma de
viga cajon de dimensiones normales.
Utilizando una altura de viga y una separacion de almas determinadas de acuerdo con los
siguientes rangos de dimensiones, en general se obtendran flechas satisfactorias:
¢ Viga de altura constante
1/5>d,/L > 1/30
Optimo: 1/18 a 1/20
donde:
do altura de la viga, en m.
L longitud de tramo entre apoyos, en m.
En el caso de las vigas lanzadas por tramos, la altura de la viga preferentemente
debera estar comprendida entre los siguientes limites:
Para L=30m, 1/15<d,/L <1/12
Para L=60m, 1/13,5<d,/L<1/11,5

Para L=90m, 1/12<d,/L<1/11

¢ Viga de altura variable con acartelamientos rectos en el pilar:
1/16 > d,/L > 1/20 ; éptimo: 1/18
en el centro del tramo: 1/22 < d,/L > 1/28 ; 6ptimo: 1/24

Se requerira un diafragma en el punto en el cual el ala inferior cambia de direccion.

e Viga de altura variable con acartelamientos circulares o parabdlicos en el pilar:
1/16 > d,/L > 1/20 ; éptimo: 1/18
en el centro del tramo: 1/30 > d,/L > 1/50
Relacion entre la altura y el ancho:
Si do/b 2 1/6 , preferentemente se debe utilizar un cajén de una sola celda.
Si do/b < 1/6 , preferentemente se debe utilizar un cajon de dos celdas.

donde:
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b ancho del ala superior.

Si en un cajon de una sola celda la relacion entre la altura y el ancho supera los limites
especificados sera necesario realizar un analisis mas riguroso, y es posible que se
requieran vigas de borde longitudinales en el extremo del voladizo para distribuir las
cargas que actian en los voladizos. En tal caso se debe realizar un andlisis del “shear
lag”. La distribuciéon transversal de las cargas no aumenta sustancialmente cuando se
utilizan tres o mas células.

C5.14.2.3.10e. Sobrecapas

Se recomienda utilizar sobrecapas en lugar de agregar hormigén en forma monolitica, ya
gue la sobrecapa agregara proteccion en las uniones criticas entre dovelas. Generalmente
la delaminacién de las sobrecapas se debe a préacticas de colocacion deficientes o a la
incorrecta seleccion de los materiales, y por lo tanto este problema se puede resolver. No
se recomienda obtener el recubrimiento adicional de hormigdn simplemente aumentando
los recubrimientos calculados. Este tipo de recubrimiento adicional no protegera las juntas
entre dovelas, siendo el area donde es mas probable que el agua se filtre hasta llegar a los
cables de pretensado y armaduras.

Cuando se utilizan sobrecapas se debe prestar particular atencion a los detalles a fin de
asegurar que se obtengan en obra las alturas de baranda calculadas. Todas las barandas
ubicadas junto a las areas del tablero en las cuales se ha de colocar una sobrecapa se
deben detallar a partir de la parte superior de la sobrecapa.

La necesidad de retirar y reemplazar una sobrecapa se puede determinar midiendo la
penetracién de cloruros en la misma. Utilizar hormigén de alta performance es una forma
efectiva de minimizar la penetracion de cloruros en el hormigén.

Los puentes ubicados en otros tipos de ambientes corrosivos, como por ejemplo los
puentes en areas costeras sobre aguas marinas, se deben evaluar para determinar si sera
necesario disponer proteccion adicional.

C 5.14.2.3.11. Disefio sismorresistente (A definir por INPRES)
C 5.14.2.4. Tipos de puentes construidos por dovelas
C5.14.2.4.1. Requisitos generales

Los puentes de hormigén por dovelas prefabricadas normalmente se instalan mediante
voladizos equilibrados, usando reticulados de montaje o por colocacion progresiva.

Los puentes montados por voladizos equilibrados o por colocacion progresiva
generalmente utilizan cables internos. Los puentes construidos con reticulados de montaje
pueden utilizar cables internos, cables externos, o una combinacion de ambos. Debido a
consideraciones relacionadas con el peso de las dovelas, las longitudes de tramo para los
puentes tipo viga cajon por dovelas prefabricadas rara vez son mayores que 120 m,
excepto en el caso de los puentes atirantados.

