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PREAMBULO

El concepto de puente integral, o puente sin juntas, surge como respuesta a los pro-
blemas funcionales que, con cierta frecuencia, se plantean en la zona de encuentro
entre tablero, estribo y calzada de acceso.

La eliminacion —cuando el tipo de estructura lo permite- de las juntas de calzada en-
tre tablero y estribos, asi como de los apoyos de neoprenc en estribos y pilas, se es-
ta utilizando con éxito desde hace afos en algunos paises, como una opcion para au-
mentar la vida Gtil de los puentes y, en todo caso, para simplificar las labores de con-
servacion.

Con esta guia se trata de aprovechar la experiencia internacional, de forma que, com-
binada con la normativa y la practica ingenieril de nuestro pais, sirva como referencia
a la hora de concebir un puente integral.

Para abordar el proyecto de un puente integral, es necesario comenzar por la identi-
ficacion y andlisis de sus particularidades. La presente guia se debe entender como
una herramienta de ayuda para sistematizar el analisis y justificacion estructural de
estos puentes, asi como para establecer los limites de su uso. Los detalles, dimen-
siones y métodos de calculo propuestos constituyen una solucion razonada que, 16-
gicamente, no €s unica.

La experiencia derivada de la construccion y seguimiento de este tipo de estructuras
permitird en el futuro matizar y completar los criterios recogidos en este documento.
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1.1. EVOLUCION
HACIA EL
CONCEPTO
DE PUENTE
INTEGRAL

INTRODUCCION

No hace falta forzar la memoria para recordar la evolucion que, en las Ultimas décadas,
se ha producido en nuestro pafs en la concepcion de puentes: la difusion del preten-
sado, en los afos 60, condujo a soluciones de vigas prefabricadas, isostaticas, con nu-
merosos diafragmas transversales que aseguraban la indeformabilidad transversal del
tablero y facilitaban notablemente, junto con su isostaticidad, su célculo. Posterior-
mente, la complejidad de construccién de las traviesas o diafragmas transversales y
los nuevos instrumentos de célcu o gue fueron posibles con el desarrollo de la infor-
matica (método de Guyon-Massonet, métodos matriciales, etc.), fomentaron el uso
de tableros de vigas isostaticas ccn diafragmas exclusivamente en apoyos que, mas
adelante, desaparecieron también. Los inconvenientes funcionales y el coste de con-
servacion de las juntas de calzada promovieron solucicnes, aplicadas en Alemania y
otros paises, consistentes en dar continuidad a |a losa del tablero de vigas, dotandola
de gran flexibilidad y una poderosa armadura que aseguraba el control de fisuraciony
la ductilidad de su comportamiento. Asi, los tableros de vigas prefabricadas mejora-
ban sucompetitividad, funcionalidad y durabilidad, frente alas soluciones de losas con-
tinuas que, con muy diversas geometrias, empezaron a usarse con frecuencia en nues-
tro pais, como ya habia ocurrido antes en numerosos paises tecnoldgicamente avan-
zados.

Los comentarios anteriores, que se resumen en los esquemas incluidos en la figura 1-
1, hacen referencia, basicamente, a los puentes de hormigén pretensado. A partir de
los aflos 70, comenzaron a const-uirse también puentes mixtos cuya utilidad se ha
ido poniendo crecientemente de manifiesto, siendo en la actualidad un tipo de es-
tructura de uso frecuente en nuestro pais. Desde los comienzos de su utilizacion, es-
tos puentes se han proyectado, en su mayor parte, como tableros continuos evitan-
do el isostatismo y la creacién de juntas de dilatacion sobre apoyos intermedios. En
algunos casos se han disenado también soluciones de tipo pértico, con las pilas rigi-
damente unidas al tablero. En general, sin embargo, los tableros se sostienen sobre
pilas de hormigén, mediante apoyos de neopreno. La gran mayoria de los puentes
mixtos construidos hasta ahora d:sponen de una junta entre tablero y estribo en ca-
da extremo de! puente, v el tablero descansa en la silla o estribo a través de los apa-
ratos de apoyo.

La creciente y justificada preocupacién por la durabilidad de los puentes, en su doble
faceta de conseguir prolongar su vida Util y minimizar los costes de conservacion, es-
ta produciendo una nueva generacioén de estructuras, tanto en puentes de hormigén
como mixtos, en los que se eliminan las juntas de calzada, incluso las del encuentro
de tableros y estribos, y también los aparatos de apoyo, mediante el empotramien-
to de pilas flexibles en tableros, siempre que la naturaleza del puente lo facilite.

En particular la eliminacién de las juntas en estribos, ha conducido a un tipo de puen-
tes que se conocen como puentes integrales. El pragmatismo americano ha impul-
sado esta solucion que se viene empleando desde los aifos 50 y que continda ex-
tendiéndose. Inicialmente reservado a puentes de pequena longitud, en la actualidad
existen ya algunas realizaciones con longitudes mas importantes. La solucion se es-
ta aplicando, tanto en puentes de hormigdn pretensado como mixtos y, en general,
la experiencia esté resultando satisfactoria, como luego se verd al hacer referencia a
la practica internacional.

La experiencia americana se comienza a aprovechar también en diferentes paises
europeos. En el Reino Unido, se publico en 1989 el llamado Maunsell Report con re-
sultados de la inspeccioén aleatoria de un conjunto de 200 puentes, que pone inequi-



vocamente de manifiesto que las juntas de dilatacion estaban en el origen de mu-
chos de los problemas identificados y eran una fuente significativa de costes de con-
servacion. Como consecuencia, el Departamento de Transportes britanico publico en
1995 unos documentos denominados Design for Durability en los que propugnaba
dar continuidad a los puentes en todas las pilas intermedias y, para puentes de luces
peguenas o medias, eliminar las juntas en estribos disefiando una unién rigida entre
éstos vy el tablero. Se prohibian, practicamente, las juntas a media viga y se reco-
mendaba la continuidad de los tableros y los estribos integrales.

En otros paises también se han construido puentes integrales y existe un interés por
este tipo de soluciones como medio para paliar los problemas de conservacioény me-
jorar la funcionalidad del puente en su encuentro con la calzada.
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RAZON DE SER
DE LOS
PUENTES
INTEGRALES

Las mismas razones que motivaron en su dia a los ingenieros americanos a construir
puentes integrales, y ahora estan siendo aceptadas en otros paises, son vélidas pa-
ra justificar también en el nuestro el uso de este tipo de puentes.

