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EN LA REVISTA “HORMIGON Y ACERO”

Todos los artfculos originales que se publican en “Hormigdn y Acero”. quedan some-
tidos a discusion y al comentario de nuestros lectores. La discusion debe limitarse al campo
de aplicacién del articulo, y ser breve (cuatro pdginas mecanografiadas a doble espacio,
como maximo, incluyendo figuras y tablas).

Debe tratarse de una verdadera discusidn del trabajo publicado y no ser una ampiia-
cién o un nuevo arliculo sobre el mismo tema; el cual serd siempre aceptado para su publi-
cacion en nuestra Revista, pero con tal cardcter.

Debe ofrecer un interés general para los lecteres. De no ser asf, se trasladard al autor
del articulo al que se refiera, para que la conteste particularmente.

Los comentarios deben enviarse, por duplicado, a la Secretaria de A.C.H.E., Apartado
19002, 28080 Madrid, dentro del piazo de tres meses contados a partir de la fecha de distri-
bucidn de la Revista.

El autor del articulo cerrard la discusidn contestanto tedos y cada uno de los comen-
tarios recibidos.

Los texlos, tanto de las discusiones y comentarios como de las contestaciencs de los
autores de los correspondientes articuios, se publicardn conjunfamente en una Seccién espe-
cial que aparecerd en las Gltimas piginas de la Revista.
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I®*CENTENARIO DEL NACIMIENTO
DEL INGENIERO
EDUARDO TORROJA MIRET

Presentacion

Fl 27 de agosto proximo, se cumple el primer
centenario del nacimiento del Ingenicro de Cami-
nos madrileio Eduardo Torroja Mirel. guicn a o
largo de su travectoria profesional, simultaned lag
labores propias de un proyectista prestigioso. con
la docencia en la Escuela de Ingenieres de Cami-
nos, Canales y Puertos, fa Direecion del Laborato-
rio Central de Ensayos de Materiales y Estructu-
ras, antecedente del actual CEDEX vy la creacion
del Tnstituto de la Construccidn y la Edilicacion,
que nis tarde, va en ol seno del Consejo Superior
dec Tnvestigaciones Cientificas, se unid at Instiluto
del Cemento, para crear ¢l Instituto de la Cons-
truceidn y del Cemento que a su muerle y como
homenaje a su figura, [ue rebautizado «instittio de
Ciencias de la Construccidn Iduarde Torrajas,

En ¢} olofio de 1998 la Asociacion de Miem-
bros del Instituto (AMIET), Asociacion de [nves-
tigacion, promovida por el [nstituto de Ciencias
de fa Construecion Eduarde Torroja, en la que sc
Empresariales del sector de fa construccion y obras piblicas, acor-
dé crear una Comisién Qrganizadora de os actos conmemoralivos del primer centenario del nacimiento de Eduar-
do Torroja, ofreciendo la Presidencia de dicha Comision a José M.* Aguirre Gonzélez, Ingeniero de Camines, a fa
sazon Presidente del Banco Guipuzeoano y Vicepresidente de la CEOE, ¢l cual aceptd fa presidencia.

inlegran representantes de las Administraciones

Consciente de la impartancia adquirida por la figura de Torraja en el mundo de la ciencia y de la técnica en cons-
truceidn, edilicacion y materiales. ¢l Presidente de la Comision Organizadora propuse la necesidad de coordinar
todas las actuaciones que con motivo del Centenario pudieran organizarse por distinlas Instituciones y Entidades
ptibiicas y privadas, creando para ello una Comisién de cardcter nacional que aghutinara estas inicialivas, en la que se
integrasen todas las Instiluciones piiblicas vinculadas con la figura de Torroja, estableciéndose un programa de actos
gue abarca una exposicion. publicaciones sobre las obras y escritos de D. Eduardo. jornadas cientificas, un ciclo de
conferencias y la instilucién por este Departamento de un Premio bianual en su memoria.

Rafacl Arias-Salgade Montalvo
Minisira de Fomenito

Comision Organizadora

Presidente: D. José M.* Aguirre Gonzdlez. Vicepresidente de la CE.O.E.
Secretario: D. Gustavo Monje Vergés. Vicedirector del Instituto Torroja.
Vocales por: Academia de Ingenieria

D. Enrique Alarcén Alvarez. Secretario General.

Asociacién de Miembros del Instituto Eduardo Torvaja (AMIET)

D." Carmen Andrade Perdix. Vicepresidente

Colegio Qficial de Ingenieros de Caminos, Canales y Puertos

D. José Antonio Torroja Cavanillas. Presidente

Consejo Superior de los Colegios de Arquitecios de Espafia

D. Clemente Lomba Guiiérrez. Decano del Colegio de Arguitecios de Canlabria

Consejo Superior de Investigaciones Cientificas

D. César Nombela Cano. Presidente

Direccicn General del Centro de Estudios y Experimentacion de Obras Piiblicas (CEDEX)
D). Manuel Martin Antén, Director General.

Direccion General de la Vivienda, la Arguitectura y el Urbanismo del Ministerio de Fomenio
D. Gerardo Minge Pinacho. Subdirecior General de Arquitectura

Escuela Técnica Superior de Ingenieros de Caminos, Canales y Puerios

D. Edelmiro Rua Alvarez. Director

Instinito de Ciencias de la Construccion Eduardo Torroja

D. Antonio Rujz-Duerte. Vicedirector
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Programa de Actos

A lo largo de las reuniones celebradas por la Comisicn Organizadora de los Actos Conmemorativos del Cente-
nario del racimiento de Eduardo Torroja se aprobé el programa de actos a celebrar durante el etofio de 1999.

» Premio Bienal Eduardo Torroja instituido por el Ministerio de Fomento a la obra conjuntla de arquitectos e
ingenicros que realicen un trabajo en equipo. El Premio serd entregado an un acto que sc celebrard en ef mes
de noviembre en el Instituto Torroja.

Publicacidn dc dos libros en los que sc glosa la vida y la obra de Eduardo Torroja con la recopilacion de sus
trabajos cientificos mds relevantes.

e Jornada cientifica que glosard ta figura de Eduardo Torroja como ingenicro proyectista, organizada por las
Academias de Ciencias Exactas, Fisicas y Naturales y la de Ingenierfa. Se celebrard el dia 14 de septiembre en
ia Real Academia de Ciencias. Cf Valverde, 24.

¢ FExposicion sobrc ia vida y la obra de Eduarde Torroja a celebrar en la Sala de Exposiciones del Ministerio de
Fomento. Inauguracién: martes 21 de septiembre de 1999,

¢ Cicic de conferencias en las que intervendran ingenieros, arquifectos y constructores organizadas por ef Inst-
tuto Torroja, que tendrén lugar los siguientes dfas:

- 22 de septiembre: Sala de Exposiciones del Ministerio de Fomento, P° de 1a Castellana, 67.
— 29 de septiembre: Instituto Torroja, Cf Serrano Galvache, sin.

— 6 de octubre: Colegio de Ingenteros de Caminos, C/ Almagro, 42.

- 13 de octubre: Consejo Superior de Investigaciones Cientificas, C/ Serrano, 117,

* Acto académico en la Universidad Pelitéenica de Madrid.

También se acordd solicitar al Consejo Superior de Investigacicnes Cientificas y a la Universidad Politécnica de
Madrid ia concesidn a titulo péstumo de las maximas distinciones que ambas instituciones conceden a sus miembros
mds distinguidos, que le serdn entregados a la familia ef dia 13 de octubre en la Sede del Consejo Supcerior de Investi-
gaciones Cientilicas.

Premio Eduardo Torroja de Ingenieria y Arquitectura

El Ministerio de Fomento con motivo de la celebracidn de este primer centenario, instituye el Premio Bienal
Eduardo Torroja de Ingenieria y Arquitectura para fomentar y destacar la obra conjunta de arquitectos e ingenieros
bajo cl tema «Tecnica Plures, Opera Uniea» que inspird su obra, en la que colabord con notables arquilectos como
Arniches, Domingucz, Sdnchez-Arcas, Zuazo o Lopez-Otero, colaboracién de la que surgieron obras, que hoy ya
pertenecen a la Historia de fa Arquitectura y de la Edificacién.

El Premio se convoca para reconocer la inlegracion de los valores arquitectonicos, constructivos y estructurales
de una obra, tratados como una unidad y resultado de una concepeién iinica de la misma, realizada por un equipo
interdisciplinar de Ingenieros ¥ Arquitectos espaiioles con participacién coherente de ambos, obra que haya finaliza-
do cn los Gitimeos cinco afios anteriores a esta primera Convocatoria. Al tratarse de un Premio de Henor con compor-
ta dotacién ea metdlico.

Presentacion de propuestas

Las obras que s¢ presenten vendrdn propuestas por alguna de las siguientes Instituciones: las Administracioncs
Publicas de caracter nacional, autondmico o municipal. La Real Academia de Bellas Arles de San Fernando. Bl cole-
gio de Ingenieres de Caminos y el Consejo Superior de los Colegios de Arquitectos. El Instituto Eduardo Torroja y
ct CEDEX. Las Escuclas Técnicas Superiores de Ingenieres y de Arquitectura o un minimo de quince ingenieros y
arquitectos.

Jurado

Estara presidido por el Ministro de Fomento, acluando como vicepresidente ¢l Presidente de la Comision del Cen-
tenario y compuesto por los Directores Generales de Carreferas, Vivienda, Obras Hidrdualicas, CEDEX, y det Insti-
tuto Eduardo Torroja. Los Presidentes del Colegio de Ingenicres de Caminos y del Consejo de Colegios de Arqui-
lectos, dos Ingenicros de Caminos y dos Arquitectos de reconocido prestigio internacional designacos por cstas
tiliimas instituciones. Actuard como Secretario el Subdirector General de Arquitectura.

Plazos

La documentacion se caviard antes del 31 de julio de 1999 al Ministerio de Fomento, Servicio de Calidad de la
Arquitectura, Sabdireccién General de Arquileclura. Paseo de la Castellana, 67, 28071 Madrid. Bl fallo del Jurado
se producird en el mes de Octubre del presente afio.

Premio

I Premio guedard acreditado por una escultura, que servird de imagen al mismo y un Diploma. Tgualmente se
entregard una placa alusiva, para su colocacién en la obra premiada.

Las bases completas serdn lacilitadas por la Subdireccion General de Arquitectura del Ministerio de Fomento y
los Colegios de Ingenieros de Caminos y Arguiteclos.
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investigaciones y Estudios

XV.2 Asamblea Técnica
Nacicnal de la ATEP

Medida experimental de las deformaciones a largo plazo
en dos vigas hiperestaticas postesas

Alejandro Pérez Caldentey
Hugo Corres Peiretti

José Torrico Navaez
Unidad docente de Hormigén

E.T.S.l. Caminos, Canales y Puertos de Madrid

1. INTRODUCCION

En este artfculo se describe un estudio
tedrico y experimental referente al compor-
tamicnto en servicio del hormigén estructu-
ral, llevado a cabo en la ET.S.1. de Caminos,
Canales v Puertos de Madrid. Dicho cstudio
experimental se planted como una continua-
cién de otros dos estudios correspondientes
a la misma linea de investigacién, iniciada en
1985 en el marco de Jla Unidad Docente de
Hormigdn.

El primer estudio (1) llevado a cabo en
los afios 1985 a 1989, consistié en el segui-
miento de las deformaciones en el tiempo de
cuatro vigas prefabricadas isostdticas, y en el
desarrollo de un modelo capaz de represen-
tar su comportamiento a nivel de seccidn.

En un segundo estudio (2) {1989-1991}, se
planteé la determinacion experimental de
las pérdidas de pretensado. Para ello se
ensayaron 6 clementos verticales con un
pretensado centrado, controlando por diver-
sos procedimientos la deformacién axil de
jos mismos.

Al igual que estos estudios anteriores, el
trabajo quc s¢ presenta a continuacion fue
financiado por la Direccidon General de
Carreteras del Ministerio de Obras Puablicas
y Urbanismo.

El objetivo del mismo era, en primer
lugar, la generalizacion del modelo a nivel
de seccidn, desarrollado como fruto del pri-
mero de los trabajos citados anteriormente,
para poder tener en cuenta, también, el
comportamiento a nivel de estructura. En
segundo lugar, se planted un programa expe-
rimental con objeto de disponer de una con-
trastacion de la validez del modelo generadi-
zado.

Para cllo, se abordé ef scguimiento de las
deformaciones y flechas a lo largo del tiem-
po dc dos vigas hiperestaticas de dos vanos
de 8 metros de luz cada uno, asi como la rea-
lizacién de ensayos complementarios de
caracterizacién de los materiales utilizados
tanto en cuanto a sus caracteristicas mecani-
cas instantdneas como en cuanto a su com-
portamiento diferido.

A continuacion, en una primera parte, se
describen los ensayos y se presentan los
resultados experimentales obtenidos. En
segundo tugar, se aborda el problema de la
prediccidn de las deformaciones a partir del
modelo de calculo paso a paso en el tiempo
y de ensayos especificos de caracterizacion
de los materiales utilizados y se propone una
metodologia para ajustar los modelos tedri-
cos a datos experimentales obtenidos en
ensayos complementarios.

HOBMIGON Y ACERDO - 17 Trimestre 1989

‘Documento descargado de www.e-ache.com el 30/04/2026



Medida experimental de las deformaciones a largo
plazo en dos vigas hiperestaticas postesas

2. ESTUDIO EXPERIMENTAL

2.1. Descripcion de las caracteristicas
mecanicas y geométricas de las vigas
ensayadas

Como ya se ha comentado, se ensayaron
dos vigas de dos vanos de 8 metros de luz
cada uno, midiendo deformaciones y flechas
a lo largo de 780 dias.

La seccion transversal de las vigas era rec-
tangular de 30 cm de canto por 40 cm de
ancho y ambas vigas llevaban un pretensado
de trazado parabdlico formado por 3 cables
de 0.5".

Con estas dimensiones la relacién luz/canto
resultante era de 26.7 que puede considerar-
se un valor representativo de puentes losa
pretensados.

La armadura pasiva consiste en 408 mm
de montaje colocados en las esquinas y cer-
cos simples de $8 mm cada 20 cm. La viga
VH2, proyectada en clase 111, lleva, ademas,
un refuerzo de armadura pasiva de 3420 mm
sobre el apoyo central, necesario para satis-
facer el estado limite dltimo y garantizar un
controf adecuado de la fisuracién. Esta
armadura corresponde a una calidad AEH-
500N.

En la Figura 1 se define el trazado de los
cables de pretensado. Se trata de un trazado
parabdlico con tres tramos de pardbola.

El limite eldstico convencional del acero
activo utilizado (al 0.2% de deformacidn)
era de 1700 MPa y Ia tension de rotura de
1900 MPa. La tensidn de tesado fue del 80%
de la carga de rotura, equivalente a una
fuerza de 455 kN por viga.

A. Pérez, H, Corres, J. Torrico

El hormigonado se hizo in sifu con un
hormigdn de 35 MPa de resistencia caracte-
ristica a los 28 dias. La composicidn aproxi-
mada de este hormigdn era la siguiente:

|

cemento: 380 kg/m?
— agua: 185 kg/m?

arido grueso: 1195 kg/m?

arido fino: 640 kg/m?

2.2, Historia de cargas

La historia de cargas de las vigas cs bastan-
te compleja, Esta se describe de forma gené-
rica en la Figura 2. Con ella se ha querido
simular los distintos estados de carga a los
que puede estar sometida una estructura real.

Estos estados incluyen la aplicacion del
pretensado y peso propio, la aplicacidn de
una carga muerta, la aplicacién de una
sobrecarga y su retirada y la imposicién de
un desplazamiento en los apoyos.

Este Gltimo aspecto se ha materializado
elevando el apoyo central, solicitacidén equi-
valente a un descenso de los apoyos extre-
mos. Antes de llevar a cabo esta operacidn
fue necesario retirar la carga muerta ya que
de otra manera el ascenso del apoyo central
habria provocado la fisuracidn de las vigas y
habria reducido de forma muy significativa
el nivel de esfuerzos producido por esta soli-
citacion. Antes de llevar a cabo el ascenso
del apoyo central se esperd a que la defor-
macidn diferida debida a la retirada de la
carga muerta se estabilizara con el fin de ais-
lar el efecto del desplazamiento impucsto de
los debidos a las solicitaciones anteriores.

L ES
sl ars
B o =
| L
| -
L o0 e ]
Figura 1. Definicidn del trazado de pretensado.
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plazo en dos vigas hiperestaticas postesas
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Figura 2. Historia esquematica de cargas.

En la Tabla 1, se indica, para cada solicita-
cion, la edad de la viga en ¢l momento del
inicio de su actuacidn.

La materializacidén de la carga muerta se
llevd a cabo mediante bloques de hormigon
de aproximadamente 1800 N de peso cada
uno y cuyas dimensiones permitieron la dis-
posicion de dos blogques por metro.

En cuanto a la sobrecarga y debido a pro-
blemas de estabilidad de los bloques de la
viga VH2 (ya que habrfa sido necesario
colocar tres filas de bloques), ésta se mate-
rializé mediante sendos gatos aplicados en
los centros de vano de ambas vigas.

En la Tabla 2 se¢ indica la magnitud de las
acciones aplicadas.

Con objeto de comprobar las tensiones, se
utilizé un modelo tedrico de cilculo paso a
paso en el tiempo, desarroliado especialmen-
te para este trabajo. Con ello, se pretendia
asegurar que fas tensiones entraran dentro de
las previsiones teniendo en cuenta la redistri-
bucidn de tensiones debida al comportamien-
to diferido del hormigén vy del acero de pre-
tensar, es decir que, para la carga maxima, no
se fisurara la viga VH1 v sf se fisurara la viga
VH2. En la Tabla 3 se indican las tensiones
tedricas que se producen en ¢l momento del
tesado, tras la aplicacion de la carga muerta y
en el momento de aplicacion de la sobrecarga
a los 187 dias para la seccién situada a 3
metros del apoyo exterior y para la seccidén
correspondiente al apoyo central, sin tener en
cuenta la fisuracidn.

Tabla 1. Edad de la viga en el momento de aplicacién
de las distintas solicitaciones

Solicitacion Edad de la viga |dias]
Pretensado + pp 25
Carga muerta 41
Sabrecarga 187
Retirada sobrecarga 196
Retirada carga muerta 448
Ascenso apoyo central 636

HORMIGON Y ACERQC - 1# Trimestre 19989
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Tabla 2. Acciones aplicadas

VIGA qppl KIN/M] el KN/ P [kN] dda [cm]
VHI 3.00 3.60 6.00 2.5
VH2 3.00 7.20 18.00 2.5

Como puede verse en la viga VH2 se
supera ampliamente la tensién de fisuracién
del hormigén cuando actia la sobrecarga
por lo que esta viga estd claramente en clase
III v asi ha quedado demostrado por los
ensayos. En cuanto a la viga VHI, se obtie-
nen ligeras tracciones en ¢l momentio del
tesado y tracciones algo mas importantes (la
mitad de resistencia a traccién) tras la apli-
cacién de la sobrecarga por lo que puede
considerarse que se encuentra en clase {1

Por otra parte, ¢l valor del incremento de
reaccion debido al ascenso del apoyo central
es de 7725 N. Como puede verse, este valor
es pequefio por lo que la medida de su evo-
lucion con el tiempo debe hacerse con una
célula de carga de gran precision. Por otre
lado, tampoco es posible aumentar mucho
mas el desplazamiente impuesto si no se
quicre fisurar las vigas, ya que si bien la
reaccion es pequefia, ne puede decirse lo
misno del momenta ésta provoca My, =
=7.725/2 x 8 = 30.9 kNm, similar al que pro-
duce la carga muerta de la viga VHI1 en la
seccion de apoyo.

En la Tabla 4 se resume el estado tensio-
nal tedrico de las vigas tras la retirada de la
carga muerta y después dcl descenso de apo-
yos, teniendo en cuenta, como anteriormen-
te, las redistribuciones debidas al comporta-
miento diferido.

2.3.Variables estudiadas
experimentalmente e instrumentacion
atilizada

En la Figura 3 se representa el esquema
general de la viga con la instrumentacion
utilizada.

Sc¢ midieron, a lo largo dei tiempo, las fle-
chas en centros de vano y cuartos de luz asi
cCOmo ¢n apoyos, para comprobar que estos
estaban fijos. Para ello, se utilizaron flexime-
tros de 10, 30 y 50 mm de recorrido con una
precision de 0.01 mm.

Para evitar movimientos accidentales de
los Heximetros, éstos se solidarizaron a unos
blogues de hormigdn de gran peso.

Paralelamente, se midid la curvatura en
27 secciones por viga. Dichas medidas se lle-
varon a cabo midiendo la deformacion, por
medio de un extensdmetro de 4 microdefor-
maciones de precision, en una fibra situada a
dos centimetros del paramento superior de
la viga y una fibra situada a dos centimetros
del paramento inferior de {a misma en cada
secciéon. Para ello, se pegaron a las vigas
inmediatamente después del desencofrado y
con una separacion tedrica de 20 centime-
tros, las basecs de medida necesarias para
delerminar estas deformaciones.

La curvatura es un pardmetro de gran

Tabia 3. Tensiones tedricas elasticas en los momentos de aplicacion
de cargas permanentes y sobrecargas

VIGA pp+pret cp+pret cp+pret
(25 dias) (42 dias) (187 dias)
o, [MPa] o; [MPa] o, [MPa] c; [MPa] o, [MPa] g; [MPa]
VHI1 x=3 - 0.661 - 5.400 -3453 — 2174 — 4.404 -0.502

V1 ap - 6.572 0.083 - 1.086 ~ 4,968 0.977 - 6.347
VH2 x=3 -0.900 - 5.561 - 6.376 0.160 - 8.960 3.208
VH?2 ap ~5.942 —(1.148 3.401 - 9.651 7.292 - 13.435
10 HORMIGON Y ACERQ - 1< Trimestre 1999
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Figura 3. Instrumentacion de ias vigas.

Tabla 4. Tensiones tedricas eldsticas tras la retirada de la carga muerta
y tras el ascenso del apoyo central

VIGA pp+pret pp+pret+dda
(448 dias) (636 dias)
o, [Mpa] G o, [MPa] O

[MPa] [MPa]
VHI x=3 - {1L.880 -4.579 2.616 -~ 7.882
VH1 ap ~5.433 - 0177 1.960 - 7.565
VH2 x=3 ~0.873 - 4.477 1.198 - 6.368
VH2 ap - 5.8080 (1.504 0.846 ~5.263

interés, puesio que la integral de las curvatu-
ras debe confirmar los resultados obtenidos
mediante los fleximetros, garantizando, de
esta forma, la calidad de las medidas y su
valor como instrumento de contrastacion del
modelo tedrico.

Debe destacarse ademds que, debido a
que ¢l proceso de medida de la curvatura es
muy laborioso si o se cuenta con medios
muy potentes, este pardmetro raramente sc
estudia en ensayos a largo plazo, al menos
no de una forma extensiva.

Por ultimo, y puesto gue se trata de un
elemento hiperestdtico, fue necesario medir
la reaccidn en el apoyo central. Esta medida
se tomd mediante uaa célula de carga de 50
toneladas de capacidad y 25 kilos de preci-
sién, durante la parte del ensayo previa al
ascenso del apoyo central. Esta medida per-
mitié controlar el proceso de aplicacion de
las cargas y comprobar gue las redistribucio-
nes de esfuerzos a nivel de cstructura (debi-
do a la [alta de homogeneidad a nivel de sec-

cion v a las pérdidas por relajacién del acero
de pretensar) son pequeiias.

Para medir la relajacion de los esfuerzos
provocados por el ascenso del apoyo central,
fue necesario sustituir la célula de carga ins-
talada inicialmente por otras dos de mayor
sensibilidad, ya que como se ha comentado,
el incremente de Ja reaccién provoecado por
cl desplazamiento impuesto era pequeiio.

Por otra parte, debia evilarse ¢l problema
de deriva del cero que se da con el tiempo
en las células de carga. Para ello se ided un
sistema que permite medir ¢l cero de las
células antes de cada lectura de la reaccidn.
Con esta finalidad, se construyd un pdrtico
que se muestra en Ja Figura 4 v en cuyo tra-
vesafio inferior apoyaba la viga. Este trave-
safio estaba suspendido de un travesafio
superior mediante dos barras verticales que
trabajaban a una peqguedia fraccidon de su
limite eldstico. Paralelamente a cstas dos
barras, se colocaban otras dos barras conec-
tadas a sendas células de carga de alta preci-

HORMIGON Y ACERO - 1= Trimestre 1999
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plazo en dos vigas hiperestaticas postesas
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sidn. En situacidén normal, las barras a las
que cstaban conectadas las células no tenfan

I
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Figura 4. Apoyo en seccidn central de las vigas.

de precision.

tension, por lo que era posible medir el cero

de los mismos mediante una bascula de 3 kN

de estas Gltimas.

Para medir la reaccidon se transferia fa
carga de las barras sin célula a las barras con
célula apretando las tuercas de sujecion de
éstas Gltimas y aflojando posteriormente las

tuercas de las primeras.

Para garantizar que no se producian
movimientos del apoyo se dispusieron cua-
tro flexfmetros que permitieron mantener
con gran preeisién la posicion de €ste.

Una vez transferida la carga a las barras
con células era posible medir la reaccién
cuyo valor se oblenfa por diferencia de la
fectura en carga con la lectura del cero efec-
tuada previamente. Tras la lectura de la
reaccion se volvia a transferir la carga a las

barras sin célula.

2.4. Desarrollo del ensayo

El ensayo de las vigas se inicié a los 25
dias de la fecha dei hormigonado {23/04/91)

con el tesado de las vigas.

A los 41 dias se inicid ¢l proceso de apli-
cacidn de la carga muerta, proceso que con-
cluyd al dia sigutente. Previamente a la colo-
cacion de los blogques, se procedio al pesado

Entre cada fase de carga se procedié a
unha operacion de lectura de fleximetros,
célula de carga v curvaturas en las secciones
de centro de vano v apoyos.

En cuanto a la sobrecarga, ésta se¢ simuld
mediante fa aplicacién de sendos gatos en
los centros de vanos de cada una de las vigas
y se aplicd a los 187 dias. Se recurrid a la uti-
lizacién de los gatos para evitar la disposi-
cién en la viga VH2 de una tercera fila de
bloques, que podria haber resultado inesta-
ble ¥ por lo tanto peligrosa. A estos efectos
se montaron sendos pérticos suficientemen-
te rigidos que sirvieron de apoyo a los gatos.

Las cargas aplicadas se controlaron
mediante células de carga intercaladas cnire
el gato y el bloque donde se aplicé la carga y
coinciden con los valores tedricos.

La carga s¢ mantuvo durante una semana
ajustdndola todos los dias para compensar
las pérdidas derivadas de los incrementos de
flecha debidos a la fluencia de la viga que
tiecnden a aumentar la distancia entre el
punto de aplicacion del gato y su punto de
apoyo.

Se efectud una lectura completa de los
aparatos de medida justo antes de la aplica-
cién de la carga, otra justo después y dos
mds mientras se mantuvo la sobrecarga. A

12
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Medida experimental de las deformacicnes a largo
plazo en dos vigas hiperestaticas postesas

los 197 dias contados desde la fecha de hor-
migenado se procedid a la descarga en dos
etapas procediendo igualmente a las medi-
das correspondientes.

Ademds del estudio de los efectos de la
carga muerta y de la sobrecarga, estaba pre-
vista la introduccién de un desplazamiento
impuesto en los apoyos, con objeto de estu-
diar un proceso de refajacion.

Esta solicitacidn, que consistid en impo-
ner un ascenso de 2.5 cm en ¢l apovo cen-
tral, s¢ introdujo a los 636 dias de edad. Pre-
viamente, para evitar que se [isuraran las
vigas, se procedio a retirar la carga muerta a
los 448 dias. Sc esperd por lo tanto casi 200
dfas para que se amortiguase el efecto de ia
descarga, con objeto de que cllo no interfi-
riera de manera apreciable con las medidas
propias del descenso de apoyos.

Igualmente, antes de proceder al despla-
zamiento del apoyo, se procedid a sustituir
la célula de carga utilizada inicialmente, asi
como el macizo del apoyo central de la viga
por ¢l portico de la Figura 4, del cual se col-
garon las vigas.

Este sistema permitié llevar a cabo el
ascenso del apoyo central con gran facilidad.

Se tomaron medidas de flechas, deforma-
ciones y reacciones antes y después de la
sustitucién del apoyo, confirmando que no
se produjo una variacion significativa de la
posicidn de la viga.

Tgualmente, se tomaron medidas de 1odos
los aparatos inmediatamente antes ¢ inme-
diatamente después del desplazamiento del
apoyo, asi como en varias varias ocasiones
posteriores, siguiendo con especial atencién
el proceso de relajacidn del incremento de
reaccion correspondiente.

Durante toda la duracidon de los ensayos

se mantuve un registro continuo de hume-
dad y temperatura.

2.5. Presentacién y analisis de los
resuftados experimentales

2.5.1. Introduccion

En este apartado se presentan y analizan
los resultados experimentales correspon-

A. Pérez, H. Corres, J. Torrico

dientes a los ensayos de las vigas VHIL y
VH?2. Estos han sido divididos en varios
apartados. En primer lugar se presentan
resultados correspondientes a las medidas
de las curvaturas y defoermaciones axiles,
tanio en lo que se refiere a su distribucién a
lo largo de la viga como a su evelucidn a lo
largo del tiempa.

A continuacion, se presenta de una forma
similar los resultados de [techas, comparan-
do las flechas medidas con las obtenidas
mediante doble integracion de las curvatu-
ras. Los resultados obtenidos son muy satis-
factorios como se deduce de las figuras.

Por ultimo se incluyen los resultados
correspondicntes a {a evolucidén de la reac-
cién hiperestdtica del apoyo central.

2.5.2. Resultados experimentales
correspondientes a curvaturas
y deformacién axil

En las Figuras 5 a § sc representa, para ias
vigas VHI y VH2 respectivamente, la varia-
cién de la curvatura a lo largo de la viga
para algunos instantes caracteristicos corres-
pondientes a la aplicacién de una solicita-
cién {o una descarga) o al momento exacta-
menie anterior a dicha aplicacion lo cual
permite apreciar la magnitud de la deforma-
cién diferida que se produce entre carga y
carga.

Mientras que en la viga VH2 se observa
un comportamiento sensiblemente simétri-
co, la viga VHI presenta una ligera disime-
tria. Este hecho, que confirman todos los
demds datos experimentales, ha podido ser
atribuido a una pequefia asimetria en el tra-
zado del cable de esta viga. Iin efecto, se ha
podido comprobar (gracias a que los extre-
mos de fas varillas transversales que sirvie-
ron para sujetar la vaina del pretensado per-
manecen visibles en el paramento de la viga)
que el punto bajo del pretensado estd 1 cm
mas alto en el vano 1 que en ¢l vano 2.
Igualmente, se ha visto que el anclaje del
vano 1 estd también medio centimetro mas
bajo que en el vano 2.

Esta diferencia, que en un principio
puede parecer despreciable, tiene una cierta
influencia debido a que el canto de la viga es

HORMIGON Y ACERO - 1= Trimestre 1993
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plazo en dos vigas hiperestaticas postesas

VH1 - EVOLUCICN DE LAS CURVATURAS
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Figura 5. VH1 - Evolucion de fas curvaturas a lo largo de la viga (1}.

VH1 - EVOLUCION DE LAS CURVATURAS
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Figura 6. VH1 - Evolucion de las curvaturas a lo targo de la viga (11).

VHZ2 - EVOLUCION DELAS CURVATURAS
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Figura 7. VH2 - Evolucion de las curvaturas a fo largo de la viga {1).
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VH1 - EVOLUCION DE LAS CURVATURAS
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Figura 8. VH2- Evolucion de las curvaturas a lo largo de ta viga {I1).

relativamente reducido si se compara con ¢l
de una losa pretensada a escala 1:1, en el
que un error de este lipo seria inapreciable.
La diferencia de trazado provoca una menor
flecha debida al pretensado en el vano 1y
un pgiro no nulo en el apoyo central. Todo
clle contribuye a que la flecha del vano 2 de
ta viga VH1 sea algo mayor que la corres-
pondiente a la viga VH2 v que la flecha del
vano 1 de la viga VHI sea menor.

En cualquier caso, debe tenerse en cuenta
que la diferencia en la flecha medida entre
ambos vanos apenas alcanza un milimelro,
un valor que serfa insignificante en una
obra.

En las Figuras 9 y 10 sc representa la
variacién de la deformacién axil a lo largo
de la viga en los algunos instantes caracteris-
ticos det ensayo al igual que se hizo anterior-
mente con las curvaturas.

En la Figura 10 se ve claramente que la
zona de la vipa VH2 que contiene ¢l refuer-
70 de armadura se deforma considerable-
mente menos (unas 100 me) que el resto de
la viga, a pesar de que la deformacion ins-
tantdnea es practicamente constante en tada
la viga. Ello viene a confirmar el efecto de
contencion que tiene sobre las deformacio-
nes reologicas del hormigén la presencia de
armadura pasiva.

YH1 - EVOLUCION DE LA DEFORMACION AXIL
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Figura 9. VH1 - Evolucion de fa deformacion axit a lo largo de la viga.
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VHZ - EVOLUCION DE LA DEFORMACION AXIL
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Figura 10. VH2 - Evolucion de la deformacion axil a lo largo de 1a viga.