C5.14.2.4.2. Detalles para las construcciones con dovelas prefabricadas

La intencion de este requisito es limitar la magnitud de las flechas durante la etapa
constructiva e impedir que se produzcan flechas erraticas y fluencia lenta.

Los conectores de corte de pequefia amplitud en las almas son menos susceptibles a los
dafios durante la etapa constructiva, dafios que provocan pérdida del control de la
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geometria, que los grandes conectores de un Unico elemento. Los conectores de corte en
las alas superior e inferior son menos susceptibles a este tipo de dafios.

La junta conjugada es necesaria para asegurar el control de la geometria cuando se
reensamblan las dovelas.

El epoxi en ambas caras funciona como lubricante durante la colocacion de las dovelas,
impide el ingreso de agua, constituye un sello para impedir intercambios durante la
inyeccién, y provee algo de resistencia a la traccion en la junta.

Al adoptar la revision del afio 2003, de la norma AASHTO LRFD Bridge Design
Specifications, se elimind el uso de juntas secas (identificadas como Tipo B en ediciones
previas de dicha norma) debido a la naturaleza critica de la armadura de postesado y a la
necesidad de contar con un sistema de proteccion de multiples capas. La falla atribuible a
la corrosion de algunas armaduras postesadas en el estado de Florida y Europa impulsé la
revision de la efectividad de los sistemas de proteccion de mudltiples capas que se
utilizaban anteriormente. La revision mas rigurosa fue la realizada por la “British Concrete
Society”; sus recomendaciones se pueden consultar en el informe titulado “Durable Post-
Tensioned Concrete Bridge”. Este informe europeo codifica la necesidad de contar con un
sistema de proteccion de tres niveles y sugiere detalles para lograr los resultados
requeridos. También discute mejores materiales y métodos para las vainas y su inyeccion.
Como resultado de este informe europeo y de otros estudios realizados por el Dr. John
Breen de la Universidad de Texas, Austin, los sistemas de proteccién de multiples niveles
para postesado han sido universalmente aceptados.

La norma AASHTO LRFD Bridge Construction Specifications requiere esta tension
temporaria para asegurar la plena adherencia y lograr un espesor de epoxi constante. Las
variaciones podrian provocar una acumulacién sistemética de errores geométricos.
Durante el periodo de curado inicial se deben evitar las grandes variaciones de tension en
las juntas con epoxi.

C 5.14.2.4.3. Detalles para las construcciones con dovelas hormigonadas in situ

La norma AASHTO LRFD Bridge Construction Specifications requiere que las juntas
verticales tengan conectores. Sin embargo, se anticipa que cuidando de lograr una buena
rugosidad durante la preparacion de las juntas se asegurara la adherencia entre las
dovelas, logrando una mejor resistencia al corte que la que se puede lograr usando
conectores.

C5.14.2.4.4. Construccioén por voladizos

Durante el montaje se puede proveer estabilidad mediante conexiones
columna/superestructura resistentes al momento, apuntalamientos, o una viga de
lanzamiento. Las cargas a considerar incluyen los equipos de construccion, los
encofrados, los materiales almacenados o acopiados, y la carga del viento.

La velocidad de 90 km/h corresponde al factor de carga 0,30 de la Tabla 3.4.1-1.

Debido al “shear lag”, la fuerza en los cables requiere una “longitud de induccién” antes de
poder suponer que es efectiva en la totalidad de la seccion.

Para la construccion por voladizos libres, las longitudes de las dovelas generalmente estan
comprendidas entre 3,0 y 5,5 m. Las longitudes pueden variar dependiendo del método
constructivo utilizado, la longitud de tramo y la ubicacion de las dovelas dentro del tramo.
El peso de la grua portico de lanzamiento para un tipico puente de 12 m de ancho de dos
carriles con dovelas de 4,5 a 5,0 m se puede estimar entre 700 y 800 kN. El peso de la
grua portico de lanzamiento para secciones tipo cajon de dos células de mayor ancho
puede ser de hasta 1250 kN. En el caso de las dovelas de mayor altura y mayor peso, la
longitud de las dovelas se ajusta para controlar su peso. Para obtener un valor de disefio
correspondiente al peso de la gria pértico de lanzamiento, se recomienda consultar a
contratistas que tengan experiencia en este tipo de construcciones.
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C 5.14.2.4.5. Construccién tramo por tramo