Los apoyos y juntas de dilatacion que se dispenen en un puente para mitigar las con-
secuencias de los movimientos inevitables que lo acompafaran durante toda su vi-
da suelen ser fuente de problemas. Por ello, su nimero debe limitarse en la medida
de lo posible. Juntas y apoyos son singularidades que restan monolitismo a la es-
tructura y que pueden generar algunas de las siguientes consecuencias:

— Peor funcionalidad del puente: El usuario percibe con claridad la existencia de es-
tas singularidades en el tablero, especialmente con las actuales velocidades de
circulacion.

— Mayor frecuencia y coste de las operaciones de conservacion: Los apoyos y, so-
bre todo, las juntas tienen en cualquier caso una vida inferior a la del resto del
puente; por otra parte, son elementos que exigen una colocacién cuidadosa. Es-
tén sometidos a esfuerzos dinamicos sistematicos, a los efectos de la intempe-
rie y se colocan en zonas en las qgue se canaliza el agua que llega al tablero del
puente. Por ello, son elementos vulnerables que exigen frecuentes y costosas
reparaciones vy, en efecto, se identifican como los que con mas frecuencia son el
origen de problemas en puentes. Pero, ademaés, la intervencion para reparar o
sustituir una junta es compleja y suele exigir interrupciones de trafico.

— La mayor deformabilidad, en términos relativos, de puentes con apoyos vy juntas
de dilatacion (que configuran puentes de tramos isostaticos o, al mencs, apoyos
articulados en los extremos de los vanos laterales de tramos continuos) puede
producir danos en los elementos auxiliares del puente vy, en particular, en aceras,
petos y barandillas.

— Las discontinuidades generadas por las juntas provocan también efectos dina-
micos indeseables en los tableros que afectan no solamente a las juntas, sino a
la propia estructura del tablero al ser mayores los esfuerzos provocados por los
impactos y mayor, también, el riesgo de fatiga.

— Enlazona de estribos, como es bien sabido, es frecuente que se manifiesten pro-
blemas originados por la deformabilidad de los terraplenes de acceso y del terre-
no natural gue 10s scporta—aque puede tener su origen en las dificultades de com-
pactacion del relleno y acumulacién de agua en el trasdds de los estribos—, por
los movimientos del tablero, por la discontinuidad debida a la junta de dilatacion,
por el agua gue se filtra a través de la junta, etc. También en esta zona, se mani-
fiestan las incertidumbres respecto a las cargas y empujes para los gue hay que
dimensionar los estribos, lo que comporta, en la practica, una gran heterogenei-
dad de soluciones (y de costes), para resoiver problemas analogos.

Por todo ello, es evidente que el puente ideal seria aquél que no requiriese juntas y
gue no necesitase apoyos especiales, elementos que suponen singularidades en la
estructuray que no tienen la robustez ni la potencial durabilidad de la estructura pro-
piamente dicha dal puente.

Desde esta persgectiva, en lugar de preguntarnos cuando son posibles los puentes
integrales, quiza deberiamaos preguntarnos cuéando no son posibles. Las limitaciones
en su utilizacién son la consecuencia de las limitaciones en nuestros conocimientos
acerca de la cuantificacion de los movimientos en las estructuras y de los efectos de
estos movimientos. Es natural, por ello, que en la practica se recurra con frecuencia
al principio ingenieril que establece que “la mejor forma de solucionar un problema
es evitar que se plantee”. Asi, colocando apoyos y juntas gue admitan amplios mo-
vimientos de diferentes origenes, obviamos todas las incertidumbres en su evalua-



cién. Sin embargo, siendo en parte cierto Io anterior, no fo es menos gue juntas, apo-
yos y losas de transicion contribuyen a paliar el problema, pero no siempre lo re-
suelven.

Por cltimo, cabe senalar que si, en su concepcién mas pura, las soluciones integra-
les solamente pueden ser utilizadas en puentes de longitudes moderadas, precisa-
mente estos puentes constituyen la gran mayoria de los que se construyen. La AIPCR
ha publicado un documento, Towards an Indicator of the Health Condition of Bridges,
con numerosos datos, entre los que se encuentra el nimero de puentes por longi-
tudes construidos en diferentes paises. De esos datos se deduce que mas del 80%
de los puentes construidos en un gran numero de paises tienen una longitud total in-
ferior a los 100 metros. Ello justifica el interés de profundizar en el conocimiento del
comportamiento de obras de dimensiones moderadas, por ser la mayoria de las que
se construyen y porgue la mejora de dichos conocimientos se podria aplicar, tam-
bién, a obras de mayor longitud.
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ANTECEDENTES HISTORICOS

Se puede comenzar diciendo gue inicialmente todos los puentes eran integrales. Los
puentes de mamposteria, a 1os que se ha recurrido desde tiempo inmemorial hasta
tiempos recientes, son evidentes ejemplos de puentes integrales. En ellos, los mo-
vimientos inevitables de la estructura, debidos esencialmente a la variacién de tem-
peraturas, se distribufan entre las juntas de mampuestos. Debido a la gran inercia tér-
mica de los materiales y a la reducida dimensién de los mampuestos, l0s pequenos
movimientos generados se absorbian entre las abundantes y proximas juntas.

El progreso en la construccion trajo consigo el uso del acero, en puentes y en todo
tipo de estructuras, desde principios del siglo XIX y del hormigén desde finales del
siglo pasado vy, sobre todo, desde los comienzos del siglo actual. Los puentes cons-
truidos con estos materiales, sobre todo con acero, eran mucho més sensibles, por
SuU menor inercia térmica, a las variaciones de temperatura. Ademas, las caracteris-
ticas reoldgicas del hormigon generaban potenciales acortamientos gue condiciona-
ban las soluciones posibles. Asi nacieron diferentes tipos de apoyos metalicos pro-
fusamente utilizados en puentes ce ferrocarril. En el hormigén, se comenzaron a uti-
lizar las articulaciones, que se lograban concentrando tensiones de compresion en
una zona pequena, aprovechando asi la capacidad plastica de este material.

Con todo, a lo largo del siglo XIX y hasta mediados del XX eran frecuentes los puen-
tes sin juntas y con frecuencia sin apoyos especiales entre pilas y tablero. Se pueden
citar muchos ejemplos de la época de estructuras aporticadas y arcos sin juntas, cons-
truidos tantc en acero como en hormigén. Resulta expresivo lo que en relacidén con
estas cuestiones se decia en obras clasicas de puentes como, por ejemplo, enla obra
Puentes de hormigon armado, de Eugenio Ribera, publicada en 1932. A continuacion,
se transcriben literalmente algunos parrafos:

“Los tramos indepencdiientes deben poderse contraer y dilatar con liber-
tad... separando el hormigoén de los tramos por una junta de carton.”
"Asimismo el apoyo de las vigas y estribos debe establecerse sobre car-
ton, o mejor aun, sobre chapas de plomo si el puente se establece en re-
giones de temperaturas variables.”

