Xl Asamblea Técnica Nacional

chica

&
Espariola del Pretensado.

iacion T

de la Asoc

Santander

iembre de 1984

24 al 28 de sept

ASOCIACION TECNICA ESPA

OLA DEL PRETENSADO.

N

DECLARADA DE UTILIDAD PUBLICA CON.FECHA 4-3-77

INSTITUTO EDUARDO TORROJA DE LA CONSTRUCCION Y DEL CEMENTO (C.S.1.C.)

APARTADO 19.002. COSTILLARES. CHAMARTIN.

28080 MADRID



MIEMBROS PROTECTORES DE LA ASOCIACION TECNICA
ESPANOLA DEL PRETENSADO

Dentro de nuestra Asociacion existe una categoria, la de “Miembro Protector”, a la que
pueden acogerse, previo pago de la cuota especial al efecto establecida, todos los Miembros
que voluntariamente lo soliciten. Hasta la fecha de cierre del presente nimero de la Revista,
figuran inscritos en esta categoria de ‘‘Miembros Protectores” los que a continuacion se in-
dican, citados por orden alfabético:

ACEROS Y TECNOLOGIA PARA LA CONSTRUCCION, S.A. (ATECSA).— P° de la
Habana, 14. 28036 Madrid.

AGRUPACION DE FABRICANTES DE CEMENTO DE ESPANA “OFICEMEN".—
Velazquez, 23. 28001 Madrid.

ALVI, S.A. (PREFABRICADOS ALBAJAR).— Orense, 10. 28020 Madrid.

AZMA, S.A.— P° de la Habana, 16. 28036 Madrid.

CAMARA, S.A.— 36080 Pontevedra.

CARLOS FERNANDEZ CASADO, S.A.— Grijalba, 9. 28006 Madrid.

CEMENTOS MOLINS, S.A.— C.N. 340, Km. 329,300. San Viceng dels Horts
(Barcelona) '

CENTRO DE ESTUDIOS Y EXPERIMENTACION DE OBRAS PUBLICAS.— Alfonso

XIl, 3. 28014 Madrid.

CENTRO DE TRABAJOS TECNICOS, S.A.— Aribau, 185. 08021 Barcelona.

COLEGIO DE INGENIEROS TECNICOS DE OBRAS PUBLICAS.— Miguel Angel, 16.
28010 Madrid.

COLEGIO NACIONAL DE INGENIEROS DE CAMINOS, CANALES Y PUERTOS
DE MADRID.— Almagro, 42. 28010 Madrid.

COLEGIO OFICIAL DE APAREJADORES Y ARQUITECTOS TECNICOS.— Santa
Eugenia, 19. 17005 Gerona.

COL. LEGI OFICIAL D’ARQUITECTES DE CATALUNYA.— Placa Nova, 5. 08002.
Barcelona.

CONSTRUCCIONES Y CONTRATAS, S.A.— Federico Salmoén, 13. 28016 Madrid.

CUBIERTAS Y M.Z.0.V., S.A.— Ayala, 42, 28001. Madrid.

DRAGADOS Y CONSTRUCCIONES, S.A.— Avda. de América, 24. 28028 Madrid.

ELABORADOS METALICOS, S.A.— Apartado 553. 15080 La Corufia. '

EMPRESA AUXILIAR DE LA INDUSTRIA, S.A. (AUXINI). Departamento Obras
Especiales.— José Ortega y Gasset, 40, 28006 Madrid.

ENTRECANALES Y TAVORA, S.A.— Biblioteca.— Juan de Mena, 8. 28014 Madrid.

ESCUELA TECNICA SUPERIOR DE INGENIEROS DE CAMINOS, CANALES Y
PUERTOS.— Ciudad Universitaria. 28040 Madrid.

ESTUDIOS Y PROYECTOS TECNICOS INDUSTRIALES, S.A. (EPTISA).— Arapiles,
14. 28015 Madrid.

FOMENTO DE° OBRAS Y CONSTRUCCIONES, S.A. (FOCSA).— Avda. General Pe-
ron, 36. 28020 Madrid. S

FORJADOS DOMO.— Hermosilla, 64. 28001 Madrid.

FREYSSINET, S.A.— General Peron, 24, 28020 Madrid. ,

HIDROELECTRICA DE CATALUNA, S.A.— Archs, 10. 08002 Barcelona.

HISPANO-ALEMANA DE CONSTRUCCIONES, S.A.— Capitan Haya, 51. 28020 Ma-
drid.

HORMIGONES GERONA, S.A.— Lorenzana, 45. 17002 Gerona.

HORMIGONES PROYECTADOS, S.A.—Avda. Principe de Asturias, 63. 08012 Barcelona.

HUARTE Y CIA., S.A. Departamento Técnico.— Profesor Waksman, 14. 28036 Madrid.

IBERDUERO, S.A.— Centro Documentacion. Referencia 3001. Gardoqui, 8.
48008 Bilbao.

(Continda en el int, de contraportada)
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(Continuacién de Int. Portada)

IBERDUERO, S.A. Centro de Documentacién (8501).— Gardoqui, 8. 48008 Bilbao.

IBERICA DE ESTUDIOS E INGENIERIA, S.A. (IBERINSA).— Principe de Vergara,
43. 28001 Madrid.

IBERING, ESTUDIOS Y PROYECTOS, S.A. Plaza Gala Placidia, 5-7. 08006 Barcelona.

INDUSTRIAS GALYCAS, S.A.— Portal de Gamarra, 46. 01013 Vitoria.

INGENIERIA DEL ATLANTICO, S.A. (IDASA).— Pérez Cepeda, 5y 7. 15004 La Co-
ruiia.

INGENIERIA Y CONSTRUCCIONES SALA AMAT, S.A.— Buenos Aires, 19-21.
08029 Barcelona.

INGENIERO JEFE DE LA SECCION DE PUENTES Y ESTRUCTURAS.— Ministerio
de Obras Publicas y Urbanismo. Direcciéon General de Carreteras. P° de la Caste-
llana, 67. 28071 Madrid.

INSTITUTO TECNICO DE MATERIALES Y CONSTRUCCIONES (INTEMAC).—
Monte Esquinza, 30. 28010 Madrid.

INTERNACIONAL DE INGENIERIA Y ESTUDIOS TECNICOS (INTECSA).— Biblio-
teca.— Orense, 70. 28020 Madrid.

JOSE ANTONIO TORROJA, OFICINA TECNICA, S.A.— Principe de Vergara, 103.
28006 Madrid.

LABORATORIO CENTRAL DE ESTRUCTURAS Y MATERIALES.— Alfonso X1, 3.
28014 Madrid.

NUEVA MONTANA QUIJANO, S.A.— Fébrica de Forjas de Buelna. Los Corrales de
Buelna (Santander)

OBRAS Y CONSTRUCCIONES INDUSTRIALES, S.A.— OCISA. Princesa, 3-7.0.

28008 Madrid.

PACADAR, S.A.— Hermosilla, 57. 28001 Madrid.

PRENSOLAND, S.A.— Calle Industria, s/n. San Martin de Centellas (Barcelona)-

PRETENSADOS DEL LOURO, S.A.— Poligono Industrial Atios. Porrifio (Pontevedra)
36080. }

PROMONAL, S.L.— Poeta Artola, 12. 46021 Valencia.

SENER, TECNICA INDUSTRIAL Y NAVAL, S.A.— Avda. del Triunfo, 56. Las Are-
nas (Vizcaya) -

SIKA, S.A.— Carretera Madrid-Iran, km. 14,500. Poligono Industrial. Alcobendas (Ma-
drid) 28000. '

SOCIEDAD ANONIMA ECHEVARRIA.— Apartado 46. 48008 Bilbao.

SOCIEDAD ANONIMA ESPANOLA BBR (S.A.E. BBR).— Av. General Per6n, 36.
28020 Madrid.

TECNICAS DEL PRETENSADO, S.A. (TECPRESA).-- Veldzquez, 105. 28006 Ma-
drid. ’
TRENZAS Y CABLES DE ACERO, S.A. (TYCSA).— Monturiol, 5. Santa Maria de

Barbara (Barcelona)

La Asociacién Técnica Espafiola del Pretensado se complace en expresar publicamente,
su agradecimiento a las Entidades citadas, por la valiosa ayuda que le prestan, con su especial
aportacién econdmica, para el desenvolvimiento de los fines que tiene encomendados.
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RELACION DE ENTIDADES QUE, EN LA FECHA DE CIERRE DEL PRESENTE NUME-
RO DE LA REVISTA, FIGURAN INSCRITAS EN LA ASOCIACION TECNICA ESPANO-
LA DEL PRETENSADO, COMO “MIEMBROS COLECTIVOS".

ESPANA

AGROMAN, EMPRESA CONSTRUCTORA, S.A.—Madrid.

ALBISA, S.A.—Algeciras (Cédiz).

AMMON-RA.—Madrid.

AUTOPISTAS, CONCESIONARIA ESPANOLA S.A. Barcelona

BIGUETES, S.L.—Elche (Alicante).

CAMARA OFICIAL DE COMERCIO, INDUSTRIA Y NAVEGACION.—Barcelona.

CASTRO HERMANQOS, S.L.—Mislata (Valencia).

CIMENTACIONES ESPECIALES, S.A. PROCEDIMIENTOS RODIO.—Madrid.

COLEGIO NACIONAL DE INGENIEROS DE CAMINOS, CANALES Y PUERTOS. Demar-
cacién de Andalucia Oriental.—Malaga.

COLEGIO NACIONAL DE INGENIEROS DE CAMINOS, CANALES Y PUERTOS. Demar-
cacion de Galicia.—La Coruiia.

COLEGIO OFICIAL DE APAREJADORES Y ARQUITECTOS TECNICOS.—La Corufia.

COLEGIO OFICIAL DE ARQUITECTOS DE ARAGON. Biblioteca.—Zaragoza.

COLEGIO OFICIAL DE ARQUITECTOS DE CANARIAS. Departamento de Laborato-
rios.—Santa Cruz de Tenerife.

COLEGIO OFICIAL DE ARQUITECTOS DE MADRID. Biblioteca.—Madrid.

COLEGIO OFICIAL DE ARQUITECTOS VASCO-NAVARRO.—Bilbao.

CCMERCIAL Y COLOCADORA DE TEXSA, S.A.—08014 BARCELONA
CONFEDERACION HIDROGRAFICA DEL GUADALQUIVIR —Biblioteca.—Sevilla.
CONTROLEX.—Alicante.

CUBIERTAS Y M.Z.0.V., S.A.—Barcelona.

DIRECCION DE CARRETERAS Y TRANSPORTE. Diputaciéon Foral de GuipGzcoa. San
Sebastian.

DIRECCION GENERAL DE OBRAS PUBLICAS E INFRAESTRUCTURAS Ser. Gestion-
Apoyo Técnico. Valladolid.

DITECO, S.L.—Valencia.

ELEMENTOS ESTRUCTURALES PREFABRICADOS, S.A. (EEPSA).—Manresa (Barcelo-
na).

EMPRESA AUXILIAR DE LA INDUSTRIA, S.A. (AUXINI). Departamento de Construc-
cién.—Madrid.

ENAGA, S.A.—Pozuelo de Alarcén (Madrid).

ESCOLA UNIVERSITARIA DE ARQUITECTURA TECNICA. Departamento de Estructu-
ras. La Coruiia.

ESCUELA TECNICA SUPERIOR DE ARQUITECTURA.. Barcelona

ESCUELA TECNICA SUPERIOR DE ARQUITECTURA.—28040 Madrid.

ESCUELA TECNICA SUPERIOR DE ARQUITECTURA.—Sevilla.

ESCUELA TECNICA SUPERIOR DE INGENIEROS AGRONOMOS. Catedra de Construc-
cion I1.—Cérdoba.

ESCUELA TECNICA SUPERIOR DE INGENIEROS INDUSTRIALES. Departamento de
Teoria de Estructuras. Universidad de Zaragoza.—Zaragoza.

ESCUELA UNIVERSITARIA DE INGENIERIA TECNICA INDUSTRIAL.—Cordoba.

ESCUELA UNIVERSITARIA DE INGEKIERIA TECNICA OBRAS PUBLICAS.—

09006 Burgos. '
ESCUELA UNIVERSITARIA POLITECNICA DE ALMADEN.— Almadén (Ciudad Real).
ESTEBAN ORBEGOZO, S.A.— Zumadrraga (Guiplzcoa).

EUROCONSULT, S.A.— San Sebastian de los Reyes (Madrid).
EUROESTUDIOS, S.A.—Madrid.

FERNANDEZ CONSTRUCTOR, S.A.—Madrid.

FERROVIAL, S.A.—28001 Madrid.

FORJADOS DOL.—Esquivias (Toledo).

GIJON E HIJOS, S.A.—Motril (Granada).

HORNMADISA, S.L.— Puentecesures-Cordeiro (Pontevedra).
HORMIGONES GERONA, S.A.—Gerona.



IBERTECNICA, S.A.—Madrid.

INBADELCA, S.A.—Baracaldo (Vizcaya).

INDUSTRIAS VEYGA, S.A.—Tarrasa (Barcelona).

INFORMES Y PROYECTOS S.A. (INYPSA). Biblioteca. ——Madnd

INSTITUT CARTOGRAFIC DE CATALUNYA.—Barcelona.

INSTITUT DE TECNOLOGIA DE LA CONSTRUCCIO DE CATALUNYA.—Barcelona.

INSTITUTO NACIONAL DE REFORMA Y DESARROLLO AGRARIO (IRYDA).—Ma
drid.

J. CASTRO MATELO, S.A.—Sigueiro (La Corufia).

LA AUXILIAR DE LA CONSTRUCCION.—Santa Cruz de Tenerife.

LABORATORIO DE ENSAYOS DEL COLEGIO DE APAREJADORES DE MURCIA—

30010 Murcia.

LABORATORIO ENSAYOS COLEGIO APAREJADORES.— Tarragona.

LABORATORIO GEOCISA. Biblioteca.—Coslada (Madrid).

LABORATORIO DE INGENIEROS DEL EJERCITO. Madrld

LIBRERIA RUBINOS.—Madrid.

LUIS BATALLA, S.A. (LUBASA).—Castell6n de la Plana.

MAHEMA, S.A.—Granollers (Barcelona).

MECANOGUMBA, S.A.—Mollet del Vallés (Barcelona).

MINISTERIO DE DEFENSA. DIRECCION DE INFRAESTRUCTURA DEL MANDO SU-
PERIOR DE APOYO LOGISTICO DEL EJERCITO.--Madrid.

MINISTERIO DE OBRAS PUBLICAS Y URBANISMO. SUBDIRECCION GENERAL DE
EDIFICACION. Seccién de Normativa.—Madrid.

MINISTERIO DE OBRAS PUBLICAS Y URBANISMO. SUBDIRECCION GENERAL DE
ESTUDIOS ECONOMICOS Y TECNOLOGIA.—Madrid.

NEX TEN, S.A.—Vitoria.

POSTENSA, S.A.—Bilbao.

PREBETONG CANARIAS, S.A.—Santa Cruz de Tenerife.

PREFABRICADOS AGRICOLAS E INDUSTRIALES, S.A. (PRAINSA).--Zaragoza.

PREFABRICADOS ALAVESES, S.A. (PREASA).—Vitoria.

PREFABRICADOS DEL CEMENTO, S.A. (PRECESA).—Leén.

PREFABRICADOS DE HORMIGON, S.A. (CUPRE-SAPRE).—Valladolid.

PREFABRICADOS POUSA, S.A.—Santa Perpetua de Moguda (Barcelona).

PREFLEX. COMPANIA LABORAL, S.A.—Gijén (Asturias).

PRODUCTOS DERIVADOS DEL CEMENTO, S.A. (HORTE).—Valladolid.

REALIZACIONES Y ESTUDIOS DE INGENIERIA, S.A. (REISA).—Pinto (Madrid).

RED NACIONAL DE LOS FERROCARRILES ESPANOLES (RENFE). Divisién de Docu-
mentacion.—Madrid.

RUBIERA, S.A.—Leon.

SAINCE.—Madrid.

SERVICIO MILITAR DE CONSTRUCCIONES.—Barcelona.

SERVICIO TERRITORIAL DE CARRETERAS.—Gerona.

SOCIEDAD ANONIMA ESPANOLA TUBO FABREGA.—Madrid.

SOCIEDAD ANONIMA FERROVIAL.—Zamora.

SOCIEDAD ANONIMA MATERIALES Y OBRAS (SAMO).—Valencia.

SOCIEDAD ESPANOLA DE AUTOMOVILES DE TURISMO (SEAT). Biblioteca.—Barce-
lona.

SOCIEDAD ESPANOLA DE ESTUDIOS PARA LA COMUNICACION FIJA A TRAVES
DEL ESTRECHO DE GIBRALTAR, S.A.—-SECEGSA.—Madrid.

SPANDECK CATALANA, S.A.—Barcelona.

TECHOS ESPECIALES PREFABRICADQS, S.A. (TEPSA).—Tarrasa (Barcelona).

TEJERIAS “LA COVADONGA".—Muriedas de Camargo (Santander).

TOSAM, S.L.—Segovia.

TUBERIAS Y PREFABRICADOS, S.A. (TYPSA).—Madrid.

UNIVERSIDAD POLITECNICA. Hemeroteca.—Valencia.

VIGUETAS MUBEMI.—Torrente (Valencia).



EXTRANJERO

ASOCIACION DE FABRICANTES DE CEMENTO PORTLAND DEL URUGUAY .-Monte-
video (Uruguay). '

ASSOCIACAO BRASILEIRA DE CIMENTO PORTLAND.—Sao Paulo (Brasil).

CONSULAR. CONSULTORES ARGENTINOS ASOCIADOS.—Buenos Aires (Argentina).

CONSULBAIRES. INGENIEROS CONSULTORES, S.A.-Buenos Aires (Argentina).

I"ABORATORIO DE ENGENHARIA DE ANGOLA.—Luanda (Republica Popular de Ango-
la).

PONTIFICIA UNIVERSIDAD CATOLICA DE CHILE. Direccion de Bibliotecas.—Santiago
de Chile (Chile).

PONTIFICIA UNIVERSIDAD CATOLICA DEL PERU. Biblioteca Central.—Lima (Perd).

SARET P.P.B. Cadre Tecnique.—Le Pontet (France).

SCIENCE REFERENCE LIBRARY.—Londres (Inglaterra).

UNIVERSIDAD DE LOS ANDES.—Biblioteca integrada de Economia, Ciencias e Ingenieria.

Dpto. de Seleccion y Adquisiciones. Mérida (Venezuela).

UNIVERSIDAD CATOLICA DE QUITO. Biblioteca.—Quito (Ecuador).

UNIVERSIDAD CATOLICA DE VALPARAISO. Biblioteca Central.—Valparaiso (Chile).

UNIVERSIDAD CENTRAL DE VENEZUELA.— Facultad de Ingenieria-Biblioteca.
Caracas (Venezuela).

UNIVERSIDAD DE PUERTO RICO. Biblioteca.—Mayaguez (Puerto Rico).
UNIVERSIDAD TECNICA FEDERICO SANTA MARIA.—Biblioteca Central. Valparaiso
(Chile). ‘

MIEMBRO CORRESPONDIENTE

ASOCIACION BOLIVIANA DEL PRETENSADO (A.B.P.).—La Paz (Bolivia).

* * *

AVISO IMPORTANTE

DISCUSION DE LOS ARTICULOS ORIGINALES PUBLICADOS EN LA REVISTA
“HORMIGON Y ACERO”

Todos los articulos originales que se publican en “Hormigon y Acero”, quedan someti -
dos a discusion y al comentario de nuestros lectores. La discusion debe limitarse al campo de
aplicacion.del articulo, y ser breve (cuatro paginas mecanografiadas a doble espacio, como
maximo, incluyendo figuras y tablas).

Debe tratarse de una verdadera discusion del trabajo publicado y no ser una ampliacion
o un nuevo articulo sobre el mismo tema; el cual serd siempre aceptado para su publicacion
en nuestra Revista, pero con tal caracter. :

Debe ofrecer un interés general para los lectores. De no ser asi, se trasladara al autor del
articulo al que se refiera, para que la conteste particularmente.

Los comentarios deben enviarse, por duplicado, a la Secretaria de la A.T.E.P., Apartado
19.002. 28080 Madrid, dentro del plazo de tres meses contados a partir de la fecha de dis-
tribucion de la Revista.

El autor del articulo cerrard la discusiéon contestando todos y cada uno de los comenta-
rios recibidos.

Los textos, tanto de las discusiones y comentarios como de las contestaciones de los
autores de los correspondientes articulos, se publicaran conjuntamente en una Seccion espe-
cial que apareceré en las Gltimas paginas de la Revista.
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IV Sesion de Trabajo.
Tema lll: Investigaciones y Estudios (Continuacion)

Un método general de calculo para el
seguimiento de la historia tensodeformacional
en tableros de puentes construidos de

forma evolutiva

J. Francisco Millanes Mato
Dr. Ingeniero de Caminos

RESUMEN

La obtencidon precisa de los efectos de comportamiento reologico de los materiales
(fluencia y retraccion del hormigén, relajacion de las armaduras activas) sobre la estructuras
es muy complicada. En la mayoria de los casos esto no constituye un contratiempo, ya que
los fenémenos diferidos no influyen apenas —cuando no son de esperar problemas de “ines-
tabilidad”-- en los mecanismos de colapso de las estructuras. Su evaluacioén solo es necesaria
a efectos del control de las deformaciones en servicio o del nivel de tracciones en estructuras
pretensadas, y suele, generalmente, abordarse de manera muy aproximada: uso de modulos
de elasticidad reducidos en hormigoén armado, método de la seccion ideal en estructuras mix-
tas, formulas aproximadas de las pérdidas diferidas de pretensado, etc.

No ocurre lo mismo dentro del dominio de la construccion de puentes:

_ I control de la ausencia o bajo nivel de tracciones en servicio para obras pretensadas
se complica enormemente en aquellos casos, muy frecuentes, en los que el proceso
de montaje es evolutivo, no siendo facilmente abordable mediante los métodos sim-
plificados usuales.

— En puentes atirantados o de voladizos sucesivos, sean con dovelas prefabricadas o
por avance hormigonando “in situ”, es esencial un estricto control de las deforma-
ciones durante todo el proceso constructivo con objeto de asegurar el correcto cierre
en clave, asi como la ausencia de bruscas discontinuidades de la rasante. Dada la rela-
tiva duracion del montaje de este tipo de obras, es necesario un tratamiento preciso
de las deformaciones diferidas.

_ En los casos anteriores, y en todos aquellos en los que se produzca un cambio impor-
tante entre los esquemas resistentes de las fases de montaje y de la estructura termi-
nada, pueden producirse fuertes redistribuciones de esfuerzos como consecuencia de
los fenomenos diferidos. Una incorrecta evaluacion de las mismas puede dar lugar
con el tiempo a importantes fisuraciones, como de hecho se han detectado en gran
namero de puentes en voladizos sucesivos construidos hace una veintena de afios.



-- En los sistemas industriales de vigas prefabricadas utilizadas en tableros isostéticos,
se someten éstas a importantes esfuerzos de pretensado cuando los hormigones tie-
nen muy pocos dias de edad. Las deformaciones diferidas pueden producir durante
el tiempo de almacenamiento de las vigas en taller incrementos muy sensibles de las
contraflechas, que si no son correctamente previstos dan lugar a problemas a la hora
de ferrallar y hormigonar la losa superior in situ.

— Como consecuencia de las redistribuciones producidas por los fenémenos diferidos,
es importante controlar la respuesta a lo largo del tiempo de la estructura, ya que en
muchos casos los esfuerzos pésimos aparecen en un tiempo intermedio.

El presente articulo tiene por objeto presentar el programa DIFEV, puesto a punto por
el autor, que permite la obtencién de la historia tenso-deformacional en cualquier tipo de
estructura, que experimente cualquier evolucidon de su mecanismo resistente como conse-
cuencia del proceso constructivo seguido, permitiendo asi el seguimiento de los movimientos
y redistribuciones de esfuerzos que se producen tanto en las diferentes fases de montaje co-
mo una vez terminada la obra, como consecuencia del comportamiento reologico de los ma-
teriales.

En las referencias [1] a [7] pueden encontrarse modelos analiticos que permiten la reso-
lucion de algunos casos concretos:

Redistribucion de esfuerzos en secciones heterogéneas.

Efectos de la continuidad en puentes continuos construidos con ayuda de vigas pre-
fabricadas.

Efectos del cierre con continuidad de la clave en puentes construidos por avance en
voladizo.

— Redistribuciones aproximadas de esfuerzos en puentes continuos construidos por
fases.

— etc...

No obstante el interés cualitativo y diddctico de dichos métodos, y su aplicabilidad en
ciertos casos concretos, el proyectista de puentes puede raramente servirse de ellos ya que
son dificilmente extrapolables y generalizables en cuanto cambian los datos del problema:
secuencias de montaje complicadas, hormigones de edades diferentes, secciones mixtas o
heterogéneas en puentes montados por fases, evoluciéon del modulo de elasticidad del hormi-
gbén con el tiempo, etc. Como consecuencia de lo anterior, son poco aptas para su tratamien-
to por ordenador.

En la ref. [6], se incluye un tratamiento general para estructuras mixtas —basado en el
uso de diferentes tipos de constantes estdticas para cada seccidn— cuya aplicacién en estruc-
turas sencillas es muy interesante, pero poco apto para el tratamiento automéatico de estruc-
turas complejas.

En las ref. [14], [15] y [16] se presentan métodos paso a paso, andlogos al propuesto,
para el andlisis diferido de ciertas estructuras, pero sin alcanzar el grado de generalidad del
trabajo que presentamos.

El interés de nuestro planteamiento radica en su absoluta generalidad tanto a nivel de
secciones (hormigdn armado, pretensado, mixtas), como de materiales y procesos construc-
tivos, obteniéndose un modelo integrado vélido para cualquier tipo de estructura. Su trata-
miento en forma modular permite por otra parte, su ficil adaptacién o modificacién en el
caso de materiales con comportamientos reolégicos o resistentes diferentes de los previstos.

La precision del modelo analitico es la mejor que se conoce en la actualidad, pués estd
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basada en la aplicacion del “principio general de superposicion” para los casos de fluencia
variable, de acuerdo con las Gltimas directrices del CEB (ref. [1]a [3]).

Al final del articulo se presenta un ejemplo de aplicacion al caso de un tablero de vigas
mixtas pretensadas.

El programa piensa utilizarse en el seguimiento del proceso de montaje de dos obras
singulares cuya construccion esta previsto que comience en los préximos meses:

_ Puente sobre el Ebro en Tortosa. Se trata de un puente portico en estructura mixta
acero-hormigdn con un vano central de 180 metros 'y proyectado con avance en vola-
dizo.

_ Puente sobre el rio Barxell en Alcoy. Puente atirantado de dos vanos de 108 y 132
m de luz, con tablero constituido por dos vigas cajon laterales prefabricadas de hor-
migdn pretensado y una losa superior hormigonada in situ.

La gran diferencia tipologica y de montaje entre ambas obras es una muestra de la ver-
satilidad del modelo.

1. INTRODUCCION

El desarrollo de las técnicas del pretensado, prefabricacion y procedimientos de monta-
je ha revolucionado los sistemas tradicionales de construccion de puentes dando lugar a pro-
cesos constructivos en los que el mecanismo resistente del tablero evoluciona enormemente
a lo largo de la fase constructiva hasta alcanzar su forma definitiva. Por otro lado, el uso fre-
cuente en forma conjunta de la prefabricacion y de la construccion in situ, del acero y del
hormigdn en tableros mixtos y pretensados, de hormigones de distinta calidad puestos en
obra en diferentes momentos, etc., da lugar a un complicado proceso de redistribuciones de
esfuerzos entre los diferentes materiales que componen la seccion por un lado y entre las dis-
tintas partes de la estructura por otro, todo lo cual complica extraordinariamente la evalua-
cion de los esfuerzos y movimientos bajo cargas permanentes.

El objetivo de este trabajo es la presentacion de un modelo de analisis, completamente
general, para la obtencion de la evolucion con el tiempo de los desplazamientos y de los es-
fuerzos en los hormigones y aceros de cualquier seccion de una estructura, sea isostdtica o
hiperestatica, como consecuencia de los efectos de la fluencia y retraccion del hormigbén y
de la relajacion de los aceros de pretensado.

Las cargas consideradas son las debidas al peso propio, cargas muertas, pretensado, mo-
vimientos lentos o rdpidos de apoyos y actuacion sobre posibles tirantes (caso de puentes
portico en célula triangular y tableros o arcos atirantados). Todas ellas pueden aparecer en
cualquier momento del proceso de célculo.

Las secciones se suponen constituidas por un conjunto de secciones parciales de mate-
riales diferentes: hormigones de edades o calidades distintas, acero estructural, armaduras
pasivas o cables de pretensado. Cada una de dichas secciones parciales puede incorporarse a
la seccion total en diferentes etapas. La estructura puede a su vez estar estdticamente deter-
minada o no, e irse creando evolutivamente. Las vinculaciones en apoyos o entre diferentes
nudos de la estructura pueden asimismo modificarse en cualquier instante (eliminacion de
puntales o de tirantes provisionales, establecimiento de continuidad entre tramos isostdticos
o entre extremos de ménsulas construidas por avance en voladizo, eliminacion del empotra-
miento pila-dintel en puentes construidos por avance en voladizo, etc.).

Las armaduras de pretensado pueden ser pretesas o postesas. En este caso, su inyeccion
puede realizarse inmediatamente después de su puesta en tension o retrasarse arbitrariamen-
te, siendo entonces posible efectuar retesados.
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Los tirantes pueden asimismo retesarse, suprimirse o recubrirse de hormigén en cual-
quier momento.

La aproximacion es pués completamente general, quedando limitada Gnicamente por
las hipdtesis del célculo en primer orden, en régimen visco-eldstico lineal, de estructuras pla-
nas sometidas a acciones en su plano. No considera la posible fisuracion del hormigén, lo
que no supone una limitacion apreciable pués el efecto de los fendomenos diferidos suele in-
teresar Unicamente en condiciones de servicio y bajo cargas permanentes, situacion en la que
las estructuras pretensadas deben respetar la condiciéon de no fisuracion.

Por su importancia no despreciable, sobre todo en fases de montaje, se ha incluido el
tratamiento de la respuesta no lineal de los tirantes de los puentes atirantados, cuyo modulo
de elasticidad efectivo es, como se sabe, funcion del nivel de la tension en el cable en cada
instante. El problema se resuelve iterativamente, tal y como se indica m4s adelante.

El tratamiento de la fluencia y retraccién del hormigon se adapta a las Gltimas reco-
mendaciones del Comité Europeo del Hormigon (ref. [1]y [2] ). El programa permite no
obstante, el uso de cualquier otro modelo analitico lineal del comportamiento reoldgico de
los materiales.

El programa estd concebido de forma completamente modular, siendo por tanto senci-
llo de adaptar a cualquier problema concreto, bastando con modificar inicamente las subru-
tinas que incluyen las leyes de comportamiento mecénico o reologico de los materiales (ca-
so, por ejemplo, de hormigones de endurecimiento muy rapido o con relaciones entre E. (1)
y ¢ (t) distintas a las usuales, etc.).

2. EFECTOS DE LAS DEFORMACIONES DIFERIDAS EN LOS DISTINTOS TIPOS DE
ESTRUCTURAS

Sabemos que el hormigon experimenta deformaciones diferidas a lo largo de su vida,
unas independientes de la carga a que estd sometido (retraccién) y otras funcion de la misma
(fluencia). Como consecuencia de ello, se produce una perturbacion de la respuesta instanta-
nea de la estructura frente a acciones de cardcter permanente.

En el caso hipotético de una estructura isostdtica constituida Gnicamente por hormi-
gon, la fluencia y retraccion generan un aumento de las deformaciones con el tiempo que, al
no verse coaccionado, se desarrolla libremente sin modificar el estado tensional de la estruc-
tura.

Situacion andloga se produce en el caso de estructuras homogéneas hiperestdticas con
vinculaciones rigidas (primer principio de visco-elasticidad lineal). La fluencia genera un
aumento afin de las deformaciones con el tiempo sin cambiar el estado inicial de esfuerzos,
que resulta independiente del material que constituye la pieza y, por tanto, de la posible
variacion de su deformabilidad con el tiempo.

Evidentemente, esto solo es cierto en la teoria de primer orden, pués es bien conocido
el efecto de la fluencia sobre la carga critica de pandeo de las columnas.

Existen sin embargo casos en los que el hiperestatismo de la pieza genera redistribucio-
nes tensionales como consecuencia de las deformaciones diferidas. Tales son:

a) Estructuras homogéneas con vinculaciones rigidas en las que se impone un desplaza-
miento inicial a alguno de sus apoyos (o un estado inicial de deformaciones no elds-
tico). La fluencia no modifica entonces el estado inicial de desplazamientos, pero si
genera una reduccion afin del estado de esfuerzos (segundo principio de visco-elasti-
cidad lineal).
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b) Estructuras en las que se ha introducido algiin cambio en el mecanismo resistente ini-
cial. Es el caso de tableros de vigas prefabricadas a los que posteriormente se dota de
continuidad sobre apoyos, de tableros continuos hormigonados tramo a tramo entre
puntos situados a cuartos o quintos de luz, ya sea con cimbras trasladables o auto-
portantes, de puentes construidos por avance en voladizo en los que se establece
continuidad una vez cerrada la clave, etc. En todos ellos, las deformaciones por
fluencia que tienden a desarrollarse de manera afin al esquema estdtico inicial, se ven
coartadas por las nuevas vinculaciones introducidas, dando lugar a redistribuciones
de esfuerzos.

c) Estructuras hiperestdticas formadas por materiales con distintas caracteristicas reo-
l6gicas, tales como hormigdn y acero (tableros atirantados), hormigones de distinta
calidad o de distinta edad en el momento de establecer el hiperestatismo o de poner-
se en carga, etc. En estos casos se produce una progresiva transferencia de esfuerzos
que descarga los elementos mas deformables.

Hasta aqui sélo hemos considerado las posibles condiciones de hiperestatismo externo
de las estructuras, olviddndonos que éstas se hallan a su vez constituidas por secciones no
homogéneas de:

a) hormigén armado o pretensado;

b)acero estructural y hormigon (secciones mixtas);

c) hormigones de diferente edad o calidad (tableros de vigas prefabricadas y losa supe-
rior hormigonada in situ).

En estos casos, las mayores deformaciones diferidas del hormigén (o de los hormigones
mds jovenes o deformables), con respecto a las pricticamente nulas del acero (0 mds reduci-
das de los hormigones mds viejos o menos deformables), no pueden desarrollarse de manera
compatible siendo obstaculizadas por el elemento menos deformable.

Se produce por tanto una redistribuciéon tensional a nivel de seccion a través del meca-
nismo hiperestdtico de la misma, supuesto gobernado por la hipotesis de conservacion de
secciones planas.

La solicitacion externa es resistida por los distintos materiales de la seccion de manera
diferente a la que nos d4 el cdlculo eldstico inicial, produciéndose un transvase de tensiones
hacia los materiales menos deformables de la seccion.

Si bien esto no es importante en el caso de secciones armadas con cuantias normales,
no puede despreciarse en estructuras mixtas o pretensadas. En este ultimo caso la evaluacidon
de las pérdidas de pretensado precisa considerar ademds la deformacion diferida del acero
(relajacion).

Como consecuencia de las redistribuciones internas a nivel de seccion, ésta experimenta
una variacion de su deformacion axil y de su curvatura, dando lugar a la consiguiente modifi-
cacion de los desplazamientos de la estructura. Si ésta es hiperestética, dicha modificacion
no es necesariamente afin a la ley inicial, apareciendo por tanto las correspondientes redistri-
buciones de esfuerzos a nivel de estructura.

Vemos pués que el doble hiperestatismo (en la secciény en la estructura) produce una
interaccion entre las diferentes redistribuciones de esfuerzos que hace dificil su evaluacion.
En los casos normales suele acudirse a cilculos simplificados que aislan ambos tipos de hipe-
restatismo, lo cual es a menudo suficiente. No obstante, cuando las cuantias de armadura ac-
tiva o pasiva son importantes, cuando existen hormigones diferentes en la misma seccidbn o
cuando es necesaria una gran precision (control de flechas en puentes de voladizos sucesivos,
por ejemplo), se hace imprescindible abordar el problema en su conjunto. Conviene recordar
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que una gran parte de los desoérdenes encontrados en puentes actualmente en servicio puede
atribuirse a un mal conocimiento de las redistribuciones de esfuerzos, generadas por las de-
formaciones diferidas de los materiales.

3. APROXIMACION ANALITICA DE LOS FENOMENOS DIFERIDOS
3.1. Hormigoén

3.1.1. Introduccion

La deformacion total de una probeta de hormigén sometida a una carga constante y
situada en condiciones termohigrométricas constantes puede expresarse de la forma:

€(tty) =€, (ty) + e, (t,t,)+ € (1),

siendo

€ = deformacion total

€, = deformacion instantdnea

€. = deformacion de fluencia

€, = deformacidn de retraccion

t = tiempo de.estudio

t, = edad del hormigén en el momento de puesta en carga.

4c

~e—
b
—_-

Fig. 1.

Como origen de tiempos se toma el instante de hormigonado (véase fig. 1).

Son muchos los modelos que se han propuesto para reproducir analiticamente el com-
portamiento diferido del hormigdn bajo carga, mereciendo destacarse los siguientes:

— Los trabajos de RUSCH y JUNGWIRTH, que han servido de base a la elaboracién
del Codigo Modelo CEB-FIP (ref. [1] y [2] ), ¥, con las matizaciones que luego se in-
dican, a la Norma espafiola EH-82.

— Los trabajos de BRANSON (ref. [7] ), base del modelo del A.C.I. (ref. [91]).

— Bl método de ARUTYUNIAN (ref. [11] ), con curvas de forma exponencial, cuya
aplicacion ha sido muy extensa en los paises del Este, a pesar de proporcionar una
peor aproximacion a la realidad que los restantes métodos (ref. [5] ).

— Las propuestas de BAZANT y PANULA (ref. [10]), apoyadas en recientes estudios
de termodindmica y fisica de los materiales.
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— Los antiguos modelos del CEB-FIP (1970) y BCS britdnico, a los que se adaptaron
en su dia las normas espafiolas (EH-68).

_ Se estdn desarrollando actualmente modelos no lineales (ref. [12] ), que conducen
generalmente a grandes complicaciones matemdticas, s6lo justificadas en casos muy
excepcionales (reactores nucleares, por ejemplo).

Los anteriores modelos parten del principio de linealidad entre el nivel de tensiones y las
deformaciones diferidas, lo que puede considerarse suficientemente aproximado siempre que
la microfisuracién del hormigén no se halle desarrollada de manera progresiva (0 < 0.4a
0.5 ;). ‘

j

La diferencia esencial entre las diferentes propuestas reside en la forma de introducir la
influencia de la edad de puesta en carga del hormigén (t,):

— Los modelos del ACL, CEB (1970), BAZANT y ARUTYUNIAN, proponen una fun-
cion producto: f (t) g (t — t,).

— La reciente propuesta del Codigo Modelo obtiene la deformacion total diferida como
suma de sus dos componentes reversible e irreversible, estando unicamente la Giltima
afectada por t,.

En el presente trabajo se va a seguir el modelo del C.E.B. aunque, como ya se ha indi-
cado anteriormente, el método y el programa permiten adoptar cualquier otro modelo que
respete la linealidad.

3. 1.2 Funciones de fluencia del C.E.B. y de la EH-82

En ausencia de retraccion, establece la siguiente expresion de la deformacion total:

e(t,t‘O)ZEc (to)+e“‘ (t, t,) )
siendo
¢ h t) (2)
eC (t> to) =
{ . Ec28
asi pues:
]

e(t,t,)=0,®(t,t,) cond(t, t,) +¢>(t,t0) )

T Ec(t,)  Eog

¢ (t, t,) es llamado coeficiente de fluencia y @ (t, t, ), funcion de fluencia, que mide la evo-
lucién de la deformacion total del hormigén sometldo a una tensidon unitaria.

E.,q, es el modulo de elasticidad secante a los 28 dfas.
E.(t,),es el modulo de elasticidad inicial del hormigédn, en el momento de su puesta en
carga.

El Codigo Modelo establece una expresion del coeficiente de fluencia, compuesta de
tres términos: :

6 (t,to) = B, (o) + 0.4 B4 (t — to) + ¢¢ [ Br (1) — By (t5) ] 4)
— El primer sumando pretende estimar la parte de la deformacion pldstica (irreversible)

que se desarrolla durante el primer dia, aproximadamente, de puesta en carga, y vie-
ne dado por la expresion:
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£, (t)

B)
P | (5)

B, t,)=08[1—

— El segundo sumando corresponde a la fluencia eldstica, recuperable una vez descarga-

da la probeta, funcién tinicamente del tiempo transcurrido desde el instante de apli-
cacion de la carga, e independientemente de la edad del hormigén en dicho momen-
to.

— El tercer sumando corresponde al resto de la fluencia pldstica (irreversible), funcidén

de la humedad ambiente, tipo de hormigon, dimensiones de la pieza y edad de pues-
ta en carga (t,).

Con respecto al modelo del CEB, en el que se basa la propuesta de la EH-80, es necesa-

rio establecer las siguientes precisiones:
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1. La deformacién de fluencia dada por la expresion (2) no representa el valor real de la

misma, como parece desprenderse del Codigo Modelo. En realidad se trata de una
“deformacion de fluencia aparente”, dado que como consecuencia del endurecimien-
to del hormigén, el término de deformacidén instantinea 1/E, (t,) representa el valor
de la misma en el momento de la puesta en carga t,, pero no en el de estudio t.

Arg
g
N N S
L
K 17 Ec(ty)
3 |
1 0% By(ty-10)/Ec 28
3 , +Balty)/Ec28 7
o = ’ [P to)+ 9¢ [pty-etto] /Ec 28
= uy BpF———-——— r
Sy C 1/Ec(to) -V/Ec(ty)
to| 15+ 1dia Yy : 7y

%
L 1
>t

Fig. 2. Probeta de hommigon puesta en carga en el instante t, Y descargada en el instante t;.

En efecto, observando la fig. 2 se constata que la deformaciéon diferida real en el ins-
tante t; (A’C’) es superior a la que se toma convencionalmente (A B = A’ B’). La di-
ferencia (B’ C’ = ¢, (t,) — €, (t;) ) proviene del endurecimiento del hormigén. En
cualquier caso, conviene sefialar que aplicando el principio de superposicion —como
se verd en el apartado 4— a las deformaciones totales, en vez de a las diferidas, se
puede obviar esta contradiccion.

. La incorporacion del término §,, asi como los valores que suministran las curvas del

CEB para los restantes términos del coeficiente de fluencia (4), estdn obtenidos en el
supuesto de que la deformacion eldstica inicial, o, /E_(t,), es la correspondiente a
cargas aplicadas rdpidamente (en 30 a 60 seg.). Por tanto, tal y como se indica expre-
samente en el anexo ‘e’ del Codigo Modelo, la correcta utilizaciéon de dicha funcién
de fluencia exige obtener las deformaciones instantdneas a partir del médulo de elas-
ticidad para cargas rdapidas. De otra manera, se sobrevaloran sensiblemente los efec-
tos diferidos.

El C.E.B. propone tomar, a falta de ensayos, un valor de E. (t,):



E, (t;) = 1.25 E;, (t,), siendo E., (t) el moédulo de elasticidad secante, cuya expre-
sibn aproximada es:

C.E.B. : E.,, (1) = 44095/ T ; (t) + 80 (6)

EH-82 : E,,, (t) = 19000+ f ; (t), en Kg/cm®

3. La Norma espafiola no presta, a nuestro juicio, debida atencion a este hecho. En
efecto, en el apartado 26.9 presenta la misma expresion del coeficiente de fluencia
que el C.E.B. —y los mismos valores de los coeficientes— mientras que al mismo
tiempo establece que la deformacion eldstica instantdnea se calcula a partir de E, =
19.000+/ To -

Esto penaliza gravemente la magnitud de las deformaciones diferidas, sobre todo si
se tiene en cuenta que, con respecto a la EH-73 y EP-77 se ha incorporado el térmi-
no B, y se han incrementado apreciablemente los valores finales de los coeficientes
de fluencia. Creemos que, de acuerdo con los criterios expuestos en el Codigo Mode-
lo, la introduccion de 8, y los valores de los nuevos coeficientes sdlo se explica en
consonancia con el cardcter “rapido” de las deformaciones instantdneas.

Esta fuerte penalizacion de la evaluacion “precisa’ de la fluencia, contrasta a nuestro
entender con la forma simplificada de obtener su valor final en condiciones medias
(estimada en 2 a 3 veces la instantdnea en el comentario del art. 26.9), que no se ha

mayorado respecto a la EP-77 y EH-73.

Conviene sefialar asimismo las sensibles variaciones que se obtienen en los valores de
(t) segun se apliquen las expresiones propuestas por el CEB y la EH- 82.

(.m
Clase hormigon H-175 H-250 H-300 l H-400 H-500
E.m 28 (CEB) 279.621 304.715 319.387 345.252 367.733
Eon 28 (EH-82) 251.346 300.416 329.090 380.000 424.853
CEB/EH-82 1,11 1,01 0,97 091 0.87

Ambas expresiones dan valores andlogos en el dominio de los hormigones corrientes
pero la variacion mds rdpida de la EH-82 (/) respecto al CEB (¥/) da valores mucho
mds altos en los hormigones de alta calidad, usuales en la elaboracion de vigas prefa-
bricadas. Llamamos la atencion sobre este hecho dado que el control tenso-deforma-
cional de los mismas es muy sensible al valor de E_, especialmente en el caso de vigas
mixtas pretensadas, tal y como se aprecia claramente en el ejemplo que se acompana
mas adelante.

4. Por Gltimo sefialar, tal y como se indica en la ref. [8] y se puede observar en la fig. 2,
la aplicacion del principio de superposicion a la carga y descarga sucesivas de una
probeta, muestra que la forma de la funcion de fluencia del CEB no reproduce exac-
tamente las componentes reversibles e irreversible de la misma, tal y como se definen
en el mismo. En efecto:

— La parte reversible de la fluencia no incluye sélo el término:
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0.4 B4 (t; — t,),como deberia ser, sino que también proviene del término:
B, (t1)/E.yg que corresponde en principio a una deformacién irreversible. ble.
— La parte irreversible de la fluencia no incluye sélo los términos:

By (t,)/E. 25 v & (Br (t;) — B¢ (t,) )/E, , 3, sino que aparece un término més debido
al cambio de E; (t): (1/E, (t,) ), consecuencia del cardcter “aparente” de la separacion en-
tre deformaciones eldstica y diferida, antes comentado.

3.1.3. Expresiones analiticas de la funcién de fluencia

La expresion (4) del coeficiente de fluencia precisa definir los valores de las funciones
-By» Bq Y B¢, para lo cual tanto el CEB como la EH-82 presentan curvas parecidas.

El almacenamiento de dichos graficos en ordenador en forma de tablas ocupa bastante
memoria y aumenta los tiempos de cilculo ya que obliga a costosas interpolaciones.

Parece por ello mas conveniente acudir a expresiones analiticas que aproximen con su-
ficiente precision los valores de las curvas. Expresiones de este tipo han sido suministradas
por el CEB (ref. [3] y [6] ) y recientemente por F. del Pozo Vindel (ref. [13]), resumiéndo-
se en el cuadro adjunto.

Se recuerda que solo son utiles para hormigones de calidad media en condiciones nor-
males, debiéndose en caso contrario obtener experimentalmente. Tal es el caso de los hormi-
gones de taller de endurecimiento rdpido usados en vigas prefabricadas (véase ejemplo de
aplicacion).

C.E.B. EH-82 (Del Pozo)
( . (ty) _18,75 B
Fe(29) 975 5.5
by (™ P e 7410 9.10°5 . 72
(r=t-"%) (T#0) T+40  r°+107 .7 10!
T+ 40
(t/(t +6c3))1/3 ( ta (1+ el )+ At )5
B (t) 83 es un coeficiente funcion t%+21,5 26.600 t5 +2.430
d.el esE)e,sor ficticio de la o = 1-0.12¢03
pieza ‘e’. B = 10.11/(t3 +1011)
B, () | W+ b)) O 1508
8.5 es un coeficiente {0875 + o '
funcion de ‘e’ . wa t - 059)
=134(1 — —— _
( 60.000 t2

La retraccion se obtiene segin la expresion:

e (1) = ¢ . Bs (1)

Los coeficientes ¢ y ¢ se encuentran en la EH-82 en funci6én de las condiciones de
humedad ambiente y de las dimensiones de la pieza.
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3.2. Acero

El valor final de la relajacion de las armaduras activas es funcion del nivel de tension
que se aplica en el momento del tesado. '

La EP-77 permite establecer las siguientes expresiones:

op(o)—op@:Aop(m):pw:pw0735,_9_015/’/0’2 )
o, (0) o, (o) »

( max

siendo:

0y (t) — tension en el acero activo en el instante t después del tesado.

A o, (t)— pérdida de tension por relajacion en el instante t.

Pocg 7 — valor de porcentaje de pérdidas finales por relajacion, cuando la tension de tesado
inicial, o, (0), es el 70 por 100 de fy, ;.

f _ resistencia a traccion de las armaduras activas.

max

La evolucion en el tiempo de las pérdidas por relajacion, p (t), se aproxima correcta-
mente mediante leyes del tipo:

p (£) = p oo(h/1000000)7 (8)

siendo ‘h’ el tiempo en horas desde el momento del tesado y “y’ un coeficiente funciéon del
tipo de acero, que debe estimarse en funcion de los datos suministrados por el fabricante pa-
ra distintos tiempos después del tesado.

4. TRATAMIENTO DE LA DEFORMACION DE FLUENCIA BAJO CARGA VARIABLE.
PRINCIPIO DE SUPERPOSICION

En todos aquellos casos en los que se producen redistribuciones de esfuerzos, el hormi-
gon de las diferentes secciones se halla sometido a una tension variable con el tiempo, por lo
que las expresiones anteriores, que suponen un nivel de tensiones constante, no son suficien-
tes. El tratamiento de los problemas de fluencia bajo carga variable se basa en el principio de
superposicion, aplicado por primera vez al hormigén por Mc. Henry. Puede enunciarse asi:

El incremento de deformaciéon que se produce en un elemento de hormigén en un ins-
tante ‘t’, debido a un incremento de carga cualquiera aplicado en el instante ‘t,’, es indepen-
diente de los posibles incrementos de carga aplicados en instantes anteriores o posteriores a
dicho ‘t,’.

Su validez se halla suficientemente contrastada siempre que no se produzcan bruscas
inversiones en la variacidén de tensiones.

Este principio, consecuencia inmediata del modelo lineal, se expresa analiticamente
mediante la conocida ecuacion de Volterra:

-t
eM=0(t) @)+, ®(ETIdo) ©)
o
siendo @ (t, 7 ) la funcion de fluencia antes comentada:
1 t, T
ot r= —— + 2T 3)
E (r)  Ecas
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5. METODO PASO A PASO. DISCRETIZACION DEL TIEMPO
5.1. Fluencia y retraccion del hormigon

Salvo para algunos problemas concretos, la resolucion de la ecuacion integral de Volte-
rra solo puede abordarse por métodos numéricos de los que el método paso a paso resulta el
maés eficaz.

Para ello el tiempo ‘t’ se supone dividido en una serie de intervalos discretos S S
El incremento de tiempo de un intervalo cualquiera ‘T’ es: At, = t, — t, .

La historia tensional del material, o (t), es desconocida a priori, constituyendo precisa-
mente la incognita del problema, y se va obteniendo paso a paso como suma de los Ac™ en
cada intervalo. Una vez conocidos los Ao® (r=1, ............ , n) puede evaluarse el incremento
de deformacion diferida en el intervalo r = n + 1, el cual, a través del proceso descrito mds
adelante, nos permite obtener el A ot

La aproximacién numérica de la ecuacion integral de Volterra se realiza de forma trape-
cial, lo que garantiza una aproximacion suficiente, incluso para grandes intervalos de tiempo.
El método se describe a continuacién, pudiendo seguirse esqueméticamente en la fig. 3.

o(1r,2)

r,——Zﬂo

7=t
il i-1 aproximacion

trapecial.

|~z =t

I’”EC(")

- <

t;»° tiog ti 1j"_1 te g0 S [ I R o
Y tj Ac! [V
: Fig. 3b.
Flg' 3a. Estimacion de la fluencia gbGJO carga variable. Fig' 3c
4 A
Tpi curva relajacion intrinseca pi curva relajacion intrinseca.
qj;l
-

I
I
|
|
|
I
L

Atr, |Atr
toqte t* tr e

J

Fig. 3d. Fig. 3e.

Metodos estimacion de la relajacion reducida.

Supongamos una seccion de hormigdn puesta en carga a una tension inicial o° en el ins-
tante t_, tension que ha ido variando con el tiempo segin la ley indicada en la fig. 3-a. Los
saltos bruscos corresponden a la aplicacidon de nuevas cargas en la estructura. La ley conti-
nua, consecuencia de las redistribuciones diferidas, no es conocida a priori.

En la fig. 3-b se muestra la forma de las funciones de fluencia & (t, 7) para el hormigon
de la seccion. Como se ve, se trata de una familia de curvas diferentes para cada instante de

puesta en carga 7.
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El valor de la deformacion total en un cierto instante t, viene dado por el principio de
superposicion:

"t
€ (t)=0(tg) @ (i) +[ @ (t, 7V d 0 (r)
* o]
y equivale al 4rea delimitada por la curva de la fig. 3-c y el eje de abscisas. Dicha curva se ob-

tiene eliminando ‘t’ de las funciones o (t) (fig. 3-a) y ®(t,, t) (fig. 3-b).

La aproximacion trapecial de dicha superficie puede expresarse de la forma:

ro] ;
e(tr):1§1§ {(I)(tritl)+¢(tr’ tl.l)}Aol (10)

siendo:

Tal y como se indica en la fig. 3, la aplicacion inicial del primer nivel de carga, asi como
de los posibles incrementos instantdneos de la misma, consecuencia de nuevas solicitaciones
sobre la estructura, pueden aproximarse sin problema mediante un incremento de tiempo
nulo: A t_] =0 ’t_]'l = t]

El incremento total de deformacién que se produce en un intervalo de tiempo ‘r’ viene
dado por tanto por: '

i=z1-1

1
Aet=€(t)) —€(t.1) = i§1 5 @, t) -1, t) + @ (t,, t.1) —

o1
_(b(tr-l} tl'l)}' A o' + 5 {@(tlﬂ tr) +(b (tr9 tr.l)}' A o' + {es (tr) - es (tr.l)} (11)

El Gltimo término corresponde al incremento de retraccion durante el intervalo ‘r’.

Operando con las expresiones vistas en el apartado 3.1, se llega a:
Acd' Ad'

Det =zt —— T D TAE (12)
c Ef:
Siendo:
11 1 1
—=3'5 " (13)
Ei 2 { EC (tr) Ec (tr.l) }
_i _ 1 {8, (t,) + B, (t;.1) + 0,484 (t; — 1)+ ¢x (Be (1) — Br (t.} (14
B 2 Ecos
Ael = oy 1By (t,) — B (try)) as)
i=r-1 0,4
At =g {8 (t) =B )} 0" h + 20— (B (h — 1)+
el Bd (tr - ti'l) - Bd (tl‘-l - tl) - Bd (tr_l — ti-l)}' A Oi (16)
Siendo:
o'l :i.:gl Ao 17
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El segundo término (A of /ﬁé) proviene de la asimilacion trapecial de la deformaciéon
diferida en el intervalo de cdlculo considerado, en el que A of no es todavia conocido. Estric-
tamente esto obliga a modificar en cada etapa la matriz de rigidez de la estructura. Por ello
se ha preferido eliminar dicho término y acumularlo sobre el valor del incremento de defor-
macion diferida del siguiente intervalo, A €, r+1 una vez que el A o' ha sido ya obtenido.
Esto equivale a considerar tnicamente los efectos instantdneos de las variaciones tensionales
que se produzcan en un intervalo, retrasando la consideracion de los efectos diferidos que di-
chas variaciones desarrollan en ese intervalo hasta la etapa siguiente. El error cometido es en
cualquier caso pequefio, recuperandose ademds en el nuevo intervalo, por lo que las distor-
siones son minimas.

Las ecuaciones (12) a (16) permiten por tanto evaluar el incremento de deformaciéon
diferida del hormigdn en un cierto intervalo de tiempo ‘r’, como funcién Unicamente de la
variacion de los coeficientes de fluencia y retraccion en dicho intervalo, y de la historia ten-
sional del hormigén previa al comienzo del mismo.

Se constata, por tanto, la necesidad de conservar almacenada toda la historia tensional
de cada seccion parcial de hormigon, o sea susA oi (i= 1, ...... , I-1), necesarios para obtener
el incremento de deformacion por fluencia en el nuevo intervalo de cdlculo. Ello supone un
aumento importante, tanto del tiempo de cdlculo como de las necesidades de memoria, ya
que una buena precision en los resultados necesita de una buena discretizaciéon de la estruc-
tura y del tiempo.

54r €a

- —

fluencia plastica . .
€ fluencia plastica
=" T tluencia elastica 0'4 ©/Ec28
€ To /Eclly)
> > t
Evolucion real de los componen- Simplificacion del metodo de
tes elasticos y plasticos de la Dischinger mejrado
fluencia.
Fig. 4.