En las Figuras 11 v 12 se representa la
variacidén de la curvatura en funcidn del
tiempo para una seccion correspondiente al
centro de vano y para la seccion del apoyo.,
Para la seccién del vano se muestran, en una
misma figura, las dos secciones simétricas.
El andlisis de estas figuras confirma una
cicrta disimetria en la viga VHI, micntras
que la simetria se cumple de una forma bas-
tanie aproximada en la viga VHZ.

En estas Figuras se pueden apreciar per-
fectamente las curvaturas instantdneas que
se obtienen cn los momentos de puesta en
carga as{ como su desarrollo con el tiempo.

Por dltimo, en las Figuras 15 y 16, se
representa la evolucion de la deformacién
axil en el tiempo para varias secciones carac-
teristicas. Sc observa, en cste grifico, que
sélo la aplicacién del pretensado produce
una deformacién instantdnea apreciable,
mientras que el resto dc las cargas producen
pequeiias distorsiones. Estas se deben a la
diferencia existente entre el centro de grave-
dad de la seccion homogeneizada y el centro
de gravedad del hormigén en cuya fibra se
mide la deformacion axil.

En la viga VH2 sc observa nuevamente el
cfecto del suplemento de armaduras.

VHT - EVOLUCION DE LA CURVATURA. SECCIONES 17 Y 65
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Figura 11. VH1 - Evolucion de la curvatura en el tiempo. Secciones 17 y 65.
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Medida experimental de las deformaciones a large A. Pérez, H. Corres, J. Torrico
plazo en dos vigas hiperestaticas postesas

VH1 - EVOLUCION DE LA CURVATURA. SECCICN 41
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Figura 2. VH1 - Evolucién de fa curvatura en el tiempo. Seccion 41.

VH2 - EVOLUCION DE LA CURVATURA. SECCIONES 17 Y 65
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Figura 13. VH2 - Evolucién de la curvatura en el tiempo. Secciones 17 y 65.
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Figura 14. VHZ2 - Evolucion de la curvatura en el tiempo. Seccion 41.
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BEFORMACION AXIL {MICRODEFORMACIONES)

VH1 - EVOLUCICN DE LA DEFORMA CION AXIL. SECCIONES 2,17, 41 .65 Y 80
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Figura 15. VH1 - Evolucion dde la deformacion axil en ef iempo.

VH2 - EVOLUCION DE LA DEFORMACION AXIL, SECCIONES 2,17, 41 65 Y 80
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Figura 16. VH2 - Evoiucion de la deformacién axil en el tiempo.

2.5.3. Resultados experimentales
correspondieutes a flechas

En este apartado se presentan los resulta-
dos experimentales de las flechas medidas
mediante {leximetros y las obtenidas median-

te doble integracién de las curvaturas.

Los graficos siguen ef mismo formato que
los expuestos anteriormente para las curva-

turas.

En las Figuras 17 a 20 se representa la
deformada de ta viga para los momentos
inmediatamente anteriores e inmediatamen-
te posteriores a la aplicacidn de una accién
exterior sobre la viga (pretensado y peso
propio, carga muerta, retirada de la carga
muerta, ascenso del apoyo central y al final
del ensavo).

Como ya se ha comentado, estos resulta-
dos confirman la asimetria de la viga VHI.
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VH1 - EVOLUCION BE LA DEFORMADA ()

A. Pérez, H. Corres, J. Torrico

10 T

T ] ¥ T

tesado (25d.) 7

antes cm (41 d.)

: trascm{d2d) ——
“antes rel em (44814 -

FLECHA {MM).
(=]

-10

4 6 8
® [

16

Figura 17. VHT - Evolucion de las flechas a lo largo de la viga (1).

VH1 - EVOLUCION DE LA DEFORMADA (1)
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Figura 18. VH1 - Evolucion de las flechas a lo largo de la viga (il).
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Figura 19. VH2 - Evolucion de las flechas a lo largo de la viga (1).
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plazo en dos vigas hiperestaticas postesas

VH2 - EVOLUCION DE LA DEFO

A. Pérez, H. Corres, J. Torrico
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T 3

tras ret cm (449 ¢l
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183d,

~

ey
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Figura 20. VHZ - Evolucion de las flechas a lo largo de la viga (1).

Pero mds interesante es la comparacién
enlre estas Figuras y las Figura 21 a 24.
Estas tltimas representan la deformada de
las vigas deducida mediante doble integra-
cién de las curvaturas en los mismos instan-
tes que fas primeras.

VHT - EVOLUCION DE LA DEFORMADA (I}. INTEGRAL DE

Como puede verse, la similitud entre
ambos resultados es muy grande. Ello prue-
ba la gran calidad de las medidas efectuadas
y otorga a los resultados experimentales un
gran valor, en cuanto a la contrastacién de
un maodelo tedrico,
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Figura 21. VH1 - Evolucion de las flechas a fo large de la viga (). Integral de fas curvaturas,
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Figura 22. VH1 - Evolucion de las flechas a lo fargo de la viga (I1). Integral de las curvaturas.
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Medida experimental de las deformaciones a largo A. Pérez, H. Corres, J. Torrico
plazo en dos vigas hiperestaticas postesas

VH2 - EVOLUCION DE LA DEFORMADA {l}. INTEGRAL DE CURVATURAS
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Figura 23. VH2 - Evelucion de las flechas a lo largo de fa viga (1). Integral de las curvaturas.
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Figura 24, VH2 - Evolucion de las flechas a lo largo de la viga (If). Integral de fas curvaturas.
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Figura 25. VH1 - Evolucion de fa flecha en el tiempo. x =4 y x = 12 m.
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CONMPARACION FLEX CONINT CURV.

VH2 - EVOLUCION DE LA FLECHA.
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Figura 26. VH2 - Evolucion de la flecha en el tiempo. x =4y x - 12 m.

Las Figuras 25 y 26 representan la evolu-
¢ién de fa flecha en funcién del tiempo en
fas sccciones de centro de vano de las vigas,
al igual gue se hizo con las curvaturas. En
una misma figura se representan la flecha
medida v la calculada integrando las curva-
turas en dos secciones simétricas de las
vigas. Nuevamente, se observa que en todos
los casos se obtiene un excelente acuerdo
entre los valores medidos directamente y los
valores calculados.

2.54. Resultados experimentales
correspondientes a la reaccion
en ¢l apoyo central

En la Figura 27 se representa la evolucion
de la reaccién de las vigas 1 y 2 con ¢l tiem-
po. Como puede observarse dicha reaccion

pernanece sensiblemente constante enlre
momentos de aplicacién de cargas, hasta la
introduccién del ascenso del apoyo central a
partir de cuyo instante se desarrolla un pro-
ceso de relajacion.

Dicho comportamiento responde a las
siguientes consideraciones:

— Por un lado, al ser las deformaciones
por fluencia afines a las deformaciones
instantdneas, las primeras no introdu-
cen incompatibilidades en la estructura
que deban ser compensadas mediante
una redistribucion global de esfuerzos.

Por otra parte, pueden existir ligeras
redistribuciones entre secciones debido
a las pérdidas de pretensado por relaja-
cidn, a las redistribuciones a nivel de
seccion entre hormigén y acero (falta
de homogeneidad de la seccidon) v a las

EVOLUCION DE LA REACCION EN EL APOY O CENTRAL

140 T 'VHi ¢
VH2
120 1
= 1001 1
=
z - R -
c & ‘
4] . o 2 R
Q Too | slo o sss0% 3y ooeap . -
x &0t o 0. o
T o' S
ar . .
] 4 4 0008 % o o m?@ﬂo
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Figura 27. VH2 - Evolucién de las flechas a o largo de la viga (li).
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Medida experimental de las deformaciones a largo
plazo en dos vigas hiperestaticas postesas

diferencias de cuantias entre una sec-
cidén v otra. Sin embargo, la magnitud
de estas variaciones de esfuerzos son
pequefias y no se reflejan, por lo tanto,
en una variacidén importante de la reac-
cidn del apoyo central.

Como puede verse, al producirse Ia retirada
de la carga muerta de las vigas, la reaccién del
apoyo central en la viga VH2 (23 kN) resulta
inferior al de la viga VH1 (27 kN). Estos valo-
res son significativos ya que han sido tomados
mediante céhulas de carga de gran precisién y
se trata de valores mas fiables que los obteni-
dos con la célula de carga inicial. La diferencia
observada puede ser atribuida a fa fisuracién
de la seccidn de apoyos en la viga VH2, ya
que dicha fisuracion da lugar a una redistribu-
cidn de esfuerzos, que reduce el momento en
la seccion de apoyo y aumenta dicho esfuerzo
en el centro del vano. Esta redistribucion
debe traducirse en una disminucién de la
reaccion del apoyo central tal y como reflejan
las medidas efectuadas.

En la Figura 28 se representa un detalle de
la Figura 27 correspondiente a los dias poste-
riores a la realizacion del ascenso del apoyo
central. En dicha figura puede observarse
cdmo se relajan los esfuerzos debidos a éste.

Referente a estos datos, es posible con-
trastar su consistencia con los olros valores
medidos experimentalmente y que se deta-
llan mis adelante: mddulo de deformacion a
los 644 dfas (ver Tabla 5) y funcién de fluen-
cia para una edad de puesta en carga de 644
dias (ver Figura 36).

A. Pérez, H. Corres, J. Torrico

La reaccién instantdnea debida al ascenso
del apoyo vendrd dada por la ecuacion 1.

aR = SEIB
L.
(1)
7 4
_6x294x10"x9x10"x0.025 =7.75kN

83

Como puede verse, experimentalmente se
obticne un incremento de reaccién de 7.0
kN, préximo al valor deducido a partir del
maédulo de deformacién obtenido experi-
mentalmente.

En cuanto a fa relajacidn de este incre-
mento de reaccidn, ésta puede calcularse
simplificadamente a partir de la ecuacién (2)
y de un valor aproximado de la funcién de
fluencia de 65 pe/MPa. Este dllimo valor, si
se toma como referencia el modulo de
deformacidn instantdneo experimental, da
lugar a un coeficiente de fluencia de (1.91.

(P (tn())

_ 0.91
=775 775,81 <001

=4.08kN

Como puede verse este ndmero supone la
refajacién del 50% de los esfuerzos instanta-
neos producidos por el ascenso del apoyo
central, un valor similar al obtenido experi-
mentalmente.

RECISTRIBUCION DE LA REACCION PCR FLUENCIA
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Figura 28. VH2 - Evolucion de la reaccion en el apoyo central.
Detalle tras el ascenso del apoyo central.
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Tabla 5. Resultados de los ensayos instantaneos del hormigén.

Edad [dias] f. [MPa] fy [MPa] E. [MPa]
3 26.5 1.99 20900
7 30.6 237 24606
14 34.8 2.83 25650
21 36.6 2.59 26300
28 354 2.58 25700
644 45.2 327 29400

2.6. Ensayos complementarios para el
estudio del hormigén

2.6.1. Infroduccion

Con objeto de poder contrastar ¢l modelo
tedrico con los resultados experimentales
descritos en los apartados anteriores cra
indispensable disponer de ensayos comple-
mentarios que permitieran caracterizar el
comportamiento instantdneo y diferido del
hormigon independientemente de ofras
variables,

Con esta finalidad se han llevaron a cabo
los siguientes ensayos:

— resistencia a compresién simple para
distintas edades;

- resistencia a traccidn indirecta para dis-
tintas edades;

— determinacién del médulo de deforma-
cién para distintas edades;

— determinacién de la funcidn de fluencia
para cuatro edades distintas de puesta
en carga, y en unas condiciones ambien-
tales idénticas a fas de las vigas;

~ determinacién de la deformacién de
retraccién bajo distintas condiciones
ambientales.

En este apartado se describen dichos
ensayos.

2.6.2. Ensayos instautaneos

Los resuttados de los ensayos instantaneos
del hormigon se resumen en fa Tabla 5. La
metodologia para llevar a cabo estos ensayos

corresponde a las normas UNE 83.304/84
para la rotura a compresién UNE 83.305/54
para la rotura a traccion indirecta y ASTM C
469/81 para la determinacién del médulo de
deformacion longitudinal.

2.0.3. Ensayos de retraccion

Para la determinacion de las deformacio-
nes de retraccion se utilizaron probetas cilin-
dricas de 15 cm de didmetro por 45 cm de
longitud. Se dispusicron 4 bases de medida
por probela situadas en puntos diametral-
mente opucstos y la lectura de las deforma-
ciones se realizé por medio de un extensd-
metro mecanico de 4 microdeformaciones
de precision.

Con objeto de estudiar {a influencia del
curado en la magnitud y desarrollo de la
deformacion de retraccion se flevaron a
cabo tres series de ensayos de dos probetas
cada scrie.

La primera scrie se mantuvo a humedad y
temperatura ambiente sin proteccién (probe-
tas VR1 y VR2). Una segunda scrie se curd
mediante agua y s mantuvo recubicrta con
bolsas de pldstico (probetas VR3 y VR4)
durante 100 dias. Por dltimo una tercera serie
se mantuvo en una cdmara a 90% de hume-
dad y temperatura ambiente. El ensayo de
esta tercera serie sélo pudo mantenerse en
condiciones de humedad del 90% durante
200 dias debido a una averia en el sistema de
control de Ia humedad en la cAmara.

En las Figuras 29 a 31 se representan las
deformaciones medidas en las tres series.
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Figura 29. Deformacion de retraccion. Curado: 3 dias en camara.
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Figura 30. Deformacion de retraccion. Curado: en bolsa de plastico durante 100 dfas.
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Figura 31. Deformacién de retraccion. Ensayo en camara.
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En estos mismos graficos se representa las
predicciones del modelo del ACIZ09(4),
CEBY90(5), CEB78(0) y B3. Este tltimo
modelo es debido a Bazant y Baweja y su
formulacién puede consultarse en la referen-
cia (7).

Come puede verse los modelos del
CEB78(EH-91) v CEB% subestiman en
unas 200 microdeformaciones el valor expe-
rimental a los 780 dias para el ensayo a
humedad y temperatura ambientes. Por otro
lado los modelos del ACI v B3 se ajustan
bastante bien. En el ensayo en condiciones
del 90% de humedad, pueden hacerse las
mismas afirmaciones, aungue en este caso el
modelo del CEB-78 se ajusta mucho peor.

En la Figura 32 s¢ superponen fos resulta-
dos medios obtenidos para las tres series.

Comparando la deformacion obtenida en
la primera seric (VR1 y VR2) con fa obteni-
da en la segunda {VR3 y VR4) se deduce
que ¢l curado realizadoe en la segunda serie
sirve para retardar la aparicién de la retrac-
cidén aunque no para reducir el valor absolu-
to de esta deformacion a largo plazo. Por
otra parte, las probetas mantenidas en cdma-
ra a 9% de humedad (VRS y VRé} ticnen a
fos 200 dias una deformacion por retraccion
del orden de tres veces inferior a la que se
obtiene en la serie a humedad ambiente.

Ello viene a confirmar que la humedad es

A. Pérez, H. Corres, J, Torrico

un lactor primordial a la hora de determinar
el valor de la deformacion por retraccion.

2.6.4. Ensayos de fluencia

Al igual que para los ensayos de retrac-
cion, se han utilizado preobetas de 15 cm de
didmetro y 45 cm de longitud.

Estas probetas se hormigonaron al mismo
tiempo gue las vigas ensayadas utilizando un
molde de PVC.

Los ensayos de fluencia se Hevaron a cabo
en las mismas condiciones ambicentales en
que se encontraban las vigas, a humedad y
temperatura ambiente.

Para estudiar la influencia de la edad de
puesta en carga se llevaron a cabo e¢nsayos
con cuatro c¢dades de puesta en carga distin-
tas: 3 dias (probetas V1 y VF2), 21 dias
(probetas VF3 Y VF4), 29 dias (probetas
VF5 y VI6) y 644 dias (probetas VEF7 y VIE),
coincidiendo ésta de forma aproximada con
la fecha del ascenso del apoyo central.

El ensayo de fluencia se ha realizado con-
forme a la Norma ASTM C-152 en todo lo
relacionado a los equipos de carga e instru-
mentacién.

En las Figuras 33 a 36 s¢ representa la fun-
cion de fluencia para las cuatro edades de

@ VH - RETRACCION. COMPARACION METODOS DE CURALO
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200 [ ; 1
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Figura 32. Deformacion de retraccion. Comparacion de los distintos métodos de curado.
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plazo en dos vigas hiperestaticas postesas

VHFL12 - FUNCION DE FLUENCIA. EDAD DE PUESTA EN CARGA: 3 DIAS
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Figura 33. VHFL12 - Funcion de fluencia.
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Figura 34. VHFL34 - Funcion de fluencia.
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Figura 35. VHFL56 - Funcion de fluencia.
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VHFL78 - FUNCION DE FLUENCIA.

A. Pérez, H. Corres, J. Torrico
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Figura 36. VHFL78 - Funcion de fluencia.

puesta en carga consideradas. En el mismo
grdfico se representan las predicciones de los
modelos del ACI, CEBY90, CEB78 y B3.
Queda patente que salvo para los 644 dias,
los cuatro modelos subestiman la deforma-
cion de fluencia.

Estos resultados ponen de manifiesto la
incertidumbre que existe en la determina-
cién de la funcion de fluencia y la importan-
cia de disponer de resultados experimentales
cuando s¢ requieren valores ajustados a la
realidad (construccion de obras singulares).

2.6.5. Consistencia de los datos medidos
en las vigas y en las probetas

Exceptuando los fenémenos de relajacion
del acero de pretensar, el hecho de que las
vigas llevan armadura y las diferencias en los
espesores de vigas y probetas, la evolucion
de la deformacién axil de las primeras debe
ser consistente con la deformacién medida
en las dltimas.

Como puede apreciarse, las probetas pre-
sentan una deformacién de retraccién de
unas 600 pg y una funcidén de fluencia de 150
p&/MPa para una edad de puesta en carga de
21 dias y de 125 pe/MPa para una edad de
puesta en carga de 29 dfas.

Puesto que la viga se carga a los 25 dias y
su tension media inicial es de unes 3.1 MPa,
1a deformacidn axil de ésta, al final del ensa-

vo, deberfa poder estimarse segtin la siguien-
te expresion:

£=0600+ 137 x 3.1 = 1024pe

Como puede observarse por comparacion
con las Figuras 15 y 16 este valor suponc una
cota superior de la deformacion axil de las
vigas. Ello es ldgico, puesto que los factores
mencionados anteriormente (relagacidn, pre-
sencia de armadura y mayor espesor) redu-
cen la deformacion de la viga respecto de la
deformacién de las probetas.

2.7. Ensayos complementarios
para el estudio de los aceros

2.7.1. Ensayos de las armaduras pasivas

Como ensayos complementarios del acero
pasivo se obtuvo el diagrama tension-defor-
macion para didmetros de ¢8 mm y ¢20 mm,
gue son los dos calibres utilizados en la fabri-
cacién de las vigas. El acero utilizado, como
ya se ha mencionado, cs del tipo AEH-500.

El ensayo se ha realizado siguiendo las
prescripciones de la norma UNE 7.262/73.
Se ensayaron cuatro probetas en total, dos
de cada diametro.

En la Tabla ¢ se resumen los resultados
obtenidos, Debide a la capacidad de la
miquina de ensayos utilizada, no fue posible
llevar el didmetro ¢$20 hastla rotura.

Como puede verse el limite elastico expe-
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Tabla 6. Resultados ensayos de earacterizacion del acere pasivo

Diametro Es,med [MPa] fy fMPa] fsu {MPa] Emax| %]
8 mm 209694 553.1 0357 11.12
20 mm 228571 591.3 665.8 -

rimental supera ¢l valor caracteristico en un
10% para el $8 y en un 18% para el 620.

Ensayos instantaneos

Para dos muestras distintas de armadura
de pretensar, se determind la curva tension-
deformacién.

Los resullados de estos ensayos s¢ reco-
gen en la Tabla 7

Ensayos de relajacion

Con objeto de completar fos datos necesa-
rios para el andlisis de los resultados experi-
mentales de las vigas VH1 y V2, se lleva-
ron a cabo ensayos de relajacion para el
acero de pretensar utilizado.

Se rcalizaron ensayos a longitud constante,
para una tension inicial del 70% y del 80% de
la tensidon de rotura. La duracién de los ensa-
yos fue de 250 horas. A partir de dichos ensa-
yos es posible extrapolar el valor de la relaja-
cién a 1000 horas con un alto grado de
fiabilidad. Dicha extrapolacidn da lugar a una
relajacion del 3.5% para una lension inicial
del 80% de la de rotura y del 2% para una
tensién inicial del 70% de la de rotura.

Los resultados experimentales se mues-
tran en la Figura 37. En la misma figura se
representan los valores correspondientes al
modelo de relajacion del CEB-78.

Como puede verse este modelo da lugar a
un ajuste bastante bueno de los resultados
experimentales.

Tabla 7. Resultados ensayos de caracterizacion de las armaduras activas

o ’ - [MP&] ' :
N olmm| | Epua[MPal IS [MPa] | E[%]
i 12.91 201410 1855 1955 3.07
2 12.94 199650 1800 1940 442
ENSAY OS DE RELAJACION A 70Y 80%
5 T T
0.80fpu exp °-:
070fpuexp - -
4 F 0.80fpu CEB ™"+
0.70fpu CEB —
g @ , . '
z L
5 ol T
S o B :
X T .
w > ' "/ . :
o y___f-/‘_"/ N - e
TE L N e
0 1 1
1 10 100 1000
10 [HORAS]

Figura 37. ensayos de relajacion para el 70% y 80% de la tension de rotura.
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3. CONTRASTACION

EXPERIMENTAL DEL MODELQO

TEORICO

3.1. Introduccion

A continuacién, se expone la conirasta-
cién del modelo tedrico, con los resultados

expuestos anteriormente.

Gracias a la extensa campafia de ensayos
complementarios llevada a cabo, se dispone
de todos los datos necesarios para llevar a
cabo una contrastacién objetiva del modelo

tedrico.

En el apartado siguiente se describe el
ajuste de los modelos constitutivos de los
materiales a los resultados experimentales.
Posteriormente, se presentan los resultados

de la contrastacion.

3.2. Contrastacién ensayos VH
3.2.1. Datos introducidos en el modelo

EI primer paso para contrastar adecuada-
mente el modelo es, por tanto, la determina-
cion de los pardmetiros que intervienen
como datos en el mismo, en particular aque-
llos pardmetros que describen el comporta-
miento diferido del hormigén y la relajacién
del acero de pretensar. Si estos datos no son
buenos dificilmente lo serdn los resultados

de 1a contrastacion.

A tal efecto, se dispone de los ensayos de
fluencia y retraccidon del hormigdn, para
varias edades, y de los ensayos de relajacion
del acero de pretensar, para tensiones inicia-
les iguales al 70 vy 80% de la carga de rotura,

presentados anteriormente.

A. Pérez, H. Corres, J. Torrico

Para ¢l ajuste de los modelos reoldgicos a
los datos medidos experimentalmente, se ha
utilizado un ajuste por regresion lineal que,
en el caso de la retraccidn, consiste en hallar
un coeficicnte multiplicador r; que minimice
el cuadrado de los errores y para la [luencia,
en determinar dos parametros, p, ¥ pa que
ajustan, respectivamente la pendiente y la
ordenada en ¢l origen dc la curva funcidn de
fluencia-coeficiente de fluencia segin la
ecuacidn: J = p, + p2 . Para llevar a cabo
estos ajustes se ha procedido a ponderar los
datos experimentales en funcién del ndmero
de medidas en cada década de tiempo en
escala logarftimica para evitar dar un peso
excesivo a las primeras medidas, mucho més
numerosas (para mas detalles, ver ref. [3]).

En la Tabla 8 se resumen {os pardmetros
del ajuste y los errores obtenidos en térmi-
nos de media del error y desviacién tipica
del error.

Del analisis anterior, se desprende que no
todos los modelos pueden ajustarse igual-
mente bien a2 un conjunto de datos experi-
mentales. En la Tabla 8 puede verse que,
para la fluencia, ¢l mejor ajuste se obtiene
con el modelo B3, mientras gue el mejor
ajuste para la retraccién se obtiene con el
modelo ACI209.

Sin embargo, el valor de p; a que da lugar
el ajuste del modelo de fluencia del B3 supo-
ne un valor del mddulo de deformacidn longi-
tudinal que gueda fuera de los rangos habi-
tuales de variacion de E.. Ello es verdad para
todos ios modelos, con excepcion del CEB-78.

(Queda claro que para un ajuste a largo
plazo, tiene poca importancia el valor del

Tabla 8. Ajuste de los modelos reolégicos

Modelo p, [pe/MPa] p: n Retraccion Fluencia
u G 1 G
ACI209 11.67 2,16 1.10 -0.13 28.66 - 13.98 12.31
CEB) 5.19 2.3} 1.42 - 27.88 44.23 - 13.3% 13.38
CEB78 31.41 1.83 1.63 - 13.66 34.25 —-1.37 17.00
B3 24.60 1.42 (.83 - 9.38 39.95 3.73 12.11

1 Estas consideraciones sugicren a posthilidad de sjustar dnicamente el término dilerido de la funcidn de fluencia, toman-
do como p, ¢f valor inverso det médulo oblenido experimentalmente.
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madulo instantaneo. Sin embargo, si se quic-
re obtener, ademds, un buen ajuste a corto
plazo, parece que se debe utilizar un valor
del madulo mds parecido al que se mide
mediante un ensayo instantdneo. Todo clio
aconseja ¢l uso del modelo del CEB-78 para
llevar a cabo la contrastacién del modelo *

Para simular el efecto de fa relajacién de
ta armadura activa, se ha utilizado el modelo
del CEB. Al tratarse de un acero de baja
refajacion, las expresiones de base deben
multiplicarse por un factor de 2/3. Ello sin
embargo da lugar, como se vio anteriormen-
te, a una subestimacion de los valores expe-
rimentales. Si se lleva a cabo un ajuste por
minimos cuadrados, sc obtiene un cocficien-
te multiplicador de .82 que equivale a mul-
tiplicar el 2/3 gue recomienda el CIEEB por un
factor de 1.24.

2l ajuste conseguido sc representa en la
FFigura 38, para una tension inicial del 70 y
del 80% de la carga de rotura. Como se
puede ver, se obtienen buenos resultados.

3.2.2. Coatrastacion de la flecha en centro
de vano

Fijados cxperimentalmente los pardme-
tros que intervienen como datos y garantiza-
da la calidad de estos valores, se procede, a
continuacion, a la contrastacion del modelo

A. Pérez, H. Corres, J. Torrico

con los resultados experimentales obtenidos
para fas vigas VH1 y VH2.

Las Figuras 39 y 40 representan la evolu-
cidn de la flecha en el centro del vano a lo
largo del tiempo de acuerdo con las medidas
experimentales v ¢l modelo tedrico para las
vigas VHI1 y VHZ respectivamente.

Como puede verse, el ajusic es bastante
bueno en ambos casos.

Para ia viga VHI1 ¢l resultado tedrico se
ajusta casi perfectamente a los resultados
obtenidos en ambos vanos, a pesar de la asi-
melria existente entre los mismos, gracias a
que ha sido posible simular dicha circunstan-
cia.

Esta asimetria es debida, como ya se
comentd en la exposicion de los resultados
experimentales, a pequedas desviaciones en
el replanteo del trazado del pretensado res-
pecto de su posicion tedrica. En el modelo
tedrico se ha simulado esta diferencia y
como puede verse se obtiene una asimetria
similar a fa experimental.

La prediccion de las deformaciones en la
viga VH2 presenta mds dificuliades debido a
gue esta viga se fisura y presenta, a lo largo
de su historia de cargas, elevadas tensiones
de traccién. Para tener en cuenta estos
aspectos se han adoptado las siguientes sim-
plificaciones:

ENSAY OS DE RELAJACION A 70 Y BO%. AJUSTE

5 . 1 ' _
0.80fpuexp <
0.70fpu exp

4T 3.8Gfpu CEB*1.243 ~ i+

RELAJACION (%)

0.70fpu CEB*1.243

100 1000

t-10 [HORAS]

Figura 38. Ajuste del modelo de relajacion a los datos experimentales.
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VHT - EVOLUCION DE LA FLECHA. CONTRASTACION MODELO
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Figura 39. Contrastacion del modelo. Flecha en cdv.

—se tiene en cuenta la resistencia a trac-
cion del hormigén

- se desprecian los efectos de la fluencia
no lineal en traccidn

- se desprecian los efectos del tensidn stif-
fening.

Como puede verse en la Figura 40 se
obtiene un ajuste excelente al inicio y al
final del ensayo y un error del orden del
15% en la zona comprendida entre la aplica-
cidn de fa carga muerta y la retirada de la
misma. Es precisamente en esta zona en la
que se produce la fisuracién de la seccion y
en la que se producen tracciones importan-
tes. El hecho de que la curva tedrica quede

por encima de la experimental puede obede-
cer a que los efectos debidos a la fluencia no
fineal en traccién sean mayores que los cfec-
tos del tensidn sriffening.

3.2.3, Contrastacion de [a relajacion
de la reaccion debida al ascenso
del apoyo central

En las Figuras 41 y 42 se representa la
comparacion entre [os datos tedricos y expe-
rimentales referente a la prediccion de la evo-
lucién de la reaccién en el apoyo central. En
el primer grafico se muestra la evolucién de
la misma a lo largo de todo el ensayo, mien-
tras que en el segundo grafico se muestra una

VHZ - EVOLUCION DE LA FLECHA. CONTRASTACION MODELO

40 -

2071

07

FLEHCA {MM)

FLEXx=40m ¢
FLEXx=120m . . |
. CEB-78fis ——

1 10

1000

t-10 [DIAS]

Figura 40, VH2 - Contrastacion del modelo. Flecha en cdv.
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CONTR. MODELO - EVOLUCION DE LA REACCION EN EL APCY O CENTRAL

140 [ VHt exp. 7
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1290 VHt teo, ™ 4
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[H]
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t-10 [DIAS]

Figura 4%. VH - Contrastacion de la evolucion de |a reaccion. | - Global.

ampliacidn del primero correspondiente a la
zona en la que se produce el proceso de rela-
jacién de la reaccidon del apoyo central,

Como puede verse, el modelo proporcio-
na una buena prediccion de la evolucidn de
ta reaccidon tanto a nivel global como del
proceso de relajacidn. En particular, <l
modelo representa adecuadamente las dife-
rencias en las reacciones de una y otra viga,
atribuibles por un lado a las distintas cargas
aplicadas (incluyendo la asimetria del {raza-
do de pretensado detectada en la viga VH1),
y por otro lado a las redistribuciones que, a
nivel de estructura, se producen en la viga

VH2 debido a la fisuracidn que ésta experi-
menta al aplicarse la sobrecarga.

4, CONSIDERACIONES FINALES

[De toda a discustdn anterior pueden des-
tacarse los siguientes aspectos:

— Se ha llevado a cabo un programa cxpe-
rimenial cuyo objetivo principal es el estu-
dio del comportamiento en servicio de una
estructura hiperestatica con unos pardame-
tros de disefio y una historia de cargas repre-

CONTR. MODELO - REDISTRIBUCION Di= LA REACCION POR FLUENCIA

50 i i
VHi exp. ©
45 F VHZ exp.
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Figura 42, VH - Contrasiacion de la evelucion de la reaccién, Il - Tras el ascenso del apoyo ceniral,
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sentativa de una tipologia estructural muy
utilizada: fos puentes losa pretensados.

— Los resultados cxperimentales obteni-
dos a nivel de viga tienen un alto grado de
fabilidad debide a que sc ha demostrado ia
coherencia de las medidas realizadas compa-
rando las flechas medidas directamente
mediante fleximetros con las que se obtie-
nen infegrando las curvaturas medidas
mediante up extensdmetro mecdnico. Por
ambos procedimientos se obtienen préctica-
mente fos mismos valores.

— Con objeto de poder analizar los resul-
tados obtenidos, de forma objetiva, s¢ ha
elaborado un amplio plan de ensayos com-
plementarios que ha permitido caracterizar
el comportamiento instantdneo y diferido de
los materiales utilizados en la construceidn
de las vigas.

A partir de todos estos dalos se ha
planteado la contrastacién del modelo tedri-
co. Para ello, se han aplicado unos criterios
rigurosos de ajuste de los modelos reolégi-
cos del hormigén y de relajacion del acero
de pretensar a los datos experimentales. Se
ha visto que los distintos modelos no pro-
porcionan ajustes idénticos y que, por lo
tanto, tos resultados que se obtengan, con cl
modelo tedrico, no seran exactamente los
mismos para todos ios modelos reolégicos.

En concreto, para e¢i moedelo de fluencia,
el ajuste consiste en determinar, por regre-
sion lineal, el médulo de deformacion y la
pendiente de la curva deformacion-tiempo
(expresada en términos de ). Para determi-
nar la deformacién para tiempos avanzados,
todos los ajustes son validos puesto que la
deformacion total viene dada por la funcion
de fluencia, que es el pardmetro que se ajus-
ta. Sin embargo, si se quiere también un
buen ajuste para tiempos de cédlculo peque-
fios, es necesario que el médulo de deforma-
cion, obtenido por el andlisis de regresidn,
sca parccido al medido experimentalmente.
En este sentido parece que se deben prefe-
rir, en cada caso, los modelos cuyo ajuste
cumple que el médulo de deformacion es
similar al obtenido en los ensayos comple-
mentarios, o bien llevar a cabo un ajuste
solamente de la deformacién diferida, supo-
niendo ¢l médulo de deformacién instanta-
neo como un dato. En caso contrario, se

A. Pérez, H. Cotres, J. Torrico

obtendrdn buenos ajustes a tiempo infinito
pero noe a to largo de toda fa historia de la
pieza, especialmente si ésla estda semetida a
una historia de cargas variables.