“Hasta puentes de 80 m de longitud, construidos por tramos indepen-
dientes de 10 a 15 m apoyados muchos de ellos sobre pilares de hormi-
gon armado, hemos siempre prescindido de chapas de plomo para su li-
bre dilatacion, sin que hayamos observado el menor inconveniente.”

Al referirse a los puentes continuos, se puede leer:
... como los efectos de la dilatacion son mds sensibles en sus extremos,
para no acentuarlos con exceso en los estribos terminales del puente,
cuando se trata de puentes de longitudes superiores a 60 m, es preferi-
ble dividir Ja luz total en dos o mas tramos... apoyados en sus extremos
sobre pilas-estribos que lleven sus aparatos de dilatacion.”

También merece la pena rescatar del texto el siguiente parrafo:

... la continufdad de los tramos acentia en sus extremaos los efectos de
la dilatacion y obliga a dispositivos complicados y no siempre eficaces.”

13
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“... serdn contadisimos los casos en que pueden convenir los tramos con-
tinuos... el autor siempre ha preferido construirlos independientemente.
Es el mejor procedimiento para suprimir las indecisiones de calculo y las
dificultades de construccion qgue se presentan en tramos continuos.”

Al tratar de puentes en “arco corrientes empotrados (hasta 40 m de luz)”, afirma
también:

“Insistimos sobre la necesidad de prevenir estas dilataciones, cortando
el tablero en el plano de arranques; de no hacerlo asi en invierno, casi to-
dos ios forjados, pavimentos y barandillas se agrietaran para volverse a
cerrar durante el verano, la obra no peligrara por ello, pero es de mal efec-
to y las grietas tienden a aumentar con el tiempo. ”

Estas manifestaciones de una gran personalidad de la ingenieria espafiola de puen-
tes, con la que se han formado muchas generaciones de ingenieros, son muy ex-
presivas: ya entonces se titubeaba sobre la necesidad o no de juntas. Y se confesa-
ba que el desconocimiento se paliaba con soluciones Isostaticas y juntas y apoyos,
jcon frecuencia de cartdon!, gue en la practica se han tenido gue comportar como
puentes sin juntas, esto es, como puentes integrales. De hecho, en el texto al gue
nos estamos refiriendo, se encuentran numerosos ejemplos de puentes integrales
(algunos de ellos recogidos en las figuras incluidas al final de este capitulo).

El desarrollo del hormigén pretensado trajo consigo movimientos mas importantes
de la estructura, debido a los acortamientos elasticos que llevaba consigo el propio
concepto de la precompresiéon del hormigén y los acortamientos diferidos debidos a
la fluencia del hormigdn. En consecuencia. la aplicacidn practica del pretensado de-
mando juntas y apoyos que evitasen las coacciones al acortamiento del hormigon. Y
de hecho, fue Freyssinet quien desarrolid en primer lugar, en los anos 50, los apoyos
de necpreno que, a partir de entonces, se han utilizado profusamente. Al tiempo co-
menzaron a desarrollarse diferentes tipos de juntas de dilatacion gque se disponian
entre tramos isostaticos de tableros vy al final de éstos, en la transicion con los estri-
bos.

La variedad y calidad de los apoyos vy juntas fueron sucesivamente mejorando, aun-
que Su uso, sobre tode en el caso de las juntas, puso de manifiesto frecuentes ca-
sos de inadecuado comportamiento. En todo caso, era claro que las juntas consti-
tuian elementos con una vida atil inferior a la vida previsible del puente, y que re-
querfan ser mantenidas y cambiadas a lo largo de ésta.

Para mitigar este problema se extendio la practica de dar continuidad a las losas de
los tableros isostaticos de vigas prefabricadas, eliminando la junta entre ellas y ad-
mitiendo una potencial fisuracién y un comportamiento incierto de elementos solici- -
tados por deformaciones y esfuerzos alternados dificiles de evaluar. La experiencia
fue indicando que al eliminar las juntas intermedias se solucionaba un problema fun-
cional y de conservacidon que, en ocasiones, era importante.

El mejor conocimiento del comportamiento de los materiales y la evolucién de los
procesos constructivos permitieron aplicar, en algunos casos, las ventajas del em-
potramiento del tablerc en pilas esbeltas, eliminando aparatos de apoyo. Ejemplos
de ello se encuentran entre l0s numerosos puentes construidos con la técnica de vo-
ladizos sucesivos. También en obras mas pequefas se ponia de manifiesto la posi-
bilidad de eliminar apoyos, en el encuentro de pilas y tablero, y en la literatura técni-
ca se encontraban publicaciones abogandc por las ventajas de utilizar la capacidad
deformacional de pilas adecuadamente armadas para asegurar su ductilidad.



Figura 2.1 Puente de Alcantara

Figura 2.2 Puente medieval en Alemania
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Figura 2.3 Puente sobre autopista en Alemania

Figura 2.4

Puente sobre el Guadarrama (Eugenio Ribera)



Figura 2.5 Puente de Requejo en Asturias {Eugenio Ribera)

1

!

Fir, 166,—Seccion longitudinal del puente de Resquejo,

Figura2.6 Seccion longitudinal del Puente de Requejo (Eugenio Ribera)
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Figura2.7 Puente de Salginatobel en Suiza (

Robert Maillart)




EXPERIENCIA INTERNACIONAL

En todos los paises se tiene conciencia del problema que se plantea en el encuentro
entre el tablero de un puente, el estribo y la calzada de acceso.

A continuacién, se resumen algunas de las practicas utilizadas en diferentes paises
para abordar este problema.

La experiencia mas amplia e interesante proviene de Estados Unidos, donde desde
hace mas de cincuenta anos se comenzaron a utilizar puentes integrales, en los que
se eliminaba todo tipo de juntas y apoyos. El interés de la experiencia ha hecho que
sea creciente el nimero de Estados que estan utilizando este tipo de soluciones, se-
gun los resultados de una encuesta realizada con tal finalidad.

NUMERO DE DEPARTAMENTOS DE TRANSPORTES

30
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OREGON CALIFORNIA B
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Figura 3.1 Empleo de estribos integrales en puentes continuos
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Es aun mas interesante reproducir la informacion resumida de las respuestas a otra

encuesta realizada en 1990.