El programa puesto a punto permite, alternativamente, obviar dicho problema, sin una
pérdida apreciable de precision, mediante la simplificacién propuesta por el C.E.B. para la
mejora del método de Dischinger clisico (Improved Dischinger Method) (ref. [1] y [2] ).
Consiste en suponer que la totalidad de la fluencia eldstica diferida se desarrolla de manera
instantdnea, es decir, que los 4 de la funcidon de fluencia valen la unidad. Basdndose en el
hecho de que la fluencia eldstica progresa del orden de 9 a 10 veces mds rdpidamente que su
componente plastica (fig. 4). Se distorsiona por tanto ligeramente la respuesta tensodefor-
macional en los dias posteriores a la aplicacion de la carga —el hormigdn se hace mds flexi-
ble— pero sin alterar sensiblemente en la mayoria de los casos la situacion final (véase ejem-
plo aplicacion).

Con esta hipétesis quedan modificadas las expresiones de E.’ y de A €." — que pasan a

‘'ser las siguientes:
1

Er 2B
A et = ¢p { By (t) — B (t,.1) }. o] (16 bis)

{0,8 + B, (t,) + B, (t,.1) + ¢¢ {Be (t,) — Br (t,.1) }} (14-bis)

22



Se observa como en la expresion que permite obtener A € ' desaparecen los términos
que contienen los A ol. La deformacion diferida que se produce en un intervalo queda pues
independiente de la historia tensional anterior, siendo Gnicamente funcion del nivel total de
tensiones al comienzo del mismo. Basta por tanto con acumular, para cada seccion parcial de
hormigon, el valor de la tension al final del ultimo intervalo de célculo.

Alternativamente, recientes publicaciones (ref. [16] y [18 | han conseguido solventar el
problema con un artificio matematico de alto interés en nuestra opinion. Consiste en apro-
ximar el término de la fluencia elastica diferida — 0.4 Bg (t—1t5) — mediante una expresion

de la forma:
n
0.4 T b [1—eYit= )]

donde los coeficientes b; y 7;, constantes € independientes de la edad de puesta en carga t,,
se obtienen analfticamente por aproximacion de las leyes de fluencia eldstica que se consi-
deren (ap. 3.1.3). Con 3 a 5 términos puede obtenerse una precision aceptable.

Usando dicha expresion se demuestra facilmente que el incremento de deformacion,
por fluencia en un intervalo de tiempo, puede obtenerse analiticamente a partir del estado fi-

nal de esfuerzos en el intervalo anterior.

La discretizacion del tiempo en intervalos debe hacerse de tal forma que aparezca una
frontera de intervalo en los instantes en los que se produzca alguna modificacion del meca-
nismo resistente de la estructura o se apliquen nuevas solicitaciones sobre la misma. Como
ya se ha dicho, la aplicacion de nuevas cargas debe acompafiarse de intervalos de tiempo nu-
los.

Una vez que la estructura y las solicitaciones son ya las definitivas, el programa genera
autométicamente la sucesion de intervalos de tiempo hasta el final del anélisis. Dada la for-
ma de las curvas de fluencia, lo mas correcto es proceder en progresion geométrica de forma
que: log (t, —t,) — log (t,.; — t,) = k, es decir, por incrementos de tiempo constantes en la
escala logaritmica.

Bazant (ref. [5]) aconseja tomar k = 0.1, lo que nos da la secuencia:

t,=t, + (t,.; —t;).100:1 (18)

5.2. Relajacion armaduras activas

Las expresiones de la relajacion del acero que se indican en el apartado 3.2, correspon-
den a la “relajacion intrinseca” del mismo, ya que corresponde a las pérdidas de tension ob-
tenidas en ensayos en los que el cable se mantiene tesado entre dos puntos fijos. En la reali-
dad, como consecuencia de la fluencia y retraccion del hormigdn se produce un acortamien-
to gradual de los tendones, la relajacion se desarrolla por tanto bajo el efecto de tensiones
inferiores a las que se obtienen en los ensayos.

A falta de expresiones, contrastadas experimentalmente, que tengan en cuenta este
efecto, dos son los métodos que pueden utilizarse para aproximar la “relajacion reducida”

(ref. [17]):
_ Método del tiempo equivalente. Consiste en obtener el tiempo ficticio t* al final del
cual el acero hubiera relajado “intrinsecamente” hasta el valor de la tensidn existen-

te al comienzo del intervalo, o, (t; 4 ), y obtener el incremento de relajacion en el
mismo a partir de los tiempos ficticios t* y t* + A t, (fig. 3-d). Lo que equivale a
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suponer que la velocidad de la relajacién no depende mas que de la tensién inicial en
el momento del tesado y de la pérdida ya desarrollada.

— M¢étodo de la tension inicial. Consiste en obtener la tension inicial ficticia o*pi, cuya
relajacion intrinseca en el tiempo real t hubiera producido un nivel de tensiones igual
al existente al comienzo del intervalo, 0, (t;.1), y obtener el incremento de relaja-
cion en el mismo segin la ley correspondiente a 0%, entre los instantes t, ; vy t;
(fig. 3-¢). Lo que equivale a suponer que la velocidad de la relajaciéon no depende
mas que de la tension real en el instante ‘t’ y del tiempo ocurrido desde el tesado.

6. DISCRETIZACION DE LA ESTRUCTURA. MATRIZ DE RIGIDEZ DE LOS ELEMEN-
TOS

La estructura se supone discretizada en una serie de elementos, ‘j’, de seccidén y caracte-
risticas mecdnicas constantes o variables, seglin ciertas leyes, en toda su longitud.

A efectos del cdlculo de las deformaciones diferidas en un elemento, se considera el es-
tado tensional en las dos secciones extremas del mismo, suponiendo una variacion lineal de
Ny M a lo largo del elemento .

Cada elemento tiene asignadas cuatro variables (fig. 5):
ilj ) iz_l ) LJ ) aJ

Los elementos pueden irse incorporando a la estructura al comienzo de cualquier inter-
valo de cdlculo, siguiendo la evolucion del proceso constructivo. Su conexion a la estructura
ya existente se hace seglin la tangente a la deformada en el nudo al cual se vinculan, permi-
tiéndose establecer contragiros de montaje.

Los elementos se suponen a su vez constituidos por una serie de secciones parciales, k;,
a las que se asocian las siguientes magnitudes (fig. 6): ’

Lj jzj dwectnT

v

Fig. 5. Fig. 6.

a) Area (Akj) e inercia (ij) de la seccion parcial, referidas al centro de gravedad de la
misma.

b) Ordenadas, respecto a la directriz de la pieza, de las fibras superior, baricéntrica, e
inferior de la seccién parcial (yikj, i=1,3).

c) Codigo con el tipo de material que compone la seccion. Se admiten diferentes tipos
de hormigones (H1, H2, H3 ....), acero estructural (AE), armaduras pasivas (AP) y de
pretensado (AA1, AA2 ....), con caracteristicas eldsticas distintas,

En las secciones parciales de hormigén es preciso definir asimismo:
a) Espesor ficticio equivalente de la seccion, a efectos de la estimacion de las deforma-

ciones diferidas.
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b) Tiempo de hormigonado de la misma.

Las secciones parciales pueden irse incorporando a los elementos, y a través de ellos a la
estructura, al comienzo de cualquier intervalo de cdlculo, de forma absolutamente general.

Es posible también establecer y modificar en todo momento las vinculaciones entre
nudos de la estructura y con la cimentacion.

Se describe seguidamente el proceso de cdlculo en cada intervalo de tiempo t’ (A t, =
= t, — t,.1). Se trabaja en el sistema local de un elemento cualquiera ‘j’, con el convenio de
signos indicado en la fig. 7.

M e 4 A
¢
oS e a /%

Q

Estuerzos > x

Fig. 7.

El método seguido es el usual en el caso de deformaciones impuestas: se suponen impe-
didos los movimientos de los nudos extremos del elemento, siendo por tanto preciso aplicar
en ellos unos esfuerzos de empotramiento perfecto. Posteriormente se liberan las coacciones
introducidas aplicindose sobre la estructura dichos esfuerzos cambiados de signo. Una vez
calculada ésta se superponen ambos estados, obteniéndose asi los incrementos de los esfuer-
zos en cada seccidon parcial durante el intervalo de célculo T, kaj, kaj y Mfkj, particulari-
zados en las secciones extremas del elemento ‘5.

r directriz v

(&), Ya, @ao
—> C; AL T TP 2T U L2 MIWZZIIIZZZZ#— —J —b
r r
(Nia (mp ) . (Ml Nyl
) seccion parcial A]
nudo nudo
a b
— L ¥
Fig. 8.

Suponiendo los incrementos de deformacion diferida variables linealmente entre los ex-
tremos ‘a’ y ‘b’ del elemento, las expresiones de los esfuerzos de empotramiento perfecto
necesarios para impedirlas son en cada seccion parcial k; (véase fig. 8):
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(N, = = Ny, = Bada T gl

a

M), + (M.
Q) = - (@), - ke L.(Mkj)b

]

Siendo:
I ) . B
akj = Egkj Akj [A (:‘g + A eé]kj X bf(] = (r:kj ij [A Xé]kj y

— 1
l/Ecrkj — 5 [1/E, (t,) + 1/E. (t, 4 )]kj. para el hormigon de la seccidn kj.

A€, A et e Ay T representan, respectivamente, los incrementos de deformacion axil
por retraccion y fluencia y de curvatura por fluencia, durante el intervalo de tiempo ‘r’. Se
obtienen a partir de las expresiones del apartado 5.1, sin mds que hacer:

.
Ao = Xﬁ . enelcalculode A€ y
Kj
. ML
Ag' = IA en el calculo de A x, .
Kj

Como ya se ha dicho, si no se utiliza la simplificacion del método de Dischinger mejo-
rado, o el método alternativo expuesto en el apartado 5.1, es preciso almacenar para cada sec-
cion parcial de hormigdn, k;, los valores de los incrementos de los esfuerzos axil y flector en
cada intervalo de cdlculo (i = 1.r), necesarios para evaluar los A ef e A x .

Obviamente, en el caso de armaduras pasivas o de acero estructural, los esfuerzos de
empotramiento perfecto son nulos.

elemento |
APj-sin f3j —APJ- - sin Bj
AP N
[kl 1N I I __JD—APJ.eZJ
o
2
APJ.e”. €j "‘Apj
N B
@ . ®
cos B 1 - Lj ¥
Fig. 10.
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En las armaduras activas, dichos esfuerzos se obtienen directamente a partir de las pér-
didas por relajacion (A opfkj) en el intervalo de cédlculo (véase fig. 10):

N NE. ) ‘AP . )
Kj Kj Kj t
) A . (|Ad,. | + A |y)
r _ T _ _ K] pkj la pkjilb
i = ki = Aij.senﬁj ,swndoAij_ 5
T T
M) Ml (0

El valor de dichas pérdidas se ha obtenido a partir de los criterios expuestos en el apar-
tado 5.2 (relajacion bajo carga decreciente).

La suma de los esfuerzos de empotramiento perfecto a nivel de cada seccion parcial, re-
feridos a la directriz de la pieza, nos d4 los esfuerzos de empotramiento perfecto en el ele-
mento, N, Qy Mr;:

NI N N ‘
j i k=n, kj J
ol r| _ r
i A A e ki g
M?T I r T
M Ml (M + Vi Nig 1

siendo n; el nimero de secciones parciales que se hallan conectadas al elemento 4’ durante el
intervalo de calculo .

Estos esfuerzos, cambiados de signo y referidos a los ejes generales de la estructura, s¢
afiaden a las fuerzas exteriores aplicadas en dichos nudos en el intervalo.

Queda por ultimo comentar la obtencion de la matriz de rigidez del elemento. Dado
que la seccion total de éste puede cambiar a lo largo del calculo al afiadirsele nuevas seccio-
nes parciales, es necesario referirse a la linea directriz de la pieza, que no tiene forzosamente
que coincidir con la baricéntrica.

Consideramos la deformacion del elemento definida por los incrementos de elongacion
(érj) y de curvatura ()—(Ti)\ul nivel de la directriz.

La deformacioén al nivel de la fibra baricéntrica de cada seccion parcial kj viene dada en-
tonces por:

L

I =I
el . =¢€. + RV
Kj ] ykJ XJ

r gt
X=X
La expresion que liga los incrementos de esfuerzos, Nrj y NIIJ-, y de deformaciones, re-
feridos a la directriz es:
N _[mE] ()

y

My |

=~
w

j 2 7(;\ , los elementos Ei de la matriz de rigidez de la seccion tie-

nen la forma:

B k:nj B k:nj B

k, = E 1 (E{q. ) Akj) k, = E | (E{(j . Akj . ykj)
- k=mn _ B

ks = E# | (E{(j ij + Ef(j ) Akj . yij)
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Se produce, por tanto, un acoplamiento entre los axiles y los momentos referidos a la
directriz, que sélo desaparece cuando ésta coincide con la fibra baricéntrica de la seccion.

La obtencion de la matriz de rigidez de elemento puede abordarse a través del método
de flexibilidad (ref. [6] ), llegdndose a:

T TR
((ism) )" o {iss
Siendo: .
S A
(S]] = — [FJ! [H]] =l
31
1 0 0
Hj: 0 1 0
0 L 1

7. EMPLEO DE BARRAS O SUBESTRUCTURAS

Un cdlculo ajustado de la estructura exige una discretizacion de la misma en un nimero
elevado de elementos. No obstante, en la mayor parte de los tableros de puente es posible
agrupar muchos de ellos en unas cuantas barras que corresponden a los vanos vy las pilas (fig.
9). La estructura total queda asi descompuesta en unas pocas barras o subestructuras, cons-
tituidas por un conjunto de elementos conectados en serie.

barra(

bl 2l
A I T A
/ elemento J\

Fig. 9.

El método de las matrices de transferencia (ref. [6] ) se muestra especialmente apto pa-
ra este tipo de problemas, permitiendo obtener ficilmente la matriz de rigidez de la barra y
los esfuerzos de empotramiento perfecto en los nudos extremos de la misma a partir de las
matrices de rigidez y de las cargas aplicadas en los nudos de los elementos que la componen.
Una vez resuelta la estructura, la evaluacion de los esfuerzos y movimientos en los nudos in-
ternos de las barras es también sencilla.

El programa estd concebido de manera que permite crear “barras” por agrupacion de
una serie de elementos cualesquiera en cualquier momento del cilculo.

El uso de matrices de transferencia reduce considerablemente el tamafio de la matriz de
rigidez de la estructura. Existe sin embargo una razén de mds peso que ha aconsejado su uso.
En efecto, el andlisis a tiempo infinito de la estructura exige realizar gran nimero de cilcu-
los. No obstante, a partir del momento en el que el modulo de elasticidad de los distintos
hormigones pueda considerarse inalterable y que la estructura haya alcanzado su configura-
cion definitiva, la matriz de rigidez de la misma no se modifica, siendo por ello innecesaria
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su inversion para el andlisis de las sucesivas etapas. Basta para ello con conservar almacena-
dos los valores de las lineas de influencia de los movimientos en los nudos de la estructura
para cargas (momentos) unidad aplicados en los mismos.

Dado que se trabaja con tres grados de libertad, se deberd almacenar 9 n? valores, sien-
do ‘n’ el namero de nudos de la estructura, generalmente muy elevado.

El empleo de subestructuras permite reducir considerablemente esta cifra, pues en cada
subestructura basta con almacenar los valores de la linea de influencia de los esfuerzos de
empotramiento perfecto en los nudos extremos para cargas unidad aplicadas en los nudos
internos, reduciéndose por tanto enormemente las necesidades de almacenamiento a:

i:ni
I9n2+ 2 18(n.—1)
i=1 1

valores, siendo n’ el niimero de nudos entre barras, n; el nimero de barras y n;; el namero de
elementos agrupados en la barra i.

8. TRATAMIENTO DE LAS ARMADURAS ACTIVAS

El programa distingue tres tipos de cables de pretensado:
a) Cables pretensados adherentes.
b) Cables postesados con inyeccion inmediata a su puesta en tension.

c) Cables postesados no inyectados o inyectados con posterioridad a su puesta en ten-
sion. Tal es el caso de los cables enfilados en puentes construidos por avance en vola-
dizo en los que se retrasa la inyeccion de las vainas con objeto de evitar que cual-
quier accidente durante la misma obstruya los conductos de los cables todavia no en-
filados. El programa permite efectuar en cualquier instante el retesado o la inyeccion
de este tipo de cables.

Para cada cable es preciso definir su tipo, material que lo compone, seccion efectiva,
momento de la puesta en tension, asi como su excentricidad y tension inicial en cada una de
las secciones atravesadas por el mismo. Dicha tension inicial se obtiene internamente a partir
de las tensiones en los anclajes activos (incluida penetracion de cufias) y los coeficientes de
rozamiento. Las pérdidas diferidas, asi como las debidas a deformaciones eldsticas por entra-
da en accion de nuevas cargas o cables en la estructura, quedan integradas en los resultados
del cdlculo.

A partir del momento en que se produce la inyecciéon de un cable, éste se supone co-
nectado a los elementos que atraviesa, constituyendo una seccion parcial més de los mismos.

El tratamiento es diferente para los distintos tipos de cables considerados. Asi pues, en
los cables adherentes, donde la conexi6on es previa a la actuacion del pretensado, éste acta
desde el primer instante sobre la seccion total, armaduras activas pretesas incluidas. En los
cables postesados con inyeccion inmediata, los efectos de la puesta en tension afectan solo a
la seccion neta, sin cables, quedando conectados éstos a la misma a partir del intervalo si-
guiente. La tension de los cables en el momento de su puesta en carga se obtiene directamen-
te a partir de la tension en el gato y de las pérdidas mecdnicas. Los cables no inyectados, en
cambio, se mantienen desconectados de los elementos que atraviesan y exigen un tratamien-
to especial que luego se indicara. :
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La puesta en tensién de un cable de pretensado se reproduce mediante unas fuerzas y
momentos exteriores equivalentes aplicados a la estructura en los nudos extremos de los ele-
mentos atravesados. Se supone que el trazado del cable es suficientemente suave y tendido
como para poder despreciar la curvatura del mismo en el interior del elemento (fig. 10), que-
dando pues asimilado a una poligonal con vértices en los nudos de la estructura.

A P. incremento de tension del cable en el elemento ¢j° durante su puesta en carga, vie-
ne dado por la tension en el gato menos las pérdidas.

y ﬂ*
elemg R
. mpr directriz o+ B3]

q elemento |
s nudo jo
nudo |1 J’L
directriz cable
Fig. 11.
» X
Fig. 12.

Asi pués, en el nudo ‘i’, comn a los elementos ‘j” y ‘q’ atravesados por un cable, sc¢
aplica el sistema de fuerzas exteriores siguiente (fig. 11):

H=AP,.cos (o +B;)—AP;.cos(a+B)
V=AP,.sen (g +B;)— AP .sen(a+p)
M=AP,.cosf,.e q—AP.cosp.e;

. €. — €,;
siendo, tan §; = _Ll_f 2i

1
Queda por desarrollar el tratamiento de los cables no inyectados, en los que, al no cxis-
tir adherencia entre cable y hormigdn, la compatibilidad entre ambos no se respeta a nivel de

seccidn sino Unicamente en los puntos de anclaje.

En un intervalo cualquiera, cada cable no inyectado experimenta unas variaciones de ten-
sidon consecuencia, por una parte, de la relajacion del acero y. por otra. de los cambios de lon-
gitud (eldsticos o diferidos) de su directriz entre los puntos de anclaje,

El andlisis de las primeras es andlogo al de los otros tipos de cables y ya ha sido comen-
tado en el apartado 6. En cambio, las segundas no son conocidas a priori sino funciéon de los
movimientos de la estructura durante dicho intervalo. Es preciso por tanto relacionarlas con
los incrementos de desplazamiento 8; de los nudos ¢ integrarlas dentro de la matriz de rigi-

dez total de la estructura.

El primer paso consiste en relacionar el alargamiento total de la directriz del cable en-
tre puntos de anclaje con los desplazamientos de los nudos de la estructura. En cada elemen-
to ‘j” (cuyos nudos extremos los llamamos j,’ y %, ) atravesado por el cable, se produce un
alargamiento de la directriz del mismo dado por (fig. 12):

A = (Uj; —Uj;) . cos (o5 +B) +(Vj, — Vj1).sen (o + 5 + €5 - 9]-2 . cos f;

—eyj. 05, . cos

j .
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El alargamiento total del cable se obtiene sumando los alargamientos a lo largo de los
distintos elementos que atraviesa, lo que matricialmente se expresa de la forma:

A =—[Y] {6 },siendo { & }elvector de desplazamientos (u, v, 0) de la estructura e
[Y] la matriz:

Para un nudo ‘i’ situado entre los elementos 4§’y ‘q’ (fig. 12) atravesados por el cable,
los coeficientes de la matriz son:

I

cos (o + 6q) — cos (q +ﬁj)
sen (g + By) — sen (o + By)

C; = €yq - COS By — €,y;. COs b

4

b

1

Dichos coeficientes son nulos para todos aquellos nudos no atravesados por el cable.

Como consecuencia del alargamiento A, el cable experimenta un aumento de tension
dado por:

E, .Q
AP=—k[Y]{6},siendo k :_37,—’ E, el modulo de elasticidad del acero, £2 la sec-
cion del cable y L su longitud total entre puntos de anclaje.

Para que se produzca dicho A P es necesario que en los nudos atravesados por el cable
exista un sistema de fuerzas dado por (fig. 11):

H= [cos(ozj-+‘6j)—cos(ozq +ﬁq)].AP
V=[sen(aj+6j)—sen(aq+Bq)].AP
M=[ezj.cosﬁj—elq.cosﬁq].AP

Luego llamando {F }al vector de fuerzas en los nudos de la estructura, queda:

{F}= k [Y]T [Y] {8}, siendo [K] = k [Y]T [Y] la matriz de rigidez del cable no inyec-
tado.

Una vez resuelta la estructura, la variacion de tension del mismo viene dada por:

AP=—k[Y]{6}

9. TIRANTES
El programa incluye las matrices de rigidez que permiten el tratamiento de tirantes de
tres tipos, cuyos esquemas de vinculacion con la pila se indican en la fig. 13.

Todos ellos pueden ponerse en carga, retesarse o suprimirse —caso de atirantamientos
provisionales durante las fases de montaje en voladizo— en cualquier instante.

tipo C

tipo A tipo B
Fig. 13. 31



La supresion de un tirante se resuelve internamente reaplicando una fuerza igual y de
sentido contrario a la que lo socilita en el momento de su eliminacién, sobre la estructura
en cuya matriz de rigidez se ha suprimido previamente su colaboracion.

La puesta en carga, al igual que ocurre en los cables de postesado, se simula a partir de
unas fuerzas exteriores —iguales a las suministradas por los gatos— actuando sobre la estruc-
tura existente previamente a la incorporacion del tirante.

El retesado de un tirante equivale a aplicar sucesivamente los dos procesos anteriores.

Con objeto de permitir la mayor generalidad posible, los tirantes pueden a su vez recu-
brirse de hormigbdn posteriormente a su puesta en tension, retesarse una vez recubiertos y
procederse a la inyeccidn de las vainas en cualquier momento.

Pl

» <

Ve
//
7
b
/ &
H &=
Ty l
Fig. 14.

En el andlisis, los cables son tratados como barras rectas y representados geométrica-
mente por sus cuerdas. En realidad la forma de un cable suspendido libremente bajo la ac-
cidon de su propio peso y de la tensidon en sus extremos es la de una catenaria (fig. 14). Su
respuesta deformacional frente a un incremento de tension es debida no solo al alargamiento
del mismo sino también al cambio de forma de equilibrio de la catenaria, que reduce la fle-
cha ‘f’. El andlisis debe por tanto usar un médulo de elasticidad reducido o virtual para el ca-
ble, cuya expresion es:

E — ;_EO v = Peso especifico del cable
v ,),2 12 Eo. |

e = Longitud proyeccién en planta
12 63

o = Tension del cable

Dado que E, es funcion del nivel de tensiones del cable la respuesta es no lineal. La no
linealidad es mucho mds acusada en fases de montaje que sobre estructura terminada, ya que
en el primer caso el nivel de tensiones en el cable es menor y mayores las oscilaciones como
consecuencia de la colocacion de nuevas dovelas o del tesado de nuevos cables durante el
avance en voladizo. Un adecuado control tensional y, especialmente, deformacional del mis-
mo no puede prescindir de la no linealidad. El programa lo resuelve iterativamente en cada
etapa ‘i’:

a) Cédlculo de la rigidez del cable a partir del valor del modulo de deformacion virtual
para el nivel de tensiones al final de la etapa anterior, E, (0,°), correspondiente a la
fuerza del cable F,.

b) Resolucidon de la estructura y obtencidn del nuevo nivel de tensiones final en el cable
(0;1), correspondiente a una fuerza Py .
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¢) Cdlculo del nuevo E, (g;1).

d) Debido a la variacion de E,, no se cumplen las condiciones de equilibrio de la estruc-
tura, apareciendo unas fuerzas residuales no equilibradas en los extremos de los ti-
rantes de valor:

_E, (0))—E, ()

AF =" ) (Fr = Fo)

e) Dichas fuerzas, cambiadas de signo se reaplican sobre la estructura inicial, y se vuelve
al paso b) pero ahora con ¢;2 en vez de o;!.

El proceso se repite tantas veces como sea preciso hasta que el nivel de las fuerzas resi-
duales no equilibradas sea despreciable.

10. EJEMPLOS APLICACION

Se presenta a continuacion la aplicacion del método de andlisis propuesto al caso de
dos tableros de puente isostdticos construidos con vigas prefabricadas mixtas sistema NEX-
TEN. El primero corresponde a un tablero de 16 m de luz constituido por vigas tipo Omega
con suela inferior pretesada y nervio hormigonado en taller. El segundo es un tablero de fe-
rrocarril de 44 m de luz, constituido por vigas con suela pre-postesada y hormigonado in
situ del nervio junto con la losa superior, con objeto de reducir el peso de las vigas en las fa-
ses de transporte y montaje.

El elevado numero de hormigones diferentes, lo complicado de las secuencias de mon-
taje de estas vigas, asi como el complejo sistema de redistribuciones de esfuerzos por retrac-
cion, relajacion y fluencia entre los distintos hormigones y aceros, necesita un andlisis segin
el modelo que preconizamos si se desea conocer con cierta precision el estado tensional en
servicio de la pieza y, lo que es mds importante, las contraflechas de las vigas antes y después
del hormigonado de la losa superior.

Dado que la puesta en tension de las vigas precisa la existencia de hormigones que al-
cancen elevadas resistencias a las pocas horas, la evolucion de las caracteristicas mecdnicas de
estos hormigones no se ajusta adecuadamente con las expresiones standard de las normas, va-
lidas en cambio para el hormigon de la losa. Asi pués, se adoptaron para los hormigones de
taller las siguientes curvas obtenidas experimentalmente:

£ (t) / £ (28 dias)

{
Hormigsi 11213145 |6 |7 |10]|20]28]|50]100]200 |500]|1000
Obra / |20 |38 |.40 |42 | .44 |46 |52 |64 |70 |77 | .83
(EH.82) 20 | 38 | 40 | .42 | .44 |46 | 52 |64 |70 |77 | .83 | .90 | .96 | 98
Taller

55 | 35 | 42 | 48 | 52 |55 |56 | .58 |65 |70 |77 | .83 | 90 |96 | .98
(Ensayos)

En cuanto a los médulos de elasticidad del hormigon de taller, se constaté que dicho
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hormigbn era mds deformable que lo que muestran las expresiones de las normas. Asi el E,
(28 dias) resulto ser el 80 por 100 del obtenido por la expresion del CEB y el 70 por 100 del
de la EH-82. Ya se ha comentado anteriormente que la Norma espafiola tiende a sobreesti-
mar el E; de los hormigones de altas resistencias, funciéon de la raiz cuadrada de f, , con res-
pecto al CEB, que propone una raiz ctuibica. Por otra parte, el aumento de resistencia con el
tiempo parecia ir mas rapido que el del endurecimiento, ya que en los primeros dias (donde
tienen lugar los tesados) ambos coeficientes se reducian algo mds: 70 por 100 del CEB y 65
por 100 de la EH-82.

Dada la importancia de la correcta estimacién de E, en el momento del tesado para ob-
tener con cierta precision las contraflechas de la viga y el reparto del pretensado entre la sue-
la y el perfil metélico, se adoptd andlogamente una curva E; (t) experimental para el hormi-
gbn de taller.

1470

3,20 _ 10,50 100
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| | n2n
DETALLE 1 Fig, 15.

TABLERO A (Carretera)

(luz = 16 m; canto total: 0.65 m; esbeltez: 1/24.6)

La seccion transversal consta de (fig. 15):

a) Suela inferior de hormigdn de taller de dimensiones medias de 69 x 20 cm con una
armadura pasiva constituida por 2¢12 superiores y 2¢20 inferiores.

b) Nervio Omega de hormigbén de taller de forma trapezoidal con ancho superior de
24.7 cm e inferior de 15 cm y 25 cm de altura, con una armadura pasiva de 2¢14
superiores y 2¢10 inferiores.

¢) Losa superior de hormigdn de obra de 20 cm de canto y 175 cm de ancho eficaz por
viga.

d) Perfil IPN 30 de acero A42 debidamente conectado a la suela y losa superior. Dicho
perfil se halla reforzado mediante:
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® Una platabanda superior de # 150 x 15 mm en los 8.6 cm centrales.
@ Unas chapas soldadas al alma de # 250 x 5 mm en los 2 m extremos.

e) Un pretesado de la suela constituido por 22 unidades de 0.6, de las que cuatro se
envainan en los 1.9 m extremos.

El hormigdn de taller tiene una f,, a los 28 dfas de 500 kg/cm? y el de obra de 250
kg/cm?. Se tomd para la armadura activa: E, = 2000000 Kp/cm® y Fog = 16000 kg/cm?.
Tension tesado: 0.83 £ = 13274 kg/cm? .

La secuencia de montaje se establece como sigue:

Intervalo t, (dias) t, (dias) Operacion

1 4 4 Pretesado conjunto (suela + perfil metalico). Entrada en
carga peso propio (suela + perfil).

2 4 5 Nada. Redistribuciones diferidas.

3 5 5 Apeo pieza y hormigonado nervio omega.

4 5 6 Nada. Endurecimiento nervio omega y redistribuciones.

S 8 6 Desapeo de la pieza Nex-Ten completa.. Entrada en carga
del peso propio del nervio.

6 8 28 Almacén pieza en taller y transporte a obra. Redistribu-
ciones.

7 28 28 Hormigonado losa in situ sobre viga Nex-Ten sin apear
(M4 = 28 m.t).

28 56 Redistribuciones sobre seccion final.

9 56 56 Carga muerta sobre seccion total.

(M5 = 14 mi).
10al6 56 0 Redistribuciones hasta tiempo infinito.

Se considera como origen de tiempos el dia de hormigonado de la suela inferior.
Ademas de esta secuencia de montaje, se analizan dos variantes de la misma:

A* Consiste en realizar en el intervalo 3 (dia 5) el apeo de la pieza simple (suela +
+ perfil), forzando una contraflecha de 10 ¢cm en su centro. Al desapear sobre la
pieza con nervio se transfiere parte del peso propio de la primera al segundo.

A** Consiste en suprimir los intervalos 4 y 5 y hormigonar el Nervio Omega (intervalo
3) sobre la pieza simple (suela + perfil) sin apear, que recibe la totalidad del peso
del nervio.
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TABLERO B (Ferrocarril)

Fig. 16-b.

(luz : 44 m ; canto : 1.50 ; esbeltez : 1/29.3)

La seccidn transversal, indicada en la fig. 16, consta de:
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a) Suela inferior de hormigon de taller de dimensiones medias de 89 x 36 cm con una
armadura pasiva constituida por 4¢14 superiores y 6¢25 inferiores.

b) Un nervio hormigonado in situ de 15 cm de ancho y 84 cm de canto con un mallazo
de¢3alScm. -

¢) Una losa superior hormigonada in situ de 30 c¢cm de canto y 158 cm de ancho eficaz
(viga de borde) y una armadura pasiva, en las caras superior e inferior de 10425 y
8¢10, respectivamente.

d) Una viga armada hibrida constituida por:

@ Platabanda superior (A52) : # 600 x 25.

e Refuerzo platabanda superior (A52): # 250 x 25
e Platabanda inferior (A52): # 250 x 25.

® Alma (A42): # 1100 x 15.

e) Un pretesado de suela constituido por 24 unidades de 0.6, de las que seis se envai-
nan en los 6 m extremos.

f) Un postesado constituido por 2 tendones con un total de 48 unidades de 0.6, con
vainas de 7.5 cm.

El hormigon de taller tiene una f,, de 500 kg/cm?® y el de obra de 350 kg/em? .

La secuencia de montaje es como sigue:

Intervalo t; (dias) t, (dias) Operacion
1 4 4 Pretesado del conjunto (suela + perfil metélico). Entrada
en carga del peso propio de ambos.
2 4 28 Nada. Redistribuciones diferidas.
3 28 28 Postesado suela inferior.
4 28 35 Almacén pieza en taller y transporte a obra. Redistribucio-
nes.
S 35 35 Hormigonado in situ losa tablero y nervios sobre viga Nex-
Ten sin apear (M, ;, = 335,2 mt.).
35 56 Redistribuciones sobre seccion total.
7 56 56 Carga muerta sobre seccion total (M4 = 173 mt.).
8al6 56 0 Redistribuciones hasta tiempo infinito.

RESULTADOS

En las figs. 17 y 18 se adjuntan los resultados del andlisis del tablero A. La fig. 17, co-
rrespondiente a la seccion centro de vano, presenta la evolucion de la historia tensional en
las fibras inferior de la suela de hormigon y superior del perfil de acero en las sucesivas fases
del montaje, asi como su progresion hasta tiempo infinito.

Se observan las ligeras modificaciones introducidas por las diferentes variantes de mon-
taje, no demasiado relevantes dada la pequefia importancia en este caso del nervio omega, asi
como la flexibilidad de la seccion simple constituida por suela y perfil, que la hace poco sen-
sible a movimientos impuestos.

En cuanto al Improved Dischinger Method (I.D.M.), se constata, tal y como se indico
previamente, que si bien da lugar a distorsiones sensibles en los instantes proximos a la apli-

37



Oa (Kg/em2)
-3000 8‘% P % a
" £ 8 o
o 9 € El
- 2500 g8 S| E
! E g
-2000
1500+
- 1000
- 500+
L{ Fig. 17-a.
t (dias)
Op, (Kg/em?2)
IR T
-300 2_‘:& 8 3 &
[ § E
gy g E
-250 -
- 200 1
-150-
1001
_s504
, e , . Fig. 17-b.
1 45 8 28 56 30,000 t (dias)
H
H ‘
E
%)
10+
94
8+
74
61
51 !
4 |
34
2
11
N — ' . Fig. 17-c.
45 8 28 56 30000 t(dia

Fig. 17 - LEYENDA -

——— Variante A (apeo no forzado)
———— Variante A (I.D.M.)

—— —— \Variante A**(sin apear)
—————Variante A* (apeo forzado 10cm.)

PUENTE A. SECCION CENTRO VANO
a) Evolucion tensional fibra superior perfil.
b) " " " inferior suela.
c) " contraflecha centro vano.



Oa(kglcn@) 4O;;)(Kgl::m?)

/

T, (Kg/em?)

o —C
5, —_— —_ -
- 3001 = 4-2000 {11000
- 2501
- 200+ 1+-1000 10000
-150
100 10 19000
- 50 500
1 t (dias)
N(Tn)
300 e
e . N pretensado ()

N suela (c)

1007 N perfil (c)

r N losa (t)

3000 t (dias)

Fig. 18-c.
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cacion de las cargas, dichas distorsiones se amortiguan raipidamente obteniéndose resultados
pricticamente andlogos al método “preciso” en cuanto nos alejamos suficientemente del ins-
tante de puesta en carga.

En la fig. 18 se presenta, para la seccion de apoyo, la evolucion tensional en diferentes
fibras caracteristicas de la seccion, asi como el esfuerzo axil total distribuido entre las dife-
rentes secciones parciales que constituyen la secciéon total. Al tratarse de una seccidn sin
esfuerzo externo, dichas curvas reflejan los mecanismos de redistribucion interna de esfuer-
zos como consecuencia del comportamiento reoldgico de los materiales. Se constata clara-
mente la progresiva transferencia del pretensado desde la suela (material mds deformable en
el tiempo) hacia el perfil, asi como la entrada en traccion de la losa in situ al verse contenida
su libre retraccion. La fibra inferior del perfil (d) que en las primeras fases del montaje expe-
rimenta una ligera compresion como consecuencia de las pérdidas de pretensado, posterior-

mente ve invertido el signo de su evolucidon, comprimiéndose progresivamente como conse-
cuencia de la retraccidon del hormigdn in situ de la losa superior.

En las figuras 19 y 20 se presentan los resultados del analisis del tablero B. continuando-
s¢ la buena aproximacion del I.D.M. a tiempo infinito y constatdndose evoluciones andlogas al
caso anterior.

En ambos tableros se estudio, asimismo, el efecto que se produce si se materializa una
continuidad entre vanos adyacentes una vez hormigonada la losa superior. La progresiva ro-
tacion de los apoyos bajo los efectos diferidos se ve asi coaccionada generdndose por tanto
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los correspondientes momentos de continuidad. Los valores obtenidos en ambos casos fue-
ron:

M continuidad apoyos (°) 0,03 en el tablero A
M isostatico centro vano (peso propio) 0,16 en el tablero B

La ¢norme diferencia entre ambos resultados reside en la gran sensibilidad de estos mo-
mentos al trazado y cuantia del pretensado frente a los esfuerzos de peso propio (fig. 21). El
tablero B, de ferrocarril, posee un alto pretensado para recoger las sobrecargas, muy superior
al necesario por peso propio. La mayor parte del vano —y principalmente los extremos al
tratarse de cables rectos— se halla pues solicitado a una flexion negativa apreciable bajo peso
propio, tendiendo con el tiempo a aumentar sensiblemente las contraflechas (fig. 19-c) y
rotaciones en apoyos. En el tablero A, de carretera, el efecto es mucho menos acusado tal y
como se puede observar en la fig. 17-c, donde las contraflechas tienden incluso a reducirse a
tiempo infinito (carga muerta incluida).

I
— o
G J

Dada la gran sensibilidad de los momentos de continuidad a factores cuyos efectos son
contrapuestos (peso propio y retraccion de la losa por un lado, y pretensado y fluencia de la
suela, con transferencia de esfuerzos al perfil, por otro), s6lo un andlisis preciso del fendme-
no permite evaluarlos con cierta garantia. En cuanquier caso, en tableros mixtos, la existen-
cia del perfil retiene apreciablemente las deformaciones diferidas del hormigon reduciendo
mucho la deformabilidad total de la seccidn, por lo que estos efectos son mucho menos sen-
sibles que en tableros pretensados.
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Nueva Publicacion

Acaba de aparecer el segundo tomo del libro “PROYECTO Y CALCULO DE ESTRUC-
TURAS DE HORMIGON ARMADO PARA EDIFICIOS” del que es autor el Ingeniero de
Caminos D. José Calavera Ruiz.

El primer tomo, aparecido hace algo mas de un afio, estaba dedicado en general al
calculo de los esfuerzos en los distintos elementos y tipos estructurales. Este segundo tomo
completa el libro y estd dedicado al dimensionamiento y a los detalles constructivos.

El tomo comprende 28 Capitulos y 2 Anejos. En los primeros 14 capitulos se realiza
una exposicion completa de los diferentes Estados Limites Ultimos y Estados Limites de
Servicio. Los otros 14 capitulos estdn destinados al Proyecto y a los Detalles Constructivos
‘de las diferentes piezas y tipos estructurales.

Debe destacarse la amplitud con que se tratan los temas, en especial aquellos casos en
que la informacion general disponible es escasa, tales como Esfuerzo Cortante, Rasante, Pun-
zonamiento, Adherencia, Anclaje, Flechas, etc. También merecen destacarse la cuidadosa y
exhaustiva discusion de los diferentes detalles constructivos y la novedad que suponen los
capitulos dedicados a Edificios Altos y Edificios en Zonas Sismicas, asi como el Anejo dedi-
cado al cdlculo de los nudos en los entramados.

El libro constituye un documento del maximo interés para todos los que se dedican al
calculo de estructuras y retne simultdneamente un elevado rigor tedrico y un gran sentido
préctico fruto, evidentemente, de la experiencia del Profesor Calavera.

Los interesados en adquirir esta nueva publicacion deberdn dirigir su peticion a:

Instituto Técnico de Materiales y Construcciones. INTEMAC.
Monte Esquinza, 30, 5° D.
28010 - MADRID
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X Congreso Internacional de la F.I.P.
Exposicion de ‘‘Posters’”

Las Sesiones dedicadas a “Posters” son cada dia mds frecuentes en los diferentes Con-
gresos Internacionales.

A diferencia de las Sesiones Técnicas programadas para la presentaciéon de Comunica-
ciones, las dedicadas a Posters se asemejan a una exposicion en la cual, reducidos grupos de
personas especialmente interesadas en un determinado tema se reunen alrededor de uno de
los paneles expuestos. Este ya ampliamente experimentado tipo de Sesiones, facilita una mds
amplia y personal discusion sobre los temas de particular interés.

Los Posters estardn expuestos en una amplia Sala especial los dfas 16 al 20 de febrero
de 1986, durante los cuales los participantes en el Congreso tendrdn oportunidad de obser-
varlos con toda comodidad.

Con el fin de facilitar los coloquios con los autores, la exposicion de Posters se dividird
en Sesiones. Cada tarde, se programard una Sesion de tres horas sobre un tema preselecciona-
do, durante la cual los autores de los trabajos incluidos en la correspondiente Sesion infor-
mardn sobre los mismos y atenderdn y responderdn a todas las consultas que se les formulen.

Los autores de los Posters se considerardn, a todos los efectos, como participantes de
pleno derecho en el Congreso, exactamente igual que los autores de Comunicaciones.

El titulo de los Posters con los nombres de sus autores se incluirdn en el programa del
Congreso.

Los Posters se redactardn, preferentemente, en inglés.

La organizacion del Congreso tendréd dispuestos tableros de 1.200 x 2.400 mm para la
colocacion de los Posters y se encargard también de hacer y colocar el titulo del Poster y ¢l
logotipo de la FIP, para conseguir la necesaria uniformidad.

Cada autor dispondréi de un espacio de 2.100 x 1.050 mm (2,2 m?) para la colocaciéon
de su Poster.

Con el objeto de que puedan fotografiarse los Posters, deberdn prepararse sobre fondo
blanco. Las fotografias que se incluyan podrdn ser en color o en blanco y negro y tendrén,
como minimo, 200 x 250 mm. El tamafio de las letras de los textos serd lo suficientemente
grande para que puedan leerse, facilmente, a una distancia de 2,5 metros.

Los interesados en presentar algin Poster en el X Congreso de la FIP deberdn solicitar
las oportunas instrucciones, a la mayor brevedad posible, dirigiéndose a:

Secretaria de la A.T.E.P.
Instituto Eduardo Torroja
Apartado 19002

28080 MADRID
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V Sesion de Trabajo.
Tema IlI: Investigaciones y Estudios (Continuacion)

Analisis no lineal de placas y laminas de
hormigén armado, con vigas de borde
pretensadas, por el método de los elementos
finitos

Juan Miquel Canet

Antonio R. Mari Bernat

José J. Rivera Hernandez

Escuela Técnica Superior de Ingenieros de
Caminos, Canales y Puertos de Barcelona

1. INTRODUCCION

En las altimas décadas el hormigén armado y pretensado se ha utilizado como material
estructural en grandes obras de ingenierfa tales como vasijas de contencion de centrales nu-
cleares, depositos criogénicos, cubiertas de grandes estadios o plataformas off-shore.

Los métodos de disefio utilizados para tales estructuras estdn basados en andlisis eldsti-
cos que no reflejan adecuadamente el comportamiento estructural, especialmente bajo solici-
taciones de cardcter extraordinario que podrian producir el colapso de la estructura. Por ello
se necesita desarrollar los instrumentos de andlisis adecuados capaces de predecir con preci-
sién la respuesta estructural.

El método de los elementos finitos es uno de los mds potentes y desarrollados en la
actualidad para el andlisis de estructuras y en determinados casos muy complejos, por la geo-
metria o las cargas, practicamente el tnico que puede dar una solucion satisfactoria al pro-
blema planteado.

El campo de estructuras bidimensionales, como paneles, placas y ldminas es quizds en el
que los elementos finitos tienen una mayor utilidad, dado que la validez de los métodos ana-
liticos se ve limitada a casos relativamente sencillos en cuanto a cargas o geometria. Por otra
parte la consideracién de las propiedades no lineales del hormigén, los efectos estructurales
de las deformaciones diferidas y la existencia de elementos de borde (armados y/o pretensa-
dos) complican atin més el andlisis de este tipo de estructuras justificando una discretizacion
de las mismas para su estudio.

El objeto de este trabajo es presentar un procedimiento de andlisis no lineal, por la geo-
metrfa v por el material, de estructuras bidimensionales (paneles, placas y ldminas) de hor-
migén armado de forma arbitraria, incluyendo los efectos de las vigas de borde concéntricas
o excéntricas respecto de la superficie media de la limina, de hormig6n armado y/o preten-
sado.

Con este procedimiento se pretende estudiar el comportamiento estructural en las eta-
pas eldstica, fisurada y de prerrotura.
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Aplicaciones del M.E.F. al andlisis de paneles, placas y ldminas han sido realizadas por
Jofriet y McNiece (1) y Bell y Elms (2) quienes incorporaron la fisuracién progresiva en ele-
mentos triangulares o cuadrangulares tipo placa. El cambio de rigidez de los elementos debi-
do a la fisuracién normal a la direccién del momento principal se tuvo en cuenta mediante el
uso de una rigidez a flexion y en su plano reducida en funcién del nivel de tensiones.

Scanlon (3) desarrollé un método para incorporar los efectos en el tiempo y la fisura-
cion en losas mediante un modelo por capas en elementos rectangulares.

Mds recientemente Bashur y Darwin (4) presentaron un elemento para flexién de placas
con integracién numérica sobre el espesor. Lin (5) estudié ldminas utilizando un elemento
triangular plano e incluyendo un modelo de plasticidad asociada. Hand, Recknold y Schno-
brich (6) modificaron la solucioén de Lin utilizando un elemento cuadrangular.

Kabir (7) incluyé los efectos en el tiempo de la fluencia y de la retraccién. Arnesen (8)
estudid ldminas con elementos triangulares, utilizando integracién numérica en el espesor'y
considerando la no linealidad geométrica.

Floegl (9) utilizé un elemento triangular curvo incluyendo para cargas instantdneas las
no linealidades fisica y geométrica. Su modelo de ““tensidn stiffening” estd basado en el des-
lizamiento relativo entre el hormigén y el acero.

La mayor parte de los investigadores se han centrado en el estudio de la limina en si,
sin considerar el efecto de los elementos de borde. En los casos en que éstos han sido inclui-
dos estudidndolos como elemento ldmina (5,7,8) las vigas deben ser concéntricas con la l4mi-
na. Chan (10) estudi6 el comportamiento de ldminas de hormigén armado incluyendo la no
linealidad geométrica y del material, los efectos dependientes del tiempo y las vigas de borde
excéntricas con seccion rectangular de hormigén armado. La aportacién de este trabajo, que
ha sido realizado partiendo de los estudios de Chan y Scordelis (de los cuales se ha extraido
parte del material), ha sido incorporar el efecto del pretensado de las vigas de borde en el
comportamiento de las ldminas de hormigdén armado.

2. MODELIZACION DE LA ESTRUCTURA

Para la modelizacién de la estructura se utilizan dos tipos de elementos. Para la ldmina
se usa un elemento isoparamétrico degenerado de nueve nodos de la familia de Ahmad (11)
con funciones de interpolacion lagrangianas para el campo de desplazamientos (fig. 1). Cada
nodo, situado en la superficie media, tiene en coordenadas locales cinco grados de libertad
(tres corrimientos y dos giros) y seis grados de libertad en coordenadas globales, lo cual per-
mite el andlisis de ldminas de forma general, incluso con discontinuidades angulares. Se ad-
mite la hipétesis de que las rectas normales a la superficie media antes de la deformacion,
siguen rectas después de producirse ésta pero no siguen necesariamente normales a dicha su-
perficie. Ello nos permite también el estudio de ldminas gruesas.

Transversalmente, el espesor se divide en capas a fin de poder tener en cuenta la varia-
cién del estado tenso deformacional de unos puntos a otros de la limina. Cada capa se supo-
ne sometida a un estado biaxial de tensiones.

En cuanto a las vigas de borde, se discretizan mediante elementos rectos unidimensiona-
les de dos nodos, cada uno de ellos con seis grados de libertad. La seccién se divide en fila-
mentos, en cada uno de los cuales se supone un estado tensional uniforme. De esta forma se
puede tener en cuenta la solicitacion de flexion esviada sobre la viga. Es importante sefialar
que el eje de la pieza no coincide necesariamente con el centro de gravedad de la misma, a
fin de poder tener en cuenta la excentricidad de la viga con la superficie de la ldmina (Fig.
2).
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Las vigas y la ldmina estdn conectadas en una serie discreta de puntos coincidentes con
los nodos, y de tal forma que el borde de un elemento ldmina estd unido a dos elementos

viga (Fig. 3).

Fig. 1. Elemento de nueve nodos utilizado en este estudio.

Fig. 2. Geometrfa y grados de libertad de las vigas.
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Elementos de viga-
en sus ejes de referencia

Fig. 3. Configuracion de los elementos viga y elementos ldmina.

En los elementos laminares que disponen de vigas de borde, ¢s preciso realizar algunas
transformaciones en la matriz de rigidez para tener en cuenta este hecho. Dichas transforma-
ciones parten de la hipétesis de considerar una bicla rigida desde el ¢je de la viga a los corres-
pondientes nodos de la ldmina (Fig. 4). De esta forma puede realizarse ¢l ensamblaje segin
los procedimientos acostumbrados.

De las tres formas reconocidas de modelar el hormigén armado (discreto, embebido y
distribuido), se utiliza el distribuido para la ldmina y el embebido para las vigas de borde.

eje de referencia
de la viga

Fig. 4. Modelizacion de la unién viga-lamina.
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3. MODELOS DE LOS MATERIALES

Probablemente el aspecto més dificil de un andlisis racional de estructuras de hormi-
gén, sea el establecimiento de un modelo matemadtico para simular el comportamiento de los
materiales. Tal modelo, debe presentar una buena coherencia tedrica y exactitud dentro de
los limites propuestos (por ejemplo, que sea capaz de reproducir resultados de ensayos con
las hipétesis utilizadas). Ademas debe ser fdcilmente implementable en programas standard
de andlisis estructural y eficiente para hacer posibles los andlisis no lineales.

Dado que las armaduras de acero son largas y relativamente delgadas se supone general-
mente que son capaces de transmitir inicamente esfuerzo axial y, por tanto, una relacion
tension-deformacion uniaxial es suficiente en general. El modelo mds comunmente utilizado
es el elasto-plastico perfecto o con endurecimiento isétropo por deformacion, ignorando el
efecto Bauschinger y permitiendo la descarga eldstica. Dicho modelo es el utilizado en este
trabajo (figura 5), tanto para las armaduras pasivas como para el acero de pretensado.

€ER €

F o

Fig. 5. Diagrama tension deformacion para el acero.

En cuanto al hormigén, cuyo comportamiento es considerablemente mds complejo vy,
por tanto mas diffcil de modelar, existen numerosos modelos que tratan de aproximarlo, si
bien no son tan exactos como los del acero. Afortunadamente los resultados obtenidos son
aceptables ya que el hormigén no determina la respuesta del conjunto en la misma medida
que, generalmente lo hace el acero.

Dos son los aspectos fundamentales a conocer en la definicion del comportamiento del
material: la superficie de rotura y las relaciones tenso-deformacionales.

Bajo condiciones biaxiales, tras los numerosos ensayos realizados se ha observado que
la maxima tensién a compresién aumenta (hasta un 23 por 100). La ductilidad, es decir de-
formacién para la maxima tensién a compresién aumenta. La rigidez del hormigén en una de
las direcciones principales aumenta en presencia de una compresién en la direcciéon perpendi-
cular (teorfa de la microfisuracion potencial).

Kupfer (12) presenté una serie de curvas tension-deformacién con distintas relaciones
entre las tensiones aplicadas en ambas direcciones (x = 0, /o,) (Fig. 6) y una curva envolven-
te (Fig. 7) de las resistencias bajo tensiones biaxiales. El criterio de rotura utilizado en este
trabajo estd basado en estos ensayos (10).
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Fig. 8. Diagrama biaxial de maxima resistencia para el hormigén.

Como puede verse en la figura 8 se distinguen tres regiones: (« = 0, Jo, conay > 0,).
a) Compresion biaxial: 0; y 0, compresiéon 0 Sa<1.

El hormigén cuyo estado tensional cae dentro de esta zona rompe por aplastamiento.
Las tensiones principales en los contornos valen:

1+3.65«a
O2c = RET £ (M
0y, = @0y, 2)

siendo f’_ la méxima resistencia del hormigén a compresién uniaxial. Las deformaciones co-
rrespondientes a estos estados son:

€,=¢€, (3D —2) (3)

€1, =€ (=1,6p3 +2,5p] +035p,) (4)
b = 01C/f’c : (5)

Py = 05 /T (6)

b) Zona de traccién — compresion: oy traccion, 0, compresion, —0,17< a < C.
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1+ 3,28«

O2¢ = T +ap (7
0y, =0, (8)
€,=€. (442 -838p, +7,54p; —2,58p3) )
veltzolt/Eo (10)
la rotura se supone ql'i"e‘se‘ produce por aplastamiento.
¢) Zona traccién — compresion 0, = traccién, 0, = compresion. —eo < a < —0,17.
5, = 0,65 T, (1)
0y, =1, (12)
€, =€ (442 -838p, +7,54p2 —2,58p?) ' (13)
|  pi=o0, [P < 0,65 (14)
€, = 0,,/Eg _ (15)
Se supone que la rotura se produce por aplastamiento en la direccién 1.
d) Traccién biaxial: 0, = tracciéon, o, = traccién; 1 < a <oo
oltzozt:f’t (16)
€, =€, = /E - an

“la rotura por agrietamiento, ocurre en la direccién con mayor tensién de traccion.

Por lo que respecta a las relaciones tensién-deformacién, se ha adoptado un esquema
hipereldstico basado en los estudios de Saenz (13) y Liu (14) y Darwin y Pecknold (15), di-
chas relaciones vienen referidas a los ejes principales de las tensiones en cada punto.

dO’l El 0 0 delu
d02 = O E2 0 d€2u (18)
do,, LO 0 (1 —=72)G,,||de,
con:
de
I (19)
d € l—van
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siendo:

do
=—— vy n=EJ/E
do,
G12 = 4 (—1—:—1)7)(131 + E2 - 2 V\/—I—E—l Ez) (20)
-0,
tIic‘ ““““““ ”
1 /’E
&/ / |
Aﬁs :I
A
q:\f ,’,/ E i
i | .
evic €cu *io
FOit

Fig. 9. Curva tensién-deformacion uniaxial equivalente.

) Los modulos E, y E, se obtienen derivando respectoa e, vy aé€; respectivamente la
ecuacion de Saenz (Fig. 9).

E. &
0y = - o €iu (21)
L4+ (22— 2 () + ()]

N 1C 6IC

con E_ = 0;./€;.
Para las tracciones, la relacion se supone eldstica lineal

0. =E, € (22)

1 1u

Como puede observarse, los datos necesarios para describir completamente el modelo
son siete y pueden obtenerse de un ensayo uniaxial:

— Méxima tensién de compresion {7

— M4éxima tension de traccidén f’t
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— Moédulo de elasticidad inicial del hormigén E,
— Deformacién €, correspondiente a la tension f’C

— Deformacién en rotura por compresiéon €.y (en el estudio se ha supuesto e,, =
= 4 EIC)'

— Tensién de rotura por compresién 0., (puede tomarse 0., =02f)).

4. CONTRIBUCION DEL HORMIGON ENTRE FISURAS. (Tensién Stiffening)

La causa mas significativa del comportamiento no lineal de las estructuras de hormigén
armado suele ser la fisuracién del hormigén, dada la variacién de rigidez que produce en los
elementos.

A partir del momento de fisuracién suele considerarse que el hormigén en la zona trac-
cionada deja de resistir tracciones y no colabora, por tanto, en la rigidez de la pieza. Sin em-
bargo, debido al cardcter discreto de la fisuracion, esta afirmacion es cierta sélo en la fisura,
mientras que debido a la adherencia existente entre hormigén y acero, el hormigén existente
en la zona traccionada comprendida entre dos fisuras consecutivas sigue trabajando.

La importancia de esta colaboracién (conocida como “tensién stiffening”) puede ser
importante en estructuras laminares, donde las cuantias de armadura suelen ser bajas, ya que
la rigidez proporcionada por el hormigén entre fisuras puede ser comparable a la rigidez de
la armadura, sobre todo en situaciones inmediatamente después de producirse la fisuracion.
El efecto “tension stiffening” se va atenuando conforme la fisuracion avanza (en anchura y
numero de fisuras) y llega pricticamente a desaparecer en situaciones proximas a rotura. La
distribuciéon de tensiones en el hormigén y el acero entre fisuras puede ser representada
aproximadamente por la figura 10.