La construccion tramo por tramo se define como una construccion en la cual las dovelas,
ya sea prefabricadas u hormigonadas in situ, se ensamblan u hormigonan en encofrados
que soportan un tramo completo entre pilas permanentes. Los encofrados se retiran luego
del postesado para hacer que el tramo sea capaz de soportar su peso propio y cualquier
carga constructiva. Una vez que se colocan los tramos adyacentes se puede utilizar un
tesado adicional para desarrollar continuidad sobre las pilas.

C 5.14.2.4.6. Construcciones lanzadas por tramos
C5.14.2.4.6a. Requisitos generales

Las vigas lanzadas por tramos estan sujetas a momentos reversibles durante el
lanzamiento. Para reducir las tensiones durante el lanzamiento se pueden utilizar pilas
temporarias y/o una nariz de lanzamiento.

Estos coeficientes de friccion sélo son aplicables para los apoyos que emplean una
combinacién de Teflén virgen y acero inoxidable con una rugosidad menor que 2,5x10
mm.

C5.14.2.4.6b. Solicitaciones debidas a las tolerancias constructivas (Este Articulo
no tiene comentario)

C5.14.2.4.6¢c. Detalles de disefio
En la Figura C 5.14.2.4.6¢-1 se ilustran los limites dimensionales para la colocacién de los

apoyos de lanzamiento. En la Figura C 5.14.2.4.6¢-2 se ilustra la excentricidad entre el
punto donde se intersecan los ejes del alma y la losa inferior y el eje del apoyo.

— Min. 150 mm

/ e o

. 7/ 7/ /
Min. 75 mm "/ Fondo de la superestructura

I <~] — Placa de lanzamiento
— Superficie de deslizamiento (Acero - PTFE)
— Apoyo de lanzamiento

/ / 7 / 7 / /
/ / / / / / /
7 . ’ ’ . . ’
7
7

Figura C 5.14.2.4.6¢-1. Ubicacion de las placas de lanzamiento

Parte superior
de la pila

Reglamento Argentino de Puentes Carreteros Com. Cap. 5-122



Figura C 5.14.2.4.6¢c-2. Reaccién excéntrica en las placas de
lanzamiento

Durante el lanzamiento las tensiones en cada seccion transversal cambian de traccion a
compresion. Estas tensiones de traccion durante el lanzamiento son compensadas por los
cables rectos. Los cables rectos se tesan a una edad temprana del hormigén (por ejemplo,
3 dias).

Los apoyos de lanzamiento inclinados, a diferencia de los apoyos horizontales
permanentes, crean fuerzas en los gatos de lanzamiento y en la parte superior de las pilas.

C5.14.2.4.6d. Disefio de los equipos constructivos (Este Articulo no tiene
comentario)

C5.14.2.5. Uso de métodos constructivos alternativos

Los ingenieros y consultores especializados en puentes tienen opiniones divididas acerca
de permitir o no métodos constructivos alternativos. Los departamentos de transporte de
algunos estados de Norteamérica no permiten ninguna variacion respecto de los detalles y
métodos constructivos ilustrados en los planos y especificados en la documentacion
técnica. Otros estados le otorgan al Contratista gran libertad para presentar métodos
constructivos alternativos. A continuacion se presenta un ejemplo de este ultimo enfoque,
tomado textualmente de la documentacion técnica de un proyecto reciente para la
construcciéon de un puente en California.

‘PROPUESTAS ALTERNATIVAS - Los puentes de vigas cajon continuas
hormigonadas in situ pretensadas se han disefiado de modo que deben ser
totalmente soportados durante la construccién. A excepcion de lo aqui dispuesto,
estos puentes se deberan construir sobre encofrados y de acuerdo con los requisitos
de la Seccion 51, “Estructuras de Hormigon”, del Standard Specifications.