- Con estos criterios es posible obtener
muy buenos resultados. Las pequeiias dife-
rencias observadas son atribuibles a incerti-
dumbres que no pueden ser fdcilmente cli-
minadas como la aceptacién del principio de
superposicion, las imperfecciones del ajuste
de los pardmetros reoldgicos, la precision de
la medida. los fendmenos de fluencia no
lineal en traccidn o la modelizacion de los
efectos de la fisuracion del hormigdn, cic.
En cualquier caso, debe destacarse que los
resultados obtenidos son més que sulicientes
para cualquier aplicacién que lenga una
finalidad practica.
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RESUMEN

En este articulo se presenta un estudio
tedrico y experimental sobre el comporta-
miento en servicio del hormigén estructural.

A. Pérez, H. Corres, J. Torrico

Los ensayos incluyen la medida de flechas y
deformaciones a largo plazo de dos vigas
hiperestdticas, asi como un extenso plan de
ensayos complementarios para la caracteri-
zacién de los materiales utitizados. A partir
de cstos ensayos complementarios, se pro-
pone y aplica un metodologia para ajustar
las ecuaciones constitutivas tedricas de los
materiales utilizados en los ensayos y se pre-
sentan los resultados obtenidos mediante
comparacién de los datos medidos y de los
calculados de acuerdo con estos criterios.

SUMMARY

In this paper, a theoretical and experi-
mental program is presented regarding the
long-term serviceability of concrete structu-
res. The tests include long-term measure-
ments on two two-span continuous beams
and an extensive plan of tests aimed at
determining the instantaneous and time-
dependent behaviour of the materials used
to build the beam. A procdure is proposed
and applied to adjust the theoretical mate-
rial models based on the material tests. The
results of this procedure are presented by
comparing the experimental data with the
results of a step-by-step analysis of the conti-
nuous beams.
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1. INFRODUCCION rales de cables no es nueva. La excesiva
deformabilidad dct puente colgante cldsico
anle cargas no simélricas extendidas en la
mitad de ia Juz puede llevar a la adopeidn de
sistemas duales de cables, en donde cada
uno de los cables es el antifunicular de la
carga repartida cn medio vano. Este es el
caso del puente colgante [Foto 4] en China o
de algunas realizaciones recientes en Indo-
nesia (4, 5, 6} [Foto 5].

Uno de los inconvenientes principales
que sc presenta en el dimensionamiento de
pasarelas colgadas de luces importantes cs
la excesiva deformabilidad del tablero ante
la accion de la sobrecarga de uso. Funda-
mentalmente, esto es debido a que, como
consccuencia de ia esbeltez que suele
requerirse en el disefio, la relacion entre
sobrecarga v peso propio es bastante eleva-
da. Intentando disminuir este problema, en
los dltimos afios alpunos proyectistas han
explorado las posibilidades resistentes de
las pasarelas colgadas, buscando su rigidiza-
cién por diferentes caminos. En esta linca
se inscriben las pasarelas sobre ¢l Segre (1)
[Foto 1, Carlos Ferndndez Casado. S.L.] y
algunos proyectos de J. Schlaich (2) [Foto 2]
o de J. Strasky (3) [Foto3]. En las pasarelas
del Segre, Ia rigidizacion se consigue atiran-
tando los cables portantes en los cuartos de
la luz (una idea muy parecida a la utifizada
por Rocbling en los puentes sobre ef Nidga-
ra v de Brooklyn). En el esquema propuesto
por J.Schlaich, la rigidizacion s¢ consigue
mediante la inclinacidn de las péndolas bus-

En este trabajo se plantea la rigidizacion
de pasarcias celgadas de hormigdn ante
sobrecargas de uso verticales. Para ello se
estudia una pasarcla colgada de hormigén
de 200 metros de luz que, con el objetivo de
que tenga problemas de deformabilidad, se
supone constituida por un tablere de 500
centimetros de ancho por sélo 30 centime-
tros de canto (una relacién /1 = 1/660). Se
presenta ¢l predimensionamiento de la pasa-
refa obteniéndose unos movimientos excesi-
vos. La rigidizacion se plantea entonces
desde tres Opticas diferentes que pueden
asoeiarse a los provectos presentados anle-
riormente.

cando un cfecto de celosfa. Finalmente. en Por un lado (Tipo 1), se analizan diferen-
la pasarcla de J. Strasky lo que se busca es tes posibilidades en cuanto a la funcidn
utilizar la curvatura del tablero para apro- estructural del tablero y a su refacidn con Jos
vechar su funcionamiento resistente como cabics portanies. En conereto sc estudia la
arco. influencia de los apoyos, de la union cable-

La basqueda de nuevos sistemas estructu- tablero, del efecto arco v de la colocacion de
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un cable tensor a nivel detf tablero (Foto 3).
Por otro tado (Tipo 2), se plantea el atiranta-
miento del tablero y la inclinacién de las
péndolas [Fotos 1 y 2}. Por dltimo (Tipo 3),
se estudian los sisteimas duales de cables
[Fotos 4 y 5] analizdndose también la
influencia de los apoyos y la unidn cable-
tablero.

D. Cobo, A.C. Aparicic

2. PREDIMENSIONAMIENTO
DE LA PASARELA
DE HORMIGON

Se predimensiona una pasarcla colgada
de 200 metros de luz constituida por un
tablero de hormigdén de 30 centimetros de
canto. La separacién enire cables es de 5.50
metros con un ancho de pasoe de 5.00 metros.

Foto 1. Pasarela colgada scbre el rio Segre.
Carlos Fernandez Casado, S.L.

Las diferentes propuestas de rigidizacidn
se comparan entre si utilizando los resulta-
dos obtenidos mediante un c¢dlculo no lineal
geométrico por elementos finitos para tres
hipotesis de carga diferentes. Estas situacio-
nes de carga son caracteristicas de las hipd-
tesis criticas en el disefio en cuanto a movi-
mienlos maximos en centro de luz, en los
cuartos de la luz, y en cuanto a momentos
flectores maximos.

La relacidn flecha/luz es A = 1/10. Una posi-
ble seccidn transversal del tablero, junto con
un alzado longitudinal y un alzado transver-
sal pueden observarse en la Figura 1.

[.a seccidn transversal tiene las caracterfs-
ticas mecdnicas siguienles:

A =150 m?
E, = 35000MPa

1 =0.01125m
E, = 20000MPa

38
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Foto 2. Pasarela sobre el rio Neckar, cerca de Sttutgart.

siendo A el drea transversal, [/ el momento Rt
de inercia de la seccion y Ey, E,, los respecti- H, = ]gf = 9375kN
vos madulos de elasticidad de hormigon y
o1 H 2
acero. Gy = KQ ~500MPa =3 A, =187.5cm" =
- a
Con estos datos se evalua preliminarmen-
e el peso propi = 37.5kN/m .
te el peso propio como ¢, = 37.5kN/m con lo = 2% 7060.6

que s puede calcutar la fuerza HO horizon-
tal en el cablec anie carga permanente para
predimensionarlo. Se adopta cl criterio de
que la tensidn ante carga permanente sea de
aproximadamente 500MPa. De acuerdo con
(7) se tiene:

corrigiendo o = qp = 39 kN/m

= H, =9750kN

Foto 3. Pasarela sobre ef Lage Vranov.
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Foto 4. Puente colgante en China con sistera duat de cables (tomada de Mao
Yisheng, Puentes en China, antiguos y nuevos, Beijing, 1980)

Los pardmetros A%, o definen el compor- > EI [
tamientio estructural de un puenie colgante o =y = 0.00

I
. 1)
de un vano (7, 8). Se oblienen como:

2 La sobrecarga de disciio g que se conside-
A= 9o} L. <150 ra es:
HoJ Hol,
EA

q=4.5-5.0=20kN/m

1L =200-1.08+2 20 . =320m

(cos 43]— por lo que fa relacién sobrecarga/pesoc pro-

pio resulta g/ = 051
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Figura 1. Alzado longitudinal y seccidn transversal de la pasarela colgada predimensionada.

En las Figuras 2 y 3 (7, 9) se presenlan
grificas para obtener el maximo momento
flector y el maximo movimiento en un puen-
te colgante de un vano en funcion de A2, o,
Se tiene, de esle modo:

% = 0.0075 = w,, = 0.0075 - 8f = 1.20 m

M =0.0004 = M, = 0.0004 - g, 1" = 624kN - m

La relacidén movimiento/luz que resulla es
aproximadamenle /150 por lo que se puede
argumentar que la pasarela no es admisible
desdc el punto de vista de la deformabilidad.
No obstante, los momentos flectores que
resultan no son excesivamente grandes
pudiéndose, de manera econdmica, dimen-
sionar ¢l tablero en hormigdn armado o pre-
tensado.

La estabilidad aeroeldstica no suele ser
tan condicionante en este tipo de pasarelas
como en los puentes colgantes de gran luz.
De todos modos se puede calcular prelimi-
narmente la velocidad de flameo calculando
las primeras frecuencias de vibracion de la
estructura como (7, 8):

Frecuencia de vibracion vertical antisimé-
trica:

W, = lﬂﬁ@ V1+4o’nt =1.62radls

Frecuencia de vibracion torsional antisi-
métrica: J = 4.045m* B = 5.5 m.

B = f{(; =7.63 1,=894m" T/m =

= 0,= 2% \/[1 +B) EF‘ = 8.38 rad/s

Frecuencia de vibracion vertical simétrica;

tan (—g)—) =0 i (%)3 = M =2.73%

o= 2% S0 2o jaradss

Frecuencia de vibracion torsional simétrica:

(V)1 M(z&y 9
Lan(z =7 T 5 :>2—2.43

-

2

y 4 leor_, W, = 6.48 rad/s

e e

El flameo se produce en esle caso aco-
plando los modos de vibracién simétricos:

Velocidad de divergencia:

Vo =@, \/ 4[7 = 112m/s
pB
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Figura 2. Maxime movimiento no dimensional provocado por una carga uniforme
q = 0.5 g de longitud arbitraria.
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Figura 3. Maximo momento ftector no dimensional provecado por una carga uniforme
q = 0.5 g, de longitud arbitraria.
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Velocidad de flameo:

vy = Rvp \/l —(?SF) =R - 105m/s

Tomando un factor R de reduccion alre-
dedor de (.6 se tiene una velocidad de fla-
meo en el entorne de los 60m/s, que se con-
sidera suficientemente elevada.

3. METODOS DE RIGIDIZACION
TIPO 1

Con ¢l objetivo de intentar reducir los
movimientos verticales se plantea la rigidiza-
cion de la pasarcla predimensionada
mediante diferentes procedimientos. Para
ello se comparan fos movimientos y esfuer-
zo0s de la pasarela, (calculados mediante un
programa de eclementos finitos con andlisis
no lineal geométrico) obtenidos para 6
esquemas estructurales diferentes que se
presentan en fa Figura 4. Para cada uno de
los casos se han analizado 3 hipdtesis de
carga (Figura 5). La primera de cllas (H1)
consiste en cargar uniformemente todo el
tablero comn fa carga de servicio caracterfsti-
ca. Esta hipdtesis produce los maximos
esfuerzos en los cables y (de manera aproxi-
mada) los maximos movimigntos en centro
de la tuz. La hipdtesis de carga H2 consiste
en cargar uniformemente medio tablero de
manera asimétrica. Se obtienen, de esta
forma, movimientos en los cuartos de la luz
cercanos a los maximos. La hipdtesis H3
estd pensada para obtener los maximos
momentos flectores. En {a Tabla 1 se presen-
ta un resumen de los resullados obtenidos
en cuanto a movimiento longitudinal de la
torre (u), movimicnto vertical en ¢l cuarto
de a luz (w,y), movimiento en el centro de
la tuz (w), axil maximo de traccidn en el
tablero (N}, momento flector mdximo cn
el tablero en las hipdtesis analizadas (M.,
traccién mixima por cable (H) y esfuerzo
total de traccion que debe resistirse en los
estribos (R).

El Caso 1A corresponde al caso predi-
mensionado en el apartado anterior. Los
apoyos corresponden a la solucidn clésica de
puenie colgante. Pucde verse que el movi-
miento en el cuarto de la luz es practicamen-

D. Cobo, A.C. Aparicio

te tgual que cl pronosticado en el Apartado
2, y que los momentos flectores son ligera-
mente inferiores. Esto ultimo es debido a
que la hipotesis H2 no es exactamente la
pésima en cuanto a flectores en el cuarto de
ia luz. No obstante, a la vista de jos resulia-
dos, se puede concluir que el predimensio-
namiento cfectuado era vdlido en cuanto a
esfuerzos y movimientos.

En el Caso 1B se impiden los movimien-
tos del tablero en direccidn horizontal. Esta
disposicién de los apoyos permite que el
tablero actie como membrana en las hipote-
sis de carga no simétricas, rigidizando la
estructura y reduciendo de manera aprecia-
ble el movimiento en los cuartos de la luz,
aproximadamente un 27%. En contraparti-
da, la fuerza horizontal total que debe trans-
mitirse al terreno, suma de la traccidn en los
cables y en cl tablero, es un 23% mayor que
en ¢l Caso TA. Ademds, la fijacién de los
apoyos presupone que el tablero se preten-
sard de manera que los efectos de la tempe-
ratura y la retraccion y fluencia sean adecua-
damente tenidos en cuenta y de modo que
sea posible transmitir el axil de traccion
necesario para poder actuar como membra-
na. Ndtese que tos movimicnios en centro
de luz son casi exactamente 1os mismos que
en el Caso 1A, pues las hipdtesis de carga
simétricas no provocan movimicntos hori-
zontales en el tablero.

El Caso 1C corresponde a una situacion
tipica cn los puentes colgantes modernos de
gran luz. Se fija el tablero frente a movi-
mienios horizontales y se une el cable por-
tante af tablero en el centro de la luz. De
nuevo, las hipdtesis de carga simétricas no
quedan afectadas, manteniéndose el movi-
mienta en ef centra de la luz en el entorno
de 1/270. El hecho de fijar el cable al tablero
provoca que en las hipdtesis de carga asimé-
tricas el cable no pueda moverse libremente
en direccion horizontal y se traccione apre-
ciablemente. De este modo se consigue
reducir el movimiento en el cuarto de la luz
hasta aproxtmadamente un valor de I/350.

Una posible manera de reducir el movi-
miento en centro de luz es intentar que el
tablero trabaje comeo arco. Esto es lo que se
representa en el Caso 1D. El tablero se ha
definido con forma parabdlica con una pen-
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Figura 4. Casos analizados correspondientes a las pasarelas colgadas Tipo 1.

. [Ty CASO 1A
feosa %

e il | CASO 1B

A _/%: { s

bt

CASO 1iC

CASO 1D

CASO 1E

CASQ 1F

Tabla 1. Resultados obtenidos para las pasarelas Tipo 1.

; 3 H ; : i i H ; H :
i i i i ; i : ! ! H i i
Caso 1A Caso 1B Caso 1C Caso 1I} Caso 1E Caso 1IF
i torre 0.078 0.077 0.073 0.053 (.053 0.051
ni
Wy - 1.183 ~().863 —0.574 - 1.059 -0.856 —(0.425
m
Wiz —0.756 - 0.746 - 0.734 - (.45 - 0.462 —(0.458
m
Nmax O 5326 3322 - 12272 — 4682 — 4640
kN -16359 - 16196
Mf max —~531.5 -425.1 - 383.1 - 500.2 ~ 3574 —306.3
kNm
H [ cable 7083 64 7071 6135 0605 6785
kN
Riestribo 14166 17458 16000 12151 15984 16034
kN
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Figura 5. Hipdtesis de carga consideradas.

diente maxima del 8% cn los arranques. Los
movimientos se reducen de modo muy apre-
ciable en el centro de la luz (1/440), sin
embargo se¢ mantienen en los niveles del
Caso 1A en los cuartos de la luz. La eficacia
del Caso 1B residia en el comportamiento
estructural del tablero como membrana en
las hipétesis de carga no simétricas; este
comportamiento no se da en el Caso 1D.

El Caso 1E corresponde a la solucidn
estructural proyectada por Strasky (3) para la
pasarela en cf Lago Vranov [Foto 3]. El com-
portamiento de la pasarela ante cargas no
simétricas se mejora con la adicién de dos
cables tensores situados a nivel de tablero. El
tesado de cada uno de estos cables a S000kN
provoca inicialmente una compresion en el
tablero de aproximadamente 5620kN (re-
cuérdese que el tablero trabaja como arco al
tener los extremos fijos horizontalmente).
Las compresiones introducidas pueden apro-
vecharse para reducir el pretensado necesario
en el tablere. Comparando los resultados
obtenidos con los del Caso 1D estd claro que
la presencia de jos cables tensores rigidiza la
estructura ante cargas no simétricas. Se
observa también que la sobrecarga produce
siempre esfnerzos de compresion en las hipo-
tesis analizadas. Finalmente, si se combinan
los cables tensores con fa union de los cables

portantes al tablero (Caso 1F), se reducen los
movimientos hasta situarse en ¢l entorno de
45 cenitimetros, aproximadamente 1/440, en
todos los puntos.

Se ha comprobado, por lo tanto, que las
soluciones 1E y 1F permiten disminuir de
manera muy significativa los movimientos,
aprovechando por un lado el comportamien-
to estructural del arco (para las sobrecargas
simétricas) y por el otro el incremento total
de traccién (al haber introducido los cables
tensores). En contrapartida, respecto al
Caso 1A, se debe transmitir una fuerza hori-
zontal al terreno algo mayor (aproximada-
mente un 13%). Noétese ademds que, las
soluciones 1B, 1C requieren pretensado adi-
cional del tablero para permitir que actie
como membrana; pero este pretensado no
rigidiza (al revés que en los Casos 1E y 1F)
pues para conseguir precomprimir el tablero
debe ser introducido isostdticamenie en ¢l
tablero.

En cuanto a los axites y momentos flecto-
res en el tablero se mantienen en todos los
casos en valores moderados gue permiten
asegurar un correcto dimensionamiento.

En la Tabla 2 se presentan las primeras fre-
cuencias de vibracion de cada una de las
pasarclas, junto con la velocidad de flameo
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calculada mediante un modelo multimodal de
acoplamiento {10) y asumiendo las hipdtesis
de flujo alrededor de placa plana. Puede
verse que fas frecuencias preliminares abteni-
das para el Caso 1A cran suficientemente
aproximadas y que las velocidades de flameo
s¢ mantienen en valores bastante elevados.

Una posible manera de corroborar las con-
clusiones referentes a la rigidez de las dife-
rentes soluciones es comparar las frecuencias
de vibracion obtenidas para cada uno de los
casos. En la Tabla 2 se puede ver que el incre-
mento en las frecuencias de vibracién antisi-
métricas va asociado a un incremento de la
rigidez ante cargas no simétricas (disminu-
cidn de movimientos en los cuartos de la luz).
Un incremento en las frecuencias de vibra-
cion simétricas va ligado a una disminucion
de los movimientos maximos en ¢entro de luz
(hipdtesis de carga simétricas).

4. METODOS DE RIGIDIZACION
TIPO 2

Un posible método de rigidizacion de un
puente colganle anle cargas verticales con-
siste en el atirantamiento del cable o del
tablero en los cuartos de la luz. Esta idea fue
utilizada con notable éxito por Roebling en

D. Cebo, A.C. Aparicio

el puente de ferrocarril sobre ¢l Nidgara y
posteriormente en el puente de Brooklyn.
Fdez. Troyano et al. (1) han aplicado el con-
cepto de atirantamicnto del cable en los
puentes ligeros sobre el Segre, en donde
efectuaron una discusién sobre la eficacia de
las diferentes posibilidades de atirantamien-
to llegando a la conclusion de que en el caso
estudiado tanto el atirantamiento del cable
como ¢l del tablero eran soluciones de efica-
cia comparable, decidiéndose por el primero
por facilidad constructiva.

EEn este trabajo se han analizado 5 posibi-
lidades de rigidizacidn que se muestran en la
Figura 6. Los resultados para las hipdtesis de
carga definidas antertormente (Figura 5) se
presentan en ia Tabla 3. Los Casos 2A vy 2B
modelan el atirantamiento del cable desde la
torre. Como se ve en la Tabla 3, en el Caso
2A se consigue reducir el movimiento en el
cuarto de la luz cu un 24% ({respecto del
Caso 1A) hasta un valor aproximado de
1/220; no obstante, obsérvese también que el
movimiento que se produce en centro de luz
es ligeramente superior al que se obtenia en
aquel caso [este hecho es coherente con fos
resultados presentados en (1}]. En el Caso
2B se impide el movimiento horizontal de
los apoyos lo que permite movilizar el efecto
membrana ante cargas no simétricas redu-

Tabla 2. Frecuencias de vibracion (rad/s) para las pasarelas Tipo 1.

; : ; i i : i ; , : ; :

C;so lAE éaso 1B (;aso 1C4 C;S() II; (;aso IE+ Elaso lli“

wy Ant. 1 1.380 1.758 3.060 1.790 2.199 3.632

2.018
oy Ant. 2 3.426 3.426 3.431 3416 4.233 4.244
oy Ant. 3 5.483 5.483 5.564 5.401 6.600 6.699
wr Sim. 1 2.243 2.243 2.250 2.335 2.850 2.858
¢ Sim. 2 3.102 3.102 3.126 3.856 4.005 4.115
oy Sim. 3 4.459 4.459 4.468 4.609 5.474 5.490
w, Ant. 8.384 8.384 9.887 9.403 9.650 10.728
ay, Sim. 6.697 6.697 6.728 7.174 7412 7.439
v flameo 109m/s 109n1/s 110m/s 108m/s 116m/s liow/s
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ciendo aun mds los movimientos en el cuarto
de la Juz hasta 1/260; de todos modos compa-
rando con el Caso 1B la disminucion en el
movimiento es danicamente del 10%.

Los Casos 2C v 2D representan la posibi-
lidad de atirantar el tablero desde la torre.
Para el Caso 2C, can apoyos deslizantes en
los dos extremos, los movimienios obtenidas
son muy similares a los del Caso 1A, por lo
que el esquema de rigidizacién no es eficaz.
De todos modos se ha comprobado que el
hecho de bloquear uno de los apoyos hori-
zontalmente produce que los movimientos
sean prdcticamente los mismos que en el
Caso 2A. En el Caso 2D (con habilitacién
del efecto membrana) los desplazamientos
que se obtienen son muy parecidos (logica-
mente) a los calculados para el Caso 2B.

Una manera diferente de rigidizar el puen-
te colgante es la que se intenta modelizar en
el Caso 2E [Schlaich (2)]. A la vista de los
desplazamientos calculados, la rigidizacién
de la estructura frente al Caso 1A estd clara:
se consiguen controlar de manera eficaz los
movimientos en el centro de la luz, pero
sobre todo en los cuartos de a luz. Existe, no
obstante, un problema a causa de la inclina-

D. Cobo, A.C. Aparicio

cién de las péndolas, pues en determinadas
hipétesis de carga éstas podrian llegar a que-
darse sin traccion. Debe entonces efectuarse
un anélisis en profundidad que sca capaz de
asegurar que bajo ninguna hipdtesis de carga
las péndolas quedan comprimidas.

5. METODOS DE RIGIDIZACION
TIPO 3

En la Tabla 1 se ha podido observar que
para la pasarcia colgante clasica predimen-
sionada el maximo movimiento se obliene,
aproximadamente en los cuartos de la luz,
para la hipotesis de carga extendida unifor-
memente en medio vano (F2). Esto suele
ser bastantc habitual en puentes colgantes
de un solo vano y es de facil explicacion,
pues ¢l cable intenta buscar el nuevo antifu-
nicular de las cargas. La observacion de este
hecho hace que tenga sentido plantear un
puente con un sistema dual de cables, en
donde cada uno de los cables es el antifuni-
cular de la carga uniformemente repartida
en medio vano (ver Figura 7). Se entiende
que, si los cables fueran inextensibles, la
carga exlendida en medio vano no provoca-

Tabla 3. Resultados obtenidos para las pasarelas Tipo 2.

Z P P I P P ;

Caso 1A Caso 2ZA Caso 2B Caso 2C Case 2D Caso ZE
i lorre 0.078 0.076 0.075 0.076 (0.075 0.077
m
Wi - 1.185 ~(3,.900 - 0.775 - 1.064 ~{.783 - 0.384
m
Wi ~0.756 - 0.818 —0.800 - 0.815 - 0.796 - 0.604
m
Nmax 0 0 3238 0 3001 3407
kN
MT max ~531.5 -512.6 —434.6 —533.0 - 455.0 -~ 103.0
kNm
H I cable 7083 7041 70009 7034 7005 6656
kN
Riestribo 14166 14082 15691 14068 15395 13425
kN
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{ ANERnN; CASO 2ZA
7z

CASC 2B

CASO 2C

CASO 2D

Figura 6. Casos analizados correspondientes a las pasarelas colgadas Tipo 1.

ria movimientos, al ser un sistema de accio-
nes antifunicular de uno de los dos cables.
Del mismo modo, la carga uniformemente
extendida en todo el tablero tampoco provo-
carfa movimientos al poder ser descompues-
ta en dos estados asimétricos (antifunicular,
cada uno de ellos, de uno de los dos cables).
Como contrapartida debe notarse que el
aumento de rigidez que se consigue va aso-
ciado también a que la fuerza horizontal
total a transmitir al terreno ante carga per-
manente sea un 12.5% mayor (4) quc en el
puente colgante tradicional (Caso 1A).

Con el objetivo de cuantificar la rigidiza-
cién ante acciones verticales que se consigue
con el sistema dual de cables, en fa Tabla 4
se presentan los resultados obtenidos {(para
Ias tres hipdtesis de carga consideradas ante-
riormente) para los diferentes casos conside-
rados ¢n la Figura 8.

El Caso 3A (movimientos horizontales
del tablero permitidos) es dircctamente
comparable al Caso 1A. Como era previsi-
ble se controlan en gran medida los movi-
mientos (especialmente en el cuarto de la

luz) obteniéndose el movimiento maximo
en el punto de maxima flecha del cable
(31/8). La reduccién en el movimiento maxi-
mo que se consigue, respecto al Caso 1A, es
superior al 28%. En el Caso 3A, a pesar de
que la fuerza horizontal ante carga perma-
nenle es mayor, s¢ ha optado por mantener
la misma drea para los cables portantes. Un
incremento de esta drea supondrfa una
mayor reduccién de los movimientos.

El sistema dual de cables permite fa posi-
bilidad de colocar un sistema de doble pén-
dola. Para verificar si se consiguen, de este
modo, reductr los movimientos, se ha asig-
nado (Caso 3B) un 25% de la carga perma-
nentc al cable superior y un 75 % al cable
inferior. Como puede verse en la Tabla 4,
no se obtiene, respecto del Caso 3A, una
significativa reduccién de los movimientos,
por lo que la posibilidad de la doble péndo-
la no se ticne en cuenta en los sucesivos
casos.

Por ultimo los Casos 3C y 3D permiten
analizar la influencia de la restriccidn del
movimiento horizontal (efecto membrana)
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Tabla 4. Resultados obtenidos para las pasarelas Tipo 3.

D. Cobo, A.C. Aparicio

!ﬁ } 1 :j glﬁ e 'A ; | .{f kb i E‘!' {: i ﬁ ii

: ; i i : ; : ; :

Caso 1A Caso 3A Caso 3B Caso 3C Caso 3D
u torre (.078 0.084 0.081 0.083 0.074
Wi - 1.185 -0.721 - 0.826 - 0.701 —0.538
m
Wag - (0989 - 0,853 - 0.791 - (1.834 - (.856
m
Wis —0.756 - 0.837 - 0.846 - 0.830 -0.974
m
Nmax 0 0 0 2799 3045
kN
MT max -531.5 564.5 -423.4 - 479.0 —-402.7
kNm
H [/ cable TOR3 7816 7528 7765 7009
kN
R/estribo 14166 15632 15056 18474 17885
kN

7 “r
7 | i
A
n

Figura 7. Concepcion del sistema dual de cables,

y la de la fijacion de los cables al tablero.
Para las pasarelas con sistema dual de
cables los movimientos maximos se obtie-
nen en el entorno del centro de la luz, por lo
que de acuerdo con los resultados de la

Tabla 4, estos casos no parecen prescntar
ventajas (para reducir estos movimientos
podria combinarse ef sistema dual de cables
con los conceptos desarrollados en los casos
1E y 1T19).
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e

\_ CASD 3A
7k
CASO 3B
CASO 3C
CASO 3D

Figura 8. Casos analizados correspondientes a las pasarelas colgadas Tipo 3.

En cuanto a los momentos flectores, en
todos los casos, se mantienen en el entorno
de los valores calculados en el Caso TA.

6. CONCLUSIONES

En este articule se han presentado dife-
rentes sistemas de rigidizacidn para una
hipotética pasarela colgada {muy esbelta) de
hormigén de 200 metros de luz. Se ha predi-
mensionado la pasarela obteniéndose unos
esfuerzos de magnitud moderada y unos
movimientos excesivos desde el punto de
vista del Estado Limite de Deformabilidad.

Se han presentado (métodos Tipo 1) dife-
rentes esquemas resistentes analizando la
influencia de 1os apoyos, de la unidn cable-
tablero y de la funcidn estructural de éste.
Se ha observado que cualquiera de estas
soluciones debe ir acompafiada por un fuer-
te pretensado del tablero, para hacer frente
a los fendmenos recldgicos (acortamicntos
por retraccion y temperatura) y para habili-
tar el efecto membrana. Y se ha comproba-
do que, si parte de este pretensado se utiliza
en forma de cables tensores (Casos 1E y 1
Pasarela sobre el Lago Vranov [3]), la reduc-
cién gue se pucde conseguir en los movi-
mientes es muy importante.

En cuanto a los métodos de rigidizacion
Tipo 2 el atirantamiento del cabie produce, en

la hipotesis de desplazamientos horizontales
permitidos, una reduccidn en los movimientos
maximos cercana al 24%. Aumentan, no obs-
tante, ligeramente los movimientos en centro
de luz. Habilitar ¢l efecto membrana permite
reductr adicionalmente los movimientos. El
atirantamiento del tablero produce resuita-
dos coincidentes excepto en el caso de los
dos apoyos libres horizontalmente, en cuyo
caso la rigidizacién que se consigue es préc-
ticamente nula. El Caso 2E (caso extremo
de puente colgante con péndolas cruzadas
inclinadas} permite una reducciéon muy
importante de los desplazamientos vertica-
les, a costa de que, al menos en el caso estu-
diado, algunas péndolas puedan quedarse
sin traccion.

Finalmente se han analizado los sistemas
duales de cables (métodos de rigidizacidn
Tipo 3). Se ha comprobado en la pasarcla
predimensionada que el sistema dual de
cables (que provoca uua fuerza horizontal
ante carga permanente un 12.5% mayor que
en el puente colgante tradicional) reduce los
movimientos maximos en un 28%. La posi-
bilidad de colocar un sistema de doble pén-
dola no consigue reducir adicionalmente los
movimientos. Tampoco se reducen los movi-
mientos en jos Casos 3C y 3D. El sistema
dual de cables parece ventajoso frente al tra-
dicional cuando lo que se quiera es controlar
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los movimientos sin incremento de peso
(Caso 3A frente a Caso 1A, Puente sobre el
1io Barito en Indonesia [5]).
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RESUMEN

Uno de los principales problemas en el
disefio de pasarelas colgadas de hormigon es
la deformabilidad del tablero ante sobrecar-
gas no simétricas. Recientemente algunos
proyectistas han propuesto la rigidizacién de
ecstas pasarclas mediante diferentes procedi-
mientos. En cste trabajo se predimensiona
una hipotética pasarela coigada de hormigén
de 200m de Iuz que, aunque es estructural-
mente resistente, presenta movimientos cla-
ramente excesivos. Se analizan entonces
diferentes propuestas de rigidizacion. Entre
los casos estudiados se observa que la intro-
duccién de curvatura en el tablero conjunta-
mente con el postesado adicional de cabies o
la introduccidn de un sistema dual de cables
portantes son medidas que permiten reducir
muy adecuadamente los movimientos en el
tablero.

SUMMARY

One of the main problems in the design of
pedestrian suspension bridges is the defor-
mability of the bridge under the action of
non-symmetric loading. Possible solutions
have been suggested recently by new designs
where stiffcning is achieved via the introduc-
tion of alternative cable systems. In this
work a hypothetical very slender 200m span
pedestrian concrete suspension bridge is
predimensioned. Although the bridge is
structurally resistant, it is seen that the
application of the live load causes excessive
movements from a serviceability point of
view, Several alternative proposals are
analysed to reduce this effect. Among the
studied cases, introducing curvature in the
deck and postensioning additional cables or
installing a dual cable system are seen to be
very promising regarding the reduction in
the vertical movements.
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ASOCIACION CIENTIFICO-TECNICA DEL HORMIGON ESTRUCTURAL
(ACHE)

I Congreso de Puentes y Estructuras
15 al 18 de noviembre de 1999, Sevilla

La Asociacién Técnica Espaiiola del Pretensado (ATEP) ha venido ceiebrando cada tres afios
una Asamblea Técnica Nacional que a lo largo de sus 15 ediciones precedentes ha permitido a
los técnicos espaiioles presentar y conocer los avances y realizaciones producidos en nuestro pais
en el campo estructural y, mas especificamente, en el campo del hormigén pretensado.

