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PRESENTACION

En 1992, la Subdireccion General de Tecnologia y Proyectos, de la Direcciéon General
de Carreteras, puso en marcha una linea de investigacién sobre las posibilidades de
utilizacién del pretensado exterior en puentes de carretera.

Esta investigacion englobaba la totalidad de aspectos del pretensado exterior: estudio
del estado actual de la técnica, analisis estructural y verificacion de estados limites,
elementos tecnoldgicos y detalles.

En 1993 apareci6 el primer resultado de estos trabajos, la monografia titulada «Pre-
tensado exterior en puentes de carretera. Estado actual de la técnica», que recogia
una recapitulacion del conocimiento existente del pretensado exterior hasta el mo-
mento de inicio del estudio. Dicha publicacién obtuvo el éxito esperado, dado el ca-
racter innovador del tema tratado, reafirmando a la Subdireccién General de Tecnolo-
gia y Proyectos en su intencidn de continuar el estudio.

Para ello se encargé a los mismos autores de la primera parte, D. Angel C. Aparicio
Bengoechea, Catedratico de Puentes, y D. Gonzalo Ramos Schneider, ambos Dres.
Ingenieros de Caminos, Canales y Puertos, de la Universidad Politécnica de Catalu-
fa, el estudio de la seguridad de este tipo de puentes frente a su rotura por flexién.
Como se vio en el estado actual de la técnica, éste es uno de los aspectos que mas
diferencia el pretensado exterior del convencional, junto a la existencia de dispositivos
de anclaje y desviacion de los tendones. ‘

Esta monografia que aqui se presenta es el fruto de dicho trabajo y recoge los resul-
tados de un amplio estudio paramétrico realizado sobre mas de cien tableros de
puentes de carretera de hormigén, pretensados con tendones no adherentes exterio-
res a la seccion, de diversas tipologias longitudinales y transversales, ofreciendo con-
clusiones de directa aplicacién a los proyectistas. Creemos que es una aportacién im-
portante en el campo de la verificacion de la seguridad frente a rotura de los puentes
con pretensado exterior y esperamos que contribuya a la difusion de esta técnica en
nuestro pais.

Este trabajo, como el anterior, ha sido posible gracias a la financiacion de la Subdirec-
cién General de Tecnologia y Proyectos de la Direccion General de Carreteras, quien
esta haciendo un esfuerzo importantisimo, no siempre bien conocido, por mantener
en su area un nivel de innovacion y desarrollo puntero.

Los Autores



OBJETIVOS DEL ESTUDIO

Como ya se puso de manifiesto en la monografia titulada «Pretensado exterior en
puentes de carretera. Estado actual de la técnica», editada por el Ministerio de Obras
Publicas, Transportes y Medio Ambiente en 1993, una de las principales diferencias
entre el pretensado exterior y el pretensado interior adherente es su comportamiento
en estados avanzados de carga, lo que redunda en la verificacion de su seguridad
frente a rotura por flexion.

En efecto, en el caso de un puente con pretensado interior adherente, el incremento
de deformacion que sufre la armadura activa entre su estado permanente y el de ro-
tura es igual al incremento de deformacién que experimenta el hormigdn que le cir-
cunda. En definitiva, existe compatibilidad de deformaciones entre acero activo y hor-
migon, merced a la presencia de inyeccion. Esto permite realizar un analisis
seccional, obteniendo el momento Gltimo que resiste cada seccién del tablero del
puente de forma independiente.

El pretensado exterior es siempre no adherente, no existiendo la compatibilidad de
deformaciones descrita para el pretensado interior adherente. En este caso, solo exis-
te compatibilidad de movimientos en los puntos en los que el tendén esta unido a la
estructura, es decir, anclajes y desviadores. En la figura 1 se muestra el caso de una
viga isostatica con pretensado exterior sometida a una carga exterior, observandose
que hay desplazamientos relativos entre los tendones y la estructura, en especial en
centro luz.
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Figura 1




La no existencia de compatibilidad impide calcular el incremento de deformacion del
tenddn entre la situacién permanente y la de rotura mediante el incremento del hormi-
gén a nivel del cable, debiéndose evaluar a nivel estructural. Asi, el incremento de de-
formacién del tenddn de la figura 1 es, suponiendo la existencia de deslizamiento libre
en los desviadores:

pe - LA -@L+L)
p @L +L,)

Siendo, por tanto, el incremento de tension del acero de pretensado entre el estado
permanenie y el de rotura de

Ao, = E Ae,
y la tensién a considerar en el tendén en la situacién de rotura de

= / <
O, =0, t Ao, < fpd

Esta tension de rotura es, en general, inferior al limite elastico del hormigén afectado
por el coeficiente de seguridad (fpd), que es la tensidn que normalmente alcanza el
acero de pretensado interior adherente en las secciones criticas.

Se observa, por tanto, que la eficacia del pretensado exterior en Estado Limite Ultimo
es inferior a la del pretensado interior adherente, al alcanzar una tensioén inferior. Ade-
mas, la evaluacion del incremento de tensidn entre el estado permanente y el de rotu-
ra es compleja, pues debe realizarse a nivel estructural, calculandose los movimien-
tos del tablero en toda la longitud del mismo.

Las normativas existentes a nivel mundial sobre proyecto de puentes con pretensado
exterior solucionan este problema de diversas formas. Basicamente, las normativas
europeas permiten tener en cuenta este incremento de tension si se calcula mediante
un analisis no lineal de toda la estructura hasta rotura, siendo este incremento nulo si
no se realiza este calculo. Las normativas americanas proporcionan férmulas aproxi-
madas, alguna de ellas derivadas de estructuras con comportamientos no compara-
bles, para obtener dicho incremento de tensidn. Un resumen mas extenso de estas
normativas puede consultarse en la monografia del M.O.P.T.M.A. anteriormente citada.

Dado que considerar nulo este incremento de tension penaliza el disefio de puentes
con pretensado exterior pues incrementa el pretensado necesario y, por otro lado, es
inabordable en la practica profesional diaria realizar un analisis no lineal de todas las
estructuras con pretensado exterior, la Subdireccion General de Tecnologia de la Di-
reccion General de Carreteras encargé este estudio, cuyos objetivos concretos son:

1 Desarrollar un programa de analisis no lineal, tanto mecanico como geomé-
trico, para el andlisis de puentes de hormigdn, con pretensado exterior, hasta
rotura.