Fisuvros

P —— DD D D ID B | —_— P

PROBETA ENSAYADA

on\mcdio
TENSIONES EN EL HORMIGON 1 5 10 15 20 e/
Promedio DIAGRAMA TENSION DEFORMACION MODIFICADO PARA EL ACERD.

Fig. 11. Modelo utilizado para tener en cuenta la
formacion progresiva de fisura. (Tension Stiffe-
ning).

TENSIONES EN EL ACERO

Fig. 10. Distribucion de tensiones en una probeta fisurada.
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Existen dos sistemas, bdsicamente para incluir este efecto: Aquellos que lo refieren al
hormigén y los referidos al acero. En los primeros se modifica el diagrama tensiéon deforma-
ci6n del hormigén en traccién incluyendo una rama descendente para valores de deforma-
cion superiores a la de rotura por traccion €, . Las dos posibilidades esenciales de este siste-
ma fueron desarrolladas por Scanlon (3) y Lin (5).

En los métodos referidos al acero el efecto se introduce aumentando el modulo de elas-
ticidad del acero, una vez ha fisurado el hormigén. De esta manera, para una misma defor-
macioén el acero soporta mayor tensiéon que es, en definitiva, la colaboracion del hormigbén
adherido entre fisuras. Este procedimiento ha sido el adoptado en este trabajo por conside-
rar que refleja mejor el “tension stiffening’ al tener en cuenta la localizacién y disposicion
del armado en el espesor. El diagrama o — e del acero queda modificado tal como indica la
figura 11, en la que, como se-observa, la variacién en el modulo de elasticidad depende del
nivel de deformacion del acero. '

En estructuras fuertemente armadas (tales como las vigas de borde) este método puede
dar lugar a que la rigidez de la pieza fisurada sea mayor que la rigidez inicial, por lo que debe
controlarse ¢l proceso escalando el factor que multiplica el moédulo eldstico original, si bien
siendo siempre superior a 1. Este procedimiento es original de Gilbert y puede consultarse
en la referencia 16.

5. PROCEDIMIENTO DE ANALISIS

Para el andlisis de la estructura se ha utilizado el método de rigidez, consistente como
se sabe en resolver unos desplazamientos incognita a partir de unas acciones dadas y de las
propiedades geométricas y mecdnicas de la estructura. Para un nivel determinado de las car-
gas, el efecto de la no linealidad del material se introduce en la matriz de rigidez gracias a la
discretizacion en capas (o filamentos para la viga de borde), considerando en cada una de
ellas el modulo correspondiente al estado del material.

Las cargas consideradas en el andlisis han sido de dos tipos esencialmente: cargas uni-
formemente repartidas en la superficie y cargas puntuales en los nodos. Las primeras se redu-
cen a otro sistema de cargas sobre los nodos mediante una formulacion energéticamente
equivalentes.

El proceso de andlisis no lineal a adoptar puede ser cualquiera de los conocidos, es de-
cir: a) Introduccién total de la carga con iteraciones de equilibrio hasta conseguir la conver-
gencia del proceso cuando desaparecen las fuerzas desequilibradas; b) Introduccién de la car-
ga por escalones pequefios sin iteraciones de equilibrio y ¢) modelo mixto incremental-itera-
tivo. Este ultimo es el mas comunmente utilizado ya que combina una buena aproximacion
a la respuesta no lineal de la estructura con una buena convergencia del proceso.

En el proceso iterativo se puede variar la matriz de rigidez de unas iteraciones a otras o
dejar la restante dentro de un mismo escaléon. La estrategia a seguir es optativa, y debe ser
tendente a minimizar. el tiempo de CPU total.

Ademas de los procedimientos descritos, que podrfan llamarse de “carga controlada”,
existe la opci6n de utilizar el procedimiento de “desplazamiento controlado”, al cual se ade-
chia el nivel de carga exterior para que en un determinado grado de libertad se alcance un
desplazamierito prefijado. Este método suele converger mejor que los anteriores y ademads
permite estudiar el comportamiento de estructuras con una curva accion-respuesta con maxi-
mos relativos (comportamiento post-pandeo, por ejemplo, cuando se introduce la no lineali-
dad geométrica). Por razones de brevedad no lo describiremos aqui, remitiéndonos a la refe-
rencia 10.
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Los elementos de borde pueden ir pretensados mediante uno o varios cables los cuales
se han considerado de trazado poligonal, de forma que, al tensar el cable, la interaccién en-
tre éste y el hormigén se considera concentrada en los puntos de quiebro coincidentes con
los nodos.

De esta manera, el pretensado se ha introducido como un sistema de cargas aplicadas
sobre los nodos de las vigas de borde, el cual, 16gicamente varfa en funcién de la deforma-
cion de la estructura. Una descripcién més detallada del procedimiento utilizado puede en-
contrarse en la referencia 17.

EJEMPLO

Como ejemplo de cdlculo, se ha analizado la ldmina cilindrica de la figura 12 ensayada
por Bauma (18). La disposicién de las armaduras puede observarse en la figura 13.

1
2| . . 13“
ﬂ T
& 2 100 ALZADO !
1 1305 | ;
5 1 |
1 3
+ - — - 1325
- TODAS LAS COTAS EN mm :
I
t
| 3360 |
B —
SECCION PLANTA

Fig. 12. Dimensiones de la estructura analizada.

21 c 10 (transversal) 2 1c. 20 (longitudinal)
I s~ annlliD S

[ A = a Za 1 B y—w—

/ LI

| - W W —w]

r 7
Sy ; & 1 c 20 (transversal)

Armadura de la lamina.Recubrimiento 1 mm

cercos & 1 c. 30 cercos & 1 c 60 1( 20

1 18 armadurac
d pasivas
|
1 oo Area to(azl
— ™m0 mm
J
=1
] 2 alambres
Jl. 625 J.‘l 955 i pretensados .
Area total
Armadura de la viga 2.27 mm?

TODAS LAS COTAS EN MILIMETROS

Fig. 13. Armadura de la ldmina y de las vigas de borde.
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Las propiedades de los materiales son las que se indican a continuacién:
a) Hormigon.

E, = 325.000 kg/cm?
f?, =290 kg/cm?

f’, =50 kg/cm?
vr=20,3

a=1,0

b) Armaduras pasivas.

E = 2.100.000 kg/cm?
E,, = 20.000 kg/cm®
= 3.000 kg/cm?®

¢) Acero de pretensar.

Ep = 2.100.000 kg/cm?
E, = 20.000 kg/cm?®
fy = 14.500 kg/cm?

Las cargas de referencia consideradas han sido las siguientes:
— Carga uniformemente repartida, normal a la limina de 0.7 T/m*.
— Carga lineal vertical sobre la viga de borde de 0,141 T/m.

Los cables de pretensado, tienen trazado recto con una fuerza inicial total de pretensa-
do de 3,25 T por viga.

Se han realizado tres tipos de andlisis:

— Andlisis lineal.
_ An4lisis considerando unicamente las armaduras pasivas.
— Andlisis incluyendo lgs efectos del pretensado.

Carga total

——x Arnesen (8)

— Experimental (18)

‘o——o0 Presente estudio

0 5 10 15 20 2'5 flecha (mm)

Fig. 14. Curva carga total - desplazamiento del punto central de la viga. Viga no pretensada.
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Fig. 15. Variacion de los esfuerzos axiles en la viga, para distintos valores de la carga total aplicada a la es-

tructura (Vigas no pretensadas).
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Fig. 16. Curva carga total - corrimiento vertical del punto central de la viga. Pretension previa en la viga de

3.250 kg.

El espesor de la ldmina se dividi6 en seis capas, mientras que en las vigas de borde se
consideraron cien filamentos (malla de 10 x 10).

En la figura 14 puede verse la curva carga total desplazamiento del punto medio de las
vigas para el caso lineal y para cuando no se incluyen los efectos del pretensado. Asimismo,
en la figura 15 puede observarse la obtencion de esfuerzos axiles en la viga para distintos va-

lores de la carga total.
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Fig. 17. Valores del esfuerzo axil en la viga para distintos valores de la carga externa total (Viga pretensada).
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Fig. 18. Distribucion de tensiones en varias secciones de la viga de borde previamente pretensada para una
carga total de 4.100 kp.

59



En las figuras 16 y 17 pueden verse respectivamente, la curva carga total-desplazamien-
to en el punto medio de las vigas, pretensadas previamente con 3.250 kg y las leyes de es-
fuerzos axiles en dichas vigas para distintos valores de la carga total.

Como andlisis de los resultados cabe destacar los siguientes aspectos:

1.

Los resultados obtenidos numéricamente se ajustan razonablemente al ensayo efec-
tuado como puede verse en la figura 14,

. El valor adoptado para el “tensién stiffening” en la viga de borde puede tener una in-

fluencia apreciable en la curva carga-desplazamiento.

. Como era de esperar, la introduccién del pretensado en la viga de borde aumenta

considerablemente (del orden de 3 veces) el rango eldstico de comportamiento de la
estructura.

. En cuanto a estado limite ultimo, se observa un incremento en la carga tltima debi-

do, dada la forma de rotura, al incremento en la cuantia de acero en la viga de borde
que supone la introduccién de los cables de pretensado.

. En la figura 18 se observa la distribucién de tensiones en varias secciones de la viga

de borde previamente pretensada para una carga total de 4.100 kp. Como puede ver-
se, el eje neutro de la viga no es horizontal, hecho que sélo es posible detectar con
una discretizacion seccional en dos direcciones (viga filamentada).

RESUMEN Y CONCLUSIONES
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Se ha presentado un procedimiento numérico para el andlisis no lineal por el material
de ldminas de hormigén armado con vigas de borde armadas y/o pretensadas, por el método
de los elementos finitos.

Las vigas de borde pueden ser excéntricas respecto de la superficie media de la ldmina y
estar sometidas a flexocompresion esviada y torsién.

Se ha estudiado un ejemplo para poder comparar resultados con los procedentes de un
ensayo y de otros estudios previos, observdandose buena concordancia entre los mismos.

Asimismo, se ha estudiado el efecto del pretensado de la viga de borde en el comporta-
miento de la ldmina bajo distintos niveles de carga, hasta llegar al colapso.

Como conclusiones mas relevantes pueden apuntarse:

1.

El método de andlisis propuesto es capaz de representar adecuadamente el compor-
tamiento estructural de ldminas de forma arbitraria, de hormigén armado, con vigas
de borde armadas y/o pretensadas, en los rangos eldstico, ineldstico y altimo.

. La excentricidad de la viga de borde es un factor importante a tener en cuenta para

una correcta modelizacion del sistema compuesto por ldmina y viga, asi como la
posibilidad de consideracién de flexion esviada en dicha viga.

. Existe una cierta sensibilidad del comportamiento estructural frente al valor adopta-

do para la contribuciéon del hormigén fraccionado entre fisuras. En este sentido se
constata la necesidad de obtener modelos analiticos fiables para representar tal
fen6meno.

. Si bien el método propuesto presenta grandes ventajas desde el punto de vista de la

generalidad y exactitud de los resultados hay que hacer constar el apreciable consu-
mo de tiempo de CPU requerido para el an4lisis.
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Aplicacion de los elementos finitos al
analisis no lineal de porticos tridimensionales
de hormigon armado y pretensado

Antonio R. Mari Bernat (*)

1. INTRODUCCION

El comportamiento de las estructuras de hormigon armado y pretensado, como es bien
conocido, se desvia, para niveles relativamente pequefios de carga, del tipico eldstico lineal
usualmente hipotetizado para el disefio. Ello hace que en situaciones de servicio deban pre-
decirse con aproximacioén los desplazamientos, esfuerzos y deformaciones de la estructura.
Por otra parte, para mantener un nivel de seguridad frente al colapso es necesario tener una
buena estimacién de la carga Gltima de la estructura.

Existen dos vias, esencialmente, para estudiar la evolucion hasta la rotura de estructu-
ras: el experimental y el analitico; ambos son necesarios 'y complementarios. Desde la apari-
cién de los computadores digitales, se ha potenciado fuertemente el desarrollo de métodos
numéricos y modelos matemdticos que representan con rigor el comportamiento estructural,
'siendo posible utilizar tales modelos como un complemento e incluso como sustituto de
ciertos experimentos costosos y dificiles de realizar. El método de los elementos finitos ha
jugado un importante papel en este campo y concretamente en el analisis de estructuras de
hormigoén armado y pretensado, desde que en 1967 Ngo y Scordelis (1) presentaron su pri-
mera aplicaciéon de la técnica de los elementos finitos al estudio de tales estructuras. Se pue-
den encontrar estudios exhaustivos sobre este tema en las referencias 2, 3y 4. En el campo
concreto del andlisis de porticos, Kang (5), Jackobsen (7) y Aldstedt (8) estudiaron porticos
planos de hormigén armado y/o pretensado. Chan (6) desarrollé un elemento viga filamenta-
do para su inclusién como viga de borde en placas y laminas, mejorando la formulacion de
Buckle y Jackson (9) vélida slo para el caso de elementos de borde concéntricos con la pla-
ca o ldmina.

El objeto de la presente comunicacién es describir un procedimiento numérico para el
andlisis no lineal por la geometria y el material de estructuras de hormigén armado y preten-
sado compuestas por elementos lineales espaciales de seccion transversal arbitraria, con el
fin de estudiar el comportamiento estructural en los rangos eldstico, fisurado y aneléstico. El
estudio estd basado en los trabajos previos de Kang (5) y Chan (6) extendiendo los mismos
al caso de porticos tridimensionales de seccion arbitraria.

(*) Profesor Titular. Citedra de Hormigén. E.T.S.I.C.C.P. Barcelona
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2. PROPIEDADES DE LOS MATERIALES

Con el fin de incorporar los diferentes estados del material a lo largo de la estructura en
la evaluacion de las propiedades de los elementos, cada elemento se considera dividido en un
nimero discreto de filamentos de hormigdn y acero, los cuales estdn sometidos a un estado.
uniaxial de tensiones. Se hacen las hip6tesis de deformacién plana de las secciones, adheren-
cia perfecta entre hormigbn y acero y se desprecian las deformaciones debidas a esfuerzo

cortante.
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Fig. 1. Diagrama tension-deformacion utilizado para el hormigon. (Los nimeros representan el estado del

material).
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Fig. 2. Diagrama uniaxial tension-deformacion utilizado para el acero pasivo.
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Fig. 3. Diagrama uniaxial tension-deformacion utilizado para el acero de pretensado.

64



Las ecuaciones constitutivas de los materiales adoptadas en este trabajo han sido las si-
guientes:

Hormigén. Relacion tension —deformacidon parabolica— lineal, con rama final descen-
.dente en compresion, y lineal en traccion. El modelo adoptado permite la descarga paralela
a la tangente en el origen. El estado del material viene identificado por 11 posibles situacio-
nes, descritas graficamente en la figura 1.

Acero de armadura pasiva. Se adopta un diagrama bilineal con posibilidad de pendiente
no nula en la rama pldstica. Se incluye asimismo la posibilidad de descarga paralela a la rama
eldstica. El material viene identificado por 4 posibles estados. Figura 2.

Acero de pretensado. La relacion tension —deformacién, unicamente definida para
traccion, se considera multilineal, definida por una serie de puntos, admitiéndose la descarga
paralela a la primera rama. Figura 3.

elementos

Fig. 4. Entramado tridimensional.

Fig 5. Elemento viga tridimensional. Geometria y grados de libertad.

3. FORMULACION DEL ELEMENTO FINITO UTILIZADO

3.1. Descripcion Geométrica

La estructura tipica analizada consiste en una serie de elementos finitos unidimensiona-
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les conectados entre si por sus nodos extremos, tal como indica la figura 4. A lo largo de su
longitud L, el elemento tiene seccidon constante y de forma arbitraria como se indica en la
figura 5. Para la fijacién del elemento en el espacio, se definen dos sistemas de ejes: los glo-
bales X, Y, Z y los locales X, y, z, cuyos vectores unitarios son &, n, p. Para la perfecta defini-
cion geométrica del elemento se necesita conocer, aparte de la posicidén de sus nodos extre-
mos I, J, la de un tercer nodo K que, junto con los dos anteriores define el plano que contie-
ne los ejes locales x — z. El proceso para conocer los versores del sistema local es el siguien-
te:

1 ITAIK

- — > - ' :

E = SN= = SP=EA © e8]
RGN |

El nodo auxiliar K, l6gicamente, no debe estar alineado con los nodos I y J. Los ejes
locales y, z son los ejes de referencia utilizados para definir la geometria de la seccién como
se explica a continuacién.

- B8

e
Lt =1

Fig. 6. Seccion real e idealizada.

iz

1 2 3 4|56 7 89 ® / N
] . \ L S
2_ Armadura 2 3 7
& s Risiva 3 3 e
Zmax 1N & 2 w0
4 $ 2 0
€sz |s 6 3

. _ 6 7 © L
C= T v 3
7 y = 7 6 ©
H 8 e 1 &
. 9 e 7 ©
Zmin ) e 1 9

3 10 _ Filamento o 2
] 4y de harmigon 9
n 3 9
1 1] (2 ¢ 8
e ——————————————=f
Ymax Ymin

Fig. 7. Discretizacion de la seccion transversal.

66



La seccion transversal del elemento se idealiza dividiendola en un ntmero discreto de
4reas elementales, llamadas filamentos, como indica la figura 6. Para la definicion geométri-
ca de la seccion se necesita saber la posicion de los ejes de referencia (ejes locales y, z) en el
rectingulo tedrico de lados B y H en el cual se considera inscrita la seccion. Esta posicion se
conoce con las distancias Z, 5> Zmin> Ymax> Ymin d€ la figura 7. La forma de la seccion
viene dada por una matriz C cuyos términos expresan la existencia o no de hormigén en ca-
da posicion de la cuadricula ideal.

Esta matriz es ademds muy util en las integraciones a nivel seccion, pues permite exten-
der el sumatorio Gnicamente al nimero de filamentos reales de material y no a los vacios de
la cuadricula. En la figura 7 puede observarse la matriz C asociada a una seccion de forma
arbitraria.

Las armaduras pasivas se consideran como filamentos independientes del hormigén de
drea A, paralelas al eje local longitudinal del elemento y cuya posicion en la seccion trans-
versal viene definida por sus excentricidades ey, ¢, en coordenadas locales (Figura 7).

En cuanto al pretensado, se considera la existencia de un nimero discreto de tendones
de acero, cada uno de los cuales presenta un perfil conocido y drea constante a lo largo de
toda su longitud. Un tendén de pretensado se discretiza en una serie de “segmentos’ de pre-
tensado cada uno de los cuales es recto y cubre un sélo elemento. De esta forma los cables se
consideran de trazado poligonal, interaccionando con la estructura en los puntos de quiebro.
La localizacién de los dos extremos de cada segmento de pretensado en un elemento viene
definida por las excentricidades e, ;, e,; en las secciones extremas, medidas en coordenadas
locales del elemento. Todos estos conceptos quedan reflejados en las figuras 8 y 9.

Planta

Segmento Tendones Perspectiva

yrA
) Alzado

Eje de
referencia

Tendén de pretensado i

Seccidén

Perspectiva

Alzado J—

Fig. 9. Elemento viga pretensado.
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3.2. Campos de desplazamientos

El elemento viga utilizado tiene 13 grados de libertad, seis asociados a cada uno de los
nodos extremos y uno intermedio, que es eliminado a nivel del elemento por condensacién
estdtica. Este grado de libertad axial U, incompatible, es necesario para la correcta obten-
cion de la matriz de rigidez a flexién y también para tener en cuenta el desplazamiento del
eje neutro debido a la fisuracién y otras no linealidades del material en una viga de hormigén
armado. (Figura 5).

El campo de desplazamientos del elemento en sus ejes locales es:

U;
U0 = (}\1, )\2, )\3) U_] (2)
Un
Donde:
X X 4Xx X
xlzl_iaxzziahszf(l—i) 3)
Vi
v
Vo = (91, 62, 3, ¢a) 61-5 “4)
\ 02]
(W,
v |
WO :(¢15¢2>_¢35_¢4) 1 9']. (5)
yi
tayj
Donde:
o ool ()
P = L (1, 2L L ©)

o (RIS N )

El desplazamiento axial U, en cualquier punto a lo largo de la viga se obtiene, median-
te la hipdtesis de deformacion plana de las secciones, as{

dW, dV,

dx dx (7)

U, =U, - Z

La deformaclé6n axial de cualquier punto se obtiene diferenciando U, respecto de x

dU dU dzw d? v
- dxX: dxo;Z dx20 Y dx20 =em —Z.Ky Y. K, (8)

€x

donde
€n ©sladeformacion del eje longitudinal del elemento
Ky es la curvatura de la seccién respecto del eje y
K, esla curvatura de la seccidn respecto del eje z
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La rotacién del eje longitudinal, 6, (, se considera lineal:
X X\ (0,:) ' .
0, ={1—-—-—,— b : .

y el giro por unidad de longitud « serd

o[22 1

X]

Il

Sustituyendo las ecuaciones 2, 3,4,5y 6enla7y considerando el comportamiento
torsional, se obtiene la relacion entre desplazamientos nodales r y deformacion de cualquier
punto de la estructura €:

e=B.1 (11)

donde
B=(B,.By,...... B,,,B,s) (12)
1= (U, Vi Wi Oy - - Oy 0455 U) (13)

3.3. Matriz de Rigidez del Elemento. Obtencion de las deformaciones, tensiones y vector de
fuerzas internas del elemento

La matriz de rigidez eldstica se obtiene, siguiendo el proceso standard, mediante la
ecuacion

ge=ﬂf§T.g.§dv (14)
donde E representa el modulo eldstico o la rigidez torsional, segun el grado de libertad.

En caso de que la no linealidad geométrica sea importante conviene ademads utilizar la
matriz de rigidez “geométrica” obtenida al incluir los términos no lineales n, , en la relacion
entre desplazamientos y deformaciones.

1 duy,2 1 dvg 2 1 dw,2
_ + + — 15
M 2[dx] 2[dx] 2[dx] (15)

donde ug, Vo ¥ Wo son los desplazamientos del eje de referencia.

La matriz geométrica se obtiene evaluando las expresiones

,l\(,g:-/ﬂvnxxo'ﬁnxx dy (16)
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Tras sustituir en ella las expresiones 2, 3, 4,5, 6 y 15, siendo o la tensién de un punto
genérico. Esta matriz suele tener una expresion muy sencilla, dependiendo del axil N que lle-
ga al elemento y de su longitud L.

La matriz de rigidez total serak = k., + kg 17

Para la evaluacion de la matriz de rigidez, se descompone la integral de volumen en el
producto de dos integrales, una de superficie, extendida a la seccidén transversal, y otra de-
pendiente de la abcisa longitudinal x

Kjj = ﬂf\, Bi.E.BjdV:_[/SE.f(y,z)ds._/(;Lw(x)dx (18)

Para ello se hace la hip6tesis de que los valores de E y la rigidez torsional GJ en el cen-
tro del elemento representan los valores medios a lo largo de su longitud. Esta hipotesis es
razonable si se considera que la obtencién de la matriz de rigidez exacta no es necesaria para
alcanzar la solucion correcta, sino que tinicamente afecta al numero de iteraciones necesa-
rias, supuesto que existe convergencia.

La integral de superficie, en (18) se obtiene mediante un sumatorio extendido a todos
los filamentos de la seccion pudiendo variar E de unos a otros segun el estado de deforma-
cion del mismo. Asi, por ejemplo, el término

n
3 E. Ay (19)

T n, .
1= ]=

siendo

E.;» A el modulo y drea del filamento i de hormigén.
Esj, ASj el modulo y drea del filamento j de acero.

La integral longitudinal de (18) se realiza mediante integracién de Gauss utilizando dos
puntos de integracion, que son suficientes para su evaluacién correcta dado el grado mdximo
de los polinomios que se utilizan.

Para cada iteracion en el proceso de solucién se resuelven las ecuaciones de equilibrio
tangente entre incrementos de fuerzas y de desplazamientos, una vez transformadas a coor-
denadas globales y ensambladas las matrices de rigidez elementales.

AR=K; . Ar (20)

donde

AR es el vector de incrementos de carga en la iteracién actual.
K, eslamatriz de rigidez tangente de la estructura.
Ar es el vector de desplazamientos incrementales.

Los incrementos de deformacion en cualquier filamento de hormigén o acero se obtie-
nen por medio de la ecuacion (11) previa transformacién de los desplazamientos incrementa-
les a coordenadas locales del elemento. Las deformaciones totales se obtienen acumulando
los incrementos sobre los totales previos y de ahi se obtienen las tensiones a través de la
ecuacion constitutiva no lineal del material correspondiente.
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El vector de fuerzas internas o resistentes, es decir aquél que aplicado en los extremos
del elemento produce el mismo trabajo que las tensiones internas, se obtiene mediante la ex-
presion:

Bj:ffng.o.dv 1)

donde ¢ son las tensiones en cada punto del elemento. La evaluacion de esta integral se efec-
tta de forma muy similar a la matriz de rigidez.

4, MODELO DE COMPORTAMIENTO TORSIONAL

En este estudio se supone que no existe interaccion entre torsion y flexion. Ello permi-
te adoptar como modelo torsional un diagrama torsor-giro especifico independiente del mo-
mento flector, que contemple la no linealidad del material. El modelo utilizado es trilineal,
cuyos parametros de identificacion son: Torsor de fisuracion T, y su correspondiente giro
o, Torsor de plastificacion de la totalidad de la armadura T, , y su correspondiente giro
oy s Giro especifico‘ ultimo o, . La tercera recta se considera horizontal. (Figura 10). El mo-
delo permite asimismo la descarga gracias a que se considera compuesto por la superposicién
de dos modelos elastopldsticos perfectos (Figura 1 1) de la siguiente forma:

I , Ty — Ty, — T
.GJ=GJ, +Gl,; G, ==& —¢i9f°—f; Gl, =¢p="20 = (22)
2 2
cr O(yp — Oy
T=T, +Ty; T,, =Gl .o T,,=GCl, .y, (23)
T
Typ me——a——
Glo f1m experimental
! X supuesto
/ :
Tert f7/Gder
/l 1 '
0 "oty olyp <y o

Fig. 10. Relacion Torsor-Giro unitario adoptado.

5. TRATAMIENTO DE LOS GRANDES DESPLAZAMIENTOS

Se utiliza un procedimiento encuadrado en la formulacién *“Lagrangiana actualizada”,
vdlido para pequefias deformaciones y pequefios incrementos de rotacién. En el andlisis no
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O‘vcr ) yp zTy1 2Ty2 g[u ol

Fig. 11. Modelos elasto-plasticos a superponer en la relacion trilineal adoptada para el comportamiento a tor-
sion,

lineal por la geometria, conforme la estructura va deformdndose hay que modificar la geo-
metria y posicién en el espacio de los elementos. Supdngase que se conocen la posicién de
equilibrio en el escaléon i — 1 y los incrementos de desplazamientos nodales en el escalon i.
Los desplazamientos relativos entre los extremos de un elemento pueden calcularse, con res-
pecto a la posicién del mismo en el escaléon i — 1, asi

X
oy Configuracién del elemento
2,0, viga en el escaldn i

Configuracién del elemento en el
escaléni - 1 con longitud Li-1

Fig. 12. Transformacion de los ejes locales de la viga en un analisis frente a grandes desplazamientos.
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Los nuevos ejes locales en el escalon i, de vectores unitarios xi, yi, zi, pueden obtenerse
como el resultado de una serie de movimientos sucesivos descritos por los d4ngulos o, By ¥
respectivamente (véase figura 12) cuyas expresiones son:

Ll +8U 5W ,
O T T suy a7 SN = [(FT + 60y + 8 W21 (23)
g — [(Li + 8U) + §W2]1/2 - 5§V 06
st = [(LFL + 86U+ 6V +8W2 1/ senp = [LFT + 5U)2 + 8U)*+ 6W?2 e
1
Y = E (exi + Oxj) . (27)

Entonces, la matriz de transformacion que proporciona las componentes de los vecto-
res unitarios Xi, ¥i, i en el escalon i en funcién de las componentes de los mismos i1, yi-1,

7i-1 en el escalon i-1 es:

cos & cos f3 sin 8 cos @ sin &
T = | —cosasinf cosy — sinasin?y cosy.cosf  —cosvysinfsina + siny cosa (28)
cosa sin 8 siny — sina cosy —cosfsiny sinasinfsiny + cos a cos y

Conocida esta matriz se puede actualizar, en cada escaléon de carga la matriz de trans-
formacion del elemento de coordenadas locales a globales. Asimismo habrd que actualizar
las coordenadas nodales, una vez conocidos los incrementos de desplazamientos de cada no-

do.
xi=xil 4 AU; yi=yil +AV; Z=ZF + AW (29)

El incremento de deformacion axial del elemento tras haber sufrido una variacién en su
longitud serd:

Li _ Li-l
Ae=—5— (30)
donde
Li, Li-! longitudes en las etapas i, i-1
Lo longitud inicial

En coordenadas locales, los incrementos de desplazamientos axiales serdn
AU, = 0; AU;j=Ae. L 31)

Fl incremento de deformacién en cualquier punto del elemento puede, entonces, obte-
nerse a partir de las relaciones desplazamientos-deformaciones de la ecuacion (1)
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6. INCLUSION DEL PRETENSADO
6.1. Hipotesis basicas

En este trabajo pueden analizarse estructuras de hormigén pretensado con armaduras
postesas adherentes. Aparte de las hip6tesis relativas a la geometria, descritas en el apartado
2, hay que apuntar las siguientes: »

— El tesado puede hacerse desde cualquiera de los dos extremos o desde ambos simulta-
neamente,

— Cada segmento de pretensado se considera tiene una fuerza constante en toda su lon-
gitud.

— Se supone adherencia perfecta entre el acero y el hormigén que le rodea.

El efecto de pretensado se introduce como una acciéon (sistema de cargas de pretensa-
do) obtenida por equilibrio del cable. Al discretizar cada cable en segmentos rectilineos, la
interaccion entre hormigén y acero se concentra en los puntos de quiebro.

6.2. Fuerza de Pretensado a lo largo de cada tendén

El primer paso para obtener el vector de cargas de pretensado es la evaluacidon de la
fuerza a lo largo del tendén, teniendo en cuenta las pérdidas debidas al rozamiento en recta
y curva y a la posible penetracion de cufia. El efecto de la friccion entre el cable y la vaina se
introduce a través de la conocida expresion:

P, =P, . (KL +u.0) (32)
donde
P, = fuerza en el tendén en el punto 1
P, = fuerza en el tendén en el punto 2
L = longitud del segmento de pretensado
0 = cambio en la pendiente del segmento, en radianes, supuesta uniformemente repartida
en su longitud. )
u = coeficiente de rozamiento en curva -
k = coeficiente de rozamiento pardsito en recta.

Segmento de pretensado
— \LLI‘_,_/ \ L
! B
L
(] 2 .

& L <

— = —= — b) variacién de la fuerza de

e === pretensado debido al roza
/ / { J l t \ \ \ miento.

c) Sistema de cargas de pre-
- \/ ’L’ L \.__\——— - tensado sobre el cable vy
- sobre la viga.

Fig. 13. Analisis de una viga postesada al efectuar el tesado de las armaduras.
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Con la ecuacién (32) se obtiene la fuerza de pretensado en cualquier punto del tendon,
comenzando por el extremo tesado con una fuerza P, (véase figura 13).

La fuerza asignada a un segmento se considera la media de las fuerzas de pretensado
que el tendén tiene en los extremos del segmento correspondiente.

Fig. 14. Variacion de la fuerza de pretensado a lo largo del tenddn con (2) y sin (1) penetracion de cufia.

Cuando se produce el deslizamiento de una cufia en el anclaje, de valor Al, hay una pér-
dida en la fuerza de pretensado de valor decreciente debido a la accién del rozamiento en
sentido inverso, como indica la figura 14. Para la obtencion de la curva CB que proporciona
la fuerza de pretensado considerando el efecto de tal deslizamiento se hacen dos hipétesis:

1. Las curvas AB y CB son simétricas respecto del eje S (es decir el rozamiento acttia
con igual intensidad frente a tesado y destesado).

2. El valor del deslizamiento A1 es proporcional al 4rea ABC de la figura 14.
Area (ABC)
= (33)
p - Ap

Utilizando tales hipotesis se puede obtener el punto B a partir del cual la penetracion

de cufia deja de influir en la fuerza de pretensado. Para ello se comparan numeéricamente am-

bos miembros de la expresion (33) avanzando de segmento en segmento, partiendo del ex-
tremo tesado.

SEGMENTO

R =

SEGMENTO
iaK «

ne. K is
P2 A= Ay = ! P Ap =Pz §A|n=Pn'|x

Py

PKZ

a)

Al
L li
ST e |
R
Fig. 15. Calculo del area A proporcional
A; Pn\ A3=2(A1-A2) al valor de la penetracion de cuiia.

¢)
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Para un determinado punto, correspondiente al extremo final de un segmento, se ten-
drd:

a)SiAl> A,/ E, A, todavia no se ha alcanzado el punto B
b)SiAl= A, /Ep A, se ha llegado justo al punto B
c)SiAl< A, /Ep Ap se ha superado el punto B

El valor del d4rea A; se obtiene como indica la figura 15.

El punto B se obtendrd por interpolacion, cuando se pase consecutivamente de un es-
tado a) al ¢).

Una vez obtenido el punto B, y por tanto la fuerza

Py =P* =P () =P, e b + K .1 (34)

la fuerza en los puntos de la rama CB se calcula asi:
P!=P, - 2AP,=P; — 2 (P, —P})=2P* P, (35)

El procedimiento puede ser extrapolado al caso extrafio en que el deslizamiento de cu-
fia afecte incluso al anclaje opuesto.

6.3. Vector de fuerzas equivalentes de pretensado
Una vez conocida la fuerza en cada punto del tendén, y por tanto en cada segmento de
pretensado, el vector de fuerzas equivalentes de pretensado se obtiene asi:

Cada segmento introduce sobre el elemento al que pertenece un sistema de fuerzas y
,momentos en sus extremos definidos como se indica en la figura 16, en coordenadas locales.

Lp= \/E.(ey,-ew)'-(ezj-e;i)

.
b b

Sy1~ey
“&y=
Lp
m‘z}zi"zu
Lp
Fxi =P-cosecy :% Mxij =Fyj-ezi=Fzi-eyi
Fxj ==P cosmx=="72 Myj =Fyj-ezj-Fzj-eyj
Fyi =P-cosety Myi =Fyi ez
Fyj =-P-cosecy Myj = Fxj-ezj
Fig. 16. Calculo del vector de cargas introducidas por
Fzi=P-oosey Mzi=Fyi-ey; el pretensado en los extremos del elemento.
Fzj=-Pcosecy Mzj=Fxj-ey)
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Este sistema de fuerzas y momentos, aplicadas en los nodos extremos de cada elemen-
to, transformadas a coordenadas globales y ensambladas para toda la estructura constituyen

el vector de cargas que buscamos.

6.4. Contribucion del pretensado a la rigidez del elemento

Después de la inyeccion adherente el acero de pretensado y el hormigén trabajan con-
juntamente, por lo que debe incluirse la aportacioén del pretensado a la rigidez del elemento.
Ello se ha realizado de forma simplificada considerando una excentricidad del segmento de
pretensado constante a lo largo del mismo e igual a la media de las excentricidades extremas.

6.5. Calculo de las tensiones y deformaciones en los tendones. Contribucion del pretensado
al vector de fuerzas internas

Las tensiones y deformaciones en cada segmento de pretensado varian conforme la es-
tructura va deformandose al ser cargada; para conocerlas, por tanto, hay que calcular el in-
cremento de longitud de cada segmento de pretensado en cada etapa de carga i, con lo cual
se tiene:

_ Li— L,
P L.

1

Ae (36)

donde L;, L;_; son las longitudes del segmento considerado, en la etapa i.

Este incremento, sumado a la deformacion total en la etapa anterior proporciona la de-
formacion total €, ya través de la ecuacion 0, —€, € obtiene la tensidn.

ESTRDO :, P X/
. —_— — ==,
OP; =00,+0;0i+OiPi
—_— —e =
iPi =O1Pi« &g
—, =
0i0i=¢6p
— = —_— =
Segmento de OP‘I:OOiOrp'oiPl‘él
pretensado Para la préxima iteracién, los valores

iniciales son:
X~  00j=00j+ &
0iPi=0iPi+&r

7
/0

Fig. 17. Calculo de las coordenadas globales de los extremos de un segmento de pretensado tras la deforma-
cion.
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El problema fundamental estriba en la obtencién de la longitud de cada segmento L;a
partir de los datos procedentes del anilisis (desplazamientos y giros de los nodos) y de la
longitud en la etapa anterior L; ;. Para ello se sigue el proceso expresado por la figura 17. En
ella se presenta un elemento viga con su correspondiente segmento de pretensado en los esta-
dos i—1 (sin deformar) y otro i deformado. Para obtener la nueva longitud del segmento hay
que conocer las coordenadas de los extremos P’; y P’;. Dichas coordenadas se obtendrdn a
partir de los desplazamientos y rotaciones nodales. Concretamente, para el extremo i, el des-
plazamiento gp es O’ 61. Ademds hay que tener en cuenta que la seccién sufre tres rotacio-
nes, y por tanto el afijo del vector de posicién local O-i)Pi sufrird un desplazamiento debido a
tales rotaciones, expresado por el vector §; = (Ax, Ay, Az) cuyas componentes son:

AX :Zo.sen0y+X0(cost9y—1)+X0 (cosB, — 1) —y, .senb,
Ay =y, (cos by —1)—Z, sen b, + X, senf, +y, (cosf, — 1) (37)
AZ =127, (cosH_y—l)——X0 sen(9y+yo sen 6, +Z, (cos 0, — 1)

-
donde X, Yg, Zo son las coordenadas globales del vector O;P;.

Con estos datos se pueden calcular las coordenadas globales del nuevo punto de aplica-
cién P’.. Haciendo lo mismo con el otro extremo se obtendrdn las coordenadas globales del
"

extremo P’j, con lo cual la nueva longitud vale

— >
L, = |OP; — OP} |

7. ESTRATEGIA DE ANALISIS NO LINEAL

De entre los procesos comunmente utilizados en el andlisis no lineal, en este trabajo se
ha utilizado el conocido como incremental — iterativo. La carga exterior total se divide en
una serie de escalones y, en cada uno de ellos se itera hasta conseguir cumplir las condiciones
de equilibrio. En cada iteracion la matriz de rigidez de la estructura puede rehacerse o no
(esta estrategia puede fijarse a priori o dejarse variable en funcién de un indice de convergen-
cia). El proceso seguido puede esquematizarse en las siguientes etapas: ’

1. Se forma la matriz de rigidez tangente en coordenadas locales para cada elemento a
partir de la geometria actualizada y de las propiedades de los materiales para el nivel
de cargas. Se ensambla la matriz de rigidez tangente en coordenadas globales utilizan-
do la matriz de transformacién actualizada.

2. Se resuelve el sistema de ecuaciones incrementales, AR = Ky Ar, obteniendo incre-
mentos de desplazamientos Ar y se transforman éstos a coordenadas locales. Se ob-
tiene el incremento de deformacién de cada filamento a través de la ecuacion (11).
Se afiaden estos incrementos a los previos totales para obtener las deformaciones to-
tales actualizadas en el hormigén, acero pasivo y acero de pretensado.

3. Se afiaden los desplazamientos Ar a los previos obteniendo los desplazamientos tota-
les de los nodos. Se actualiza la geometria de los elementos y la matriz de deforma-
cion de los mismos.

4. A través de las ecuaciones constitutivas no lineales de los materiales se obtienen las
tensiones en el hormigén y acero.

5. Se calcula el vector de fuerzas internas mediante la integracién de las tensiones para
cada elemento en coordenadas locales y se transforma a globales utilizando las matri-
ces de transformacion actualizadas. Se ensambla para toda la estructura y se obtiene
Ri.
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6. Se sustrae el vector de fuerzas internas Bi del vector de cargas externas totales R®
para obtener el vector de fuerzas desequilibradas R* = R°— RI.

7. Se hace AR = RU y se vuelve al escalon 1. Los escalones 1 a 7 se repiten hasta que el
vector RU estd dentro de unas ciertas tolerancias. En tal caso las fuerzas residuales
RU se afiaden al incremento de carga exterior AR para el siguiente escalon de carga y
el ciclo de 1 a 7 se repite otra vez hasta llegar a la totalidad de la carga.

Se ha confeccionado un programa de cilculo, llamado PCF3D, en el que se lleva a cabo
este procedimiento de andlisis no lineal. Las tolerancias establecidas lo han sido por partida
doble tratando de limitar una violacién excesiva de las condiciones de equilibrio (control de
las fuerzas residuales) y una divergencia en los desplazamientos.

El programa es capaz de analizar también el comportamiento post-pandeo de estructu-
ras mediante un proceso de desplazamiento controlado que, por razones de extensién no
describiremos aqui, remitiéndonos a la referencia donde estd explicado con amplitud (10).

8. EJEMPLOS NUMERICOS

8.1. Columna esbelta de hormigon armado y pretensado de seccion irregular

Por razones de extensién presentaremos Unicamente un ejemplo que pueda englobar la
mayor parte de los aspectos tratados en el desarrollo tedrico. Asi pues, el objeto de este
ejemplo es, por una parte, presentar la capacidad del modelo para analizar, estructuras de
hormigén armado y pretensado de seccion transversal arbitraria sometidas a flexocompre-
sién esviada y, por otra, mostrar el tratamiento para resolver problemas de inestabilidad,
teniendo en cuenta también la no linealidad del material.

016 =
< ﬁ\sz " > 256 Ays zzcmz
. ; Bos Api = 884cm?
il T 254 ez=549cm
mm % | 0 |15‘| ey =317cm
09 ey I A[ m' 4
< ° ° BA
508 Asi 508
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r-—)
508 5.08 | 508 508
Al . rt n 1
l Seccion A-A
: Hormigon Acero para armadura pasiva
l fc =300 kplcm? fy = 2600 kp/cm?
: =0 Eg =21-10 kplam?
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Fig. 18. Columna pretensada con seccion irregular sometida a flexocompresion esviada.
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Las estructuras analizadas en este ejemplo son una serie de tres columnas empotradas
en su base y libres en su extremo superior con la misma seccién transversal pero una de ellas
de hormigén armado y las otras dos pretensadas con diferentes valores de la fuerza de pre-
tensado. Los cables de pretensado son dos, situados en la zona traccionada y de trazado rec-
to. La geometria, disposicion de armaduras activas y pasivas, cargas y propiedades del mate-
rial vienen expresadas en la figura 18. La seccién transversal se divide en filamentos iguales
de hormigdn (o en capas en dos ejes perpendiculares) y se aplica una carga de compresion
excéntrica hasta el agotamiento.

Axil N (tons.)
N 89.8 T. ( Pretensada, P=54.4 T.)

90.0

Ny= 80.3 T. (Pretensada, P=27.7 T:)

Ny= 71.2 T. (Armada, P=0.) -

1 " " I 1 1

1.0 2.0 3.0 4.0 5.0 6.0 w (cm.)

Fig. 19. Curvas carga-desplazamiento.

Las curvas carga-desplazamiento obtenidas se muestran en la figura 19. De estas curvas
cabe destacar lo siguiente:

1. La capacidad de carga de la columna es mayor a medida que aumenta la fuerza de pre-
tensado (para este caso particular).

2. La columna de hormigbn armado es més flexible que las pretensadas, aumentando la
rigidez con la fuerza de pretensado. -

3. Enlos tres casos estudiados se produce el colapso por inestabilidad de la columna, no
habiendo llegado los materiales al agotamiento. Los desplazamientos laterales totales
en el extremo de la columna cuando se produce la inestabilidad disminuyen a medida
que aumenta la fuerza de pretensado.

El efecto del pretensado en este caso es muy favorable ya que aumenta la carga Gltima
al aumentar sustancialmente la rigidez de la columna. La colocacién de los cables en la zona
traccionada retrasa la fisuracion del hormigdn al crear compresiones previas.
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DESPLAZAMIENTO ARMADA (P=0) PRETENSADA (P=27.2 T.)  PRETENSADA (P=54.4 T.)
W en mm.

5.08

15.24 7

25.40

40.64

o . 5 Acero pasivo plasti-
o o A tormigon fisurado © ficado en compresion

] o © DHormigon comprin. nHorm'lgon plastifi-
i 7/ W ,

50.80 cado en compresion.

Fig. 20. Evolucién de la fisuracion y estado tensional de la seccion de la base,

Este efecto no puede, sin embargo, extrapolarse a casos de columnas con pretensado
centrado. En tales casos el pretensado tiene, ademés. de los efectos positivos antes citados,
otros efectos debidos a la introducciéon de compresiones previas en la zona posteriormente
comprimida, con lo que se consume parte de la capacidad resistente del hormigbn a compre-
sion y, por otra parte, se reduce el modulo tangente de deformacidn longitudinal de las fibras
de hormigdn, dada la no linealidad en la relacion tensién-deformacioén de tal material.

Las columnas pretensadas parten, como es légico, de unas flechas iniciales producidas
por el pretensado excéntrico.

En la figura 20 se muestra la evoluci6n de la fisuracion en la seccion de la base conforme
va aumentando la carga (de hecho este ejemplo se ha analizado utilizando la técnica de des-
plazamiento controlado). En ella puede observarse las zonas fisurada, comprimida y plastifi-
cada del hormigén asi como el estado del acero pasivo. El acerc activo permanece siempre en
la rama eldstica en este caso.

También cabe observar la fisuracién en la zona superior de la seccién para las columnas
pretensadas cuando no hay carga exterior.

Aparte de la flexion en dos planos la columna sufre una pequefiisima torsion que gene-
ra un momento torsor maximo de 6,3 Kpxm.
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9. CONCLUSIONES

Se ha presentado un método de andlisis no lineal, por la geometria y el material, para el
estudio de estructuras de hormigbén armado y pretensado, compuestas por elementos linea-
les.

El presente método de andlisis, de acuerdo con las verificaciones realizadas en (10),
parece predecir con precision el comportamiento de las estructuras de hormigén armado y
pretensado, cuando la flexion es dominante, en los rangos eldstico, aneldstico y tltimo.

Se ha desarrollado un procedimiento eficiente para la definicién geométrica de seccio-
nes transversales arbitrarias asi como para el cdlculo de sus propiedades mecdnicas (rigidez,
etc.), que permite hacer especialmente adecuado este procedimiento para estructuras someti-
das a flexocompresion esviada.

El procedimiento utilizado para incluir los grandes desplazamientos permite analizar
con precision estructuras esbeltas sometidas a importantes esfuerzos axiles con cualquier
excentricidad, detectando el colapso bien por inestabilidades, bien por agotamiento de los ma-
teriales.
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Bases para un sistema conjunto de diseno
hormigon armado-hormigon pretensado

Por J. MURCIA (*)
A. AGUADO (**¥)
A. MARI (**)

1. INTRODUCCION

Como es bien sabido, la idea del hormigén pretensado nace como contraposicion al
hormigén armado, tratando de evitar la fisuracién. Ahora bien, la préctica de dicha idea pu-
do llevarse a cabo, plasmdndose en el hormigon pretensado, con la aparicion de materiales
estructurales de alta resistencia (1).

Por ello, no es de extrafiar que la literatura estudie ambas técnicas de forma muy se-
parativa. A esto se uni6 la conocida opinién de FREYSSINET (2) en esta linea, asi como
la polémica con ABELES (3) a este respecto.

En el momento presente y en nuestro pafs, existe una clara tendencia en favor del tra-
tamiento por separado, reflejado por ejemplo en nuestra normativa en dos documentos di-
ferenciados (4), (5). Sin embargo, ésta no es una actitud universal, siendo cada vez mds
frecuente la literatura en la que se plantea el tratamiento conjunto. Méximo exponente
de esta linea es el Codigo Modelo del CEB-FIP (6).

El planteamiento conjunto —que en su méxima sintesis presentarfa al hormigén ar-
mado como un caso particular del hormigén pretensado, precisamente el que corresponde
a pretensado nulo (P = 0) — (1) tiene una gran coherencia en muchos aspectos relacionados
con el cdlculo. No obstante, ambos materiales presentan unas diferencias tecnoldgicas
significativas que deben quedar claramente definidas en este tratamiento.

Fl planteamiento conjunto viene, entre otras razones, favorecido por la implantacion
de la filosofia de los estados lfmites para el disefio de las estructuras de hormigdn.

(*) Catedritico de Hormigén. ET.SI.C.CP. de la UP.C. Barcelona, en comisién de servicio en el LE.T.
c.c. C.SI.C. Madrid.
(**) Profesor titular. E.T.S.1.C.CP. de la UP.C. Barcelona.
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Dentro de este esquemdtico marco dibujado, el presente articulo tiene por objeto pre-
sentar las bases de una metodologia conjunta para el dimensionamiento de estructuras de
hormigén armado y pretensado.

2. SITUACION ACTUAL

En el disefio de una estructura de hormigén, una vez definida su tipologia y la geome-
tria de la misma en el espacio y adoptadas unas caracteristicas de proyecto para los materia-
les constituyentes, hay que determinar las dimensiones mds importantes que definan las sec-
ciones de los elementos estructurales que la componen [canto (h), anchura alas, almas (b,
by, ..., etc.)], las caracteristicas mecdnicas [fuerza de pretensado (P), armadura longitudinal
(activa y pasiva Ap y A,), armadura transversal (A,), etc. ...], de forma que la respuesta es-
tructural sea satisfactoria, cumpliendo los requisitos exigidos en condiciones de servicio y
proporcionando una seguridad adecuada frente a las solicitaciones de célculo.

Para cuantificar estos pardmetros, el proyectista emplea los distintos criterios de pro-
yecto suficientemente conocidos por todos: funcionalidad, estética, resistencia, durabilidad,
economia e impacto ambiental. De todos ellos, el resistente e indirectamente el de durabili-
dad son los que en general priman en el cdlculo para obtener, a través de los estados limites,
los pardmetros de disefio anteriormente citados.

De los pardmetros citados no todos tienen la misma influencia en la respuesta estructu-
ral. Por ello, y para simplificar la exposicion, en lo que sigue nos concentraremos en aqué-
llos que en flexién son determinantes. Estos son: canto (h), armaduras longitudinales activa
y pasiva (Ap y A,) y fuerza de pretensado (P).

De estos pardmetros ultimos (que por otro lado acttian interactivamente entre si) el
canto h se fija usualmente a priori, fruto de la experiencia anterior del proyectista; mientras
que los otros tres pardmetros se obtienen fruto de la aplicacién de los siguientes estados 1i-
mites: rotura, fisuraciéon y deformabilidad. (Los otros estados limites pueden afectar alguno
de estos valores en determinadas secciones).

Por otro lado, la metodologfa de aplicacién de los estados limites es tal vez demasiado
rigida como se desarrolla en la actualidad. Este cardcter (rigidez) viene impreso por la cla-
ra diferenciacién del tipo de hormigén (armado o pretensado) que se utilice. Asi, si la solu-
ci6n es emplear hormigdén armado, en general se dimensiona para los estados limites tltimos
y se comprueba para los estados limites de servicio. Fl planteamiento es inverso si se resuelve
con hormigén pretensado total.

Ahora bien, una solucién en hormigén parcialmente pretensado crea un cierto estado
de indefinicion en relacién a cudl es el estado 1imite a utilizar en dimensionamiento o en
comprobacién. Respuestas parciales a este punto se recogen en diversos articulos (7), (8).

TABLA 2.1,
E.L.U. E.LS.
HORMIGON ARMADO Dimen. (D) Comprob. (C)
HORMIGON PRETENSADO PARCIAL ? ?
HORMIGON PRETENSADO TOTAL C D
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El planteamiento actual expuesto, si bien tiene una relativa comodidad de célculo, pre-
senta diversos inconvenientes, algunos de los cuales se sefialan a continuacion:

— La fijacién de un valor del canto h a priori puede conducir.a un aprovechamiento
parcial de los materiales dado que no es usual hacer un recélculo de la estructura.
También podria dar lugar al citado recdlculo si la eleccién primera no era adecuada.
As{ pues, la bondad del valor de h estd en manos de la experiencia del proyectista.

_ La metodologia de aplicacién de los estados limites marca grandes diferencias entre
elementos de hormigén armado y hormigén pretensado, potenciando un tratamiento
separativo de ambos. Existe una cierta indefinicién de la aplicacién de esta metodo-
logia en hormigén parcialmente pretensado.

— Al aplicar esta metodologia para cada seccion critica, no permite estudiar a priori
cuil es el criterio mds condicionante para cada una de ellas, obteniéndose el mismo
a posteriori como consecuencia del cédlculo.

Para acabar con esta breve revision de la situacion actual, es conveniente incidir en un
punto especifico del disefio de estructuras de hormigén pretensado. Este punto es el plantea-
miento en tensiones para la diferenciacion de los distintos estados limites de utilizacién por
razén de durabilidad de la estructura relacionados con su comportamiento frente a fisura-
cion (e.. de descompresion, e.L. de aparicion de fisuras, e.2. de fisuracion controlada). La de-
terminacion de las tensiones puede presentar problemas de criterio (tratamiento en seccion
neta o seccién homogeneizada) no suficientemente especificados en nuestra normativa (5).

Por otro lado, en la actualidad es frecuente no considerar ciertos tipos de acciones en
el célculo. (P. €j., acciones térmicas, reoldgicas en general, deformaciones impuestas). En el
caso de que se consideren, se hace con frecuencia de forma parcial a través de un cdlculo li-
neal pero con un valor de la accion inferior al previsto en la normativa.(P. €j., gradientes tér-
micos menores a los 10°C previstos en (9)).

Todo ello conduce a una indefinicién, en la fase de proyecto, de cudl es la clase (I, II o
I11) en la que se proyecta la estructura. Indefinicién que, por otro lado, se refleja en la reali-
dad de forma que incluso estructuras disefiadas en clase I presentan fisuras.

3. PLANTEAMIENTO PROPUESTO

El planteamiento que se presenta en este articulo tiene las siguientes caracteristicas di-
ferenciadoras:

_ El canto h no se fija a priori, al ser interactivo con los demds pardmetros, sino que se
mantiene como una incégnita mds a definir.

_ El estudio se hace a nivel estructural sin prefijar a priori cudl es el estado limite con-
dicionante para cada seccidn, tal como sucede en la actualidad (tabla 2.1.).

— Homogeneidad en el tratamiento de estructuras tanto de hormigén armado como de
hormigdn pretensado.

A continuacion se desarrollan estas caracteristicas plantedndolas sobre una estructura
genérica. Para mantener la generalidad del planteamiento vamos a considerar que dicha es-
tructura dispone en sus diferentes secciones de armaduras pasiva y activa. Por otro lado, se
considera que la geometria de las secciones (excepto el canto), la excentricidad del trazado
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del pretensado relativamente al canto, las caracteristicas de los materiales y las acciones son
conocidas.

En el disefio de los pardmetros fundamentales descritos en el apartado anterior inter-
vienen de forma predominante los estados limites de agotamiento por solicitaciones norma-
les, descompresién y apertura de fisuras (en elementos de h.p.), fisuracién controlada y de-
formabilidad. Dichos criterios se plantean para todas las secciones criticas.

El estado limite de agotamiento viene recogido para cada una de las secciones criticas
y situaciones mds desfavorables, de acuerdo con la EP-80 (5), por:

Mg = 1,6 Mg +Mg) + 1,0 Mypp < M, 3.1]

El primer término de esta desigualdad se puede poner en funcién de h (peso propio),
Ph (pretensado) y término independiente (otras acciones). Mientras que la respuesta seccio-
nal, y en una primera hipétesis simplificativa de armadura infracritica, puede expresarse en
funcién de h, A; y Ap . Asi pues, la expresion 3.1 puede venir dada por:

ks + kg, Ph+ ksh<h(k, A f +k, A £ 4) [3.2]
s'yd p ‘pyd

El estado limite de servicio de deformabilidad de acuerdo a como se refleja en las limi-
taciones de flecha del articulo 45 de la EH-82 (4), y realizando el habitual célculo en fun-
cion de la inercia de la seccién, viene dado por dos condiciones que para la situacién genéri-
ca aqui planteada, se traducen en unas ecuaciones del tipo 3.3.

af (h®)=>f+yPh+6h 3.3)

Los diferentes estados limites relacionados con la fisuracién se plantean fijando que
el valor del momento de servicio sea menor o igual que un cierto momento asociado al
estado limite que se estudie. (P. ¢j., descompresién, anchura de fisuras de 0,1 mm.). El mo-
mento de servicio viene definido en funcién de Phy h de forma andloga a lo expuesto en el
primer miembro de la desigualdad 3.2.