La Asociacion Cientifico-técnica del Hormigén Estructural (ACHE), como continuadora de fa
ATEP y del GEHO, ha incluido en sus estatutos la organizacién de un Congreso Técnico trienal.

En tal sentido, €s una satisfacciéon para mi, como Presidente de ACHE, presentar la celebracion
del Primer Congreso de Puentes y Estructuras de ACHE, que tendrd lugar en la ciudad de Sevi-
lla, entre el 15 y el 18 de noviembre de 1999.

El Congreso estd abierto a todos los miembros de la Comunidad Técnica Nacional interesados
en el Hormigén Estructural y en las Estructuras en general: Investigadores, Proyectistas, Cons-
tructores, Fabricantes de Materiales y Equipos de Construccién, Técnicos de las Administracio-
nes del Estado, ete. Esperamos una gran asistencia, dado el atractivo técnico que presenta el Con-
greso unido a los atractivos particulares que presenta la ciudad de Sevilla.

El Comité Organizador ha comenzado a trabajar a fin de que los programas técnico y social
puedan responder adecuadamente a las expectativas de quienes asistieron a las precedentes
Asambleas Técnicas de la ATEP.

En este programa preliminar se hace un llamamiento a los técnicos de habla espaficla ¢n gene-
ral y a los miembros de ACHE en particular, para que con su presencia y, eventualmente, con la
presentacion de comunicaciones, contribuyan al éxito de este primer Congreso organizado por
ACHE.

Enrique Gonzdlez Valle
Presidente de Ache

PrROGRAMA TECNICO PRELIMINAR

Los temas que quedardn incluidos en el programa técnico se agruparan, como es tradicional,
en los siguientes bloques: 1. Investigaciones y estudios. 2. Mantenimiento, patologia y reparacién
de estructuras. 3. Realizaciones: a) Puentes, b) Edificacion y ¢) Estructuras varias.

Dentro del programa técnico se ha previsto la organizacion de mesas redondas sobre temas de
interés general, con presentaciones a cargo de un numero reducido de ponentes, seguidas de
coloquios generales abiertos a los asistentes.

PARA MAYOR INFORMACION DIRIGIRSE Al

Secretaria de la Asociacién Cientifico-técnica del Hormigén Estructural (ACHE)
Instituto de Ciencias de la Construccién Eduardo Torroja
Consejo Superior de Investigaciones Cientificas
C/ Serrano Galvache, s/n - 28033 Madrid
Teléf.-Fax: 91 766 07 03 (Srta. Estrella) — e-mail: estrella@ietce.csic.es
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Realizaciones de puentes

XV.2 Asamblea Técnica
Nacional de ia ATEP

Un ejemplo de estructura mixta combinada
con pretensado exterior: el nuevo puente
sobre el Barranco de Cavalls en Valencia

1. INTRODUCCION

Una adecuada combinacién de los mate-
riales estructurales disponibles puede dar
lugar, no solamente a un mejor comporta-
miento estructural, sino que también puede
contribuir a minimizar los medios auxiliares
necesarios para la construccion y dar lugar a
soluciones estructurales mas econdimicas y
elegantes.

Un pasible ejemplo de este tipo se puede
encontrar en el nuevo puente sobre el
Barranco de Cavalls, en Valencia.

Las caracteristicas topogréaficas del ba-
rranco hacen que sea dificil acceder a la
estructura desde el fondo del mismo, mien-
tras que su altura hace poco econdmico ¢l
uso de una cimbra.

En estas condiciones, queda claro que se
requiere una solucién prefabricada. Dentro
de éstas, son descartables las soluciones de
vigas pretensadas, debido a que la luz resul-
tante es de 56,00 metros.

La solucidén finalmente adoptada, una
estructura en ceclosia espacial con una losa
superior de hormigén armado y con un pre-
tensado exterior, es el resultado de un estu-
dio tipoldgico de las posibles alternativas.

A continuacién, se hace una breve referen-
cia a este estudio lipoldgico y se presentan

Hugo Corres Peiretti
Alejandro Pérez Caldentey
Fhecor Ingenieros Consultores

algunos aspectos importantes del disefio de la
estructura, incluyendo los desviadores y algu-
nas consideraciones relativas a la fatiga.

2. DESCRIPCION
DE LA ESTRUCTURA.
ESTUDIO TIPOLOGICO

2.1. Descripcion

El puente sobre el Barranco de Cavalls (ver
Figuras 1 v 2) es una estructura de un solo
vang, de 56,00 metros de luz. El tablero se
compone de una losa de hormigén armado,
de 20 cm de canto, soportada por una estrue-
tura metéalica espacial, formada por tubos. El
conjunto se pretensa con cables exteriores.

La estructura espacial esta constituida por
cuatro vigas que soportan la losa superior y
gue se conectan, transversalmente, en los
nudos superiores, cada cuatro metros.

El ancho de la estructura es de 17,00
metros y el canto es de 3,00 metros. La solu-
cién final es el resultado del andlisis y com-
paracion de distintas propuestas, cuyo deta-
lle se recoge en el siguiente apartado.

2.2. Estudio Tipolédgico

Se consideraron cuatro alternativas prin-
cipales:

HOBMIGON Y ACERO - 1 Trimestre 1899
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El nuevo puente sobre el Barranco de Cavalls
en Valencia

1. Una viga mixta, simplemente apoyada

y de canto constante.

LLa primera solucién considerada es
una viga de fablero mixto y de canto
constante, igual a 3,00 mefros. Para el
esquema estructural del tablero se con-
sideraron dos posibilidades:

~ cuatro vigas armadas, en doble T,
unidas por una losa de hormigdn
superior;

— un cajon cerrado con 4 almas.

ESTRIBD i

H. Corres, A. Pérez

El resultado (ver Figura 3) es una
estructura un tanto pesada y dificil de
optimizar desde un punto de vista eco-
ndmico, debido a la necesidad de man-
tener unos espesores minimos de las
chapas metdlicas.

. Una viga mixta, simplement¢ apoyada,

de canto variable.

Con objeto de remediar los defectos de
fa solucidn anterior, es posible adoptar
una solucién con canto variable. El
resultado es mucho madas aceptable

ESTRIBD 2

e =

LOSA DPE HORMIGON
/— L20 n,

TUBO iBH.3 M

e = Lo

CABLES DE PRETENSAZD
24 T 0.5~

Figura 2. El nuevo puente sobre el barranco de Cavalls.
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El nuevo puente sobre el Barrance de Cavalls
en Valencia

ESTRIED §

H. Corres, A. Pérez
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1 17.00 y

17.00 {

Figura 3. Solucidn n.2 1. Viga mixta simplemente apoyada, de canto constante.

desde un punto de vista estético (ver
Figura 4).

3. Una estructura continua, con vanos
laterales de pequefia luz, anclados en
contlrapesos.

Otra posibilidad es anclar la estructura
cn los estribos. El resultado cs tam-
bién una viga de canto variable, aun-
que, esta vez, el canto mdximo se dis-
pone en la seccién de los estribos (ver
Figura 5). Se trata, sin embargo, de
una solucidn mds costosa, por fa nece-
sidad de disponer contrapesos o ancla-
jes al terreno.

4. Una estructura tubular espacial.

Con objeto de aumentar la transparen-
cia de la estructura, se considerd, final-
mente, una estructura en celosfa (ver
Figura 6). Esta solucion resulta, no
solamente mds transparente y mejor
integrada en el entorno, sino que ade-
mas resulta mds econdmica. En una
primera fase, no se considerd la posibi-
lidad del pretensado exterior. Sin
embargo, un estudio mds detallado
puso de manifiesto la conveniencia de
introducir dicho pretensado. Estas
razones $¢ recogen a conlinuacion.

2.3. Razones para utilizar un pretensado
exterior

La razén del pretensado exterior, debe
buscarse en consideraciones econdmicas.
Como es sabido, el acero de pretensar no cs
mucho mds caro que el acero estructural,
mientras que su resistencia es del orden de 5
veces mayor. Esta circunstancia (siempre
que se pueda contar con toda, o la mayor
parte de la resistencia del pretensado) per-
mite reducir el coste de la estructura, rem-
plazanco una parte del acero estructural por
acero de prelensar.

De esta manera, la cuantia de acero
estructural vicne determinada por dos con-
diciones:

~ La rigidez minima de la estructura en
SeIVICIO!

— ¢l proceso constructivo, durante el cual,
el acero estructural debe ser capaz de
sopottar el peso propio de la estructura
(ver apartado 2.5).

La capacidad resistente adicional, necesa-
ria para resistir las solicitaciones debidas a la
sobrecarga, se consigue por medio del pre-
tensado exterior. Como resultado de este
equilibrio, se han dispuesto § cables (2 por
viga longitudinal) de 24 tendones de 0.6".

HORMIGON ¥ ACERO - 1 Trimestre 1998
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Figura 4. Solucién n.2 2. Viga mixta de canto variable.
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Figura 5. Solucion n.? 3. Viga biempotrada mediante anclajes en los estribos.

2.4. Diseiie de los desviadores Estdn formados por un tubo de 170 mm de

didmetro y 10 mm de espesor. El tubo tiene la

El pretensado exterior se ancla eu los estri- forma de un arco de circunferencia, de 5,00

bos y se desvia en dos pumntos intermedios, metros de radio, y estd apoyado sobre 3 cha-

situados a 14,00 metros de los ejes de apoyos. pas semicirculares que sc sucldan, a su vez, al
Los desviadores de muestran en la Figura 7. cordon inferior de cada viga.
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El nueve puente sobre el Barranco de Cavalls
en Valencia

Con objeto de evitar concentraciones de
tensiones a la entrada y a la salida de fos
desviadores, se practican unas rendijas lon-
gitudinales, de 5 cm, al tubo del desviador.
Elio reduce la rigidez de este ultimo en estos
puntos y permite que ¢l tubo se ajusic a la
geamelria del cable.

2.5. Proceso constructivo

La solucidén adoptada para el tablero sim-
plifica, notablemente, el proceso constructi-
vo. La estructura metdlica se prefabrica en
taller, dividida en 8 clementos principales
que se transportan a la obra. Cada pieza
corresponde a la mitad de una viga longitu-
dinal, tal como se definié anteriormente.

A pie dc obra, sc sueldan las dos mitades
de cada viga. A conlinuacidn las vigas sc
sitlian en su posicidon definitiva, mediante
una graa, y se solidarizan transversalmente
mediante chapas auxiliares que permiten
corregir las posibles imperfecciones.

L.a losa superior sc hormigona en dos
fases. La primera fase es necesaria con obje-
to de aumentar la capacidad a compresion
del nervio superior antes de la aplicacion de
la totalidad del peso de la losa de hormigdn.

En las Figuras 8 y 9 se muestra la secuen-
cia det proceso constructivo.

ESTRIBO |

H. Corres, A. Pérez

3. ALGUNAS CONSIDERACIONES
RESPECTO DE LA MAXIMA
TENSION ADMISIBLE
EN EL PRETENSADO EXTERIOR

Comeo se ha indicado anteriormente, el
use de pretensado exterior da lugar a una
reduccidn de los costes de material, siempre
y cuando sca posible contar con la totalidad
(o 1a mayor parte) de la resistencia del pre-
tensado.

En el diseio de una estructura de este
tipo, se plantea, por lo tanto, una pregunta
importante: jcual es la maxima tensién que
se puede admitir en el pretensado, en servi-
cio, con un comportamiento adecuado del
mismo? En la prictica, se utilizan criterios
muy diferentes, dependiendo del tipo de
estructura de que se trate:

- En secciones en cajén con un pretensa-
do exterior dentro del canto de la sec-
cién transversal, la tensién inicial del
prelensado estd comprendida entre el
70% y el 80% de la carga de rotura,
igual que ¢n una estructura con preten-
sado adherente convencional.

- Bn puentes atirantados, la maxima ten-
sjon se limita, en servicio, al 45% de la

carga de rotura del acero de pretensar.

El problema planteado es, por lo tanto,

ESTRIAN 2

AT R R

17.00 1

Figura 6. Solucion n.2 4, Celosia espacial, simplemente apoyada.
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Figura 7. Geometria de los desviadores.

Figura 8. Colocacion de fas vigas en obra.

cudl es el criterio que debe aplicarse a casos
intermedios.

M. Virlogeux (1993) {1), ha hecho un
planteamicnto interesante en este sentido,
estableciendo dos posibles criterios para
decidir:

- El primer criterio consiste en determi-
nar la importancia que tienen los cables
a efectos de proporcionar rigidez a la
estructura. Para ello, propone comparar
fa flecha de la estructura debida a la
sobrecarga en la estructura con cables y
sin cables. Si la diferencia es muy
importante, la estructura debe ser dise-

fiada como un puente atirantado, mien-
tras que si la diferencia es pequefia, ef
pretensado puede considerarse como
un pretensado convencional,

El segundo criterio es un criterio de
fatiga. Se trata, en esle caso, de cuanti-
ficar el valor de la variacidén de tensio-
nes debida a la sobrecarga.

M. Virlogeux ha utilizado estos criterios
para comparar tres estructuras distintas.
Estas estructuras som:

-— una estructura de hormigdn pretensa-
do, en cajon, con pretensado exterior
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Figura 9. Proceso constructivo.

situado dentro de la seccidn transvers-
sal: el Viaducto de Souvain;

- un puente atirantado: el puente de Evi-
pros;

- y una losa suspendida por debajo: ¢l
puente de Truc de la Fare.

Esta comparacion se ha completado,
incluyendo el puente sobre ¢l Barranco de
Cavalls y se presenta en las Tablas 1 y 2. En
la Tabla 1, se indica, en ta columna 2, la {le-
cha de cada estructura, debida a [a sobrecar-
ga, teniendo en cucnta la rigidez de los
cables, y en la cohumna 3, sin tener en cuen-
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ta su rigidez. L.a Tabla Z muestra fa variacidn
de tensidn en el pretensado debido a a tota-
lidad de [a sobrecarga y también, para el
puente sobre el Barranco de Cavalls, la
variacidn de tensién debida a la carga de
fatiga definida en fa IAP-96 (2).

El resultado de este andlisis resulta poco
concluyente para el puente sobre el Barran-
co de Cavalls. Mientras que el criterio de
rigidez parece indicar que es apropiado un
disefio como pretensado convencional, la
variacién de tensiones debida a la sobrecar-
ga total resulta, en este puente, comparable
a la del puente atirantado.

La fatiga, ;es, por lo tanto, realmente un
problema?

En primer lugar, debe recordarse que los
problemas de fatiga son debidos fundamen-
talmentie a la accidn de cargas variables fre-
cuentes, por lo que no parece razonable cal-
cular la variacidn de tensidn para la
sobrecarga total. En la IAP-96 (2), se define
una carga de fatiga. Con esta carga, fa varia-

H. Corres, A. Pérez

cion de tensién en el pretensade del puente
sobre el Barranco de Cavalls es de solo 30
MPa {ver columna 3 de la Tabla 2).

Ademads, deben tfenerse en cuenta las
siguientes consideraciones:

1 El rango de variacidn de tensiones
obtenido, incluso con la sobrecarga total, es
menor que el limite de fatiga del acero de
pretensar {ver Figura 10).

2. Los ensayos de fatiga llevados a cabo
por Fouré y Hoang (1993) (4) indican que,
incluso para altas tensiones iniciales (del
orden de] 70% de la carga de rotura) y
variaciones de teasiones importantes (del
orden de 100 MPa), no se detectaron probic-
mas de fatiga, ni utilizando anclajes de pre-
tensado convencionales, ni con anclajes para
cablcs reemplazables.

El hecho de que los criterios propuestos
por M. Virlogeux hayan dado lugar a resul-
tados poco concluyentes, parece sugerir que,
para casos intermedios, es necesaria la apli-
cacién de algiin otro criterio.

Tabta 1. Criterio de la rigidez

Tipo de estructura f.. (m) f. (m) £/
Seccidn Cajon

. : . 0,0457 0,0461 1,001
(Viaducto de Souvain) ’ '
Puente Atirantado 0283 39,410 139.260
(Evipros) ’ ' ’
Puente snspendido inferiormente 0.082 0.216 2634
(Truc de la Fare} ' ' e
Puente tubular con pretensado exterior 0.097 0.123 1.270
(Barranco Cavalls) | T ’

Tabla 2. Criterio de fatiga
Tipo de estructura AGy ATy
(MPa) (MPa)

Seccién Cajon 145
(Viaducto de Souvain) ’
Puente Atirantado 130
(Evipros) o
Puente suspendido inferiormente 136
(Truc de la Fare) ;
Puente tubular con pretensado cxterior 105 10
(Barranco Cavalls) e -
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Figura 10. Limite de fatiga segun la referencia (3).

Una primera observacion en este sentido
es que el limite del 45% de la carga de rotu-
ra utilizado en el disefio de puentes atiranta-
dos se establece con objeto de minimizar el
riesge de fallo de un cable que, en ese tipo
de estructura, podria afectar sustancialmen-
te a su seguridad. Por lo tanto, parece que,
otro posible criterio para decidir sobre este
problema podrfa ser si la estructura puede, o
1o, resistir su peso propio (y una determina-
da sobrecarga) cn caso de fallo de los cables
de pretensar (o al menos de alguno de ellos,
ya que todos los cables no fallardn a ia vez).
¢El fallo de los cables, implica el fallo de la
estructura?, o por ¢l contrario, ;puede la
estructura sOpoOrtar su peso propio y permi-
tir su reparacion sin un coste excesivo? En
este dltimo caso, la cconomia del disefio
podria justificar el uso de criterios menos
conservadores, al ser el riesgo mucho menor.

Siguiendo esta fifosoffa, ta médxima ten- .
sidn de servicio del pretensado exterior del &
- puente sobre ¢l Barranco de Cavalls ha sido |

_ limitada al 65% de la carga de rotura.

4, CONSIDERACIONES FINALES

El puente sobre el Barranco de Cavalls es

el resultado de un andlisis cuidadoso de las
distintas posibilidades estructurales para sal-
var un vano de 56,00 metros de longitud,
situado a una altura importante sobre el
lerreno natural. La combinacién de distintos
materiales (acero estructural, acero de pre-
tensar v hormigdén armado) ha permitido
desarrolfar una solucidén ccondmica y {4cil
de construir.

Respecto del disefio del pretensado exte-
rior en estructuras poco convencionales
como ésta, se ha sugerido un nuevo criterio
que consiste en evaluar las consecuencias de
un falio en un cable de pretensado. Si dichas
consecuencias solo dan lugar a riesgos
pequefios, se sugicre que es posible utilizar
criterios menos conservadores (gue los utili-
zados en el disefio de puentes atirantados).

En cualquier caso, esie tema debe ser obje-
to de investigaciones en profundidad, que
deberian llevarse a cabo teniendo en cuenta
el comportamiento de estructuras reales
construidas, como la descrita en este trabajo.

La estructura sohre el barranco de Cavalls
pertenece al Distribuidor Comarcal Sur de
Valencia. La propiedad corresponde a la
Generalital Valenciana siendo el Director de
la Obra Adolfo Roca.
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La construccion estd a cargo de Dragados
S.A., siendo Jefe de Obra José Antonio
Martinez. La estructura metdlica ha sido ela-
horada en Asturias cen los Talleres de
AUGESCON, S.L.
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H. Corres, A. Perez

RESUMEN

En este articulo se describe el nuevo
puente sobre el Barranco de Cavalls, en
Valencia. Esta estructura, una celosia espa-
cial mixta, con pretensado exterior, es el
resultado de un estudio tipoldgico en el cual
se consideraron las distintas alternativas
posibles dentro de los condicionantes especi-
ficos del emplazamiento. El disefio final es
una estructura econdmica, facit de construir,
y que da una respuesta adecuada a estos
condicionantes. Se describe resumidamente
el proceso de discfio. Igualmente se discuten
algunos aspectos relativos al disefio del pre-
tensado exterior.

SUMMARY

The new bridge over the Cavalls Valiey, a
spatial tubular composite structure with
external prestressing, is described. The finat
typology of the deck was achieved after stud-
ying different possible alternatives. The result
s an economical and casy-to-build structure
which fits very well the requirements of the
emplacement. An overview of the design pro-
cess is given. Also, some of design aspects of
external prestressing are discussed.
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Realizaciones de puentes

XV Asamblea Técnica
Nacional de la ATEP

Puente de Mengibar sobre el rio Guadalquivir en la autovia
Bailén-Jaén (p6rtico mixio 110 m de luz central)

1. TIPOLOGIA ESTRUCTURAL

La estructura del puente presenta el esque-
ma general de pdrtico recto mixto armado de
tres vanos de luces 55 — 110 — 55 m con pilas
de hormigdn armacdo y dintel en cajon bice-
lular en doble accidn mixta (Figura 1).

Julio Martinez Calzén
Dr. Ingeniero de Caminos

2. CARACTERISTICAS
DE LA SECCION TRANSVERSAL

La seccion transversal estd constituida por
una viga caién metdlica bicelular de muy
gran anchura, de forma gquasi-trapecial
semiabierta. Las dos almas exieriores pre-

Puente de Mengibar sobre el Rio Guadalquivir.
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Puente de Mengibar sobre el rio Guadalquivir
an la Autovia Bailén-Jaén
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Fgura 1. Alzado y secciones. -

sentan una inclinacién variable segin el
canto, para mantener constante la anchura
de las bases superior e inferior, dando lugar
a unas superficies alabeadas regladas. El
alma central es vertical y con canto variable.

El fondo de la viga cajdn varfa, asimismo,
ligeramente a lo largo de la luz en sentido
vertical adoptando una forma de V muy
abierta, con una inclinacidon mdxima en el
arranque del dintel en las pilas, hasta anular-
se y quedar horizontal en la clave y en los
ejes de apoyo en los estribos. Por lo (anto, la
base inferior del cajon estd constituida tam-
bién por dos superficies regladas.

Este sistema metdlico, se completa con
diafragmas antidistorsion de celosfa, separa-
dos cada 4 m.

La peculiaridad esencial del puente radica
en la especial configuracidn y proceso cons-
tructivo de la losa del tablero, que con sus 28
m de anchura se conecta a las tres plataban-
das superiores de acero situadas sobre los
bordes superiores de las almas metdlicas, y
cierra el sistema cajén global.

La unién entre el sistema mixto y las pilas
principales de hormigén que lo abrazan en
su parte superior, se cfectia mediante un
dintel transversal de seccién celular triangu-
lar, que se maciza en las zonas de contacto
con las almas metdlicas, a un lado y otro de
las mismas. Para conscguir un maclado lo
mds perfecto posible, las almas metdlicas

van perforadas en dichas zonas de contacto,
disponiéndose armaduras de cosido a través
de tas mencionadas perforaciones, ademds
de los apropiados conectadores (Figura 2).

3. DESCRIPCION DE LA LOSA
DEL TABLERO

Estructuralmente la losa estd constituida
por un sistema nervado bidireccional, en la
cual los nervios transversales se sitGan espa-
ciados cada 4 m y estdn constituidos por
parejas de piczas prefabricadas pretensadas
de seccién rectangular y dimensiones 0,60 x
{,50 m constante en las zonas entre almas, y
canto variable entre 0,50 y 0,30 m en las
zonas voladas exteriores a fa pieza cajon,
con ancho constante de 9,60 m. La longitud
de cada pieza es de 12,65 m y con un peso
aproximado de 9 (, y se sitdan en prolonga-
cioén, apoydndose cada una de manera auto-
portante, en una de las platabandas laterales
y en la central, lormando un vano interna de
9,40 m de luz y un voladizo de 3,60 m (Figu-
ras 3 y 4).

Longitudinalimente se realizan tres ner-
vios de hormigdn in situ, coincidentes con
los ejes de las platabandas superiores del
cajon y de 0,70 m de anchura, es decir ligera-
mente inferior a la de las citadas plataban-
das; y con un canto de 0,50 m, igual al de los
nervios transversales. Esta disposicién da
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Puente de Mengibar sobre el rio Guadalquivir
en la Autovia Bailén-Jaén
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Figura 2. Caracteristicas de las pilas.

Figura 3. Platabanda central y nervios
transversales pretensados.

lugar a que los nervios laterales longitudina-
fes se vean ritmicamente interrumpidos por
los nervios transversales prefabricados,
mientras que el nervio central, sin embargo,
es corrido, recibiendo en sus caras laterales
los extremos interiores de los nervios trans-

versales.

Por encima de este conjunto de nervios se
sitda la losa del tablero propiamente dicha,
constituida por un sistema de placas prefa-
bricadas rectangulares semirresistentes de 9
cm de espesor, simplemente apoyadas en los
nervios prefabricados; las placas exteriores
de borde de losa presentan una forma espe-
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Puente de Mengibar sobre el rio Guadalguivir
en la Autovia Bailén-Jaén

J. Martinez

cial, volando adicionalmente mds alld del
extremo del nervio, y presentan ademds un
tabique vertical de remate, como encofrado
lateral del hormigdn in situ.

Sobre el conjunto de: nervios transversa-
les, armaduras de los nervios longitudinales
v placas prefabricadas, se disponen las arma-
duras superiores, tanto del trabajo losa,
como las principales de continuidad para el
trabajo pdrtico del conjunto estructural que
forma el puente (Figuras 5 vy 6).

El hormigonado in situ incluye el conjunto

Figura 4. Placas prefabricadas apoyadas en nervios transversales.

de los nervios longitudinales y del resto del
espesor de losa no ocupado por las placas, sin
necesidad de ningtin tipo de encofrado, ya
que en los laterales de los nervios longitudi-
nales se han situado, soldadas a las plataban-
das de la viga cajon, chapas verticales finas de
acero resistente a la corrosién, que cumplen
fa labor de encofrado Jateral de estos nervios.

Esta disposicidn, a la vez que permite una
ejecucién muy sencilla y rdpida en la gran
losa del tablero, determina una visién infe-
rior cerrada y monolitica de las platabandas,
de las cuales surpen en sus bordes laterales

Figura 5. Netvio longitudinal antes de su hormigonado.
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Puente de Mengibar sobre el rio Guadatquivir
en la Autovia Bailén-Jaen

J. Martinez

Figura 6. Vista general del sistema de nervios y placas.

exteriores los nervios transversales de los
voladizos del tablero (Figuras 7y 8).

Estructuralmente, por tanto, se forma una
losa superior de hormigén armado sobseele-

vada respecto al borde superior de ia seccidn
metdlica en cajdn, losa que forma la cabeza
superior del dintel, v que se conecta al resto
del sistema a través de las armaduras de rasan-
te situadas en el interior de los nervios longitu-

Figura 7. Colocacion de placas
de los voladizos.
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Puente de Mengibar sobre el rio Guadalquivir
en la Autovia Bailén-Jaén

J. Martinez

g

Figura 8. 'vista de los voladizos con el puente
terminado.

dinales y de las conexiones existentes en los
mismos soldados a las platabandas de acero.

4. ESQUEMA LONGITUDINAL

En las zonas préximas a las pilas, se lleva
a cabo ¢l hormigonado del fondo de la viga
cajon, para constituir una losa inferior de
compresion que da lugar a la citada doble
accidén mixta en las zonas de momentos
negativos del tablero.

Esta disposicion, combinada con la unidn
monolitica entre las pilas v el dintel, estable-
ce el trabajo pértico del conjunto de la
estructura, en la cual se integran para su
andlisis fas cimentaciones del puente, consi-
derdndose la influencia de la deformabilidad
de éstas en el andlisis global.

5. PROCESO CONSTRUCTIVO

Completada la ejecucion de las pilas en
forma tradicional, que se remata con los ele-
mentos metélicos de recepcién y el hormige-
nado del dintel celular incluido en la dovela

1, el resto del dintel se ejecuia mediante
dovelas de grandes dimensiones, pre-ensam-
bladas en obra, y apeadas durante la forma-
cidn del dintel metdlico y los hormigonados
de fondo (Figuras 9 a 12).

Una vez completados los dinteles metali-
cos y efectuada la retirada de los apeos pro-
visionales, ¢l sistema ya autoportante recibe
la totalidad de los prefabricados del tablero
v de las armaduras, preparandose para el
hormigonado final in situ. Esta operacidn se
efectiia secuencialmente:

— En primer lugar la zona central del
puente

~ Seguidamente fas zonas extremas de los
vanos faterales

— Finalmente las zonas proximas a las
pilas centrales

De esta manera, la incidencia de los
esfuerzos sobre las secciones definitivas cer-
canas a las pilas sélo se produce para la
carga muerta y las sobrecargas, favoreciendo
la reduccién de tracciones en la armadura
pasiva principal en servicio, manteniendo
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Figura 10. Interior de la viga cajon antes de hormigonar el fondo.

toda su capacidad resistente para las situa-
ciones UGltimas o de seguridad, vy consiguien-
do una eficaz garantia en servicio respecto a
la conservacion y durabilidad.

MATERIALES
Sélo en tablero y pilas
Puente: Mengibar
Superficie (m?): 6.160
Hormigén (m¥m?): 0,570
Acero estructural (kg/m?) 214

Armaduras Pasivas (kg/m?) 78,5
Armaduras de pretensar (kg/m?) 4,50

RESUMEN

La caracteristica més singular de la estruc-
tura en viga cajon bicelular de doble accidn
mixta, que constituye el tablero del puente,
radica en la especial configuracion geométri-
ca y proceso constructivo de la losa superior
de hormigdn armado de dicho tablero.

Consiste en un sistema nervado bidirec-
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cional que permile una ejecucién muy senci-
lla semiprefabricada, la cual elimina iotal-
menie la necesidad de encofrados de cual-
quier tipo, lo cual dio fugar a una realizacién
de [a losa del tablero en un tiempo minimo,
una vez completada la estructura metdlica
autoportante.

SUMMARY

The must impoertant feature of this two

Figura 11. Ensamblaje de una dovela.

Figura 12. Vista general de la construccion.

J. Martinez

cell box girder bridge with double composite
action is the unique geometric solution and
erection method for the concrete deck slab
ol the structure.

This slab have a orthotropic rib system
which permits a very simple semiprecast
erection procedure without any type of
[ormworks. With this achievement Lhe total
construction of the deck once finished the
self-resistant steel structure was an absolute
minimium.
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Investigaciones y Estudios

Método simplificado de evaluacion del indice de dafio
sismico global en edificios de hormigén armado

Roberto Aguiar, F.
Centro de Investigaciones Cientificas,

Escuela Superior Politécnica del Ejército,

Valle de los Chillos, Quito - Ecuador
Alex H. Barbat

E.T.S. Ingenieros de Caminos, Canales y Puertos

1. INTRODUCCION

[.a evajuacidén de la respuesta ineldstica
de una estructura de hormigdén armado fren-
ic a acciones sismicas, empleando modelos
constlitutivos para definir la no linealidad del
material, conlleva un alto grado de incerti-
dumbre. En cfecto, los diferentes modelos
constitutivos simplificados que se utilizan
habitualmente para describir el comporta-
miento sismico de los edificios porticados,
tienen su base en relaciones momento-cur-
vatura, momenio-rolacion o coriante-des-
plazamiento, en Jas que no cxiste acopla-
miento entre los efectos de la flexidn, del
cortante y del axil. Por otra parte, es dificil
determinar los pardmetros necesarios en los
diferentes modelos constitulivos existentes
para definir la pérdida de resistencia, cl
deterioro de rigidez en descarga y el cfecto
de cierre de grietas. La dificultad consiste en
poder representar en el modelo histerético,
por cjemplo, el armado defectuoso de un
nudo. Si bien es cierto que, a cada elemento
de una estructura le corresponde un modelo
constitutivo, la determinacidén de los pard-
metros que definen el modelo es subjetiva,

En la evaluacion de ia vulnerabilidad sis-
mica de una estructura, el proyectista estruc-
tural necesita deflinir cudl es el estado de
colapso de la estructura que estd analizando
y esto requiere un tiempo excesivo si se utili-

Universidad Politécnica de Catalunya

zan algoritmos que calculan la respuesta en
cada instante de tiempo. Es mds, puede
darse ¢l caso que se forme un mecanismo de
fallo en los pilates de un determinado piso
de una estructura y que ¢l programa conti-
nde calculando la respuesta en el tiempo
debido a la lalta de definicion de un criterio
de colapso adecuado.

De igual manera, en el caso de estructuras
en las que se debe himitar el desplazamiento
lateral maximo para minimizar las pérdidas
en los clementos no estructurales, el criterio
de colapso de la estructura es esencial. El
modelo matemdtico para cvaluar el dafio sis-
mico en este caso, debe determinar el dafio
global de la estructura en funcidn del criterio
de fatlo seleccionado, lo que no se puede rea-
lizar utilizando la mayorfa de los programas
existentes {1-5).

El métedo propuesto en este articulo para
calcular el indice global de daiflo sisniico en
edificios de hormigén armado determina el
dafio global de la estructura en funcién de un
estado de colapso definido por el proyectisia
estructural. La comparacién de resultados,
tanto de los desplazamicentos como de las
zonas de la estructura que entran en ¢f rango
pldstico, sc realiza con los resultados del and-
lisis dindmico no lineal. El cdleuio del indice
de dafio global mediante el métedo propucs-
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to parte del modelo de Ayala y Xianguo, de
la referencia (6), y los valores obtenidos se
compaian con 1os que se determinan aplican-
do ¢l indice de Park y Ang {7-8).