<
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ARIZONA S 3 | X NO S 76 90 49 G 10,14
ARKANSAS N ‘ 6
CALIFORNIA s 3 | x| x sl s 50 73 79 73 G 10.14
COLORADO S 3 | x| x| x 6 s 75 137 G 4
FLORIDA s 1| x 0 S 35 6 SR, SR.
GEORGIA S 3 X X SR S 77 | 104 145 | SR SR
HAWAII N X | x SR | SR | &7 30 | SR 3
IDAHO s 3 | x| X 15 s 72 81 80 | 159 G 52,4
ILLINOIS S 3| x 6 S 86 70 30 76 G 6
INDIANA s 3 X S| s 72 48 G | NINGUNA
IOWA s 3 | x| x S| S 64 40 91 G 23
LOUISIANA N
MICHIGAN N 2 X S S 70 76 G SR.
MINESOTA s 3 X S| S 80 61 G 2.3
MISSISSIPPI N % 40 9 12 SR. | SR
MISSOURI S 1| x| x| x| x| x 15 S 50s | 152 | 183 SR 2
MONTANA s 3 | x| x 0 s SR | 46 33 70 G 4
NEBBASKA s 1 X 0 s 69 | 141 79 G 13
NEVADA s 3| x| x| x 0 S 74 90 162 G | NINGUNA
NEW JERSEY N
N.HAMPSHIRE N
NEW MEXICO S 3 | x| x| x| x NO S 77 76 137 G 26
N. CAROLINA N
N. DAKOTA S 1 x| x X 6 N 50 | 107 | 30 | 137 G 123 |
OKLAHOMA s 1 x| x 5 s 79 85 64 G 10
OREGON s 3| x| x NO S 30 17 | 128 G 3
PENNSYLVANIA s 1| x| x S| S 36 76 G 8
S. CAROLINA S 1| x 6 S 4 67 a6 SR.
S. DAKOTA s 3 x| x| x 6 S 18 | 108 | 99 | SE. | NINGUNA
TENNESSEE s 3| x| x| x| x| < 0 S 0 | 127 | 140 | 283 G | NINGUNA
TEXAS N G
UTAH S 3 | x| X| X NO S co's | 137 | 48 | 122 3
VIRGINIA S 1vox NO S 32 55 G 215
WASHINGTON s T ox NO S 20 107 G 1,7
W.VIRGINIA N
WISCONSIN S 3 X NO s 70 30 46 91 | we 7
| WYOMING S 30 X)X | NO S 50 | 108 | 61 52 SR.

e  Columna 1. ESTADO: Noimbre del estado que apo ta
la informacion.

¢ Columna 2. USQ: Si se utlizan o no los puentes in-e-
grales (S=SI; N=NO)

¢ Columna 3. CATEGORIA: Categoria de la carretere
donde habitualimente se utilizan puentes integrales.
(1=estatal; 2=provincial, 3=todas)

e Columna 4. LONGITUDES MAS FRECUENTES: Len-
gitudes mas frecuentes de los puentes integrales =n
cada estado. Los siguientes cédigos numMeEricos se
emplean para clasificar las diferentes longitudes:

1<60m 5=1560-180m
2=60-90m 6=180-210m
3=90-120m 7=210-240m
4 =120-150 m 8>240m

e Columna 5. JUNTAS: Si se utilizan juntas de dilata-
cion en las losas de transicion, distancia a los estri:
bos, en [m].

20

Columna 6 CABEZAS PILOTE: Si se utilizan cabezas
de pilote (S = SI; N= NO)

Columna 7 PRIMER PUENTE: Ao en gue se cons-
truyd el prirmer puente integral en cada estadoc.
Columna 8 PUENTE MAS LARGO: Longitud en [m|
del puente ntegral mas largo construido con los si-
guientes materiales: (1) acero; (2} hormigén; (3) hor-
migon pre-tensado o post-tensado

Columna 9 RELLENO:Tipo de material empleado de-
tras de los estribos (G= granular; W.G.= gravas de
rio; S.E.= s especificar; y S.R.= sin respuesta)
Columna 10. DESVENTAJAS: desventajas de 10s
puentes integrales. Los numeres corresponden a ias
desventajas que figuran en la pagina siguiente, sefa-
ladas por varios estados.



Conviene destacar algunos de los datos de experiencias hasta 1990, recogidos en
el cuadro;

a)

Son muchos los Estados que utilizan los puentes integrales, aunque entre los
que respondieron a la encuesta hay once que no lo hacen.

En general, las longitudes de los puentes integrales no superan los 90 metros,
aunque hay siete Estados en los que se supera esta cifra. Cinco de ellos cons-
ruyen puentes integrales hesta 150 m de longitud y en Tennessee se superan
ios 240 m de longitud.

Las longitudes mayores construidas alcanzan los 150 m en el caso de puentes
mixtos, 180 m en puentes ds hormigdn construidos “in situ” y 270 m en el ca-
so de puentes de hormigdn pretensado o postensado.

Es interesante también exponer ios problemas que ha planteado, segun los resulta-
dos de la encuesta, la construccion de puentes integrales (columna 10 de la tabla an-

terior):
1. Elincremento de carga en ¢l terreno puede provocar fisuras en l0s estribos.
2. No es posible resolver esviajes superiores a 20°.
3. Sdlo es posible resolver puentes cortos.
4. Como consecuencia de la aparicion de fisuras en el borde de los estribos, pue-
den aparecer baches en los extremos del puente o en las losas de transicion.
5. Laejecucion de puentes integrales obliga a pilotar los estribos, y no permite el
uso de pozos perforados.
6. No existen métodos “racicnales” para predecir su comportamiento; ademas,
se desconocen las tensiones térmicas.
Se necesitan apeos provisionales en los puentes prefabricados.
Las gruas no se pueden cclocar proximas a las vigas prefabricadas hasta que
se hacen los rellenos (después de haber colocado las vigas). Por tanto, se ne-
cesitan gruas con plumas largas.
9. No existen detalles de la buena practica para la unién de la losa de transicion
con el estribo.
10. Requieren losas de transicion de mayor longitud.
11. Limitan la posibilidad de futuras modificaciones, como las ampliaciones.
12.  Se pueden producir fisuras en las vigas, en los diafragmas de estribo o en las ale-
tas.
13. Las aletas no se pueden arudar a los estribos.
14. Erosion en los terraplenes de los estribos por infiltracion de agua.
15.  Se producen problemas en el terreno cuando se construyen en una ladera con

mucha pendiente.