El aspecto mds diferencial de este planteamiento radica en la adecuada asociacion del
momento, dentro de un diagrama momento-curvatura, que corresponde al estado 1imite en
estudio (fig. 3.1). Aqui se relaciona este momento con el momento tltimo de la seccién en
estudio a través de un pardmetro \. Asi, por ejemplo:

Mdescompresi()n = >\descom x M, 3.4)

Manch.fis.0,1 mm = 2o, imm x M, (3.5)

con lo cual, los diferentes estados limites relacionados con la fisuracién vienen recogidos por
expresiones del tipo:

ke +ky Ph+ksh <Nh (k; A fq +k; A, £, pq) (3.6)

Esta metodologia considera la factibilidad de reflejar en el diagrama momento-curvatu-
ra una anchura de fisura determinada. Esto es posible, bien por una determinada experimen-
tal o bien a través de distintos modelos analiticos o numéricos, en los cuales —por medio del
cdlculo de seccidn fisurada, la consideracién o no de la contribucién del hormigdn entre fisu-
ras, etc.— se obtiene el punto deseado sobre el diagrama.
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Ahora bien, un problema que surge en este planteamiento es que al estar en una situa-
cién de disefio no conocemos a priori la respuesta seccional (diagrama momento- curvatura).
Este inconveniente es relativamente fécil de resolver con la realizaciéon de un estudio paramé-
trico en las secciones m4s usuales en el disefio de elementos lineales. P. €j., en la actualidad,
el disefio de la geometria de las secciones en elementos a flexion (vigas continuas) de hormi-
gon pretensado estd bastante acotado asi como la relacion armadura pasiva/armadura activa
de dichos elementos.

Este planteamiento, con la experiencia ya existente, se podria hacer en la actualidad
para algunos casos. P. €j., en secciones rectangulares de hormigén armado sometidas a fle-
xi6n el valor de Ag;, (fig. 3.1.) es del orden de 0,1 2 0,2 M,,.

El conjunto de inecuaciones que corresponden a los distintos estados limites 3.2,3.3y

3.6 pueden representarse en unos diagramas Ph-h o (A f va T A pyd) -h para cada seccidon

critica. Segun las intersecciones de las distintas curvas que defmen las citadas ecuaciones nos

“dan informacion sobre cuil es el estado limite condicionante en el dimensionamiento para la

seccion en estudio, asi como cudl es el valor minimo de h'y de Ph (A,, Ap) para dicha situa-

cién. En el ejemplo que-se presenta en el apartado 4 puede estudiarse este punto con mayor
detalle.

Las diferencias en este planteamiento,para elementos de hormigén armado y hormigbén
pretensado, radican en que, para los primeros, P y Ap serdn nulos, pero la metodologia de
trabajo en los dos casos es la misma arriba indicada,

Por ultimo cabe sefialar que al planteamiento expuesto se le pueden afiadir criterios ex-
plicitos de tipo econémico que optimicen el coste de la estructura.

Mext Miot

H.P

Ctot

Moamm=A0.1 Mu

T HPP

M¢is ﬂ“ﬁis -Mu |cext
\_ | ot
i H.A.

Fig. 3.1. Diagrama genérico M-c de una seccion de h. armado, pretensado parcial y total.
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4. EJEMPLO

A continuacién y con objeto de ilustrar el método propuesto se aplica éste a una pasa-
rela de dos tramos en seccion cajon (fig. 4.1). (Mientras no se-indique lo contrario, las
dimensiones de los cuadros y figuras que se incluyen a continuacién son en m. y t.).

Como es conocido, la geometria de las diferentes secciones de la estructura puede venir
condicionada por criterios funcionales, resistentes y constructivos. En este caso, la geome-
tria de la seccién presentada en la figura 4.2 se ha definido de acuerdo con esos criterios de-
jando el canto de la seccién h como una variable, si bien constante en la longitud de la viga.
Los demds pardmetros (b, by, , etc.), asi como la variacién de canto participan de la misma
filosofia que se presenta, si bien por sencillez numérica se ha optado por la hipbtesis enun-
ciada.

En la figura 4.1 se presenta el trazado de la armadura activa, el cual ha sido definido de
acuerdo a los criterios usuales en proyecto, con el tipo de acciones considerado. Esta arma-
dura se dispone en un solo tipo de familia de tendones, obteniéndose como resultado del di-
mensionamiento la cuantia de la misma y el valor de la fuerza P, en anclaje en el instante ini-
cial. La necesidad de mds familias serfa un resultado del método.

Las leyes de los momentos flectores debidas a las diferentes acciones vienen dadas en la
fig. 4.3. En su obtencion se han tenido en cuenta los siguientes puntos:

— Las cargas de cardcter permanente que incluyen el peso propio (drea en funcién del
canto x 2,5 t/m*®) con un valor de (1,35 + h) t/m y las sobrecargas permanentes de
valor 0,30 t/m.

34h
b o ] 5 |
s h
066h
1=20m |
1
Trazado del pretensado formado por parabolas de segundo grado en acuerdo (de manera que la relacién ex-
centricidad/canto es conocida a lo largo de la viga).
ACCIONES (en t/m) MATERIALES
Peso propio: p = (1,35 +h) HORMIGON: f,, =300 Kp/cm?; E_ =3 x 10° Kp/cm?
Sobrecargas permanentes: g = 0,3 ACERO:
Sobrecargas variables: g = 1,0 —A. pasiva: fyk = 4.100 Kp/cm?
Yer Vs V1 Vg Valores medios (4), (5) —A. activa: foyk= 170 Kp/mm?
7, (A. activa) = 1,1 fPmax =188 Kp/mm?

Fig. 4.1, Alzado de la viga y trazado de la armadura activa.
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Fig. 4.2. Seccion transversal de la viga.

_ E] valor de la fuerza de pretensado (P) a lo largo de la viga, por homogeneizar el tra-
tamiento, se relaciona con la P, en anclaje a través de las pérdidas, tomando un valor

,

medio de 0,10 P, en vacio y 0,20 P, en servicio, asi como valores diferentes en las sec-
ciones de vano y de apoyo.

_ Las secciones criticas en las que se presentan los mdximos momentos flectores estdn
situadas, una sobre el apoyo intermedio y las otras a una distancia de 0,4 £ de los
extremos libres de la viga. Los valores de los momentos flectores en estas secciones
se presentan en la tabla 4.1.

TABLA 4.1

Momento flector (sin mayorar) debido al conjunto de las acciones en las secciones criticas

VANO APOYO :
VACIO
— — 5-5 +0,549 P, h
Sélo pérdidas instantdneas 45+27,5h —03615P h 82, 0h+0,549
SERVICIO
2 — — = +04
P8 as totales 82 +27,5h—03213P, h 107,7 — 50 h +0,488 P, h

Antes de proseguir es conveniente sefialar que es claro que las diferentes expresiones que
se iran obteniendo a continuaciéon son en general validas Gnicamente dentro de unos ciertos
maérgenes o intervalos de valor de los pardmetros implicados, correspondientes, por asi decir,
a su orden de magnitud.

De acuerdo con la metodologia propuesta en el apartado 3, debemos estudiar el e.l.u.
de agotamiento frente a solicitaciones normales en las secciones criticas para la combinacion
mis desfavorable de las acciones (ecuacién 3.1), en la que el momento ultimo viene dado
por:

M, = (k; A, f,q +k; A, f,p4) xh 4.1)

Las constantes k; y k, reflejan la separacién entre el c.d.g. de la armadura y el c.d.g.
del bloque de compresiones. En este ejemplo, se toman k; = 0,85 en vano y 0,80 en apo-
yoy k, =0,85 en vano y 0,70 en apoyo.
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Peso propio
g:(1‘65.h)t/m{
Sobrecargas permanentes
* p v V)b
i e e
0125 g2
A Jh) »
I 0.07 gl? l
03751 q=1.0 t/m-Sobrecarga variable

/P-e(x) i
0.57Ph

MOMENTOS ISOSTATICOS

Iy &/ 3, DE PRETENSADO

| 1[ 0.19 Ph

LA
MOMENTOS HIPERESTATICOS

Py = _ DE PRETENSADO

04208 Ph

Fig. 4.3. Leyes de momentos flectores debidos a las diferentes acciones.
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A la luz de la experiencia existente, el valor de la armadura pasiva se puede poner en
funcién de la armadura activa, o« = Asfyd / A, fypd, con lo que la expresion 4.1 se transfor-
ma en:

M, = A, f,pq (@k; +k)h 4.2)

Ahora bien, el producto Ap X fypd se puede poner en funcién de la P, de anclaje. Asf,
el valor de 0,,, segin la EP-80 sera el menor de los dos valores siguientes: 0,75 f, 4y V
0,9 £y, que en el caso en estudio es el primero (14.100 kp/cm?); como el valor de fypa €8
0,822 f = 0,822 opo/0,75, sustituyendo en 4.2, se obtiene:

max

M, = A, 0,822 fpz, x @k, +k;)h=1096P, (@k; +k;)h 4.3)

Si en la ecuacién 4.3 sustituimos para las secciones criticas los valores de k; y k, des-
critos con anterioridad y tomamos dos situaciones diferentes de armado, sin armadura pasi-
va (0 = 0) y con una cierta cuantia de armadura pasiva (a = 0,5), obtendremos al plantear
la condicién de My < M, los valores dados en la tabla 4.2. My = 1,6(Mg + Mg) + 1,0
My 1p de acuerdo con la ecuacién 3.1).

TABLA 4.2
Inecuaciones de comprobacion e.l.u. agotamiento frente a solicitaciones normales (My <M,)
o= 0
Ma <M, NI APOYO
a=05
0,931P, h
VACIO Loiah T 3 _son4 | 0767Ph
’ o) S <
1,397 P, h +0,378P, h< 1g0skh
SERVICIO 1312 +44h+ 0931 F, h sy | “STED
< + <
o Rs 1,397F h 0336 P S ~1,05 Py h

Si representamos todas las inecuaciones de la tabla 4.2. en unos diagramas Ph-h obten-
dremos 8 dominios (fig. 4.4). En ella, puede observarse cudl es la condicién mds restrictiva
a emplear en el dimensionamiento y a qué situacidén corresponde en las secciones criticas
estudiadas.

Los estados limites de utilizacién que emplearemos en el disefio son:
— e .de deformacioén.

— e.Q. relacionados con el comportamiento frente a fisuracidn, caracterizados por las
tres clases de pretensado previstas en la EP-80 (5).

Veamos a continuacion la incidencia de cada uno de estos estados limites en el plantea-
miento propuesto, empezando por los e & relacionados con la fisuracion,
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Fig. 4.4. Inecuaciones representativas del e.£. Gltimo en las secciones crfticas.

CLASEI

En este caso se ha de comprobar que bajo la combinaciéon mds desfavorable de acciones
no se alcanza el estado 1fmite de descompresion. Este estado lo vamos a caracterizar de
acuerdo con la expresion 3.4. vista con anterioridad, empleando el tratamiento en esfuerzos.
Asi pues, deberd cumplirse que:

Mext. = MG + MQ & MHIP < )\descom X Mu 4.4)

El valor de A\yos.om ©s diferente para cada una de las secciones criticas y tiene en cuen-
ta las pérdidas instantdneas y/o diferidas funcién de la situacién estudiada (vacio, servicio).
Los valores de Ng¢com» 81 como los resultados de la ecuacién 4.4. se presentan en la tabla
4.3.y fig. 4.5. (En clase I se hace la hipétesis de que o = 0).

TABLA 4.3

Inecuaciones representativas de la clase I

Mgyt <Nges My, VANO APOYO
VACIO 45 +275h+0,1515 P, h < ~82,5—50h+0378 P, h <
<0,551 M, <-0,223M,
SERVICIO 82 +27,5h+0,1346 P, h < ~107,7— 50 h+0,336 P, h <
<0,489 M, <-0,198 M,
CLASEII

Se ha de comprobar que bajo la m4ds favorable combinacién de acciones, no se alcanza:
el estado limite de formacién de fisuras y que bajo la actuacién de las cargas permanentes y
de las cargas variables frecuentes se respeta el estado 1imite de descompresion.
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Por sencillez de la explicacién, se hace la hipotesis de considerar que la carga variable
existente (q = 1 t/m) tiene en su totalidad cardcter de no frecuente actuacién. La aplicaciéon
del'método propuesto nos conduce en este caso a los dos siguientes tipos de inecuaciones:

E.L formacion de fisuras:

Mext = MG + MQ + MHIP = >\ap‘fis X Mu “4.5)

E.Q. descompresion:

Myt = Mg + Mup < )\descomp. x M, (4.6)

CLASE III

Con las hipétesis realizadas y de acuerdo con la EP-80 (5), la aplicacién de la clase III
exige el cumplimiento de los dos tipos de inecuaciones siguientes:

E.Q. fisuracidén controlada:

Mext = MG +MQ + MHIP < )\fis cont xl\'Iu “@.7)

E.2. descompresion:

Myt = Mg + Mypp < kdescomp x My 4.8)

Poh

VANO
SERVICIO

APOYO
SERVICIO |

255

220,

150,

124

0 1

Fig. 4.5. Inecuaciones representativas de la clase |.

93



Dada la dificultad en el momento presente de definir los valores de Map. tis ¥ Mbis. conts
el tratamiento de las clases II y III se hard de manera conjunta variando el valor de \ desde
)\descomp' a A = 0,75 (vano) y 0,50 (apoyo). Este hecho permite simular el comportamiento
real a medida que se aumenta el momento de un diagrama momento-curvatura,

Puesto que en las secciones estudiadas el momento producido por las cargas variables
es de igual signo que el obtenido por las cargas permanentes, las inecuaciones 4.6 y 4.8 para
verificar el e.£. de descompresién en clase II y III son menos restrictivas que las correspon-
dientes en clase I (inecuacion 4.4) y cuyos resultados se presentan en la tabla 4.3 y fig. 4.5.

En las tablas 4.4 y 4.5 se presentan los diferentes resultados de las inecuaciones 4.5 y
4.7 en las secciones de vano y apoyo respectivamente. La figura 4.6 recoge de forma grafica
el dominio representado por las ecuaciones citadas para diferentes valores de \. Puesto que
en la clase II y III se empleard armadura pasiva, se realiza el estudio para un porcentaje de
armadura pasiva « = 0,5 considerando que toma el mismo valor en las secciones criticas.

TABLA 4.4
Inecuaciones representativas de los estados limites de fisuracion. Seccién vano
CON ARMADURA PASIVA 045 M ocom orsu
o= 0’5 B u - u
VACIO
838 F 047P, h
45+27,5h 40,1515 Py h < 0,628 Fy h 0,838 P, h 1,047 P,
SERVICIO
0,838 P, h 1,047P, h
82 +27,5h 40,1346 P, h < 0,628 Py h 838 P, A
TABLA 4.5

Inecuaciones representativas de los estados limites de fisuracion, Seccién apoyo

CON ARMADURA PASIVA 02051 035 M osou
a=0,5 i u .
VACIO
- - Py h —0,602 P, h
82,5~ 50 h+0,378 Py h < 0,241 F, h 0,421 P, 02P,
SERVICIO
~107,7—50 h+0,336 P, h < —0,241 P, h —0,421 P, h ~0,602P, h

Para la verificaciéon del estado Iimite de deformacién vamos a seguir las limitaciones se-
fialadas en los comentarios del articulo 42.3 de la EH-82 (4) con la filosoffa del articulo 55
de la EP-80 (5). La razén de este planteamiento es por coherencia teérica del tratamiento
realizado en todo el conjunto, no teniendo una especial significacion los valores limites. Por
otro lado, distinguiremos dos situaciones que podemos considerar condicionantes: Antes de
entrar en servicio (situacion A) y después de permitir el trdfico peatonal por la pasarela (si-
tuacién B).
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Fig. 4.6. Inecuaciones representativas del e. £. de fisuracion (clase Il y I11) en las secciones criticas.
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Fig. 4.7. Inecuaciones del e. . de deformacion,
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En la situaciéon A, trabajaremos con la hipdtesis de que la flecha debida al peso propio
(sin sobrecarga permanente) sea menor a 1/300 de la luz; mientras que para la situacién B
se utilizardn las limitaciones siguientes:

a.—Para cargas permanentes:

£< /500 4.9)

b.—Para la totalidad de la carga:
f<2/300 (4.10)

Las flechas debidas a cada una de las acciones consideradas (fig. 4.2) se calculan segin
las tablas presentadas en (10). La flecha médxima se producird en unas secciones situadas
aproximadamente a 0,4 2 de los extremos de la viga, por lo que estas secciones han sido las
elegidas para la determinacién de las flechas.

Situacion A

Q
{—864 (1,35 +h)+ 27,65 xP, h}< 300 El, (h) “.11)
Sitﬁacién B
: Q
(1+ ¢) {—864 (1,65 +h)+ 24,57 xP, h}< 500 El, (h) “4.12)
(1 +¢) {—864 (1,65 +h)+24,57P, h}— 1420 < 52% EI, (h) “4.13)

donde ¢ es el coeficiente de fluencia del hormigon.

En estas expresiones se ha tenido en cuenta una P intermedia en la que se han conside-
rado las pérdidas correspondientes para cada situacion en estudio. El valor de la inercia bru-
ta [I (h)] se ha obtenido en funcién del canto después de fijar que el c.d.g. estd situado a
x = 0,36 h del borde tras un estudio en el que se ha variado el canto. El valor de la inercia
bruta es:

I, (h) = 0,041 h® + 0,1396 h* — 0,0456 h + 0,0072 4.14)

En este caso consideraremos que la inercia fisurada I (h) alcanza el valor de 0,6 I; (h).
Por otro lado se toma un valor del coeficiente de fluencia igual a 2, mientras que el modulo
de elasticidad del hormigén es E = 300.000 kp/cm?. Asi pues, sustituyendo estos valores
en las expresiones 4.11, 4.12 y 4.13 se obtienen las siguientes inecuaciones:

Situacion A:

—1166 — 864 h + 27,65 P0h<20x104 I, (h) ' “4.15)
Situacion B:
20
(B,) —1425 —864h+24,57P, h <?x104 I, (h) “4.16)
20 x 0,6
(B,) — 1899 — 864 h + 24,57 P, h<—§——x104 I, (h) “.17)
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En la figura 4.7, se representan estas inecuaciones pudiéndose observar que la situacion
condicionante viene dada en este caso por la actuacién de las cargas permanentes con
fluencia en la situacion B.

Una vez hecho el desarrollo numérico del planteamientd tedrico, vamos a ver cudl
seria la actitud del proyectista en este caso concreto. Para ello se hace la hip6tesis de que
quiere estudiar todo el abanico posible: Del hormigén pretensado total al hormigbn armado.
(En la realidad este margen seria, como es conocido, més estrecho).

En el pretensado total (no existe armadura pasiva a = 0), las expresiones representati-
vas de los distintos estados limites tanto en la seccién de vano como en la de apoyo vienen

dadas en las figs. 4.8 y 4.9 respectivamente.

De forma andloga, para el pretensado parcial con existencia de armadura pasiva (« =
= 0,5), se representan en las figs. 4.10 y 4.11 las expresiones de los distintos estados limites
para las secciones estudiadas.

Evidentemente, por razones econdmicas, se optaria en principio en el dimensionamien-
to por los valores compatibles con los diferentes criterios que supongan minimos para h y
P, . h (ver figuras anteriormente citadas).

Sobre los resultados obtenidos con este ejemplo pueden hacerse diversos comentarios,
tales como:

— El canto minimo con pretensado total es en principio de 1,02 m. En pretensado par-
cial, el valor del canto minimo es menor y funcién del criterio de fisuracion que se
adopte. ‘ '

— En pretensado parcial, a medida que el criterio de fisuracién es mds amplio (p. €j.,
anchura de fisuras de 0,2 mm), puede presentarse el caso de que el criterio de rotu-
ra sea mds condicionante que el de fisuracién (seccién vano), lo cual era de esperar.

_ Las soluciones en pretensado total y en pretensado parcial vienen diferenciadas asi-
mismo por la importante disminucion delvalor P;h (lo que supone un menor valor
de P,) para el caso del pretensado parcial, lo cual concuerda con los planteamientos
tedricos conocidos.

— A través de estas figuras se puede elegir una solucién (h. pretensado total o parcial)
y definir los valores de h y P, h compatibles con la solucién adoptada. Asimismo,
este planteamiento permite sefialar cudl es el estado limite que es condicionante
para cada una de las secciones criticas.

— En el caso de pretensado total resulta muy claro, al superponer las figuras de am-
bas secciones, que se confirma la idoneidad de disponer una sola familia de tendones
con P, =336 ty siendoh = 1,02 m.

Una vez estudiada la pasarela en sus soluciones de hormigén pretensado total y pre-
tensado parcial, cabe preguntarse: ;Cémo es la solucién en hormigén armado (P = 0)? Es
evidente que aqui se mantendrd la misma seccién en cajon, aunque en la realidad pudiera va-
riarse.

Ante el e.2. ultimo de agotamiento por solicitaciones normales, tenemos los resultados
presentados en la tabla 4.6 y en las figs. 4.12 y 4.13. En su obtencién se ha seguido el mis-
mo planteamiento que el expuesto en la ecuacién 3.1, si bien con el valor P, = 0. Por otro
lado, en la determinaci6on del momento udltimo se emplea la ecuacién 4.1 con A, = 0.
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Poh

FISURACION
CLASE 1

—— DEFORMABILIDAD

ROTURA
220
200 ]
155
SECCION
APOYO

1
00 1
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TABLA 4.6

Inecuaciones de comprobacion e, £.u. agotamiento frente a solicitaciones normales

My <M, VANO APOYO
VACIO 72 4+44h<3,03x10* Ay h 132+80h<2,85x10%* Ay, h
SERVICIO 1312+44 h<3,03x10* A4 h 172,3+80h<2,85x10* Ay h

El tratamiento frente al e.2. de fisuracién es analogo al expuesto con anterioridad en
las inecuaciones 4.5 y 4.7 correspondientes a clase II y III. Para su resolucién se van a tomar
las siguientes hipdtesis:

— Ngjs. > 0,2 en las secciones criticas, de acuerdo con los valores usuales en secciones
de hormigon armado con la geometria dada. ‘

- )\an ch. fis.
apoyo).
Los resultados de aplicar las expresiones 4.5 y 4.7 en hormigén armado se presentan en
las tablas 4.7 y 4.8 correspondientes a las secciones de vano y apoyo respectivamente. La re-
presentacién grafica de las mismas se hace en las figs. 4.12 y 4.13.

: se deja variable entre 0,4 y 0,8 en las dos secciones en estudio (vano y

TABLA 4.7

Condiciones de fisuracién y anchura de fisuras en la seccion de vano

M<AM, A=0,2 A=0,4 =06 =038
VACIO
454275 h<
0,61x10° A, h | 121x104Agh | 1.82x10* A h | 242x10% Agh
SERVICIO :
82 4+27,5h <
TABLA 4.8
Condiciones de fisuracién y anchura de fisuras en la seccion de apoyo
© M<A\M, A=02 A=04 A=0,6 A=08
VACIO
82,5+50h< .
0,57x10* Agh | 1,14x10* Ay h | 1,71x10* Ay h | 2,28 x10% Azh
SERVICIO ' ' ' '
107,6 +50 h <

En. la verificacién del estado 1imite de deformacién en hormigén armado se sigue el
mismo planteamiento que el realizado con anterioridad, si bien en él se introducen algunos
puntos diferenciadores. Asi:

— Sélo se estudia la situacién B.

100°



— Se toma una inercia fisurada como un cierto porcentaje de la inercia bruta. Este
porcentaje depende del tipo de seccién y de la cuantia y se puede acotar con cierta
precisién. En este caso tomaremos Ir;, = 0,3 Iy .

Desarrollando las inecuaciones 4.9 y 4.10 en este caso, se obtienen las expresiones si-
guientes:

20
1425 +864h < 0,3 x 3 x 10* I (h) (4.18)

20 '
1899 + 864 h<0,3x?x104 I, (h) “4.19)

de las cuales, la mds desfavorable es la debida a las cargas permanentes (expresion 4.18), que
puede expresarse por:

492 h® + 1675 h? — 1411 h—1338>0 (4.20)

lo cual implica h = 1,15 m.
De los resultados presentados en Is figs. 4.12 y 4.13 pueden deducirse algunos comenta-
rios tales como:

— En funcién del criterio de fisuracién que se imponga, el criterio de rotura es mds
condicionante que aquél. (P. €j., A = 0,8 en secciones vano y apoyo). Este resultado,
como es conocido, era de esperar. '

— La metodologia seguida para hormigén .armado es la misma que para hormigén pre-
tensado total o parcialmente, deduciéndose los cdlculos, como se ha visto, de manera
directa salvo ligeros ajustes.

Antes de concluir este apartado debe hacerse una observacion muy importante. Hasta
aqui s6lo se han considerado criterios de dimensionamiento relativos a las condiciones que
imponen diferentes estados limites. No obstante, como se indico al principio, el proyectista
emplea también otros criterios de proyecto no siempre cuantificables o de cardcter universal;
sin embargo, es posible afiadir criterios econdbmicos que optimicen el coste de la estructura
de una manera bastante sencilla, en forma de condiciones adicionales en funcion de los mis-
mos pardmetros utilizados més arriba.

En este sentido puede decirse que existe una tendencia a que el canto 6ptimo por cri-
terios econdmicos resulte menor que el minimo que se deriva de los estados limites en el caso
de hormigdn pretensado total, mientras que, por el contrario, dicho valor 6ptimo sea mayor
que el minimo en el caso del hormigoén armado. Eso significa que en el primer caso el canto
més adecuado para dimensionar finalmente seria el minimo (h = 1,02 m en nuestro ejemplo),
en tanto que habria que dimensionar con el canto 6ptimo econémico en el caso del hormigon
armado.

5. CONCLUSIONES

Comio conclusiones del presente articulo pueden presentarse las siguientes:

— En €1 se expone un tratamiento conjunto para el disefio de hormigén armado, hor-
migén pretensado parcial y hormigén pretensado total.

— Como resultado del planteamiento realizado se obtienen en las secciones criticas los
pardmetros principales a flexién: canto (h), fuerza de pretensado (P), armaduras ac-
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tiva y pasiva (Ap y A). Y ello de una manera interactiva, lo que permite realizar un
dimensionamiento mds ajustado y, por tanto, mds econémico.

— Asimismo, este tratamiento da a conocer en la etapa de dimensionamiento, cudl es
el estado 1fmite mds condicionante para cada una de las secciones criticas.

Asi pues, con las secciones obtenidas en el estudio realizado se procede al dimensiona-
miento definitivo de la estructura empezando para cada seccion con los estados limites mas
condicionantes, lo cual es un resultado del anélisis previo.

Tal como se ha dicho, este articulo presenta las bases tedricas de un tratamiento con-
junto, pero para su generalizacién de empleo desde un punto de vista practico es necesaria la
realizacién de estudios paramétricos que, partiendo de una geometria de la seccion y unas
cuantias de armadura, tanto activa como pasiva, permitan obtener los valores de los coefi-
cientes A\ representativos de los distintos estados limites de fisuracion.

En la actualidad, una vez establecidas las bases tedricas para la determinacion de estos
coeficientes, se estd iniciando el citado estudio paramétrico.

Por dltimo, resulta evidente que el procedimiento aqui analizado es especialmente apto
para su utilizaciéon en ordenador.
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ampliacion de informacion.

104



457-4-13

Estudio del comportamiento en el tiempo
de estructuras de hormigon pretensado

Antonio R. Mari (*)
Sergio Carrascon (**)

1. INTRODUCCION

La existencia de deformaciones diferidas en el hormigdén y la relajacion del acero de
pretensado pueden originar una evolucion en el tiempo de los esfuerzos, desplazamientos,
reacciones, etc. en las estructuras de hormigon pretensado cuya evaluacion no siempre es fa-
cil por una serie de factores entre los que destacan:

— Complejidad del comportamiento reoldgico del hormigon motivada por la existencia
de retraccion, fluencia, variaciones termohigrométricas, evolucioén en el tiempo de las
propiedades mecdnicas del hormigén, etc.

— Existencia del fenémeno de relajacion en el acero de pretensado, estando sometido
dicho material, frecuentemente, a un estado de deformacion no constante.

— Heterogeneidad de la estructura, estando constituida por materiales de caracteristi-
cas reologicas claramente diferentes que en caso de existir adherencia trabajan con-
juntamente.

— Posible existencia de fisuracion de alguna parte de la estructura (mds frecuente en
hormigdén armado) con la consiguiente anisotropia de comportamiento y redistribu-
cion de esfuerzos y tensiones a lo largo de la estructura.

La existencia de todos estos fendmenos hace que los planteamientos analiticos presen-
ten una complejidad considerable, lo que limita su aplicacion a casos relativamente sencillos.
Asi, la existencia de armaduras activa y pasiva en una estructura hiperestdtica con posible
fisuracioén hace practicamente inabordable el estudio en el tiempo de la misma por métodos
analiticos (1) siendo necesaria una solucidén numérica, discretizando la estructura y realizan-
do un andlisis paso a paso en el tiempo.

El objeto del presente estudio es describir un procedimiento numérico para el anlisis
en el tiempo de estructuras de hormigén armado y pretensado incluyendo los efectos estruc-
turales de las deformaciones diferidas del hormigén, de la relajacion del acero de pretensado
y de la historia de cargas y temperaturas.

(*)  Profesor Titular. Catedra de Hormigon. E.T.S.1.C.C.P. Barcelona.

(**) Ingeniero de Caminos, Canales y Puertos.
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Esta comunicacién constituye una continuacion de la presentada por el mismo autor
con el titulo de “Aplicacion de los elementos finitos al andlisis no lineal de porticos tridi-
mensionales de hormigén armado y pretensado”. La divisién en dos partes se ha debido, ob-
viamente, a razones de limitacidon de espacio y tiempo de exposicidon. Asimismo hay que °
subrayar que el presente trabajo estd basado en numerosas investigaciones llevadas a cabo
con anterioridad (referencias 2, 4, 6, 12, 14, 15y 16) y que la aportacion del mismo consis-
te, por una parte, en una ordenacion de ideas con el fin de difundir en el dmbito espafiol los
trabajos realizados hasta el momento en el tema y por otra parte en la aplicacion de tales
teorias a la evaluacion de los efectos estructurales de las deformaciones diferidas de acuerdo
con la normativa Espafiola.

2. DEFORMACIONES DEL HORMIGON
2.1. Introduccion

Una hipotesis fundamental para el desarrollo de la presente formulacion es que la de-
formacién uniaxial total del hormigdn en un instante t estd compuesta por las siguientes con-
tribuciones:

e(t) = em(t) + enm(t) (1)

donde e(t) es la deformacidn total del hormigon.

€M (1) es la deformacion mecdnica del hormigdén (o causada por cargas instantdneas) y
constituye la variable independiente en la relacidon tension - deformacion o =
=f(em (t)).

enm(t) esla deformacibn no mecdnica, consistente en:

enm (t) = °(t) + es(t) + e2(t) + et(t) )

€(t)=  esla deformacidén debida a la fluencia.

es(t)=  esla deformacidn debida a la retraccién.

€2(t)=  es una deformacidén debida al envejecimiento.

et(t) = esla deformacion térmica.

El significado de cada una de estas componentes, excepto de la deformacion térmica, se
presenta en la figura 1. En ella se muestra la deformacion en el tiempo de una probeta carga-
da en unas ciertas condiciones ambientales.

La deformacion mecdnica en el momento de la carga es €™ (ty). Al cabo de un tiempo
t—t,, la deformacion mecédnica e™ (t) es menor que la inicial. Esto es debido al aumento en
el tiempo de la resistencia y modulo de deformacion del hormigdn. Este fendmeno se cono-
ce como envejecimiento y la diferencia €™ (ty) — €™ (t) la denominamos deformacion por
envejecimiento €2 (t).

En la misma figura se muestran las deformaciones por fluencia e¢(t) y retraccion es(t).

En este estudio, el dominio del tiempo se divide en un niimero discreto de intervalos de
tiempo, cada uno de los cuales puede ser de longitud distinta. Las uniones entre intervalos se
denominan escalones de tiempo. Se realiza una integracion paso a paso en el tiempo, afia-

diendo los resultados obtenidos para cada escaldon de tiempo sobre los anteriores, partiendo
del primer escalén hasta la solucion final.
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El calculo de las tensiones y deformaciones en un escalon de tiempo t,, se obtiene de la
siguiente manera:

1. — La deformacién total en el instante t, se obtiene acumulando el incremento de
deformacion total Ae, (que como luego veremos es obtenido del andlisis estructu-
ral) producido durante el intervalo de tiempo de t,_; at,, a la deformacion total
€,.; enelinstantet, ;.

€, = €,.1 T L€, (3)

( € ()

(=]

g T ety

8| o €8 (e)

el o © +

N Y e (t)

[ [} ‘

= : 3 tiempo

to t

Fig. 1. Componentes de la deformacion del hormigon.

T(t)

a) Historia de

temperaturas
bt 4 t
i ity tn
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i A0, b) Historia de
| AC tensiones
AQ
+ t
th Ll tn

c) Historia de deformaciones
e de fluencia

by br=A0 -C(t,ta-t1 )

b2 b2:=A07 -Cltg,ty -t2))

» b by=A03 -Clty, tn -t3)
$ Lot

t t2 t3 tn

Fig. 2. Superposicion de la deformacion de fluencia.
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2. — El incremento de deformacién no mecdnica Ae?™ ocurrido entre los escalones
t,.1 ¥ t, se obtiene sumando las contribuciones debidas a fluencia, retraccion, en-
vejecimiento y temperatura.

Aenm = AeC + Aes + Ae® + Aet 4)
n n n n n

3. — La deformacion no mecdnica total en el instante t, se obtiene acumulando el in-
cremento Ae™™ debido al intervalo t,_; a t, sobre el total anterior.

QM = el 4+ Agl™m )

4. — La deformacioén mecédnica €M en el instante t, se obtiene deduciendo de la defor-
macion total €, la no mecédnica e ™.

€l =g, — M (6)

5. — La tension en el instante t, se obtiene entonces de la curva tensidn-deformacion
correspondiente al instante t .

oy =1, (63 @)

2.2. Tratamiento matematico de la fluencia

La fluencia, o conjunto de deformaciones tensionales diferidas del hormigbn depende
de numerosos factores como son el nivel de tensidn aplicada, la edad del hormigodn en el ins-
tante de la puesta en carga y duracion de la misma, humedad y temperatura ambientes, for-
ma de la pieza, composicidon del hormigon, tipo de cemento, relacidbn agua-cemento utilizada
y otros. En definitiva todos aquellos factores que afectan al intercambio hidrdulico entre -
hormigdén y medio ambiente. Para el tratamiento matemadtico de la fluencia se suele hacer la
hipotesis de linealidad entre tensiones y deformaciones diferidas, expresada por la ecuacion

o(t,) 1 o(ty)
e(t)=——2 t,t)=0(t)[—— +o( t)]= +€° (t, t 8
(t) E(to)xc( 5.0 (°)[E(to) ¢, t,)] E(t,) e (t, ty)  (3)
donde:
e(t) es la deformacion total en el instante de medida t
o(ty) es la tension aplicada en el instante t,
E(ty) es el moédulo de deformacion longitudinal del hormigdn en el instante de la carga,

t0
c(t,ty)  es una funciéon que depende del tiempo de medida (t) y del instante de carga t,.
Esta es la constante de proporcionalidad entre las tensiones y deformaciones tota-

les.
¢(t,ty)  Es la funcidon de fluencia o constante de proporcionalidad entre las tensiones y las
deformaciones diferidas.

Otra hipoétesis cldsicamente realizada es la superposicion de efectos, en un mismo ins-
tante, producido por causas actuantes en diversos momentos. Este principio de superposi-
cion de Boltzmann puede expresarse matematicamente asi:

e.(t) =€ (t,ty) + e (t,t;) + §_C(t,t2) + ... te(tt)= 9)
=0 (te) X ¢ (t, to) + élAa(ti)xqs t 1)
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donde:

€.(t) es la fluencia total producida en el instante t

e (t,t;) es la fluencia producida en el instante t por los incrementos de carga aplicados en
los instantes t;

o(t,ty)  eselvalor de la funcion de fluencia en el instante t para una carga aplicada en t,

o(t,t;) es el valor de la funcion de fluencia en el instante t para una carga aplicada en el
instante t;

o(ty) es la tension inicial aplicada (t = tg).

La figura 2 describe grdficamente el principio de superposicion de Boltzmann. La utili-
dad de esta hipotesis es enorme, teniendo en cuenta que las tensiones normalmente no se
mantienen constantes a lo largo del tiempo y de esta forma se permite superponer los efec-
tos de los distintos escalones o variaciones (Piénsese por ejemplo en la fuerza de pretensa-
do). Si la variacion de tension con el tiempo es continua, el principio de superposicion pue-
de expresarse en forma integral:

00 (1)

ec(t):o(to)x¢(t,t0)+[t gt ndr (10)

Jto

Utilizando esta formulacion integral puede observarse que para la obtencion de la de-
formacidn en el instante t se necesita conocer toda la historia de tensiones, por lo que el es-
fuerzo de cilculo y la capacidad de almacenamiento necesarios en el proceso de solucion
pueden ser excesivos. Por esta razon frecuentemente es necesario utilizar expresiones analiti-
cas para la fluencia que, representando de forma rigurosa resultados experimentales o empi-
ricos resuelvan este problema.

En este estudio se utiliza una formulacion numérica desarrollada por Kabir (2) para la
evaluacion de la deformacion por fluencia teniendo en cuenta la edad del hormigén en el
momento de la puesta en carga.

La funcion de fluencia ¢(t,t—7 ) adoptada consiste en una serie de Dirichlet de m tér-
minos, originalmente propuesta por Zienckiewicz y Watson (19)

¢(t,t—7’):'r§n)1ai(’r)|l—e‘7\i(t—T)l (11)

donde:

a;(r) son pardmetros de envejecimiento que dependen de la edad 7del hormigdn en el ins-

tante de la carga.
N son coeficientes que gobiernan la forma de la funcion decreciente
m namero de términos de la serie.

La obtencion de estos pardmetros se realiza mediante un ajuste por minimos cuadrados
a datos experimentales o procedentes de formulas aproximadas, tal como se describe poste-
riormente.

La gran ventaja que tiene la utilizacion de una serie de Dirichlet como funcion de fluen-
cia es, como vamos a ver a continuacion, la independencia, en un proceso paso a paso, de la
historia de cargas. Efectivamente, consideremos un proceso incremental en el tiempo en el
que se desea conocer el incremento de deformacion por fluencia, A €] producido en el inter-
valo que va de los escalones t, ; at,.
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Para ello utilizaremos las siguientes definiciones:
Atn = tn - tn-l

Ao, =0, —0,. =0 (t,)—0(t,1) (12)

Deg = €8 — 5.y = €(t,) — € (t, 1)

La deformacion total por fluencia en su escalon de tiempo t,, vale:
Eg :A 01 X ¢ (tl, tn _tl )+A 02 X ¢' (t2, tn”‘t2) + + AUn_l X ¢ (tn_l 5 tn_tn~1)
(13)
similarmente se obtiene la deformacion por fluencia para el escalon t ;-

€1 =00 X ¢ (t,ty; —t))+..+A0,, X ¢ (tnas tag — tho) (14)

Sustituyendo la funcién ¢ (t;, t-t;) por su expresion (11) y combinando las ecuaciones
12, 13 y 14, se llega, tras un extenso desarrollo algebraico a unas relaciones recurrentes que
proporcionan el valor del incremento de deformaciéon por fluencia AeS en el intervalo de
tn-l a tn.

m
Aep=2 A, 01— ehi - Aty (15)
A=A [N Bta1]+Ag, .o (ty.1) (16)
Ay =002 (t) " (17)

Observemos que para el cdlculo de cada nuevo incremento de deformacién se necesita
Unicamente el estado tensional del Gltimo escaldon de tiempo y no de toda la historia tensio-
nal. Por lo tanto la presente formulacién ahorra considerablemente la memoria y tiempo de
ordenador necesarios, comparando con otras formulaciones que requieren el almacenamien-
to de parte o toda la historia tensional y permite, por lo tanto, analizar de forma eficiente sis-
temas estructurales complejos.

2.3. Fluencia a altos niveles de tension

La hipoétesis de proporcionalidad entre tension instdntanea y deformacion por fluen-
cia puede considerarse correcta hasta un nivel de tensién aproximadamente del 40 por 100
de la resistencia del hormigén fc’j en el instante de la carga. Para niveles mayores de tension
la fluencia deja de ser proporcional a aquélla, aumentando en mayor proporciéon que la ten-
sion. Para tener en cuenta este efecto no lineal se utiliza el concepto de tension equivalente
o eficaz, entendiéndose por tal la tension que, segin un criterio lineal produciria el mismo
efecto que la tension real. La tensidn eficaz 0, se obtiene multiplicando la tensién real por
un factor amplificador cuya expresion viene dada por las ecuaciones:

g, =@ si o<1y .f,
O, =¢; 0+c, £ si . f, <o <f, (18)
O, =1, 0 si o=f,
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donde r; es la relacion tension/resistencia hasta la cual la deformacioén por fluencia es pro-
porcional a la tensiéon y 1, es el factor amplificador cuando la tensién iguala a la resistencia
f.. Con los valores de r; y r, conocidos, los pardmetros ¢; y ¢, pueden ser obtenidos me-
diante las ecuaciones siguientes:

Cr =——— cy =11 (I—cy) (19)
1—1‘1 )

La figura 3 muestra la relacion entre la tension equivalente o, y la real. Segin Becker y
Bresler (3) valores usuales para los pardmetros de las expresiones anteriores sonr; = 0,35y
r, = 1,865.

Oe
rz.d! ..................

r‘.fc'-.- ------

] ccccnccccrcr i D

o

fi-fe

Fig. 3. Tension eficaz 0, en funcion de la tension real para fluencia no lineal.

2.4. Determinacion de los parametros que definen la funcion de fluencia

Para caracterizar la funcion de fluencia adoptada en este estudio se necesitan los si-
guientes pardmetros:

m — Numero de términos de la serie.
a; () — Coeficientes de envejecimiento, funcion de la edad (7).
A — Coeficientes de retardo temporal.

El nimero de términos de la serie m depende, en principio, del espaciamiento de los es-
calones de tiempo y de la evolucion de la fluencia en el tiempo. Los estudios realizados (4)
concluyen que, en general, con tres términos (m = 3) se ajusta con suficiente aproximacion
a los resultados experimentales. Los mismos estudios, basados en los trabajos de Froberg (5)
demuestran que para los coeficientes A; se puede adoptar los valores A; = 107,i=1, 2, 3.

Entonces, para un valor dado de la edad en el instante de la carga vy de la temperatura
T necesita determinarse el valor de los pardmetros a; (7),i= 1,2,3.

La obtencion de tales pardmetros puede realizarse mediante un ajuste por minimos cua-
drados a resultados procedentes de la experimentacion o de curvas o expresiones empiricas
tales como los proporcionados por las normativas (7, 8, 9 y 10).

En el primer caso se debe seguir el siguiente procedimiento: De los resultados experi-
mentales se escogen una serie de valores discretos de la fluencia ¢ (to, t;—to, To) correspon-
dientes a una edad 7 ,, a una temperatura T, y medidas en n instantest,, t,... t,. De esta
forma se tiene un sistema simultdneo de ecuaciones
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r . ; - = — =
1_6_7\1 (i — 7o) 1 _e'>\2 (tr = 7o) 1 ’e_y\m (t, = 7o) Fal (7o) ¢ (ro,t; —to, Tp)
I—eM Ga=70) gl (ta=70) ] A (G —T0) || o (o) | |9 (7o, ty —to, To)

énxm Am x 1 Cnx 1 (20)

Se aplica el método de los minimos cuadrados para resolver este sistema sobredetermi-
nado. y obtener valores de a; (7 ()

AT x A x a = AT x C

mzxn nxm mx1 mxn nxl1

(AT xA)xa= (AT xC)
mXxm mx 1 mx1

a=(AT x A)! x (AT x C)

mx ] mxm mx1
21

Para otra edad 7 j se plantea el sistema correspondiente seleccionando los resultados
convementes de la experimentacion, y asi tantas veces como instantes de carga.

Si no se dispone de resultados experimentales se pueden utilizar curvas de la normativa
(por ejemplo la espafiola EH-82 cuya expresion analitica aproximada fue ajustada por F. del
Pozo (11) ). De esta forma lo que se haria seria evaluar la fluencia ¢ (t, t—7 ) a partir de di-
chas expresiones y entonces, mediante un ajuste por minimos cuadrados obtener los pardme-
tros a;(7 ).

Aunque parezca un proceso redundante (ajustar una serie de Dirichlet a una funcién
analitica ya existente) conviene recalcar que la clave de la formulacion para el andlisis en el
tiempo es, precisamente, la utilizacién de una serie de Dirichlet como funcién de fluencia.

2.5. Deformaciones de retraccion, envejecimiento y térmicas

La retraccion es una deformacion atensional de contraccion del hormigdn muy ligada
a fendmenos fisico-quimicos relacionados con el agua, que en parte hidrata los componentes
del cemento y en parte queda libre dentro de la masa. La retraccidon se manifiesta funda-
mentalmente durante el tiempo de fraguado y primer endurecimiento y en su cuantia y evo-
lucién en el tiempo influyen la composicion del hormigdn, la forma y tamaiio de la pieza,
la temperatura ambiente y el tiempo transcurrido desde la puesta en obra segiin una curva
creciente asintOtica. Para la evaluacidn de la retraccion, aparte de los posibles resultad os ex-
perimentales, existen curvas proporcionadas por las normativasy de relativamente facil expre-
sion analitica.

Para tener en cuenta la influencia de variacion en el tiempo de las propiedades meca -
nicas del hormigbn se utiliza el concepto de deformacién por envejecimiento, la cual se de-
fine como la disminucién en la deformacion mecdnica en el tiempo debida al envejecimiento
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del hormigon. Para obtener el incremento de deformacion por envejecimiento entre los es-
calones de tiempot , y t,, (A e"r‘1 ), suponiendo que la tension permanece constante y de
valor o, , se procede asi:

Ae?l =841 (on-l ) — &, (On) (22)

donde los subindices n-1 y n representan escalones de tiempo y la funcion g es una funcion
dependiente del tiempo para el calculo de la deformacion mecanica en términos de la tension.
Esta funcion puede expresarse asi:

o

g(o)=eM = B en traccion (23)
i

g(o)=€™ =€y (1 —y/ T —0ff4) encompresion (24)

Las estructuras de hormigon estan sometidasa cambios de temperatura durante su vida
atil. Las tensiones inducidas por estas variaciones térmicas en estructuras hiperestaticas son
a menudo importantes y pueden dafiar las estructuras, por lo cual conviene incorporarlas al
analisis como acciones a considerar.

La deformacion térmica uniaxial puedé expresarse asi:
et =a(T-Ty)=aAT (25)

donde « es el coeficiente de dilatacion térmica, el cual se considera independiente de la tem-
peratura.

T, es la temperatura de referencia.
T es la temperatura en el instante considerado.

3. RELAJACION DEL ACERO DE PRETENSADO

La relajacion de un acero se define como la pérdida de tension en el tiempo cuando
aquél esta sometido a una deformacion constante. La curva que representa el valor
de la tension a lo largo del tiempo, en un ensayo de relajacion pura, puede ser aproximada
por la siguiente expresion analitica segiin Magura, Sozen y Siess (14):

ff_szl J‘ﬁ)t (ff—si —0,55); %L>0,55 (26)
si y y
donde:
f, esla tension en el instante t
fy esla tension inicial
f, esel limite elastico convencional
t eseltiempo en horas desde el tesado.

Esta expresion fue desarrollada en la condicion de deformacion constante. En la reali-
dad, el acero de pretensado sufre variaciones en su estado de deformacidon, debidas por
ejemplo a la fluencia y retraccion del hormigon entre otras causas. Esta interaccién debe ser

tenida en cuenta para evaluar de una manera correcta los efectos estructurales de la relajacion.

De entre los posibles procedimientos para tener en cuenta este fendémeno se ha utilizado el
propuesto por Herndndez y Gamble (15).
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to ts t2 {3

Fig. 4. Célculo de la relajacion de tensiones.

Considérese la figura 4. Sea fgi el valor de la tension inicial aplicada en el instante t,.
En el instante t,, ademas de la pérdida de tension por relajacion A fr, , la tension disminuye
hasta f; debido a otras causas. Mediante la ecuacion 26 es posible calcular una tension ini-
cial ficticia fj;; de tal forma que dicha tension, aplicada en el instante t, se relajaria hasta
f;, para el instante t;. Entonces, utilizando esta tension inicial ficticia f;; es posible calcu-
lar la pérdida por relajacion A f, correspondiente al intervalo t, a t,. La pérdida A fr3 se
calcularia similarmente tras obtener la tension inicial ficticia fsi2 que se relajase hasta sz en
elinstante t,. Continuando este procedimiento, el valor de la relajacion total en el instante t,
viene dado por:

n
£, =2 Af. (27)

4. ANALISIS ESTRUCTURAL EN EL TIEMPO

En los apartados anteriores hemos hablado del comportamiento de los materiales en el
tiempo y del tratamiento matemadtico utilizado. Ahora bien, (,cémo se articula este compor-
tamiento con el analisis estructural? A ello vamos a tratar de responder en este apartado.

El modelo de analisis en el tiempo que se describe es aplicable a estructuras de cual-
quier forma, ya sean unidimensionales (porticos) o bien placas, liminas, etc., siendo especial-
mente apto cuando se utiliza el método de los elementos finitos como método de andlisis es-
tructural.

La estructura se discretiza en una serie de elementos interconectados por nodos. Para
considerar la variaciéon de propiedades en un elemento de unos puntos a otros, se realiza una
discretizacion del espesor de la estructura (en capas para placas, 1aminas y vigas sometidas a
flexion recta, o en filamentos cuando puede haber flexidon esviada) (figura 5). Cada capa o
fibra, que es la unidad de superficie o volumen en el proceso de integracion, se considera so-
metida a una tension uniforme en su pequefio espesor.

Para la obtencion de los efectos estructurales de las deformaciones no mecéanicas del
hormigdn, conocidas a nivel fibra, se utiliza el concepto de deformacion inicial (16). A través
de este concepto y mediante la aplicacion del principio de los trabajos virtuales, las deforma-
ciones no mecdanicas se transforman en un sistema de fuerzas exteriores ficticias equivalentes
que producirian el mismo estado de deformaciones en el elemento.
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" a)Elemento isoparametrico b) Elemento triangular para

para laminas deigadas. paneles y placas.

7 x X
z 1 . z 7
/ Filamento /
/ de. > (
! hormigon 4
Capa & E .
acero pasivo =X v Filamento Inmp
de hs
acero ] Y
c) Elemento viga para d) Elemento viga para
entramados planos. entramados espaciales.

Fig. 5. Discretizacion de diversos tipos de elementos finitos de hormigon armado y pretensado.

El vector de fuerzas no mecénicas ARM™ producido en el intervalo de tiempo t, ; at
n n-1 n
por las deformaciones no mecdnicas Aef™ es:

ANRgm :[/IET .Q.Aeﬁm .dV (28)
\Y%
donde:

ET Es la matriz que relaciona las deformaciones con los desplazamientos (depende de las

funciones de forma).
D  Es la matriz constitutiva del material que variard de unos puntos a otros en funcioén del

~

nivel de tensiones.

Este vector A Bﬂm, junto con las cargas directamente aplicadas a la estructura en el ins-
tante t,, AR%* t constituye el sistema de fuerzas exteriores actuantes en el escaldon de tiem-

pot,:

AR

=5,

ARS*' + ARD™ (29)
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Como efecto de estas cargas, y mediante el andlisis estructural, se obtienen los incre-
mentos de los desplazamientos y de deformaciones de cada punto.

A~Rn =K.
Aen

Il
>
S

donde:

Kr esla matriz de rigidez tangente de la estructura, en el instante t,,.

A &, es el incremento de desplazamientos nodales bajo la accion de las cargas A Rn aplicadas
en el instante t,.

Ae  es el incremento de deformaciones totales en un punto de la estructura, producido por
la actuacion de las cargas AR .

Conocida A€, y siguiendo el proceso descrito en el apartado 2.1 se obtiene la deforma-
cion total acumulada e, en el instante t,, la deformacién mecdnica €™ y de ahi la tension
0, en cada punto.

El efecto estructural de la relajacion se incorpora modificando el vector de cargas equi-
valentes de pretensado para cada escaloén de tiempo.

Dicho vector, que depende de la tension del cable en cada punto, se verd modificado
logicamente si, debido a la relajacion, se pierde tension. El procedimiento utilizado para la
obtencién del vector de cargas equivalentes de pretensado viene descrito en las referencias
12 y 17. La variacién de tension de cada tramo del cable de pretensado, debido al efecto de
la relajacion, combinado con otras acciones (retraccion, fluencia, cargas exteriores) se obtie-
ne por el procedimiento descrito en el apartado 3 de este articulo.

Para la aplicacion de este procedimiento paso a paso en el tiempo se hace la hipotesis
de que las cargas exteriores se aplican sblo en los escalones de tiempo siendo, por tanto,
constante la tension en cada punto de la estructura durante cada intervalo.

El procedimiento de andlisis en el tiempo puede ir combinado con un proceso incre-
mental de andlisis no lineal, iterativo o mixto ya que las deformaciones en el tiempo produ-
cidas en un intervalo se transforman en cargas exteriores que se aplican sobre la estructura al
final de dicho intervalo y, por tanto, estamos ante un proceso de andlisis instantdneo. Dicha
carga total puede entonces aplicarse por escalones o en su totalidad, segan la estrategia a se-
guir.

Las propiedades del hormigbn varian con el tiempo, por lo cual es conveniente rehacer
la matriz de rigidez estructural en cada escalon de tiempo. Por otra parte el nivel de cargas
puede modificar la rigidez estructural debido a fendbmenos como la fisuracion y otras no
linealidades. Todo ello se tiene en cuenta también a la hora de estudiar los efectos en el
tiempo tanto en la obtencién de la matriz tangente Ky como en el cdlculo del vector de
fuerzas no mecdnicas a través de la matriz del material D.
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5. EJEMPLOS NUMERICOS
5.1. Deformacion por fluencia de una probeta

El objeto de este ejemplo es mostrar el nivel de aproximaciéon con que la funcion de
fluencia utilizada en este trabajo puede ajustarse a un conjunto de datos experimentales o
analiticos.

En este caso se trata de simular un ensayo de carga mantenida sobre una serie de probe-
tas prismaticas de hormigén de seccion cuadrada de 0.25 cm? y longitud 100 cm, cargadas a
diversas edades. La resistencia caracteristica del hormigon a los 28 dias es fc,28 = 250 Kp/
cm? y el moédulo de deformacion longitudinal E; 55 = 300.400 Kp/cm? . Las condiciones de
humedad y temperatura ambiente consideradas son las de tipo medio.

Funcion de
fluencia
c(t,t-2)
8 é
8 8
2 2
(<]
A
o
A
4 . 8
6! 8 :
8 g B s )
g 8 8
g & 8
8 8 g 8
1 q 6 2 8
g 8
) 8 8
a
8 & 8
8
t(dias)
—o—6 : | ! ! : bt : t : = } :
w 2 300 & 500 1000 1500
o EH-82
4 Ajuste

Fig. 6. Comparacion de los valores de la funcion de fluencia obtenidos segiin la EH-82 y ajustando una serie
de Dirichlet.
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La figura 6 muestra el valor de la funcién de fluencia para diversos tiempos de medida
t, cuando la probeta ha sido cargada a distintas edades, dando lugar a diferentes curvas. En
cada caso se presentan las curvas proporcionadas por la normativa espafiola EH-82 y las pro-
porcionadas por la funcion de fluencia obtenida tras ajustar a estos datos empiricos una serie
de Dirichlet. Como puede observarse la precision del ajuste es excelente excepto para peque-
fias edades donde se cometen errores algo mayores. Ello es debido a que, quizas, sea necesa-
rio utilizar un ntmero de términos superior a tres en estos casos para la serie de Dirichlet,
dada la importante variacién de la deformaciéon en el tiempo.

En la tabla 1 se muestran los valores de los coeficientes a;(r),i= 1, 2,3, para cada ins-
tante de carga 7(en este caso i, = 28 dfas, , = 90 diasy 7, = 180 dias).

TABLA 1

Valores de los coeficientes a; (7)

Edad de carga 7
(dias) ay (7) ay (7) az (7)
28 0,558 | 0,8701 10587
90 0,3619 0,5224 0,0952
180 0,3025 03195 0,8812

5.2. Viga pretensada con armaduras postesas adherentes. Ensayos de Backendridge y Bugg
(18,4)

De entre los treinta vigas postesadas ensayadas por Beckendridge y Bugg (18) bajo car-
ga constante durante ocho afios, analizaremos aqui una de ellas correspondiente a la serie de
vigas con armadura adherente. Esta estructura fue analizada numéricamente por Kang (4)
siguiendo el mismo procedimiento de anélisis en el tiempo que el aqui descrito, aunque utili-
zando un elemento finito diferente, lo que puede explicar la ligera disparidad encontrada en
los resultados.

La estructura analizada consiste en una viga de 42 pies (12.80 m) de longitud, bi-
apoyada entre dos apoyos distantes 40 pies (12.19 m). La seccidn transversal de la viga es en
doble T, macizandose hasta convertirse en una secciéon rectangular a 60.9 cm del apoyo.