La funcién de dafio de Park y Ang (7-8),
una de las mas empleadas en la evaluacion
de comportamiento sfsmico de las estructu-
ras de hormigdn armado, se define mediante
la ecuacidn:

_ Mg E,
ID - ”’mono + Fy 6), p'mmm (1)

donde I, es el indice de dafo de un elemen-
to, us es la demanda de ductilidad cinemali-
ca que relaciona el desplazamiento méximo
alcanzado por el elemento, 8., con el des-
plazamiento de fluencia, &, Hneno €5 la ducti-
lidad del elemento debido a cargas mondto-
nas, B es un factor experimental de
calibracion del deterioro de resistencia, E,
es la energfa disipada ineldsticamente y F, la
fuerza al nivel de fluencia. La ecuacién (1)
puede también escribirse de la siguiente
manera:

”’S + B ”’e -1
Ii) = U'm(ono ] (2)
donde u. es la ductilidad definida port:
E,
M = =% +1 (3)
Fy 6)’

Investigaciones realizadas por Cosenza et
al. (9) han demostrado que [ varia entre
0.03 y 1.2, con un valor habitual de (.15,
que es el que se considera en el presente
articulo.

Existen varios criterios de ponderacién
del dafio local que permitan la obtencién def
dafio global, IDl, de la estructura, y ¢l mads
utilizado estd basado en la energia. Es decir,
las zonas que estdn mds deterioradas disipan
mayor cantidad de energia y, por tanto, tie-
nen mayor peso en el cdlculo del dano glo-
bal. Park y Ang (7, 8) proponen la combina-
cién del dafo local, obtenido en los
extremos del elemento, utilizando como fun-

R. Aguiar, A.H. Barbat

cion de peso la energia disipada por el ele-
mento, mediante las siguicntes ccuaciones:

IDt = ig A; ID; (4)
D=
2B ®)

iz

donde N e¢s el nimero de elementos de la
estructura, Iy, es el dafio local y E; la energia
disipada por el elemento 1.

El modelo propuesto por Ayala y Xian-
guo (6), del que parte el método de calculo
del dafio sismico que se propone, viene defi-
nido por la siguiente ecuacién

(6)

donde T es el perfodo en ¢l rango eldstico,
T, es el periodo definido en el instante de
fallo de [a estructura y Ty, es el periodo de
la estructura dafiada por ¢l sismo. T, puede
obtenerse determinando la rigidez de la
estructura cn el instante de su fallo, median-
te un andlisis frente a cargas laterales estdti-
cas que se incrementan hasta Hevar la
estructura al colapso (10-11). La ecuacidn
(6) se obtiene por interpolacién lineal, consi-
derando que, cuando la estructura se
cencuentra en el rango ecldstico y tiene el
periodo Ty, el valor del indice de dafio es
cero, y que, cuando Ja estructura alcanza el
criterio de colapso definido y tiene el perio-
do T, el indice de dafio es la unidad. Para el
valor Ty,.» que es el perfodo de la estructura
al final de ia accidén sismica, se obtiene la
ecuacioén (6) por interpolacién lineal entre
los valores indicados.

2. METODO PROPUESTO

El método de cilculo propuesto para eva-
luar el estado de deterioro y el indice de
dafio sismico global de un edificio porticado
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de hormigén armado utilizando espectros de calculado en el tercer paso, se obtiene la
respuesta, se aplica cn los siguientes pasos: masa equivalente, M, del sistema mediante
la siguiente ecuacidn, que es valida para sis-

1) Se construye la curva de capacidad temas con un solo grado de libertad:

resistente de la estructnra a partir de sus

caracteristicas pgeoméiricas y mecdnicas,

teniendo en cuenta la armadura de cada uno

de sus elementos, La curva de capacidad se M
puede determinar mediante un procedi-
miento de andlisis estatico de la estructura,
en el que se aplican cargas en los nudos v se
incrementan hasta que se formen rétulas
plasticas en los elementos. Cuando esto
suceda, se¢ cambia la matriz de rigidez del
clemento donde se produce una articulacién 5) Con el valor de Ty se obticne, a partir
pléstica. del del espectro de respuesta o de disefio
que se utilice, el valor de Ay, que es la acele-
racidn espectral asociada al periodo Ty v a
una fraccidn del amortiguamiento critico, v.

_TK
47* (8)

Se considera que la masa equivalente, M,
permanece constante durante todo el andli-
sis sismico.

La curva de capacidad resistente rclacio-
na el cortante en la base, V, con el desplaza-
miento en el tope del edificio D, En esta

curva sc debe definir cudl es el estado de 6) Se determina la pulsacién propia fun-
colapso; si se selecciona un valor bajo de D, damental, w,, dividiendo el valor de la rigi-
como estado limite de colapso, el indice de dez K, obtenido en ¢l segundo paso, por la
dafic que se obtenga tendrd un valor muy masa M, encontrada en cl cuarto y tomando
alto. Por el contrario, si el valor de D, que se la raiz cuadrada de esta relacion: w; =
selecciona como estado limite de colapso es = VK/M . Luego, con el valor de Az y my, se
muy alto, el valor del indice de dafio que se encuentra ¢b desplazamiento en el tope del
obtenga sera bajo. edificio, Dy, utilizando las siguientes ecua-

ciones, correspondientes a estructuras porti-

2) En la curva de capacidad resistente se cadas estructuras sin muros de cortante:

determina el punto en el que se forma la pri-
mera rétula plastica. Sean V{,] y Df; los valo-
res que definen fa primera rétula en la curva D = 1274 (9a)
de capacidad (véasc la figura 7). A partir de Yo

estos dos valores se determina la rigider
equivalente del sistema, K, de la siguiente

a estructuras con muros de cort :
forma: I ras con muros de corfante

v, D, - _(_)_-_5_?_.5_.. Ay (95)

K o= ot (7) wy

_ ¥ a eslructuras porticadas con muros de cor-
3) Se obticne el perfodo fundamental de tante

vibracion T, de la estructura utilizando 6r-
mulas simplificadas (12-14) o algiin procedi-

miento de cdlculo Fie valores propi.qs, CAs0 D,=]0.835 M 4 1274 D Ay (9¢)

en el que se trabajard con las matrices de 1, 0 @

masa M y de rigidez K de la estructura. Para

estructuras porticadas con muros de cortan- i i

te, Wallace (15) propone formulas de fécil ) En estas ecuaciones, ny es cl nimero de

aplicacién para determinar el perfodo funda- lineas resistentes de muros de cortante, n. el

mental. numero de lineas resistentes de pilares y n,

el nimero total de lincas resistentes de la

4) Con el valor de K obtenido en el estructura porticada con muros de cortante.

segundo paso mediante la ecuacién (7), v La deduccidn de estas ecuaciones se presen-

con el valor del periodo fundamental, Ty, ta en el siguiente apartado.
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7) Una vez obtenido el valor de D, se uti-
liza 1a curva de capacidad resistente del por-
tico para determinar ¢l estado en el que
queda la estructura debido al efecto del
sisme. Para facilitar la explicacién, se deno-
mina D7 al ya calculado desplazamiento late-
ral en el tope del edificio. Ahora debe
encontrarse cudl es el periodo T asociado a
este desplazamiento. Sea V¢l cortante aso-
ciado a D} y K" la rigidez del sistema, que se
caltcula como:

’ V(: -V
K = »QQ‘
D, - D, (10)
T =2 L
K (11}

si el valor de D7 es menor que D, , la estruc-
tura no sufre dafio y se encuentra trabajando
en el rango elastico.

8) Para el estado limite de colapso defini-
do en el primer paso, se determina el perfo-
do limite T, Sean V,, y D, los valores aso-
ciados al estado Hmite y K, la rigidez
equivalentc asociada al colapso

. V()" - VU}
Ke=5.2h, (12)

1-om /M
K, (13)

9) El indice de dafio sismico global se
determina utilizando la ecuacidén (6) pro-
puesta por Ayala y Xianguo (6).

3. CALCULO DEL
DESPLAZAMIENTO LATERAL
MAXIMO

La deduccidn de las ecuaciones (9) utiliza-
das en el cdlculo del desplazamiento lateral
mdximo, se realiza a partir de la solucion de
la viga de cortante y de la viga de {lexidn, en

R. Aguiar, A.H. Barbat

las que se considera tnicamente el primer
modo de vibracién.

3.1, Viga de cortante

Un pértico plano sin muros de cortante,
sometido a un sismo definido por su acclero-
grama, puede modelizarse mediante el
modelo de viga de cortante que se muestra
en la Figura 1. La ecuacion diferencial que
gobierna ¢l comportamiento de dicho mode-
lo es (10):

GEOAR v, A
(---------_k—(x) Y (x, 1)) -

-p(x) Yix, 0 = pxya()

(14)

donde G(x) es el médulo de cortante, A(x)
es el drea de la seccidn transversal, k{x) es el
coeficiente de reduccién por cortante, p(x)
es la variacidén de la masa por unidad de lon-
gitud y a(t) es la aceleracién del terreno
debido al sismo. La solucién de esta ecua-
cién se obtiene a partir de la siguiente sepa-
racién de variables:

Y (x,t) = 21 ¢ (x) Y (D) (15)

Al sustituir la ecuacion (15) en (14) y consi-
derando la ortogonalidad de los modos de
vibracidn ¢.(x} para simplificar términos, se
llega a fa siguiente solucion:

Y(x,[)z_i m‘;!fila(X)Ai(L) a6

P w? L' b () b (x) dx

siendo:

~

(] b (x) 6 (%) dx)

m; = | : (17)
[ o007 0 dx

S
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V( ) et av(x t)

/
/
/
!
/
o
¥

V(x t)
FI——u(x)-ax[ ;(x D o)

Figura 1. Caso de la excitacion sismica actuando sobre el modelo de viga de cortante.

donde A(t) es la aceleracién espectral
correspondiente al modo de vibracidn i, m;
es la masa modal, L es [a altura total de la
estructura porticada, ¢(x) es la forma modal
del modelo continuo definido, A es una
constante de integracion, n es el modo de
vibracion que se considera y ; la frecuencia
natural del modo i.

Para el caso de un modeio de cortante de
seccion constante, al reemplazar la forma
modal definida por la ecuacion (18) en la
ecuacién (17), se tiene:

m; = (21—1) M, (19)

donde M, es la masa total de] sistema. Al
considerar dnicamente el primer modo de
vibracidn, es decir, 1 = 1 en la ecuacién (19),
se obtiene:

m’ = 0.811M, (20)

A continuacién se calcula, mediante la ecua-
cién (16), el desplazamiento cn x = L, consi-
derando solamente el primer modo de vibra-
cidén, obteniéndose, de esta manera, el
desplazamiento en el tope del edificio, D, en
la forma proporcionada por la ecuacién (9a).

3.2 Viga de flexiéon

Un muro de cortante puede modelizarse
mediante fa viga de flexién de la Figura 2,
que se analiza a continuacidn para ¢l caso de
una excitacién sismica.

La ccuacién diferencial que gobierna ¢l
comportamiento de un modelo de viga de
flexién frente a una accion sismica, en el
caso de la seccion transversal constante, que
es de especial interés en el caso de los edifi-
ctos con muros de cortante, es:

Bla"Y(x,u;) ‘o Y (x, 0 _

ax’ e’ —paly (21)

daonde EI es la rigidez a flexion del elemen-
to. Las restantes variables de la ecuacidn
han sido ya definidas. La solucién de esta
ecuacidn diferencial es de la misma forma
que la ecuacién (15); procediendo de igual
forma que en ¢l caso de la viga de cortante,
se obtiene:

m?’
Y5 (0 =""""“‘:',';;;'"""'-—-——--- A

@’ L pd, (x) dx (22)
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M{x t)+m Ax
V(x y 4 200 av(“ Y s

vix t) —— ;
v 02D o]

Figura 2. Caso de una excitacion sismica que actla sobre una viga de flexion.

Sustituyendo ahora (26) y (27) en las ecuacio-
nes (22) y (23), se encuentra la ecuacion (9b).

i~

4 [ 0, (x) dx

S S Tal como se ha visto, los edificios portica-
=

b dos sin muros de cortante se modelizan
[! pti)J (x) dx (23) como una viga de cortante, mientras que en
el caso los edificios con muroes de cortante se
utiliza el modelo de viga de flexién. En el
caso de los edificios porticados con muros de

¢ (x) = A [cosh (px)-cos (px)~ cortante, se utilizan ambos modelos mencio-

cosh (ph.)+cos (ph,) nados, por fo que el cdlculo del desplaza-
~sinh (ph.) +sin (ph.) micnto méaximo en el tope del edificio se
{sinh {(px)~sin (px}}] (24) efectiia mediante la ecuacién (9c).

donde h,, es la altura del muro de cortante,
A es una constante de integracién y Aj(t) es 4. SISMOS UTILIZADOS
la aceleracién espectral para el modo de EN EL ANALISIS
vibracién j. La variable p se obtienc en
forma iterativa, como solucidn de la siguien-
le ecuacidn:

El edificio que se considera cn el siguiente
andlisis de dafio serd sometido a dos sismos,
normalizados para diferentes valores de la

cosh (ph,) cos (phy) + 1 =0 (25) aceleracién maxima del terreno. Uno de los

sismos cs de alta [recuencia, el de Corralito

Para el pr'm]cr modo de vibracion, que €s de 1989, registrado en Corralito Eurcka Can-
el Gnico que se considera, se ticne (11) yon, y el otro de frecuencia intermedia, ¢l de

Tokachi Oki de 1968, registrado en Hachinoe
phy = 1.875 — primer modo  (26) Harbour. En las Figuras 3 y 4 se presentan los
respectivos acelerogramas.
Al sustituir la ecuacion (26) en (24) se ' -
encuentra la forma modal ¢(x) para el pri- D_1chos acelerogramas se utilizan en ia eva-
mer modo de vibracién, en funcién de la luacion del dafio sismico empleando el mode-

lo de Park y Ang. En cambio, para calcular el
dafic mediante el método propuesto, se tra-
$(x) = A [cosh (px) ~ cos (px) - @) baja con los espectros de respuesta corres-
~0.734096 [sinh (px) — sin (px}]} pondientes, que se muesiran en las Figuras 5

constante de integracién A
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Figura 3. Acelerograma del sismo de Corralito de 1989.

ACELERACI®N DEL SUELO (m2/52)

o :
1 4
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1 ! i
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Figura 4. Acelerograma del sismo de Tokachi Oki de 1968.

y 6. Estos registros sfsmicos han sido normali-
zados para diferentes aceleraciones maximas
del terreno, con el propdsito de calcular el
dafio en diversos casos. Se¢ ha considerado la
variacién de la aceleracién madxinia entre los
valores limite correspondientes al caso en
que la estructura trabaja en el rango cldstico
y al caso en que la misma alcanza el colapso.

5. ANALISIS DEL DANO SISMICO
GLOBAL EN EDIFICIOS
CON PORTICOS
Y MUROS DE CORTANTE

5.1 Geometria de los edificios
considerados y su capacidad resistente

Se han analizado varios edificios portica-

dos sin muros de cortante (10) y otros cons-
tituidos solamente por muros de cortante
(11), encontrandose resuitados satisfactorios
mediante el método propuesto. Aqui se
incluyen los resultados para una sola estruc-
tura, cuyas caracteristicas pueden verse en la
Figura 7. Dicha estructura tiene dos vanos
de 6.0 m de longitud cada uno y diez pisos,
con una altura de entrepiso de 3.0 m. Se con-
sidera que la seccién de los pilares, vigas y
muro de cortante no cambia y que la arma-
dura en cada uno de estos elementos estruc-
turales es la misma; por ello se puede hablar
de seccidn lipo. El peso de cada piso se con-
sidera igual a 70 T. La armadura dc la viga
tipo, que es igual en todos los elementos
horizontales, estd constituida por 4 redondos
de 22 mm ¢n la parte superior e inferior;
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Figura 5. Espectro de respuesta elastico para el sismo de Corralito, de 1989,
para 5% del amortiguamiento critico.
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Figura 6. Espectro de respuesta elastico para el sismo de Tokachi Oki de 1968,
para 5% det amortiguamiento critico.

este refuerzo se mantiene igual en toda la
longitud de la viga. Los estribos de las vigas
y pilares, con una cuantia de 0.25%, son de
10 mm de didmetro y se encuentran espacia-
dos a 10 cm en los extremos de los elemen-
tos y a 20 cm en su parte central. El refuerzo
longitudinal del muro de cortante se indica
en la Figura 7.

Los pilares exteriores de la estructura
porticada de 10 pisos que se analiza tienen
doble estribo, con lo que se consigue un
mejor confinamiento y ductilidad. En el
muro de cortante se utiliza una mayor canti-
dad de refuerzo longitudinal en los extremos
del mismo elemento que, de esta manera,
adquiere una mayor resistencia y ductilidad.

Con relacién a la curva de capacidad

resistente, que también se indica en la Figu-
ra 7, se destaca que la primera articulacion
plastica se produce en la base del muro de
cortante y, posteriormente, es en dicho
punto donde se llega a la mdxima capacidad
resistente a [lexion de la estructura, alcan-
zandose el colapso.

5.2. Analisis de resultados en pérticos con
muros de cortante

En las figuras § vy 9a se muestra el dafio en
la estructura estudiada calculado para el
sismo de Tokachi Oki normalizado para
valores de la aceleracién mdxima del terreno
entre 0.10 g y 0.35 g. La diferencia en pro-
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Figura 7. Geometria y curva de capacidad resistente de un pdrtico con muro
de cortante de diez pisos.

medio entre los desplazamientos laterales
maximos 13,, obtenidos mediante un andlisis
dindmico no lineal y utilizando el método
propuesto es del 14.2%, porcentaje que se
pucde considerar satisfactorio para un méto-
do simplificado, de répida aplicacion.

En la Figura 8 se muesiran los resuttados
hatlados para el sismo de Tokachi Oki nor-
maiizade para valores de la aceleracion méxi-
ma del terreno entre 0.10 g v (.25 g. En la

P

mencionada figura se aprecia que hay una
gran similitud en la descripeién de las zonas
dafiadas utilizando los dos métodos de cileu-
lo. Lo mismo se puede afirmar para los resul-
tados que se muestran en la Figura %a. En
esta tltima puede verse que la diferencia
entre los desplazamientos en ¢l tope del edifi-
cto, D¢ producidos por el sismo de Tokachi
Oki normalizado a (.30g, calculados medijan-
te los dos métodos, es menor que el 1%. Para
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el mismo terremoto, pero normalizado a (.35
g, la diferencia es menor del 10%.

Para el sismo de Corralito se ha obtenido
una mejor similitud entre los desplazamien-
tos maximos en el tope de la estructura por-
ticada con muros de cortante. En efecto, la
diferencia entre los valores de ID,, calculados
mediante los dos métodos, es del 5.94%,
seglin puede verse en las Figuras 9b y 10.

En la Figura 9b se muestran los resultados

R. Aguiar, A.H. Barhat

obienidos para ¢l sismo de Corralito, norma-
lizado a 0.20 gy 0.25 g. En el primer caso, la
diferencia entre los desplazamientos obteni-
dos mediante los dos métodos es del 0.3% v,
en el segundo caso, es del 3.4%. lo que
demuestra la eficacia de la ecuacién (9c).

Nuevamente se observa en las Figuras 9b
y 10 la similitud entre fas zonas que entran
en el rango no lineal, determinadas median-
te 1os dos métodos de cdlculo.
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Figura 8. Dafio sismico en un portico con muro de cortante de diez pisos, sometido
al sismo de Tokachi Oki.
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Figura 9. Dafo sismico en un pértice con muro de cortante de diez pisos, sometido a los
sismos de a) Tokachi Oki y b) Corraiito.

Referente a los indices de dafio giobal de
la estructura, puede afirmarse que, en ¢l
método propuesto, un valor de dafio mayor
que 0.5 corresponde a un deterioro severo
de la estructura, que puede considerarse
simitar al correspondiente a valores del (ndi-
ce de dafios mayores que 0.2 obtenidos
mediante el método de Park y Ang,

La utilizacidn de muros de cortante con
propiedades uniformes de rigidez ¢n altura

es muy frecuente en la practica, por o que ei
método propuesto es de gran utilidad para
caleular ¢l dafio sismico. Si se desea mayor
precisidén, se recomienda utilizar la solucidn
de los modelos de viga de cortante y de fle-
xion para el caso de seccion variabie.

Puede encontrarse también el desplaza-
miente en el tope del edificio con muros de
cortante, a partir de la solucidn de la ecua-
cidn diferencial acoplada de la viga de fle-
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Figura 10. Dafio sismico en un portico con muro de cortante de diez pisos, sometido
al sismo de Corralito.

xién con la viga de cortante, pero dicha ras porticadas con y sin muros de cortanie,
ecuacidn no tiene sicmpre soiucion analitica, empleando espectros de respuesta. El mcto-
razén por la que deben utilizarse métodos do es de facil aplicacidn y proporciona ei
numéricos orientados al uso del ordenador. desplazamiento lateral médximo de la estruc-

tura, indica los elementos que entraran en el
rango no lineal, determina el perfodo de
vibracion de la estructura deteriorada y eva-
fia su indice plobal de dafio. Se ha analizado
una estructura porticada de 10 pisos coa un

8. CONCLUSIONES

En e} articulo se ha propuesto un método muro de cortante para dos sismos: ¢l registro
para ¢l cdleuwlo del dafio sismico en estructu- de Corralito del terremoto de Loma Prieta,
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de 1989, que es de alta frecuencia y e} regis-
tro de Hachinoe Harbour del terremoto de
Tokachi Ok, de 1968, que e¢s de frecuencia
intermedia. Las principales conclusiones del
estudio realizado son:

e lLas curvas de capacidad resistente de
los pdrticos que relacionan el cortante
en la base con el desplazamicento en el
tope de un edificio, proporcionan la
informacién necesaria tanto para ¢l
diseiio como para el andlisis de las
estructuras. Lin este ultimo caso, puede
definirse ¢n dicha curva cudl es el esta-
de limite de colapso. Algunos de los
precedimientos numéricos habituales
que se utilizan para evaluar el daio sis-
mico, siguen calculando incluso sila
estructura esta seriamente dafada e,
inciuse, practicamente colapsada. Por
este motivo, es necesario que el analista
estructural defina, en cada caso, ¢l esta-
do de colapso utilizando su experiencia
0, como en esle caso, las curvas de
capacidad resistente.

s Una vex que se disponga de la curva de
capacidad resistente de la estructura v
del espectro de disefio elastico, el cilcu-
lo mediante el método propuesio cs
sencillo y rapido.

s E] método desarrollado para el cdlculo
del dano sismico en edificios porticados
con o sin muros de cortante ha propor-
cionado resultados satisfactorios si se
comparan con los obtenidos mediante
un andlisis dindmico no lineal. En ér-
minos generales, se puede indicar gue
ios desplazamientos laterales en el tope
de las estructuras analizadas difieren en
alrededor del 10% de Jos obtenidos
mediante dicho andlisis y que la des-
cripeion del dafio estructural es muy
similar en los dos casos.
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RESUMERN

Se presenta un método para calcular el
dafio sismico en estructuras porticadas de
hormigén armado, utilizando espectros de
respuesta. El método parte de la solucion de
lag vigas de cortante y de flexion, modeliza-
das como un sistema continuo, considerando
el primer modo de vibracién, para calcular
el desplazamiento lateral en el tope del edi-
ficio, y de la curva de capacidad resistente
de la estructura, Dicha curva relaciona el
cortante en fa base con el desplazamiento
lateral maximo y se obtiene aplicando cargas
estdticas mondtonamente crecientes hasta

Hevar la estructura al colapso.

2] método proporciona como resultados:
los elementos gue van a entrar en el rango
no lineal, ef desplazamiento lateral méximo
de la estructura, el perfodo de vibracion que
tendrd la misma después de haber sufrido
dafio y, lo mds importante, ef indice de dafio
a nivel global de la estructura, normahzado

enlre cero ¥ unao.

R. Aguiar, A.H. Barbat

La validacion del método de cdlculo sim-
plificado que se propone se realiza calcufan-
do el dafio sismico de varias estructuras,
sometidas a los sismos de Corralito, de 1989
y de Tokachi Oki, de 1968, para diferentes
normalizaciones de la aceleracidon maxima
del terreno. Los resuliados se compararon,
por una parte, con los obtenidos mediante
un andlisis dindmico no lineal y, por otra, los
inctices de dafio giobal obtenidos se compa-
raron con los determinados mediante el
maodelo de Park y Ang.

SUMMARY

A method to asses the seismic damage in
reinforced concrete framed structures using
response spectra is proposed. The method i3
based on the shear beam and on the bending
beam models, for which the first vibration
maode is considered to calculate the lateral
displacement at the top of the building, as
well as on the strength capacify curve of the
structure. This curve relates the base shear
with the maximum lateral displacement of
the structure and is obtained applying
monclonically increasing static loads, untii
the structural collapse is reached.

The method provides the following
resulis: the elements which suffer a non-fine-
ar behaviour, the maximum expected lateral
displacement of the structure, the vibration
period after the structure suffers a certain
damage and, the most important, the global
damage index of the structure, normalized
between zero and one,

The validation of the proposed method is
performed by caleulating the seismic dama-
ge of several structures subjected to the
Corralito. 1989 and to the Tokachi Oki,
1968, earthquakes, for different normaliza-
tions of the maximum ground acceleration.
These results are compared with those
obtained by using a dynamic non-lincar
structural analysis. The obtained global
damage index is also compared with that of
Park and Ang.
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Investigaciones y Estudios

Analisis en el tiempo de secciones de hormigén pretensado:
Pérdidas de pretensado por retraccion y fluencia.
influencia de la armadura pasiva

Juan Murcia

Profesor de investigacion del CSIC {ICMAB)

1. INTRODUCCION

Normalmente, en el proyecto de estructu-
ras de hormigdn, para estudiar los electos
diferidos, no siempre sc requicre un andlisis
en el tiempo propitamente dicho, En muchos
casos es sulicientemente ajustado et ciéleulo
a partir de las deformaciones instantdncas
bajo cargas permanentes.

En hormigdn pretensado, es necesario al
menos un andlisis en seccidn, para calcular
las pérdidas de pretensade debidas a la
retraceidn y Ia {luencia del hormigon y la
relajacidn de las armaduras activas.

Este trabajo presenta un estudio del com-
portamiento diferido de secciones de hormi-
gén pretensado, centrado en las pérdidas de
pretensado por retraccion y (luencia. Para
clo s¢ emptea un andlisis sencillo, pero rigu-
roso, basado en un planteamiento presenta-
do previamente para zonas no fisuradas de
hormigdn armado.

En el trabajo se muestra la importancia
de la armadura pasiva, especialmente la de
compresidn, en las pérdidas de pretensado
por retraceidn y fluencia del hormigon. Iin
este sentido, la armadura pasiva de compre-
sidn aumenta estas pérdidas, aspecto que
debe subrayarse porque habitualmente no se
contempia ¢n su cdleulo la presencia de la
armadura pasiva. El estudio que sigue inclu-

ye este factor de modo natural, concluyendo
con la propuesta de aigunas expresiones
pricticas que cuantifican su electo, las cuales
s¢ comparan con otras bien conocidas en
nuestro entorno.

2. COMPORTAMIENTO
EN EL TIEMPO DE SECCIONES
DE HORMIGON PRETENSADO
EMN SERVICIO

Segin lo dicho, procede estudiar el com-
portamientio en el tiempo, para situacion de
servicio, de secciones en estructuras de hor-
migén prelensado. En tales condiciones,

junio a la hipdtesis de deformacidn plana,

puede suponcrse normalmente que no existe
fisuracion v que las tensiones se encuentran
dentro del rango cldstico lineal.

Es adccuado emplear el (ratamiento pre-
sentado en [i], para secciones situadas en
zonas no fisuradas de hormigdn armado.
adaptandolo al hormigdn pretensado. En €l

jucga un papel central la seccion neta de

hormigon, que es precisamente ia parte que
fluye v retrae.

La situacién gue se tiene viene mostrada
en la figura 1.

Conviene, por tanto, recordar hrevemente
los resultados de {1]. Ello se hace en ef apar-
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pretensado: Pérdidas de pretensado...
/ :
NN
e
..\‘\ ..
e
4
AS
Figura 1. Esquema de la seccion (con deformacion planay).
tado que sigue, destacando algunos resulta-
O e N oo HE AP M+ AP
dos no explicitos alli. At 1 e
AP e 1} AS ...... LS LSS 1 ({)
A lo largo de este trabajo se mantiene el [+n- A, /\f + ‘f)
C C

convenio de signos empleado en {1]. Asi, las
excentricidades de las armaduras son positi-
vas hacia arriba, las flexiones son positivas
cuando comprimen arriba, las tracciones son
positivas en las armaduras (y entonces, por
comodidad, en el hormigdn son positivas las
compresiones; con ello, la retraccion y la
fuerza de pretensado entran directamente
en las Fdrmulas como positivas).

2.1. Resultados del analisis
diferide en zonas no fisuradas
de hormigdon armado

De modo instantineo, en seccién, para una
flexion M las armaduras de traccidn y com-
presidn, de dreas respectivas Ag v Ag, sulren
por compatibilidad unos incrementos de fuer-
za AP y AP', que por cquilibrio acttan sobre
la seccidn neta de hormigdn con signo con-
trarvio. Las excentricidades e y e' {[igura 1)
se toman sobre dicha seccién.

Asi, para la armadura de traccion, sc
tiene [1]

mientras que, para la de compresidn, la
expresion de AP', (This), es exactamente
igual a (1) pero intercambiando los simbolos
primas.

Elimiando AP en (1) v (1 bis) se llega a

AP=~M - n-Aq

)

y, procediendo del mismo modo con AP en
(1) y (1 bis), a

AP =-M - n-
donde
15N
E.

n es el coeliciente de equivalencia [n =
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Andlisis en el tiempo de seccionas de hormigon
pretensado: Pérdidas de pretensado...

A¢ es el drea e 1p es la inercia de la seccidn
neta de hormigodn,

AS+A'S+AS-<;2+AS-C'2

r=1+n As i

’\{“ -

Ee-le ‘ r

Al transcurrir ya el tiempo, los valores ins-
tantdncos previos reflejan la situacion ini-
cial. Recordemos ahora lo que ocurre en
este dmbito, revisando en primer lugar cl
efecto de la fluencia del hormigdn [1].

Como se supone que el momento M surge
en un cierio inslante y permanece sin varia-
cidn, a lo largo del tiempo sélo aparccen,
ademads, unos APy y AP por la retraccién y
la fluencia del hormigdn.

La flexion inicial sobre la seccién neta de
hormigdn, M*, es

M*¥=M+AP-¢c+ AP ¢ (5)

Entonces, si ¢ es ¢l coefliciente de fluencia

y k el de envejecimiento, la curvatura en el
tiempo resulta

M* - o+ AP, el + k@)
Yar = P B “-I ? +
e L

(6)

Como 1os APy y APy se producen tanto
por la fluencia originada por M* como por
la creada por eltos mismos, se aprecia que
tado lo que aparcece en las expresiones para
stiunacion instantdnea ha de aparecer igual-
mente cn las expresiones en el tiempo, pero
sustituyendo M por M™ @ vy, respectivamen-

J. Murcia

te, los incrementos instantdncos AP v AP
por AP (1 + k @)y AP (1 + k ).

Ademds, es facil constatar que, en las {6r-
mulas donde va no figuren APy v AP, sus
productos por 1 4+ ke defan rastro gracias a
las dreas Ag v Ag, que siempre aparecen
como [actores en el valor de los primeros.
Todo cllo ofrece una regla tan sencilla como
atil para obtener las expresiones acluales a
partir de las instantaneas.

Como consecuencia de ello, ¢l factor que
sustituye a 1, en (3), es

Ag+ A, Ag-el+A;-¢?
tye=1+n SA{‘ 548 T 2
(7)
Ag- Ay .(0, e']z

.{1—!—]((p]+t12 {1+k(p}2

Ac 1.

Con la misma regla, para la armadura de
traccion, (2) se convierie en

APy =—M*-p-n-Ag-

(8}
| e+n AS /(\L(_C) (1 +k @)
}(‘ T

y. ajusiando asimismo la curvatura ye, en (4),
se cumple

§+nm(t +k(p)
Mo A )
Yair = B, 1. Tor

Recordemos ahora como se incorpora el
efecto de la retraccidn [1).

Si, instantancamente, actuase solo sobre
Ia seccion una deformacion de retraceién €,
(tomdndola. como se dijo, positiva), sc cum-
plirfa

AP = 7]]-/5\3 C 1 (Cf (1(}}
R O [PRLA
S(A(T 1()

y AP tendria {a expresion 10bis, intercam-
biando las primas en (10).

HORMIGON Y ACERQ - 1+ Trimestre 1899

Documento descargado de www.e-ache.com el 30/04/2026

87



Andlisis en el tiempo de secciones de hormigon
pretensado: Pérdidas de pretensado. ..