El Contratista puede presentar propuestas para estos puentes que modifiquen las
hipotesis del disefio original para apoyo de las cargas permanentes o los requisitos
de la Seccion 51, “Estructuras de Hormigon”, del Standard Specifications. Estas
propuestas estardn sujetas a los siguientes requisitos y limitaciones.

Una vez completada, la estructura debera tener capacidad para soportar o resistir
cargas como minimo iguales a las utilizadas en el disefio del puente indicado en los
planos. Si fuera necesario, se exigird el refuerzo de la superestructura y la
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subestructura para que provean dicha capacidad y para que soporten las cargas
constructivas durante todas las etapas de la construccion.

Todas las modificaciones propuestas se deberan disefiar de acuerdo con las
especificaciones para el disefio de puentes actualmente vigentes en el
Departamento.

Se podran proponer modificaciones para la altura de las vigas y losas de tablero,
para la altura y longitud del voladizo, para la altura de la estructura, para el nimero
de vigas y para la cantidad y ubicacion de las armaduras o la fuerza de pretensado.
Se podra aumentar la resistencia del hormigén utilizado, pero la resistencia usada
para el disefio o0 andlisis no debera ser mayor que 40 MPa.

También se podran proponer modificaciones en los requisitos correspondientes a
“Hormigon Pretensado” de estos requisitos especiales que se relacionan con la
minima fuerza de pretensado que se debe proveer mediante cables de trayectoria
curva que abarquen la totalidad de la longitud.

No estara permitida ninguna modificacion en cuanto al ancho del puente. No se
podran eliminar las conexiones fijas en las partes superiores e inferiores de las
columnas indicadas en los planos.

Antes de completar las obras se deberan relajar los cables de pretensado
temporarios, si se los utiliza, y cualquier vaina temporaria se debera inyectar con
lechada. Los cables temporarios se deberan retirar o bien embeber totalmente en
lechada antes de completar las obras.

El Contratista seré responsable de determinar la flecha durante la construcciéon y de
obtener el perfil final indicado en los planos. El Contratista le debera proporcionar al
Ingeniero diagramas que ilustren el perfil de tablero previsto para cada etapa
constructiva y para todas las partes del puente terminado. Cualquier medida
correctiva necesaria para corregir las desviaciones respecto de la flecha prevista
sera responsabilidad del Contratista.

El Contratista le debera proveer al Ingeniero planos completos y calculos revisados
correspondientes a todas las modificaciones propuestas, incluyendo la revision de
los requisitos de flecha y encofrados, de acuerdo con los requisitos de la Seccion 5-
1.02, “Planos”, del Standard Specifications. Los célculos deberan demostrar que se
satisfacen todos los requisitos. Estos planos y célculos deberan ser firmados por un
Ingeniero matriculado y habilitado como Ingeniero Civil en el Estado de California.
Los planos de obra y calculos se deberan entregar con antelacion suficiente para
permitir su revision por parte del Ingeniero y su correccién por parte del Contratista,
sin que se demoren las obras. Esta antelacion deberd ser proporcional a la
complejidad de la obra, pero en ningun caso podra ser menor que 8 semanas.

El Contratista debera reembolsarle al Estado el costo del estudio de la propuesta. El
Departamento podra deducir dicho costo de cualquier saldo pendiente para con el
Contratista.

El Ingeniero sera el Unico responsable por evaluar la aceptabilidad de cualquier
propuesta, y podra no autorizar cualquier propuesta que a su criterio no produzca
una estructura que sea como minimo equivalente a la estructura originalmente
disefiada en todos sus aspectos.

Cualquier material adicional requerido o costo adicional resultante de la adopcién de
tales propuestas se considerara para la conveniencia del Contratista, y no se haran
pagos adicionales por los mismos.”