El pretensado consiste en dos cables de acero de alta resistencia de 1,125 pulgadas
(28,57 mm) de didmetro cada uno. Las caracteristicas geométricas de la estructura analizada
se muestran en la figura 7. Por simetria se analiza s6lo media viga, dividiéndola en 10 ele-
mentos de diversas longitudes. Todas las secciones (rectangulares o en I) se dividen en 20 ca-
pasiguales de hormigon. Las 8 barras N° 3 (Diametro = 3/8 pulgadas = 9,525 mm) que consti-
tuyen el armado de la viga se modelizan en tres capas de acero pasivo. Los dos tendones de
pretensado tienen un perfil curvo cerca de la regién de apoyo y son rectos con excentricidad
constante en el resto de la viga. Cada tendon se divide en 10 segmentos de pretensado. La
numeracion de los segmentos del primer tendén coincide con los elementos en los que estan
embebidos, y los del segundo van del 11 al 20, empezando por el extremo apoyado.
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- 508 - E 3 Capas de acero para las 8 barras.
20.32 —
= c.d.g.
N43 4 15.87 '
2790 635 1 —— 1 Pposicion del tendon 1
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35.56
¢) Seccion transversal para los elementos 3al10.

3556 A
e 20 Capas de hormigon , 3 Capas de acero.
330 —C—— —  Posicion del tendon 1
‘ 2032 en el nodol.
60.0 c.d‘.g‘u ,
——O—— Posicion del tendon 2 °
278 — 5N en el nudo 2.

d) Seccion transversal para los elementos 1y 2.

Fig. 7. Viga analizada. Ensayo de Breckenridge y Bugg.

Las propiedades del material utilizadas en el andlisis se presentan en la figura 8. La va-
riacion de la resistencia a compresion y el moédulo de deformacion del hormigdn fueron me-
didas en el ensayo. La resistencia a traccion se ha supuesto para el analisis.

Como no se dispone de los datos experimentales de la fluencia del hormigon, éstos se
han obtenido a partir de las condiciones del ensayo utilizando las expresiones proporciona-
das por la ACI (10). Las condiciones utilizadas son: Humedad 73 por 100, espesor minimo
de la pieza = 101.6 mm. Los valores de los coeficientes a; (1) correspondientes a las diversas
edades del hormigdn vienen expresados en la figura 8. La retraccion se ha simulado mediante
una funcion hiperboélica, siendo el valor asintético adoptado, el obtenido experimentalmente

para 3 afios.
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La viga fue postesada a los ocho dias después de su fabricacion. El valor inicial de la
fuerza de pretensado para cada tendo6n fue de 98,5 x 10° libras (44.68 Toneladas). El peso
propio total de la viga es de 4.29 Toneladas. A los 14 dias después de tensar los cables se
aplico la sobrecarga, consistente en dos fuerzas puntuales de P = 6.89 T aplicadas a 1/4 dela
luz cada una.

Fl an4lisis se ha realizado hasta los 7 afios después del tesado, utilizando 13 escalones
de tiempo. Se han considerado 2 hipdtesis de carga: sin sobrecarga exterior (OP) y con la
sobrecarga antes mencionada (1. OP).

TABLA 2

Flecha en el centro del vano a lo largo del tiempo

— .
Escalon Sin sobrecarga Con sobrecarga
de tiempo t (cm.) (cm.)
1 0 1,78 1,78
2 7D 2,39 2,39
2,62
3 14D 2,62
-0,07
4 21D 2,72 -1,07
5 M 2,79 -1,65
6 2M 2,92 —2,23
7 4M 3,05 -2,59
8 8 M 3,17 -2,92
9 1A 3,20 -3,10
10 2 A 3,30 -3,27
11 3A 3,32 -3,40
12 5A 3,37 -3,50
13 TA 3,40 —3,58

En la tabla 2 se resumen los resultados del andlisis en términos de flecha en el centro
del vano. La comparacion de estos resultados con los experimentales se muestra en la figura
9. Sin la sobrecarga, la relacion entre la flecha instantinea y la diferida a 7 afios es de 1.96
en el experimento y 1.91 en el andlisis.
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Fig. 9. Flecha en el centro a lo largo del tiempo. Comparacion con resultados experimentales y numéricos.
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Fig. 10. Pérdidas de pretenéado en el segmento 20 (tend6n 2, elemento 10) actuando la sobrecarga.

En la figura 10 se muestra la pérdida de pretensado con el tiempo en el segmento 20
para el caso de sobrecarga = 1.OP. Se ha tenido en cuenta las pérdidas por rozamiento, utili-
zando los valores u = 0.2;k = 2.5 x 107® rad/pulgada = 0.001 rad/m.
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Puede observarse que, debido a la aplicacion de la sobrecarga a los 7 dias hay un au-
mento de tension en dicho segmento ya que se alarga debido a la flexion. El porcentaje final

de pérdida de pretensado es del 13,8 por 100.

Historia de deformaciones totales

Deformacion x 10*
=201
=151
10+ @——e Fibra superior
o0——o0 Fibra inferior
_53- WW_O_O ‘
O(:/T } 4 + . — } e
0 7 14 21 01 4 8 ”?2 12 3 5 7 tiemmo
(Dias) (Meses) (ARos)
| (- Historig de tensiones
<125 (kp/cm?)
=100 ¢
=75 . .
e——eo Fibra superior
-50 ¢ ‘o——o0 Fibra inferior
=25 COMPRESION
(o] o0 =
m
10 4 —t 4 4 ' +—t . ;
0 7 % 21 301 4 8 1212 3 5 7 tiempo

(Dias) (Meses) (Afos)

Fig. 11. Historia de deformaciones totales y tensiones en el centro del vano actuando la sobrecarga.

También se representa la historia de tensionesy deformaciones de las fibras superior e
inferior en el centro de la luz para el caso de actuacion de la sobrecarga. (Figura 11).

Cuando se aplica la sobrecarga, la flexion producida aumenta la deformacion de com-
presion y la tension en la fibra superior y disminuye las de la fibra inferior. Posteriormente
las deformaciones aumentan con su mismo signo debido a la retraccion y la fluencia. La de-
formacion de la fibra superior sufre un considerable aumento, mientras que en la fibra infe-
rior este aumento es practicamente despreciable.
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6. CONSIDERACIONES ADICIONALES. CAMPO DE APLICACION

El procedimiento numérico presentado para el andlisis en el tiempo utiliza para mode-
lar el comportamiento reologico del hormigon la funcién de fluencia. Por tanto este trata-
miento es idoneo para el estudio de estructuras isostdticas e hiperestdticas, con o sin fisura-
cion, sometidas a acciones directas (cargas). Sin embargo, cuando una estructura hiperest-
tica estd sometida a una deformacion impuesta permanente y tiene lugar la fluencia, esta-
mos ante un caso de relajacion puesto que las deformaciones totales son constantes y lo que
varia es el nivel de tensiones a lo largo del tiempo. En este caso el procedimiento basado en
la funcion de fluencia sigue siendo vdlido, si bien el nivel de aproximaciéon puede ser defi-
ciente si se mantiene la hipotesis relativa al cardcter constante de las tensiones a lo largo de
un intervalo de tiempo. Para mantener esta hipotesis deberia utilizarse un gran niimero de
escalones de tiempo, con lo cual el procedimiento resulta antieconéomico. Una buena solu-
cion, apuntada por Bazant (13) es la de considerar que el nivel de tensiones varia linealmente
dentro de un intervalo de tiempo, con lo cual reduce enormemente el error cometido.

Una correcta formulacion de este tipo de problemas es importante en casos en los que
aparezcan asientos del terreno a lo largo del tiempo o bien en pilas de puentes empotradas a
la cimentacion y al dintel en las que debido a variaciones térmicas, fluencia y otras razones
la pila se ve sometida a desplazamientos impuestos a lo largo del tiempo.

7. CONCLUSIONES

Se ha presentado un procedimiento numérico eficiente para el andlisis en el tiempo de
estructuras de hormigén armado y pretensado que tiene en cuenta la historia de cargas y
temperaturas y los efectos estructurales de la retraccion y fluencia del hormigén y la relaja-
ciéon del acero de pretensado.

La funcion de fluencia utilizada permite realizar el andlisis paso a paso en el tiempo sin
necesidad de almacenar toda la historia tensional en cada punto sino soélo algunas variables
correspondientes al Gltimo escaldn de carga.

La funcion de fluencia, consistente en una serie de Dirichlet se ha ajustado a la curva de
desarrollo real de la fluencia del hormigén proporcionada por la Normativa Espafiola, a tra-
vés del procedimiento de minimos cuadrados.

Se ha estudiado numéricamente el comportamiento en el tiempo de una estructura,
comparando con resultados experimentales. De estos resultados y otros no presentados en
esta comunicacion puede concluirse que el método de andlisis presentado puede predecir
con buena aproximacién el comportamiento en el tiempo de estructuras de hormigbdn pre-
tensado sometidas a cargas a lo largo de su vida util.
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Estudio del comportamiento de la
estructura del edificio de control de la
Central Muclear de Asc6. Grupo ||

(*) Antonio Aguado de Cea
(*) Antonio Mari Bernat
(**) Enrique Mirambell Arrizabalaga

1. INTRODUCCION

El avance experimentado durante las ultimas décadas en el cdlculo de estructuras, debi-
do, en gran medida, a la aparicién y desarrollo de los ordenadores digitales y, por otra parte,
a la profundizacién en el conocimiento del comportamiento de los materiales, ha dado lugar
al desarrollo de nuevos métodos de andlisis no lineal (ANL) de estructuras tratando de simu-
lar, de una forma realista, el comportamiento estructural de éstas, en cualquier situacién.

Diversas pueden ser las clasificaciones a realizar con los métodos de ANL (AGUADO,
MURCIA (3), CAUVIN (11), COHN (15), etc.). Para un mejor encuadre de la presente co-
municacién, los métodos de ANL se han clasificado segiin tres grandes grupos, los cuales
vienen recogidos, de forma esquemdtica, en la tabla 1. Estos son:

— Métodos simplificados (MS): En ellos se extrapola la teoria de cdlculo pldstico al
andlisis de estructuras de hormigén, concentrando rotaciones en las secciones criti-
cas. En general, se utilizan diagramas momento rotacién bilineales o trilineales.

— Métodos a nivel macroscépico (MMA): A partir de la teorfa de cdlculo matricial cld-
sico, se desarrollan nuevos métodos que contemplan las caracteristicas no lineales de
los materiales. Estas vienen definidas, en general, en los tramos en los que puede divi-
dirse cada barra, por diagramas momento - curvatura a nivel seccion.

— Métodos a nivel microscopico (MMI): Utilizan normalmente la técnica de los elemen-
tos finitos, discretizando las barras de la estructura en elementos. Trabajan con dia-
gramas tension - deformacion de los materiales y la respuesta estructural viene mar-
cada por funciones de interpolacién definidas previamente.

Los métodos encuadrados en el grupo MS son, histéricamente, los primeros en desarro-
llarse. La utilizacion de tales métodos en el dimensionamiento de elementos sencillos puede
ser adecuada, por ejemplo, en el dimensionamiento de forjados (Reglas BAEL 80 (8) ). No
obstante, su empleo en el andlisis no resulta, en general, muy recomendable.

(*) Dr. Ingeniero de Caminos. Profesor Agregado
(**) Ingeniero de Caminos. Profesor Contratado.

Catedra de Hormigon. E.T.S. Ingenieros de Caminos, Canales y Puertos. Universidad Politécnica de Cataluiia
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TIPO DE MODELO ELEMENTO MODELO COMPORTAMIENTO
METODO ESTRUCTURAL MATERIAL
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(MMA) '
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A NIVEL
MICROSCOPICO
(MMI)
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=gt
L
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—
e

Tabla N.© 1. Clasiticacion de los métodos de ANL segn el nivel de anélisis. '

Los métodos englobados en los grupos MMA y MMI permiten reflejar el comportamien-
to de la estructura con gran precision. El empleo de los mismos en disefio, atin en desarrollo,
puede hacerse a través de un proceso iterativo disefio - andlisis o bien, mediante la inclusion
de hipo6tesis derivadas de estudios paramétricos de las numerosas variables que influyen en el
comportamiento y respuesta de las estructuras de hormigén.

En los ultimos afios, se han desarrollado en la Cdtedra de Hormigén de la Escuela de
Caminos de Barcelona diversos métodos de ANL que se encuadran en los grupos MMA y
MMI, trabajando, en la actualidad, en su adaptacion al disefio de estructuras de hormigén.
Asi, AGUADO, MURCIA, MARI (2), (19), CAROL, MURCIA (10), MIRAMBELL, MARI,
AGUADO (23), han desarrollado métodos englobados en el grupo MMA, mientras que, por
otra parte, MARI, CHAN, SCORDELIS (20) han trabajado en linea del grupo MMI.

En el marco definido, la presente comunicacién tiene por objeto dar a conocer la apli-
cacion del andlisis no lineal al estudio del comportamiento de una estructura real de hormi-
gén armado. En dicho estudio se ha utilizado un método de andlisis encuadrado en el grupo
de métodos a nivel macroscépico.

128



2. ANTECEDENTES Y DESCRIPCION DE LA ‘ESTRUCTURA

La estructura objeto de estudio es la estructura interior del Edificio de Control de la
Central Nuclear de Ascd, Grupo II. La misma estd constituida por una estructura espacial de
tipo reticular, formada por un entramado de pilares y vigas sobre las que se empotra una losa
continua de hormigdén armado de 30 cm de espesor que constituye el forjado. La geometria,
en planta, es rectangular (figura 1) y de andlogas caracteristicas en las cuatro alturas que
conforman el edificio (8.1 m de altura de pilares en la primera planta y 7.5 m en las tres res-
tantes). Estas losas estdn delimitadas en su contorno exterior por un muro perimetral de hor-
migbén armado.
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Fig. 1.- Geometria en planta de la estructura

La cimentacién estd constituida por zapatas aisladas para cada pilar interior y por zapa-
tas continuas para los muros perimetrales.

La estructura se asienta sobre un terreno constituido, principalmente, por margas ex-
pansivas. Ello di6 lugar a que, al realizar las operaciones de excavacién, se produjesen levan-
tamientos en el terreno, los cuales fueron superiores a los previstos inicialmente en el pro-
yecto.

La decision de continuar la construccion del citado edificio vino acompafiada de nume-
rosos estudios que tenfan como finalidad el contrastar y verificar las condiciones reales de la
estructura con las condiciones de proyecto.

El cdlculo lineal de la estructura interior frente a las distintas acciones, incluida la debi-
da a los desplazamientos previstos del terreno, da lugar a esfuerzos de elevada magnitud y
poco acordes con la realidad (el andlisis no contemplaba las caracteristicas no lineales de los
materiales ni la pérdida de rigidez de las secciones debida a fisuracién). Ello motivo la necesi-
dad de llevar a cabo un andlisis no lineal de la estructura para estudiar el comportamiento de
ésta en cualquier situacién.

Puesto que se trata del andlisis de una estructura ya construida, éste se ha planteado
partiendo de unas hipoétesis lo mds proximas a la realidad (caracteristicas reales de los mate-
riales, determinacién de las cargas existentes, etc.).
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3. BASES DE CALCULO
Caracteristicas de los materiales y coeficientes de seguridad

La existencia de un programa de Garantia de Calidad, tanto en proyecto como en obra,
ha permitido disponer, en distintas etapas (proyecto, construccién y posteriores), de datos
suficientes referentes a los materiales que ha posibilitado la definicién de unas caracteristicas
reales de los mismos cara al andlisis.

Se ha considerado una resistencia caracterfstica del acero de f, = 4.775 kp/cm” . Esta
se ha obtenido de una poblacién de 2.376 muestras ensayadas en los laboratorios del I.E.T.
C.C. y del L.C.EM. y en los laboratorios de Direccién de Obra (17). Para el cilculo se ha
adoptado un diagrama o - € bilineal con rama pldstica horizontal y un valor de la deforma-
cion ultima de e, = 3 por 100.

La resistencia caracterfstica del hormigén se tomo a los 90 dfas y su valor fue de f;
= 367.5 kp/cm? . Su determinacién se ha basado en los valores obtenidos de probetas end4-
yadas durante la ejecucion de la obra asi como en los resultados derivados de ensayos de
probetas en idénticas condiciones realizados con posterioridad en los laboratorios de Direc-
cién de Obra (17).

El diagrama tension-deformacion del hormigdn utilizado en el andlisis es el propuesto
por SARGIN (25) (véase figura 2), el cual considera la contribucién de la armadura transver-
sal a la mejora en las condiciones de ductilidad de los elementos estructurales de hormigén.
El valor de la deformacién ultima del hormigén a considerar en el cédlculo ha sido €., = 1
por 100.

Os 0.
fyd |-- ~ 0.85 teg [ —2
) ' :
E : ! |
1 | { |
| I I |
i 6 : : |
:Es=2-l x 10% Kp/cm? ! Ec=33%10° Kp/cm? :
! | & 7x105 ! ! €c
€y 30°/eo ! €020 10 /00
€<ty ; Og= Eg &g Compresion Oc = 0.85 fcd - _Ax
1+ (A-2)x+ x2
t= Ey ; Og= fyd
-forBc  giom2 x:fc
085 fcd to
Traccion Oc = Ec-€Ec
a) Acero b) Hormigon

Fig. 2. Diagramas tension-detormacion de los materiales.
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El modulo de elasticidad adoptado para el hormigdn se ha obtenido segiin lo expuesto
en el Codigo — Modelo CEB — FIP (14) resultando un valor de E, = 330.000 kp/cm? , valor
que, posteriormente, fue corroborado por los resultados obtenidos experimentalmente a par-
tir de ensayos de probetas fabricadas con la misma dosificacién que la inicial.

Los coeficientes de minoracién de resistencias de los materiales adoptados en el andlisis
de la estructura han sido, para el acero y hormigén respectivamente:

v, = 1.10 v, = 1.35

Los mismos se han justificado de acuerdo con las directrices marcadas por ¢l CEB en (12)y
a la luz de los resultados experimentales y procedimiento constructivo. En nuestra opinién,
valores inferiores a los sefialados pueden resultar de dificil e incierta justificacion.

Acciones

De las numerosas combinaciones de acciones que pueden presentarse en la estructura
sefialadas por el Cédigo ASME (7), se consideré a propuesta de los profesores POPOV y
BERTERO (17), que la combinacién de acciones mds desfavorable para la comprobacion
frente a los estados limites ultimos venfa dada por:

11D+ 1.1L+H+Egg,

En este caso, la diferencia entre estados limites ultimos y de servicio es pequefia, debido a
que so6lo representa un 10 por 100 del valor de la carga permanente y sobrecarga. Los esfuer-
zos que se obtienen en ambos casos son muy parecidos diferencidndose algo mds en los resul-
tados correspondientes a la deformada de la estructura.

En dicha combinacién de acciones, la definicion de las cargas permanentes (D) se hizo
después de una campafia de mediciones sobre la estructura: espesores, pesos de equipos, etc.
La carga viva (L) que se considerd, fue una carga repartida de 50 kp/m?* en las zonas no ocu-
padas de la planta. Como accién sismica se tomo6 la correspondiente al Sismo de Parada Se-
gura de la planta (S.S.E.), reduciendo las cargas dindmicas a unas estdticas. Los datos fueron
aportados porla O.I.P.en (17).

Para la definiciéon de los levantamientos del terreno se realizaron unas previsiones de los
mismos al final de la vida util de la estructura (40 afios). Estas previsiones, apoyadas ¢n un
soporte experimental, fueron llevadas a cabo por los consultores M. Mcllure y A. Serrano.
No se ha dispuesto de la evolucion de los levantamientos en el tiempo.

Los levantamientos diferenciales del terreno asi como la respuesta de la estructura ante
los mismos, produce unas rotaciones en las zapatas que han de tenerse en cuenta en el cédlcu-
lo. La determinacién del valor de estas rotaciones fue realizado por la Oficina de Ingenierfa
Principal (OIP) en (18).

Idealizacion de la estructura
La mayoria de los métodos inclufdos en el grupo MMA, antes visto, idealizan la estruc-

tura por medio de barras, pudiendo dividirse cada una de ellas en distintos tramos que repre-
sentan las diferentes condiciones de armado, geometria, etc. existentes en las mismas.
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Tal como puede verse en la figura 1, la estructura reticular interior del Edificio de Con-
trol presenta una gran uniformidad de distribucion de pilares en planta. Por otro lado, los
momentos torsores que pueden aparecer, en especial para unos esfuerzos flectores elevados
son pequefnos.
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Fig. 3. Idealizacion de la estructura y de las acciones. (Carga en Ty T/m y desplazamientos impuestos en m).

Estas razones, a las que hay que afiadir otras inherentes a la implementacién de los mé-
todos del grupo MMA en los distintos programas de ordenador, llevaron a realizar la hipote-
sis de considerar la estructura espacial dividida en distintos porticos planos: seis en sentido
transversal y dos en el longitudinal. Un esquema de un poértico transversal se presenta en la
figura 3.

Debido al trabajo conjunto viga-losa apoyado en un disefio y construccién monolfticos,
las secciones transversales de las vigas de la estructura consideradas en el andlisis fueron sec-
ciones en T (véase figura 4).
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Fig. 4.- Secciones transversales genéricas del portico analizado

La determinaciéon del valor de los anchos eficaces de cada una de las vigas se hizo de
acuerdo con los trabajos realizados por Schroder (26), recogidos en (13). Hay que destacar
que la formulacién all{ expuesta permite determinar anchos eficaces tanto para momentos
positivos como para momentos negativos. Recordemos que la mayoria de la bibliografia y
normativas vigentes tratan muy veladamente la forma de obtener anchos eficaces en seccio-
nes en T sometidas a momentos negativos.

Los pilares se han tomado con su dimensién real (véase figura 4) habiéndose comproba-
do, con posterioridad al cdlculo de cada portico plano, el comportamiento de los mismos
frente a la flexocompresion esviada. Esta comprobacion se hizo, en primera instancia, de
acuerdo con la EH-82 (16) para con posterioridad incidir en otros aspectos en detalle tal co-
mo se comenta en el apartado 6.

Por ultimo, hay que sefialar que si bien la idealizacion de cada portico (figura 3) se hace
a través de las directrices de cada barra, hay que tener presente que dadas las dimensiones de
vigas y pilares (una definicién completa de los mismos puede verse en (17) ), los puntos de
intersecciéon que constituyen los nudos tienen unas dimensiones importantes a tener en
cuenta en el andlisis.

Diagramas Momentos - Curvaturas

El método utilizado en este estudio y la mayoria de los métodos incluidos en el grupo
MMA toman los diagramas Momento-Curvatura como dato de partida para el cdlculo en los
cuales se introducen las caracteristicas no lineales del material a nivel seccion.

La obtencién, de acuerdo con las hipétesis usuales (adherencia perfecta hormigén -
acero, deformacién plana de secciones, etc.) se ha hecho mediante los distintos programas
existentes en la Cdtedra de Hormigén de la Escuela de Ingenieros de Caminos de Barcelona.

Para la definicién de diagramas M - C correspondientes a secciones de pilares se precisa
fijar un valor a priori del axil actuante. Para ello cada pilar se ve solicitado por un esfuerzo
axil proveniente de un reparto estdtico de carga teniendo en cuenta las diferentes condicio-
nes de borde. Dicho valor del esfuerzo axil se ve afectado por un factor de correcciéon que
considera la respuesta no lineal de la estructura frente a la superficie de levantamiento expe-
rimentada por el terreno. El disponer de determinados criterios generales para poder cuanti-
ficar dicho factor necesita, en nuestra opinion, una mas profunda investigacion.
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4. METODO DE CALCULO

Tal como se ha comentado con anterioridad, el método de cdlculo se engloba dentro
del grupo de métodos a nivel macroscopico y es aplicable a la resolucién de estructuras por-
ticadas de hormigén armado y hormigén pretensado constitufdas por elementos rectos (5),

(6).

Esencialmente el método se basa en el tratamiento de una estructura de hormigén co-
mo una estructura de caracteristicas lineales pero de inercia variable. Cada elemento estruc-
tural (viga o columna) se divide en una serie de tramos cortos, los cuales poseen una rigidez
a flexion constante en su longitud. La rigidez a flexién de las secciones, debido a los efectos
de no linealidad de los materiales, depende del nivel de esfuerzos que las solicita; por ello es
posible tratar las barras que conforman la estructura como piezas de rigidez variable a lo lar-
go de su longitud.

La obtencion de la matriz de rigidez y otros detalles relativos al proceso de cdlculo pue-
den consultarse en la referencia (23); no obstante, se presenta a continuacién un breve resu-
men del método empleado y de la estrategia numérica a utilizar.

Dado que el problema es no lineal, lo cual se refleja en el andlisis mediante la ecuacién
matricial

{P}= |K(®)| . {8}

donde {P}es el vector de fuerzas exteriores, {K(P)| es la matriz de rigidez secante de la es-
tructura y {8 } el vector de desplazamientos, es preciso para llegar a una solucién que satisfa-
ga las condiciones de equilibrio, compatibilidad y de los materiales, iterar o bien dividir la
carga total P en pequefiisimos escalones de carga AP; éste ultimo ha sido el procedimiento
seguido en este estudio llegdndose a la ecuacién

{aP}= |Ky (P)| {2 &}

donde Ky (P) es la matriz de rigidez tangente correspondiente al nivel de esfuerzos actuante
(véase figura 5).

el |

Curva respuesta aproximada

- Curva respuesta
[A P] . real

——

- (6]

(a é]

Fig. 5.- Métedo incremental tangente.
Estrategia numérica.
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Como ya se ha dicho anteriormente, el tratamiento estructural es el cldsico para una
pieza de inercia variable. La clave del andlisis consiste, pues, en la determinacion de la rigidez
seccional de cada uno de los pequefios tramos en que se ha dividido el elemento (viga o co-
lumna), de acuerdo con el nivel de solicitacion. Dicha rigidez puede obtenerse, de una forma
compacta, a partir del diagrama momento curvatura de cada uno de los tramos, calculado
previamente,

El esquema del proceso de cdlculo es el siguiente:
i)  Se divide la carga total P en una serie de escalones de carga AP.

ii) Para un cierto escalén de carga i se conocen los esfuerzos y desplazamientos tota-
les acumulados hasta el escalon i-1. Se calcula la matriz de rigidez tangente KTi
para cada elemento estructural, funcién directa de los esfuerzos i-1 que solicitan
cada seccion. Se lleva a cabo la transformacion a coordenadas globales y se realiza
el ensamblaje de la matriz estructural. Para el primer escalén de carga se adopta la
rigidez eldstica lineal.

iii) Se resuelve el sistema {(AP),}=| Kt (P) | { (A 8);}y se obtienen los incremen-
tos de esfuerzos y desplazamientos en cada seccidn.

iv) Se acumulan los esfuerzos y deformaciones obtenidos en el escalén i a los ya pre-
viamente conocidos correspondientes a los totales acumulados en el escalén i-1.
Si no se han acabado todos los escalones de carga se procede de nuevo a llevar a
cabo el paso ii.

Una vez obtenidos los esfuerzos y desplazamientos en extremos de barras es posible ob-
tener la deformada de cada uno de los elementos estructurales integrando la conocida ecua-
cién diferencial

y7(x) = ¢(x)

donde y”’(x) es la flecha en una seccion genérica x y c(x) es la curvatura existente en dicha
seccion genérica x correspondiente al nivel final de esfuerzos que solicita dicha seccion. En
el caso de que la respuesta seccional venga caracterizada por su correspondiente diagrama
momento-curvatura, la curvatura c(x) se obtendrd en funcién de la forma de dicho diagrama
y del momento flector actuante.

Al utilizar un método incremental tangente sin iteraciones, la curva respuesta M-C obte-
nida paso a paso para una seccion determinada puede “desviarse’ algo de la verdadera curva
respuesta M-C de dicha seccion en casos de alta no lincalidad (véase figura 5). Ello puede in-
troducir en el cdlculo de la deformada de los diferentes elementos estructurales pequefios
errores en cuanto que existe una cierta incompatibilidad entre las deformaciones obtenidas y
las leyes de esfuerzos existentes. Dicho problema, para altos niveles de solicitacion, puede
obviarse o paliarse casi en su totalidad mediante la adecuada eleccion del proceso incremen-
tal y utilizando un numero suficiente de escalones de carga; el utilizar esta estrategia numéri-
ca consigue evitar los problemas de convergencia que podrfan presentarse en un proceso ite-
rativo en andlogas circunstancias.

Por ultimo, es interesante sefialar aqui que el método expuesto de andlisis no lineal
posee una gran simplicidad conceptual y requiere poca cantidad de memoria y poco tiempo
de ordenador comparado con otros métodos de ANL. Ello hace posible el analizar estructu-
ras porticadas relativamente complejas con pequefios ordenadores. Los resultados obtenidos
mediante este método han sido comparados con resultados derivados de otros métodos no
lineales y de ensayos experimentales pudiéndose observar una gran concordancia entre ellos

(5), (6).
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5. ANALISIS DE LOS RESULTADOS
Estados limites

Los resultados del cdlculo no lineal de los distintos pérticos en los que se ha desglosado
la estructura pueden verse en las referencias (17) y (18). Estos valores que representan las
solicitaciones de cdlculo, deben compararse con la respuesta estructural ante cada uno de los
estados limites.

Con el 4nimo de no hacer muy prolija esta exposicion, hemos preferido presentar aquf
el estudio frente al estado limite ultimo de agotamiento, pudiéndose ver el estudio frente a
otros estados Iimites en las referencias anteriormente citadas.

Cabe en primer lugar hacerse las siguientes preguntas: ;Cémo definirse cada estado li-
mite en ANL?. ;De acuerdo con la normativa EH-82?. ;Segun otras normativas, criterios o
resultados experimentales?

Las respuestas a las mismas habria que matizarlas para cada uno de los estados Iimites.
Con respecto al el.u de agotamiento que nos ocupa y en un estudio del comportamiento de
la estructura, en nuestra opinion, no es necesario atenerse a los criterios definidos por la nor-
mativa EH-82. La consideracion de una mayor ductilidad en los diagramas tension-deforma-
cion de los materiales (confinamiento lateral, resultados experimentales, etc.), tiene su re-
flejo, a nivel seccidn, en unos valores mayores de las curvaturas Gltimas de los diagramas mo-
mento-curvatura correspondientes.

En este caso se alcanza el estado limite dltimo de agotamiento cuando en una zona del
entorno de la seccién mds solicitada (longitud de la zona ~ canto de la viga) se supera una
determinada rotacién tultima. Para dicha rotacién se ha tomado, de acuerdo con la opinién
de los profesores Popov y Bertero, un valor de 0.05 radianes. Por consiguiente, la verifica-
cién del estado lfmite altimo de agotamiento frente a solicitaciones normales se realizard
comparando el valor de la rotacién asociada al esfuerzo obtenido segun el cdlculo no lineal
con el valor de la rotacién ultima anteriormente definida.

Respuestas a las preguntas antes enunciadas, en linea a la dada para e.l.u. de agotamien-
to frente a solicitaciones normales, pueden realizarse para los restantes estados limites. As{
para el e.l.u de agotamiento frente a solicitaciones tangenciales se ha tomado como respuesta
seccional la propuesta por MECA en (22), en linea de lo expuesto por A.C.I. en (1). En ella
se tiene en cuenta la cuantfa de armadura longitudinal en la contribucién del hormigén para
absorber esfuerzos cortantes. Hay que sefialar que en la comprobacién de este e.l.u. se ha
tomado la seccién rectangular comprendida entre cercos sin considerar la contribucién de la
losa. '

La interaccion flexidén-cortante para los distintos niveles de solicitaciones y en especial
para situaciones préximas a roturas, ha sido estudiada evaludndose, segiin (24), el incremen-
to de tensién en la armadura principal de traccién.

Por otro lado, se han determinado las variaciones de esfuerzos debidas a la considera-
cion de la deformacién por cortante, resultando las mismas muy pequefias (menos del 2,5
por 100). Los resultados de estos estudios pueden verse con detalle en (17).

Andlisis de los resultados de uno de los pérticos de la Estructura
A continuacidén se presentan los resultados del andlisis no lineal del pértico transversal

correspondiente a la alineacién n° 9 (véase figura 3). En dicha figura se muestra el estado de
cargas y de desplazamientos impuestos que actia sobre la estructura.
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Fig. 6.- Resultados del anélisis lineal y no lineal del portico
analizado (En vigas). L= Ifnea discontinua
NL= Iinea contfinua.

La figura 6 muestra la distribucién de momentos flectores obtenida, para dicho porti-
co, mediante un andlisis lineal (Iinea discontinua) y un andlisis no lineal basado en el méto-
do de cdlculo expuesto anteriormente (linea continua). Debido a la alta rigidez a flexién de
las vigas (secciones transversales en T con cantos cercanos a 1.20 m, anchos de alma de 0.50
m, anchos eficaces de 2.30 m y rigideces a flexién sin fisurar de 3.3 x 10° T m?), los mo-
mentos originados por los desplazamientos impuestos, segin un cdlculo lineal, son elevados
superando en algunas secciones los momentos ultimos correspondientes. Este efecto es in-
cluso més acusado en las vigas situadas entre las alineaciones N y M, ya que entre éstas los
desplazamientos diferenciales son de gran magnitud.

Los resultados de ambos andlisis, lineal y no lineal, muestran no solamente diferencias
cuantitativas sino también cualitativas debido a la diferente forma en la que la no linealidad
del material afecta al comportamiento estructural, dependiendo del tipo de accién que inci-
de sobre la estructura.

Para diferenciar mejor la respuesta estructural no lineal bajo cargas aplicadas y bajo la
accién de desplazamientos impuestos, se ha estudiado separadamente la viga 3 - 4 (figura 3).
Se ha considerado la viga empotrada en ambos extremos y ha sido sometida a las cargas y
desplazamientos que se observan en la figura 7. Esta subestructura ha sido analizada bajo la
actuacion de tres diferentes estados de carga.
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1. Cargas aplicadas.
2. Desplazamientos impuestos.
3. Cargas aplicadas y desplazamientos impuestos.

Para cada estado de carga se han realizado ambos andlisis, lineal y no lineal.
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Fig. 7.- Acciones en la subestructura analizada.
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Fig. 8.- Momentos tlectores para los estados de carga.

Las figuras 8. a, b y ¢ muestran la ley de momentos flectores a lo largo de la viga para
cada estado de carga. Es de remarcar la gran diferencia existente entre la distribucion de
momentos flectores obtenida mediante un cdlculo no lineal y la obtenida mediante un
cdlculo lineal para los estados de carga 1 y 2. En el primer caso, el momento flector positivo
en centro vano obtenido mediante un cdlculo no lineal disminuye, con respecto a su valor
eldstico lineal, en un 29 por 100 y en los empotramientos, los momentos flectores negativos
aumentan en un 20 por 100 aproximadamente, observindose en conjunto una traslacion de
la ley de momentos flectores hacia la zona de momentos negativos. En el caso de carga 2,
ademds de existir una cierta redistribucion de esfuerzos debida, principalmente, a la respues-
ta no simétrica bajo momentos de signo contrario, tiene lugar una importante disipacién de
energfa interna, como puede verse en la figura 8. b, en la cual el momento flector en el nodo
3 decrece en un 86 por 100 de su valor con respecto al obtenido segin un cdlculo eldstico
lineal. La figura 8.c muestra la ley de momentos flectores de la viga, sometida ésta al estado
conjunto de cargas y desplazamientos. Los momentos flectores en el empotramiento 3 origi-
nados por los dos primeros estados de carga son de signo contrario y debido a ello y a la di-
ferente forma de cédmo afecta la no linealidad del material a ambos casos, el momento resul-
tante en 3 para el estado de carga 3, segin un cdlculo no lineal, decrece, con respecto a su
valor elastico lineal, en un alto porcentaje (en este caso, 92 por 100).
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Fig. 9.- Evolucion de los momentos tlectores en las secciones 3y 4
para el estado de carga 3.

La figura 9 muestra la evoluciéon de los momentos flectores en ambos extremos de la
viga al ir aumentando las cargas y desplazamientos que solicitan la subestructura en el estado
de cargas 3. Es interesante sefialar el hecho de que, a partir de un cierto valor del factor de
carga, el momento flector en el nodo 3 disminuye; ello es debido a los fenomenos no lineales
de redistribucion y disipacién de energfa interna acumulada por la pieza comentados ante-
riormente.

6. OTROS ESTUDIOS DE INTERES EN EL ANALSIS DE LA ESTRUCTURA

En este apartado se presentan dos estudios, recogidos en las referencias (17),(18), rela-
tivos al comportamiento y respuesta estructural de pilares cuando éstos se encuentran some-
tidos a flexocompresién esviada y al fenomeno de fluencia y sus efectos sobre el comporta-
miento de la estructura a lo largo del tiempo.

Flexocompresion esviada en pilares

Para el anidlisis de la estructura ésta se desglosé en porticos longitudinales y transversa-
les. El diagrama momento-curvatura de los pilares fue obtenido en flexocompresion recta
considerando como axil actuante la suma de los axiles procedentes de los porticos concu-
rrentes en cada pilar. Sin embargo, al ser la estructura de tipo espacial, es obvio que los pila-
res se encuentran sometidos a flexocompresién esviada debiéndose evaluar, por consiguien-
te, la respuesta seccional de los mismos bajo la actuacion de un axil N y de un par de mo-
mentos My, M, actuantes en los dos planos principales de inercia. Ello se hizo mediante dos
estudios particulares.

1) Obtencién del diagrama momento-curvatura M, - C, bajo la actuacion de un axil
exterior N constante y para distintos valores de M, .
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Fig. 10.- Diagramas M - C para los distintos valores de My v axil N constante.

En la figura 10 se muestran los resultados relativos a este estudio y correspondientes al
pilar 9-M, 22 elevacién (su seccion transversal puede verse en la figura 4), el cual era uno de
los més solicitados de la estructura. En dicha figura se observa que los diagramas M, - C,
correspondientes a diversos valores de M, son interiores al definido en flexocompresion rec-
ta, lo cual se traduce, en consecuencia, en una menor rigidez de la seccién. La utilizacion de
tales diagramas en el andlisis estructural conducirfa a los siguientes resultados. Por un lado,
los pilares absorberian menos esfuerzos (momentos flectores menores que los obtenidos en
flexocompresién recta) y, por otro, serfan las vigas concurrentes en los nudos las que absor-
berfan mayores esfuerzos. Ahora bien, de estas vigas, aquéllas en las que se presentase plasti-
ficacién de uno de los materiales no sufrirfan pricticamente incremento de esfuerzos, sien-
do éste absorbido por las vigas menos solicitadas.

2) Estudio de la evolucion hasta rotura de la seccidn bajo la actuacién de un axil N
constante y un par de momentos actuantes M, , M, que van incrementdndose en
una relaciéon a = M, /M, que es conocida y se obtiene de los resultados del cdlcu-
lo de los poérticos transversal y longitudinal que concurren en el pilar a analizar.

Este planteamiento, mas realista, permite seguir la evolucién de los esfuerzos M\, y M,

y obtener el par de momentos Myu , M, , que agotan la seccidn.

La figura 11 presenta los resultados obtenidos por el pilar analizado anteriormente ob-
servindose que los momentos ultimos M, , = 162 T. m, M, = 133 T.m son mayores que
los momentos actuantes derivados del andlisis global de cada uno de los pérticos M, =150
T.m, M, = 122 T.m).
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Fig. 11.- Evolucién hasta alcanzar agotamiento manteniendo axil constante e
incrementando proporcionalmente ambos momentos My vy M.

En resumen, la consideracién de diagrama M - C en flexocompresion recta da como re-
sultado mayores esfuerzos en pilares que los que se obtendrian al calcular la estructura con
diagramas M - C en pilares, solicitados ¢stos por flexocompresion esviada.

Por tltimo, hay que subrayar que un procedimiento mds preciso de andlisis que consi-
derara la estructura como espacial incrementando las acciones con su historia real (y consi-
derando, por lo tanto, los efectos estructurales de la fluencia) se traduciria en un nivel me-
nor de solicitaciéon de los pilares que el obtenido mediante la asimilacion de la estructura
espacial a pérticos planos.

Consideracion de la fluencia

Como es bien sabido, una estructura hiperestdtica sometida a desplazamientos impues-
tos, modifica el nivel de esfuerzos y la deformada de la misma en el tiempo, debido a la
fluencia del hormigén. Estas variaciones se producen, normalmente, en el sentido de una
disipaciéon de esfuerzos y de un aumento de la deformacion. Por ello, en el estudio de la
estructura de referencia se estimd oportuno evaluar con cierta precision el efecto de la
fluencia sobre la misma.

Los métodos a nivel macroscopico (MMA) abordan, en general, el tema de la fluencia
de forma aproximada en dos direcciones. Por un lado, en lo referente a la respuesta seccio-
nal, se toma un diagrama momento-curvatura homotético en el que se considera el coeficien-
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te de fluencia ¢, mientras que, por otro lado, para la determinacién de las solicitaciones de
cdlculo se toma un unico valor del médulo de elasticidad frente a las distintas acciones.

En el cdlculo no lineal de la estructura del Edificio de Control, considerando fluencia,
se tomo para el hormigdén un mddulo de elasticidad diferido igual a 2/3 del modulo instantd-
neo (recordemos que la mayor parte de las acciones tiene un cardcter permanente). Hay que
tener en cuenta que al no haber dispuesto de la evolucién de los levantamientos del terreno
en el tiempo, los cdlculos se han realizado para la hipdtesis mds desfavorable, a presentarse
al final de la vida atil de la estructura (40 afios).

Los resultados que se obtuvieron en este estudio (18), mostraron una reduccion de es-
fuerzos en las secciones mds solicitadas mientras que las rotaciones aumentaron en pequefia
medida, manteniéndose inferiores a las rotaciones ultimas.

Con respecto a la forma de abordar el problema cn los métodos MMI se muestra una
panordmica general en la referencia (9). En esta linea, Mari y Carrascén (21) presentan en la
misma Sesién de Trabajo una comunicacién en la que se utilizdé un modelo eficiente para el
andlisis en el tiempo.

7. RESUMEN Y CONCLUSIONES

Se ha presentado la aplicaciéon de un método de andlisis no lineal para ¢l material a una
estructura real de hormigdén armado sometida a diversos tipos de acciones (directas e indirec-
tas) a lo largo de su vida util.

El método de cdlculo utilizado, basado en conceptos cldsicos de andlisis lineal, se ha
mostrado muy eficiente y econémico para el andlisis no lineal de estructuras de barras por
la escasa discretizacion y por ser fdcilmente adaptable a un programa standard de andlisis
lineal. -

Los valores de los desplazamientos y distribucién de esfuerzos obtenidos en el andlisis
no lineal difieren sensiblemente de los procedentes de un cdlculo eldstico, llegdndose a por-
centajes de variacion de esfuerzos muy elevados por disipaciones y redistribuciones.

En conclusién cabe decir que los resultados de este andlisis no lineal conducen a un va-
lor de las acciones que producen colapso muy superior al deducido de las teorfas lineales.

La ductilidad seccional conferida por el confinamiento de la armadura transversal y la
consideraciéon de unas deformaciones ultimas elevadas por el hormigén y acero, basadas en
resultados experimentales, ha jugado un papel importante en la capacidad de redistribucion
de esfuerzos.

Se han estudiado los efectos del cardcter espacial de la estructura (flexocompresion es-

viada en los pilares) y de la fluencia, debido al cardcter permanente de las acciones, demos-
trando la validez de las hipdtesis adoptadas.
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63S Jornadas Técnicas de Soldadura

La Asociacion Espafiola para el Desarrollo de la Soldadura (ADESOL) nos informa que
estd organizando, para los dias 11, 12 y 13 de marzo de 1986 sus 625 Jornadas Técnicas de
Soldadura.

Estas Jornadas se celebran cada dos afios y su objetivo es reunir a todas las personas in-
teresadas en la técnica de la soldadura para intercambiar conocimientos y experiencias.

Los interesados en presentar alguna comunicacién deberdn tener en cuenta lo siguiente:

— El tema es de libre eleccion.

— La duracién prevista para su exposicion es de 30 minutos. A continuaciéon habré
coloquio.

— ElI texto completo del trabajo (en original y una copia) deberd enviarse antes del
15 de diciembre de 1985.

— Los autores de las comunicaciones deberan indicar los medios audiovisuales que
necesitan utilizar para la exposicién de su trabajo.

Ademds de las comunicaciones, podrin presentarse también peliculas. Los interesados
deberdn ponerse en contacto con ADESOL, antes del 10 de febrero de 1986 para informar
sobre los detalles de la pelicula que deseen proyectar.

El importe de las cuotas de inscripcion en estas Jornadas se ha establecido en 12.000,—
ptas. para los Miembros de ADESOL y 15.000,— para los no Miembros.

Para todo lo relacionado con estas Jornadas, los interesados deberdn dirigirse a:

Asociacion Espafiola para el Desarrollo de la Soldadura

Principe de Vergara, 74 - 1.0
Tfno. 411 03 70
28006 MADRID
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Comentarios a las recomendaciones de la
F.I.P. sobre ensayos estaticos de anclajes
pasivos en hormigon pretensado

Antonio Aguado de Cea (*)
Elena Blanco Diaz (**)

1. INTRODUCCION

El tema de la aceptacion y aplicacidén de sistemas de pretensado con armaduras postesas
recogido en las normativas tiene una vida relativamente corta.

The British Standard Institution ha trabajado en esta linea disponiendo de unas especi-
ficaciones BS 4447 - 1969 (2) posteriormente revisadas en 1973 en las que el anclaje por ad-
herencia no estda contemplado.

La F.I.P. publica, por primera vez en 1972 unas recomendaciones (5); las cuales sufrie-
ron pocas pero sustanciosas variaciones en la ediciéon de 1975 publicadas como un apéndice
de las Guias de Buena Practica (6).

La misma F.L.P. ha editado en 1981 unas nuevas recomendaciones (7) en las que se han
introducido distintas modificaciones sobre los criterios de aceptacién de los ensayos. No
obstante siguen existiendo diversas lagunas en el tema de Anclaje por Adherencia expuestos
en la citada publicacién.

Por ultimo cabe sefialar que en Espafia no existe una normativa explicita sobre este te-

(*)  Dr. Ingeniero de Caminos. Profesor Agregado. Cdtedra de Hormigén.

(**) Ingeniero de Caminos. Profesora Contratada. Cdtedra de Estructuras. E.T.S. de Ingenieros de Cami-
nos, Canales y Puertos de la Universidad Politécnica de Catalufa.
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En la presente comunicacion se profundiza en los ensayos estdticos de carga de sistemas
de pretensado con anclajes por adherencia. En la misma se hace un andlisis critico de algunos
puntos de las actuales recomendaciones, proponiéndose distintas alternativas a los mismos.
En especial se ha incidido en la definicién y forma de ejecuciéon de la probeta.

Hay que citar, que la parte experimental a la que se alude en esta comunicacién ha sido
realizada por la empresa C.T.T. en la que los autores, han actuado como supervisores por
parte del I.C.E.C. y cuyos resultados estdn recogidos en (8).

2. RECOMENDACIONES DE LA F.I.P.

En las recomendaciones de la F.I.P. de 1981 se toman unas probetas prismaticas andlo-
gas a las consideradas para los ensayos estdticos de carga en sistemas de pretensado con an-
clajes mecdnicos.

Las caracteristicas del hormigdn utilizado en las probetas referido a: materiales, dosifi-
cacién, compactacion y resistencia debe reproducir lo mas fielmente posible, las caracteristi-
cas reales que se presenten en la obra.

Para simular las condiciones reales de obra, la probeta se hormigonara en posicién hori-
zontal. El efecto de las diferentes caracteristicas en altura debido a parcial segregacion en el
hormigon fresco, se simula segin las citadas recomendaciones, por medio de un bloque adi-
cional de hormigén por debajo de la probeta que se hormigona al mismo tiempo, debiendo
con posterioridad ser separado antes del ensayo.

Dichas recomendaciones no aportan datos sotre la forma de separar los dos bloques, si
bien el Prof. ROSTASY en (11) (Presidente del Grupo de Trabajo que prepard estas nor-
mas), sugiere hacerlo mediante la extraccidn de testigos que creasen una linea de rotura o

mediante corte directo Fig. 1.

=30 cm

Fig. 1. Distintas alternativas para separar el bloque adicional de la probeta segin el Prof. Rostasy (11). a)
Extraccion de testigos. b) Corte mediante sierra.

3. ANALISIS DE LOS RESULTADOS EXPERIMENTALES

La parte experimental de la presente comunicacion, se ha desarrollado sobre anclajes
ciegos en “X”’ 12/0.5” (12 cordones de 0.5”’) marca Stronghold. Véase Fig. 2.
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Fig. 2. Anclaje ciego en “X" (12 cordones de 1/2 pulgada) Marca Stronghold.

Tanto el nimero de las probetas ensayadas como las dimensiones de las mismas, Fig. 3,
respondieron a las recomendaciones de la F.I.P. 1981. No obstante, se han introducido am-
pliaciones y modificaciones a las citadas normativas en los siguientes puntos que se justifican
a continuacién:
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Fig. 3. Caracteristicas geométricas de la probeta.
— Armadura transversal: La distribucion y cuantia de la armadura transversal dispues-
ta responde a los criterios establecidos por Leonhardt (9) para este tipo de anclajes,
(Figs. 4y 5).

La cara de apoyo entre la probeta y el banco de pruebas, Fig. 6, estd formada por
una chapa metdlica de ~ 6 mm de espesor, con el objeto de producir una transmision
uniforme de compresiones, evitando las fisuras por aplastamiento localizado del hor-
migdn en el caso de que dicha cara de apoyo estuviese constituida por una superficie
irregular. En esta linea se incluye la opinién del Prof. ROSTASY (11).

La probeta se hormigona sin el bloque adicional propuesto por las Recomendacio-
nes. No se incluye el bloque adicional de hormigdn por estimar que existen otras for-
mas mas econdémicas de cumplir la funcién para la que esta proyectado A continua-
cidén se hace un anadlisis justificativo de este punto.

El bloque adicional tiene por misién simular las condiciones reales en obra con respecto
a la variaciéon de calidad del hormigdn en altura (segregacidon). Ahora bien si este efecto es
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Fig. 5.
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Fig. 6. Bancada de ensayo con probeta.

Fig. 4.

Fig. 7. Posicién de los testigos extraidos

y puntos de aplicacion ultrasonidos.




bien conocido por todos, hay que hacer notar que las variaciones debidas a los 30 cms del
bloque adicional serdn pequefias y pueden venir encubiertas por las variaciones debidas a
otras causas. (P. ej.: Existencia de armadura, etc.).

Por esta razén, en las 3 probetas empleadas en el ensayo, se han realizado una serie de
estudios por Métodos de Ultrasonidos y de Extraccién de Testigos, con objeto de analizar la
variacién de las caracteristicas del hormigdn en la altura de las probetas.

Las dimensiones de los testigos extraidos fueron ¢ 7,5 x 14,8. El refrentado se hizo me-
diante corte por sierra. La edad del hormigdn en el momento de la rotura era de 120 dias,
habiéndose llevado a cabo la misma de acuerdo con la norma UNE 7240, en una prensa tipo
AMSLER del Laboratorio de Ensayo de Materiales del Ayuntamiento de Barcelona. La resis-
tencia del hormigdén obtenida en probeta 15 x 30 a los 28 dias did una resistencia media
= 450,33 Kp/cm? y una desviacion § = 25,23 Kp/cm?.

OC m

Los resultados de la rotura de los testigos se presentan en la tabla 1. La situacion de
cada testigo dentro de las probetas estd definida en la fig. 7.

TABLA 1
Resultados rotura por compresion delos testigos de hormigon. (A.A.: Armaduraactiva;A.P.: Armadura pasiva)
Probeta Testigo Carga rotura Tension rotura Observaciones
(T) (Kg/cm?)
1 sup. 21.200 - 479 Existe arm, pasiva
1 2 inf, 25.700 581 AP .y2 AA.
3 sup. 22.100 500 AP,
4 inf, - =
1 sup. — -
5 2 inf, 22.300 504 AP.y AA.
- 3 sup. 29.800 674 AP.y AA.
4 inf. 22.400 507 A.P.
1 sup. 29.900 676 A.P.
3 2 inf, - -
3 sup. 24.100 545 AP,
4 inf. 28.400 642 A.P.
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La exploracion con ultrasonidos se ha realizado con un equipo PUNDIT en los puntos
y direcciones sefialados en la fig. 7. Los resultados expresados en velocidades (km/seg.) se
presentan en la tabla 2.

TABLA 2

Resultados ensay o con ultrasonidos.
Tiempo en microsegundos. Velocidad en Km/seg.

Probeta
N°1 v N°2 N°3
Punto
Tiempo Velocidad Tiempo Velocidad Tiempo Velocidad

1 91.3 4,60 93,6 4.48 91,7 458

2 893 4.70 91.2 4,60 90.6 4,63 |

3 89,5 4,69 95.5 439 90.2 4.65

4 83.1 5,05 95.5 439 94.1 446

5 92,3 455 94,7 443 939 4.47

6 934 4,49 96,2 4.36 923 455

7 92,7 453 93.7 448 93.5 449

8 954 440 95.7 4,38 95.2 4.41

9 95,1 441 = s 94.8 443
10 76,0 4,17 78.1 435 77.2 440
11 772 440 79.2 429 77.8 437
12 742 458 76.6 443 775 438
13 76,4 445 78,5 4,33 77.7 437
14 77,5 438 77,3 439 78.6 432
15 79,1 429 - 79.5 427 79.1 429
16 80,1 424 78.8 431 78.9 430
17 202,0 4.45 204.0 4.41 2040 441
18 2040 4,41 207.0 4.34 207.0 434

El analisis de los resultados obtenidos en la rotura de los testigos no permiten deducir
ninguna ley de variaciones de resistencia en altura ya que la dispersion de resultados es gran-
de.

Fig. 10.
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De los resultados obtenidos con ultrasonido, se observa, tal como cabia esperar, una
velocidad de propagacidén mayor en los puntos inferiores que en los situados en la parte
superior de una misma zona en vertical; si bien la diferencia de velocidad de propagacion es
pequefia, del orden del 2 por 100.

Por otro lado, si analizamos puntos en una misma horizontal también se obtienen dife-
rencias de velocidad de propagacién que son del orden del 4 por 100.

De todo ello podriamos concluir que si bien es cierto que existe una diferencia de resis-
tencia en la parte inferior con respecto a la superior de la probeta en una misma zona, la
existencia de armadura transversal y el efecto de compactacidon, llevarian a asumir que nos
encontramos con una distribucién uniforme de caracteristicas resistentes.

Las distintas soluciones ya comentadas que pueden considerarse para la separacion del
bloque adicional de la probeta tienen un coste econdmico muy elevado P. ¢j.: Sila separa-
cidn se realiza mediante la extraccion de testigos 10 x 20 por las dos caras, serian necesarios
18 testigos para cada una de las probetas ensayadas. Estimando un coste por cada testigo de
15.000,— Pta., se obtiene un importe de 270.000,—Pta/probetas que para el conjunto de las
tres probetas significa méas del 200 por 100 del coste de todo el ensayo.

As{ pues, tanto razones de tipo técnico (poca variacion de la resistencia del hormigon
en altura de la probeta), como razones de tipo econémico (elevado coste de la separacion de
los dos bloques), llevan a la conclusién de que debe eliminarse el bloque adicional especifica-
do en dichas Recomendaciones.

4. SOLUCION ALTERNATIVA

Como solucién alternativa proponemos para cubrir los objetivos sefialados la siguiente:

“Utilizar una probeta sin bloque adicional con las caracteristicas exigidas en las Reco-
mendaciones F.I.P. 1981 pero con una resistencia del hormigén inferior a la exigida en pro-
yecto”.

Puesto que el bloque adicional estd incluido para simular la variacion de las caracteris-
ticas adherentes con la altura, y que por otro lado, como es bien sabido por todos la adhe-
rencia tiene una relaciéon directa con la resistencia y viceversa, cabe esperar que una resisten-
cia menor de hormigdn utilizado en la probeta simularia de forma satisfactoria esta variacion
de la adherencia.

Desde el punto de vista de cuantificar la nueva resistencia del hormigdn a exigir en la
probeta, podria realizarse una investigacion futura que la definiera de manera mas precisa.
Sin embargo, en nuestra opinién, el orden de magnitud de la resistencia de la probeta sera
del 95 por 100 de la exigida en el proyecto del anclaje.

- Este orden de magnitud viene apoyado por la opinién de NEVILLE en (10), el cual ex-
presa que para valores altos de la resistencia (del orden de la exigida en estos ensayos) una
variaciéon en la misma implica una pequefia variacién de las condiciones adherentes. Valores
cuantitativos de esta variacién de las tensiones tangenciales se recogen asimismo en el Codi-
go Modelo del CEB-FIP de 1978 (4).

CONCLUSIONES

De todo lo anteriormente expuesto se concluye lo siguiente:
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— Las normativas internacionales (BS 4447 — y Recomendaciones FIP) presentan, di-

versas lagunas en lo que repecta al ensayo y aprobacién de sistemas de pretensado
por adherencia.

— Como resultado de las experiencias realizadas se recomienda una ejecuciéon cuidadosa

de las probetas colocando una placa metdlica en el frente de aplicacién de la carga
que permita una distribuciéon uniforme de tensiones.

— El bloque adicional recomendado por la FIP debe, en nuestra opinion, ser eliminado.

Como solucidn alternativa se propone la ejecucién de las probetas sin el citado blo-
que, con un hormigdn de resistencia igual al 95 por 100 de la especificada por el fa-
bricante del anclaje.
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Repercusion de la redistribucion de
esfuerzos por fluencia en la capacidad
portante Gltima de los puentes de hormigon
pretensado construidos por voladizos
sucesivos
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E.T.S. Ingenieros de Caminos. Barcelona

1. INTRODUCCION

Es bien conocida de todos Vdes. la técnica de construccion de puentes por avance en
voladizo. En la parte superior de la figura 1 se esquematiza uno de los casos mds sencillos de
construccién, por este procedimiento, de un puente de dos vanos simétricos. Partiendo de la
pila central se va ejecutando el dintel por dovelas sucesivas que se van haciendo resistentes
mediante un pretensado dispuesto préximo a la cara superior del dintel, finalizando la cons-
truccién cuando se hormigona la ultima dovela —realmente un diafragma— directamente so-
bre los apoyos en estribos.