2 Realizacion de un estudio paramétrico para la obtencion del incremento de
tensién en el acero de pretensado en rotura, para diversos esquemas estati-
cos (vigas isostaticas y continuas), luces, secciones transversales (cajon o
seccion en m), trazados de pretensado, esbelteces y modos de construccion:
monolitica o por dovelas.

3 Obtencion de unos incrementos de tension del acero de pretensado en rotu-
ra, en funcién de los parametros enunciados en el punto 2, que permitan rea-
lizar una verificacion seccional de la seguridad de estas estructuras frente a
fa rotura por flexion, similar a la verificacion de estructuras con pretensado in-
terior adherente, lo que sin duda redundard en simplificar el calculo de estas
estructuras igualando su nivel de seguridad.

A continuacién se desarrollan estos tres puntos en los siguientes apartados, poniendo
especial hincapié en las posibilidades de aplicacién practica del presente estudio, por
parte del proyectista.



2.1 ELEMENTOS VIGA
DE HORMIGON
ARMADO

MODELO DE ANALISIS

Como se ha expuesto en el apartado anterior, el primer objetivo de este estudio con-
sistié en el desarrollo de un programa de analisis para el estudio del comportamiento
hasta rotura de puentes de hormigén con pretensado exterior.

El programa desarrollado esta basado en el Método de los Elementos Finitos. Trata-

mientos rigurosos y amplios de este método pueden consultarse en inglés en [1y 2} y
en castellano en [3]. Las caracteristicas basicas del programa son:

a) Analiza estructuras tanto isostaticas como continuas.

b) Realiza un analisis no lineal de la estructura tanto por el material, (ecuaciones
constitutivas no lineales del hormigén y de los aceros activo y pasivo y existencia
de fisuracién del hormigén traccionado), como por la geometria, expresando las
ecuaciones de equilibrio en la posicion deformada. :

¢) Modeliza las posibles juntas entre dovelas, permitiendo el estudio de puentes
construidos de forma monolitica y de puentes construidos mediante dovelas pre-
fabricadas. ‘

d) Permite el estudio de dos tipos de vinculacién entre los tendones de preten-

sado exterior y los desviadores: libre deslizamiento del tenddn en los desviado-
res o deslizamiento impedido.

Para ello, utiliza tres tipos de elementos:

a) Elementos viga de hormigdn armado.
b) Elementos de pretensado.
c) Elementos tipo junta entre dovelas.

A continuacion se presenta una muy breve descripcion de todos estos elementos,
pudiéndose encontrar un desarrollo detallado del modelo de analisis en la referen-
cia [4].

Son elementos de 2 nodos, rectos, con 6 grados de libertad por nodo, con formula-
cion tipo Bernoulli {5].
Para este elemento se aceptan las siguientes hipétesis:

a) Las secciones permanecen planas después de la deformacion.

b) Se desprecian las deformaciones de cortante.

c) Se admite libre alabeo de la seccidn, estando ios grados de libertad de tor-

sion desacoplados del resto.
9



2.2 ELEMENTOS DE
PRETENSADO

2.3. ELEMENTOS
JUNTA ENTRE
DOVELAS

10

La no linealidad mecanica, incluyendo fisuracion, se tiene en cuenta mediante
la actualizacion de la matriz de rigidez de la estructura en cada iteracién. Para
ello se discretizan las secciones que forman los elementos en filamentos, eva-
luandose la rigidez de las secciones mediante integrales sobre la seccidn tenien-
do en cuenta el estado tensional de cada filamento. Las curvas tension deforma-
cion de los materiales hormigon y acero pasivo han sido tomadas del Cédigo Mo-
delo [6].

Asimismo se ha incluido el tension stiffening, o contribuciéon del hormigén entre fisu-
ras, mediante la modificacién del diagrama tension - deformacién del acero pasivo,
segun el modelo descrito en [7].

Los elementos de pretensado son elementos rectos, unidos a la estructura en sus ex-
tremos, excéntricamente a los nodos de los elementos de hormigén. Los tendones se
modelizan mediante series de estos elementos. Permiten modelizar tanto pretensado
interior adherente como pretensado exterior no adherente, opcién necesaria de cara a
estudiar casos de pretensado mixto.

En el caso de pretensado interior adherente, los segmentos de pretensado coinciden
con los elementos de hormigon, estableciéndose en las uniones tendén-viga una rela-
cion de adherencia perfecta.

Para el pretensado exterior no adherente, los segmentos de pretensado se extienden
entre anclajes y desviadores. En este caso la vinculacién entre tendén y viga, en los
desviadores, puede ser de dos tipos:

a) Libre deslizamiento del tendén en los desviadores.
b) Deslizamiento impedido del tendén en los desviadores.

lo cual modeliza los dos comportamientos extremos del tablero.

La evaluacion de los movimientos del tendén a partir de los movimientos nodales, cal-
culo de deformaciones y tensiones, matriz de rigidez, etc. pueden consultarse amplia-
mente en [4].

Una de las aplicaciones mas importantes del pretensado exterior, tal como se expuso
en la anterior monografia, se produce en los puentes construidos mediante dovelas
prefabricadas. En consecuencia, un estudio del comportamiento de puentes con pre-
tensado exterior debe abarcar este procedimiento de construccion.

La existencia de juntas entre dovelas prefabricadas diferencia, de forma notable, el
comportamiento estructural frente a una estructura monolitica. Las juntas entre do-
velas actuan como fisuras predeterminadas y discretas, concentrandose en ellas
las rotaciones y las deformaciones. Es por ello fundamental modelizar correctamen-
te el comportamiento de estas zonas singulares mediante un elemento especial.

La mayoria de elementos tipo junta desarrollados presentan problemas numéricos,
debido a la diferencia de rigidez entre dichas secciones y los tramos entre juntas que
permanecen no fisurados.