En las numerosas publicaciones de experiencias norteamericanas sobre puentes in-
tegrales se encuentran, por otra parte, comentarios como los siguientes (NCHRP
147 Bridge Deck Joints):

“ .. se constata que los problemas y danos significativamente mas im-
portantes han sido provocados mas por las juntas que por las tensiones
secundarias que pretendian evitar. En consecuencia, los ingenieros de
puentes son cada vez mas conscientes de que deben tomar alguna pre-
caucion para prevenir los efectos de las tensiones secundarias, para al-
canzar mas simples y menos costosas estructuras con mayor integridad
y durabilidad en su conjunto ”
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‘

" .. s0lo se han producido daros menores por la presion de pavimentos

rigidos...” ”... no estan esencialmente afectados por las sales de des-
hielo...” “... funcionan mucho tiempo sin apreciable mantenimiento o re-
paraciones...” “Son, en consecuencia, mas economicos.”

“En el Departamento de Transportes de Tennessee un ingeniero estruc-
tural puede medir su capacidad viendo hasta qué longitud puede tener
un puente sin necesidad de colocar juntas de dilatacion. ” (Loveall, 1985).

Es particularmente interesante la politica establecida, a la vista de las experiencias
acumuladas, por et Departamento de Transportes de Tennessee, gue se expresa en
el texto siguiente:

" £n general, todos los puentes deberdn ser continuios de un extremo a
otro. No existirdn otras juntas intermedias que las requeridas durante el
proceso de construccion. Lo anterior es valido, tanto para juntas longitu-
dinales como transversales.”

“lLas estructuras deben disenarse para absorber los movimientos y las
tensiones provocadas por las dilataciones y contracciones térmicas. Los
ingenieros de puentes no deberian absorber estos movimientos utilizan-
do innecesarias juntas de calzada y apoyos en el tablero. Esta solucién
crea mds problemas que los que resuelve. El deterioro estructural debi-
do a las filtraciones a través de las juntas y a las congelaciones en la zo-
na de apoyos, habitualmente s:gnifica que se tienen serios problemas de
mantenimiento.

Para eliminar estos problemas, es nuestra politica proyectar y construir
puentes con superestructuras continuas, con conexiones fijas e integra-
les a las subestructuras, vy sin juntas de calzada a menos que sean abso-
luramente necesarias. Cuandc las juntas de calzada sean necesarias se
cclocaran solo en estribos.”

Sibien la experiencia americana en la utilizacion de puentes integrales, para luces pe-
guenas y moderadas es muy satisfactoria la incertidumbre en la evaluaciéon de los
factores que influyen en su comportamierto se manifiesta en las variadas solucio-
nes gque se es7an utilizando en diferentes Estados. Como muestra, en las siguientes
paginas, figuran algunas de las mas caracteristicas.

Los detalles constructivos representados tienen muchos rasgos en comun vy, entre
ellos, la utilizacion de pilotes metalicos hincados cuya flexibilidad permite los movi-
mientos horizontales del tablero y la integracion de la losa de transicién en el rigido -
encuentro del diafragma del tablero que, a su vez, recoge la cabeza de los pilotes.

Existen algunos ejemplos en obras menores de puentes integrales, en los que se
prescinde de los pilotes flexibles y en los que la silla apoya directamente sobre el te-
rreno natural o terraplén de acceso. Asi sucede, por ejemplo, con los detalles que fi-
guran en un documento de tipificacion de puentes peguenos, con longitudes de 30
metros preparado por el “Concrete Reinforcing Steel Institute”.

Mas recienteriente, también en Estados Unidos, estad surgiendo un tipo de puen-
tes llamados semi-integrales, en 10s que se disponen apoyos de neopreno entre el
tablerc, al que se da continuidad con la losa de transicidn, y la silla.

La Administracién americana ha promovide diversos trabajos de investigacion sobre
la cuestion. Entre ellos podemos citar:

— National Cooperative Highway Research Program. Synthesis of High-
way Practice 159. Design and Construction of Bridge Approaches.
TRB, National Research Council, July 1990.



— Burke, M.P. Integral Bridges. Transportation Research Record 1275,
TRB, National Research Council, Washington, D.C., Jan. 1990.

— GangaRao, H.V.S. and H.K. Thippeswamy. Study of Jointless Bridge
Behavior and Development of Design Specifications. WVDOH Rese-
arch Project Report. Constructed Facilities Center, West Virginia Uni-
versity, Morgantown. Oct. 1994,

— Wolde-Tinsae, A.M., J.E. Klinger, M. Masi, P. Albrecht, J. White, and
N. Buresli. Performance and Design of Jointless Bridges. FHWA Fi-
nal Report. Department of Civil Engineering, University of Maryland,
Colege Park, June 1987.

En el Reino Unido, desde finales de los 80, se ha despertado un gran interés por las
experiencias norteamericanas con puentes integrales. En julio de 1993 el grupo in-
glés de la IABSE celebré el "Henderson Meeting” que reunié durante dos dias a 34
expertos de ocho paises {Reino Unido, Holanda, U.S.A., Bélgica, Italia, Francia, Ja-
pény Dinamarca) bajo el lema: “Hacia puentes sin juntas”. Las aportaciones a la reu-
nién han sido recogidas por el ingeniro Brian Pritchard en un libro titulado Continuous
and Integral Bridges.

También la Administracion britdnica ha elaborado recientemente documentos que
ponen énfasis en la necesidad de que la concepcién y los detalles de los puentes ten-
gan en cuenta los problemas relacionados con la durabilidad y la conservacién de jun-
tas. En dichos documentos se prohiben, con caracter general, las juntas a medio ta-
blero Y se dice, expresamente (Art. 23 del documento DMRB 1.3.7), lo siguiente:

“En principio los puentes con longitudes inferiores a 60 metros y con es-
viajes inferiores a 30° deberan ser disenfados como puentes integrales,
con estribos unidos directamente al tablero sin juntas de construccion o
expansion. Cuando el proyectista considere que dicha forma de cons-
truccion, conocida como construccion integral o estructura continua, no
es apropiada, por ejemplo cuando sean previsibles grandes asientos di-
ferenciales o donde una excepcional coaccion pudiese provocar tensio-
nes inaceptables en el tablero, podran ser utilizadas construcciones arti-
culadas con el acuerdo del Organismo de Supervision.”

Adjunto figura un grafico incluido en el citado documento inglés.

En Suiza, para puentes muy cortos, con longitudes inferiores a 30 metros, se elimi-
nan las juntas y se utilizan detalles como los que figuran a continuacion.

En Dinamarca, se permiten puentes sin juntas en estribos hasta unos 100 metros de
longitud y existen diversos puentes integrales construidos. Normaimente no se exi-
gen calculos especificos para justificar la solucién.