PRESENTACION del PROBLEMA

secc. integras : MrF
" secc. tisuradas:iMpr=kMgr s k<1?

ELS:
Mgr
ELU: ¥g Mg + 8g Mg+ ¥F N;FSHu,resp.

Figura 1. Origen de los esfuerzos de adaptacion por fluencia, MRF' y problematica de su consideracién en la
verificacion de los distintos estados I{mites.
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En la parte intermedia de la figura 1, se representa, de una manera simplificada y esque-
maética, las leyes de momentos de peso propio y de pretensado superior existentes al finalizar
la construccion. Debido a que el pretensado ejerce también un axil sobre las secciones, que
compensard parte de las tracciones originadas por los momentos debidos a las cargas exterio-
res, ocurre que los momentos flectores de peso propio son superiores, en valor absoluto, a
los momentos de pretensado, por lo que en casi todas las secciones va a existir un momento
flector negativo, suma del debido al peso propio del dintel, (negativo), y del originado por el
pretensado, (positivo). Este momento flector negativo existente en cada seccién originard,
en cada una de ellas, curvaturas negativas que provocardn flechas descendentes en los extre-
mos de la ménsula. Si hemos ido construyendo el dintel con las contraflechas adecuadas, lle-
garemos a los estribos con la rasante correcta, pero, debido a la fluencia del hormigdn, las
curvaturas existentes a lo largo del dintel, cuando el puente se ha terminado de construir, se
incrementardn en el tiempo y tenderfan a aumentar el descenso de los extremos de las mén-
sulas. Como esto ya no es posible, debido a la existencia de los apoyos extremos, se originard
en éstos una reaccion de sentido ascendente, creciente con el tiempo, que compatibilice, en
cada instante, los incrementos de flecha en el caso de ménsulas libres con las condiciones
modificadas de vinculacién.

Esta reaccion R., produce sobre el dintel una ley de momentos flectores positivos,
como la dibujada en la parte inferior de la figura 1, creciente con el tiempo, hasta llegar a un
méximo cuando acabe ¢l proceso de fluencia. A este fendmeno suele denomindrsele adapta-
cion por fluencia, o redistribucién de esfuerzos por fluencia, y se desarrolla, a lo largo del
tiempo —como ya hemos indicado—, con un comportamiento lineal del material y en ausen-
cia de fisuracion de las secciones en el caso de un puente pretensado. Para su evaluacién pue-
de utilizarse un modelo de andlisis paso a paso en el tiempo o bien, puede acotarse mediante
un método aproximado como el de Ruisch-Jungwirht.

De cara a la verificacion de los estados limites, estd claro que, en la verificacion de los
estados limites de servicio, si todas las secciones de la estructura estdn {ntegras, debe consi-
derarse el valor del momento de redistribucién por fluencia MR - obtenido segiin cualquiera
de los métodos arriba indicados. Pero, si existe en este nivel de solicitacién alguna secciéon
fisurada, —lo que puede suceder si se dimensiona un pretensado inferior PARCIAL—, es
logico pensar que el momento a considerar en la verificacién pueda ser uno mds pequefio,
M; > que el deducido de un cdlculo donde todas las secciones se han considerado integras.

En cuanto a la verificacion del estado limite tltimo de resistencia frente a solicitaciones
normales, estd claro que, si las secciones de hormigdn del dintel tuvieran un comportamiento
pldstico perfecto, el momento originado por la redistribucién de esfuerzos por fluencia no
modificaria la carga altima, —al igual que cualquier otra accién indirccta—, ya que, al pres-
cindir de las condiciones de compatibilidad de movimientos, que se dan por supuestas, ¢n las
condiciones de equilibrio se elimina el momento originado por la redistribucién de esfuerzos
por fluencia. En efecto, escribiendo las condiciones de equilibrio para un tramo central de
una viga continua, en el estado limite Gltimo, tendriamos:

Mapoyo = _Ml (’Y G) _M,l (’Y Q) + M(DI) >— l(MU, resp)apoyo \

M = M2 (7 G) + M’2 (7 Q) + M(DI) < (Mua resp)vano

vano
Restando la primera de la segunda:
M (G + M, (G + M, (yQ + M, (yQ < |(Mu,resp),, | + Mu, resp)yapg

o sea,

Momento isostdtico (y G + v Q) < |(Mu, reSp)apoyo | + (Mu, resp)yano
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El problema, en nuestros puentes de hormigén, reside en que los materiales reales tie-
nen una deformacién tltima limitada, por lo que las hip6tesis de la teorfa de la plasticidad
no son vélidas, y es preciso verificar, en el estado lfmite-iltimo, las condiciones de compati-
bilidad, lo que sélo puede hacerse mediante un andlisis no lineal.

Ahora bien, en puentes de estas caracteristicas, diseflados con criterios normales en
cuanto a esbelteces, pretensado, etc., cabe preguntarse cudl serd el grado de “disipacion”
del momento originado por la redistribucién de esfuerzos por fluencia en fase eldstica, en las
proximidades de la rotura de la primera seccion, de cara a utilizar los valores eldsticos de los
momentos en la verificacion del estado limite ultimo de resistencia frente a rotura por fle-
xi6n. Esto es lo que se plantea en la parte inferior de la figura 1 y lo que trata de contestar
esta comunicacion.

2. METODOLOGIA UTILIZADA PARA EL ESTUDIO DEL PROBLEMA

Como ya mencionamos anteriormente, la unica metodologfa rigurosa, desde un punto
de vista tedrico, que existe para hallar la carga ultima de una estructura de hormigén es la
realizacién de un andlisis no lineal que simule su evolucién hasta la rotura a medida que cre-
ce la carga exterior. Como una formulacién analitica compacta s totalmente imposible, re-
currimos a efectuar un pequefio estudio paramétrico planteado de la siguiente manera:

2.1. Definicion del puente estudiado

Los casos estudiados tienen como tipologfa base un puente continuo de tres vanos, de
canto variable, proyectado para ser construido por voladizos sucesivos. El vano central tiene
150 m de luz y los vanos laterales 75 m. Su morfologfa-longitudinal queda caracterizada por
la seccién en clave que tiene 3,60 metros de canto, y la seccién de apoyo sobre pilas con un
canto de 8.40 metros, realizdndose una variacién continua de canto entre ambas seguin una
pardbola de segundo grado. Su seccién transversal es un cajén monocelular de 12.30 m de
anchura de plataforma. La figura n® 2 nos muestra las semisecciones en centro-luz y sobre
eje de apoyo en pila, indicdndose, ademds, los espesores de almas y forjados.
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Figura 2. Semisecciones transversales en clave y en apoyos sobre pilas.

155



Este puente corresponde al estudiado por el Dr. Alonso Cobo en el ejemplo n° 2 de su
tesis doctoral (1). All{f se desarrollaron diversos estudios sobre la influencia que los diversos
pardmetros reologicos, mecanicos y ambientales ejercen en el comportamientoa largo plazo de
los dinteles de puentes de tramo recto construidos por avance en voladizo. Disponiamos,
asf, de diversos casos dénde se habfa evaluado la situacidon tenso-deformacional del estado
permanente, cuyo conocimiento es obligatoriamente necesario para evaluar con rigor la res-
puesta de la estructura ante acciones instantdneas que actiian con posterioridad. De este mo-
do, aprovechdbamos un volumen de trabajo ya realizado muy importante y podfamos cen-

trarnos, con mds detenimiento, en el estudio de la evolucién hasta rotura, considerando un
mayor nimero de casos.
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Figura 3. Semiseccion longitudinal y detiniciéon general del pretensado, del puente considerado en el estudio
paramétrico.

En cuanto al pretensado, estd formado por tres familias de tensones: (Fig. 3)

a) Un pretensado superior compuesto por los tendones nimeros 1 a 106, tesados du-
rante construccién, y los 107 a 110 tesados cuando la estructura es continua.

b) Un pretensado inferior en vanos laterales formado por los tendones nimeros 111 a
120.

¢) Un pretensado inferior en vano central, o pretensado de continuidad, con un nimero
de tendones, variable en cada caso, que oscila entre 46 unidades como mdximo y 28
como minimo. Todos los tendones son iguales y estdn compuestos por doce cordo-
nes de media pulgada (12 ¢ 0.5”).

En las figuras (4), (5), (6), (7) y (8) aparecen mads detalles relativos a la disposicién del
pretensado.

Los diferentes criterios de dimensionamiento utilizados para definir cada pretensado
estdn ampliamente descritos en (1), por lo que aqui vamos a recoger sélo un resumen.
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Figura 8. Pretensado inferior del vano central en las estructuras E-3 y E-4. (Pretensado de continuidad
“PARCIAL", o Clase I11).

El pretensado superior y el inferior de vanos laterales fue dimensionado de modo que
no haya descompresion bajo las condiciones pésimas de servicio que se tuvieron en cuenta a
la hora del proyecto.

En cuanto al pretensado de continuidad en vano central se estudiaron cuatro variantes
del mismo segun las solicitaciones y criterios de dimensionamiento utilizados.

El pretensado denominado tipo I se dimensioné a partir de un cdlculo eldstico teniendo
en cuenta un gradiente térmico de 5° centfgrados y un momento de adaptacién por fluencia
estimado segin recomendaciones al respecto. Se utilizé la Instruccién EP-80, adoptando un
coeficiente vy = 0,9 cuando el efecto del pretensado es favorable y un valor s = 1,1 cuan-
do es desfavorable. El dimensionamiento se efectué en clase I, ausencia total de tracciones
en la situacion méas desfavorable. El resultado fue la colocacién de 46 tendones de 12 ¢ 0,5”.

El pretensado tipo II se dimensioné tomando Ty = 1 en todos los casos. El resultado
fue 40 tendones del mismo tipo anterior.

En el dimensionamiento del pretensado tipo III se tuvo en cuenta la existencia de un
momento de adaptacién por fluencia; pero se consideré un gradiente térmico nulo y tam-
bién i 1. Son necesarios en este caso 36 tendones.
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Para el pretensado tipo IV se consideré también la no existencia de gradiente térmico
junto con un momento de adaptacién por fluencia de s6lo un 60 por 100 del que realmente
se tenfa que considerar. También en este caso se tomo vy 'y = 1. Como resultado del cdlculo
tenemos 28 tendones.

La escala de pretensados de continuidad, que va de I a IV, se calcul6 con un desconoci-
miento gradualmente mayor de los efectos fisicos reales que se producen en este tipo de
puentes.

En resumen, puede decirse que el pretensado tipo I corresponde a un dimensionamien-
to hecho en clase I, mientras que el pretensado tipo IV corresponde a un dimensionamiento
que tuviera en cuenta los mismos efectos que se han tenido en cuenta en el primer caso, pero
realizado en clase III. Es por este motivo por el cual se ha procesado tinicamente estos dos
casos extremos que son los mas significativos. Por ello, de ahora en adelante, hablaremos
unicamente del pretensado de continuidad dimensionado en clase I, o pretensado total, y
del pretensado de continuidad dimensionado en clase III o pretensado parcial.

La disposicién y cuantia de los pretensados de continuidad que hemos denominado ti-
po Iy tipo IV vienen indicados respectivamente en las figuras 7 y 8.
2.2. Casos considerados

Para cada uno de los dos tipos bdsicos de pretensado de continuidad que hemos defini-

do en el punto anterior, hemos realizado un estudio de la evolucién hasta la rotura partiendo
de dos situaciones distintas en el tiempo.

CASOS ESTUDIADOS

[ HC# GoPt)s §Q+E(¥)(y) J

PRETENSADO TOTAL

E-1 e |
75 150 75 |
PT 467,12605"

teo=5 afios I

E'Z ‘ {| o= —— =9 ] ;

PRETENSADO PARCIAL

E-3 : e rn——

| 75 150 75 4

PP 287,1205"

PP 267,12405" Fig. 9. Detinicion de los casos estudiados.
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a) Comenzando el proceso de simulacién a partir de un instante t=15 dias, y que es
aquél en el que la situacidén tenso-deformacional de la estructura viene definida por
el instante en el tiempo en que se acaba de ejecutar la dovela de cierre en clave, se
han puesto en tensidén todos los tendones de continuidad y se ha colocado la super-
estructura, y, por tanto, apenas habrd existido redistribucion de esfuerzos por fluen-
cia.

b) Comenzando el proceso de simulacién de la rotura en el instante correspondiente a
t=5 afios, en el cual, el estado tenso-deformacional de la estructura —curvaturas y
momentos— habra sido modificado por la redistribucién de esfuerzos en el tiempo y
las pérdidas de pretensado.

De este modo quedan bien definidos los cuatro casos que hemos procesado (Fig. 9).

1° Caso, que denominaremos E-1, y que corresponde al pretensado de continuidad di-
mensionado en clase I, en el que la simulacién de la rotura, por cargas instantdneas
crecientes, se inicia a partir del estado tenso-deformacional existente en el instante
t=15 dias.

2° Caso E-2, que corresponde al mismo pretensado, pero en el que el proceso de simula-
cién hasta rotura se inicia a los cinco afios de cerrada la clave, existiendo, por tanto,
un estado tenso-deformacional modificado por la reologia.

3° Caso E-3, andlogo al caso E-1, pero con pretensado de continuidad dimensionado en
clase III. Comienzo de simulacién de la rotura en t=15 d{as.

4° Caso E-4, definido por el pretensado del caso E-3 y por el estado tenso-deformacio-
nal correspondiente a un tiempo transcurrido de 5 afios.

Estudiando la diferencia de comportamiento hasta la rotura entre los casos E-1 y E-2

por un lado, y E-3 y E4 por otro, podremos ver la influencia que la redistribucién de esfuer-
zos en el tiempo tiene sobre la capacidad portante ultima de estructuras reales de esta tipolo-

gia.
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Antes de seguir adelante, es preciso hacer algunas puntualizaciones adicionales:

a) Se ha considerado que a los 5 afios los efectos de la fluencia se han desarrollado ya
en su totalidad.

b) El valor del momento de adaptaciéon por fluencia depende sélo, a efectos practicos,
del peso propio y del pretensado superior tesado en fase de construcciéon (1). Aun-
que existe una redistribucién de esfuerzos debidos a la carga permanente —por la dis-
tinta edad de las dovelas— y al distinto entorpecimiento a la deformacién creado por
la cuantia variable de pretensado de continuidad, es insignificante a efectos practicos
(1). Por ello, el momento de adaptaciéon por fluencia es pricticamente idéntico en
ambas estructuras, E-2 y E-4.

¢) Sin embargo, no es posible evaluar, de una manera aislada, la influencia en la carga
ultima del momento de adaptacioén por fluencia. Por la manera de proceder, —que es
la Gnica posible—, al simular la evolucién hasta rotura de cada estructura a partir de
dos tiempos origen distintos, tenemos en cuenta, no sélo el momento de adaptacion
por fluencia, sino también la variacién del momento hiperestitico debido a las pér-
didas diferidas de los distintos pretensados. Por ello, en rigor, deberfamos hablar en
este estudio de la influencia de los fenémenos reolégicos en la capacidad portante
ultima de este tipo de puentes.



2.3. Técnica de anilisis seguida en la simulacién del proceso de evolucion hasta la rotura

Para el estudio de la evolucion hasta la rotura se ha seguido el modelo de andlisis no li-
neal descrito en (2) y (3), modificando la escritura de las condiciones de compatibilidad
de giros de modo conveniente para que el estado tenso-deformacional inicial, a partir del
cual se simula la rotura, sea coincidente con el obtenido por el procedimiento de construc-
cioén por voladizos sucesivos y la modificacion originada, en su caso, por la redistribucién de
esfuerzos por fluencia, en fase eldstica, y la variacion del hiperestdtico debido a las pérdidas
de pretensado.

Dada la tipologia del ejemplo, la rotura se simula, a partir del estado inicial correspon-
diente, (definido por los valores caracteristicos del peso propio, pretensado, carga permanen-
te y efectos reolédgicos), incrementando la sobrecarga caracteristica de puentes de carretera
situada en el vano central, mediante un coeficiente multiplicador vy, creciente desde un valor
nulo, hasta alcanzarse la rotura de la primera seccion.

3. RESULTADOS DEL ANALISIS NO LINEAL
3.1. Capacidad portante ultima

En la tabla 1 se presentan los resultados finales del andlisis no lincal de las cuatro es-
tructuras consideradas, compardndolos con los que podrian deducirse de un andlisis eldstico
y lineal. En la parte inferior de la misma tabla se recogen, igualmente, los resultados obteni-
dos en el caso en el que, ademas de la actuacion de la sobrecarga, existe también un gradien-
te térmico, entre fibras superior e inferior del tablero, de 10°C.

TABLA 1
E-1 E-2 E3 E-4
Pretensado total |Pretensado total | Pretensado parc. |Pretensado parc.
t = 15 dias t = 5 ailos t = 15 dias t = 5 aios
Seccion 1-4 Seccion 1-5 Seccion 2-5 Seccion 2-6
HIPOTESIS A.L.
DE Yo = 3,02 v, = 3,01 Yo = 2:275 Yy = 2,05
G +pC¢RS(? fEl ANL Seccion 1-4 Seccion 1-5 Seccion 2-5 Seccion
OTYR T gy | ANy =305 Yo = 3,05 Yy =2265 | 7y, =250
HIPOTESIS AL Seccion 2-5 Seccidn 2-6 Seccion 2-5 Seccion 2-6
DE - Yo = 2,875 Yo = 2,89 %, = 1,825 Yy = 1,55
CARGA # 2
Hip # 1+ (AT=10°C) ANL Seccion 1-4 Seccion 1-5 Seccion 2-6 Seccion 1-4
B Yo = 3,08 Yy = 3,05 Yo = 2,465 Yo =2,45

De la observacion detallada de la tabla mencionada, podemos deducir:

1° La repercusion de la redistribucion de esfuerzos por fluencia en la capacidad portan-
te ultima de este tipo de puentes es nula (comparacién entre las columnas 1* y 2%,y
32 y 42), En efecto, el valor del coeficiente vy para el que se agota la estructura E-1
es 3.05, idéntico al obtenido para la E-2. Incluso para la hipotesis de carga considera-
da, la estructura E4 tiene mayor capacidad portante que la E-3.
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2° La actuacién de un gradiente térmico de 10°C apenas modifica la capacidad portante
ultima de este tipo de estructuras. Esto se explica, cualitativamente muy bien, al
considerar que, en estados avanzados de carga, con respuestas seccionales de curvatu-
ras importantes, el incremento de la curvatura impuesta por el gradiente térmico es
despreciable frente a las curvaturas permitidas por las deformaciones tltimas de los
materiales.

3° De los 8 casos analizados, en 7 de ellos el coeficiente y deducido del andlisis no lineal
es mayor que el hallado mediante un cdlculo lineal. Sélo en el caso de la estructura
E-3 (pretensado clase III para t=15 d) y en la hipotesis de carga n° 1, se da un mayor
coeficiente de amplificacion en el cdlculo lineal (y = 2,275) que en el cdlculo no li-
neal (y = 2,265), siendo ambos practicamente coincidentes.

4° Puede apreciarse también la casi coincidencia, para la hipotesis de carga 1, Ginica que
aqui estamos considerando, entre los coeficientes v deducidos del cdlculo lineal y los
deducidos de un cdlculo no lineal, excepto en el caso E-4.

™M (mim
20001 ~~o
K !
|
i £-1(t=15 dias)
20000
E-2 (t=5afos)
16000
12.000
8000
4000
/\
7y
Y 2 €07
- 10 20 W04
-2000
DIAGRAMA M-C SECCION (2-6) (m1)

46 1,12405"

Figura 10. Diagramas Momento-Curvatura de la seccion (2-6) de las estructuras E-1y E-2. Nétese la peque-
fia diferencia que existe entre el momento de fisuracion y el Gltimo respuesta, en la estructura E-1, en la que
aln no se han producido las pérdidas diferidas de pretensado.

La interpretacion de esto es sencilla para los casos de las estructuras E-1 y E-3 que, co-
mo veremos mas adelante, tienen un comportamiento casi lineal hasta llegar a la rotura, de-
bido a la pequefia diferencia existente entre los momentos de fisuraciéon, —que son muy al-
tos, al no haberse producido adn las pérdidas de pretensado y a haberse considerado en este
estudio la resistencia a flexotraccién del hormigén—, y los momentos altimos respuesta (Fig.
10). Para el caso de la estructura E-2, la interpretacidén es mds casuistica y debe hacerse si-
guiendo la evolucién de su comportamiento hasta rotura segun el apartado siguiente. En el
caso de la estructura E-4, que recordemos que es la dimensionada con un pretensado de con-
tinuidad parcial y cuya simulacién hasta la rotura se inicia transcurridos los cinco afios, ocu-
rre lo que podria intuirse a primera vista —pero que no siempre es verdad—: las secciones
con mds capacidad de respuesta —en este caso las de los vanos laterales cuyo pretensado su-
perior estd dimensionado en clase I— ““acuden en ayuda” de las mds solicitadas y con menos
capacidad de respuesta, —en este caso la seccidn central del vano de gran luz, la que ademds
de resultar la més solicitada en esta hipotesis de carga, tiene su pretensado dimensionado

en clase ITI.
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3.2. Evolucién hasta la rotura

En las figuras (11), (12), (13) y (14), se representa la evoluciéon de los momentos flec-
tores, en las secciones mas caracteristicas de cada estructura, a medida que se incrementa la
sobrecarga actuante en el vano central de la misma mediante el coeficiente 7.

Hemos tomado como secciones mas representativas:
— La seccién de apoyo sobre pila, (2-1).
— La seccién de centro luz del vano intermedio, (2-6).

— Una seccién representativa del vano lateral, normalmente la situada al 30 por 100 de
luz, contada la distancia desde el estribo, (seccion 1-4).

— Aquellas secciones en las que se produce la rotura en cada caso.

Debemos comentar que, en estas figuras, se han tomado varias escalas, para poder re-
presentar el momento en las secciones de apoyo y de vano. Ademds, en las escalas en las que
aparecen conjuntamente representadas secciones de vanos laterales y de vano central, se en-
tiende que el momento que en ellas aparece es negativo para las secciones del vano lateral, y
positivo para las del vano central. En dichas figuras aparecen sefialados, también, los momen-
tos de fisuracién y momentos altimos de las secciones representadas.

De la observacién de las figuras mencionadas, podemos deducir:

1° El comportamiento lineal, hasta casi la rotura de la primera seccién, en los casos de
las estructuras E-1 y E-3, esto es, de aquellas estructuras en las que la simulacién has-
ta la rotura se realiza antes de que se hayan producido las pérdidas diferidas del pre-
tensado de continuidad y los efectos de la redistribucién por fluencia. Este compor-
tamiento lineal hasta niveles tan avanzados de la solicitacién es debido, como ya
mencionamos anteriormente, a la poca diferencia existente entre los momentos de
fisuracion y altimos que poseen, en estas circunstancias, las secciones de vano (Fig.
10).

2° La redistribucién de esfuerzos, primero descendente a partir de y = 2.10 y luego as-
cendente para y > 2.75 que ocurre en la estructura E-2. Denominamos redistribu-
cion de momentos flectores descendente a aquella redistribucién en la que el mo-
mento flector de las secciones de apoyo crece, cuando se incrementa la carga, de un
modo menos elevado que lo que determinaria el cdlculo eldstico, incrementdndose
por tanto, més deprisa, los momentos de vano. Es decir, para un valor dado de v, la
ley de momentos flectores totales ha descendido respecto a la predicha por el cdlcu-
lo eldstico.

3° La relativa complejidad de comportamiento de la estructura E-4, en la que para y =
1.55 se fisura la seccion central de puente, (2-6), creciendo con mayor pendiente el
momento flector sobre la seccién de apoyo (2-1), y, consecuentemente, también en
todo el vano lateral descargado, hasta que, debido a esta causa, se fisura la seccion
1-4 para v =~ 2.23. A partir de entonces, el vano lateral pierde rigidez, empotra me-
nos al vano central, y los momentos flectores en la seccioén (2-6) crecen rdpidamente
con el incremento de la carga. Para v =~ 2,33 se fisura la seccién de apoyo (2-1) y se
extiende la fisuracion sobre el vano central (no representado en la figura), alcanzdn-
dose la rotura para v = 2.50, ocurriendo en la seccion 1-4 del vano lateral, y existien-
do, aun, margen suficiente en el vano central. Debe observarse, cobmo con un com-
portamiento lineal, la rotura se alcanzaria, para esta hipotesis de carga, en la seccidn
2-6, para un valor del coeficiente vy, que amplifica la sobrecarga, de 2.05. La estruc-
tura es capaz de soportar mas carga que la predicha por el cédlculo eldstico debido a la
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redistribucién de momentos flectores de cardcter ascendente que comienza a origi-
narse con la fisuracién de la seccién 2-6.

3.3. Evolucién del momento redistribuido en el tiempo con el incremento de la sobrecarga
En la figura 15 se representa la evolucion del momento flector en la seccidén centro luz

del vano central conforme se incrementan las sobrecargas mediante el factor vy, y esto para
las cuatro estructuras estudiadas, E-1 a E-4.
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Figura 15. Comparacion entre las distintas evoluciones del momento flector en la seccién (2-6), para cada
uno de los casos, conforme crece la sobrecarga.

Imputando el efecto a la causa que lo produce, la diferencia de la evolucioén de los mo-
mentos en esta seccién (2-6) seglin crece la sobrecarga, entre las estructuras cuya simulacién
hasta rotura se efectua en el instante t=5 afios (estructuras E-2 y E-4) y las que su simula-
cion hasta rotura se realiza transcurridos tan sélo 15 dfas, (estructuras E-1 y E-3), representa
la “evolucién” con el incremento de carga de los momentos redistribuidos en el tiempo, esto
es, de los debidos a la adaptacién por fluencia y a la variacién de los hiperestdticos de pre-
tensado producida por las pérdidas diferidas.

En el caso del puente con pretensado parcial de continuidad, —estructuras E-3 y E-4—
se observa como a partir de la fisuraciéon de la seccién central (2-6), el momento flector de-
bido a la redistribucién por fluencia y a la variacién del hiperestdtico de pretensado se disipa
rdpidamente, llegando a tomar, con la definicién convencional que hemos dado para su evo-
lucién, un valor negativo. Esto no quiere decir otra cosa mds que la estructura E-4 tiene una
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capacidad de redistribucion de esfuerzos que es superior, en valor, al momento redistribuido
en el tiempo.

Sin embargo, en el caso de puente proyectado con un pretensadoAde continuidad total,
—clase I—, sucede que la “disipacion” del esfuerzo que estamos comentando s6lo ocurre en
las proximidades de la rotura. En efecto, observamos que, a partir de la fisuracién de la pri-
mera seccién, como ésta es la 1-5 (Fig. 12) y, por ello, la redistribucién de momentos es des-
cendente como ya hemos comentado, el momento en (2-6) crece con mayor pendiente que
la deducida del cdlculo eldstico, por lo que no puede hablarse de “‘disipacion” del esfuerzo
de adaptacioén, sino de todo lo contrario, de un “incremento” de éste a partir de fisuracion.

4. CONCLUSIONES

La evolucion de la respuesta resistente conforme crece la sobrecarga simulando el com-
portamiento no lineal de los materiales y la fisuracién de las secciones la hemos expuesto
detenidamente en el punto anterior, y las conclusiones de este trabajo, que parecen tener va-
lidez general, las hemos ido detallando paso a paso, en esta comunicacion, y las hemos englo-
bado en (4).

Con respecto al problema enunciado en el titulo, y planteado en la introduccién, pode-
mos concluir:

1° La repercusion de los efectos debidos a la redistribucién por fluencia, sobre la capa-
cidad portante ultima de este tipo de puentes, parecer ser nula. O dicho de otra ma-
nera, en la verificacién del estado Ifmite tltimo de resistencia frente a solicitaciones
normales a partir de los esfuerzos deducidos de un célculo eldstico, puede prescindir-
se de considerar en el momento de disefio, Md, los efectos originados por la adapta-
cién por fluencia.

2° Con vistas a la verificaciéon de los estados limites de servicio, estd claro que, si no
existe fisuraciéon en ninguna seccién, el momento de adaptacién por fluencia debe
ser considerado. Aunque es evidente después de lo dicho en la introduccion, y a lo
largo del trabajo, una manera de disminuir su valor consiste en aumentar la cantidad
de pretensado superior, disminuyendo asf el momento flector negativo, no compesa-
do, de peso propio y pretensado, que es el origen fundamental del fenémeno.

3° Si para el nivel de carga en el que se verifiquen los estados limites de servicio ha ocu-
rrido ya la fisuracion de la seccién para la que es critica el momento de adaptacion
por fluencia, puede aplicarse el criterio de tomar para ¢l un valor algo mds reducido
del valor eldstico, obtenido segun las directrices expuestas en (4).

Sin embargo, si para ese nivel de cargas de servicio en el que se efectia la verifica-
ci6n, ha ocurrido la fisuracién de alguna seccién o secciones de los vanos no directa-
mente cargados y se mantienen integras las secciones de los vanos cargados, este tra-
bajo demuestra que el momento flector redistribuido por fisuracién puede ser inclu-
so mas alto que el de adaptacién por fluencia calculado eldsticamente, no pudiéndo-
se hablar en estos casos de “disipacién” tras fisuracion, ni aplicar por ello el criterio
indicado en (4).
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457-5-12

La fatiga en vigas de hormigon pretensado

A, Paez
Dr. Ing. de Caminos, Canales y Puertos

NOTACION UTILIZADA

A = Area. Seccion.
A, = Seccion de hormigon.
A, = Seccion de la armadura de pretensado.
A, = A, + A} = Seccion de la armadura pasiva.
. = Seccibn de acero en el borde mas comprimido.
A’ = Seccion de acero en el borde menos comprimido.
D = Dafio acumulado.
E. = Modulo de elasticidad del hormigon.
E, = Modulo de elasticidad del acero.
H, = Celeridad de la oscilacion en términos de frecuencia.
M = Suma de Miner. Momento flector.
M, = My — M,, = Amplitud de la variacion del momento flector.

My, = Momento maximo.

M;, = Momento minimo.

M, = Momento de servicio.

M, = Momento de descompresion. Momento que produce una tension nula en el intrados

del hormigon.
M, = Momento estdtico minimo.
M, = Momento minimo de variacion.
M; = Momento maximo de variacion.
M, = Momento limite de agotamiento bajo carga estdtica.
M,¢= Momento ficticio de agotamiento impuesto por la fatiga.

N = Nuamero de ciclos que producen la rotura con amplitud de oscilacion constante.
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Q = Carga aplicada.

f, = Resistencia del hormigon en el ensayo estético.

f.,8= Resistencia del hormigon a los 28 dias de edad.

f.n = Resistencia media del hormigon.

fj = Resistencia del hormigon a los j dias.

fp = Carga unitaria de rotura del acero de pretensado.

fpy = Limite elastico convencional de la armadura de pretensado.
fy = Limite eldstico convencional de la armadura pasiva.

m = Momento relativo.

n = Numero de ciclos.

n; = Numero de ciclos de amplitud a;.

n, = Numero real de ciclos.

n, = Numero teodrico de ciclos.

ogM = 0Oy . f = Tension relativa maxima.

o:r'n = 0y, : f = Tension relativa minima.

B. = Eg: E, = Coeficiente de equivalencia.

v¢ = Coeficiente de seguridad multiplicador de solicitaciones.
0, = Amplitud de la oscilacion tensional = gy — 0, .

‘0, = Tension de compresion en el hormigon.

oy = Valor méaximo de la oscilacion tensional.

0., = Valor minimo de la variacion tensional.
0, = Tension de la armadura de pretensado.
Opi = Tension de la armadura de pretensado bajo la accion del momento M;.
0po = Tension de la armadura activa bajo el momento M.
Opy = Tension de la armadura activa bajo el momento M.
X = Funciondeay yde o, .
om
n = 2

1. GENERALIDADES

Salvo en contados casos, las piezas de hormigén armado o pretensado, sean vigas, co-
lumnas, placas o zapatas, se encuentran sometidas a flexiones variables entre ciertos limites
a causa de la accion eventual de las sobrecargas. Debido a esta fluctuacién, el material que
las constituye, hormigdén y acero, se encuentra sometido a unos esfuerzos que oscilan, bien
entre dos limites extremos de traccidn, bien entre dos esfuerzos ambos de compresidon, o
bien entre un esfuerzo de traccién y otro de compresion.

Esta posible variaciéon de los esfuerzos, en forma de ciclos oscilantes, repetidos, o alter-
nados, fatiga el material, produciendo una rotura prematura bajo esfuerzos inferiores a su
capacidad resistente en el ensayo estdtico convencional.

Esta reduccién de sus caracteristicas mecdnicas, depende principalmente del nimero de
ciclos aplicados y de la amplitud de la oscilacién. Cuando esta ultima es pequefia, o cuando,
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siendo grande, el nimero de ciclos que la pieza ha de soportar no es demasiado elevado, la
pérdida de resistencia carece de importancia y el fenémeno de la fatiga pasa desapercibido.

~ El tema no es nuevo, porque nada mds antiguo que los fendémenos de durabilidad vin-
culados al paso del tiempo. Si hoy no podemos admirar la belleza del coloso de Rodas es
porque sus constructores no supieron imprimir a la obra el cardcter de permanencia que
aquel gigante con piés de barro exigia. Si el tema recaba ahora nuestra atencién se debe a
que cada dia exigimos mds al material compuesto por hormigén y acero. En un principio
se limitd a resistir la accion del agua y del sol. Mds tarde tuvo que soportar el fuego de un
incendio y los efectos de las heladas. Antafio tuvo que resistir cargas y almacenar liquidos.
Hoy le pedimos que supere los embates de las olas cuando construimos plataformas en alta
mar.

A lo largo de este estudio, se entiende por esfuerzos o momentos alternados los ciclos
de carga capaces de crear unas tensiones en el material variables entre un valor maximo oy
y uno minimo o, , uno de compresion y otro de traccion.

Se aplica la denominacion de esfuerzos oscilantes a todo ciclo conducente a una va-
riacion tensional entre un limite superior y un limite inferior ambos de compresion o am-
bos de traccion. '

Se define como esfuerzos repetidos, el caso particular de ciclos oscilantes en el que el
limite inferior es igual a cero.

2. LA FATIGA EN EL HORMIGON COMPRIMIDO

Las cargas debidas al viento, a la accién del oleaje, a los terremotos y al paso de los
vehiculos, inducen, en las estructuras de hormigén que las soportan, unas variaciones
tensionales en el tiempo, dificilmente previsibles porque imprevisible es el propio historio-
grama de las cargas con sus oscilaciones cambiantes. Con independencia de los fenémenos
dindmicos que dicha variacion de cargas puede generar, lo cierto es que tanto unas como
otras, tanto las tensiones como las cargas que las originan, sélo pueden ser estimadas como
unos valores aleatorios de caprichosa evolucion en el lapso que se considera (fig. 1).

t
Fig. 1.

Una primera expresion del fenémeno de la fatiga consiste en someter al material a unos
ciclos senoidales de carga, de amplitud o, constante (fig. 2), o bien unos procesos oscilantes
de carga linealmente variables (fig. 3). La razon de este ensayo consiste en que deja definido
el historiograma por la tensiéon médxima oy, por la tensiébn minima o, = oy — 0,,y por la
frecuencia o celeridad de los ciclos.
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Fig. 3.

El diagrama de Wohler (fig. 4), no es més que un primer intento para vincular el nime-
ro de ciclos resistido con la carga o tensidon mdxima aplicada cuando la minima es $m veces
la maxima:

m
g‘m -
oM
admitiendo para ello que la celeridad con que se aplican los ciclos es de secundaria impor-
tancia. ' :

¢ 0,9
0,84
0,7
0,6
0,6 C =0
0,4
0,3
0,24
0,14

logn

Fig. 4.

La relacién

siendo:
o
..
fC

expresa el tanto por uno de pérdida sufrida. En estas expresiones f, representa la resistencia o
capacidad de carga en el ensayo estatico.

Como en todo ensayo, estdtico o de fatiga, la propia heterogeneidad del hormigdén hace
que los resultados presenten una inevitable dispersion, dispersién que se acenttia cuando se
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mezclan series de probetas de distinta resistencia y mds atn si la celeridad de los ciclos es
diferente.

Con la finalidad de analizar la influencia de los siguientes pardmetros:

a) Relacion §, = 0,1 0y

b) Edad del hormigdn en el momento del ensayo,

¢) Calidad del hormigdn en términos de resistencia f_ en el ensayo estatico,
d) Celeridad de la oscilacién,

e) Humedad del ambiente (condiciones del curado),

la Universidad de Delft, en colaboraciéon con el Instituto TNO, ha realizado reciente-
mente una serie de ensayos sobre probetas cilindricas de 15 cm de didmetro y 15 cm de al-
tura, rotas por compresiéon al cabo de n ciclos de amplitud constante (referencia 14). A tal
efecto, y con dos calidades distintas de hormigén (f,,, = 45 MPay f., = 30 MPa), se fabri-
caron las siguientes series:

Serie Resistencia Curado Edad del Frecuencia Niumero
enelensayo  humedad hormigon en  de los ciclos  de ensay os
estatico relativa el ensayo de la serie
A fom =45 MPa 100% 28 dias 6 Hz 60
B 45MPa 50a 65% 28 dias 6 Hz 21
C 30 MPa 100% 28 dias 6 Hz 38
D 45 MPa 100% 6 meses 6 Hz 38
E 45 MPa 100% 1 afio 6 Hz 46
F 45 MPa 100% 28 dias 0,7 Hz 41
G 45 MPa 100% 28 dias 6 Hz 86
330
Los ensayos se desarrollaron con valores de o = oy : f,, iguales a 0,95 — 0,90 —
0,85 — 0,80 — ... descendiendo hasta valores para los cuales el nimero de ciclos necesarios

para alcanzar la rotura superasen los 3 millones (log n = 6,477), y para cinco relaciones
$m = 0, i Oy igualesa0—-0,2-04—-0,6—-0,8.

En las figuras 5, 6 y 7, aparecen representados los diagramas de Wohler obtenidos a
partir de la serie G por ser la mds extensa. En ordenadas aparece el valor de a y en abscisas
el logaritmo del numero de ciclos resistidos por la probeta cuyas tensiones maximas y mini-
mas fueron:

La figura 5 corresponde al caso de §,, = 0, la figura 6 al caso de {;, = 0,4,y la figu-
ra 7 al caso en que {,, = 0,8. La linea gruesa representa el valor medio obtenido, y las li-
neas de trazo los valores de la dispersion. Fabricadas las probetas en el laboratorio con el
mayor esmero, la dispersién unitaria de las probetas testigo ensayadas bajo carga estdtica
fue de ¢, = 0,03 valor que, como puede comprobarse, es muy similar al deducido en los
ensayos de fatiga.

Seguin se deduce de la figura 5, un hormigbn de 45 MPa de resistencia en el ensayo

tipificado de compresion estdtica, ensayado a los 28 dfas, curado en agua, sometido a ciclos
de fatiga repetidos (o,, = 0), con una celeridad de 6 Hz, da para:

a=0,9, logn=2,1

a=0,7, logn=23,3 (1)
a=0,5, logn=35,3
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valores que son susceptibles de quedar representados por la expresion:

4.8
S — 0,1 2)
2,7+ logn

g
o — M
fC

valida para los valores de n mayores que 100 y siempre que §,, = 0.

Si la tension minima envez de ser o, =0 es oy, = §, 0y, la amplitud de la oscilacién
es tanto menor cuanto mayor es §;,, con lo cual el material resiste un mayor nimero n de
ciclos al ser menor la fatiga impuesta en cada oscilacion. De los resultados experimentales
resumidos en las figuras 5, 6 y 7, se deduce que:

Si¢, =0 yn=10°; a=0,52
¢ =04 n=10%; a=0,66 3)

2

${n =08 n=10%; «=0,78

Estos datos, tomados de la serie G, muestran el comportamiento del hormigdn cuando
las probetas se ensayan a los 28 dias de edad después de un curado en agua. Si el ensayo se
realiza al cabo de un afio, los resultados son otros, aunque no sustancialmente distintos. Ana-
lizando los resultados de la serie E se deduce:
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¢, =0 ,n=10>*;a=0,52
=0,4,, n=105% ;0 =0,69 (4)
-0,8, n=10%%;a=0,79

La serie A, por otra parte, conduce a los siguientes valores:

¢ =0 ,n=10%; a=0,52
¢ =02,n=10%; a=0,6l
¢ =0,4,n=10°% ; a=0,70 (5)
¢ =06,n=10%; a=0,76
¢ =0,8,n=10%; a=0,82

Compensando las distintas series con la ponderacion del niimero de ensayos que cada
una comprende, se deduce, después de promediar:

;‘m:O nnzlos;a:O,Sz
§m :052 5 I = 10%; a:0,585
{n =0,4,,n=10%; a=0,65 6)
§m :0’6 5 1= 105; a:O,715
${n =0,8,n=10°; a=0,78
{mzl ,5n:105;a:0,845
que permite escribir la ley general:
4,8
o= 1) (1 ) ™
f. 2,7+ logn 1,6 oy
o bien:
oMo 0,0625) (1,6 + &) 8)
“f, 2, 7+logn ’ m

En un principio puede parecer un contrasentido el hecho de que extrapolando los resul-
tados (6) a &, = 1, se obtenga un valor de « = 0,845 cuando lo l6gico seria que sien-
do 0, = 6y al desaparecer el concepto de ciclos de carga resultase & = 1, cualquiera que
sea el numero de ciclos n inexistentes, ya que hemos transformado el ensayo de fati-
ga en un ensayo estitico al desaparecer la oscilacion. La razon de este contrasentido estri -
ba en el hecho de que siendo los valores (3), (4) y (5) unos resultados experimentales,el
desarrollo de los ciclos comporta la necesidad de mantener la pieza cargada durante un cierto
tiempo, transformandose insensiblemente, y a medida que {,, se acerca a la unidad, el ensayo
de fatiga en un ensayo de cansancio. Obsérvese que la pérdida tedrica correspondiente a
$m = 1, es decir oy = 0,, es de a = 0,845 lo cual supone una pérdida del 15,5% de su re-
sistencia inicial cuando el namero tedrico de ciclos oscila entre 10° y 106, pérdida en conso-
nancia con las registradas para el caso de cargas mantenidas en ensayos de larga duracion. Es-
te aspecto del problema ha sido comentado por Award y Hilsdorf (referencia 2).

A estos efectos de pérdidas por el cansancio de las cargas reiteradas, parece que la edad
del hormigbn (variable b) puede influir en los resultados. Para analizar este extremo serd ne-
cesario comparar la serie A (ensayosa los 28 dias), con la serie D (ensayos a la edad de 6 me-
ses) y con la serie E (ensayos al cabo de un afio), todas ellas realizadas a igualdad de restantes
condiciones en la Universidad de Delft. Para log n = 6,4 los valores de & obtenidos como va-
lores medios son:
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Valores de o para resistir 10%% ciclos

Ensayos a los

Valores

de {y 28 dias 6 meses 1 ano

0 0,50 0,46 0,45

0,2 0,60 0,55 0,54 9
0,4 0,70 0,68 0,66

0,6 0,76 0,75 0,70

0,8 0,80 = 0,74

Tomando las tres primeras filas de datos como cifras mas significativas, se deduce que,
comparados con el ensayo a 28 dias, los valores de «a los 6 meses y al aiio son:
1,69 1,65
Ago = Tg Y287 %es = 1g %8
de donde sededuce que si j es la edad del hormigon en dias, el coeficiente de correccion res -
pecto a los ensayos a los 28 dias debe ser:
j+ 140

- 10
1,14j+ 136 (o)

y la expresion de a comprensiva de los tres primeros pardmetros es:

o 3 j + 140
@y =M= (e ~0,0625) (1,6 + ¢y ) —

e (11)
f . 2,7+ logn 1,14+ 136

En esta expresion f; significa la resistencia estdtica del hormigon a la edad del ensayo.
Salvo en el campo experimental, este dato no lo maneja el proyectista por desconocer la
fecha en la cual se produce el proceso de cargas reiteradas. Corrigiendo de nuevo este fac-
tor para dar entrada a la resistencia tipo, y dado que:

1,29+ 8
cj = _]+ 16 c28

resulta que, en conjunto:

129j+6 j+ 140 _L15] (12)
i+16 1,14j+136  j+4
Luego:
=M (7 0,0625)(1,6+ - 13
‘= = T T e VL6 ) 5y 42

C

Obsérvese que el factor (12), aun siendo correcto, envuelve una prevision futura de cre-
cimiento de resistencia del hormigon con la edad que, en general, no se considera en el cal-
culo estatico. Estimandese un lapso minimo de cinco meses desde el hormigonado hasta el
instante en que la estructura estd sometida a un critico ciclo de cargas repetidas (j,;, = 150),
se deduce:

oM 3,4

— =(z—=——""-0,07) (1,6 + 14
fs 27+ logn ) ( ) (14)

Uygq =
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La calidad del hormigon también influye en la capacidad de resistencia de unos ciclos
de cargas. Cuanto mas baja es la resistencia menor es el nimero de ciclos resistidos para una
tension absoluta, pero mayor para una misma tension relativa, lo cual equivale a la afirma-
cion de que la resistencia estatica disminuye proporcionalmente mas que la resistencia a la fa-
tiga.

Los ensayos de la serie C, con un hormigén de 30 MPa de resistencia en el ensayo nor -
malizado, conducen a los siguientes valores de o para n = 1065 ciclos:

n=10%5 ¢, =000 0,20 0,40 0,60 0,80

fon =30 ,,a =0,50 0,63 0,71 0,79 0,87 (15)
mientras que, para un hormigoén de 45 MPa se obtiene:
n=10%% ,¢. =000 0,20 0,40 0,60 0,80 (16)
foy =45 ,,a =0,42 0,47 0,53 0,58 0,63
El coeficiente de paso es, escribiendo f, en MPa:
60 a7
15 + £,
con lo cual la expresion (14) puede generalizarse en la forma:
P 34007 L6+ E)— (18)

foe 2,7+logn 15 + g

La velocidad en la aplicacion de los ciclos sdlo parece afectar a los procesos de alto va-
lor de la tensibn maxima oy (ref. 9). Probablemente es esta la razon por la cual la influen-
cia de esta variable esta sometida a juicios contradictorios. En base a los ensayos realizados
por Awad (ref. 2), el valor de « puede escribirse en la forma mds general:

T " 0.07) (1,6 + ¢ ) 2 (19)
C#fczg— ki +logn ’ T715+ f 4
siendo:
60
kr=rergr » 9% =% g »» Om = fim Ou (20)

expresiones en las cuales H, representa la celeridad de la oscilacion en términos de frecuen-
cia (periodos por segundo) y f,,¢ la resistencia del hormigon en el ensayo tipificado a los 28
dias de edad, expresada en MPa.

El efecto del curado y de la humedad del ambiente lo estudian Raithby y Hilsdorf (ref.
11 y 7) sobre probetas ensayadas a flexion, y Van Leeuwen con probetas sometidas a com-
presion (ref. 14). La numerosa serie de ensayos desarrollados por la Universidad de Delft
abona en favor de la tesis mantenida por Van Leeuwen en el sentido de que las alteraciones
observadas se deben a la diferente calidad de los hormigones que, partiendo de unas mismas
dosificaciones, alcanzan diferentes resistencias por sus distintas condiciones de curado. Basta
con introducir el pardmetro significativo de la resistencia para que los resultados se vuelvan
concordantes con la ley general. En definitiva, la expresion (19) representa con suficiente
aproximacion el comportamiento de un hormigon de f, MPa de resistencia a los 28 dias de
edad cuando se le somete a n ciclos de cargas oscilantes de amplitud constante 0, = 0y — 0y
cuando la relaciéon entre la minima y la maxima tension es ¢, , v la velocidad en la aplica-
cioén de los ciclos es de H, periodos por segundo.
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3. ANALISIS DE LA FATIGA EN LAS ARMADURAS PASIVAS

Desde hace mas de diez afios se vienen desarrollando series de ensayos destinados a de-
terminar el comportamiento de las barras corrugadas. Salvo en casos determinados, estos en-
sayos tienen como objetivo principal el andlisis paramétrico de las siguientes variables:

1° Influencia de la amplitud de la oscilacion.

2° Influencia del nivel minimo, incluido el caso de una ligera alternancia por el paso
de traccion a compresion.

3° Influencia del didmetro de las barras.
4° Influencia en la calidad del acero.
5° Influencia del tamafio de la vigueta ensayada.

Como se desprende del simple enunciado de la Gltima variable, una gran parte de estos
ensayos se vienen realizando sobre viguetas de hormigdn, la mayor parte de las veces de sec-
cion en T, sometidas a esfuerzos oscilantes de flexion, y cuya cuantia de armaduras se dispo-
ne en la proporcion adecuada para que sea esta la que falle y no la cabeza de hormigdn com-
primido. Simultineamente a estos ensayos, se desarrollan otros sobre barras desnudas some-
tidas a ciclos de traccion variable entre dos valores extremos para detectar el origen y desa-
rrollo de las fisuras que aparecen en las propias barras, sean corrugadas, lisas o mecanizadas.
La primera serie tiene la ventaja de comprender el complejo desarrollo de los fendbmenos de
adherencia hormigbdn-acero, mientras que la segunda permite valorar el efecto de la entalla-
dura que supone la presencia de los resaltos transversales y oblicuos en las barras corrugadas.

En los casos esporadicos en los que la rotura deela vigueta se produce por destruccion
de la cabeza de hormigbn, se recupera la armadura, continudndose el ensayo por traccion
simple sobre las barras fatigadas por los ciclos precedentes hasta alcanzar la rotura. Si una
probeta no se rompe pasados los 5 millones de ciclos, se procede en general, a la rotura de la
barra por incremento de la carga en un ensayo estitico para determinar el margen de resis-
tencia o reserva de su capacidad mecanica.

Con el fin de deducir la posible existencia de zonas privilegiadas en donde se inicia la
fisuracion de prerrotura, todas las barras se colocaron en la misma posicién dentro de los
moldes, haciendo coincidir los dos resaltos longitudinales o nervios con el plano vertical de
simetria de la pieza y barra. En la mayor parte de los casos pudieron distinguirse dos zonas
perfectamente diferenciadas en la seccidon de rotura de la barra. La zona afectada por la pro-
gresiva fisuracion por fatiga, presenta un aspecto en forma de media luna con apariencia ma-
te y esmerilada. El resto de la fractura ofrece el matiz de una superficie dspera, como la oca-
sionada por la: rotura en el ensayo estdtico, con rugosidades afiladas de apariencia cristalina.
Estas dos zonas aparecen mds nitidamente diferenciadas en las barras de 420 y 500 MPa de
limite eldstico que en las de calidad inferior (280 MPa )

El anélisis de los resultados experimentales, conduce a una compleja labor de sintesis.
La variable que ejerce una influencia predominante sobre el nimero de ciclos que la armadu-
ra puede resistir, es la amplitud de la oscilacion expresada como diferencia entre la tension
méaxima y la minima:

0, =0y — O 21)
hasta el punto de que, dentro de ciertos limites, basta con que esa diferencia sea menor de

170 MPa para que el namero de ciclos resistidos tienda hacia infinito (limite de endurancia),
cualesquiera que sean los valores que condicionan la diferencia. Este valor desciende a 150
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MPa cuando se le considera como el fractil por debajo del cual solo existe un 5 por 100 de
resultados.

Para amplitudes o, mayores que este limite de endurancia, el namero n de ciclos previ-
sibles se reduce conforme aumenta la amplitud, de tal modo que:

log n = 6,969 — 0,00545 (0 —0,,) (22)
o bien en términos del fractil del 5 por 100:
logn = 6,61 —0,00545 o, (23)

Conviene precisar que las maximas tensiones aplicadas en las distintas series de ensayos
fueron inferiores a los 400 MPa, es decir inferiores al 95 por 100 del limite eldstico en el en-
sayo estitico. Nada se sabe sobre el comportamiento de estas armaduras bajo tensiones mas
elevadas, y lo unico que cabe conjeturar es que puesto que la variacion del promedio de los
resultados entre series que teniendo la misma amplitud o, tienen distintas oy y 0,,, €s muy
pequefia, no parece que el efecto de las tensiones mds proximas al limite eldstico puedan ori-
ginar prematuras roturas por fatiga. No obstante, la observacion sobre el hecho de que las
méaximas tensiones ensayadas no alcanzaron los 400 MPa, obliga a establecer la correccion
que mads adelante se determina.

Igualando el valor de o, a 150 MPa en la ecuacion (23), se deduce que la citada ecua-
cion es solo valida para valores de n comprendidos entre 20.000 y 620.000 ciclos. Para valo-
res de g, inferiores a 150 el nmero de ciclos resistidos es tan alto que puede identificarse
con el limite de endurancia.

Pero la conclusién mas importante que se deduce de la aplicacion de las formulas (22)
y (23), ambas expresadas en MPa, es su absoluta y radical independencia con la calidad del
acero, venga esta ultima representada por la resistencia de la barra en el ensayo estdtico o
por su limite eldstico convencional. Contrariamente a lo que le ocurre al hormigon, el acero
no parece perder una fraccion de su resistencia estdtica, sino que la fisura que se origina en la
barra pasado un cierto nimero de ciclos, progresa con la repeticion de los mismos, reducien-
do la seccion eficazmente resistente hasta que la seccion efectiva no puede ya soportar la
carga aplicada, y esta progresion es tanto mds rapida cuanto mds elevada sea la calidad del
acero.

Este fen6meno, aparentemente paradéjico, se debe a la circunstancia de que los aceros
de alta calidad, bien sea por su mayor contenido de carbono o de manganeso, son aceros du-
ros, con escaso alargamiento de rotura y, como tales, muy sensibles a todos los efectos de
una entalladura. Por extrafia coincidencia, esta acritud, medible en el ensayo de resiliencia,
hace que la simple presencia de los resaltos propios de las barras corrugadas, ejerza tal in-
fluencia como entalla, que el aumento de resistencia conseguido en base a su composicion
quimica, quede compensado por su sensibilidad a los fendmenos de entalladura. Una prueba
evidente de la influencia nociva de los resaltos es que basta con ensayar barras lisas, 0 mejor
aun mecanizadas, para que, anulado el efecto de entalla, la resistencia a la fatiga en traccion
oscilante sobre barras desnudas sea practicamente proporcional a la calidad del acero medida
en el ensayo estdtico.

Una detenida observacion metalografica de las barras permite descubrir una zona de
descarburacion y oxidacion en la superficie. Esta descarburacion, debida a la oxidacion de
los bordes de los granos, se desarrolla en la superficie de la palanquilla durante su permanen-
cia en el horno de recalentamiento. Al alargarse la palanquilla con el paso por los sucesivos
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trenes de laminacidn, la superficie descarburada contintia siendo la misma. Un minucioso
andlisis quimico a diversas profundidades muestra que la citada alteracién cesa a una distan-
cia de 0,5 mm de la superficie, pero que, en esa profundidad, la descarburaciéon es tanto ma-
yor cuanto mads se acerca a la superficie. Una barra cuyo nuicleo posee un contenido del 0,36
por 100 de carbono, puede tener un 0,30 por 100 a 0,3 mm de profundidad, un 0,25 por
100 a 0,1 mm, y un 0,20 por 100 de carbono en la propia superficie. Mediante el adecuado
ensayo de microdureza Knoop, se observa una estrecha correlacion entre sus resultados y el
contenido de carbono deducido por via quimica. Esta reduccion en el contenido de carbono
de la zona anular proxima a la superficie, hace que no solo la dureza, sino también la resis-
tencia efectiva sea inferior en el perimetro que en el nuicleo. Esta circunstancia explica tanto
el aumento de resistencia de las barras mecanizadas como el hecho de que la fisuraciéon por
fatiga se inicie en la zona cortical de la barra y progrese en forma de media luna, bordeando
el nticleo central mas resistente.

Otro tanto ocurre con las barras cuya mejora en las caracteristicas mecdnicas se consi-
gue mediante el estirado y retorcido en frio. Dado que este proceso reduce el alargamiento
de rotura, se produce la misma acritud. Los ensayos efectuados sobre estas barras no mues-
tran, a igualdad de restantes condiciones, ninguna superioridad respecto a las barras de dure-
za natural.

Los ensayos comparativos entre barras desnudas sometidas a traccidon oscilante y arma-
duras en vigas sujetas a ciclos de flexidon, muestran que estas Gltimas resisten mas que las pri-
meras. A titulo de orientacion se indica que, a igualdad de ciclos resistidos por unas y otras,
las armaduras embebidas en el hormigon de las vigas soportan una amplitud de oscilacion 14
MPa mds alta. Una posible justificacion de esta diferencia acusada se basa en el hecho de que
la posterior rotura de una barra solo puede producirse en las secciones donde el hormigéon se
ha previamente fisurado. Fuera de estas secciones, el hormigdn colabora con la armadura en
la retencién de los esfuerzos de traccion. Entre los labios de la grieta, la armadura también
resiste mds que la barra desnuda por un efecto de tritraccion que se desarrolla en su entorno,
fenébmeno tipico que se registra en los ensayos estdticos sobre vigas con armaduras muy in-
fracriticas y que se denemina con el nombre genérico de hiperresistencia de las vigas con ba-
ja cuantia de acero.