De entre los diversos modelos estudiados para este trabajo, se adopté uno que modeli-
za la junta como un elemento de hormigon en masa, con las siguientes caracteristicas:

a) Nula resistencia a la traccion.
b) Inexistencia de armadura pasiva pasante.

¢) Longitud igual al canto de la pieza.



2.4 VERIFICACION
DEL MODELO

Por otro lado, la posible existencia de tendones internos adherentes atravesando
una junta abierta presenta problemas de distribucién de deformaciones en el tra-
mo de tendén entre labio de junta. Estos problemas han sido resueltos mediante
una modelizacion especial de esos tramos de tenddn, que se encuentra desarro-
llada en [4].

El modelo que aqui se ha presentado brevemente ha sido verificado mediante compa-
racion de resultados con otros estudios tedricos y experimentales.

Asi, para la comprobacion de los elementos de hormigén armado, pretensado interior
adherente y de la no linealidad mecanica, se han utilizado los resultados obtenidos en
8].

Los aspectos relacionados con el pretensado exterior, con construccién monolitica y
por dovelas, se han verificado por comparaciéon con los ensayos experimentales de-
sarrollados en el C.E.B.T.P., que pueden consultarse en [9].

En todas las comparaciones se observa una muy buena aproximacion del modelo con
los ensayos experimentales, hallandose reflejadas estas comparaciones en [4].

11



3.1

PLANTEAMIENTO

ESTUDIO PARAMETRICO

Tal como se ha expuesto en el primer apartado de esta publicacién, para evaluar la
seguridad frente a rotura de puentes con pretensado exterior, €s necesario conocer
el incremento de tensidén que sufre el acero activo entre el estado permanente y el
estado limite ultimo. El estudio paramétrico que aqui se presenta tiene por objeto
obtener dicho incremento en funcién de los distintos factores que influyen sobre él.

Para determinar cudles son estos factores acudimos a la evaluacién del momento uiti-
mo, a nivel seccional, de una estructura con pretensado exterior. Dicho momento Uiti-
mo tiene la siguiente expresion:

M,=(Af +A o)z

P pu

A_: Area de armadura pasiva
f . tension de cdlculo del acero pasivo
A Area de pretensado

O, tension que alcanza el acero de pretensado en rotura

Z. brazo mecanico
Una vez fijada la cuantia de pretensado (A p) por criterios de Estado Limite de Servi-

cio, la seguridad de la estructura depende de tres variables: A, a,YZ Estas son las
variables basicas del problema.

A su vez, estas variables basicas dependen de una serie de factores:
—El valor de A_ depende, obviamente, de la cuantia de armadura pasiva.
—o,, se descompone en

O, =0, + Aa'p

donde

AL
AUP= T Ep

siendo L la longitud entre anclajes.

AL depende, a su vez, de la flecha ultima, la cual viene condicionada por la es-
beltez, el esquema estatico (isostatico o continuo), el esquema constructivo (mo-
nolitico o por dovelas prefabricadas) y el tipo de seccidn (cajon o en =).

—El valor de z depende del tipo de seccién (cajén o en ).

En el caso de puentes continuos, hay que afhadir la capacidad de redistribucién de es-
fuerzos, que suele hacer que el momento de célculo real, evaluado a partir de un ana-
lisis no lineal, sea menor, en una seccién de vano, que el obtenido por la mayoracion
de esfuerzos de un calculo elastico.

13
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Las variables que se han considerado en este estudio paramétrico han sido, por tan-
to, las siguientes:

1 Esquema estatico (isostatico o continuo)

2 Esquema constructivo (monolitico o por dovelas)

3 Seccion transversal (cajén o en 7).

4 Esbeltez

5 Cuantia de armadura pasiva

6 Longitud entre anclajes de tendones de pretensado

En los estudios realizados, en el caso de puentes monoliticos, el pretensado siempre
se ha dimensionado con el criterio de cubrir el Estado Limite de descompresion, utili-
zando el valor medio de la fuerza de pretensado. Para los puentes por dovelas, debi-
do a la ausencia de armadura pasante en las juntas, se ha dimensionado el pretensa-
do con el criterio de cumplir el Estado Limite Ultimo de rotura por flexion.

En cuanto a las hipétesis adoptadas, cabe resaltar las siguientes:

—S8e ha supuesto, en todos los casos, comportamiento tipo viga de los tableros;
es decir, no se ha incluido en el analisis el efecto de ia excentricidad del carro de
la vigente Instruccién Espafola de Acciones. Esta excentricidad no afecta al in-
cremento de tension de los tendones.

—Todos los puentes se han analizado adoptando la hipétesis de que los tendo-
nes poseen libre deslizamiento en todos los desviadores. Esta hipétesis es con-
servadora, por lo que los resultados de los analisis estan del lado seguro.

—En el caso de puentes construidos mediante dovelas prefabricadas se ha su-
puesto que dichas juntas son secas; es decir, no estan impregnadas de resina
epoxy. Esta suposicion también tiene caracter conservador.

Los materiales que se han considerado se muestran en la tabla 1.

Mater. Resist. compres. Defor. c. Resist. traccién Defor. t. Médulo elast.
f, = 350 Kp/em? € =00022 £ = 22,3 Kp/om? E_ = 355.457 Kp/cm?
H-350 c.ov.=0,10 & - 00038 cov.=0,10 €,=15E* c.ov.=0.10
f., =419 Kp/cm? oum T fum = 26,7 Kp/cm? E_. =388.920 Kp/cm?
f,=400Kpiem® | o ooos | =244 Kplem? E,, = 380.000 Kp/cr?
H-400 cov. =010 & B 0‘0038 cov. =010 €,=15E~ cov. =010
f.=478 Kpfem? | ™ 7 fum= 29.2 Kp/cm? E_ =415.401 Kp/cm?
Acero f .= 5.100 Kp/cm? _
pasivo " cov. =005 e,=0.01 £ —KQ';C?;)éOOO
fm= 5557 Kp/cm? p
Acero , = 170 Kp/mm?
activo = 190 Kp/mm?