En Japén, se ha construido ya el primer puente integral (Naibekoshinai River Bridge),

constituido por un tablero continuo de tres vanos con secciéon en cajén de hormigén
pretensado y una longitud total de unos 110 metros.
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GRAFICOS CON DETALLES CARACTERISTICOS
DE PUENTES INTEGRALES
EN EE UU, REINO UNIDO Y SUIZA
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Figura 3.3  Detalles constructivos de la practica en EE UU




LOSA DE

TEASS/I /O

LOASG ) T/D FO TAL

el

BESLEASO DE

g JIGAS
PETABR/CADAS

7A7E R AL
POLOS O
ALOTES P
VS A
0 20 035 035
o FO
ILLINOIS

L7 7TAC/OAIES

LOR/G. MAX  EXS AcELO — 60.00 7,

LOKG TAX  Ex/ ABLK/Gor/~ FO.00 m.

ESUIASE M/ 7O 30°

Figura 34 Detalles constructivos de la practica en EE UU

29



LONGr T UL

L ¢z o
025 o.’5
—]
. I L
{‘0‘! - - _:“ "'-‘,—3 . el o] - al . & e - s :_4. ‘?
fh _‘ - — A ,_'__:-_:-'M“:f‘t—.w——r"r—r———'d
I - 0./ i — r—;;—_j,L_' i
. N A i e g ]
+ o e el T JIGAS | ROETEASANS
0. 75 \,_, 2 : . I ¢ >
e ) LR 9
JUSTA  DE ~&F,""_“_ J
COUSTRUCT/OAT | PN\ o~ o2 1
I g W @ .
FT 'A' ’ » | 0 50
AN R ¥
L To ro | [T~
e Sl 3 2
_.\ - D: :'A:__J Q 7.[
ESE PO J
0.45 |0 45 LoWITACIOMNES

ESUV/AJE & 45° LJon/G MAX  DOm.
ESUIAJE > L5° Loi/s Hdx L5m

IOWA

Figura 3.5 Detalles constructivos de la practica en EE UU

30



LOAG, 7O TOTA4L

Loz

H______
o/5 0. 85

L ]
o SRy §
S | B < &
~ SRS B SIS TL DE <
<. E CO/STEUA/O1S )
s | 0 X
7 | 0
o o EJE EsTR/IBO i
1 e \ q
L o. ‘; -\ ‘o ) ” =
o o 0
k2 ey 8
MATER/LL T . © >
e o . o N
DOPELMTE R . SA/chd D4
» 750 /7L t
DPEXJE 7 = —+ ~ ATy T
—_ ~' e i 7\\

“«— T 7 <
ESE
PlOTE
"‘—A\./
040|040

CALIFORNIA

Figura 3.6 Detalles constructivos de la practica en EE UU

31



LONG)7TUD  TO7AL

8 .

1%

| Loz
!
030}030
. b‘ .c "_':-'..’. N _:r TV - v T e - ¥
.- r-3 ‘ <-
o ' R . o h / %:
__:»,, N
‘ : : JUKITA DE LS
COSSTRUC. 3 q
S
LELEND S&lEc /00400 |
R
N

]’/ 700

0.50

> 2. .00

NORTH DAKOTA

LiN! TACT/OA/ES

EsUAJE 30°
LOSG /a2 700 m.

32

Figura 3.7 Detalles constructivos de la practica en EE UU
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Figura3.9 Detalles constructivos de la practica en EE UU
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Detalles de puentes tipo segun CRSI (EE UU)
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Figura 3.11

Detalle segun Recomendaciones britanicas (BA 57/95, Parte 8)
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Figura3.13 Detalles constructivos de la practica suiza
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4.1. INTRODUCCION

4.2. MOVIMIENTOS
INTRINSECOS
DE LAS ES-
TRUCTURAS

ORIGEN DE LOS MOVIMIENTOS
DE LOS PUENTES

Juntas y apoyos de puentes han nacido para favorecer el movimiento de los puentes
y mitigar o anular los esfuerzos que generaria su coaccién. Por ello, es necesario pa-
sar revista a las causas que generan dichos movimientos, evaluar su importancia y,
asi, poder justificar la viabilidad de ios puentes integrales y el ambito en el que, razo-
nablemente, pueden ser aplicados.

En lo que sigue a continuacién, nos referiremos a las causas que provocan movi-
mientos horizontales. Obviamente las acciones gravitatorias generan rotaciones sig-
nificativas gue determinan las caracteristicas de los apoyos y pueden influir en el com-
portamiento de las juntas. En los puentes integrales, se coaccionan dichas rotacio-
nes y. por tanto, se generan esfuerzos en la estructura por este concepto, que se
pueden evaluar cuando se modeliza adecuadamente el comportamiento estructural.

Entre las causas gque originan los movimientos horizontales, se pueden identificar
tres grupos diferenciados:

a)  Movimientos intrinsecos de las estructuras, como son los producidos por re-
traccion, pretensado, fluencia y temperatura.

b} Movimientos debidos a las cargas exteriores, entre los que se encuentran los
debidos al viento y sismo, y los que tienen por causa la utilizacidn del puente:
provocados por ias fuerzas de frenado y fuerzas centrifugas en puentes curvos.

¢} Movimientos debidos al terreno, entre los que se incluyen los provocados por
los asientos del terreno de cimentacion y de los terraplenes de acceso, y 10s pro-
vocados por los empujes del terreno.

4.2.1. Retraccion

Los valores finales de la retraccion del hormigén y su evolucion en el tiempo, asi co-
mo los factores que influyen en le magnitud y evolucion de los movimientos gene-
rados por dicho concepto, estan claramente especificados en la Instruccién EHE.

Los valores finales mas frecuentes, en el caso de elementos de hormigén armado o
postensado de puentes, suelen situarse generalmente en el rango de deformacio-
nes unitarias €, de 2560 x 10°a 300 x 1075

En cuanto a su influencia en los puentes integrales, conviene diferenciar entre el mo-
vimiento que se produce en la seccion del tablero sobre los pilotes de cimentacion del
estribo y en el movimiento al final de la losa de transicion. Los pilotes estaran unidos
al tablero desde el momento del hormigonado y, por tanto, estaran afectados por el
valor total de la retraccion. El pilote no ofrece coaccion efectiva al acortamiento pro-
vocado por la retraccién y, por consiguiente, el acortamiento horizontal total en cabe-
za de pilote sera:

Al =¢

siendo L la distancia entre ejes de estribos.
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La losa de transicion conviene hormigonatia lo mas tarde posible, y conseguir con
ello que et acortamiento horizontal generado por la retraccion sea solamente una par-
te de su valor otal;

Ag =€ —-g,

siendo ¢, el valor de la retraccion en el tiempo t, transcurrido entre el hormigonado
del tablero y el hormigonado de la losa de transicion.