De nuevo, eliminando AP y AP de (10) y
(10 bis) resultan, respectivamente,

AP=—g - Eq- A _ |
L+ As ei((;:_cu)
AP'= g, By Al ¢

{11 his)

Procediendo como antes para la [lexion, y
dado que Ia retraccion no produce curvatura
en la seccién neta de hormigdn, se tiene

v o= AP e+ AP e
l’() . E..- I . -
v (12)
=—g.n As ethAs©
i IC F
Como cra de esperar, ctando ¢ = - ¢

(excentricidades simétricas), en la expresion
12 se aprecia que la retraccién produce cur-
vatura nula si As = Ag (simetria total), cur-
valura positiva si Ag > Ag y curvatura nega-
tiva si Ag < Ag (recuérdese que ¢ ¢§
negativa).

Por supuesto, como la retraccion es una
deformacion en ¢l tiempo, los AP, AP v v,
de (10) a (12), son instrumentales y no rea-
les.

Al introducir el tiempo, con la regla cono-
cida, la expresion 11 pasa a ser

APy =~—¢g, - Eg-
(13)
Ag-e-(e—¢)
l+n 5 T (i +k (p}

Taiy

y aplicando a la expresion 12 la misma regla
sc obtiene

Ac-c+ A, ¢
Vo=t n SIS (] (14)
¢

Aungue la retraccion se inicia antes de
gue la fluencia tenga un electo significativo,
en fa prdctica s¢ pueden hacer coincidir si
esa diferencia no es importante.

En definitiva, al combinar flexion, fluen-

J. Murecia

cia y retraccién, considerando de nucvo la
armadura de (raccidn, con (8) vy (13), se
tiene

—

A
APy = T Y MFgen I£+

L s

Al (e-¢) (15)
+1 AT (1+ko)j+e -
lel‘ LN
E¢il+n w%)(l +k (p}
.

Asimisme, sumando (9) y (14), se obten-
dria ahora Ia curvatura diferida [el origen es
el instante en que aparece la flexidn; antes,
el efecto de Ja retraccion y la fluencia se
deduce de (14)]. Como normalmente ocurre
que Ag> Agy, salvo ciertos casos de seccidn
rectangular, lel=le’l, el término de la retrac-
cion es positivo (e es negativa) y se suma al
de la [fuencia, colaborando ambos a aumen-
tar la curvatura en el tiempo; ademds, este
término suele ser pequeiio, ya que en hormi-
gdn armado la armadura es similar arriba y
abajo en las zonas no fisuradas.

Si, junto con lo anterior, existicra una com-
presion, su efecto (aparte de generar las ten-
siones que 1a equilibren) serfa simtlar al de la
retraccion. Procederia, entonces, considerar
en el andlisis las deformaciones axiales que
produce sobre la seccidn neta de hormigda.

Las expresiones obtenidas se pueden sim-
plificar eliminando el dltimo sumando del fac-
tor o del factor rg . definidos respectivamen-
te por las expresiones 3 y 7. Este sumando es
normalmente mucho menor que ef resto.

Habitualmente interesa el valor de las
expresiones para tiempos muy largos. En
cstos casos, cs practico sustituir el término
n (1 + k ) por un valor constante adecuado
(al menos, para cl coeficiente k), introdu-
ciendo poco error. Pero, para tiempos cor-
tos, convicne tomar el valor real de 1 + k ¢
en cada caso; o incluso, si gueda del fado
seguro, sustituirlo por fa unidad.
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2.2. Introduccion del pretensado

[.a solicitacion del pretensado sobre la
seccidn neta de hormigdn cs, ¢n gencral, una
fexocompresidn. Por tanto, las secciones de
hormigén pretensado pueden asimilarse a
las de hormigdn armado sometidas a dicha
solicitacion, incluyendo asi el efecto del pre-
tensado; con la diferencia de gue en cste
caso la compresién es introducida a través
de una armadura.

Aplicando lo que resulta en tal situacion,
segiin ¢l apartado previo, si se toma la (le-
xidn del pretensado con respecto al baricen-
tro de la seccién neta de hormigdn vy la
armadura de pretensado es la inferior (figu-
ra 1), la expresion de fa curvatura en ¢l ticm-
po, con (9) y adecuando (14), es

donde M* e¢s de nuevo la flexién inicial
sobre seccién neta dc hormigdn vy ¢l efecto
diferido de la compresion del pretensado se
suma al de la retraccion.

Ista flexion M* viene dada ahora por
M#F =M+ Py-e+ AP - (17

siendo M la flexion exlerior {constante en el
tiempo), Py la fuerza inicial de pretensado
(en la armadura dc traccidn, la activa) v,
como siempre, AP' el incremento para la
situacion inicial (flexidon exterior y pretensa-
do, en este caso); no existiendo aqui el AP
inicial.

Lo anterior refleia en esencia ¢l pretensa-
do con armaduras postesas, en el que Py pro-
cede de un dato conocido, la fuerza aplicada
en un aaclaje activo, descontando las corres-
pondientes pérclidas instantaneas.

Para preiensado con armuduras prelesas,
(17) es vélida si Py es la fuerza que queda
justo tras destesar, que hay que caleular, y no
la de tesado (en bancada, que es dato: coin-
cide con ia fuerza de neutralizacidn).

J. Murcia

Una vez mds, para valores [inales, tipicos
{con los iniciales) del hormigdn pretensado,
en la prdctica se sustituye el término # {1 +
+ k @) {0 al menos k. segiin Jos casos), por
un vator constante adecuado.

Pérdidus diferidas de pretensado

Un resultado siempre importante en sec-
ciones de hormigdn pretensado es ei valor
de tas pérdidas diferidas. Como ¢s evidente,
dentro del andlisis que se viene efectuando.
fas relativas a la retraccidn y la fluencia del
hormigdn estan representadas por fa varia-
ble AP,‘“{.

Entonces, adecuando (15) para incluir la
compresion del pretensado, como se ha
hecho para liegar a (10), tras operar resulta

AP, N
(R ' (18)
+1¥£i—j[g——?~){l +I<q)} g Ep-e'+
.
+ “A(‘P (pﬂ e M}

donde se ha cambiado Ag por A, vy Eg por
[i,. para indicar que se refieren a la armadu-
ra activa.

En (18) se aprecia que APy es negativo y,
en efecto, se trata de una pérdida (las canti-
dades entre corchetes resultan siempre posi-
tivas y los [actores lo son también). Ademads,
como era esperable de modo cualitativo, Ia
armadura de compresion tiende a aumentar
la pérdida [aunque. recuérdesc, en el divisor
rar- expresado en (7), con todos sus (érminos
positives, también entra el drea de dicha
armadura].

Conviene precisar el valor de fa flexidn
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M* en (17}. Para cllo, asimilando (Zbis) a la
flexién ahora existente, se tiene

AP':-(M+P0-e)n .
(19)

sin contar el efecto de la compresion del
pretensado, similar al expresado en (11 bis),
que da un valor siempre negativo.

Sustituyendo (19) en (17), se licga a

M*=(M+P,-¢|[1-n- Al

(20)

El valor de M* seria en realidad algo
menor al que resulta de (20), teniendo en
cuenta el efecto no considerado en AP, que
acaba de mencionarse, en el término AP' - ¢
de (17).

A la vista de lo que resulta en (18), se
procede a su reajuste en dos pasos.

En primer lugar, se toma sin mds M* =
=M + Py - ¢, en lugar de (20).

. . i
Al mismo tiempo, se toma — 7 = [;
AC €€

lo que, normalmente, se da con bastante apro-

ximacién (aungue, en realidad — 5 < 1),
' Ac-e-e

Con ello, al final de (18), —}\d; queda susti-
C

I~

De este modo, (18) se transforma en

A P E
APy ==, |& ot @ (ADC MT;'“C”) '

J. Murcia

Lian AI() kg @

donde M* =M + P, - e.

Se logra asi un buen ajuste, ya que ambos
pasos son bastante aproximados, lo que se
cambia va multiplicado por valores peque-
fios y los errores introducidas son de efecto
compensante por tener signos contrarios.
Esto dltimo se comprueba todo seguido,
contemplando la parte entre Haves dec (18) y
dejando de lado el signo inicial.

En efecto, si M + Py - ¢ > 0, al tomar
M#* =M + P, - e, valor mayor que el de (20),
como M#* va multiplicado por e, negativa,
estd claro que la cantidad sustituida es algo
menor gue la original; en el otro paso, como

I(f 1
“ATeTE <I,siM+P,-e >0,

por lo que lo sustituido es algo mayor que lo
original. Si M + P, - e < ), resulta exacta-
mente lo contrario.

Al examinar (21), aparte de o dicho para
{18), se constata de forma mds clara el efec-
to apreciable de la armadura de compresién
en las pérdidas.

Por dltimo, si existe una armadura pasiva
de traccion, ademas de la activa, suponiendo
la misma excentricidad para ambas (la de la
armadura activa, que suele ir méas al interior;
lo que es razonable y simplifica mucho las
cosas) resulta una expresién como (21}, esto
es,

A b A,
AP = 'i:'(;'i'l; g E,+n- ¢ ( At + MI(_e)
(22}
Ag-e-je—e
11 +n f_](__] (1 +k (p)
C

donde ya no sélo se incluye el drea de la
armadura activa, A,; ademds, en Iy entran
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va las tres armaduras, al sustituir Ag, en (7},
por Agy, siendo Agr = Ap + Ag, en la que Ag
¢s el area de la armadura pasiva de traccién.
Como en (21), puede tomarse M¥ =
=M+P,-e.

Se ve asimismo que la armadura pasiva de
traccion tiene un efecto apreciable en las
pérdidas. Pero, al contrario que la de com-
presion, tiende a disminuirlas; como también
era esperable cualitativamente.

En (22), el paréntesis dentro del primer
corchete representa la tension del hormigdn,
a mive] de la armadura activa, en la situacidn
inicial, esto es, la tension inicial para cargas
permanentes. Dividiendo por E., se tendria
la deformacion inicial del hormigdén para
dichas cargas.

Sien (22) se toma Ag = 0, resulta como
caso particular (28), férmula recogida por
Ghali y Favre [2] y por el actual borrador de
la nueva norma de hormigén estructural
EHE [3] (con Agr = A,).

En cuanto al valor de la flexién M#* en
(22), se tiene

M*¥=M+Py- e +AP e+ AP e' (23)

donde AP es el incremento inicial (para fle-
xién exterior y pretensado) de la armadura
pasiva de traccion. Su expresion, (19 bis), se
deduce de (19) intercambiando como siem-
pre los simbolos primas.

Sustituyendo (19) y (19bis) en (23), se
obtiene

M*::(M+ P(,-e]- )

En fin, para los casos de excentricidades
de fas armaduras pasiva de traccidn y activa
muy distintas, siempre es posible, si fuera
necesario, extrapelar sin dificuitad el andlisis
de pérdidas efectuado.

3. FORMULAS
PARA LAS PERDIDAS

J. Murcia

que se muestra hoy dia relevante en nuestro
entorno.

1. Se propone como base la férmula mas
general obienida, la (22). Llamando €, a la
deformacion antes citada para cargas perma-
nentes,

P (Pn ce 4+ M) €
c"p: ¢ + H
o Ee - Ag Ec-le

€

y dado que M* =M + Py - ¢, resulta

APy =~ A, {e, + Q- er_g,,) :
(25)

A..e e -

P Tasr

-E

donde, para Ty, €n (7), AST (AST = Ap + As)
sustituye a As,

Un ajuste de (25), simplificando tanto el
término de As como el divisor g (se toma
éste como si Ag= 0), que se propone, es

APy = A, (Ef T 8“3") '

(26)

Otra propuesta mis sencilla, asimismo un
ajuste de (25}, es

APy == A, (840 €

As 27)
A,

T +2,5n AA"(! (1 a-k(p}-

l+n-
- E

2. S¢ mucstra ahora la formula que figura
en [2] y en ¢l actual borrador de ta nueva
norma EHE [3] (con Agr = Ap). Su expre-
sion es

APy =~ A, (E, te- 8“3"} ‘

DIFERIDAS DE PRETENSADO & L (28)
JI, ;
Se pasa ahora revista a varias [érmulas, l+n-Ag U4 -(] + k(p)
PR . A1 S . AL
unas resultantes del andlisis anterior y otra
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la cual es un caso particufar de (25), como se
sabe (para Ag = (), y se diferencia de (26) en
gue falta el término que incluye As.

Las formulas (25) a (28) posecn, como es
bien patente, una parte comun.

Se comparan ahora los resultados de las
férmulas (25) a (28). aunque sélo para los
cocientes que multiplican a la parte comiin a
todas ellas, en funcién de la cuantia de la
armadura total de traccion, p (p = Agr f Ae).

La comparacidn s¢ muestra en Jas figuras
2, 3 v 4; las cuales, respectivamentc, corres-
ponden a las siguientes cuantias de armadu-
ra de compresion (p' = Ag/ A

p'=0,005, p' =001 y p' =0015.

Para los demds pardmetros de los cocien-
tes de (25) a (28), que no son demasiado
variables, se han tomado valores realistas.

Aungque las figuras 2, 3 y 4 ofrecen resul-
tados independientes de las cargas y de las
propiedades diferidas del hormigdn, el
cociente gue representan se muestra tal vez
poco ilustrativo, por ser inhabitual en ia

J. Murcia

préictica. Pero es inmediato tener una idea
cuantitativa de las pérdidas de pretensado
implicadas: multiplicando por 180 los valo-
res en ordenadas de los graficos se obtienen
las pérdidas de tension de la armadura acti-
va en MPa; lo que resulta al tomar para €+
+ @+ €y, de lag expresiones 25 a 28, un valor
cercano a 0,0009. Las pérdidas porcentuales
se obticnen al considerar la tension inicial de
dicha armadura: si ésta es por cjemplo de
1.200 MPa, hay que multiplicar dichos valo-
res por 15,

Las figuras muestran fa importancia del
efecto de la armadura de compresion, Ag, en
las pérdidas de pretensado por retraccion y
fluencia, va que estas pérdidas aumentan
con st cuantia; si no se considera su electo,
al crecer Ay, el resultado es cada vez mds
inscguro.

Este efecto, ya avanzado al obtener {21),
era por supuesto esperable de modo cualita-
tivo: cuanto mas rigida es, a efectos diferi-
dos, la zona de compresiones, mas se defor-
ma en el tiempo la de tracciones; lo que
supone mayores pérdidas. Ahora, simple-
mente, el andlisis lo cuantifica.

La diferencia cuantitaliva entre conside-

1.2 4
1 4
[y
*
x
0
<
=]
E 0.8 4
[
o
W
=
=
a
E 06 A
i S
D &
w ‘b
o o
=
g n o- Formula 28 (Ghali-Favre § EHE con A)
8 j + Formula 25 (resultado directo del analisis)
© i o Formula 26 (ajuste 1 de la férmula 25)
L & Férmula 27 (sjuste 2 de la formula 25)
0.2
0
o 0,605 0.01 .05 0,02 0.025

CUANTIA DE LA ARMADURA TOTAL DE TRACCIGN

{CUANTIA DE LA ARMADURA DE COMPRESION = 0,005}

Figura 2. Comparacién entre formulas de pérdidas diferidas (p* = 0,005).
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rar 0 no Ag queda muy clara comparando
{26), aproximacion a lo que se obtiene del
andlisis efectuado, con (28), que como se
sabe resulta en dicho andlisis cuando se
toma Ag = (. En efecto, ambas son iguales
salvo ¢f factor 1 + 2np' de (26).

Por tanto, si se trabaja en funcidén de la
cuantia de compresidn, la expresidn 28
representa un valor constante (no considera
As) v se sitia por debajo de las expresiones
25, 26 y 27, de resultados muy parecidos
enfre sf, que aproximadamente crecen de
forma lineal con el factor 1 + 2np' (exacta-
mente, la expresion 26). Para las cuantfas de
compresion asociadas a las figuras 2, 3 y 4,
esla diferencia por defecto es del orden del
0%, el 12% y el 18%, respectivamente.

Se concluye asi la conveniencia de tener
en cuenta la armadura de compresion, si su
cuantia es apreciable (superior a 0,003, por
ejemplo), en el cdlculo de las pérdidas de
pretensado. Para ello, puede utilizarse la
expresion 26 o la 27 (ambas se muestran
validas, al menos, hasta cuantias de 0,025, en
traccién, y de 0,015, en compresién).

J. Murcia

En cuanto a la armadura pasiva de ftrac-
cion, Ag, se confirma su efecto de disminuir
las pérdidas. Asi, claro estd, conviene asimis-
mo considerarla si tiene cierta relevancia;
aunque, de no hacerlo, se queda por ¢l lado
de la seguridad. Por cllo, y como ademads su
cuantia no suele ser grande, en la practica
puede no considerarse en muchos casos.

La diferencia entre considerar o no Ag, sc
aprecia desplazando hacia la 1zquierda las
curvas (figuras 2, 3 y 4) en el valor de su
cuantia, ya que ¢l ¢je de abscisas es la cuan-
tia total a traccién, la de Agr.

Ademds de las expresiones anteriores, s¢
contemplan ahora otras bien conocidas, vien-
do asi como ha evolucionado la cuestion en
nuestro entorno. En conereto, se incluyen la
formula cldsica recogida por Leonhardt [4, 5]
y Riisch ct al. [6], y la propuesta en las nor-
mas de hormigdn pretensado EP-80 [7] (lige-
ra modificacion de fa EP-77) y EP-93 {§].

Comenzando por el final, la formula de

°.
0
A
1 o
[
+
x
)
4
a
o 0.8
w
€L e
4
a
2 0.6 B
au Sl
a] o —8
2
';_.: ,,,,,,,
1} 4 - Férmula 28 (Ghaidi-Favre f EBE con A)
8 -+ Férmita 25 (resultade directe del analisis)
o ¢ Formuia 26 (ajuste 1 de la formuta 25)
§ - Férmuta 27 (ajuste 2 de la formula 25)
0.2
L = 1 . 1
¢ 0.005 0.015 0.02 0,025

CUANTIA DE LA ARMADURA TOTAL DE TRACCION

{CUANTIA DE LA ARMADURA DE COMPRESION = 0,04}

Figura 3. Comparacion entre férmulas de pérdidas diferidas (p' = 0,01).
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o8

08

- Férmula 28 (Ghali-Favre / EHE con A) g
Férmula 25 (resultado directo del an#lisis)
Férmula 26 (ajuste 1 de la formuta 25)
- Formula 27 {ajuste 2 de {a formuta 25)

+

04

COCIENTE DE PERDIDAS DIFERIDAS (R+F)

o

B

92

0 0.005 0,01 0,015 0,02 0,025

CUANTIA DE LA ARMADURA TOTAL DE TRACCION

[CUANTIA DE LA ARMADURA DE COMPRESION = 0,015}

Figura 4. Comparacion entre férmulas de pérdidas diferidas (p' = 0,015)

las ditimas versiones de la norma espafiola Entonces, si se comparan graficamente
de hormigén pretensado, EP-80 [7] y EP-93 (29) vy (30) como se ha hecho antes, resulta
[8] (ésta vigente mientras no entre en vigor la figura 5, donde asimismo se¢ ha incluido
la EHE), es muy sencilla, a saber, (28); para unificar, s6lo se considera la cuan-

tia de armadura activa p, . Se observa que
APgc=—Ap (€. + ¢ - E4) Er  (29) (29) cs la horizontal de valor 1 y (30) una
curva que arranca ¢n el mismo valor, como

que, como €s facil prever y se comprueba en (28), y conforme crece p se separa de ésta (aE
seguida, no es muy precisa aunque sf segura principio muy rapidamente, lucgo ya
(10 que ambas normas apuntan en sus menos)’ siempre por encima, para p, =
comentarios). = 0,025, Ia diferencia con (28) es del orden
. . del 12%.
La férmuja cldsica recogida por Leon-
hardt {4, 5] y Riisch et al. [6] es algo mas La figura 5 también muestra cémo el
compleja v, con la misma terminologia, se error de (29) respecto a las otras {6rmulas,
expresa como mds ajustadas, crece muy deprisa (de hecho,

en la practica, se ha empleado muy poco;
ahora va a ser sustituida en la normativa).

APg=-A, [Er +¢- Ecg.,) : (30) Los resultados de la figura pueden pasarse a
i érdidas de pretensado, siguiendo las mniis-
P p g
E | mas pautas indicadas para las figuras ante-
g 2 1O
]+H'AP(/{+§]'{1+(§'] riores.
C C

Se observa que (30) ¢s como (28) con k =

= 0,5. Como, en condiciones normales (valo- 4. CONCLUSION

res finales), k ticne un valor del orden de Este trabajo ha presentado un estudio en
0,8, esta férmula da siempre pérdidas algo el tiempo de secciones de hormigdn preten-
mayores que (28) (con Agr = A,). sado, para siluacion de servicio, en funcion
24 HORMIGON Y ACERO - 1 Trimestre 1399
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CUANTiA DE LA ARMADURA ACTIVA

{NO SE CONSIDERA LA ARMADURA PASIVA: A= A= 0}

Figura 5. Comparacion entre férmulas de pérdidas (sin armadura pasiva).

de las secciones netas de hormigdn y de las
diversas armaduras. El estudio se centra en
las pérdidas de pretensado por retraceion y
fluencia.

El anilisis desarrollado se basa en olro
previo para zonas no fisuradas de hormigon
armado [1]; por lo cual incluye de modo
natural, entre otros factores, la presencia de
la armadura pasiva.

Se trata de un andlisis ajustado, en el que
se separa la parte que fluye y retrac (seccidén
neta de hormigdn) del resto y se considera la
influencia de todas las armaduras en el equi-
librio y la compatibilidad, tanto en la situa-
¢ién inicial como a lo largo del tiempo. No
resulta muy complicado (aunque requiere
operar con férmulas) y lleva a expresiones
bastante sencillas; dando como caso particu-
lar la f6rmula propuesta en el borrador de la
pueva norma espafiola EHE [3], que sélo
considera la armadura activa, o la recogida
por Ghali y Favre [2}], que ademds incluye la
pasiva dc traccién con igual excentricidad
que la activa (casos de analisis bastante
inmediato, que en realidad vienen a ser el
mismo).

El estudio revela que la armadura pasiva es
un factor de cierta importancia en las pérdidas
por retraccion y fluencia, que no suele tenerse
en cuenta en su cdlculo; particularmente la de
compresion, la cual incide, como es esperable
cualitativamente, en el sentido de aumentar
tales pérdidas (la armadura pasiva de traccion
incide en sentido contrario).

Se han propuesto fres férmulas (con
armadura pasiva) para el cidlculo de tales
pérdidas: una obtcnida de modo directo en
el andlisis efectuado y dos mas, muy préacti-
cas, que son ajustes simplificados de la pri-
mera.

Para completar ¢l estudio, las {6rmulas
propuestas se han comparado con las cita-
das, para diversas cuantias de compresion p';
en particular, se estima que, al considerar
esta armadura, las pérdidas se multiplican
mas o menos por el factor 1 + 2np'. Asimis-
mo, se ha resumido la evolucidn del asunto
en nuesiro entorno, comparando las férmu-
las previas (s6lo con armadura activa) con la
clasica recogida por Leonhardt [4, 5] y
Riisch et al. [6], y con la de las normas espa-
fiolas EP-80 {7] y EP-93 [8].
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RESUMEN

Este articulo estudia el comportamiento
cdiferido, por retraccidn y fluencia, de seccio-
nes de hormigdn pretensado. El trabajo es
una extension de un trabajo previo para sec-

J. Murcia

ciones no fisuradas de hormigdn armado. Se
trata de un andlisis sencille, pero ajustado,
enfocado a evaluar las pérdidas diferidas de
pretensado por retraccion y fluencia.

La presencia de la armadura pasiva es, ¢n
tales pérdidas, un factor de cierto relieve
que no suele tenerse en cuenta en su caleulo;
en particular la de compresion, que incide
en el sentido de aumentarlas. [ andlisis que
se cfectia incluye este factor de modo natu-
ral, concluyendo con la obtencion de una
formula para las pérdidas diferidas; ademas,
se proponen otras dos férmulas simplifica-
das, ajustes de la anterior.

Finalmente, fos resuliades del trabajo se
comparan con los derivados de otras {Grmu-
las bien conocidas, para diversas cuantfas de
armadura.

SUMMARY

This paper studies the time-dependent
behaviour due to creep and shrinkage of
presiressed concrete cross-sections, in & sim-
ple but accurate way. The analysis is an
extension of a previous work for non-crack-
ed reinforced concrete cross-seclions. It
focuses mainly on the evaluation of the
creep and shrinkage prestressing tosses.

One conclusion is that passive reinforce-
ment has a certain significance for such los-
ses. However, normally, this factor is not
taken into account in their calculation; spe-
cially for compression reinforcement, which
tends to increase these losses. The present
analysis includes this factor in an inherent
way and linally leads to several formulae for
the losses: one more accurate and other two
simplified.

Results from the proposed formulae are
compared with those derived from another
well-known formulae for different reinforce-
ment ratios.

g6
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INTRODUCCION

La mayor parte de las estructuras de hor-
migdn se construyen actualmente de forma
evolutiva, 1o cual implica la aparicién de
fases intermedias durante las cuales ésla
experimenta variaciones geométricas o en
los materiales, 0 bien alteraciones de su
esquema estitico. Generalmente, tales varia-
ciones modifican sensiblemente la distribu-
cion de esfuerzos o tensioncs finales con
respecto a los que puede predecir un simple
andlisis sobre la geometria definitiva {1, 2).

En el caso de estructuras de puentes, un
ejempto muy [recuente de estructuras evolu-
tivas es el de tableros compuestos por vigas
prefabricadas de hormigén pretensado,
conectadas a una losa superior de hormigén
armado vertido i situ. En este tipo de cons-
truccidn, la diferencia entre las propiedades
mecdnicas y reoldgicas de ambos hormigo-
nes (losa y viga), su evolucidn en el tiempo,
las pérdidas de fuerza de pretensado por
retraccidn, [luencia y relajacidn, la secuencia
del proceso constructivo, con o sin apeo de
las vigas y la posible construccion por etapas
de la losa superior, son factores que afectan
el estado tensional a lo largo del tiempo.
Dichos cfectos deben ser considerados en el
dimensionamiento de la fuerza de pretensa-
do a fin de garantizar la ausencia de fisura-
cidn o su limitacion a valores aceptabies, en

Rodolfo Francisco Danesi
Dr. Ing. Civil. Prof. Titular, Investigador,
Univ. Nacional de Tucuman (Argentina)

cualquier instante de la vida dtil de la estruc-
tura.

Cada uno de los fendmenos que gobier-
nan el problema —{luencia, retraccion, relaja-
cién, fisuracién—-, han sido analizados y
caracterizados de manera independiente en
numerosos estudios experimentales y en
cierta medida también la interaccion de
algunos de ellos en estructuras relativamen-
te sencillas discfiadas con objetivos previos
muy especificos. Ademds existen modelos
de andlisis numérico que intentan reproducir
el comportamiento de estructuras complejas,
que son normalmente contrastados con
ensayos convencionales. Ldgicamente, para
poder utilizar sistemdticamente dichos mode-
los numéricos en ¢l proyecto y construccion
de estos puentes, es importante verificarios
con ensayos sobre modelos experimentales
donde intervengan interactivamente los mis-
mos fendmenos que en las estructuras reales,
de manera que los resultados de la simulacion
puedan ser contrastados.

En i Departamento de Ingenierfa de la
Construccion de la Universidad Politécnica
de Catalufia (Barcelona) se viene desarro-
llando, desde el afio 1995, un extenso pro-
grama tedrico-gxperimental, con el objeto
de estudiar el comportamicato en servicio
de puentes de hormigdn construidos en
forma evolutiva. La parte experimental de

HORMIGON Y ACERO - 1 Trimestre 1999
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dicha investigacion consisie en la construc-
cién, instrumentacién y ensayo, bajo diver-
sas condiciones de carga, de un modelo de
pucnte de hormigdn de seccidn cajon, en
escala 1:2. A su vez, la parte tedrica com-
prende el desarrollo de un modelo numérico
adecuado a este tipo de problemas. En tra-
bajos previos se realizaron estudios sobre el
comportamiento de este madelo durante su
cons{rucecién v bajo cargas permanentes. En
este articulo se descubren algunos de los
resultados mas significativos de los ensayos
en servicio realizados bajo diversas hipdlesis
de sobrecarga. Entre los aspectos a estudiar
dentro de este programa de investigacién se
destacan:

- Comportamiento longitudinal bajo car-
gas centradas: Distribucién de momentos
flectores v esfuerzos cortantes, reacciones,
tensiones, deformaciones y flechas en las
secciones caracteristicas.

~ Distribucién de deformaciones y tensio-
nes a fo ancho de la iosa, para conocer el
cfecto de arrastre por cortante (shear lag),
habida cuenta de los efectos del proceso
constructivo evolutivo.

Los valores experimentales obtenidos se
comparan con tas predicciones de dos mode-
los numéricos, se efectia una discusién de
los resultados y se extraen conclusiones
acerca de la influencia de la construccidn

Viga H. Armado

G.A. Pérez, A. Mari, R.F. Danesi

cvolutiva en el comportamiento de este tipo
de puentes y a las limitaciones de fos mode-
tos de andlisis numérico.

MODELO EXPERIMENTAL

El modelo ensayado trata de reproducir
un caso general de construccién de puente
en forma evolutiva de utilizacion cada vez
mds frecuente en la prictica. Estd formado
por dos vanos dec longitudes desiguales,
constituidos por vigas prefabricadas de sec-
cién U. Una de las vigas es de hormigén pre-
tensado mientras que la otra es de hormigén
armado. Ambas vigas se unen entre si
medianie barras pretensadas para obtener
contlinuidad. Superiormente se hormigona in
situ una losa de compresion que completa la
scecidn cajon (Figura 1).

La seccién de apoyo central no tiene pre-
tensado, por lo que tanto la losa como la
viga se¢ fisuran, originando redistribuciones
de esfuerzos y tensiones respecto de fas que
habrian en caso de ausencia de fisuracién.

En ¢l disefio del modelo se utilizé un fac-
tor de escala de longitudes 1:2, a fin de adap-
tarlo a las dimensiones disponibles en el
laboratorio sin desvirtuar la simulacién de
fendmenos de interds en ¢l ensayo. Las vigas
se fabricaron con hormigdn de 50 MPa de
resistencia caracterfstica, micntras que la

Viga H. Pretensado

]
f 1

T
£ S =
> 9.00 ~ L.SO:\ 13.50 |
= > f 1
funta continuidad
0.12 I I
056 \ 016 0.15
a8 & L] L] -]
- 170

Figura 1: Seccion longitudinal y transversat del modelo.
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losa superior con hormigdn de 25 MPa. Para
el pretensado de las vigas se utilizaron len-
dones de acero “superestabilizado”, de baja
rclajacion, con tensidén de rotura de 1900
MPa, a su vez, el pretensado de continuidad
se aplica con dos barras de acero de 25 mm
de didmetro, con anclaje de rosca, que tie-
nen una tensién de rotura de 1050 MPa.

Una descripcidon mds detallada del diseiio
del modelo, de su proceso constructivo y de
los resultado obtenidos durante la construc-
cién y bajo la aplicacién de cargas perma-
nentes durante 500 dias puede encontrarse
cn las referencias bibliogréficas (3, 4).

DESCRIPCION DEL ENSAYO

En la etapa experimental que sc analiza
en este trabajo se prefendio estudiar el com-
portamiento del modelo de puente solicita-
do por el momento flector mdximo debido a
sobrecargas de uso en el vano pretensado.
Eistas cargas resultan ser (Figura 2):

— Carga 1til distribuida lincalmente:
q=4kNm? x4,00m = 16 kN/m

- Tren de cargas concentradas: 3 cargas
P = 50 kN cada una, separadas 0,75 m
entre s, [o cual se obtiene de aplicar los
factores de escala a las cargas regla-
mentarias (normativa espafiola) sobre
el prototipo.

De esta forma se obtiene para ¢l momen-
to flector maximo, debido a sobrecargas, en
el vano en estudio:

Mmax =7294 kNIn

GL.A. Pérez, A. Mari, R.F Danesi

el cual se consigue al ubicar [a carga central
del tren de cargas desplazada 8.75m a Ia
derecha del apoyo central.

Sin embargo, dehido a condicionantes
geométricos, la carga en ¢l modelo se debfa
malterializar en el centro del vano, por lo
que el esquema de aplicacion de carga es el
mostrado en la Figura 3, donde el valor de la
carga maxima es ¢l necesario para obtener ¢l
momento flector antes mencionado.

La carga se aplicd en forma escalonada
hasta alcanzar el valor preestablecido, reali-
zando doble lectura de los instrumentos de
medicién en cada escaldn.

La instrumentacion del modcelo sc dispu-
50, principalmente en 3 secciones de control:
Apoyo central y ambos cenlros de vanos.
Dicha instrumentacidn consistié en:

— Galgas extensométricas adheridas a las
armaduras

— Transductores de
(LVDT) para medir tlechas

desplazamientos

— Transductores de desplazamientos mag-
neto inductivos para medir deformaciones
en hormigdn

- Células de carga para medir fuerza apli-
cada y reacciones de apoyos.

Todo el instrumental se conecté a uu
equipo de adquisicion de datos y este a un
sistema informatico, 1o cual permitié la lec-
tura y almacenamiento automdtico de los
valores del ensayo.

mévil EFT—

g=16kN/m
c/u

0.75
\L\L\L P=50kN

Pa
9.00

- Ly
a3 Lo 4

AN
15.00

Yo
o

Figura 2: Esquema de carga para obtencidn del momento flector maximo debido a
sobrecargas de uso en el vano pretensado.
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PMJ\x=254 kN
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Figura 3: Carga equivalente aplicada en el centro de vano para obtener el momento flector
maximo debido a sobrecargas.