C 5.14.2.6. Subestructuras de los puentes construidos por dovelas
C 5.14.2.6.1. Requisitos generales

Las subestructuras no construidas por dovelas son abordadas en los Capitulos 10 y 11, y
en el Articulo 5.14.2.3.4b.
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C5.14.2.6.2. Combinaciones de cargas durante la construccién (Este Articulo no
tiene comentario)

C5.14.2.6.3. Armadura longitudinal de las pilas construidas con segmentos
prefabricados de seccidn rectangular hueca

La armadura longitudinal minima de las pilas construidas con segmentos prefabricados de
seccion rectangular hueca se basa en el Articulo 5.10.8 sobre armadura de contraccién y
temperatura. Este requisito refleja el comportamiento satisfactorio de varias pilas
construidas por segmentos entre 1982 y 1995, con cuantias de armadura longitudinal
comprendidas entre 0,0014 y 0,0028. En las pilas construidas con segmentos
prefabricados las barras longitudinales discontinuas no soportan cargas significativas. La
armadura de traccion de estas pilas es provista por los cables de postesado.

C 5.14.3. Arcos
C 5.14.3.1. Requisitos generales (Este Articulo no tiene comentario)
C 5.14.3.2. Nervaduras de los arcos

La estabilidad puede estar gobernada por la estabilidad bajo cargas de larga duracién con
un moédulo de elasticidad reducido. En esta condicién, generalmente habra poco momento
flector en la nervadura, el médulo de elasticidad adecuado sera el médulo tangente a largo
plazo, y el momento de inercia adecuado sera el de la seccién transformada. Bajo
condiciones de carga temporaria, el médulo de elasticidad adecuado serd el modulo
tangente a corto plazo y el momento de inercia apropiado sera el correspondiente a la
seccion fisurada, incluyendo los efectos de la carga axial mayorada.

El valor indicado se puede utilizar en los célculos de estabilidad, ya que la dispersion de la
relacién entre el médulo de elasticidad pronosticado y el médulo de elasticidad real es
mayor que la diferencia entre el médulo tangente y el modulo secante para los rangos de
tensiones habituales.

El médulo a largo plazo se puede hallar dividiendo el médulo a corto plazo por el
coeficiente de fluencia lenta.

Bajo ciertas condiciones, el momento de inercia se puede tomar como la sumatoria del
momento de inercia del tablero y de las nervaduras del arco en el punto correspondiente a
1/4 del tramo. Para predecir la carga de pandeo en el plano se puede utilizar un analisis
mediante grandes deformaciones. Los momentos de segundo orden se pueden estimar de
manera preliminar sumando a los momentos de primer orden el producto entre el empuje y
la flecha vertical de la nervadura del arco en la seccién analizada.

La norma ACI 207.2R73, Manual of Concrete Practice, discute la separacion de las juntas
y la armadura de temperatura en los muros de enjuta.

El drenaje del relleno del muro de enjuta es importante para garantizar la durabilidad del
hormigon de la nervadura y de los muros de enjuta, y para controlar el peso unitario del
relleno. Los detalles del drenaje deben evitar que el agua drenada escurra por las
nervaduras.

C 5.14.4. Superestructuras de losas
C 5.14.4.1. Superestructuras de losas macizas hormigonadas in situ
En este tipo sencillo de superestructura de puente, la losa de tablero también funciona

como elemento principal portante. La losa de hormigén, que puede ser maciza, aligerada o
nervurada, se apoya directamente en las subestructuras.
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Los requisitos se basan en el comportamiento de las estructuras, con tramos relativamente
pequefios, construidas hasta la fecha. Cualquier variacion respecto de las practicas
exitosas del pasado, en relacion con el uso de unidades de mayor tamafio que pudieran
ser factibles tanto estructural como econOmicamente dentro del marco de este
Reglamento, se debera revisar cuidadosamente.

C 5.14.4.2. Superestructuras de losas aligeradas hormigonadas in situ
C5.14.4.2.1. Dimensiones de la seccidn transversal

En la Figura C 5.14.4.2.1-1 se ilustra la seccién transversal de un tipico sistema alternativo
de tablero de hormigén con vacios redondeados, en el cual PT indica postesado.

Moldes de acero
perdidos

PT

Cables

Figura C 5.14.4.2.1-1. Secci6on transversal de un tipico sistema de
tablero aligerado

Las dimensiones indicadas en este Articulo para la separacion y tamafio de los vacios se
basan en experiencias pasadas, y se anticipa que con ellas se obtendran resultados
seguros. Estos valores se pueden considerar como valores de disefio preliminares.