Tabla 1: Caracteristicas de los materiales

En todos los casos se han considerado valores medios de las resistencias, obtenidos
a partir del valor caracteristico mediante los coeficientes de variacion (c.o.v.) indica-
dos en la tabla. Para los puentes en cajon se ha utilizado el hormigén H-350, mientras
que para los puentes en seccion en 7 se ha utilizado el H-400 dado que estas seccio-
nes son muy sensibles a la limitacion de precompresiones iniciales, necesaria para
evitar una eventual microfisuracién longitudinal.



Las curvas tension - deformacion utilizadas en el andlisis son las propuestas por el
Caodigo Modelo 90 [6].

3.2 CASOS El estudio consta de 102 puentes, los cuales estan reflejados en las tablas 2, 3 y 4.
ESTUDIADOS En ellas se exponen todos los casos estudiados en cuanto a luces, cantos, seccion
transversal, esquema estatico y constructivo.

L=30m L=40m L=50m

H=2.00 H=2.00 H=220

A, H=220 H=270

. H=270 H=3.30

MONOLITIC. H=2.00 H=200 | H=220

TABLEROS A, H=220 H=270
ISOSTATIC. H=270 H=3.30
SECCION H=2.00 H=2.00 H=220
CAJON A.. H=220 | H=270
H=270 H = 3.30

DOVELAS H=2.00 H=2.00 H=220

A, H=220 H=270

H=270 H=3.30

Tabla 2: Puentes isostdticos de seccion cajon

L=30m L=40m L=50m

H=2.00 H=2.00 H=2.20

TABLEROS A, H=220 H=270
ISOSTATIC. [ H=270 H=3.30
SECCION MONOGLITIC. H=2.00 H=2.00 H=2.20
EN I1 A, H=2.20 H=270
H=270 H=3.30

Tabla 3: Puentes isostdticos de seccion en o

L=50m
Trazado 1 vano Trazado 2 vanos | Trazado 3 vanos
hip. car. [ hip. car. | hip. car. | hip. car. | hip. car. | hip. car.
1 2 1 2 1 2

H=2.00 |H=2.00 |H=2.00 | H=2.00 |H=2.00|H=2.00
H=220 |H=220 [H=2.20 |H=2.20 | H=2.20 | H = 2.20
H=270 |[H=270|H=270[H=2.70 [H=2.70 | H=2.70
, 1™ |H=330 |H=330|H=330|H=330|H=330|H=3.30

MONOLIT. H=200 |H=2.00 |[H=2.00 |H=2.00 | H=2.00]{H=2.00
H=220 |[H=220|H=220[H=220[H=220]H=220
H=270 |[H=270 |H=270|H=270|H =270 H=2.70
TABL. * |'H=3.30 |H=3.30 |[H=3.30 |H=3.30 |H=23.30] H=3.30
CONT. 1H=2.00 [H=2.00
Traz. H=2.20 H=2.20

» |[H=270 [H=270

DOVE- H=3.30 |H=3.30
LAS H=2.00
Traz. H=2.20
#2 H=270
H=3.30

Tabla 4 Puentes continuos seccion cajon
15
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4
Mg, +s,

3.2.1 Esquema estético

El esquema estatico longitudinal de las vigas isostaticas se muestra en la figura 2, in-
dicandose la posicion de los desviadores para los distintos casos, asi como el esque-

ma de carga.
Tramos isostdticos Monoliticos Sin juntas
Dovelas: long= 5 m
| ! I
! | !
| | !
P ] | —4
! : P
|

\

/ i H
1
|
|

— - = = = T |-

|
I
a b I a
L
L H a b :
30 m 2.00 m 10 m 10 m . !
40 m} 22270 13 m 14 m
50 m| 220330 16 m 18 m H#1.50 (G14G2)+P+y(q+Q)
'Figura2

En el caso de puentes continuos, se han modelizado puentes de infinitos vanos iguales de
50 m de longitud mediante esquemas de 5 vanos de 50 m de longitud aplicando en sus
extremos los momentos de empotramiento debidos a peso propio y a carga permanente
(figura 3). En las figuras 3 y 4 se muestran las dos hipétesis de carga estudiadas para los
puentes continuos: sobrecarga en vano central y sobrecarga en dos vanos centrales.

207
207 1 207

q=0.4 Tm/nt

b
qu+gz

!

, I

| j | |

| i | |

[ | | |

| |
S f 5 S -3
1

50 -
Cotas en mis

Esquema longitudinal: Viga continua (5 vanos)
Hipétesis de carga (#1): §gj+g2§*1.5+P+7(q+O)

en vano

Figura 3
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Mo +q,

207
20T ‘ JZOT

q=0.4 Tm/m2

Mg +q,

Cotos en mis

Esquema longitudinal: Viga continua (5 vanos)
Hipotesis de carga (#2): 1.5 §g1+92§+P+7(q+Q)

2 vanos

Figura 4

3.2.2 Seccién transversal

Las secciones transversales utilizadas se recogen en las figuras 5 a 17, mostrandose
secciones cajon, de vano y proximas a apoyos en tableros continuos, y secciones
en .

Las secciones en 7 s6lo se han estudiado en el caso isostatico, pues en el caso de
estructuras continuas no constituyen una solucién de uso generalizado, al ser necesa-
rio disponer forjado en la zona de apoyos 0, para mantener una seccion en  pura,
acudir a hormigones de alta resistencia.

3.2.3 Cuantias de armaduras

En los puentes monoliticos se han estudiado dos cuantias de armadura pasiva: A,
y A,

El valor de A, corresponde a una cuantia minima de armadura pasiva (0,15% A ) ne-
cesaria por retraccion, sin que apenas tenga influencia en la resistencia ultima por fle-
xo-compresion.

El valor de A - e ha calculado de forma que la estructura tenga seguridad suficiente a
flexo-compresion, suponiendo que el incremento de tension del acero de pretensado
(Aap) alcanza en todos los casos un valor de 10 Kp/mm?2.

En los puentes por dovelas, y debido a la ausencia de armadura pasiva pasante a tra-
vés de las juntas, la cuantia de armadura pasiva no tiene influencia sobre el compor-
tamiento dltimo, por lo que se ha variado la cuantia de pretensado: Ap, y Apz.