Llamandao L, a ia longitud de dicha losa, el acortamiento correspondiente sera:

L
ALI = AE, —2—+ €, LT

Por otra parte, hay que distinguir tres tipos de puentes:

* puentes de hormigdn postensado
* puentes de vigas pretabricadas de hormigén
* puentes de tablero mixto

En el primer caso, el tablero de hormigén postensado se construira in situy el valor
de la retraccidon a tomar en cuenta en los calculos de los acortamientos sera el que
se ha expuesto anteriormente.

Sin embargoe, en el caso de los puentes de tablero mixto, el acortamiento por retrac-
cién de la losa de hormigén se vera coaccionado por el cajon o las vigas metalicas y,
por ello, el valor corregido de |a retraccion a considerar en los calculos sera:

An

Ec=§
A. + nA,

siendo:

A, area de la seccion de hormigén

A, area e la seccion metalica

n  coeficiente de equivalencia, entre los modulos de elasticidad del ace-
ro y hormigén

A estos efectos, se puede tomarn = 12,

Para las geometrias habituales en puentes de luces reducidas, la relacion AJ(A,+n - A,)
puede estar en el entorno de 0,70, lo que significa una reduccion significativa del va-
lor de la retraccion que se debe considerar en el célculo de los acortamientos.

Otro tanto ocurre en el caso de tableros de vigas prefabricadas, coronadas por una
losa de hormigon hecha in situ, aungque en este caso hay que evaluar la parte de re-
traccion que se ha producido en las vigas hasta el momento de hormigonado del ta-
blero, y tomarlc en consideracién en la evaluacion del parametro de reduccion.

4.2.2. Pretensado

Logicamente, la precompresion en el hormigén del tablero se traduce en acorta-
mientos, que tienen dos componentes: uno instantaneo y otro diferido.

El célculo de los acortamientos, instantaneos y diferidos, es el que habitualmente se
realiza en los puentes convencionales de harmigdn pretensado ¢ postensado y no
tiene sentido reiterar aquf los procedimientos de calculo. Pero si es interesante re-



cordar el orden de magnitud de las deformaciones que genera el pretensado y de las
consecuencias que se derivan para el caso de los puentes integrales.

A este respecto, conviene distinguir varios tipos de tableros:

® hormigdn in situ postensado: — losas macizas
— losas aligeradas

— cajones...
® vigas de hormigdn pretensado prefabricadas
El orden de magnitud, gue en cualquier caso hay que precisar con los oportunos cal-

culos adaptados a las caracteristicas del puente concreto que se esté analizando,
puede ser:

* Acortamientos instantaneos, €

losas macizas: 120 x 1078
losas aligeradas: 180 x 10°
cajones: 240 x 10°

vigas prefabricadas: 360x10°
® Acortamientos diferidos e. = @ ¢,

Tomando un valor medio ¢ = 2,5 tendriamos:

losas macizas: 300x10°
losas aligeradas: 450 x 10°°
cajones: 600 x 10-°

vigas prefabricadas: 900 x 10°

e Acortamientos totales: € + €.,

losas macizas: 420x10°®
losas aligeradas: 630 x 10°
cajones: 840 x 10

vigas prefabricadas: 1260 x 10

Comparando estos valores -que, siendo 6rdenes de magnitud, pueden en la practica
variar entre limites muy amplios- con los de los otros factores que influyen en los mo-
vimientos de los puentes, se pone de manifiesto su importancia, de la que a su vez
se deriva una serie de consecuencias practicas importantes.

Enprimerlugar, resultaevidente que la utilizacidn de soluciones pretensadas en puen-
tes integrales estd fuertemente penalizada. Solamente es posible su uso en puentes
muy cortos o en puentes de longitudes moderadas, con losas postensadas. En las
soluciones prefabricadas, ldgicamente, las deformaciones instantaneas que se pro-
ducen en el taller de prefabricacion no influyen en el comportamiento del tableroy lo
mismo ocurre con una parte de las deformaciones diferidas. Pero siendo éstas tan
importantes, es necesario evaluar cuidadosamente cual es la parte de fluencia que
resta por producirse cuando se integra el tablero con el cimiento. Es por otra parte,
muy importante, de manera analoga a lo que ya se ha comentado al tratar de la re-
traccion, la coaccién al acortamiento por fluencia residual que genera la losa del ta-
blero. Por todo ello, la deformacién unitaria gue hay gue tomar en consideracion en
la evaluacion de los acortamientos originados por pretensado en los tableros de vi-
gas, puede ser del orden de 300 x 10°°. La cifra real sera tanto mas pequefa cuanto
maés tiempo haya transcurrido desde la prefabricacién en taller hasta que se dé con-
tinuidad al tablero; por ello, conviene dejar las juntas abiertas entre tableros, y entre
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éstos y los estribos, hasta el ultimo momento.

Lo anteriormente expuesto contribuye a explicar por qué en Estados Unidos no es
frecuente el uso de tableros de hormigdn postensado, construidos in situ, con el con-
cepto de puente integral. Las referencias mas frecuentes tratan de puentes de hor-
migdn con vigas prefabricadas, pequefos puentes de hormigon armado y puentes
de estructura mixta.

Por otra parte, una forma de paliar los efectos de los acortamientos debidos al pos-
tensado seréa la de retrasar la conexion del tablero con el cimiento hasta después de
haber llevado a cabo el tesado. Otra forma sera también el uso de puentes semi-in-
tegrales, en los que el tablero se puede desplazar en relacion con el cimiento al no
estar éste rigidamente unido a aquél.

4.23. Temperatura

Los efectos causados por la temperatura son los que mayor trascendencia tienen en
la concepcion de puentes integrales y los que méas condicionan los limites de utiliza-
cidén de este tino de puentes.

Ello es debido no solamente a la magnitud de las deformaciones que provocan, sino
al hecho de que se trata de deformaciones alternadas que se producen durante toda
la vida de la estructura. Lo que contrasta con los efectos de fa retraccion y fluencia,
gue producen exclusivamente acortamientos y que acaban cesando practicamente
al cabo de muy pocos afnos.

Teniendo en cuenta que las consecuencias de las variaciones de temperatura pue-
den ser determinantes para los puentes integrales, es necesario evaluar con preci-
sién los valores a utilizar en los calculos.