C5.14.4.2.2. Minimo namero de apoyos

La elevada rigidez torsional de los tableros de hormigén aligerados y la estabilidad propia
de las estructuras continuas curvas en el plano horizontal permiten utilizar un Unico apoyo
en las pilas internas. Se requiere un minimo de dos apoyos en los estribos para asegurar
la estabilidad torsional en las zonas extremas. Si no se puede satisfacer el requisito sobre
rotacion torsional, en algunas pilas internas se pueden utilizar pares de apoyos.

C5.14.4.2.3. Secciones macizas en los extremos

La idea es permitir la distribucion de las fuerzas concentradas de postesado y de apoyo a
las secciones aligeradas. Para los tableros relativamente anchos, analizar las secciones
macizas como si se tratara de vigas constituye una aproximacion aceptable. Para los
tableros de gran altura y poco ancho, se aconseja utilizar un andlisis tridimensional o un
modelo de bielas y tirantes.

C 5.14.4.2.4. Requisitos generales de disefio

Los tableros continuos aligerados se deben postesar longitudinalmente. A menos que en
este Articulo se especifique lo contrario 0 que sea necesaria por razones constructivas, si
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se utiliza postesado longitudinal no es necesario colocar armadura longitudinal global
adicional. La preferencia por el postesado longitudinal de los tableros continuos refleja la
limitada cantidad de experiencia disponible en Norteamérica en relacién con este tipo de
sistema.

La experiencia indica que debido a una combinacibn de momento flector transversal,
contraccion del hormigoén alrededor del encofrado de acero para los vacios y el efecto de
Poisson, si se emplean encofrados metalicos, se tiende a desarrollar elevadas tensiones
transversales de traccion en la parte superior del tablero, generando excesiva fisuracion en
el eje del vacio. La minima tension de pretensado transversal especificada para
contrarrestar esta traccién representa un valor conservador. La intencion de la armadura
transversal de temperatura en la parte inferior de los tableros aligerados es también
controlar las fisuras generadas por los momentos positivos transversales debidos al
postesado.

La viga transversal maciza oculta sobre una pila interna puede ser postesada.

C5.14.4.2.5. Zonas comprimidas en areas de momento negativo

Ensayos recientes realizados sobre estructuras continuas postesadas de dos tramos
indican que la primera falla ocurre en las zonas comprimidas inferiores adyacentes al
apoyo en la pila interna. Se cree que la falla es provocada por una combinacion de corte y
compresion en aquellos puntos del ala inferior. Este fendmeno aun no se comprende
totalmente, y tampoco se han desarrollado requisitos de disefio especificos. En este
momento, la mejor alternativa consiste en tratar al corddn inferior como una columna, con
una cuantia de armadura de 1 por ciento y con estribos cerrados de columna como se
especifica en el Articulo 5.10.6.

C5.14.4.2.6. Drenaje de los vacios

En estos sistemas de tablero ocasionalmente se pueden formar fisuras lo suficientemente
grandes como para permitir que ingrese agua en los vacios. La acumulacion de agua
aumenta las cargas gravitatorias y puede provocar dafios estructurales si se congela.

C 5.14.4.3. Puentes con tableros de elementos prefabricados
C 5.14.4.3.1. Requisitos generales

Las unidades prefabricadas pueden ser de seccion maciza, aligerada, tipo cajon, T y doble
T.

Se han observado casos en los cuales la fluencia lenta y contraccién diferenciales debidas
a diferentes edades, mezclas de hormigén, condiciones ambientales, y condiciones de
apoyo han provocado solicitaciones internas que son dificiles de predecir durante la etapa
de disefio. Estas solicitaciones frecuentemente se alivian mediante la separacion de las
juntas, ocasionando problemas de mantenimiento y afectando de manera adversa el
comportamiento estructural.