A, es el pretensado necesario para que la estructura presente seguridad suficiente
frente a la rotura por flexo-compresion en la hipotesis de que el incremento de tensién
sea nulo (Ag, = 0) y, por tanto, la tension Ultima sea igual a la tension después de pér-
didas diferidas (o, =0,.).

17
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A, es el pretensado necesario para que la estructura presente seguridad suficiente
frente a la rotura por flexo-compresién en la hipétesis de que el incremento de tension
alcance 10 Kp/mm? (Ao, = 10 Kp/mm?).
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3.2.4 Trazado de pretensado

El trazado de pretensado en los puentes isostaticos se muestra en la figura 2, donde
se indica la posicion de los desviadores en funcién de las diversas luces estudiadas.

En el caso de puentes continuos, se han disefado tres trazados de pretensado (figuras
18, 19 y 20). Estos tres trazados corresponden a tendones que recorren 1 vano, anclan-
do en todas las traviesas sobre apoyo, tendones que recorren 2 vanos, anclando en tra-
viesas alternativas y tendones que recorren 3 vanos, anclando cada tres traviesas.

La disminucién del nimero de anclajes resulta econdmica y facilita de forma impor-
tante el proceso constructivo pero, por contra, conlleva menores incrementos de ten-
sidn del acero activo, como se vera mas adelante.
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Figura 18: Trazado tendones anclados cada 1 vano.
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Figura 19: Trazado tendones anclados cada 2 vanos.
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Figura 20: Trazado tendones anclados cada 3 vanos.

En el caso de puentes por dovelas continuos, sélo se ha considerado el trazado sobre
1 vano, dado que los otros trazados no son posibles con los procecimientos de cons-
truccién que habitualmente se utilizan al emplear dovelas prefabricadas.

3.3 Resultados

Una vez realizado el andlisis de los 102 puentes, se ha procedido a estudiar los resul-
tados obtenidos, agrupando los resultados mds importantes en una serie de tablas
que se muestran a continuacion. En dichas tablas se especifican la luz, el canto, el
pretensado dimensionado, drea de armadura pasiva dispuesta que colabora en fle-
xion, hipétesis de carga (puentes continuos), flecha en rotura en centro luz del vano
cargado, coeficiente de seguridad alcanzado frente a peso propio y a carga perma-
nente (vy,), coeficiente de seguridad frente a la sobrecarga (y,) e incremento de ten-
sién en el acero de pretensado.

Es preciso, para una correcta interpretacién de resultados, detallar el proceso de car-
ga hasta rotura:

1 Puente en vacio. Aplicacién simultanea del peso propio, la carga permanente
y el pretensado. El pretensado se introduce una vez descontadas las pérdi-
das diferidas, puesto que no se realiza un andlisis diferido (y; = 1.0, vy, = 0).

2 Introduccion de la sobrecarga hasta alcanzar el Estado Limite de Servicio
(vg=1.0,v4,=1.0).
25
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3 Aumento simultaneo de peso propio, carga permanente y sobrecarga hasta al-

canzar el Estado Limite Ultimo segun la normativa vigente (v = 1.5, v, = 1.5).

4 Sidurante este incremento, descrito en 3, no se ha producido la rotura, incre-
mento de la sobrecarga hasta llegar a rotura (y, = 1.5, y, > 1.5)

Esta es la relacién de tablas de resultados:

—Tabla 5: Puentes isostaticos monoliticos con seccion cajén.

—Tabla 6: Puentes isostaticos construidos por dovelas con seccion cajon.

—Tabla 7: Puentes isostaticos monoliticos con seccién en 7.

—Tabla 8: Puentes continuos monoliticos con seccion cajén, tendones anclados

cada 1 vano.

—Tabla 9: Puentes continuos monoliticos con seccién cajon, tendones anclados

cada 2 vanos.

—Tabla 10: Puentes continuos monoliticos con seccién cajon, tendones ancla-

dos cada 3 vanos.

—Tabla 11: Puentes continuos construidos por dovelas con seccion cajon, ten-

dones anclados cada 1 vano.

Luz(m)|Canto(m )| Pretensado | A _(cm?) | fcentroluz Yo Ya Ao,
(cm) (kp/mm?)
11.6 8.6 1.34 1.34 10.2
30 2.00 4T 32 ¢0.6”
89.8 114 1.5 1.95 12.6
11.6 225 1.3 1.3 12.8
2.00 6T37 ¢06”
149 19.3 1.5 1.72 11.8
12.4 19.7 1.311 1.311 12.7
40 2.20 6T35¢06”
148 18.1 1.5 1.81 124
13.11 14.8 1.34 1.34 12.6
2.70 6T29 ¢0.6”
128 14.5 1.5 1.97 12.8
12.4 27 1.208 1.208 11.8
2.20 10T 31 ¢0.6”
264 28.8 1.5 1.7 12.7
13.11 21.4 1.28 1.28 1.5
50 2.70 8T33¢0.6”
204 241 1.5 1.86 12.9
13.8 18.0 1.31 1.31 12.2
3.30 87128 ¢0.6”
183 18.6 1.5 2.03 129

i
Esquema estatico: mmll

A

Seccién transversal: Monolitico
o]

Anclajes coda: 1 vano

Tabla 5: Puentes isostaticos monoliticos con seccion cajon.