RESULTADOS EXPERIMENTALES

La Figura 4 muestra la variaciéon de las
flechas medidas en las distintas secciones del
modelo experimental para 3 niveles de carga
aplicada. Es importante destacar que se
trata de incrementos de flecha y no de la fle-
cha total.

En la Figura 5 se observan los incremen-
tos de deformaciones medidos en la fibra
superior de la losa, en la seccién de centro
de vano pretensado, para tres niveles de
carga aplicada. Estas deformaciones se obtu-
vieron a partir de transductores de desplaza-
mientos dispuestos a diferentes distancias
del eje longitudinal de la pieza y fueron
coincidentes con las obtenidas mediante gal-
gas extensométricas.

Se puede apreciar que las maximas defor-
maciones se registran en el centro de losa y
disminuyen al alejarse de dicho centro, con-
trariamente a lo que era de esperar en base
a las teorias tradicionales de arrastre por
cortante (shear lag) que predicen un maxi-
mo sobre las almas y disminucién de tensio-
nes al alejarse de las mismas (5, 6,7, 8, 9).

Sin embargo, al analizar los resultados
obtenidos con las galgas inmersas en la losa,
dispuestas a la altura de la capa inferior de

‘armaduras, en la misma seccion transversal y

bajo la misma situacién de carga (Figura 6),
se observa una distribucion distinta. En este

caso la deformacion registrada es maxima en

coincidencia con las almas y decae ligera-
mente hacia el centro de la losa.

Fotografia 1: Vista general del modelo.

100

Documento descargado de www.e-ache.com el 30/04/2026

HORMIGON Y ACERO - 1 Trimestre 1999



Estudio experimental y numérico del
comportamiento de puentes prefabricados ...

G.A. Pérez, A. Mari, R.F. Danesi

Flechas [mm)]

.10 T : .

Eongitud fm]

Figura 4: Variacion de las flechas medidas con la carga aplicada
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Figura 5: Variacion de deformaciones en semi-ancho de losa. Fibra superior.
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Figura 6: Variacion de deformaciones en semi-ancho de losa. Fibra inferior,

COleARACION CON RESULTADOS
NUMERICOS

A continuacién se comparan [os resulta-
dos experimentales obtenidos con las predic-
ciones de modelos numéricos. S¢ cmplean
dos programas de cdlculo de estructuras
cuyas principales caracterfsticas somn:

Programa SAP90 (10)

—~ elemenlos finitos tridimensionales iso-
paramétricos de 8 nodos

— andlisis lineal eldstico

Programa CONS (11)

- elementos de barra de 6 grados de
libertad por nodo

— seccion transversal discretizada en fila-
mentos

— comportamiento no lineal material y
geométrico

— considera la historia de cargas y el com-
portamiento diferido

— tiene en cuenta el proceso construclivo
evolutivo

En la Figura 7 se observa la variacidn de
las flechas en el centro del vano pretensado
con la carga aplicada. Se comparan los regis-
tros de los dos transductores alli dispuestos,
a izquierda y derecha de la seccidn transver-
sal, con las predicciones de os programas de
cdleulo antes mencionados. Graficos simila-
res se obtienen al contrastar los registros de
flechas experimentales y numéricas en otras
secciones del modelo.
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Figura 7: Comparacion de flechas

experimentales y numéricas

en el centro del vano de viga pretensada.

Como era de esperar, el andlisis lineal
cldstico subestima las flechas, ya que no con-
stdera la pérdida de rigidez que sufre la
estructura al fisurarse durante su construc-
cidn: tanto la losa como la viga se encontra-
ban fisuradas en la zona del apoyo interme-
dio como consccuencia del procedimicnto
de conslruccién.

A su vez cl andlisis con ¢l programa
CONS permite obtener valores algo més
cercanos a los experimentales, pero se exce-
de en la estimacion. Esto se debe a que ¢l
ancho de losa considerado como colaboran-
e, a los efectos de modelar la estructura con
este programa, ha sido el que ajustaba los
valores experimentales correspondientes a
estudios previos con cargas distribuidas de
larga duracién (3), lo cual reafirma el con-
cepto de que el “ancho efectivos de la losa
es dependiente del tipo'y duracién de la
carga aplicada, ' '

IZn la Figura 8 se muestra ia comparacién
de deformaciones experimentales y numéri-
cas en ¢l semi-ancho de losa, en la [ibra
superior, para la carga médxima aplicada,

Se pucde observar que ¢l andlisis eldstico
tridimensional, realizado con SAPY0, permi-
te obtener las maximas deformaciones en
correspondencia con el alma y ieves dismi-
nuciones a medida que el punto de referen-

cia se aleja de la misma, es decir ia forma de
fa curva obtenida es la que se esperaba en
funcion de las teorfas de arrasire por cortan-
te. Si bien las deformaciones calculadas son
muy proximas a las experimentales sobre las
alas, los valores sobre las almas y en la fibra
central de [a seccién se alejan demasiado de
aguéllos.

El programa CONS solamente permite
obtener un valor de deformacién en cl
ancho, ya que discretiza a la estructura con
elementos de barra, sin embargo el valor
calculado parece representar un valor medio
de los registrados experimentalmente. A su
vez, en la Figura 9 se comparan las deforma-
ciones de la fibra inferior de la losa, para el
valor de carga maxima aplicada.

En este caso las deformaciones caleuiadas
con SAPY0 son bastante menores que las
experimentales, mientras que con el progra-
ma CONS se obtiene un valor algo superior
al que corresponde al alma de la seccidn.

DISCUSION DE RESULTADOS

En base a los resultados cxperimentales
obtenidos hasta el momento y a las compara-
ciones efectuadas con los modelos numéricos
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Figura 8: Comparacion de deformaciones experimentales y numéricas en semi-ancho de losa,
fibra superior, para carga maxima.

se puede deducir que el edlculo lineal eldsti-
co, realizado con el programa SAP90, subes-
tima las deformaciones y flechas significativa-
mente. A su vez, con la modelacion no lineal
efectuada por medio del programa CONS se
obtienen mejores aproximaciones de [lechas
y valores medios de las deformaciones de la
losa, aunque al estar planteado con clemen-
tos de barra no s¢ puede obtener la variacion
de dichas dcformaciones en el ancho. Ade-
ma4s, es necesario revisar el ancho de losa
considerado como colaborante, adecudndolo
al tipo de carga aplicada, para ajustar mejor
los resultados experimentales.

En cuanto a la distribucién “anormal” de
deformaciones en la losa es necesario tener
en cuenta el proceso constructivo evolutivo
del modelo para encontrar una posible
explicacion: La losa superior se hormigona
“in situ™ para conectarla a las vigas prefabri-

cadas. En consccucncia, las vigas represen-
tan un importante impedimento a la libre
retraccidén de la losa y por lo tanto ésta se
fisura. Ello hace que una parte de la defor-
macién medida al aplicar la carga se deba al
cierre de fisuras.

Sin embargo, es {Acil advertir que las con-
diciones de exposicidon al ambiente no son
ipuales en toda la losa, ya que la fibra inferior
de la misma, entre las almas de la viga, esta
sometida a menor evaporacion del agua no
utilizada en la hidratacion del cemento y en
consecuencia menor retraccion (Figura 10).

Por otra parte, debido a la fluencia del
hormigdn de la viga pretensada, se produce
redistribucién de tensiones entre viga y losa.
Este fendmeno da como resuitado una dis-
minucidn de tensiones en la viga v una com-
presién de la losa por medio de aquella.
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Figura 9: Comparacion de deformaciones experimentales y numéricas en semi-ancho de losa,

fibra inferior, para carga maxima.
: . H [

Dicha compresion serd mayor en la unién de

la losa con las almas y disminuird al alejarse
de las misma. Como consecuencia de la
compresion de la [osa sus fisuras sc cierran o
disminuyen de dimensiones y lo hacen en
mayor medida en fas proximidades de las
almas, lo cual se pudo verificar en el modelo
experimental.

En resumen, el medelo presenta un esta-
do de fisuracion previa por efectos del pro-
ceso constructivo evolutivo, caracterizado
por (Figura 11):

— Poca o nula fisuracién en la fibra infe-
rior de la losa, interna al cajdn,

~ Poca o nula fisuracién en la fibra supe-
rior de la losa en proximidades de las almas.

— Fisuracién importante en la fibra supe-
rior de la losa en zona central, lejos de las
almas.

i N i

Al cargar el modelo en estas condiciones,
las zonas mas lisuradas registraran mayores
desplazamientos relativos que las menos fisu-
radas, ubicadas a la misma profundidad. Es
por ello que cuando se analizan las deforma-
ciones de las fibras superiores, rcgistradas
por medio de transductores de desplaza-
miento, se abservan mayores valores en la
zona de centro de losa y menores en las
zonas cercanas a las almas. En oposicidn a
esto, en la fibra inferior de la losa, entre
almas, la influencia de la f{isuracién no se
pone de manifiesto y entonces si se verifica la
distribucion de deformaciones previstas por
las teorfas de arrasire por corlante, con valo-
res maximos en proximidades de las almas
que disminuyen al alejarse de las mismas.

Actualmente se esta desarrollando una
modelacién numérica tridimensional del
problema en estudio tratando de incorporar
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M(ds retraccidn

Seccidn Viga Prefabricada

Menos retraccion

Hormigonado Losa “in situ”

Distribucién de las deformaciones
debidas a retraccion, en la altura de
la losa, para la seccidn central

Figura 10: influencia de la construccion evolutiva en fa reiraccion.

la prefisuracién de la fosa para lograr una
mejor aproximacion a los resultados experi-
mentaies.

CONCLUSIONES

En funcidn del estudio experimental reali-
zado y de fas comparaciones con modelos
numéricos, se pueden extracr las siguientes
conclusiones:

— El modelo experimental ha permitido

reproducir ¢l estado de fisuracion que se
produce en este tipo de puentes, tanto en

Menor fisuracion — 1==---- n

viga como en losa, debide al proceso de
construceidn evolutiva, Las mediciones rea-
lizadas muestran una importante pérdida de
rigidez global, que da Jugar a incrementos de
flechas y deformacioncs, en comparacidn al
caso no hisurado.

~ Las vigas prefabricadas constituyen un
impedimento a la retraccion de Ja losa, hor-
migonada “in situ”, por lo que ésta se fisura.
La posterior redistribuciéon de tensiones
entre viga pretensada y losa, por fluencia de
aquella, produce un complejo estado de fisu-
racién inicial en el modelo y dificulta ¢l ané-
fisis de distribucién de deformaciones medi-
das en la fosa, que muesira una aparente

Mayor fisuracion

\\

ESN

|

¢

f . . .
~___)  Escasa fisuracion

{

1

Figura 11: Estado de fisuracidn previo del modelo.
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contradiccién a las teorfas tradicionales de COTCA, sus aportaciones, que posibilitan el
arrastre por cortante (shear lag). desarrollo de esta investigacion.

- La meodelacion tridimensional, supo-
niendo material eldstico ineal, realizada con
SAPY0 subestima las deformaciones y fle-
chas significativamente. REFERENCIAS
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RESUMEN

El proceso evolutivo es muy frecuente en
la construccion de puenies de hormigdn de
medianas fuces. Un caso comun lo constitu-
yen los puentes formados por vigas prefabri-
cadas pretensadas vinculadas a una losa
superior hormigonada in situ. Este tipo de
puentes ha evolucionado considerablemente
con la utilizacién de vigas artesa y la recien-
te incorporacién de la continuidad longitudi-
nal, a través del pretensado, dando como
resultado soluciones muy competitivas por
su comportamiento estructural, aspecto esté-
tico, velocidad de construccidon y economia
global.

Sin embargo, la combinacién de distintos
materiales: Aceros activos y pasivos, hormi-
gones de diferente resistencia y edad, asi
como la construccién evolutiva de fas seccio-
nes, entre otras variantes, produce comple-
jos estados deformacionales debido a fend-
menos como la retraccidon, fluencia del
hormigdn, relajacién de aceros y otros indu-
cidos como la fisuracion de la losa superior.
En tales casos, la prediccién de deformacio-
nes, flechas y otros pardmetros necesarios
para verificar el estado limite de servicio
pucde resultar dificultosa.

En este trabajo se presentan resultados
experimentales obtenidos en un modelo a
escala 1:2 de un puente de hormigdn, de sec-
cién cajon, construido en forma evolutiva,
orientados a conocer la distribucion “real”

G.A. Pérez, A. Mari, R.F. Danesi

de tensiones y deformaciones de este tipo de
estructuras solicitada por sobrecargas de ser-
vicio. Dichos resultados se comparan con las
predicciones de modelos numéricos. Del
andlisis se desprende la importancia de con-
siderar el proceso constructivo en el calculo.

PALABRAS CLAVE: puentes, hormigén
pretensado, prefabricacién, ancho eficaz

SUMMARY

Sequential construction is frequently used
for mid-span concrete bridges, such as those
composed by precast prestressed beams con-
nected to a cast in place reinforced concrete
top slab. Such kind of bridge decks have
evolutioned considerably with the usc of
bath tub beams monolithically connected by
means of longitudinal prestressing, resulting
in a very competitive solution because of
their structural performance, aesthetic appe-
arance, assembly velocity and global eco-
nomy.

However, the use of different materials in
a same section, the evolutionary construc-
tion in both longitudinal and transverse
directions and the effects of creep, shrinkage
and refaxation of prestressing steel lied to
complex stress and strain states and even to
induced cracking. Such effects can modify
the structure response, making it difficult to
predict deflections, stresses and strains in
order to verify the serviceability limits sta-
tes.

For this reason a 1:2 scale model of a
sequentially erected continzous precast box
girder bridge has been tested under service
load conditions. The experimental results
have been compared with those numerically
predicted using de EE. Method. Conclusions
are drawn about the real stress and strain
distributions, emphasising on the effects of
the sequential construction on the shear lag
phenomenon, and on the general response
of the structure.
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1. INTRODUCCION

Los puentes atirantados ocupan en la
actualidad un lugar de privilegio en ¢l
campo de las grandes luces. La economia
frente a otras soluciones, la relativa sencillez
de su proceso constructivo, fa posibilidad de
usar la prefabricacidn, cte... han hecho de
esta tipologfa estructural la mas competitiva
en el campo de las grandes luces, a la vez
que, por su ¢stética agradable, se van abrien-
do paso en dmbitos mds cercanos a las huces
niedias.

A pesar de sus evidentes virtudes, ¢l dise-
fio de los puentes atirantados presenta, aun
hoy, numerosas incdgnitas para el proyectis-
ta. Por un lado, vy dada su enorme aleatorie-
dad, no se conccen con cxactitud cudles son
los incrementos de tension reales que sufren
los cables y anclajes bajo el efecto de las car-
gas del trifico o el viento (solicitacién) y, por
otro tado, y dado el todavia limitado nimero
de ensayos llevados a cabo, existe también
una gran incertidumbre sobre cudl es la
resistencia real de cstos elementos frente a
la repeticién de ciclos de tensién de distintas
amplitudes (resistencia).

De la comparacion entre la solicitacién y
la resistencia surge el concepto de seguridad
de la estructura. Admitimos que si la solici-
tacién es inferior a la resistencia del elemen-

Dpto. Ingenieria de la Construccidn
E.T.5.L.C.C.P. de Barcelona (U.PC.)

to éste se encuentra en buenas condiciones
para cumplir con su cometido. Evidente-
mente, se afecta a ambas de [lactores de
seguridad lo méas acotados posibles para
garantizar la seguridad estructural con un
coste de la estructura coutenido.

En los tirantes v anclajes de los puentes
atirantados, la cnorme incertidumbre que
existe en la evaluacidn de la solicitacion y la
resisiencia a la fatiga, ocasiona que los crite-
rios de diseto usados actualmente puedan
estar muy del lado de ia seguridad provocan-
do en consecuencia un mayor coste de la
estructura.

Aunque todos los tirantes de los puentes
se encuentran sometidos a variaciones ¢n su
estado tensional debidas a la accidn de las
cargas variables (trafico, viento, efectos 1ér-
micos, etc...), es en los tirantes de retencién
donde estas oscilaciones pueden iener
mayor amplitud, y en consecuencia, s ¢
estos tirantes donde la fatiga puede conver-
tirse en un factor condictonante del disefio
de los mismos. Por otro lado, y en el caso de
tableros sin apoyo en las torres, de entre los
tirantes de sustentacion del tablero, es en los
adyacentes a la torre donde la fatiga puede
resultar determinante del disefio, pues a
unos incrementos de tensién importantes
debidos a la sobrecarga estd asociada una
area de los mismos pequeiia debido a su
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gran cficacia estructural por ser practica-
mente verticales.

El objetivo fundamental de este articulo
es acotar cudles pueden ser los niveles maxi-
mos de tension en los tirantes de los puentes
atirantados por accién del trafico, al tiempo
que mostrar una metodologia racional de
disefio y/o verificacion de los mismos.

2. PLANTEAMIENTO Y OBJETIVOS

El objetive de este trabajo consiste en
definir unos criterios de disefio del drea de
los tirantes de retencidn que optimicen
(desde el punto de vista técnico y econdémi-
co) el comportamiento de los mismos a [ati-
ga, a fa vez que indicar a qué nivel mdximo
optimo debe llegar el desarrollo tecnoldgico
de cables y anclajes, cada vez mds evalucio-
nados y resistentes, pero también cada vez
més caros y complejos.

Para ello es necesario desarrollar y resol-
ver un conjunto de objetivos parciales que a
continuacidn enunciamos y describimos de
forma breve:

1) Anteproyectar un conjunto de puentes
atirantados de hormigdén para carretera
representativos de los que se construyen en
la actualidad.

2} Desarrollar un método o métodos,
sencillos y del lado de la seguridad, para la
obtencion de la linea de influencia del
esfucrzo axil en los tirantes de retencidn y
en los tirantes de sustentacidn adyacentes a
fas torres de los puentes anteproyectados.

3) A la vista de las lineas de influencia
abtenidas, seleccionar aquellos puentes cuya
configuracién longitudinal les hace mas pro-
clives a padecer problemas de fatiga en sus
tirantes.

4) Obtener la historia de tensiones en las
tirantes mds criticos mediante un modelo de
simulacion de las cargas del trifico sobre la
estructura.

5) Deducir el dafio a fatiga producido por
el trdfico durante el periodo de vida atil del
puente (160 afios), mediante alguno de los
critertos de dafio existentes.

A. Mas, J.R. Casas

6) Evaluar cl drca de los tirantes que los
optimiza desde el punto de vista del compor-
tamiento a fatiga y proponer criterios de
disefio senctllos que proporcionen buenas
estimaciones de ellas, siempre del lado de la
seguridad, pues no se tienen en cuenta otras
solicitaciones que pueden provocar fatiga
tales como ¢l viento y los efectos térmicos.

3. ESTADO LIMITE ULTIMO
DE FATIGA

La caraclerizacion de {a resistencia a la
fatiga nos exige conocer dos pardmetros. Por
un lado debemos saber el vator de la solici-
tacidn S y el nimero de ciclos N que puede
repetirse ésta sin provocar la rotura.

Tradicionalmente, se ha caracterizado la
resistencia a la fatiga de un determinado cle-
mento mediante fas curvas de Wholer o cur-
vas S-N. Para el caso de tirantes y anclajes
de puentes atirantados no se dispone en la
actualidad de curvas S-N completas. En con-
secuencia, deben hacerse hipdtesis acerca de
su forma y pardmetros.

La curva de Wholer utilizada en este tra-
bajo (Figura 1) se ha obtenido mediante dos
rectas que se intersectan en el punto que
corresponde a un millén de ciclos. A conti-
nuacién, se ha fijado el valor de la resisten-
cia a la fatiga para dos millones de ciclos en
200 MPa. Para la determinacién de este
valor nos hemos basado en los resultados de
ensayos realizados hasta la fecha bajo distin-
tas condiciones (ensayos realizados para dos
nillones de ciclos con incrementos de ten-
sion de 180 MPa en los que practicamente
no se han producido roturas), asi como en
los pocos datos cxistentes cn los catdlogos
de los distintos fabricantes y suministradores
de tirantes.

Los valores de las pendientes san 9 para
N 2 10y 5 para N < {0 Lstos valores son
los que sueclen tomarse habitwalmente ¢n cl
caso de cordones de pretensado rectos
(CEN, 1995). Dado quec los cables de los
puentes atirantados tambiéa se hallan some-
tidos a importanties tracciones y puesto que
no existen curvas $-N directamente obteni-
das para tirantes (cable y anclaje), nos ha
parecide 14gico usar [os mismoes valores gue
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Figura 1. Curva S-N 200 utilizada en el presente trabajo.

los obtenidos en los ensayos sobre cables
solos.

La evaluacion de tos efectos de la fatiga
en los materiales ante ciclos de variacidn de
tension de amplitud no constante suele estu-
diarsc medianie los Hamados “criterios del
dafio a fatiga”. Entre los mds utilizados se
encuentra ef criterio de Palmgren-Miner que
se basa en la obtencidn de un indice de dafo
a fatiga o dafio de Miner D definido como:

N Ni
b —52 Ny (AG)

Siendo N; el ntumero de ciclos de tensién
Ac; ¥y Ny(Ac) el nimero mdximo de ciclos
que resistirfa el elemento a esa tensién, Tra-
dicionalmente, se asume que si dicho indice
es mayor o igual a 1 el elemento se encuen-
tra dafiado a fatiga.

El efecto del trdfico podra resumirse en
una curva que relacione a la tension ¢ con ¢l
tiempo t. Para poder transformar esta histo-
ria de tensiones en una serie de pares (N,
Aa)) que podamos introducir en una curva
de Whéler y posteriormente evaluar el dafo
a fatiga mediante el criterio de Palmgren-
Miner necesitamos disponer de algin méto-
do de conteo. Esia transformacion se realiza
mediante cl principio del “Rain-flow” (Vir-
logeux, 1994). En consecuencia, conociendo
la historia real de tensiones en los tirantes

del puente debidas a las cargas variables,
estamos en disposicion de evaluar perfecta-
mente el dafio a fatiga sufrido por éste.

4. DEFINICION DE LOS PUENTES
OBJETO DEL ESTUDIO

En este conjunto de puentes atiraniados
se pretende disponer de un abanico de dise-
fios que permita dar un caricter de generali-
dad a los resultados obtenidos tras su estu-
dio.

El alzado longitudinal obedece a una dis-
posicion en fres vanos, con dos torres de ati-
rantamiento y con apoyo del tablero en sus
extremos y sustentacion total del mismo
mediante los tirantes. En consecuencia, no
existe vinculacidn alguna en el contacto
torre-tablero. Todos los puentes presentan
un doble plano de atirantamiento.

Para dotar de la suficiente representativi-
dad al conjunto de puentes estudiados se ha
actuado sobre la luz del vano central (L), la
relacion existente entre la longitud del vano
lateral y la longitud del vano central (o) y la
relacion entre la altura de la torre por enci-
ma del tablero y la luz del vano central (B).
Variando estos tres pardmetros se han obte-
nido un total de 16 puentes con las caracle-
risticas que se recogen en la Tabla 1 y la
Figura 2.
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Figura 2. Alzado longitudinal de los puentes estudiados.

Tabla 1: Pardmetros geométricos de los 16 puentes anteproyectados. En cada casilla
y bajo el nombre del puente se adjunta §a luz de su vano central, Ia luz del vano lateral,
Ia altura de la torre sobre el tablero y el nimero de tirantes de retencion total existente

en los dos planos de atirantamicuto.

o =04 o =03
f=02 P =025 p=02 B=025
Puente 1 Puente 2 Puente 3 Puente 4
200, 80, 40, 4 200, 80, 50, 4 200, 60, 40, 8 200, 60, 50, 8

Puente 5 Puente 6 Puente 7 Puente &
300, 124, 60, 6 300, 120,75, 6 300, 90, 60, 12 300,90, 75,12

Puente 9 Puente 10 Puente 11 Puente 12
400, 160, 80, 8 400, 160, 100, 8 400, 120, 80, 16 400, 120, 100, 16

Puente 13 Puente 14 Puente 15 Puente 16
300, 200, 100, 10 500, 200, 125, 10 500, 150, 100, 20 300, 150, 125, 20
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Figura 3. Seccion transversal tipo de los 16 puentes estudiados.

I.a seccion transversal de los 16 puentes
es de hormigén, de acuerdo con la figura 3.
La cleccidn de esta seccidn obedece al hecho
de intentar dotar a los puentes de una rela-
cion carga permanente/sobrecarga lo mds
pequefia posible, con el fin de que las sobre-
cargas debidas al tréfico sean una parte
importante de las cargas sobre ¢l tablero.
Por otro lado, la reducida inercia de la sec-
cidn, favorece que la distribucién de esfuer-
zos entre fos distintos tirantes al paso de una
carga puntual sobre el tablero sea muy
pequefia, produciéndose incrementos de
tension superiores en el tirante directamente
situado en el punto de aplicacion de la carga
que en el caso de un tablero mas rigido.
Estos dos hechos hacen que las condiciones
del estudio sean lo mds desfavorables posi-
bles para un tablero de hormigén y que los
resultados queden, por tanto, del lado de la
seguridad.

5. MODELO DE ANALISIS
Y OBTENCION DE LAS LINEAS
DE INFLUENCIA

Dado el enorme volumen de trabajo que
supondria el célculo exacte de la linea de
influencia de todos fos puentes a estudiar, ¢l
primer paso ha sido desarroliar un método
de cdleulo de las mismas lo méas sencillo y
aproximado posible.

A tal efecto, se han desarrollado dos pro-
cedimientos de caleulo de las lineas de
imfiuencia, ambos basados en un modelo

estructural del puente unidimensional. El
primero de ellos modeliza toda la longitud
del puente como una viga continua sobre
apoyos eldsticos situados en los puntos de
anclaje de los tirantes. A la Iinea de influen-
cia obtenida por este método la denomina-
remos linea de influencia completa aproxi-
mada. El nombre adoptado obedece a la
necesidad de modelar por entero la longitud
del puente. El proceso utilizado para el cal-
culo de Ia linea de influencia (Mas, 1997)
lleva implicita la hipétesis de que la torre no
experimenta grandes movimientos ante la
accion de ia sobrecarga. Esta hipdtesis bdsi-
ca podemos considerarla cierta debido a la
existencia de tirantes de retencién en todos
los puentes, mmovilizando notablemente el
punto superior de la torre.

El segundo modelo se basa en modelar
como viga continua sobre apoyos clasticos
unicamente el vano lateral y obtener la parte
de la linea correspondiente al vano central
por un sencillo proceso de equilibrio de
fuerzas. A la linea de influencia obtenida de
este modo la denominaremos lfnea de
influencia simplificada (Mas, 1997). La gran
ventaja de esta linea simplificada estriba en
gue el tramo de puente modelado en el pro-
grama de caleulo de estructuras se reduce de
forma muy notable en este proceso (reduc-
ciones que pueden oscilar entre un 69% y un
73% en la longitud modelada segln estemos
en puentes con o = .4 o o = 0.3, respectiva-
mente). Por otra parie, ¢l resto de la linea se
calcula mediante un eguilibrio de fuerzas
que puede programarse fdcilmente cono-
ciendo la geometria del puente.
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Dado que no disponiamos de lineas de
influencia del esfuerzo axil en los tirantes de
retencidn de puentes atirantados suficiente-
mente documentados como para poder apli-
car esta metodologia de célculo en cllos,
hemos verificado este método mediante ia
comparacidn con la pseudolinea de influen-
cia del esfuerzo axil en los tirantes de reten-
cién para un puchnte completamenie docu-
mentado (Duque, 1986). En primer lugar,
hay que destacar gue la pseudolinea tal como
aparece alli representa los incrementos de
esluerzo axil en los tirantes de retencion para
el caso de dos cargas de 100 toneladas cada
una, que avanzan de forma simétrica desde
los extremos del puente hasta su punio cen-
tral. Por tanto, la comparacion de ésta con la
linea de influencia completa aproximada
obtenida por nosotros debe ser puramenic a
nivel formal y de orden de magnitud de los
valores barajados en ellas.

Para ¢l caso de la linca simplificada, si es
posible establecer una comparacion directa
entre ella y la pseudolinea de influencia con-
tenida en (Duque, 1986), pues en el cdlculo
de la linea simplificada tan s6lo se necesita
medio puente, considerdndose simétricas las
condiciones de carga.

La figura 4 represcnta juntas, a la linea de
influencia completa aproximada del esfuer-
z0 axil en los tirantes de retencion del puen-

A. Mas, J.R. Casas

te de relerencia y a Ja pseudolinea obtenida
en (Duque, 1986) para ef mismo puente.

A la vista de la misma se pueden obtener
las siguientes conclusiones:

1) En la zona del vano lateral donde la
influencia de la carga simétrica en la pseudo-
Hnea puede resultar despreciable, ambas
lincas se parecen mucho, tal y como es de
esperar.

2) St aceptamos la hipdtesis de que sc
cumple e} principio de superposicién de car-
gas en ¢l puente (no del todo cierto, pues ¢l
comportamicnto de la estructura completa
es ligeramente no lineal), la pseudolinea
deberia obtenerse sumando a la linea com-
pleta otra linca simétrica a ésta. Tal y como
se aprecia en la Figura 4 (lnea en trazo dis-
continuo) esto se cumple a grandes trazos.
La aproximacién es excelente en los vanos
laterales, mientras que se subestima en unas
10 toneladas el incremento de axil mdximo
cuando la carga se encuentra en el centro de
la fuz.

En la figura 5 se muestran juntas, y para
medio pucnie de referencia (recordemos
que estas lineas son simétricas), la pseudoli-
nca dada en (Duque, 1986) y la linca de
influencia simplificada calculada de acuerdo
con el método explicado anteriormente.

TN

lg 50 P

= 40 -

_J /-

= - - .

< 30 .

< 20 — '

L N\

O 10 4 \

QO ‘s

- Oox-"F - ————-

El L7 mpleta \- /
.....}D | ineg co .

= __ ___ Pseudolinea de \ /

Lélf—l 20 Io’ tesis \ y

o — — Ineg suma

Z —30 T T T T T

-320 -240 -180 -80 0 80 160 240 320

COORDENADA X (m)

Figura 4. Linea completa para el puente de referencia frente a la pseudolinea para el mismo
puente. La linea en trazo discontinuo es la resultante de sumar a la linea completa otra linea
igual a ella, simétrica respecto al centro del puente.
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Figura 5. Pseudolinea de influencia del esfuerzo axil en el tirante de retencion del puente de
referencia frente a linea simplificada para el mismo puente.

A la vista de la figura 5 podemos realizar
los siguientes comentarios:

1) La linea simplificada ajusta considera-
blemente con la pscudolinea de la tesis en
eltramo en el que la carga mavil se encuen-
tra en el vano lateral.

2) La linea simplificada no ajusta tan
exactamente a fa pseudolinea en el tramo
correspondiente al vano central. En concre-
to, Ia linea sencilla subestima el valor del
incremento de axil maximo en el tirante de
retencion en unas 10 toneladas, hecho que
dejarfa a este procedimiento de calculo del
lado de la inseguridad en la evaluacidn del
axil maximo en el tirante de retencidn, pero
la enorme sencillez del proceso de célculo
compensa las limitaciones de este método.

En la Figura 6 se representan las lineas de
influencia completas para el esfuerzo axil en
los tirantes de retencion de los puentes pro-
yectados de 200 metros de luz, Las lineas de
inlfuencia correspondientes a los puentes de
300, 400 y 500 metros de luz pueden consul-
tarse en (Mas, 1997).

A la vista de las mismas, y asumiendo gue
¢l drea de los tirantes de retencidn es pareci-
da en los puentes de igual fuz (sometidos
bdsicamente a las mismas cargas permanen-
tes y de servicio), en cada una de las luces
resulta que la linea correspondiente o = 0.4
y B =02 (puentes 1, 5,9 v 13) es la mds des-

favorable ante fatiga, ya que presenta los
maximos incrementos y decrementos de axil.
En consecuencia, se han utilizado estas Hneas
en el presente trabajo. Ademds, para cada
una de las lincas completas escogidas se han
considerado también en el estudio las corres-
pondientes lineas sencillas. El objetivo es
obtener correlaciones y grade de aproxima-
cidn entre los resuliados obtenidos con ellas.

En la Figura 7 se representan juntas las 4
lincas simplificadas que corresponden a los
puentes 1, 5, 9 y 13, scleccionados en el
apartado anterior.

6. SOLICFTACIONES ENLOS
TIRANTES DEBIDAS AL TRAFICO

El programa de simulacion de trafico se
basa en la generacién de un trifico, presun-
tamente real, que pasa por el puente duran-
te un determinado periodo de tiempo y
mediante jas caracteristicas fisicas (pesos) y
geométricas (dimensiones y posicion en el
pucnte) del trdfico en cada instante y la
linea de influencia del esfuerzo a estudiar, se
obtiene la historia de ese esfuerzo a lo largo
del tiempo de simulacidén (Crespo, 1996;
Casas y Crespo, 1998; Crespo y Casas, 1997).

El periodo bdsico de simulacion es de una
semana. Para (ener en cuenta la aleatorie-
dad del trafico, se han simulado un total de
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Figura 6. Lineas de
de luz

infiuencia completas aproximadas para los cuatro puenies de 200 metros
. La linea pésima resulta ser la correspondiente al puente 1.