Las secciones estandares tipo losa aligerada y tipo viga cajon de hormigén pretensado, de
acuerdo con AASHTO-PCI, muchas veces empleadas para construir tableros de puentes
prefabricados, se han utilizado exitosamente durante muchos afios en puentes con y sin
sobrecapas de hormigon estructural. Las losas pretensadas estandares con sobrecapa de
hormigén tienen 0,09 m, 0,10 m y 0,12 m de hormigon sobre los vacios de 0,20 m, 0,25 m
y 0,30 m de diametro, respectivamente. Todas las vigas cajon estandares, incluyendo
tanto las secciones de 0,90 m de ancho como las de 1,20 m de ancho, se detallan con
0,14 m de hormigon sobre los vacios rectangulares con esquinas achaflanadas.
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C 5.14.4.3.2. Uniones con transferencia de corte

Muchos puentes presentan sefales de falla en las uniones cuando la transferencia de
cargas entre los elementos depende exclusivamente de los conectores de corte, ya que el
mortero esté sujeto a una fisuracion considerable. Se debe investigar el comportamiento a
largo plazo de los conectores en las juntas para verificar su fisuracién y separacion.

C 5.14.4.3.3. Uniones con transferencia de corte y flexion
C 5.14.4.3.3a. Requisitos generales

La intencion de estas uniones es proveerle al tablero continuidad y permitir que se
comporte de forma monolitica.

C 5.14.4.3.3b. Disefio

Desde el punto de vista del modelado, estos sistemas de tablero de hormigén prefabricado
no difieren de los tableros hormigonados in situ de igual geometria.

C 5.14.4.3.3c. Postesado

Al tesar tableros angostos se deben minimizar las pérdidas por acufiamiento de los
anclajes. Preferentemente las vainas deben ser rectas y estar inyectadas con lechada.

Se sabe que la fuerza de postesado se difunde con un angulo de 45° o mas, y alcanza una
distribucion uniforme en una distancia corta a partir del anclaje de los cables. También se
sabe que la economia del pretensado mejora al aumentar la separacién de las vainas. Por
estos motivos, no es necesario que la separacibn de las vainas sea menor que
aproximadamente 1,20 m o el ancho del elemento que alberga los anclajes, cualquiera sea
el valor que resulte mayor.

C 5.14.4.3.3d. Juntas de construccién longitudinales

Este Articulo se refiere a los sistemas de tableros compuestos enteramente de vigas
prefabricadas de secciones tipo cajon, T y doble T, dispuestas de lado a lado vy,
preferiblemente, unidas por un postesado transversal. Los cables del postesado
transversal deben estar ubicados en el eje del conector.

Se puede esperar, y especificar para la construccion, el acabado pulido del mortero y del
hormigén en la proximidad de la junta.

C5.14.43.3e. Junta de cierre hormigonada in situ (Este Articulo no tiene
comentario)

C 5.14.4.3.3f. Sobrecapa estructural

La sobrecapa compuesta se debe considerar como un elemento estructural, y se la debe
disefar y detallar como tal.

C 5.14.5. Requisitos adicionales para alcantarillas
C 5.14.5.1. Requisitos generales (Este Articulo no tiene comentario)

C 5.14.5.2. Disefio a flexion (Este Articulo no tiene comentario)
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C 5.14.5.3. Disefio al corte de las losas de las alcantarillas tipo cajon

Tal como fue propuesta originalmente, la Ecuacién 5.14.5.3-1 incluia un multiplicador
adicional para tomar en cuenta la compresion axial. Debido a que era considerado
relativamente pequefio, este efecto fue eliminado de la Ecuacién 5.14.5.3-1. Sin embargo,
si el Proyectista lo desea, puede incluir el efecto de la compresion axial multiplicando los
resultados de la Ecuacién 5.14.5.3-1 por (1+0,04-Ny/V,).

En la Figura C 5.14.5.3-1 se comparan los limites inferiores 249-./f" .y 208 /f" _ con los
resultados de ensayos.

415 L
373 e Elementos de pértico
m Elementos simplemente apoyados
(uniformemente cargados)
331
H H
ve 291F H . :
LXC [ %
e . 1
]
249 1 L : \
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Figura C 5.14.5.3-1. Resultados de ensayos de alcantarillas

COMENTARIOS DEL APENDICE A5. PASOS BASICOS PARA LOS PUENTES

DE HORMIGON (Este Articulo no tiene
comentario)
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