Luz (m) Canto (m) Pretensado Vs Yo Aop {kp/mm3)
6T28¢0.6” 14.8 1.5 2.1 15.0
30 2.00
6T25¢0.6" 14.2 1.5 1.504 14.6
500 8T 36 ¢0.6” 22.9 1.5 1.94 13.2
' 8T33¢0.6" 22.9 1.5 1.5 13.1
8T34 ¢06” 20.0 1.5 1.98 13.0
40 2.20
8T31¢0.6” 20.5 1.5 1.5 13.2
270 6T35¢0.6” 18.2 1.5 1.8 14.8
' 6T33 406" 14.3 1.47 1.47 12.4
520 10T 43 $0.6” 30.7 1.5 1.9 11.8
' 10T 40 ¢ 0.6” 275 1.5 1.52 10.7
10T 35 ¢ 0.6” 25.6 1.5 2.1 12.8
50 2.70
10T32¢06” 235 1.5 1.55 12.5
3.30 10T 29 ¢ 0.6” 21.6 1.5 2.16 14.2
' 10T 27 ¢ 0.6" 23.8 1.5 1.72 15.1
if
Esquema estdtico: m
. A A
Seccidn transversal: U——' Dovelas
Anclajes ¢ 'da: 1 vano
Tabla 6. Puentes isostdticos construidos por dovelas con seccion cajon.
Luz(m} | Canto(m) Pretensado A (cm?) f centro luz Ya Ya Ao,
(cm) (kp/mm?)
3.5 10.5 1.335 1.335 14.0
30 2.00 4T25 ¢ 0.6”
86.2 12.9 1.5 1.935 16.0
3.5 20.5 1.297 1.297 15.0
2.00 6T33¢0.6”
153 19.8 1.5 1.76 15.1
3.4 19.2 1.32 1.32 151
40 2.20 6T31¢06”
141 18.4 1.5 1.847 15.2
3.6 13.1 1.328 1.328 13.3
2.70 6727 ¢0.6"
134 12.1 1.5 1.98 13.3
5.1 29.2 1.248 1.248 13.8
2.20 10T 31 ¢ 0.6”
214 27.2 1.48 1.48 13.4
3.6 20.9 1.3 1.30 13.3
50 2.70 8T31¢06"
189 21 1.5 1.847 14.0
3.8 16.0 1.3 1.30 12.6
3.30 8T27 $0.6”
176 18.3 1.5 2.03 14.5

Tabla 7: Puentes isostaticos monoliticos con seccion en .

Seccidén transversal:

Anclajes cada:

Esquema estatico:

il

JUMEIHA

A

1 vano

A
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Luz (m)|Canto (m )| Pretensado A (cm?) Hip. de carga | f centro luz Yo Yo Aa,
(cm) kp/mm?)
11.6 (vano) Hip. car. # 1 26.4 1.423 1.423 10.8
26 (apoyo) | Hip.car. #2 20.5 1.446 1.446 8.6
2.00 6T31 406" -
52 (vano) Hip. car. # 1 2041 1.5 1.5 89
88 (apoyo) | Hip.car. #2 20.8 1.5 1.5 9.6
11.6 (vano) Hip. car. # 1 17.0 1.409 1.409 7.8
26 (apoyo) | Hip.car. #2 15.0 1.414 1.414 7.5
2.20 8T22¢06" -
50 (vano) Hip. car. # 1 16.4 1.5 1.64 8.0
50 96 (apoyo) | Hip.car. #2 17.8 1.5 1.8 9.3
13.1 (vano) Hip. car. # 1 13.7 1.5 1.5 48.4
, | 25.5(apoyo) | Hip.car. #2 11.7 15 1.56 7.5
2.70 6T25¢0.6 -
30 (vano) Hip. car. # 1 12.0 1.5 1.81 7.6
76 (apoyo) | Hip.car. #2 141 15 1.9 9.2
13.8 (vano) Hip. car. # 1 9.1 1.5 1.7 71
25 (apoyo) | Hip.car. #2 9.5 1.5 1.79 6.7
3.30 6T21¢06” -
26 (vano) Hip. car. #1 9.15 1.5 2.1 7.4
76 (apoyo) | Hip.car. #2 8.6 15 22 7.6
Esaquema estatio: SN
- 2 = ) -
. A _A -
Seccidén transversal: UC:‘ Monolitico
Anclojes coda: 1 vano

Tabla 8: Puentes continuos monoliticos con seccion cajon, tendones anclados cada 1 vano.

Luz (m)|Canto (m )| Pretensado A_(cm?) Hip. de carga | f centro luz Yo Ya Ag,
(cm) kp/mm?)
11.6 (vano) Hip. car. # 1 22.6 1.373 1.373 5.1
26 (apoyo) | Hip.car. #2 19.9 1.398 1.398 5.2
2.00 6T31¢0.6” -
52 (vano) Hip. car. #1 19.4 1.5 1.5 4.4
88 (apoyo) | Hip.car. #2 18.3 1.5 1.604 55
11.6 (vano) Hip. car. # 1 15.6 1.38 1.38 3.6
26 (apoyo) | Hip.car. #2 15.6 1.4 1.4 46
2.20 8T22¢06” -
50 (vano) Hip. car. # 1 16.8 1.5 1.58 4.2
50 96 (apoyo) | Hip.car. #2 15.3 1.5 1.65 47
13.1 (vano) Hip. car. # 1 11.2 1.466 1.46 63.4
25.5 (apoyo) | Hip.car. #2 12.0 1.5 1.5 4.6
2.70 6T25¢0.6” -
30 (vano) Hip. car. # 1 13.3 1.5 1.80 44
76 (apoyo) | Hip.car. #2 13.0 1.5 1.9 53
13.8 (vano) Hip. car. # 1 9.1 1.5 1.67 3.7
25 (apoyo) | Hip.car. #2 9.6 15 1.7 4.6
3.30 6T21¢086” -
26 (vano) Hip. car. # 1 9.3 1.5 1.8 3.8
76 (apoyo) | Hip.car. #2 8.3 1.5 20 337
Esquemo estatico: ‘ ; ; ; i ; | ; ; ; i i ! —l—l )
> y {3 - >
Seccidn transversal: 'A—\I'C\:”/—Q Monolitico
Anclajes cada: 2 vanos

Tabla 9: Puentes continuos monoliticos con seccion cajon, tendones anclados cada 2 vanos.




Luz (m)|Canto (m )] Pretensado A, (cm?) Hip. de carga | f centro luz Yo Yo Ao,
(cm) kp/mm?)