La apertura de una grieta en el hormigdén de una viga armada, implica asi un punto sin-
gular donde puede producirse la rotura de la barra por fatiga. De un modo inverso puede de-
cirse que si en un punto determinado la armadura alcanza su limite eldstico, alli deberd pro-
ducirse una grieta en el hormigbn, o por lo menos un menor distanciamiento de fisuras. En
consecuencia, todo parece indicar la imposibilidad de que una armadura pueda resistir un
elevado ntimero de ciclos de carga si la tension minima o, se aproxima al limite eldstico de
la barra.

Analizando cuidadosamente los resultados experimentales de las series ensayadas, se
aprecia una ligera tendencia a disminuir los limites de endurancia cuando, manteniéndose
constante la amplitud de la oscilaciéon, aumenta la tension minima o, . Este andlisis, sugiere
la conveniencia de sustituir el limite de endurancia establecido como o, = 150 MPa, por la
expresion mas apropiada:

om
n=e 0, =190(1 -2 (24)

y

representativa del hecho de que el 95 por 100 de las armaduras sujetas a una oscilacion o, =
= oy — 0, menor que la indicada en la férmula (24) resistirdn sin romperse un niimero in-
definido de ciclos de carga.

Del mismo modo, y segiin se desprende del estudio que hace J.M. Hanson y T. Helgar-
son (ref. 4) se deduce que la ecuacidon (23) queda mejor representada por la expresion:
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n= (1 — 2my 106740005450, 25)
y

en donde n es el nimero de ciclos que puede resistir una armadura sometida a una amplitud
de tensiones:

0

oa=oM—om>190(1——fE) (26)
y

Tanto la formula (25) como la desigualdad (26), estdn expresadas en MPa. Conceptual-

mente ambas representaciones del fendmeno se refieren a los respectivos valores caracteris-

ticos definidos por el fractil del 95 por 100.

Resulta conveniente destacar la circunstancia de que la resistencia de las barras corruga-
das resulta considerablemente mermada en los ensayos de fatiga a consecuencia de los resal-
tos o rugosidades de la superficie, asi como por el proceso de descarburacion registrado en la
corteza, hasta el punto de que, en términos de tensién absoluta, los mismos o parecidos ci-
clos resisten las barras de 280 MPa de limite eldstico que las de 420 MPa o las de 500 MPa.
La oxidacién que ordinariamente presentan las superficies de las barras, asi como la presen-
cia habitual de una cascarilla de laminacién, no ejercen apreciable influencia en los ensayos
de fatiga.

En cuanto al resto de las variables puede decirse que el didmetro de las barras tiene una
influencia muy pequefia. El cardcter aleatorio y erratil de los resultados experimentales y la
variable eficacia de la adherencia, impiden una formulacion estimativa de la influencia de es-
ta variable.

Tampoco el tamafio de la vigueta parece influir en los resultados, al menos en los ensa-
yos con bajas cuantias de armadura.

Con la salvedad de unas pocas barras cuya rotura se inici6 en el borde de las marcas de
identificacion del fabricante, el resto se inicié siempre en el arranque de alguno de los resal-
tos transversales y con preferencia en aquellos en los que el encuentro del resalto con el
nicleo de la barra estd menos suavizado.

La resistencia del hormigdn no parece intervenir en el resultado final. Todo cambio en
su modulo de elasticidad Gnicamente afecta al correspondiente nivel de tensiones.

No se ha observado reduccion alguna en la resistencia a fatiga, sino mds bien un ligero
aumento, en las vigas que ensayadas durante 5 millones de ciclos sin romperse, se sometieron
posteriormente a ciclos mas amplios de fatiga. La capacidad de carga en el ensayo estdtico de
tales series, resultd también mayor que la resistencia de vigas andlogas no previamente carga-
das.

4. FENOMENOS DE FATIGA EN LAS ARMADURAS ACTIVAS

Salvo en casos muy especiales, y a menos que se ensayen cuantias muy bajas de arma-
duras, la rotura de una viga en el ensayo estdtico de flexion sucede por agotamiento resisten-
te del hormigén con mayor o menor participacidon del esfuerzo cortante. En ocasiones,
cuando este ultimo esfuerzo predomina sobre la flexién, la rotura puede producirse, bien sea
por desgarramiento o bien por deslizamiento de las armaduras por falta de adherencia en el
insuficiente anclaje. La rotura de las fibras metédlicas en un ensayo de flexion, denota una
excesiva fragilidad del acero, razén por la que se limita esa fragilidad mediante la exigencia
de un minimo alargamiento de rotura para las barras y alambres.
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Contrariamente, la forma mds corriente de rotura de una viga sometida a-la flexion
creada por la aplicacion de repetidos ciclos de carga es la debida a la rotura de la armadura
activa, si se trata de una viga pretensada, o pasiva en el caso del hormigdn armado. Una viga
que en el ensayo estitico de flexion se rompe por aplastamiento del hormigdn, puede fallar
por rotura de la armadura después de la aplicacion de miles o millones de ciclos.

Uno y otro ensayo aparecen empiricamente vinculados por la fisuracion producida por
el ensayo estatico. Una viga, sometida a un proceso de cargas repetidas que originan en el
acero de pretensado unas tensiones oscilantes entre el 70 por 100 y el 40 por 100 de la resis-
tencia f,, de la armadura activa, se rompe a los:

n= 12000 w—1,74 (27)

ciclos de carga, siendo w la anchura mdxima de grieta, expresada en milimetros a la altura
del baricentro de la armadura activa, que en el ensayo estdtico aparece bajo la accion de una
carga capaz de originar en el acero la tension de 0,7 fpu.

Esta formula empirica deducida por Abeles a través de los ensayos realizados en la Uni-
versidad de Duke (ref. 1), confirma el hecho de que una viga pretensada resiste infinitos ci-
clos de fatiga mientras el hormigdn, por estar comprimido (clase I) no se fisura.

Cuando una viga no estd proyectada en clase I para las cargas de servicio (pretensado
parcial), se fisura bajo la accidon de estas cargas. En estas condiciones, cada ciclo supone una
acumulacion de dafio que origina el agotamiento resistente de las armaduras activas entre los
labios de la grieta abierta. El andlisis de este fendémeno se complica por la intervencién de la
armadura pasiva, generalmente de un tipo de acero distinto al de la activa tanto en su capaci-
dad resistente como en sus caracteristicas de adherencia. Mientras la armadura activa suele
estar formada por un paquete de alambres lisos de fino didmetro y alta resistencia, la pasiva
suele estar constituida por un conjunto de barras corrugadas de mayor adherencia pero de
mayor didmetro y mads sensible a la fatiga por la presencia de los resaltos longitudinales y
oblicuos.

No hay ninguna duda de que el nimero de ciclos resistidos por la armadura depende
fundamentalmente de la amplitud de la oscilacion tensional 0, = o)y — 0., . La objecion estd
en si tanto las armaduras activas como las pasivas resisten el mismo nimero de ciclos cuan-
do, a igualdad de o0,, aumentan oy y o, en la misma cantidad para mantener la misma dife-
rencia. De acuerdo con el principio postulado por Goodman, se supone la existencia de una
relacion lineal entre la amplitud de la oscilacion y el valor de la tension minima:

o, = K, —0,)

Este criterio de Goodman no se ajusta a los resultados de los ensayos sobre barras co-
rrugadas. Sin embargo en el caso de las armaduras activas, compuestas generalmente por
alambres lisos de fino didmetro, la ausencia de resaltos concede al acero unas facultades para
resistir los fendmenos de fatiga que hacen que la hipotesis de Goodman pueda reconsiderar-
se si bien con ciertas modificaciones tales como las propuestas por Eckberg, Ros, Boga y
Bennet.

El propio comportamiento de las armaduras pasivas sufre esenciales modificaciones en
el caso de las piezas pretensadas, ya que en ellas la tension minima puede estar asociada a
una ligera compresidon, mientras que la maxima estd limitada a los alargamientos compatibles
con las deformaciones impuestas a las armaduras activas. Salvo casos especiales puede decirse
que, como norma general, las armaduras de pretensado deben fallar por fatiga antes que las
pasivas aunque aquellas estén compuestas por paquetes de alambres lisos y éstas por barras
corrugadas.
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Los ensayos de fatiga efectuados sobre cables desnudos formados por un paquete de
alambres lisos de 1600 a 1700 MPa de carga de rotura, muestran una cierta uniformidad en
sus resultados. Warner y Hulsbos (ref. 15), sobre un total de 120 cables de 11 mm de didme-
tro, compuestos por 7 alambres de 1750 MPa de resistencia, encontraron’'que el nimero de
ciclos resistidos en valor medio es:

0,0143
logn= 5,52+ ———486x; (28)
X1
valido para los valores de ¥ :
X, = oy — 0,8 o, — 0,23 29)

comprendidos entre 0 y 0,15 asi como para los valores de o :

m
o, = —
comprendidos entre 0,4 y 0,6 y en donde:
0
oy = = (30)
fp

siendo oy y 0, las tensiones maxima y minima, y fp — 1750 MPa la tension de rotura del
alambre en el ensayo estitico tipificado.

Frente a la expresion (28), formulada en términos de tensiones relativas en contraste
con las obtenidas anteriormente para las armaduras pasivas, Hilms y Ekberg (ref. 6) estiman
que el fendmeno de la fatiga queda mejor representado por:

ty — & = (16,4 — 11,5 o) n=0:32 (31a)
siempre que n esté comprendido entre 40.000 y 400.000, y por:
tyy = 0 + (1,155 — 0,78 o, yn—0:1154 (31b)

para los valores de n superiores a 400.000. Segin los autores estas expresiones solo son vali-
das para valores de «,, comprendidos entre 0,4y 0,6.

Un tercer estudio, realizado por Tide y Van Horn (ref. 13), sobre 140 cables de 12,7
mm de didmetro compuestos por 7 alambres de 1900 MPa de resistencia suministrados por
cinco fabricantes distintos, proponen la féormula:

logn = 6,356 — 13,73 x, + 30,3 xz (32)
siendo ahora:
X, = oy — 1,05 o, — 0,08 (32a)

valida para todo valor de x, comprendido entre 0 y 0,2 y con las limitaciones anteriormente
establecidas para o .

Como puede comprobarse, las tres formulas (28), (31) y (32), son muy coincidentes y
expresan la importancia del papel desarrollado por la tension minima relativa o, .

Cuando en lugar de ensayarse los alambres bajo la fatiga producida por una traccion os-
cilante, se ensayan vigas pretensadas sometidas a ciclos repetidos de flexion, surge la duda de
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si estos ciclos deben modularse para producir una determinada oscilacidén tensional en la ar-
madura, o si nos debemos limitar a producir una variacioén en las cargas Qy > Q > Q,, equi-
valente a una oscilacion de momentos en la seccidbn considerada como critica, oscilacidon
comprendida entre un valor mdximo My; y uno minimo M, .

En el primer caso, cuando se modulan las cargas a lo largo del ensayo de tal modo que
las armaduras activas estén sometidas a la traccion oscilante de:

Oy > 0, > 0y

los resultados, como término medio, no varian sustancialmente de los deducidos en los ensa-
yos sobre cables desnudos. Tanto en el caso de vigas con armaduras ancladas por adherencia,
como en el caso de cables envainados dentro de unos conductos cuidadosamente rellenos
por la perfecta inyeccidén de una papilla de cemento de apropiada calidad, el nimero de ci-
clos resistidos fué mayor, como en el caso de las armaduras pasivas y por andlogas circuns-
tancias. Contrariamente, el nimero de ciclos resistidos es menor en el caso de cables envaina-
dos defectuosamente inyectados con una papilla de escasa adherencia. La curvatura de los
cables, la cambiante flecha de la viga, y la friccidon entre mortero y alambres en el desarrollo
de cada ciclo, hacen que las armaduras se deterioren y se abran amplias grietas en el hormi-
gbn como clara expresion de una adherencia no lograda.

En funcion de estos resultados podria intentarse una correlacion entre los ensayos de
traccion y de flexion, aunque fuera arriesgando algin criterio para valorar la efectividad de
la adherencia, pero antes de plantear esta dependencia conviene analizar las perturbaciones
producidas por la sucesion de ciclos de flexidon oscilante.

La alteracion del diagrama de tensidon-deformacion bajo la accidn de ciclos repetidos de
carga, supone una nueva perturbacidn origen de una redistribucidén tensional fuertemente
influida por todo el cortejo de deformaciones remanentes que acompaifia a todo proceso de
carga y descarga. Si a una viga de hormigdn pretensado se la somete a ciclos de carga com-
prendidos entre un valor mdximo Qy y uno minimo Q,,, aparecen en el acero de pretensa-
do unas tensiones variables entre oy y o, . A medida que se repiten los ciclos, se aprecia un
ligero pero gradual incremento de la flecha, incremento que, atn siendo pequefio, es tanto
mayor cuanto mayor es la amplitud de la oscilacidon tensional. En el supuesto de que la fle-
xion aplicada produce fisuras en el hormigbn, cada fisura es el efecto de un microscopico
deslizamiento de la armadura, cuyo desarrollo implica una fricciéon entre los alambres y el
material envolvente contrario a todo proceso rigurosamente reversible. Esta acumulacion de
deslizamientos obliga a una redistribuciéon tensional. A medida que se repiten los ciclos de
carga mantenidos entre dos limites fijos, uno miximo y otro minimo, la fibra neutra se eleva
gradualmente como consecuencia de las deformaciones remanentes acumuladas, el modulo
de elasticidad del hormigdn cambia con la reiteracion de los ciclos, y el brazo mecdnico se
incrementa con la ascendente progresion de las fisuras. Manteniéndose constantes los mo-
mentos de oscilacion en cada seccion, las tensiones oy, y o, disminuyen aumentando pro-
gresivamente la amplitud:

Oa=0M—Um

como consecuencia de la friccidén y de la cambiante posicion de la fibra neutra.

Como ejemplo ilustrativo de esta variacion de las tensiones, se reproducen en la tabla
adjunta los valores para ellas deducidos en el curso de los ensayos efectuados, omitiendo en
beneficio de la brevedad el método seguido para su deduccién (ref. 1)
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TABLA1

Evolucion de las

Viga Medicion tensiones Capezc1'dad C'icl'os
frern parcial te(?nca resistidos
0. (MPa) 0y (MPa) de ciclos reales

B4 1 1.080 1.476 202.600

2 1.079 1.446 255.835

3 1.030 1.446 188.582

4 980 1.428 164.374 168.300
D7 1 1.036 1.410 261.183

2 1.037 1.410 268.654

3 1.037 1.400 284.772

4 1.000 1.400 226.065 223.800
AS 1 1.046 1.700 44.703

2 1.045 1.700 44.552

3 947 1.697 34.624

4 701 1.690 21532 24.200
B3 1 1.054 1.642 61.636

2 1.054 1.635 63.816

3 1.054 1.635 63.816

4 1.030 1.628 61.000

5 1.004 1.629 55.626

6 816 1.629 33.382 57.700
C3 1 1.094 1.538 138.553

2 1.089 1.510 163.789

3 1.085 1.503 169.486

4 1.034 1.488 143.462

5 908 1.442 107.203

6 704 1.374 72.320 165.300

La capacidad tedrica de los ciclos que deberia resistir la pieza en base a las tensiones
o, y oy detectadas en el curso del ensayo, ha sido calculada en base a la aplicacion de la
formula (31). Como puede observarse la variacidén tensional sufrida por el acero de pretensa-
do es mucho mas acusada en sus valores minimos que en los midximos, atin cuando ambos
tiendan a disminuir. En todo caso, la variacidén experimentada en las tensiones méaximas y
minimas es lo suficientemente importante como para requerir una correccion de las formu-
las, unos criterios de aplicacion y, al menos, unos comentarios orientativos.

Lo primero que se considera necesario resefiar es el hecho de que, desde un punto de
vista mecdnico, un ensayo sobre una barra desnuda, estdtico o dindmico, presupone la aplica-
cion de un esfuerzo de traccion sobre los terminales, con lo cual la tensidén instantdnea es
igual en todos los puntos de la barra. Por el contrario, en un ensayo de flexion simple, las
armaduras situadas en la viga estdn, en cada instante, sometidas a una tension que varia de
un punto a otro no solo en funcion de la ley de momentos, sino también de la posicidén de
las fisuras si las hubiere y de la mayor o menor adherencia entre las fibras metalicas y el hor-
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migdbn o mortero que las envuelve. Si a estas influencias se le suman los efectos de las defor-
maciones lentas, de retraccion y remanentes, se comprende que el ensayo de flexidén bajo
cargas oscilantes genera unas tensiones en la armadura que, aparte de variar de punto a pun-
to, también evolucionan a medida que se suceden los ciclos aplicados.

Experimentalmente se comprueba que una armadura, dispuesta en una viga de hormi-
gon de alta calidad y buena adherencia, resiste un mayor niimero de ciclos que una barra
desnuda. Como puede observarse en la anterior tabla I, la armadura de la viga A 5 que en el
primer ciclo de carga estuvo sometida a una tensién maxima de 1700 MPa y a una minima
de 1046 MPa, experimenta unas mayores oscilaciones tensionales a medida que se desarrolla
el ensayo, llegando a fluctuar finalmente entre el valor mdximo de 1690 MPa y el minimo de
700 MPa, incremento de amplitud que determina la prematura rotura de los alambres de pre-
tensado a los 24 200 ciclos, priacticamente la mitad de los 44 700 en un principio previsibles.
Este deficiente comportamiento se advirtié6 durante la aplicacion del primer ciclo de carga al
observarse una separacién media entre las fisuras de 25 cm cuando en el resto de las vigas de
la misma serie esta separacidon estaba comprendida entre los 15 y los 18 c¢cm. Tal vez la dis-
tancia entre fisuras es el indice mas adecuado para valorar la eficacia de la adherencia.

Frente a esta situacidn real solo cabe aceptar el hecho de que la adherencia es un factor
que, siendo de imprecisa estimacion, determina una redistribuciéon de tensiones a lo largo de
la armadura, dificil de valorar. Ain suponiendo que conociéramos esa redistribucién, ignora-
mos si debemos introducir en las formulas tedricas (28), (32) 6 (31) los valores iniciales de
OM Y 0y, los finales o los medios, ya que los resultados que se deducen son muy diferentes
(véase columna 52 de la Tabla I). En estas condiciones parece que la Gnica soluciéon posible
consiste en reconocer la aleatoriedad del fenémeno y ensayar un andlisis estadistico que in-
duzca a la introduccién de unos términos correctivos de las formulas establecidas para las
barras desnudas.

En la Tabla II se resumen los resultados obtenidos en el ensayo de 23 vigas pretensadas
sometidas a ciclos de cargas de amplitud constante, realizados por Abeles en la Universidad
de Duke (ref. 1). Para facilitar la representacién cuantitativa del fenémeno, se han ordenado
los diferentes ensayos segiin los valores crecientes de la amplitud de la oscilacion oy —0,,. A
tal efecto, en las columnas tercera y cuarta, se indican los valores relativos de og —a,, y de
o, , siendo ahora:

oM On
O(M == F'— P (04 = T
p p

entendiéndose por fp la resistencia de la armadura activa en el ensayo estdtico convencional,
y por gy y 0., las tensiones mdximas y minimas que se registran en dicha armadura como
consecuencia de la primera aplicacion de los momentos méximos My, y minimos M, . Ali-
neados con estos datos aparecen la denominacién de la viga y el nimero de ciclos de ampli-
tud constante N, resistidos.

De las seis series ensayadas, todas ellas de seccidon rectangular, las vigas F tienen 10 cm
de ancho y 23 c¢m de canto. Las A son de 15 x 30,5cmylasB,C,DyEde 15x 25,4 cm.
La armadura en traccidon varia de unas series a otras. La serie A estd pretensada con cuatro
cables de 6,3 mm de didmetro formados por siete alambres, anclados por adherencia, sin ar-
madura pasiva en traccidn, igual que la B. La serie D tiene seis cables en lugar de cuatro. La
C es igual que la D, con la diferencia de que dos de los 6 cables no estdn pretensados, actuan-
do como armadura pasiva en el borde de traccion. La armadura de la serie E estd formada
por dos capas de cuatro cables, los cuatro inferiores pretensados y de los cuatro superiores,
dos pretensados y los otros dos no. La serie F estd pretensada con tres cables del mismo ta-
mafio que los anteriores.
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TABLA II

Ensayo Viga Oy — O, o, Ciclos N,
resistidos

1 B-1 0,048 0,563 2.517.500 ?
2 E-3 0,101 0,595 756.000

3 E-2 0,102 0,596 2.048.000
4 E-5 0,107 0,598 956.000
5 E-4 0,157 0,615 285.700
6 E-1 0,171 0,598 307.600
7 C-4 0,172 0,545 387.400
8 D-7 0,190 0,526 223.800
9 D-4 0,199 0,509 207.500
10 B-4 0,201 0,549 168.300
11 B-6 0,215 0,537 144.000
12 A-3 0216 0,551 114.800
13 C-1 0,223 0,538 161.800
14 C-3 0,225 0,556 165.300
15 B-3 0,295 0,535 57.700
16 B-5 0,311 0,524 48.300
17 D-5 0,321 0,482 . 53.800
18 D-6 0,330 . 0,473 41.400
19 A5 0,333 0,531 24.200
20 A6 0,349 0,521 21.300
21 A-7 0,424 0,541 11.500
22 E-2 0,490 0,302 16.100
23 F-4 0,492 0,325 17.700

La viga B-1 (ensayo 1), sometida a una amplitud muy débil, se rompid después de mas
de 2,5 millones de ciclos. Su resultado, sin embargo, ofrece muchas dudas respecto a su vali-
dez debido a ciertas irregularidades acaecidas durante el ensayo.

Los ensayos 2, 3 y 4, correspondientes a las vigas E-5, E-2 y E-3, en todo similares,
muestran una notable dispersion en sus resultados que varian desde 756.000 a 2.048.000 ci-
clos cuando deberian ser muy similares. Esta circunstancia expresa claramente la indetermi-
naciéon de los ciclos resistidos cuando, debido al caracter asintotico del fendmeno, la ampli-
tud se acerca al limite de endurancia. Igual particularidad se observo en el comportamiento
de las armaduras pasivas.

Como puede observarse, el nimero de ciclos resistidos es tanto menor cuanto mayor €s
la amplitud de la oscilaciéon o diferencia ogy —otp, . La serie C ofrece, en todas sus vigas, un
comportamiento superior al que comparativamente cabria esperar, probablemente debido a
unas buenas condiciones de adherencia del hormigdn con las armaduras, al revés de lo que le
ocurre a la viga B-5. El resultado de la viga A-7 es logico ya que comparada con las F-2 y F-4
estd sometida a una amplitud similar pero a unas tensiones mds altas.

La variable o, aparece como una tension relativa que, por pertenecer a un estado de
prefisuracion, depende principalmente de la tension inicial de pretensado. La otra variable,
la oy, varia con el momento maximo M,; que por suponerse mayor que el momento de des-
compresion M, implica un estado de fisuracion, con lo cual la tension relativa oqy queda vin-
culada a la posicion de la fibra neutra a través de la ley de compatibilidad de deformaciones.
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En estas condiciones, la valoracion anticipada del nimero de ciclos que una viga puede resis-
tir, envuelve la estimacion previa de la amplitud o —o, . La dificultad de este problema
consiste en que esta diferencia no es una cantidad fija sino que ambas tensiones relativas evo-
lucionan a medida que los ciclos se desarrollan segin pudo apreciarse en los registros consig-
nados en la Tabla L.

5. SUCESION DE CICLOS DE DISTINTA AMPLITUD

El andlisis de la realidad experimental nos conduce al conocimiento, siquiera aproxima-
do, de la resistencia a la fatiga de la pieza, armada o pretensada, bajo la accion de ciclos de
cargas. Las formulas establecidas pretenden valorar la incidencia de los factores implicados,
tales como la resistencia del hormigdn y del acero, la evolucion del régimen tensional duran-
te el proceso de carga, la fluencia, las deformaciones remanentes y la adherencia de las fibras
metdlicas con el hormigon o papilla de cemento que las envuelve. Para desarrollar este anali-
sis ha sido necesario seleccionar variables y restringir los ensayos al caso de que las cargas
aplicadas a un cierto ritmo sobre la pieza, oscilan entre un valor maximo y otro minimo con
la monotonia de una amplitud constante. La realidad es, sin embargo, aleatoria en su intensi-
dad y errdtil en su frecuencia, sucediéndose ciclos de distinta amplitud con multiples para-
das, picos, resonancias y amortiguamientos.

Para abordar esta riqueza de matices comencemos por suponer que una viga de hormi-
gon pretensado estd sometida a la flexion producida por la aplicacién de unas cargas puntua-
les y fijas, y que estas cargas Q oscilan entre un valor maximo Qu 1 Y un valor minimo Q, ;.
Sea N; el nimero de ciclos resistidos por esa viga, niimero que depende de los valores méaxi-
mo y minimo aplicados, de tal modo que si en lugar de actuar las cargas citadas se aplicaran
otras comprendidas entre Qy, v Q,,, el nimero de ciclos resistidos serfa N, en lugar de
N;.

Cada ciclo que se desarrolla produce un cierto dafio; un dafio que podriamos valorar
aproximadamente como el 1 : N del dafio total que es la rotura. Dado que todos los ciclos
de una misma serie son de igual amplitud, podremos suponer que cada uno de los ciclos pro-

ducen un dafio unitario:
|

N;

o bien admitir que, afectando a la viga de un modo diverso segiin su ordenacién dentro del
conjunto de los ciclos, el ciclo iésimo produce un dafio:

B;; v (34)
. ., N
siendo B una funcién: ]

=F4 35
= F ) (35)

que depende exclusivamente del orden donde estd situado el ciclo n; de referencia dentro del
conjunto de los N; ciclos. En consecuencia el ciclo n; produce el dafio:

Bt
Dy =5 36
b=y (36)
y si dentro de la serie 2 consideramos un ciclo n,,, tal que:
n.
R (36)
N, N
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ese ciclo produce un dafio:

8 B;
D iy i 37
my TN TN, 37)
luego:
- N
_ Bj - 'D (38)

msy — - N il
2 N2 N2
En consecuencia, si una viga resiste:

N, ciclos de cargas variables entre Qy; vy Q4
obien N, ciclos de cargas variables entre Qy, ¥y Q5
obien Nj ciclos de cargas variables entre Qy 3 ¥y Qp, 5

la misma viga es capaz de resistir:

n; ciclos de cargas variables entre Qy v Qg
seguidas de n, ciclos de cargas variables entre Qy, v Q.5
seguidas de nj ciclos de cargas variables entre Qy; ¥ Q.3

a condicién de que:

es decir siempre que:

— + = += +...<I1 (39)

que justifica la Regla de Miner (ref. 16) y la posibilidad de permutar el orden en la aplica-
cion de bloques de ciclos sin alterar el resultado.

A la misma conclusion se llega si dividimos en un cierto niimero de partes iguales, cinco
por ejemplo, el nimero de ciclos resistidos. Sean:
n,; + 0y 0 +ng g =N
los cinco bloques de ciclos iguales:
Nyp = Ny = Ny = ng; = ng; = 0,2 N (40)

en que, imaginariamente, hemos descompuesto el total de N; ciclos de cargas comprendidas
entre Qy ¥ Q- Andlogamente:

Ny =My =Ny =Ngy =Ny = 02N,
Mgy = My3 =MNe3 =Ng3 =ne3 =0,2N;
Nyg = MNpg =Ny = Ngy =Ny = 0,2 Ny

Nys = MNy5 = N5 = Ngs = Ngg = 0,2 N @1

Por su ordenaciéon dentro del conjunto, todos los ciclos n,, producen el mismo dafio
unitario, asi como todos los n,, todos los n, todos los ny y todos los n.. En consecuencia,
si la viga en cuestidn estd capacitada para resistir el conjunto de ciclos:
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n, +ny; +nyg +ng +nyg =N; decargas Qyq >Q>Qy,
n, +ny, + ny +ng +ny =N, decargas Qyy >Q>Qp,
n, + ng3 +ng +ngy +ng =N; decargas Qy3 > Q> Q3 (42)
n, +ny +ny +ny +ny =Ny decargas Qyy >Q>Qyy
n, + nys + ng + ngg + ng = Ns de cargas Qys > Q> Q5

también estd capacitada para resistir las combinaciones de ciclos:
n, +ny, +n;3 +ny, +n.5=072(N; +N, + N3 +N; +Ns) 43)
de diversa amplitud, asi como los:
n,s +ny, +n,3 +ny, +n,,=02(N; + N, + N3 + Ny + Ns) 44)
o los: |
n,; +n,; +n,, +ny4, +n.3=022N; +2N, +N3)

correspondientes a tomar un bloque de cada columna (42) mas las transformaciones debidas
a las igualdades (40) y (41). Las series (43) y (44) muestran la legitima posibilidad de alterar
el orden de los bloques de ciclos, sin modificar la capacidad resistente.

El estudio experimental mds profundo realizado hasta la fecha para justificar la Regla
de Miner, es el desarrollado por J. Van Leeuwen y A.J.M. Siemes (ref. 14) en la Universidad
de Delft. Desgraciadamente las probetas ensayadas eran cilindros de hormigbén en masa so-
metidos a compresidn, con lo cual los resultados son solo parcialmente vélidos. Entre los di-
ferentes ensayos realizados figuran series enteras formadas por bloques de oscilaciones cuyo
orden se modifica. Dada la inevitable dispersion de los resultados, cada serie, en todo idénti-
ca, se repite siete veces para asociar a cada serie la dispersion medida en términos de error
cuadritico medio del logaritmo del nimero total de ciclos resistidos, dispersion que resulta
ser igual a la dispersidon de la suma de Miner representada por el primer miembro de la desi-
gualdad (39).

Examinando con detenimiento las caracteristicas de las series ensayadas, se observa que
la serie H estd compuesta por un primer bloque de n; ciclos de tensiones variables entre un
valor maximo oy;; y un minimo o, ;, seguida de un segundo bloque de n, ciclos continuado
hasta la rotura, de tensiones variables entre oy, ¥y 0,,,,. Sean N; y N, los promedios de los
ciclos necesarios para producir la rotura cuando las tensiones varian mon6étonamente entre
Oy Y O Y €ntre oy 5 y 0, 5 respectivamente. La suma de Miner:

M=
Ny N,

resulta, en los sucesivos ensayos, una serie de valores M; que gozan de la propiedad de que el
log M; es una distribucion estadistica sensiblemente gaussiana o normal cuya dispersion es,
en esta serie H, de 0,37.
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Si ahora se ensaya una segunda serie I de probetas de un hormigén de calidad similar;
sometidas a bloques de ciclos de carga de la forma indicada en la figura 8, se observa que

los valores de:

i

log M = log |z X
oy

presentan una dispersion de 0,347, es decir inferior a la anterior formada por solo dos blo-
ques, a pesar de que ahora los bloques se permutan en el orden de un ensayo a otro.

Q
|
-
]

NUmero de ciclos
Fig. 8.

No deja de ser sorprendente el hecho de que la serie J, presenta una dispersion tan solo
de 0,308 cuando estd formada por bloques distintos no solo en amplitud y en nimero de en-
sayos sino que, ademds, el valor medio de la tension en cada bloque de ciclos varia de uno a
otro (fig. 9), a diferencia con la I. La dispersion del conjunto de las series H, I y J es de

I

Namero de ciclos
Fig. 9.

Con independencia del alto valor de la dispersion de los log M, lo mds interesante es
que, como puede comprobarse, la permutacion de los ciclos, efectuada en las series I'y J, no
aumenta la dispersion de los resultados, sino que la reduce ligeramente, circunstancia que
implica una independencia de los resultados con el orden de sucesiéon de los bloques de ci-
clos. Las series K a 0, tienen el interés de representar ciclos de erratil variacion, (fig. 10), en
donde las amplitudes de cada ciclo se distribuyen de un modo més o menos ordenado.

191



Ndmero de ciclos
Fig. 10.

Las series experimentadas por Van Leeuwen parecen desmentir toda dependencia del
dafio causado por un ciclo con la cronologia o situacion relativa del ciclo respecto al conjun-
to de cargas aplicadas. El hecho de que las deformaciones y flechas se acentlien en los ciclos
finales nada presupone respecto a una mayor incidencia de los Gltimos ciclos en la destruc-
cion final.

Aln cuando estos ensayos de compresion sobre probetas no armadas tienen el interés
que supone una hasta ahora inédita investigacion sobre las distintas modalidades que presen-
ta el fendbmeno de la fatiga con toda la infinidad de sus matices, lo cierto es que sus conclu-
siones estan desvalorizadas por omitir la compleja influencia de la armadura en el problema
de la flexion, razdn por la cual no queda mds remedio que el de intentar comprobar, en los
pocos ensayos disponibles, la aplicabilidad de los criterios que se sugieren a través de lo que
podria denominarse experimentacion paralela de Van Leeuwen.

Para ello seleccionamos, entre los escasos datos disponibles, los resultados de los ensa-
yos efectuados por Abeles, (ref. 1), sobre viguetas de seccion rectangular de 23 cm de canto
total, 15 cm de anchura y 4,20 m de luz entre apoyos. Estas vigas, ensayadas primeramente
a flexion bajo ciclos de carga de amplitud constante hasta alcanzarse la rotura, se ensayaron
después a la accidon de tres bloques sucesivos de amplitud constante en cada bloque para
comprobar la fiabilidad de la Regla de Miner. Un superficial andlisis muestra que la realiza-
cion de los ensayos previos, conduce a unos resultados que vienen afectados por la disper-
sion debida al hecho de que la viga que resistido N; ciclos de carga comprendidos entre Qyy y
Q,,; no puede ser la misma, por haberse roto, que aquella que soportd N, ciclos de cargas
variables entre Qy 5 ¥V Q5.

La primera de las vigas ensayadas de la serie B-7, se rompid después de 2.517.000 ciclos
de cargas oscilantes entre 13,8 KN y 25,35 KN. La segunda de la misma serie, solo resistio
un total de 156.000 ciclos de cargas comprendidas entre 13,8 KN y 35,14 KN. La tercera
Unicamente soportd 54.000 ciclos de cargas minimas de 13,8 KN y méaximas de 40,48 KN.
La cuarta viga de la misma serie, fué sometida a un primer bloque de un millén de ciclos de
cargas oscilantes entre 13,8 KNy 25,35 KN, seguido de un segundo bloque de 81.500 ciclos
de cargas comprendidas entre 13,8 KN y 35,14 KN, terminado el cual, sin haberse produci-
do la rotura, se hizo variar la carga entre 13,8 KN y 40,48 KN, continuando sin descanso es-
te tercer bloque de amplitud constante hasta el fallo total de la viga, circunstancia que se
produjo al aplicarse 10.700 ciclos. '
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Si se aplican las formulas (31) a los tres primeros ensayos, se deducen tres valores dis-
tintos de la carga Q. representativa de la carga de rotura en el ensayo estdtico. La no coinci-
dencia de esta carga se interpreta como un efecto de la heterogénea capacidad resistente de
esas tres vigas. Promediando estos valores para eliminar el efecto de la dispersion, se deduce,
mediante la aplicacion de las citadas férmulas, que la viga B-7 deberia haber resistido
5.106.400 ciclos de cargas comprendidas entre 13,8 KNy 25,35 KN; 133.600 ciclos de cargas
variables entre 13,8 y 35,14 KN en vez de 156.000, y, finalmente 66.500 ciclos entre 13,8 y
40,48 KN en vez de 54.000. Dado el cardcter tendido de las curvas cargas-ciclos, estas dife-
rencias numéricas, aparentemente grandes, solo significan pequefias variaciones en la magni-
tud de la carga estdtica Q..

Aceptando estos valores como representativos de unas homogéneas capacidades de re-
sistencia, se las compara con el inico ensayo, el cuarto, en el cual se aplican sucesivamente a
una misma viga, tres bloques de ciclos con las amplitudes precedentes. La suma de Miner
conduce a:

1.000.000 =~ 81.500 10.700

—— + o
5.106.400 133.600 66.500 0,97

muy proximo a la unidad. El ideal hubiera sido haber podido disponer de un quinto ensayo
con 10.700 ciclos de cargas comprendidas entre 13,8 y 40,48 KN, seguida de un segundo
bloque de 81.500 ciclos de cargas variables entre 13,8 y 35,14 KNy, finalmente, un tercer
bloque hasta rotura de cargas entre 13,8 y 25,35 KN, es decir, una sucesion de bloques en
orden cronolbgico inverso.

No disponiéndose de estos resultados, se aplica un andlogo criterio a la serie de vigas
C-6, muy similares a las anteriores, pero con dos cables no pretensados adicionales. Los pri-
meros ensayos, llevados hasta rotura por fatiga bajo cargas variables entre dos limites fijos,
condujeron a los siguientes resultados:

391.000 ciclos de cargas variables entre 13,8 y 35,14 KN
163.600 ciclos de cargas variables entre 13,8 y 40,48 KN

Sometida la tercera viga a un millon de ciclos de cargas variables entre 13,8 KN 'y 25,35 KN,
seguidos de 261.000 ciclos entre 13,8 KN y 35,14 KN, se rompio después de 36.400 ciclos
adicionales de cargas comprendidas entre 13,8 KNy 40,48 KN. Promediando los resultados
previos resulta que si la carga de rotura estatica fuera de 88 KN, los resultados que se hubie-
ran obtenido en los ensayos de bloque Unico serian:

58.500.000 ciclos de cargas variables entre 13,8 KNy 25,35 KN
375.000 ciclos de cargas variables entre 13,8 KNy 35,14 KN
186.500 ciclos de cargas variables entre 13,8 KNy 40,48 KN

con lo cual la suma de dafios acumulados seria:

1.000.000 " 261.000  36.400

= = 0,92
58.500.000 375.000 186.500

Obsérvese que de esta serie no disponemos del resultado experimental directo sobre el pri-
mer bloque, probablemente por su dilatada extension.

El ensayo C-7 es particularmente interesante por ser el Unico en el que se altera el or-
den de los tres bloques reduciéndolo a dos. La viga C-7, en todo andloga a la C-6, se la some-
te a una primera serie de 261.000ciclos de cargas variables entre 13,8 kny 35,14 KN, y no
produciéndose logicamente la rotura, se continia el ensayo haciendo variar las cargas mono-

193



tonamente entre 13,8 y 40,48 KN hasta que la viga se rompe al llegar a los 44.800 ciclos.
Aplicando los criterios y valores de la serie andloga C-6 se deduce una suma de Miner:

261.000 N 44.800

= =0,70+ 0,24 = 0,94
375.000 186.500

De las series D, dotadas de una armadura pasiva de dos cables y una armadura activa de
seis cables, disponemos de 2 ensayos. La viga D-1 fué primeramente sometida a.un milléon de
ciclos de cargas comprendidas entre 20 KN y 35,6 KN, seguidas de 144.000 ciclos variables
entre 20 KN y 49 KN, alcanzdndose la rotura después de 28.900 ciclos de cargas oscilantes
entre 20 KN y 56,5 KN. La viga D-2 fué igualmente cargada con 1.000.000 de ciclos variables
entre 20 KN y 35,6 KN, pero después se redujo el segundo bloque a 96.000ciclos entre 20
KN y 49 KN. Inexplicablemente al aplicar el tercer bloque con cargas variables entre 20 KN
y 56,5 KN en vez de resistir mas que la anterior, solo aguanto 10.600 ciclos. Ya se compren-
de que este dispar resultado denuncia un fallo en la retencion de las armaduras por defectuo-
sa adherencia. No obstante se le aplican, a una y otra, los anteriores criterios, deduciéndose
que, tedricamente, el nimero de ciclos resistidos por la viga ideal bajo la accién de las cargas
variables entre los limites anteriores, supuesta una carga estatica de rotura de 105 KN, debe-
ria ser de 13.260.000 ciclos para la menor amplitud, de 185.000 para la amplitud media y de
90.000 para la mdxima,. Bajo este supuesto, la suma de Miner en el primer caso serfa:

_ 1.000.000 , 144.000 , 28.900
D1 ™ 13260.000 185.000  90.000

=1,17

y para el segundo:
1.000.000 96.000 n 10.600

Dy = + —0,71
13.260.000  185.000 = 90.000

Igual anomalia presentan los ensayos E-6 y E-7. La viga E-6, primeramente sometida a
1.000.000 de ciclos de cargas variables entre 20 y 35,6 KN, fue cargada después con 636. 000
ciclos entre 20 y 49 KN, produciéndose la rotura a los 113.700 ciclos de cargas variables en -
tre 20 y 56,5 KN. La viga E-7, inicialmente cargada con 1.000.000 de ciclos de igual ampli -
tud, fue sometida después a 424.000 ciclos de cargas comprendidas entre 20 y 49 KN, para
finalmente continuar el ensayo con ciclos de 20 a 56,5 KN de amplitud, produciéndose una
temprana rotura a los 70.100 ciclos, cuando la anterior, mds fatigada por el segundo bloque,
soportd los 113.700 ciclos finales.

La suma de Miner, en uno y otro caso, arroja los siguientes resultados:

1.000.000 n 636.000 n 113.700
E6 ™ 186.750.000 864.300 264.600

M 1.000.000 . 424.000 70.100
E7 7 186.750.000 864.300 264.600

Resumiendo los resultados anteriores, se encuentra, en los distintos casos, los siguientes
valores de la suma de Miner:
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Suma de Logaritmo

Viga Miner de la suma
M logM
B-7 0,97 —0,013228
C-6 0,92 —0,036212
C7 0,94 —0,026872
D-1 1,17 +0,068186
D-2 0,71 —0,148742
E-6 1,18 +0,071882
E-7 0,76 —0,119186

cuyo valor medio es:

M 0,95 ,, (log M), .4 = —0,029166

med
y cuya dispersion es:
sy = 0,1675 ,, 85, = 0,061

A la vista de estos resultados asi como de las consideraciones tebricas precedentes, se
concluye que la Regla de Miner es aplicable a los fendmenos de fatiga en vigas pretensadas
sometidas a la accion de ciclos repetidos de carga, si bien la suma de los dafios acumulados
debe interpretarse como un valor estadistico que fluctia alrededor de la unidad, pero que es
muy sensible a cualquier defecto en la adherencia de las armaduras y muy especialmente de
los tendones de pretensado.

6. FLEXION OSCILANTE EN VIGAS PRETENSADAS

Sea el caso de una viga pretensada o elemento estructural genérico sometido a la fle-
xi6n producida por la accidon de unas cargas oscilantes exteriores. Sean:

M, <M, <M, <M;<M, (50)

los momentos actuantes en una determinada seccion critica, todos ellos del mismo signo.
Con independencia de los margenes de seguridad que deban adoptarse y cuyo analisis se
efectuard mas adelante, limitémosnos, por ahora, a reproducir los resultados experimentales
que se deducen de la aplicacion de N, 3 ciclos de carga que originan momentos oscilantes en-
tre un minimo M, y un mdximo M. Los momentos M; y M, son momentos extremos y co-
mo tales representan un minimo M, y un méaximo M, de cardcter inso6lito y estatico. El mo-
mento M, representa asi el momento limite de rotura estatica, lo cual equivale a suponer
que la viga en cuestion solo puede resistir un solo ciclo de amplitud de M; a M, . El momen-
to M, es el llamado momento de descompresion. Supuesto que todos los momentos en esta
seccion imaginaria son positivos, M, es el momento que origina una tension nula (o, = 0)
en el borde inferior de hormigdn de la pieza. Si M5 es mayor que M, significa que el mo-
mento M; produce la fisuracion del hormigén de esa fibra extrema, fisuras que se cierran, en
virtud del pretensado introducido, para todo momento M, inferior a M, y que, rota la resis-
tencia en traccion del hormigdén por los ciclos M; precedentes, se abre para todo momento
superior a M.
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Sea 0, la tension de las armaduras activas en la seccion que se considere bajo la accion
del momento M,, y 0., la tension de compresion en el hormigdn por ser M, < M, . Supo-
niendo un coeficiente de equivalencia igual a §,, y siendo 0, la tension de las armaduras de
pretensado bajo el momento de descompresion M, se deduce que, de un modo suficiente-
mente aproximado:

0p2:0po_ Y) (51)

Bajo la accién del momento de agotamiento My, la tension Op4 alcanza valores ligera-
mente superiores al limite eldstico convencional fpy de la armadura activa. Este valor de fpy ,
determinable segin el cédlculo convencional en el estado limite de rotura, se supone un valor
conocido, bien sea mediante una estimacioén aproximada, o bien mediante la aplicacién de la
ley de compatibilidad de deformaciones. En un proceso de carga estético, la tension 0p2 de
la armadura bajo el momento M, , sufre asi un pequefio incremento:

Opo_opZ zﬁe Oc2 (52)
cuando actia el momento M, y un fuerte incremento de tension:
%40 = Tpy = Tpo (53)

cuando se alcanza la solicitacion limite de rotura M,.

Si fuera posible admitir una proporcionalidad entre incrementos en esta fase de postfi-
suracion, la tension o, 3 serfa:

M, — M,
po Pt (o — o) (54)

s}

0]33 =0

pero tal hipbtesis es inverosimil ya que implica una inmovilidad de la fibra neutra incompati-
ble con la evolucion de las deformaciones, una evolucidén muy compleja por el cortejo de
deformaciones remanentes, por los pequefios deslizamientos de la armadura en las vecinda-
des de la grieta y por la alteracion de los mddulos de elasticidad en los reiterados procesos de
carga y descarga.

La variacion del mdédulo de elasticidad con la tension relativa, la cuantia de las armadu-
ras y la presencia de barras corrugadas en el entorno, influyen en todo el mecanismo de la
deformacion. La expresion simplificada:

M; —M, M, .
g =0, =1(1,5 =110 W) =——e==f == {f. =g (55)
p3 po = )M4_Mo M4(py po)
en la cual:
+2A”
wotp T 2A (56)
AC
y en donde:
A, = seccion de hormigon
A, = seccion de la armadura activa
A” = seccion de la armadura pasiva extendida por la flexion
f,y = tension de la armadura activa bajo el momento My
0,, = tension de la armadura activa bajo el momento M,

M_, = momento de descompresion. Momento que produce una tensiéon nula en el intrados
de hormigén (o, = 0 en el borde de tracciéon bajo el momento Mj),



TABLAIII

Viga Ms M, oo 03/t Cociente
n° M, M, fpy Tedrico Real 04/,
Serie A A = 465 cm? A, = 1,008 cm? A}=0 w =0,00217
A3 0,7 0,343 0,551 0,766 0,767 0,998
AS 0,8 0,330 0,531 0,862 0,864 0,998
A6 0.8 0,324 0,521 0,861 0,870 0,990
A7 09 0,336 0,541 0,983 0,965 1,019
Serie B ¢ =387 cm? A, =1,008 cm? A7=0 w =0,0026
B-1 0,52 0,360 0,563 0,632 0,611 1,034
B4 . 0,7 0,351 0,549 0,755 0,750 1,007
B-6 0,7 0,344 0,537 0,750 0,752 0,997
B3 0,8 0,344 0,535 0,849 0,830 1,023
B-5 0,8 0,351 0,524 0,844 0,835 1,011
B-7 0,7 0,351 0,549 0,755 0,785 0,962
Serie C A,=387cm? ,, A,=1008cm® , A7=0,504cm?, w=0,0052
C-4 0,7 0,351 0,545 0,704 0,717 0,982
C-1 0.8 0,351 0,538 0,775 0,761 1,018
C-3 0.8 0,360 0,556 0,783 0,781 1,002
SerieD A, =387cm? Ay =1,512 em? |, A”=0 w = 0,0039
D-4 0,7 0,335 0,509 0,711 0,708 1,004
D-7 0,7 0,346 0,526 0,718 0,716 1,003
D-§ 0,8 0,318 0,482 0,796 0,803 0,991
D-6 0,8 0,333 0,473 0,789 0,803 0,983
SerieE Ac=387cem? ,, A,=1512em® , A}=0504 w=0,00651
E-2 0,7 0,401 0,596 0,707 0,698 1,013
E-3 0,7 0,401 0,595 0,706 0,696 1,014
E-5 0,7 0,401 0,598 0,708 0,705 1,004
E-1 0,8 0,401 0,598 0,766 0,769 0,996
E-4 0,8 0,412 0,615 0,774 0,772 1,002
Serie F Ac=232cm? ,, A,=075cm? ,, A7=0 w = 0,00325
F.2 0,8 0,170 0,302 0,786 0,792 0,992
F.4 08 0,246 0325 0,778 0,817 0,952

constituye una valoracion suficientemente aproximada de la tension o,,3. En un anilisis
comparativo con los resultados experimentales deducidos por Abeles (ref. 1 tabla 3), se en-
cuentran los valores que se transcriben en la adjunta Tabla III, cuya columna de la derecha
expresa el cociente entre la tension tedricamente deducida o, y la realmente registrada o,.

La coincidencia de los valores de la féormula (55) con los reales es verdaderamente sor-
prendente. En ninguna de las 24 vigas ensayadas el error alcanza el 5 por 100. Notese que la
base de tal estimacion se constituye sobre una amplitud de la oscilacidon expresada en térmi-

‘nos de:

M; — M,
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lo cual significa que la amplitud por debajo del momento de descompresion:
M, - M,

no incide en el resultado, conclusién que generaliza y refrenda el hecho de que una viga pre-
tensada en Clase I es insensible a los fendmenos de fatiga.

Vencida esta dificultad, solo queda comprobar la aplicabilidad del valor deducido para

Op3-

A primera vista parece que lo 16gico seria introducir los dos valores extremos de la osci-
lacion tensional sufrida por la armadura en las formulas (31) para obtener el nimero de ci-
clos presumiblemente resistido, objetivo final que se busca. Sin embargo dos reparos se opo-
nen a este modo de proceder. Elprimero de ellos consiste en el hecho de que las citadas for-
mulas se refieren al caso particular de ensayos sobre barras o cables desnudos, circunstancia
que implica una uniformidad tensional a lo largo del cable que no se verifica en las armadu-
ras de una viga. El segundo reparo consiste en la confrontacidén experimental de que ciclos
de cargas de igual amplitud no conducen a una oscilacion tensional permanente en las arma-
duras, registrandose las variaciones puestas de manifiesto en las columnas tercera y cuarta de
la Tabla I.

En la Tabla IV se resume el andlisis comparativo entre los ciclos de carga N, realmente
resistidos por las vigas ensayadas, y el resultado que tedricamente se deduce de la aplicaciéon
de la formula (55) a las expresiones:

¥ — ( 6,78 f,, — 47 0,,

0p3 - opo

4
) Si0p3 —0,,>0,21,,
(57)

3,4
. (11,5fpy—7,80p0) .

= g <0,2 fpy

p3
0p3 - Gpo

inspiradas en la formulacion de Hilms y Ekberg (ref. 6), convenientemente corregidas para
adaptarse a los resultados experimentales y que, por consiguiente, comprenden el reajuste
tensional que se opera en las armaduras a lo largo del proceso reiterado de carga. En el
Apéndice A se detalla el cilculo de unas cuantas vigas ensayadas a fin de exponer la simple
ordenacion del método practico.

El problema radical que se plantea es el de que, si bien las féormulas (31) de Hilms y
Ekberg representan de un modo aceptable la fatiga registrada en la armadura activa por la
accion de ciclos de traccion oscilante, ahora, en el ensayo de flexion, tanto la tension maxi-
ma como la minima decrecen a medida que se desarrollan los ciclos. En consecuencia, o se
corrige la formula (55) de tal modo que exprese la oscilacion:

Op3 ~ %o
media, o se modifican las férmulas (31) para ajustarlas a unos ciclos que no evolucionan en
la forma que ellas representan.

De seguirse el primer criterio, la amplitud media de la oscilacidn tensional que la for-
mula (5§5) determina, deberia depender del niimero de ciclos aplicado, un niimero que no es
un dato sino una previsidon que deseamos definir. Parece asi mds l6gico modificar las formu-
las (31) para adaptarlas al ensayo de fatiga por flexidon. Para ello, y partiendo de los resulta-
dos que se derivan de la aplicaciéon de la féormula (55), se corrigen las (31) hasta conseguir
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que el namero de ciclos N; que resulte se éjuste al resultado experimental. Como ya se ha in-
dicado, la aplicacion de las formulas (57), sustitutivas de las (31), conduce a los resultados
tedricos que se comparan con los reales en la Tabla IV.

TABLA IV
Vi%a l\b M, %0 Op3 — Opo . ’I\{ﬁmero de cli{cloi
n — edricos eales
M, M, fpy fpy
Serie A A, =465 cm? Ap = 1,008 cm? A’=0 w = 0,00217
A-3 0,7 0,343 0,551 0,215 144.286 114.800
A-5 0,8 0,330 0,531 0,331 28.067 24.200
A-6 0,8 0,324 0,521 0,340 26.336 21.300
A-7 0,9 0,336 0,541 0,442 8.446 11.500
Serie B A, =387cm? Ap = 1,008 cm?2 A;’: ,0 w =0,0026
B-1 0,52 0,360 0,563 0,069 6.982.000 ?
B-4 0,7 0,351 0,549 0,206 169.900 168.300
B-6 0,7 0,344 0,537 0,213 159.400 144.000
B-3 0,8 0,344 0,535 0,314 34.050 57.700
B-5 0,8 0,351 0,549 0,320 33.129 48.300
Serie C AC =387 cm? Ap = 1,008 cm? AY=0,504 cm? w =0,0052
C4 0,7 0351 0,545 0,159 436.700 387.400
C1 0,8 0,351 0,538 0,237 103.546 161.800
C-3 0,8 0,360 0,556 0,227 113.530 165.300
Serie D A_=387cm? A, = 1,512 cm? Al=0 w = 0,0039
D4 0,7 0,335 0,509 0,202 220.226 207.500
D-7 0,7 0,346 0,526 0,192 246.3 80 223.800
D-5 0,8 0,318 0,482 0,314 42.732 53.800
D-6 0,8 0,333 0,473 0,316 43.244 41.400
Serie E A, =387cm? A, = 1512 cm? Al=0,504 cm? w =0,00651
E-2 0,7 0401 0,596 0,111 1.223.200 2.048.000
E3 0,7 0401 0,595 0,111 1.228.000 756.000
E-5 0,7 0,401 0,598 0,110 1.251.700 956.000
E-1 0,8 0,401 0,598 0,168 296.600 307.600
E-4 0,8 0412 0,615 0,159 334.600 285.700
Serie F A, =232cm? A, =0,756 cm? A?=0 w =0,00325
F.2 0,8 0,170 0,302 0,484 15.047 16.100
F.4 0,8 0,246 0,325 0,453 18.074 17.700

De acuerdo con los principios establecidos, el momento Mj es el limite superior de la
oscilacion y el M, < M, el inferior. En el caso limite de una oscilacion Gnica y extrema, el
momento maximo es M, y el minimo es M; . Los momentos M3 y M, tienen asi el cardcter
de momentos limites, y como tales representan una valoracidén que engloba el margen de
seguridad que les corresponde. Si:

Msl < Ms < Ms4

MsZ < Ms < Ms3

(58)

(59)
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representan la posible variacion de los momentos previsibles de servicio, resultard que la viga
habré que dimensionarla de tal modo que, tanto bajo la accién del momento M, como del
momento M, atn menor, la pieza deberd resistirlos dentro de un estado de tensiones mode-
radas, deducidas a través de un cdlculo eldstico de prefisuracion.

~ En lo que se refiere al momento maximo M; pueden mantenerse dos criterios; uno de
ellos es el de disefiar la viga de tal modo que:

M,; <M, (Clase )

circunstancia indicativa de que, manteniéndose los momentos de servicio dentro de los 1imi-
tes indicados en la desigualdad (59), el hormigén no se fisura, con lo cual la pieza queda ca-
pacitada para soportar sin peligro un numero indefinido de ciclos comprendidos entre Mg, vy
M,;. En teorfa este planteamiento es vdlido siempre que, por circunstancias particulares del
proyecto, pueda asegurarse que dicho momento M4 no puede razonablemente ser rebasado
a lo largo del periodo de servicio de la estructura.

Un segundo criterio, m4s realista y que puede suplir o complementar al anterior, consis-
te en admitir que, por causas indeterminadas, la amplitud de la oscilacion My; —M, quede
multiplicada por el coeficiente de seguridad parcial v;:

M3 :Mo+7f(Ms3 +Mo):7f Ms3 —(7f_1)Mo (60)
siendo el resto de los momentos que intervienen en las formulas anteriores:
M2 = Ms2 3] M4 = ’Yf Ms4 (61)

Obsérvese que el planteamiento de la férmula (60) implica la admisién de una hip6tesis
de dudosa verosimilitud: la de que los N5 ciclos de cargas oscilantes entre los momentos
M; y M, tienen una amplitud constante. Si no fuera asi, es decir, si la pieza o seccion de la
misma estuviera sometida a n, ciclos de momentos variables entre My y M, , seguidos de ny,
ciclos de momentos variables entre M, y M, etc., se producirfa la suma de ciclos:

n, +n, +n, + ... (62)

que por corresponder a bloques de distinta amplitud, serd necesario evaluar en términos de
suma de dafios acumulados en la forma que se indica en el siguiente apartado.