1.0
Fuente 1
0.8 A — — Puente 5
— . — Puente 9

INCREMENTO DE AXIL (Tm)

| R R R B
~240 -160 -80 0

1

H [ I I

80 160 240

COORDENADA X (m)

Figura 7. Representacion de las cuatro lineas simplificadas
elegidas para los puentes 1, 5,9y 13.

100 semanas. De cara a tener unas exigen-
cias a fatiga elevadas s¢ tomaron una IMD
de 20.000 vehiculos en 2 carriles y un tanto
por ciento de pesados muy elevado (30%).
De esta forma, nos estamos asegurando de
tener un trafico envolvente de los habituales
en las vias de dos carriles espafiolas. El resto
de pardmetros utilizados en la simulacion se
mantuvieron iguales a los utilizados en
(Crespo, 1996) y corresponden a datos de
trafico representativos del trafico en auto-
vias en Espafia, puesto que se han calibrado

a partir de los aforos registrados en las mis-
mas (CEDEX, 1992).

El programa proporciona los mdximos y
minimos locales del axil que son necesarios
para la aplicacién del método “Rain-flow”,
asi como los valores maximos del axil sema-
nales y horarios en cada una de las 100
semanas que dura [a simulacion.

A modo de visualizacién de los resultados
obtenidos después de la aplicacidén del
“Rain-flow™ adjuntamos dos histogramas
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(Figuras 8 y 9) en los que se representan los
incrementos de tensidn gue aparecen en el
tirante de retencion del puente 1 si colocdra-
mos en él el drea que nos proporcionan los
criterios de diseflo utilizados en la actuali-
dad, para una curva §-N que permitiera un
Ao = 150 MPa para dos millones de ciclos.

7. RESULTADOS Y DISCUSION

El obhjetivo de este trabajo se ha dirigido
principalmente hacia dos direcciones:

1} En primer lugar, hemos intentado
obtener ¢l drea dptima a fatiga, es decir,
aquélia que proporciona dafio de Miner
igual a 1 en 100 afios, para una curva de

A. Mas, J.R. Casas

Wholer dada y para cada uno de los puentes
estudiados. De esta forma pretendiamos
obtener algiin criterio de disefio del drea de
fos tirantes de retencién que optimizara el
comportamiento de los mismos a latiga para
las condiciones exigidas hoy en dia a los
cables y anclajes usados en puentes atiranta-
dos de hormigén de carretera.

2) A la vista de los resultados proporeio-
nados por este primer estudio, hemos proce-
dido a evaluar cudl era la posible rebaja en
las exigencias a fatiga de cables y anclajes,
de cara a reducir el coste de los mismos,
manteniendo la seguridad por dafio a fatiga
dentro de un valor razonable para 100 afios
de vida de la estructura. En cste segundo
estudio se han utilizado curvas de Wholer

Puente 1 Curvas §-N 150

80600
70600 _
60000
0000

N 40000

30000

L

20000
100600
(y L

!

5
s
ki PO ' + : F ' ) . i . + 3 £ ; s £

1503 50 66 8298

1hE 130 16

142

188 214 2 266 292 RIS 349 370 3% 422 450

Incremento de tensién (MPa)

Figura 8. Numero méximo y minimo semanal de incrementos de tensién en cada rango
para el puente 1 y la curva S-N 150.

Puente 1 Curvas S-IN 150 Semana aleatoria
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10000
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15 3 5 66 82 9% I

130 16

162

R OZHE 0 266 292 MK M Y0 3696 422 450
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Figura 9. Numero de incrementos de tension en cada rango para el puente 1
y la curva S-N 150 duranie una semana aleatoria de la simulacian.

HORMIGON Y ACERQ - 1¢ Trimestre 1939

Documento descargado de www.e-ache.com el 30/04/2026

117



Estudio de Jas solicitaciones de trafico en puentes
atirantados. Aplicacion al dimensionamiento...

con distintas resistencias a la fatiga para dos
millones de ciclos (200, 150, 100, 80 y 50
MPa para 2 - 10° Ciclos).

7.1. Obtencion del area de los tirantes
optima a fatiga mediante la curva
S-N 150

En este apartado se detalla el proceso
seguido para obtener el drea de los tirantes
de retencién que optimiza el comportamien-
to de los mismos a fatiga. Para ello se utiliza
la curva §-N 150 a la que ya se le supone un
cierto margen de seguridad {dicha curva
proviene de fa curva S-N 200 imponiendo un
factor de seguridad de 1.33 al valor del
incremento de tension admisible para 2
millones de ciclos).

El proceso seguido para cada una de las
[ineas de influencia obtenidas ha sido el de
tantear distintas 4dreas dec los tirantes de
relencion y obtener para cada una de ellas el
valor medio del dafio de Miner durante una
semana, extrapolidndolo, posteriormente, a
100 afios de vida ttil.

Como ejemplo, en la Tabla 2 y en la Figu-
ra 10 se representan los valores del dafio de
Miner en 100 afios obtenidos a partir de
determinados valores de la seccién del tiran-
te en el puente 1.

A la vista de la Figura 10 tomamos como
valor éptimo del drea del tirante de reten-
cion el de 47 em?

En la tabla 3 se resumen los resultados
obtenidos para el drea éptima de los tirantes
de cada puente, usando las lineas de influen-
cia completas aproximadas y las lineas de
influencia simphificaclas.

Ambas lineas de influencia proporcionan
valores de las dreas muy parccidos. En con-

A. Mas, J.R. Casas

secuencia, podriamos usar fas lineas obteni-
das con el método simplificado para sustituir
a las completas en fa estimacion del drea
aptima a fatiga de los tirantes de retencion
en el caso de querer simplificar el proceso
de obtencion de dichos resultados.

A contlinuacién, vamos a comparar las
drcas obtenidas tras ¢l estudio con las que
proporcionarfan los criterios de dimensiona-
miento usados en ja actualidad.

Tradicionalmente, ¢l drea que se instala
en un tirante de retencién de un puente ati-
rantado surge como minimo de obiener el
drca mds grande que aparezca de cuatro res-
tricciones basicas.

1) Por un lado, la condicién de servicio
que exige una tension en el tirante inferior a
un 45% de su resistencia dlima a rotura
frente a la accidn de las cargas permanentes
y de la sobrecarga habitual en el tablero,
ambas sin mayorar. Al drea del tirante resul-
tante de esta condicidn de servicio la [lama-
remos A,

A > Nep+ Nge

'T045 -1,

2) Por otro lado, se exige a los tirantes
gue bajo la accion de la sobrecarga {recuen-
te su incremento de tensién sea inferior a 20
Kp/mm?2, Al drea resultante de esta condi-
cion la lamaremos Az 70 oo by

3} En estado limite dltimo y segin el
Eurocédigo, se exige una tensidn en el tiran-
te inferior a un 66% de su resistencia dltima
a rotura, frente a la accidn de las cargas per-
manentes (mayoradas con un factor 1.35) y

Tabla 2: Areas del tirante de retencién y dafio de Miner en 100 afios
para el puente 1.

Area (cm?) 10 20

40 45 50 o0

Dano de Miner £820.36 85.910

12.963

2.5869 1.271 0.6521 (0.1899
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Figura 10. Obtencidn del area dptima a faliga para el puente 1.

Tabla 3. Comparativa entre las dreas dptimas a fatiga obtenidas usando las lincas
simplificadas con las halladas con las lineas completas para los distintos puentes.

Area con linca sencilla (cm?) | Area con linea completa (em?)
Puente 1 49.5 47
Puente 5 41 40.5
Puente 9 34.8 355
Puente 13 30.2 31.8

de toda la sobrecarga (mayorada con un fac-
tor 1.5}, Al édrea del tirante de retencidn
resultante de esta tercera condicidn la lfama-
remos As.

1‘35 " Ncp"' 1.5 - NSC
0.66 - T,

4) Por ultimo, un condicionante a tener
en cuenta es el de que los lirantes tengan
una rigidez suficiente para que, ante cargas
de servicio proporcionen fa mixima ecficien-
cia al sistema de atirantamiento, Este es, sin
embargo, un criterio gue dependerd mucho
de cada caso particular y que, por tanto, no
consideraremos aqui.

El area que aparcece en la Tabla 3 sustitui-
ria en cl criterio tradicional al area A;, ya
que ambas surgen de un intento de evaluar
la fatiga.

En fa Tabla 4 se resumen los resultados
obtenidos para los puentes 1, 5,9 y 13 al pre-
dimensionar el drea de los tirantes segtn los
4 criterios mencionados. Para cada uno de
los puentes se adjuntan los valores de Nep
(axil en el tirante debido a peso propio y
cargas permanentes), Ny (axil en el tirante
debido a la sobrecarga de 0.4 Tm/m?) y los
valores de las dreas obtenidas segiin cada
una de las condiciones descritas anterior-
mente. El drea que se detalla corresponde a
la existente en un tirante de retencién de un
plano de atirantamiento.
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Como podemos ver el drea necesaria para
cumplir la limitacién impuesta por condicio-
nantes de fatiga, ha resultado ser la mas exi-
gente, mientras que las otras dos condicio-
nes arrojan valores del drea muy similares.

También en la Tabla 4 aparece el drea
Agpima que optimiza el comportamiento de
los puentes a Tatiga en un periodo de 100
afios a partir de una curva S-N 150 de los
cables v anclajes del puente.

Dicha drea resulta ser notablemente infe-
rior a la necesaria por motivos estdticos y
muy inferior a la que nos proporciona el cri-
terio tradicional de fatiga. Ante este hecho
pensamos que seria posible rebajar las impor-
tantes exigencias de resistencia a fatiga de
cables y anclajes en los puentes atirantados
actuales, que encarecen notablemente su
fabricacién. En el apartado siguiente, proce-
demos a cuantificar esta posible rebaja.

7.2. Obtencion de la curva 5-N éptima

Se han colocado en cada puente las dreas
necesarias por motivos de resistencia dltima
y s¢ han tanteado diferentes curvas S-N
obteniendo para cada una de ellas el dafio
de Minet en 100 afios. Posteriormente, se ha
representado en la Figura 11 el valor de la
resistencia a fatiga para 2 - 106 ciclos de cada
curva S-N frente al valor del dafio de Miner
en 100 afos para cada uno de los cuatro
puentes elegidos, de tal forma que podemos
obtener el valor que debemos colocar para
2 - 10 ciclos en la curva S-N para obtener un
dafio 1 con las dreas necesarias por motivos
estdticos. Evidentemente, se ha tomado
como valor 6ptimo ¢l mayor de los valores
de la resistencia a dos millones de ciclos
obtenidos para cada puente.

A. Mas, J.R. Casas

A la vista de la Figura 11 y hallando el
valor que corresponde a dafo de Miner en
100 afios igual a 1 para el puente mas desfa-
vorable (evidentemente el puente 1) vemos
que la mdxima rebaja de la resistencia a la
fatiga llegaria a scr de 90 Mpa para 2 - 10¢
ciclos. Es obvio que este valor serfa caracte-
ristico y no llevaria imptlicita ninguna seguri-
dad, en consecuencia, proponemos mayorar
este valor por un factor de seguridad de 1.5
dadas las numerosas incertidumbres y apro-
ximaciones realizadas en el estudio. Por
tanto, estariamos hablando, como minima,
de una curva S-N de pendientes 5y 9, y
resistencia a la fatiga para dos millones de
ciclos de 135 MPa, en cualquier caso bastan-
te inferior al valor de 200 MPa normalmente
asumido e¢n la actualidad. Evidentemente,
no hay que olvidar tampoco que cn ¢l dafio
total a fatiga deben considerarse también los
efectos del viento.

7.3. Formula de estimacion del drea
optima

Entre los resullados obtenidos en (Mas,
1997} destaca la obtencién de una férmula
que telaciona cl valor del dafio de Miner en
100 afios (), el valor del drea del tirante de
retencién (A) y [os pardmetros gcométricos
del puente, luz del vano central (L) y el
nimero de tirantes de retencidn de un plano
de atirantamiento (n). La expresion es:

IOgD o 02499 L gp-0a487 06332 L 07915 . A
El dmbito de aplicacién de esta formula es
cl siguiente. Puentes atirantados de tres
vanos de luces comprendidas entre 200 y 500
metros, con dos planos de atirantamiento y

Tabla 4. Valores de las dreas de un tirante de retencion de los puentes 1, 5,9 y 13
segin las diferentes condiciones existentes en la actualidad y segiin la optimizacion
del daiio de Miney cn 160 aios.

A iseno A(‘n fina
Puente |Ney (Tm) | Noo(Tm) | Ay (en?) | Az () Ag(em?) | 58| O
1 340.88 342.13 79.88 171.06 76.26 -171.06 47
3 338.37 351.44 80.67 175.72 7711 175.72 40.5
9 336.83 356.21 81.06 178.11 77.52 178.11 35.5
13 335.82 358.96 S1.26 179.48 77.75 179.48 31.8
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Figura 11. Valores representativos de las curvas S-N utiizadas (incremento de tensidn
en 2 . 10° ciclos) frente al dano de Miner en 100 afios.

tableros de hormigén para vias de dos carri-
les. La relacién entre la altura de la torre y la
luz del vane central debe ser aproximada-
mente igual a 0.2, v el nimero de tirantes de
retencidn dispuestos en cada torre obedece a
criterios de equilibrio en el sistema, es decir,
nimero de tirantes delanteros aproximada-
mente igual a ndmero de tirantes {raseros
mas numero de tirantes de retencién. Final-
mente, los valores del dafio de Miner en 100
afios deben moverse en los alrededores de 1.

8. CONCLUSIONES Y CRITERIOS
DE DISENO

8. L. Conclusiones generales

A la vista de los resultados obtenidos, y
teniendo en cuenta las simplificaciones reali-
zadas, podemos obtener las siguientes con-
clusiones:

1) El fenémeno de la fatiga en cables y
anclajes de puentes atirantados de hormigén
no es determinante del drea de los mismos
con las teenologias de cables y anclajes exis-
tentes hoy en dia. En efecto, a pesar de no
haberse considerado en el estudio mads
acciones que las del tréfico, el margen de
seguridad existente es suficientemente gran-
de como para poder afirmarlo.

2) Dado que el drea de los tirantes de
retencion viene determinada por el cumpli-
miento de los cstados limites de servicio y
ultimo frente a rotura por esfuerzo axil y
también por el de tener rigidez suficiente
para inmovilizar la torre lo mdximo posible,
pueden rebajarse notablemente las exigen-
cias de cables y anclajes ante la fatiga desde
el punto de vista de su resistencia (otra cosa
serfa el criterio de rigidez), sin pérdida signi-
ficativa de seguridad en un periodo de vida
util de 100 afios. Un valor. recomendable
para la resistencia a la fatiga de los cables y
anclajes seria el de 135 MPa para dos milfo-
nes de ciclos.

3) El modelo estructural simplificado
deducido para el cdlculo de las lineas de
influencia del esfuerzo axil en los tirantes de
retencidn da [ugar a resultados muy simila-
res al caso de utilizar las lincas completas
aproximadas.

4) Se ha obtenido una férmula que rela-
ciona el dafio de Miner en 100 afios (D) con
¢l drea de los tirantes de retencién (A), la
tuz del vano central del puente (L) y el
numero de tirantes de retencién en un plano
de atirantamiento (n). Dicha {6rmula pre-
senta la siguiente expresion:

JogD) = 102499 . -0aas7 _ [ -0.6332 . oS . A
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8.2. Criterios de diseno

Los criterios de disefio que a continuacién
proponemos deben utilizarse con prudencia
dadas las simplificaciones realizadas en su
obtencién y tienen sélo un cardcter orienta-
tivo en puentes donde las cargas del vienlo
sean importantes (no consideradas en la
obtencién de estos criterios). Asimismo no
se han tenido en cuenta los efectos locales
de flexidn cerca de los anclajes ni los cfectos
térmicos sobre el tablero y sobre el cuerpo
del tirante.

Por otro lado, debe tenerse siempre en
cuenta que el drea de los tirantes de reten-
cidn obtenida mediante dichos criterios
puede no ser la condicionante del disefio, al
existir otras condiciones a cumplir por los
tirantes de retencion tales como la de inmo-
vilizar suficientemente a la torre (criterio de
rigidez).

En primer lugar, a la hora de obtener la
seccion de los tirantes de retencién reco-
mendamos prescindir del criterio que indica
que el incremento de tension en los cables y
anclajes ante la sobrecarga sea inferior a
20 Kp/mm?, ya que proporcicna unos valo-
res del drea de los tirantes totalmente des-
mesurados por criterios de fatiga. Evidente-
mente, debemos sustituir esta condicién que
representaba tradicionalmente a las solicita-
ciones de fatiga por otras condiciones que a
continuacion se detallan.

8.2.1. Criterio 1. Resistencia a fatiga
de cables y anclajes

El primer criterio que proponemos se
basa en rebajar las exigencias a fatiga de
nuestros cables y anclajes, a fa vista de los
resultados obtenidos al hallar la curva S-N
Optima, y consisle en tomar como édrea de
los tirantes de retencién la mayor de las dos
siguientes:

Nep + Ne
1.35 - N+ 1.5 N,
Apyu= < 5

0.66 -1,

Con la eleccién de dicha drea nos ascgu-

A. Mas, J.R. Casas

ramos cumplir las dos condiciones estdticas
exislentes, v debemos exigir a nuestros
cables y anclajes la verificacion de una curva
S-Nigual a 1.5 veces la curva S-N denomina-
da éptlima a lo largo de esle trabajo. Esto se
traduce en exigir una resistencia de 135 MPa
para dos millones de ciclos. El factor de
seguridad 1.5 obedece a cubrir las numero-
sas incertidumbres que existen en ¢l proceso
de célculo seguido para la obtencién de la
curva S-N 90 o curva dptima.

8.2.2, Criterio 2. Mantenimiento
de Ias resistencias actuales a la fatiga
de cables y anclajes

El segundo criterio consistiria en sustituir
una de las condiciones estdticas por otra
menos restrictiva, basandose en considerar
como sobrecarga habitual o frecuente, aque-
lla que provoca un 30% del axil provocado
en el tirante al colocar la totalidad de la
sobrecarga en el vano central, y mantenien-
do las actuales exigencias frente a fatiga de
los cables y anclajes, es decir, 200 MPa para
dos millones de ciclos. En efecto, tomaria-
mos como drea de los tirantes de retencidon
la mayor de:

1.35 - Ngp+ 1.5 - Ny
BLU = 0.66 T,

Con esta area cubrirfamos las dos exigen-
cias estdticas y se verificaria que el dafio de
Miner en 100 afios seria inferior a 1 exigien-
do como minimo una curva S-N 150, Para
introducir la seguridad en el criterio deberfa-
mos exigir un valor de la resistencia a la fati-
ga para dos millones de ciclos de 200 MPa
(factor de seguridad 1.33) a la tecnologfa de .
cabies y anclajes utilizada.

8.2.3. Criterio 3. Utilizacion de 1a formula
de estimacion de A im,

El tercer criterio propuesto consistiria en
utilizar la férmula que relaciona el dafio de
Miner en 100 afos con la luz del vano cen-

122

Documento descargado de www.e-ache.com el 30/04/2026

HORMIGON Y ACERO - 1= Trimestre 1999




Estudio de las solicitaciones de trafico en puentes
atirantados. Aplicacion al dimensionamiento...

tral, el ndimero de tirantes de retencidon en
un plano de atirantamiento y el drea del
tirante de retencion.

Con la misma, obtendriamos el areca de
los tirantes de retencidn asociada a un dano
de Miner igual a 1 {(Agum). Finalmente,
tomarfamos como arca de disefio de los
tirantes de retencién el drea mavor de las
tres siguientes:

Nep + Nge
135 Ne+ 15N
Apy= > 5

0.66 -1,

AFaligZI = 15 : A(’)p{il!m
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RESUMEN

Los puentes atirantados ocupan por dere-
cho propio un lugar de privilegio en ¢l
campo de fas grandes y medias luces. Su pro-
gresiva proliferacién ha venido acompatiada
por un desarrollo tecnoldgico de los cables y
anclajes muy elevado. La incertidumbre que
existe actualmente acerca de la resistencia a
la fatipa de estos elementos para distintos
niveles del incremento de tensidén junto al
desconocimiento de las solicitaciones reales
debidas al trafico durante la vida dtil de la
estructura, han conducido a unos criterios de
diseiio de cables y anclajes que pueden estar
excesivamente def lado de la seguridad, con
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la evidente penalizacion econdmica que este
hecho ocasiona. En este marco, el presente
articulo aborda el problema del disefio de
los tirantes y anclajes, utilizando toda la
potencia de los programas de simulacion de
cargas de triafico existentes en la actualidad,
con el objeto de mostrar una metodologia de
andlisis y proporcionar criterios de disefio
del area de los tirantes de retencidn de los
puentes atirantados que, por un lado, nos
dejen del lado de la seguridad y, por otro,
supongan una optimizacidn técnica del com-
portamiento de los mismos ante la solicita-
cion de fatiga debida a las acciones del tréfi-
co de carretera. Los resultados obtenidos
deben considerarse como preliminares
teniendo en cuenta las simplificaciones efec-
tuadas debido a los escasos datos disponi-
hles sobre curvas S-N de tirantes y anclajes.
La disponibilidad futura de una base de
datos de ensayos mds amplia permitird fa
actualizacidén de los resultados obtenidos.

SUMMARY

Over the years, cable-stayed bridges had
became more and more popular in medium

A. Mas, J.R. Casas

and long-span bridge design. Their progress
has been paralel to the technological achive-
ments in the design of stays and anchorage
devices. At present, the uncertainty in the
fatigue resistance of these elements when
different stress ranges are applied and the
lack of knowledge on the real solicitations of
traffic during the service-life are still impor-
tant. Hence, the fatigue design criteria nor-
mally used in stays and anchorages seem lo
be highly overconservative, leading to unne-
cessary budget expenses. A computer pro-
gram for the simulation of traffic flow over
bridges is used in the present work to show a
methodology of analysis to derive the most
efficient cross-section area of backstays.
Based on that, design criteria are summari-
zed to be in the safe side, but still be optimal
from the point of view of fatigue action in
highway cable-stayed bridges. The results
presented are still preliminar due to the sim-
plifications assumed because of the existing
lack of data on S-N curves of cables and
anchorages. Therefore, in the {uture up-
dating and enhancement of the results will
be possible as more experimental data will
be available.
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Normas gue deben cumplir los articulos que se envien
para su publicacion en “Hormigon y Acero”

1. CONDICIONES GENERALES

Los originales de los Articulos que se
deseen publicar en “Hormipén y Acero”, se
enviardn a la Secretaria de la ACHE. Debe-
rdan cumplir rigurosamente las normas que a
continuacidén se especifican. En caso contra-
rio, serdn devueltos a sus Autores para su
oportuna rectificacién.

Los que cumplan los requisitos exigidos
pasardn al Comité de Redaccidn de la Revis-
ta el cual, previo informe y evaluacion de su
calidad por los correspondientes Censores,
decidird si procede o no su publicacion, sugi-
riendo eventualmente alb Autor los cambios
que, en su opinidn, deben efectuarse para su
final publicacién en “Hormigdn vy Acero™.
Toda correspondencia en este sentido se
mantendrd directamente con e Autor o pri-
niero de los Autores que figuren en el
Articulo.

Los originales que por cualquier causa no
fueran aceptados se devolverdn al Autor.

2. PRESENTACION DE ORIGINALES

Los originales de los Articulos se presen-
tardn, preferentemente, en disquete, en pro-
gramas de tratamiento de texto de uso gene-
ralizado (Wordperfect, Word, elc.}. Ademads,
se mandardn dos copias escritas en papel,
por una sola cara, en hojas tamafio UNE
Ad, y con las figuras, fotografias y tablas,
con ¢l tamafic que se proponga para su
reproduccién.
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2.1. Titulo

El titulo, en espafiol, francés e inglés debe-
ré ser breve y explicito, reflejando claramen-
te el contenido del Articulo. A continuacién,
se hara constar nombre y apellidos del
Autor o Autores, titulacidn profesional v, si
procede, Centro o Empresa en el que desa-
rrolia sus actividades.

2.2. Resnmen y palabras clave

Todo Articulo deberd ir acompafiado de
un resumen en espaficl e inglés, de extension
no inferior a cien palabras (unas ocho lineas
mecanografiadas) ni superior a ciento cin-
cuenta palabras (doce lineas).

Asimismo, se acompafiardn entre (res y
seis palabras clave, en espartiol, que permitan
la identificacién bibliogrdfica dentro del
area técnica especifica del Articulo.

2.3. Grificos y figuras

Los gralicos y liguras deberdn ir numera-
dos correlativamente en el orden en que se
citen en el texto, en el cual deberd indicarse
el lugar adecuado de su colocacion.

Serdn reproducibles, de muy buena cali-
dad. Todas las figuras Hievardn su correspon-
diente pie explicativo y el tamafio de letra se
elegird de tal modo gue se legihle en la figu-



ra al tamafio en que se vaya a reproducir en
la Revista.

Se recomienda gue los gréaficos y figuras
sean especificamente preparados para su
publicacién.

2.4. Fotografias

Se procurard incluir sélo las que, teniendo
en cuenta su posterior reproduccion, sean
realmente ttiles, claras y representativas.
Con independencia de las copias que se
piden para formar la maqueta, los originales
deberan presentarse en copias de papel
opaco, negro o en color, en negativo, o en
diapositivas. Irdn numeradas correlativa-
mente, como fotografias, en el orden citado
en el texto, y llevardn su correspondiente pie
explicativo.

2.5. Tablas y cuadros

Cumplirédn las condiciones indicadas para
las figuras en el punto 2.3. Llevardn numera-
cién correlativa, citada en el texto y un pie
con la explicacién adecuada y suficiente
para su interpretacién directa,

2.6. Unidades

Las magnitudes se¢ expresaran en unida-
des de] Sistema Internacional (S.1.) segtn las
UNE 5001 y 5002. Transitoriamente, duran-
te el aiio 1999 se admitird la utilizacidn con-
junta del S.I. y el sistema de unidades hasta
ahora de uso habitual en la comunidad téc-
nica (M.K.S.)

2.7. Formulas, letras griegas,
subindices y exponentes

En las férmulas se procurard la méaxima
calidad de escritura y emplear las formas mas
reducidas, siempre que no entrafien riesgo de
incomprensidn, Para su identificacion se utili-
zara, cuande sea necesario, un nimero entre
paréntesis, a la derecha de la fdrmula.

Se elegird un tipo de letra (Times New
Roman u otra similares) tal que las letras
griegas, subindices y exponentes resulten per-
fectamente identificables, procurando evitar
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los exponentes complicados y letras afectadas
simultdneamente de subindices y exponentes.

Se diferenciardn claramente mayisculas y
minudsculas y aquellos tipos que puedan
inducir a error (por ejemplo,falyel 1;1a O
y el cero; la K y la k, etc.).

2.8. Referencias bibliograficas

Las referencias bibliograficas citadas en el
texto se recogeran al final del mismo, dando
todos los datos precisos sobre la fuente de
publicacidn, para su localizacion.

Las citas en el texto se hardn mediante
nimeros entre paréntesis. En lo posible, se
seguirdn las normas iniernacionales utiliza-
das generalmente en [as diversas publicacio-
nes, es decir:

Referencias de Articulos publicados
en Revistas

Apellidos e iniciales del Autor o Autores;
titulo del Articulo; nombre de la publica-
cién; nimero del volumen vy fasciculo; fecha
de publicacién, y nimero de la primera y
dltima de las paginas que ocupa el Articulo
al que se refiere la cita.

Referencias de Libros

Apellidos e iniciales del Autor o Autores;
titulo del Libro; edicion; editorial y lugar y
afio de publicacidn.

3. PRUEBAS DE IMPRENTA

De las primeras pruebas de imprenta se
enviard una copia al Autor para que, una
vez debidamente comprobadas y corregidas,
las devuelva en el plazo maximo de quince
dias, con el fin de evitar el riesgo de que la
publicacion de su Articulo tenga que apla-
zarse hasta un posterior nimero de “Hormi-
gbén y Acero”.

En la correccién de pruebas no se admiti-
rdan modificaciones que alteren sustancial-
mente el texto o la ordenacion del Articulo
original
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Sr. Director del Banco de.. e ceseeeniinns -

Agencia ..,

L0 N

LG A1 T CGaip0 POstal i

Muy Sr. mio:

Le tuego que. con cargo @ Ja cuenta cuyos datos relaciono mds abajo. aticnda hasta nuevo aviso los recibos er
Cientifico-léenica del Hormigdn Estructural ACH

lidos por la Asociacién

Alemamente,

Lugar, FECNA Y T oo oreesceses oressnnstsss s o sss oot nes

I'A BANCAREA

THIIAT e e e

Cadigo cuenia cliente: Banco

NUIMETO CUCHIA Lot e rsssssereessennss e
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MIEMBROS DE LA ASQCIACION
CIENTIFICO-TECNICA DEL HORMIGON ESTRUCTURAL

{Continuacion de int. Portada)
COLEGIO DE INGENIEROS TECNICOS DE OBRAS PUBLICAS,—~Miguel Angel, 16. 28010
Madrid.

COLEGIO OFICIAL DE APAREJADORES Y ARQUITECTOS TECNICOS.—Santa Eugenia,
19. 17005 Gerona,

COL.LEGI OFICIAL D'ARQUITECTES DE CATALUNYA, Biblioteca.—Plaga Nova, 5.
08002 Barcelona.

C.T.T. STRONGHOLD, S.A.—Aribau, 185. 08021 Barcelona.

DIRECCION GENERAL DE O.P. Y TRANSPORTES (Servicio Carreteras).~Calvo Sotelo,
15, 1212 26003 Logrofio.

DYWIDAG - SYSTEMS INTERNATIONAL, S.A.—Azor, 25-27. Poligono Industrial Mataga-
Hlegos. 28940 Fuenlabrada (Madrid).

EMESA-TREFILERIA, S.A.—Apartado 451. 15080 La Coruia.

EPTISA, SERVICIOS DE INGENIERIA, S.A.~Arapiles, 14-4® |zda. 28015 Madrid.

ESTEYCO, S.A.—Menéndez Pidal, 17. 28036 Madrid.

FERROVIAL, S.A.~-Principe de Vergara, 125. 28006 Madrid.

FORMIGONS GIRONA, S.A.—Carretera C-250 de Girona a Sant Felid de Guixols, Km. 4,3.
17242 Quart (Girona).

FREYSSINET, S.A.—General Peron, 24, 28020 Madrid.

FUNDACION AGUSTIN DE BETHENCOURT.—ETSIC C. y P. Ciudad Universitaria. 28040
Madrid.

GRACE, S.A.~Apartado 523. 08080 Barcelona.

HIERRO INSTALADO Y SUMINISTRADO, S.A. {HIS, S.A.).-Luis Montoto, 105, 4° K.
41007 Sevilla.

HUARTE, S.A.—Oficina Técnica.—C/Gobelas, 35-37. 28023 El Plantio (Madrid).
IBERDROLA, S.A. Servicio Formacion.—Referencia 3001. Gardoqui, 8. 48008 Bilbao.
INDUSTRIAS GALYCAS, S.A.—Portal de Gamarra, 46. 01013 Vitoria.

JOSE ANTONIO TORROJA. (Oficina Técnica).~Principe de Vergara 103. 28006
Madrid.

MECANOGUMBA, S.A.-Apartado 23. 08100 Mollet del Vallés (Barcelona).

MEKANO-4, S.A.—Poligono Can Magarola. Carretera N-152, Km. 19,8. 08100 Mollet del
Vallés (Barcelona).

NECSO. Entrecanales Cubiertas, S.A.—Ava. Europa, 18. Parque Empresarial La Moraleja,
28108 Alcobendas (Madrid).

PACADAR, S.A.-Hermosilla, 57. 28001 Madrid.

PREFABRICACIONES Y CONTRATAS, S.A.~Apartado 138. 36600. Villagarcia de Arosa
{Pontevedra).

PREFABRICADOS CASTELO, S.A.-Ap. 11. Poligono Industrial ATIOS. 36080 Porrifo
{Pontevedra).

PREVALESA, S.L.-Avda. Blasco Ibanez, 20. 46010 Valencia.

PROYECTOS Y ESTRUCTURAS, S.A. (PROES).—Padre Damian, 42-1° D. 28036 Madrid.

SERI/ER, IN)GENIEFH'A Y SISTEMAS, S.A.—~Avda. de Zugazarte, 56. 48930 Las Arenas

izcaya).

SOCIEDAD DE ESTUDIOS DEL TERRITORIO E INGENIERIA, S.A.—Avenida Cardenal
Herrera Oria, 167. 28034 Madrid.

TECPRESA, S.A.—Velazquez, 105. 28006 Madrid.

TIERRA ARMADA, S.A.—P? Castellana, 165. 28046 Madrid.

TREFILERIAS QUIJANO, S.A.~Féabrica de Forjas de Buelna. 39400 Los Corrales de Buelna
(Cantabria).

TRENZAS Y CABLES, S.L. (TYC, S.L.).-Monturiol, 5. 08210 Barbera del Vallés (Barcelona).

VSL IBERICA, S.A.-Aribau, 185, 32, 22. 0802t Barcelona.

La Asociacion Cientifico-Técnica del Hormigén Estructural se complace en expresar publi-
camente su agradecimiento a las Entidades citadas, por la valiosa ayuda que le prestan,
con su especial aportacion econdmica, para el desenvolvimiento de los fines que tiene enco-
mendados.
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