11.6 (vano) Hip. car. # 1 257 1.196 1.196 4.4

2.00 6T 31 406" 26 (apoyo) pr. car. # 2 20.7 1.195 1.195 3.7

' 52 (vano) Hip. car. # 1 24.3 1.5 1.57 4.1

88 (apoyo) | Hip.car. #2 20.4 1.5 1.56 3.9

11.6 (vano) Hip. car. # 1 14.4 1.36 1.36 2.0

220 8T 22 406" 26 (apoyo) H?p. car. #2 13.8 1.37 1.37 23

50 (vano) Hip. car. #1 19.0 1.5 1.56 3.3

50 96 (apoyo) | Hip.car. #2 16.4 15 1.64 3.4

13.1 (vano) Hip. car. # 1 10.6 1.45 1.45 2.0

570 6T 25406 25.5 (apoyo) Hﬁp. car. # 2 9.6 1.465 1.465 2.2

30 (vano) Hip. car. # 1 10.7 1.5 1.596 1.9

76 (apoyo) | Hip.car. #2 11.3 15 1.796 29

13.8 (vano) Hip. car. # 1 9.9 1.5 1.63 29

.30 6T21 0.6 25 (apoyo) H?p. car. # 2 7.7 1.5 1.55 2.2

26 (vano) Hip. car. # 1 9.6 15 2.0 2.6

76 (apoyo) | Hip.car. #2 9.2 1.5 2.1 23

4 . FW_Y__'V_I":"T'l_T_f'
Esquema estatico: ' SR ;A 1 =
e -~ #2) )
. f _4 .
Seccidn transversal: U[: Monolitico
Anclajes cada: 3 vanos

Tabla 10: Puentes continuos monoliticos con seccién cajon, tendones anclados cada 3 vanos.

Luz (m) Canto (m) Pretensado Trazado f centro luz Yo Yo Ao,
(cm) (kp/mm?)
Trazado # 1 14.3 1.5 1.7 4.9
2.00 8728 ¢06”
Trazado # 2 16.9 1.5 2.01 6.2
Trazado # 1 14.4 1.5 1.85 5.9
2.20 6T35¢406
50 Trazado # 2 16.2 15 2.067 6.8
Trazado # 1 10.6 1.5 1.82 5.3
2.70 6T28 ¢0.6”
Trazado # 2 13.0 15 2.05 7.2
Trazado # 1 8.0 1.5 2.1 5.0
3.30 6T24 408"
Trazado # 2 11.8 1.5 2.4 28.0
Esquema estatico: ‘ “ : .lLi”“'“;
- S (#2) - m = kS
A A
Seccidn transversal; U_' Dovelas
Anclajes cada: 1 vano

Tabla 11: Puentes continuos construidos por dovelas con seccion cajon, tendones anclados cada 1 vano.
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3.3.1 Puentes isostaticos

Como ya se ha mencionado, se han estudiado tres tipos de puentes isostaticos: mo-
noliticos de seccion cajén, dovelas de seccion cajéon y monoliticos de seccidén en .

En los tres casos no se observa, en los resultados de variaciéon de tensién en el acero
activo, una importante influencia ni de la esbeltez, ni de la cuantia de armadura pasiva.

Por el contrario, si que influye tanto el tipo de seccion como el procedimiento de cons-
truccion, siendo mayor el incremento de tensidon cuanto mas flexible es la estructura.

Se ha realizado un analisis estadistico de los incrementos de tension obtenidos, para
cada tipo de seccion y procedimiento de construccién. Este andlisis estadistico ha
consistido en aproximar una distribucién estadistica para los datos obtenidos vy, a par-
tir de ella, obtener valores caracteristicos det incremento de tension en el acero de
pretensado. La eleccién de la distribucion se ha realizado mediante contraste con el
test de Kolmogorov - Smirnov. El intervalo de confianza exigido para determinar el va-
lor caracteristico ha sido del 95%.
Los resultados obtenidos han sido:
—Tablero monoliticos seccidn cajon. Distribucién tipo normal.
Ao, (media) = 12.28 Kp/mm?
desviacion tipica = 0.75 Kp/mm?
Ao, =11.04 Kp/mm?
—Tablero construido por dovelas, seccién cajén. Distribucion tipo lognormal.
Ao, =11.3 Kp/mm?
desviacion tipica = 1.29 Kp/mm?
Ao, (media) = 13.3 Kp/mm?
—Tablero monolitico con seccidn en . Distribucién tipo lognormal.
Ao, =12.64 Kp/mm?

desviacion tipica = 0.98 Kp/mm?2

Ao, (media) = 14.19 Kp/mm?

3.3.2 Puentes continuos

En el caso de los puentes continuos, el incremento de tensién del acero de pretensa-
do depende, fundamentalmente, del tipo de trazado de pretensado, entendiendo
como tal el nimero de vanos sobre los que discurre el pretensado entre anclajes.

También se observa una dependencia del valor de la esbeltez. Cuando esta esbeltez
alcanza valores elevados, el incremento de tensién aumenta.

Estos dos aspectos son los que se estudian en las figuras 21 y 22. La figura 21 co-
rresponde al caso de armadura pasiva minima (0.15% A ); mientras que la figura 22
corresponde a una armadura pasiva calculada a partir del Estado Limite Ultimo de ro-
tura por flexocompresion, en la hipétesis de incremento de tensién de valor 10
Kp/mm?. Se puede observar que el incremento de tensién en el acero de pretensado
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es mayor en el caso de mayor cuantia de armadura pasiva. Este hecho es facilmente
explicable debido a la mayor capacidad de redistribucion de esfuerzos y, por tanto,
mayor carga y flecha ultima que tienen estas estructuras, pero la diferencia de incre-
mento de tension no es significativa.

En el caso de puentes continuos construidos por dovelas prefabricadas, no se obser-
va una dependencia tan directa de la esbeltez. Los resultados se han tratado de for-
ma estadistica, tal como se ha hecho con los puentes isostaticos, obteniéndose:

Ao, (media) = 5.91 Kp/mm? -
desviacion tipica = 1.41 Kp/mm?
Ao, = 3.91 Kp/mm?

En este caso, la distribucién ajustada, para obtener el valor caracteristico, ha sido una
distribucion del tipo lognormal. El bajo valor caracteristico del incremento de tensioén
es debido a una importante dispersién de resultados que se ve reflejada en la desvia-
cion tipica de la muestra.

Cabe resaltar, que para puentes continuos, tanto en el caso de puentes monoliticos
como en el de puentes por dovelas, la seguridad ultima de la estructura es muy supe-
rior a la esperable a partir de un analisis lineal. Esta diferencia es debida a la capaci-
dad de redistribucion de esfuerzos en estas estructuras, que no es despreciable.