7. CICLOS DE FLEXION DE DIFERENTE AMPLITUD

Como colofén de cuanto antecede resulta que la reiterada aplicacién de ciclos de carga,
capaces de generar en la seccidn critica de una viga unos momentos oscilantes entre un maxi-
mo M; y un minimo M, inferior al momento de descompresién M, , origina unas variaciones
tensionales en la armadura activa iguales a:

M M,

M; —
—opO:(l,S—IIOw)M— o

o
= O _ 2 3
Lo, e %)y, (63)

0p3
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que, atn cuando ¢4 sea inferior a la tension de agotamiento fpy , del alambre, producen la
rotura de la pieza al cabo de N ciclos, siendo:

. (6,78 £,y —4.70,

4
- 0) $i0p3 — Opo =028, (64)

p3 Opo

o bien:

11,5f, —7,80 4
N—(’BY———I’J) si0,3 — 0po < 0,21

O'p3 — Upo

siendo en estas expresiones:

w=-—P 3% (65)

y:

A, la seccion de hormigén.

As la seccidon de la armadura activa.

A”, la seccién de armadura pasiva extendida por la flexion.

M, el momento de descompresion (o, = 0 en la fibra inferior).
M2 el momento minimo de oscilacién, inferior a M, (férmula 61)
M; el momento mdximo de oscilacién, definido en (60)

M, el momento Ifmite bajo carga estdtica (61).

0,, latensiondela armadura activa bajo la acciéon de M, .

0,3 la tensién de la armadura activa bajo la accion de M3

fpy la tensién de la armadura activa bajo la accion de M .

Sea el caso general de una viga cuya seccién critica estd sometida a:

(n,), ciclosde momentos de amplitud M,; = (M; —M,), seguidos de
(n,); ciclos de momentos de amplitud M, , = (M; M,), seguidos de
(n3); ciclos de momentos de amplitud M, 3 (M; --M, ), seguidos de
(n;), ciclosde momentosde amplitud M, ; = M;3-M,), seguidos de
(n3), ciclos de momentos de amplitud M, 3 = (M; M,); seguidos de
(ng), ciclosde momentosde amplitud M, , = (M3 —-M; )4 seguidos de

(nj)V ciclos de momentos de amplitud Maj = (M;-M, )j.
En virtud de las leyes asociativa y conmutativa de la suma de Miner, el comportamiento
de esa viga es andlogo al de otra idéntica sometida a la sucesiva accion de:

é (n;); ciclos de momentos de amplitud M,; seguidos de

n; =
i=1l

u
Ty = E (n,); ciclos de momentos de amplitud M,, seguidos de

v
n; = El (n,), ciclos de momentos de amplitud M, 3 seguidos de
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Ahora bien, en virtud de las férmulas (63) y (64) el ntimero de ciclos de amplitud M,
que la viga puede resistir es N, el niimero de ciclos de amplitud M, , que la viga puede resis-
tir es N, y, en general, el nimero de ciclos de igual amplitud M, ; que la viga puede resistir es
N.

i
El cociente:
Iy
N.

1

(66)

expresa asi la fraccion de dafio sufrido por la viga al soportar un nimero n; (inferior a N;) de
ciclos de momentos de amplitud M, ;. Esa fraccién de dafio es tanto mayor cuanto mayor es
el numero n; de ciclos aplicado y menor es el total N; de ciclos que la viga puede resistir con
esa amplitud. Segin la Regla de Miner, la pieza podrd soportar las sucesivas series de ciclos
acumulados de diversa amplitud:

ng 0, 05+ .+ (67)

siempre que la suma de los dafios acumulados por las series que sucesivamente se aplican:
i n,
D=2 () (68)
i=1 N;
sea inferior a la unidad. En el caso precedentemente estudiado de que todos los ciclos tuvie-
ran la misma amplitud:

n, = N, (69)

En el Apéndice B se detalla el cdlculo numérico seguido para comprobar la validez de las
férmulas establecidas mediante su comparacién con los resultados experimentales obtenidos
por Abeles (ref. 1) al ensayar vigas pretensadas bajo la accién de sucesivos ciclos de cargas de
diferente amplitud. Como allf se deduce, la aplicaciéon de las férmulas teéricas conduce a las
siguientes sumas de dafios expresados en términos de la igualdad (68):

1.000.000  81.500  10.700
+ +

Viga B-7 D = =0,93
5.770.000 172.700  36.900
1.000.000 261.000 36.400

Viga C-6 D = v + + = 1,06
12.563.000 438.000 93.670
261.000 40.400

Viga CG-7 D = + =0,99
454.000 98.000 : (70)

. 1.000.000 = 144.000 @ 28.900

Viga D-1 = + + =1,39
6.092.000 223.400 49.670
1.000.000 = 96.000 10.600

VigaD-2 D = + + =0,81
6.092.000 223.400 49.670
1.000.000 = 636.000 113.700

Viga E-6 D 0 + + 0,91 /

= 76.600.000 1.240.000  296.600

cuyo valor medio es D, = 1,01 que expresa el notable ajuste de las férmulas deducidas. La
dispersion de los resultados alrededor de la unidad, D, = 0,18, se debe principalmente a la
irreproducibilidad experimental ya que las vigas ensayadas, ain cuando tengan iguales carac-
teristicas como la D-1 y la D-2, soportan un diferente niumero de ciclos por ser intrinseca-
mente distintas.
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En las expresiones (70) el numerador corresponde al nimero real de ciclos aplicados,
siendo el numerador del tercer término el numero de ciclos que produjeron la rotura final.
El denominador no es mds que el namero de ciclos N; tedricamente necesario para alcanzar
la rotura bajo la amplitud de oscilacién aplicada en los ciclos que aparecen en el numerador.

Si en lugar de estas cifras tedricas, introducimos como denominador de las fracciones los
valores experimentalmente obtenidos en ensayos precedentes, nos encontramos con los si-

guientes resultados:

1.000.000 , 81.500  10.700 \

Viga B-7 D = + = 0,91
2.517.000 156.000 54.000
1.000.00 261.000 6.40

Viga C-6 D = 0 OO+ 100 + * 0:1,08
2.517.000 391.000 163.600
261.000 4,

Viga C-7 D = 00 + #4800 = 0,94
391.000 163.600 (71)
1.000.0 144.000 .

Viga D-1 D = OO+ 44.00 + 28 900: 1,47
2.517.000 215.100 47.600
1.000.00 96. 10.6

VigaD-2 D = 0 . + 0uo + 0 OO: 0,79
2.517.000 215.100 47.600

) 1.000.000 636.000 113.700

Viga E-6 D = + + =0,71

2.517.000 1.253.000 636.000 ,’

cuyo valor medio es D, = 0,98 y cuya dispersion Dy = 0,247 es un 34 por 100 mayor que
la anterior como consecuencia de la doble introduccion de datos experimentales con su esca-
sa reproducibilidad.

Si en lugar de deducir la suma de Miner aceptamos que el resultado debe ser la unidad,
podremos deducir el nimero de ciclos que teéricamente deberian conducir a la rotura. En
virtud de los resultados obtenidos en (70), se deducen las siguientes distribuciones totales de
ciclos:

Ciclos teoricos Ciclos reales
Viga B-7 Primer bloque 1.000.000 1.000.000
Segundo bloque 81.500 81.500
Tercer bloque 13.090 10.700
Total de ciclos 1.094.590 1.092.200
Viga C-6 Primer bloque 1.000.000 1.000.000
Segundo bloque 261.000 261.000
Tercer bloque 30.397 36.400
Total de ciclos 1.291.397 1.297.400
Viga C-7 Primer bloque 261.000 261.000
Segundo bloque 41.600 40.400
Total de ciclos 302.600 301.400
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Viga D-1 Primer bloque 1.000.000 1.000.000
Segundo bloque 144.000 144.000
Tercer bloque 9.500 28.900
Total de ciclos 1.153.500 1.172.900
Viga D-2 Primer bloque 1.000.000 1.000.000
Segundo bloque 96.000 96.000
Tercer bloque 21.190 10.600
Total de ciclos 1.117.190 1.106.600
Viga E-6 Primer bloque 1.000.000 1.000.000
Segundo bloque 636.000 636.000
Tercer bloque 140.600 113.700
Total de ciclos 1.776.000 1.749.700

resultados que reflejan un ajuste todavia mayor.

8. CONCLUSIONES

Los resultados tedricos a los cuales se llega en virtud del planteamiento anteriormente
formulado, muestran un notable ajuste con los resultados experimentales hasta la fecha dis-

ponibles.

La circunstancia de que los ensayos efectuados sobre vigas pretensadas, tanto mediante
la aplicacion de ciclos de amplitud constante hasta alcanzar la rotura, como por la sucesiva
accion de ciclos de diversa amplitud, sean muy escasos en nimero, proyectan una sombra de
incertidumbre respecto a su total validez atn dentro del limitado campo de variaciéon de sus
numerosos parametros.

La incertidumbre se acrecenta cuando se recuerda que todas las vigas ensayadas estaban
dispuestas con una armadura pretensada antes del hormigonado de la pieza y, por tanto, an-
clada por adherencia. Habiéndose observado que la adherencia ejerce una notable influencia
en el comportamiento de la pieza, la generalizacidon de las formulas precedentes a los casos
de vigas con armaduras activas alojadas en el interior de unas vainas resulta un tanto proble-
" maética, y si transitoriamente se acepta esa generalizacion es porque algo tenemos que admitir
mientras no se efectiien los ensayos adecuados.

Otro tanto sucede con la armadura pasiva, materializada en los ensayos por cables de 7
alambres de las mismas caracteristicas que la armadura activa. El alto limite eldstico de estas
armaduras, la ausencia de resaltos y su distinta morfologia, hacen atin mas dudosa la asimila-
cidén de los ensayos a los casos usuales de la construcciéon. -

Con todas estas legitimas reservas, que no suponen objecciones al procedimiento sino al
valor numérico de los coeficientes y exponentes que aparecen en las férmulas, puede decirse
que una viga es capaz de resistir

n; ciclos de amplitud M, ;, seguidos de
n, ciclos de amplitud M, ,, seguidos de
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nj ciclos de amplitud M, 5, seguidos de

. ., seguidos finalmente de

1 ciclos de amplitud M, js

siempre que:

(75)

ﬂ.
=
Z,

o

)
I

Il M=
|
N

siendo N; el nimero de ciclos, constante My, quela viga seria capaz de soportar en un ensayo
mondtono hasta la rotura. Las formulas (57) y (55), permiten la deducciéon de N;.

Si la inecuacioén (75) no se satisfaciera, serd necesario aumentar la capacidad resistente
de la viga de tal modo que pueda soportar un mayor momento limite de agotamiento estéti-
to My ¢ a fin de que las amplitudes relativas de las oscilaciones:
M;; — M,

My

al ser ahora mds pequefias, reduzcan la suma de dafios (75) hasta hacerla inferior a la unidad.

my; = M3; —M, = (76)

A titulo de una primera aproximacién, puede seguirse el criterio de que si My es el mo-
mento estitico de agotamiento inicialmente supuesto y que conduce a un valor de D:
i
D, =2 —
i=1 N;

1

superior a la unidad, el momento estatico ficticio impuesto por las condiciones de fatiga My ¢
que presumiblemente resuelve este problema es:

M4f = D4 M4 (77)

Es en estas circunstancias, cuando podemos afirmar que la consideraciéon de los feno-
menos de fatiga es mds exigente que la hipotesis estdtica de que la viga esté facultada para
soportar un solo ciclo de carga variable entre un minimo minimorum M; y un mdximo ma-
ximorum M, .

APENDICE A

Las vigas pretensadas a las que se hace referencia en el texto precedente se ensayaron
con arreglo a la distribucién de cargas representada en la figura 11. El momento médximo de
rotura es, por tanto:

M, = 3,76 + 1347 P,

siendo g el peso propio de la viga ensayada y que variard de la serie A a las otras por tener di-
ferente seccion transversal.
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Fig. 11.

En la Tabla IV, se indican los resultados experimentales obtenidos en los ensayos de las
vigas cuyas series se indican. El calculo numérico en funcion de los datos que en la tabla apa-

recen, conducen a los siguientes resultados teoéricos:

SERIE A

La serie A, como todas, es de seccidn rectangular. La anchura de las vigas es de 15,2 cm
y su canto total de 30,5 cm. La armadura activa estd formada por cuatro cables de 6,35 mm
de didmetro. En consecuencia las caracteristicas goemétricas de la seccidn son:

. A, +2 AY
A, =465cm? ,, A, = 1,008 em? ,, AV=0, w=-2—-%=0,00217
C
Si, para simplificar, llamamos:
M M M
mj = : » My :_—2 5, Mg =—2 (a"l)
M, M, M,
la formula (55) se transforma en:
_ m; —m o
OL3_&2:(1,5_11()‘;\,)#“133 (1 — 29 (a-2)
fpy l = m, py

en donde M, es el momento de rotura en el ensayo convencional estdtico, M; el momen-
to mdximo de oscilacion y M, el momento de descompresion, siendo oy las tensiones de

la armadura activa.
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Viga A-3.

Segun la formula (a-2) la tension 0,3 €s!

0,7 — 0,343
0133 - Upo - (1,5 — 110 X 0,00217)?0,3—43

Aplicando la formula:

a4
N :( 6,78 f,, — 4.7 04 )

0.7 — O
p3 po
se deduce:

. _(6,78 —4,7x 0,551
N 0,215

cuando el valor experimental es de 114.800.

4
) = 144.000 ciclos

Viga A-5
Siguiendo el mismo proceso numeérico:
Opo = 0,531 £,
Op3 — 0po = 0,331 1,

= 28.000 ciclos

( 6.78 — 4.7 x 0,531
0.331

envez de los 24.200 ciclos resistidos por la viga A-5 en el ensayo.

Viga A-6
Analogamente:
Cpo = 0,521 1,

Op3 — Ope = 0,341,

" ( 6,78 — 4,7x 0,521
- 0,34

siendo el valor experimental de 21.300 ciclos.

4
) = 26.000 ciclos

Viga A-7
0y = 0,541 f,
=0,442f,,

0p3 “Upo

N — (6,78 —4,7x 0,541

a4
= 8.5 i
0.442 ) 8.500 ciclos

0,7 (1 —0,551) f,, =0,215 £,
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cuando el valor real fue de 11.500 ciclos.

Enla TablaIV dela pagina 37 se resumen los valores teoricos deducid os mediante la apli-
cacion de las anteriores formulas asi como los valores experimentales de las series A, B, C, D,
Ey F ensayadas.

APENDICE B

CICLOS DE DIVERSA AMPLITUD

Con la finalidad de comprobar la validez del conjunto de formulas establecidas, asi co-
mo su concordancia con la Regla de Miner, se comparan en este Apéndice los resultados ex -
perimentales correspondientes a las seis vigas pretensadas ensayadas por Abeles (ref. 1), con
los tedricamente deducidos segiin el procedimiento propuesto en esta tesis.

Viga B-7

La primera de las vigas ensayadas bajo bloques de ciclos de diferente amplitud fue la vi-
ga B-7 cuyas caracteristicas geométricas son:

A, =387 cm? |, A, =1,008 cm? ,, A’=0 ,, w=0,0026

siendo las caracteristicas mecanicas:

M
—°-0,351 ,, 2% =0,549

M, Foy

Q

El ensayo consistid en someter a esta viga a un primer bloque de:

n; = 1.000.000 de ciclos comprendidos entre 0,3 M, <M < 0,52 M, seguido de
n, = 81.500 de ciclos comprendidos entre 0,3 My, <M < 0,7 M, seguido de
ng = 10.700 de ciclos comprendidos entre 0,3 M, <M < 0,8 M, seguido de

produciéndose la rotura en el ciclo 10.700.

De acuerdo con las formulas establecidas, una viga sometida al primer ciclo de cargas su-
friria una variacion tensional en la armadura activa de:

M;

(1,5 -110 )M3'M° (f ) (55)
0., —0,, =(1,5— W) —————— —0,,)—
p3 po M, _Mo py po M,
o bien:
m; —m,
ap3—ap0:(1,5—110w)—1_—(1—apo)m3 (b-1)
[¢]
siendo:
M M A+ 2AY
%3:01’_3” apozﬁ’ﬂ b My =2, my=—2 ,, w=—B "3 (b-2)
fpy fpy M, M, A,
luego, en este caso particular:
0,52 — 0,351
03 — Qg = (1,5—-110x 0’0026)_—1_T,351_ 0,52 (1 — 0,549) = 0,0741

En estas condiciones,_siendo el resultado anterior inferior a 0,2, el mimero de ciclosque
previsiblemente la viga debe resistir es:
11,5 - 7,8 a,, \>* 11,5 — 7,8 x 0,549
N, =] —>—-Lt 0 -
0,0741

3,4
) =5.770.000
03 — Ol
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Del mismo modo, bajo el segundo ciclo de cargas variables entre mz = 0,7 y m, =0351,
la variacion tensional sera:

o, — (1,5 -110 00026)0————’7#0’35107(1 0,549)
— = s — X 5 5 — U, =
pa — “po 1 —0,351
0,7 — 0,351
—1,2142——_"""0,7x 0,451 = 0,206
0,649

siendo ahora el nimero de ciclos tedricamente resistidos de:

4

) — 172.700 ciclos

(678 4T e\ " (678 -47x0549
P ( a ) - ( 0,206

Finalmente si la viga estuviera sometida a ciclos de carga variable entre 0,8 y 0,351 re-
sistiria:

p3 ~ %po

0,8 — 0,351
o3 top, =1,214 ————— 0,8 x 0,451 = 0,303
0,649

4

) = 36.900 ciclos

N _( 6,78 — 4,7 x 0,549
B 0,303

y la suma de Miner seria:

1.000.000 81.500 N 10.700
5.770.000 172.700 36.900

en vez de uno, o bien expresado en nimero de ciclos resistidos:

=0,935

Ciclos teoricos Ciclos reales
Primer bloque 1.000.000 1.000.000
Segundo bloque 81.500 81.500
Tercer bloque 13.090 10.700
Totales 1.094.590 1.092.200

Viga C-6
Caracteristicas geométricas:
A, =387 cm? | A, =1,008 ecm? ,, A’=0,504cm? ,, w=0,0052
Caracteristicas mecénicas:
m, =0,351 ,, a,, =0,512
Cargas aplicadas:

n, = 1.000.000 de ciclos comprendidos entre 0,3 My y 0,52 M4
n, = 261.000 de ciclos comprendidos entre 0,3 My y 0,7 My

ny = 36.400 de ciclos comprendidos entre 0,3 M, y 0,8 M4
De acuerdo con la formula (b-1):
0,52 — 0,351
0y — Qg = (1,5 —-110x 0,0052) T 0351 0,52 (1 —0,512) =
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0928 0,52 — 0,351
- 0,649

_(11,5 ~78x0,512
b 0,0613
0,7 — 0,351

03, — g, = 0,928 ’AO v

4

6,78 — 4,7x 0,512
0,17

|

0,8 — 0,351

- 0.52x 0,488 =0,0613

3,4 i
) = 12.563.000

— 0,7x 0,488 =0,17

) = 438.000 ciclos

Oy = g3 = 0,928 = 0,8 x 0,488 = 0.25

(6,78 —4.7x0.512
N, =

4
) = 93.670 ciclos

0,25
Suma de Miner:
1.000.000 261.000 n 36.400_ 106
12.563.000 438.000 93.670
en vez de la unidad. Los ciclos en total resistidos son: -
Teoricos Reales
Primer bloque 1.000.000 1.000.000
Segundo bloque 261.000 261.000
Tercer bloque 30.397 36.400
Totales 1.291.397 1.297.400

Viga C-7

Caracteristicas geométricas:

A, =387 cm? |, A, = 1,008 cm? ,, AY=0,504 cm? ,. w=0.0052

Caracteristicas mecanicas:
m, =0,351 ,, % =0,524

Cargasaplicadas:

n; = 261.000 ciclos comprendidos entre O,
40.400 ciclos comprendidos entre 0,

n, =

0,7 — 0,351
03 — 0y = 0,928 TT0.649

(6,78 — 4,7x 0,524
N,
0,1663
0,8

,8 — 0,351
035 — 0, = 0,928 0649

0,8 (1 -0,

3M, y0,7M,
3M, y0,8M,

0,7 x 0,476 = 0,1663

4
> = 454.000 ciclos

524) =0,244



(6,78— 4,7x 0,524
o e

a4
) = 98.000 ciclos
0,244

Suma de Miner:

261.000 i 40.400

— —— = 0,987
454.000 98.000
Ciclos resistidos En teoria En realidad
Primer bloque 261.000 261.000
Segundo bloque 41.600 40.400
Totales 302.600 301.400

Viga D-1
Caracteristicas geométricas:

1,512
Ag=387cm? ,, A, =1512¢em? ,, AV=0 ,, w=—__-=0,0039
387

Caracteristicas mecanicas:
i, = 0,335 ,, 0o = 0,51
Ciclos de carga:

n; = 1.000.000 ciclos entre 0,3 M, y 0,52 M,
n, = 144.000 ciclos entre 0,3 M, y 0,7 M,
ny = 28.900 ciclos entre 0,3 M, v 0,8 M,

o o (1,5—110 00039)0’52_0’335052(1 0,51)
- = b} - X ) T . AN AA~ C} - > -
3ol 1 — 0,335

0,52 — 0,335
=1,071 ——0,52x 0,49 =0,076
0,665

(11,5»—7,8x0,51
[ =

3,4
) = 6.092.000 ciclos
0,076
0,7 — 0,335

%3y — Gy = 1,071 Z—22 0,7 0,49 = 0,2016

6,78 — 4,7 x 0,51

a4
) = 223.400 ciclos
0,2016

0,8 — 0,335

49 =0,2
0.665 0,8x 0 936

0(33 —a03 = 1,071

(6,78 —4,7x 0,51
N3 —

4
) = 49.670 ciclos
0,2936
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Suma de Miner:

1 144 28,9
+ - =1,39
6,092 223,4 49,67
Ciclos resistidos En teoria En la realidad

Primer bloque 1.000.000 1.000.000
Segundo bloque 144.000 144.000
Tercer bloque 9.500 28.900
Totales 1.153.500 1.172.900

Viga D-2

Caracteristicas geométricas:
. =387 cm? A, =1,512 cm? ,, AY=0 ,, w=0,0039
Caracteristicas mecanicas:
m, = 0,335 ,, a,, =0,51

Ciclos de carga:

n; = 1.000.000 ciclos entre 0,3 M, y 0,52 M,
n, = 96.000 ciclos entre 0,3 M, y 0,7 M,
10.600 ciclos entre 0,3 M, v 0,8 M,

03, — gy = 0,076
N; = 6.092.000 ciclos
03, — 0y, = 0,2016
N, = 223.400 ciclos
033 — Qg3 =0,2936

N; = 49.670 ciclos

=
w
|

Suma de Miner:

1.000.000 96.000 . 10.600

+ =0,81
6.092.000 223.400 49.670
Ciclos resistidos En teoria En la redlidad
Primer bloque 1.000.000 1.000.000
Segundo bloque 96.000 96.000
Tercer bloque 21.190 10.600
Totales 1.117.190 1.106.600

Viga E-6

Caracteristicas geométricas:

A, =387 cm? |, A, = 1,512 ecm? ,, AY=0,504 cm? ,, w = 0,00651



Caracteristicas mecdnicas:
m, = 0,401 ,, Qo = 0,598
Ciclos de carga:

n, = 1.000.000 ciclos entre 0,3 M, y 0,52 M,
n, = 636.000 ciclos entre 0,3 M, y 0,7 M,
n, 113.700 ciclos entre 0,3 M, y 0,8 M,

0,52 — 0,4
& — o1 = (1,5 — 110 x 0,00651) == =7 0,52 (1 — 0,598)

)

0,52 — 0,4
0y — &gy =0,7839 =~ 0,52 x 0,402 = 0,0328

b

11,5 — 7,8 x 0,598 \ 3+ .
| = = 76.600.000 ciclos

0,0328
0,7—-0,4
03, — 0y, =0,7839 06 0,7x 0,402 =0,11
6,8356 \** ,
N, = 0l = 1.240.000 ciclos

0,8 — 0,4 |
033 — g3 =0,7839 == 0,8 x 0,402 = 0,168

b

_( 6,8356
>\ 0,168

Suma de Miner:

3,4
) = 296.600 ciclos

1.000.000 ~ 636.000 = 113.700
+ +

= 0,909
76.600.000 1.240.000 296.600
Ciclos resistidos En teoria En la realidad

Primer bloque 1.000.000 1.000.000

Segundo bloque 636.000 636.000

Tercer bloque 140.600 113.700

Totales 1.776.600 1.749.700
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Telex.: 86076 EMT R E.
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Alambrones de enfriamiento controlado y
aceros de pretensado

D. Peregrin Estelles
Elaborados Metalicos, S.A.

Los constantes progresos realizados en los ultimos afios en los trenes de laminacién pa-
ra aumentar sus capacidades productivas y tamafio de los rollos han llevado a la necesidad de
buscar también nuevas técnicas para evacuar el calor excedente en los productos acabados.

Especial interés y complejidad han adquirido estas técnicas cuando se trata de fabricar
alambrones de alto contenido en carbono que han de ser posteriormente trefilados en frio
para obtener un gran numero de productos con elevadas caracteristicas, entre los cuales se
encuentran los alambres de pretensado.

Durante muchos afios, y todavia en la actualidad, en una parte importante de esta fa-
bricacion, la configuracién estructural idénea para un posterior trefilado se consigue por
tratamientos térmicos de patenting consistentes en transformaciones isotérmicas para las que
son necesarias importantes inversiones con costos adicionales de energfa, mano de obra y
manutencién que encarecen notablemente los productos.

Por todo ello desde hace tiempo la siderurgia viene trabajando sobre la posibilidad de
suministrar los alambrones de alto contenido en carbono en condiciones de ser trefilados sin
necesidad de recurrir a los tratamientos que acabamos de indicar, y aunque no creemos que
ello pueda conseguirse en su totalidad sin modificaciones en los aceros, si es cierto que los
progresos han sido lo suficientemente notables para que hoy en dia puedan fabricarse una
gran parte de productos sin recurrir a procesos de patenting o al menos disminuyendo su
nimero.

Los diversos procedimientos actualmente utilizados para obtener estos alambrones,
exigen actuaciones en la elaboracién del acero y control del enfriamiento para lograr en los
productos terminados las caracteristicas que hasta ahora se habian podido obtener por los
sistemas convencionales, y en este sentido es necesario reconocer los esfuerzos y progresos
que se estdn realizando por parte de los fabricantes de alambrones.

Como caracteristicas principales exigidas a una materia prima destinada a la fabricacion
de alambres para pretensado, podriamos enumerar las siguientes:
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— Ausencia de defectos superficiales.

— Estructura sorbitica uniforme.

— Ausencia de segregaciones.

— Contenido minimo de inclusiones, su distribucién y composicion.

De una forma general podriamos decir que los problemas mds importantes que pueden
presentarse en los alambrones son los referentes a la segregaciéon y uniformidad de la estruc-
tura perlitica, tal y como iremos viendo de las experiencias y datos recogidos a lo largo de

este trabajo.

Para minimizar en todo lo posible las dificultades que ello presenta, los fabricantes han
actuado sobre distintos pardmetros que enumeraremos en la Gltima parte de esta comunica-
cioén.

En los ultimos afios todos los trefiladores nos hemos encontrado con roturas durante el
trefilado que presentan un aspecto tipico conocido como ‘“‘rotura en cono” o ‘“‘punta de
lapiz”. La investigacion realizada para averiguar las posibles causas que originan estas roturas
han conducido a dos factores predominantes; segregaciones y dngulos en las hileras de reduc-
cion, de tal forma que la contribucion de ambas en determinadas condiciones llega a hacer
imposible el trefilado de algunos aceros.

La segregacion, segiin su intensidad, hace que el contenido de carbono varie en la sec-
cidén del laminado dando lugar, por asi decirlo, a tener ““distintos aceros” en el mismo mate-
rial que por tanto van a tener distintos comportamientos frente al enfriamiento controlado
de cualquiera de los sistemas actualmente utilizados. Hay que tener presente, que al utilizar
aceros con contenidos en carbono préximos a la composicién eutectoide, cualquier segrega-
cion puede conducir a una composicién hipereutectoide que, en determinadas condiciones
de enfriamiento, puede presentar cementita reticular e incluso martensita de temple.

La inspeccion simplemente visual de la seccidén longitudinal de un alambrén atacada
con nital, pone de manifiesto la segregacion interna existente pero no resulta tan fécil el po-
der llegar a determinar el nivel de la misma para establecer una escala de valores. Puede clasi-
ficarse recurriendo a la comprobacion de microdurezas desde el centro a la periferia del re-
dondo. Personalmente he podido comprobar que las diferencias pueden llegar a diferencias
de 120 cifras Vickers, lo cual significa que el contenido de carbono en la zona segregada
serd aproximadamente un 40 por 100 mds alto que la periferia. Si tenemos en cuenta que
en los aceros para pretensados se utilizan contenidos de un 0,8 por 100 de C, la zona central
tendrd un 1,12 por 100.

Micras del Valores HV-0, 100
borde Muestra 1 Muestra 2

50 297 322
100 297 322
200 351 348
600 348 446
1.000 394 478
1.400 370 425
1.800 387 437

2.200 390 -

2.600 383 —

3.000 380 —

Fig. 1.
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Puede verse una serie de valores de microdurezas tomados sobre secciones longitudina-
les de dos probetas de alambres que provienen de alambrones con fuerte segregacion.

Se muestran dos micrografias (figs. 1 y 2) de probetas en alambres parcialmente trefila-
dos en donde se observa la iniciaciéon y progreso del “chevroning” que mas adelante volvere -
mos a contemplar.

Al no existir una frontera nitida para la segregacion, ni una uniformidad constante de
la misma a lo largo del alambrén, es posible superar ciertas fases de fabricacién sin impedi-
mentos pudiendo realizar sin roturas algunos o todos los pasos de trefilado y llegar a un pro-
ducto acabado donde solamente el ensayo de tracciéon, con su caracteristica de rotura en co-
no y escasa estriccion, van a poner de manifiesto los defectos internos del alambre.

Todo ello hace necesario un control mds severo tanto en la materia prima como en la
fabricacion e inspeccién del producto acabado y pone grandes dificultades a la fabricacion
de aquellos alambres a los que se les exige unas elevadas especificaciones de resistencia y
ductilidad. '

El nivel de pardmetros segregacién/enfriamiento en cuanto a inspeccién microscopica
se refiere, puede presentar distintos aspectos en los alambrones de partida:

— Cuando es importante, es ficil encontrar en el centro del laminado zonas martensiti-
cas que debido a su baja capacidad de deformacion se quiebran bajo los efectos de
traccion y alargamiento impuesto por las hileras originando los llamados “central
burst” que, segin su intensidad, acaban por originar continuas roturas después de al-
gunos pasos de trefilado.
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Fig. 5.

En la fig. 4 puede verse la seccidon longitudinal de un alambrén con segregacién marten-
sitica en el centro del mismo. '

La fig. 5 es también una seccién longitudinal de una probeta en una zona préxima al
cuello de la estriccion producida en el ensayo de tracciéon. Se aprecian las fisuras centrales pro-
ducidas por la segregacion e iniciadas por las placas de martensita.

— Cuando el grado de segregacién es menor, suelen encontrarse estructuras centrales
con cementita reticular que también se oponen a las deformaciones impuestas y provocan
andlogamente roturas intergranulares originando también el “chevroning”.
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En la Fig. 6 pueden verse unos dibujos de lo que sucede en el centro de los alambres y
capas adyacentes. El paso de los granos indeformados a los pldsticos se hace muy pronuncia-
damente, inicidndose una fisuracion entre ambos y posteriormente desgarros que progresan
hasta dejar verdaderas zonas vacias en forma de punta de flecha.

La Fig. 7 corresponde a la zona central de un alambre con cinco pasos de trefilado
donde pueden verse que los granos no han sufrido practicamente deformacion en compara -
cién con lo que sucede en la Fig. 8 que corresponde a la misma probeta pero en la zona
colindante.

Fig. 8.

g 2

Fig. 9.

A i b ok
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La Fig. 9 muestra ambas zonas a menor nimero de aumentos y pone de manifiesto
como se presentan los desgarros internos.

Pero una cosa similar también puede producirse durante el trefilado de aceros con alto
contenido en carbono que presentan segregacién poco pronunciada si los 4ngulos de las hile-
ras de reduccion no conservan los valores adecuados. Sin embargo en este caso, en la inspec-
cion microscépica de las probetas se observan diferencias con respecto a las que hemos visto
anteriormente.

Por un lado la seccién longitudinal presenta distorsion de los granos tanto en las capas
periféricas como en las centrales tal y como puede verse en las Figs. 10y 11 y por otro, debi-
do a la mayor homogeneidad del material, las presiones que se generan en el cono de reduc-
cion y el esfuerzo de traccidon son casi exclusivamente los que provocan las roturas internas
que ahora, como puede verse en la Fig. 12 se. producen en punta de flecha, indicando el sen-
tido del esfuerzo del trefilado.

Fig. 10.

Fig. 12.
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La conicidad de las hileras y las reducciones correspondientes a cada una, han sido mo-
tivo de estudio para conseguir las condiciones mds favorables al trefilado, procurando conse-
guir, en todo lo posible, disminuir los esfuerzos de traccion elevados, la friccién, la rotura de
las capas lubricantes, etc.

Si bien es cierto que los datos experimentales establecen una relacién entre el esfuerzo
minimo de trefilado y los dngulos de reduccion que coincide con los valores tedricos, nues-
tra experiencia nos dice que el mejor comportatamiento, en el caso de estos alambrones, se
obtiene disminuyendo los valores de los dngulos a cifras de 8/9° siempre y cuando se utilicen
lubricantes adecuados y no se deteriore la pelicula de lubricacién por exceseo de temperatu-
ra.

En cuanto a la configuracion de la hilera, hay que tener en cuenta, en favor de los dngu-
los menores, que la lubricacion hidrodindmica se ve favorecida y que la fluencia del material
es m4s uniforme evitando, por tanto, las posibilidades de los “central burst” que originan el
“chevroning”.

Por otra parte se consigue también una mayor vida de la hilera, si se ha mantenido una
longitud adecuada de calibrado, puesto que es posible repulir el cono de trabajo sin variar el
calibre. En este sentido no parece justificada la teoria de mayor esfuerzo a mayor longitud
de parte cilindrica ya que, posiblemente, el contacto del alambre sobre esta altima zona no
se verifica en su totalidad debido a la fluencia del material y esfuerzo de tracciéon. Estudios y
mediciones en este sentido asi lo avalan.

Fig. 13.

Como curiosidad a la importancia de los dngulos de reduccion se puede ver en la Fig.
13 el comportamiento del aluminio extrusionado cuando se utilizan reducciones y dngulos
no correctos. El fenomeno del “chevroning” es totalmente similar al que hemos mostrado en

el caso de los aceros.

Otro de los temas también importantes para el trefilado de estos alambrones, muy pro-
ximos a la composicion eutectoide, es la distribucion, tamafio y composicion de las inclusio-
nes no metélicas. Este tema toma su mayor importancia cuando se trata de fabricar alambres
de didgmetros muy pequefios para los que las reducciones son muy elevadas y las secciones
respecto al tamafio de las inclusiones ha disminuido considerablemente.
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Pero a pesar de todos estos problemas y gracias a la colaboracién que ha sido necesaria
establecer entre fabricantes de alambrones y trefiladores, los avances han sido notables y
hoy en dia puede decirse que las nuevas técnicas son capaces de ofrecer muchos alambres
con unas calidades similares a las obtenidas por los procedimientos cldsicos.

Por ultimo hacemos una ligera descripcion de los pardmetros sobre los que han actuado
los fabricantes de alambrones con objeto de mejorar estos productos y algunas experiencias
propias, utilizando nuevas técnicas de fabricacién de aceros.

Importantes inversiones han sido hechas para modificar la elaboracion del acero con la
introduccién de la metalurgia en cuchara destinada a realizar mejor afino del acero, con re-
duccion de los elementos que pueden formar inclusiones y variar incluso su composiciéon pa-
ra obtener otras mds deformables.

Un estricto control de las temperaturas de liquidos y colada para minorizar en todo lo
posible los fenémenos de segregacion y evitar la red de cementita que puede formarse en el
enfriamiento controlado del alambron.

Adiciéon de microaleantes para lograr compensar las pérdidas de resistencia, al utilizar
aceros menos carburados y por tanto menos sensibles a la segregacion.

Y por ultimo, la introducciéon de los E.M.S. en las lineas de colada continua que pare-
cen dar resultados muy positivos.

Por nuestra parte hemos podido comprobar que los aceros microaleados con cromo
conducen a resultados francamente satisfactorios en todas las operaciones de trefilado, dan-
do unos alambres con caracteristicas andlogas a los que proceden del patenting. Sin embargo
hasta este momento hemos encontrado limitaciones para la fabricacion de alambres superio-
res a 6 milimetros de didmetro con resistencias superiores a los 170 kg/mm?, a pesar de no
haber encontrado dificultades en su trefilado.

La ductilidad se conserva con valores muy buenos aun después de reducciones que al-
canzan el 86 por 100, obteniéndose en condiciones 6ptimas de trefilado, valores de estric-
cion de un 38 por 100 con resistencias que alcanzan valores muy préximos a 200 kg/mm?.

En cuanto a relajacion se refiere, su comportamiento frente a los procedimientos ter-
momecédnicos obedece en el mismo sentido que los materiales sin aleacidn.

Algunos ensayos hechos para determinar su comportamiento frente a la fragilizacion
por hidrégeno tampoco indican que ésta sufra disminucion alguna.
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Aplicaciones de los hormigones de fibras
de acero en estructuras pretensadas

l. Lucea
Ingeniero de Caminos

El incremento constante en el desarrollo de la tecnologia de los hormigones reforzados
con fibras de acero, conduce a una mayor utilizacién de los mismos en el campo de la inge-
nieria civil.

No pretendo en ésta conferencia, realizar un andlisis exhaustivo tedrico de todas las
posibilidades, sino hacer una sucinta descripcién de aquellos pardmetros que mds son in-
fluenciados por la presencia de las fibras de acero en el hormigbén y unos comentarios que
puedan servir de base a todos'los técnicos para resolver posibles problemas que se les puedan
presentar en la préctica.

Es por ello que voy a analizar a continuacioén, después de una breve introduccién téori-
ca a la forma de comportamiento de los hormigones con fibras de acero, la influencia de las
mismas en piezas pretensadas en los aspectos siguientes:

— compresion

— impacto

— torsidn y cortante
— fisuracion y rigidez

Las investigaciones que, como veremos posteriormente, han sido llevadas a cabo sobre
estos hormigones, nos permitirdn hacer un andlisis bdsico sobre su comportamiento asi co-
mo, en algunos casos, una prediccion sobre su posible disefio en relaciéon con los cuatro pun-
tos anteriores.

1. INTRODUCCION A LA TEORIA DE LOS HORMIGONES CON FIBRAS DE ACERO

Para mejor entender como se realiza el refuerzo del hormigén por las fibras de acero, es
necesario analizar la curva tension-deformacion de este tipo de hormigones (figura 1). Como
vemos, en su primera parte se corresponde con los hormigones en masa, con un desarrollo li-
neal hasta llegar al “punto de primera fisura”. A continuacion, se curva buscando un méxi-
mo que corresponde a la “tension ultima de rotura” para después decrecer de forma suave
manteniendo una tension residual para grandes deformaciones.
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Fig. 1.

En un hormigdn tradicional, al llegarse al “punto de primera fisura” se produce la rotu-
ra fragil. En el reforzado con fibras, la primera fisura tiene lugar para tensiones iguales o su-
periores a la mdxima convencional, para luego tomar las fibras el efecto de armado por el
que se alcanza la tensién mdxima de rotura.

La fibra trabaja dentro del hormigon por adherencia, por lo que —al ser un acero de de-
terminadas caracteristicas mecdnicas— nunca llegan a romper, produciendose una rotura
ductil por deslizamiento de las fibras de acero dentro de la masa del hormigén. Como la
orientacion de las fibras es en principio al azar, siempre habrd algunas que servirdn de puente
de unién entre los dos lados de la fisura, transmitiendose mediante ellas los esfuerzos actuan-
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tes, lo que justifica su gran resistencia en postfisuracion. Una vez sobrepasado este punto de
primera fisura, la distribucion de tensiones y deformaciones es la que se muestra en la figura 2,
pudiendose suponer a efectos de dimensionamiento que la ley de tensiones en la zona trac-
cionada es rectangular y triangular en la zona comprimida, con un desplazamiento de la fibra
neutra hacia la zona mds comprimida, que puede llegar a ser de 0,2 h, pudiendose tomar a
efectos de cdlculo la distancia de 0,25 h. (Figura 3).

2. COMPRESION

Como sabemos, las tensiones de compresion producidas en el hormigdn por los anclajes
de pretensado, son muy fuertes y pueden dar lugar a una fisuracion local del hormigén.

Las investigaciones realizadas con hormigones reforzados con fibras de acero, entre las
que destaca la llevada a cabo por el Instituto de Ingenieria Civil de la Universidad de Lieja,
llegan a las conclusiones de que es posible reemplazar una parte o la totalidad de la armadu-
ra convencional de reparto por fibras de acero, siempre que su porcentaje no sobrepase el 1
por 100, siendo su sustituciéon extremadamente beneficiosa desde el punto de vista de la fi-
suracion.

by
p TT—E’
23b
ESQUEMA DE APLICACION DE CARGAS ,l-_b_,g

DIMENSIONES RELATIVAS
Fig. 4. DE LA PROBETA

Los ensayos llevados a cabo son ensayos de compresion centrada sobre prismas, para
tratar de reproducir el estado de tensiones que existe en un bloque precomprimido. Las di-
mensiones de las probetas y el esquema de puesta en carga descritos en la figura 4, se basan
en diversos ensayos fotoelasticos realizados en la Universidad de Lovaina con objeto de re-
producir lo mds exactamente posible los estados tensionales a los que se ven sometidas las
piezas en la realidad.

Independientemente de las probetas de referencia realizadas en hormigdén en masa, se
fabricaron otras armadas convencionalmente y un tercer y cuarto grupo con refuerzo de fi-
bras sustituyendo parcial o totalmente a dicha armadura. El esquema de la figura 5 muestra
la distribucién de armaduras.

La armadura principal estd constituida por 4 ¢ 14 en acero corrugado, con un hormi-
géon de 350 kg/cm? de resistencia a compresion.
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3. IMPACTO

Dos investigaciones sobre el Disefio de Vigas Pretensadas Reforzadas con Fibras de

Fig. b.

Acero sometidas a impacto, han sido realizadas por la Universidad de Birmingham.

Los ensayos fueron llevados a cabo sobre 57 vigas de hormigdén de forma rectangular y
con dos diferentes secciones transversales: 102 x 203 mm y 102 x 155 mm. Se utilizé un
s6lo tipo de pretensado, Diwydag de 15 mm en cada viga, con una luz libre de 1.830 mm e

impactada en el centro mediante martillo para varios Indices de Pretensado.

Se define el Indice de Pretensado como:

IP=100P, : f,,.b.d

siendo:
P, = fuerza efectiva del pretensado después de las pérdidas.
f,, = resistencia Gltima a compresion.

b,d = dimensiones de la seccidén transversal.
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En la figura 6 se puede observar el efecto del Indice de Pretensado sobre el maximo
Coeficiente de Energia, definido como el cociente de la Energia de Impacto (peso del marti-
llo x altura de caida libre) a la Tenacidad de Referencia, que a su vez se define como el drea
bajo la curva carga-deflexion estética hasta el punto correspondiente a una deformacion de
compresion de 0,0055 (figura 7).

Las principales conclusiones derivadas de estas investigaciones, las podemos resumir en:

— Existe un gran incremento a la resistencia a dafios locales y al astillamiento por im-
pacto, explosiéon o choque térmico.

— Se produce un considerable incremento en todo tipo de resistencias a impacto, sobre
todo en aquellos elementos totalmente pretensados, no necesitandose incluir arma-
dura convencional de refuerzo a cortante.

Si la resistencia a cortante bajo cargas dindmicas de impacto es adecuada, se infiere
que bajo cargas estdticas similares, donde el cortante es menos critico, dicha resisten-
cia a cortante es mds que adecuada.

— Existe un significativo incremento de la tenacidad.

4. TORSION Y CORTANTE

Diversas investigaciones han logrado dar diferentes métodos para predecir la primera fi-
sura de torsién y la torsion ultima. Aqui vamos a mencionar la investigacién llevada a cabo
por Narayanan y Kareem.

En ella se llega primeramente a demostrar que la resistencia a tracciéon de un hormigén
reforzado con fibras de acero es de:

(]
f=f [1+K Ged)

en donde:
f, = resistencia a traccion del hormigdn reforzado.
f = resistencia a traccién del hormigén en masa.

mt
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K = constante en funcién de la orientacion de las fibras, de las caracteristicas adherentes
de la matriz, etc. y que es independiente del tipo de fibra, de la cantidad de fibra uti-
lizada y de la esbeltez de las mismas.

e/d = esbeltez de la fibra.

= porcentaje en volumen de fibras utilizadas.

= factor de adherencia.

Como la torsion estd directamente relacionada con la resistencia a traccion, se infiere
que una ecuacién similar puede ser usada para evaluar T, (torsiéon a primera fisura) o T,
(torsion ultima), partiendo del valor T10 para un hormigdén en masa. Por tanto:

(¢

€ €
T, =T, [1+K (gdply T,=T, [1+K, (ed)]

en donde: K, y K son constantes, cuyos valores determinados en la investigaciéon son de
0,3 y 0,42 respectivamente. Para determinar Tp, se puede suponer que;

— 2 i
Tp =0,13 x> yv/ fcup,
en donde:
x e y= la mds pequefia y mds grande dimensiones de la seccion.

feup = resistencia Gltima a compresion (en probeta ciibica) del hormigdn en masa.

Por ultimo y de la relaciéon entre ambas ecuaciones, podemos observar que la reserva
postfisuracion, T, : T, se incrementa con la combinacion de los pardmetros de la fibra: es-
beltez, cantidad y adherencia. ,

Las conclusiones principales a las que podemos llegar son:

b) Mortero con fibras

c) Hormigon con fibras

228



1. Las vigas de hormigones reforzados con fibras de acero, sujetas a torsion, colapsan
después de la formacion de un cierto nimero de fisuras que aparecen en todos sus
planos (figura 8).

2. Comparadas con vigas de hormigdén en masa, aparece un incremento de la capacidad
torsional del orden del 100 por 100 de la resistencia inicial.

3. Hay una muy considerable ductilidad postfisuracién, que depende del tipo de fibra,
contenido y esbeltez de las mismas.

En lo que a la resistencia a esfuerzo cortante se refiere y aunque todavia sin poder
cuantificar de forma absoluta todas las mejoras que las fibras introducen, podemos decir:

— El aumento de resistencia a flexotraccién que la presencia de las fibras provoca, favo-
rece la colaboracion de las zonas entre fisuras.

|

La mejora de la adherencia de las armaduras aumenta la seguridad frente a una rotu-
ra en la zona de anclaje.

— La distribucién de tensiones en puntos sometidos a cargas concentradas se verd muy
facilitada por la mayor energia a la rotura de este tipo de hormigones.

La rotura del recubrimiento por efecto dovela serd controlada por las fibras.

La componente vertical de las fuerzas de unioén entre los labios de las fisuras debidas
a las fibras, realizardn las mismas funciones que las armaduras transversales.

— Debido ala unién de los labios de las fisuras por las fibras, hard mas dificil su despla -
zamiento relativo, aumentando por tanto el frotamiento.

5. FISURACION Y RIGIDEZ
La rigidez de los hormigones reforzados con fibras de acero es mds alta que la que pue-

de producir un refuerzo convencional s6lo armado con barras, como se puede observar en la
figura 9.

3000¢C

(F) BARRAS DE ACERO#+1,5 % FIBRAS
" (secaidn tronsversol completa)

e ——
o (G) BARRAS ACERO +1\,5 % FIBRAS

20000 B A
: "\\( H) BARRAS [DE ACERO+1,0 % FIBRAS

X777 (media seccion transversal)

CARGA, N

10000 (E) BARRAS DE ACEROY

0 = 0 5 20
FLECHA, mm.
Fig. 9.
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Hasta una carga cercana a los 6.000 N, las pendientes son similares para todas las mues-
tras. A partir de ella hay reducciones en las inclinaciones. El decrecimiento en el caso del
armado convencional (E) es mucho mds grande que para los hormigones reforzados con fi-
bras de acero.

En lo que respecta a la fisuracion, la adicion de fibras estd asociada a un menor espesor
de las fisuras con un incremento en su numero, siendo menor la longitud de ellas. Su apari-
cion estd condicionada a las caracteristicas tanto del hormigdén como de las fibras, pero siem-
pre por encima de los valores correspondientes a un hormigdén en masa.

Es factible el estudiar, por ejemplo, su distanciamiento en piezas sometidas a flexion y
siempre teniendo en cuenta tanto las caracteristicas de las fibras y su posible orientacion, co-
mo las caracteristicas de la matriz.

7. CONCLUSION

De todo lo expuesto anteriormente, podemos concluir que son muchos los campos en
que los hormigones reforzados con fibras de acero pueden prestar su colaboracién para re-
solver problemas técnicos. :

Son pocas las realizaciones que se han llevado a cabo en el campo del pretensado con
hormigones reforzados con fibras de acero pero las investigaciones que se estdn realizando
actualmente hacen que se incremente de forma rdpida su utilizacion.
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DRAMIX

FIBRAS DE ACERO

Un nuevo refuerzo para el hormigon

La fibra de acero DRAMIX mezclada con un
hormig6n normal aumenta:

Modulo de rotura: de 2 a 3 veces.

Resistencia o esfuerzo cortante: de 1,5 a 2
veces.

Resistencia a torsion: de 1,5 a 2 veces.

Dramix de Bekaert:
una de las multiples
Jfacetas del Grupo Bekaert.

Absorcion de energia: de 10 a 20 veces.

Resistencia a fatiga: 1,6 veces.

Las aplicaciones de la fibra de acero DRAMIX
abarcan una amplia gama de la construccion
en hormigén:

— Soleras industriales
— Autopistas

— Tableros de puentes
— Paneles prefabricados

— Pistas de aterrizaje y aparcamientos de aero-
puertos

— Proteccion de muelles

— Aplicaciones militares y civiles con exigen-
cias de resistencia muy alta al impacto

— Gunitado de tuneles, etc.

CONSULTENOS SUS PROBLEMAS Y ENVIAREMOS UN TECNICO CUALIFICADO A SU OFICINA PARA ATENDERLE

UBISA (Industrias del Ubierna, S.A.)
Poligono Ind. de Villalonquejar
BURGOS

Tfno.: 208140

Télex: 39.435

Doctor Fleming,'32 - 7.°
MADRID-16
Tfno.: 250 52 00

'UBISA (Industrias del Ubierna, S.A.)

BEKAERT, S.A.

Travesera de Gracia, 15-2.°-3.2

BARCELONA-21

Tfno.: 209 87 22 - 209 83 32
2098943




CENTRAL NUCLEAR
DE ASCO

ASCO 1. 930 MW.

FUERZAS ELECTRICAS DE CATALUNA, S.A.

EN HIDROELECTRICA DEL RIBAGORZANA, S.A.

HIDROELECTRICA DE CATALUNA, S.A.

FUERZAS HIDROELECTRICAS DEL SEGRE, S.A.




— Se aprobaron los presupuestos de la F.I.P. para el afio actual.

— Se estudid el programa para el Congreso de Nueva Delhi. Diversos problemas de orga-
nizacion relativos a dicho Congreso fueron estudiados y discutidos. Entre ellos cabe
destacar los siguientes: Instrucciones para la presentacion de Comunicaciones Posters
y Peliculas; Designaciéon de Ponentes para las diferentes Sesiones; Organizacion de la
Exposicion de materiales, equipos y publicaciones; Importe de los derechos de ins-
cripcibn para participantes y acompafiantes, y Organizacion de las Solemnes Sesiones
de Apertura y Clausura. Como fechas definitivas para la celebracion del Congreso se
fijaron las del 16 al 20 de febrero de 1986.

— Se acordé solicitar a los distintos Grupos Nacionales envien propuestas de Candida-
tos para la adjudicacidn de las Medallas de la F.I.P. que habrdn de entregarse con mo-
tivo del X Congreso.

— Se confirmd que el Simposio de la F.I.P. de 1988 se celebrard en Tel-Aviv (Israel),
durante los dias 9 al 14 de octubre.

Finalmente, se acord6 que la proxima reuniéon del Consejo se celebrard en Duvronick
(Yugoslavia), del 7 al 9 de octubre del afio actual.

Simposio Internacional sobre futura
utilizacion de los hormigones de

alta resistencia en estructuras singulares y, en
particular, en estructuras maritimas

La Asociacion Noruega del Hormigédn, con el patrocinio de la FIP, ha programado para
junio del afio 1987, en Stavanger (Noruega) un Simposio Internacional para el estudio de las
aplicaciones de los hormigones de alta resistencia, considerando como tales los que sobrepa-
san los 70 MPa en probeta ciibica de 100 mm de arista.

El objeto de este Simposio es dar a conocer los beneficios que reporta la utilizacion de
los hormigones de alta resistencia en la construccion de puentes de gran luz, vasijas de pre-
sion, plataformas marinas y otras estructuras maritimas sometidas a los embates de las olas o
a las fuertes cargas originadas por el hielo.

Los temas que serdn tratados en el Simposio son:

— Propiedades fisicas y mecdnicas.— Transmision de tensiones.— Ductilidad.— Resis-
tencia a la fatiga.— Estados de tensién multiaxial.— Pretensado multiaxial.— Utiliza-
cion de hormigones de resistencia superior a los 70 MPa.— Estudios comparativos,
técnicos y econdmicos, entre las estructuras construidas con hormigén de resisten-
cia normal y de alta resistencia.— Estudio comparativo de las normas y prescripcio-
nes incluidas en los distintos Codigos Nacionales en relacion con los hormigones de
alta resistencia.

Dentro del programa del Simposio estd incluida una excursion a las plataformas mariti-
mas en construccidén en el Mar del Norte.

Los interesados en recibir mds amplia informacién sobre e¢ste Simposio deberdn dirigir-
sea:

NORWEGIAN CONCRETE ASSOCIATION
Kronprinsensgt, 17
OSLO 2 (Noruega)



Reuniones de la F.I.P. en Helsinki (Finlandia)

COMISION DE PREFABRICACION

Durante los dias 14 al 16 de abril tltimo, se celebré en Helsinki la reunién anual de la
Comisién de “Prefabricacion” de la F.LP., de la cual forman parte, en representacion del
Grupo Nacional de Espafia, los Sefiores Calavera y Pifieiro.

En la misma se paso revista a la labor que vienen realizando los distintos Grupos de Tra-
bajo integrados en el seno de la Comision.

Se ha editado una nueva publicacién sobre “Pilotes prefabricados de hormigén™ y se
estdn concluyendo, para su presentaciéon en el X Congreso Internacional de la F.I.P. que ha-
bra de celebrarse en Nueva Delhi (India) en febrero de 1986, diversos Informes sobre: “Unio-
nes entre elementos estructurales prefabricados”; “Traviesas de hormigén pretensado’;
“Célculo y prefabricacion de placas aligeradas (hollow core slabs)”, y “Filosofia del proyec-
to de elementos estructurales prefabricados”.

La Delegaciéon espafiola, encargada de preparar unas recomendaciones sobre los forja-
dos constituidos a base de viguetas y bloques de entrevigado, present6 un guion del conteni-
do del trabajo que se estd redactando.

También se solicité a la representacion de Espafia, el envio de un informe sobre la uti-
lizacion de traviesas de hormigén en nuestro pais, para su inclusiéon en la Comunicacion que
sobre este tema habrd de presentarse en el X Congreso.

La proxima reunion se celebrard en Nueva Delhi, coincidiendo con el X Congreso.

CONSEJO DE LA F.I.P.

Con la asistencia de veinticuatro Delegados de los distintos Grupos Nacionales integra-
dos en la F.I.P., durante los dias 27 al 30 de mayo se celebro, en Helsinki, la primera reu-
nién del Consejo de la F.I.P., correspondiente al presente afio 1986. En representacion de la
A.T.E.P. asisti6 el Sr. Pifieiro.

Entre los temas tratados cabe destacar los siguientes:
— Se informé que Singapur ha sido dado de alta como nuevo Miembro de la F.LP.

— Publicaciones que se estdn preparando para su presentacion en el X Congreso. Hay
ya diez concluidas y otras cinco en preparacion.

— Se comentaron los trabajos que vienen realizando las nueve Comisiones Técnicas que
actualmente existen en el seno de la F.I.P.

— Se anunci6 que, posiblemente, la actual Comisiéon de ‘“‘Aceros y Sistemas de preten-
sado’, pasard a denominarse ‘“Armaduras y Sistemas de pretensado’ para que asi
queden en ella incluidos los distintos tipos de armaduras que hoy dia se vienen utili-
zando, ademds de las de acero.

— Se anunci6 que, después del Congreso de Nueva Delhi, Mr. Crozier cesard en su cargo
de Secretario Técnico de la Federacién.

— Se comentd y discutio6 la posibilidad de trasladar la Secretaria de la F.I.P. a Lausanne
(Suiza) y unificarla con la del C.E.B. Este asunto se dejo pendiente de resolucion
hasta una préxima reunion del Consejo.
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