En las figuras 23 y 24 se muestra la evolucién del momento en las secciones de cen-
tro luz y de apoyo para dos de los casos estudiados: puente monolitico continuo de
canto 2.0 m, armadura pasiva necesaria para cubrir estrictamente el E.L.U. sin redis-
tribuciéon y sobrecarga sobre vano central, y el mismo caso con el tablero de canto
3.30 m.

En dichas figuras se ha dibujado también el valor de la mitad del momento isostatico
como referencia.

Se puede observar que, en ambos casos, se produce una importante redistribucion
de esfuerzos, siendo mayor en el caso de menor esbeltez. El tablero de canto 3.30 m
tiene un comportamiento casi perfectamente plastico.

Esta ductilidad se fundamenta en la capacidad de redistribucion que presenta la es-
tructura base considerando sélo hormigén y acero pasivo.

Dicha capacidad de redistribucion también aparece en los tablero construidos me- -
diante dovelas prefabricadas, y es debida a los diferentes momentos de apertura de
junta entre vano y apoyo, que permiten importantes diferencias de rigidez entre esas
secciones y, por tanto, redistribucion de esfuerzos entre ellas.

Creemos importante resaltar este punto pues, a pesar de que los incrementos de ten-
sioén no son importantes, la seguridad de estas estructuras es muy superior a la que
se puede deducir a partir de un simple andlisis elastico lineal.
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3.3.3 Influencia de la disposicion de desviadores

Para el estudio de la posible influencia de la disposicion de desviadores en el valor
del incremento de tensién, hemos utilizado los puentes continuos construidos median-
te dovelas prefabricadas, utilizando las hipétesis de carga de sobrecarga solo en el
vano central.

En la tabla 12 se muestra la comparacion entre los dos trazados distintos de preten-
sado. El trazado 1 corresponde al de la figura 18, y es el utilizado en el resto del estu-
dio ( 15 + 20 + 15); mientras que el trazado 2 corresponde a una disposicion de des-
viadores de 20 + 10 + 20 m en cada vano.

Del resumen de resultados se deduce que la posicidn de desviadores si influye en el
valor del incremento de tension, y que esta influencia es importante. También se de-
muestra que el trazado adoptado para realizar este estudio paramétrico (15 + 20 +
15) da valores del incremento de tension que estan del lado seguro, pudiéndose al-
canzar incrementos superiores de tension con otra disposicion de desviadores ade-
cuada a cada caso concreto.

Luz(m) [Canto(m) Pretensado Hip. de carga | fcentroluz Y Yo Ao,
~ (cm) (kp/mm?)
Hip. car. # 1 14.3 1.5 1.75 4.9
2.00 8728 ¢0.6” -
Hip. car. # 2 12.3 1.5 1.83 4.5
Hip. car. # 1 14.4 1.5 1.85 . 5.9
2.20 6T35¢0.6” -
50 Hip. car. # 2 13.0 1.5 1.972 6.0
Hip. car. # 1 10.6 1.5 1.82 5.3
2.70 6728 ¢0.6” -
Hip. car. # 2 11.4 1.5 1.988 6.8
Hip. car. # 1 8.0 1.5 2.1 5.0
3.30 6T24 ¢06” -
Hip. car. # 2 11.8 1.5 2.48 8.9

Esquema estatico: m
Seccién transversal: ﬁﬁé Dovelas

Trazado: ] ) I
il |
ﬁEZ———-J ;E
T# 15— 20—-15
T§2 20—104—20

I 50 1

Tabla 12: Influencia de la posicion de los desviadores.



4.1 PUENTES
ISOSTATICOS

4.2 PUENTES
CONTINUOS

RECOMENDACIONES PARA EL PROYECTO

A partir de los resultados obtenidos cabe diferenciar claramente entre estructuras
isostaticas y continuas.

Para puentes isostaticos de seccion transversal cajén, tanto monoliticos como
construidos mediante dovelas prefabricadas, el valor del incremento de tension del
acero de pretensado a utilizar para la evaluacion de la seguridad frente a la rotura por
flexocompresion es:

Ao, =11.0 Kp/mm?

Si el tablero presenta seccion transversal en 7 y es monolitico, el incremento de
tension del acero de pretensado en rotura es:

Ao, =12.5 Kp/mm?

En el caso de puentes monoliticos, la variacion de tension depende de la esbeltez y
del nimero de vanos que los tendones recorren entre anclajes. Por ello, los valores
de proyecto se hallan reflejados en la figura 25.

En el caso de puentes continuos construidos por dovelas prefabricadas, el valor
del incremento a utilizar es:

Ao, = 4.0 Kp/mm?

En todos los puentes continuos estudiados existe una muy importante redistribucion
de esfuerzos, que incrementa de forma notable la seguridad de la estructura frente a
un andlisis elastico lineal.

Por tanto, la realizacién de un andlisis elastico lineal de la estructura y posterior apli-
cacidn de estos incrementos de tension al acero de pretensado a nivel seccional, esta
claramente del lado seguro. Este efecto es tanto mas importante cuanto mas ductil
sea el tablero del puente, considerando sélo el hormigén y la armadura pasiva exis-
tente.

En el caso de estructuras isostaticas, el hecho de haber adoptado un valor caracteris-
tico con intervalo de confianza del 95% también incrementa el nivel de seguridad.

Por ultimo, como se ha visto en el apartado 3.3.3., la disposicién de desviadores
adoptada produce valores de incremento de tensién que pueden facilmente verse su-
perados con disposiciones en las que los desviadores estén mas cercanos a puntos
de flecha maxima.

A modo de resumen, con los valores expuestos en este apartado, del incremento de
tensién del acero de pretensado entre la situacion permanente y la de rotura, puede
evaluarse de forma seccional la seguridad frente a rotura por flexién de un tablero de
puente de hormigon con pretensado exterior, obteniéndose un dimensionamiento del
lado seguro.
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Figura 25: Incremento de tension (Kp/mm¥), en rotura, del acero de pretensado para
puentes continuos monoliticos en funcion de su esbeltez y del trazado de pretensado.
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