En tal sentido, y a efectos comparativos, se relacionan a continuacion algunos de los
datos gue figuran en diversos documentos:

1} AP Instruccidon de acciones en puentes de carretera

Teniendo en cuenta la region climatica, el tipo de estructura y el canto del table-
ro, los valores maximo y minimo de la variacion uniforme de temperatura son l0s
siguientes:

® Puentes de hormigdn

Losas macizas ............ecceen 23°C a 45°C

Losas aligeradas .................... 23°C a 44°C

CajonesS......oovvivci e 24°C a 44°C

VIGas . oo 25°C a 47°C
® Puentes metalicos

Cajones ... 36°C a 56°C

Vigas metalicas.........cccccooeee 35°C a 57°C

Para los puentes mixtos, igual que en la antigua Instruccién, se define un rango
de variacién que, practicamente, es de 20°C en el hormigén y 35°C en ef acero
en caso de calentamiento, y de -20°C a-35°C en caso de enfriamiento. Asi, la va-



2)

3)

4)

riacion media de temperatura estard comprendida entre los dos valores extre-
mos de 40°C y 70°C.

Technical memorandum on expansion joints for use in highway bridge decks, n.®
BE6 (Reino Unido. Ministry of Transport)

Los valores extremos de temperaturas y los rangos de variacion, son los si-
guientes:

e Puentes metalicos............. +49°C a -7°C (AT =56°C)
e Puentes mixtos................ +43°C a -7°C (AT =50°C)
e Puentes de hormigon:

Cajones o Vigas..........c....... +38°C a -7°C (AT =45°C)
Losas macizas ........ooeuuv.... +32°C a -7°C (AT =39°C)

AASHTO Bridge specifications (152 edicién, 1992. EE UU)
e Puentes de acero

Clima moderado ................... -18°C a 49°C (AT = 67°C)
Climafrio ..o, . ~29°C a 49°C (AT = 78°C)

® Puentes de hormigoén
ascenso descenso

Clima moderado .................... 17°C 22°C (AT = 41°C)
CHma frio ..o 20°C 25°C (AT = 45°C)

DIN 1072, Road and foot bridges design loads, (Dic. 85, Alemania)

o Puentes metalicos ................. AT =+ 35°C (AT = 70°C)
o Puentes mixtos ... AT = + 35°C (AT = 70°C)
e Puentes de hormigon.......... .. AT = + 20°C a-30°C (AT = 50°C)

Integral bridge abutment detalls in practice and in theory
(E C. Hambly, TRL)

El autor recuerda valores de normas britanicas (BS!, 1978; Department of Trans-
port, 1989):

s Puentes de hormigon: variacién de temperatura para un periodo de retorno de

120 @R0S: . ovveieieeieee +35°Cy-11°C (AT = 46°C)
e Puentes mixtos (20% mayor): (AT = 55°C)
e Puentes de acero (50% mayor); (AT = 68°C)

Considera, por otra parte, que una posible explicacion de los escasos dafios que se sue-
len apreciar en los puentes integrales, es que las variaciones maximas establecidas se
produciran una vez a lo largo de la vida de un puente, y que son las variaciones mas fre-
cuentes, como en el caso de la fatiga de los materiales, las que pueden provocar da-
fios. Pero al aumentar el nimero de ciclos, la variacion de temperatura se reduce.

Asi, como orden de magnitud y basandose en medidas de algun puente de hormi-
gon, considera que las variaciones efectivas de temperatura, en un periodo de un dia,
no superan los 4,5°C, las variaciones mensuales pueden suponer 16°C vy las varia-
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4.3. MOVIMIENTOS

46

DEBIDOS
A LAS CARGAS
EXTERIORES

ciones anuales no alcanzan los 32°C. Por tanto, a mayor numero de ciclos, menores
variaciones y menores desplazamientos alternados, lo que favorece el comporta-
miento del puente integral.

4.3.1. Introduccion

Las cargas exteriores a las gue hay que referirse en este apartado son, en particuiar,
el frenado, las fuerzas centrifugas en el caso de puentes curvos, el viento actuando
en direccién paralela al eje del puente y el sismo. La magnitud de los desplazamien-
tos y la forma de repartirlos entre pilas y estribo depende esencialmente de la rigidez
relativa de pilas, con sus apoyos, y de los estribos, considerando, en el caso de los
puentes integrales, la influencia del terreno en el entorno de los estribos. Hay que
distinguir, también, las rigideces que corresponden a los estados limite de servicio y
las gque corresponden a estados avanzados de carga, para los que la distribucion pue-
de ser muy diferente y cuya evaluacién, de ser necesaria, exigird un analisis no line-
al de la estructura.

En los apartados siguientes se sintetizan los valores de las cargas que hay que con-
siderar.

4.3.2. Frenado y arranque

La IAP define como fuerza de frenado o arranque de los vehiculos 1/20 de la sobre-
carga de uso. Esta consiste, a su vez, en una carga uniforme de 4 kN/m? extendida a
toda la plataforma y uno o dos vehiculos de 600 kN (uno, si la plataforma es igual o
menor de 12 vy, dos, en caso contrario).

La fuerza de frenado y arranque tendra en todo caso un valor minimo, que es funcion
de la anchura de la plataforma, pero que no seré inferior a 140 kN. Superiormente
también esté limitada por un valor funcién dei ancho de plataforma y nunca superior
a 720 kN.

4.3.3. Viento

La IAP define el empuje producido por el viento teniendo en cuenta los factores si-
guientes:

Localizacion geogréfica de la obra (VELOCIDAD DE REFERENCIA)

Topografia del lugar donde se encuentra la estructura (FACTOR DE TOPOGRAFIAJ
Periodo de retorno considerado (FACTOR DE RIESGO)

Altura respecto al suelo del elemento sometido al empuje (FACTOR DE ALTURA)
Puntas de presién (FACTOR DE RAFAGA)

Forma del eiemento (COEFICIENTE DE ARRASTRE)

Por otra parte, se considera que la superficie de la sobrecarga de uso en los puentes
de carretera equivale a un area expuesta de 2,0 metros de altura y que, en ese caso,
la presion basica del viento se puede reducir en un 50%. Esta reduccién es acumu-
lable a la que resulta de aplicar el coeficiente y, cuyo valor es 0,60 para obtener el va-
lor de combinacion.

En estas condiciones, el empuje transversal del viento suele situarse entre 1,5 kN
por metro lineal de tablero y 3,0 kN/m.

£l valor del empuje longitudinal debido al viento, se considera como el 25% del em-
puje transversal, por tanto se situard en valores del orden de 0,4 kN/ma 1,2 kN/m.



4.3.4. Fuerza centrifuga

De acuerdo con la IAP, la fuerza centrifuga es funcién del radio de curvatura en plan-
ta, de la velocidad especifica del tramo en el que se encuentra el puente y de la ma-
sa de ia sobrecarga de uso.

Su expresion es;

231 V2
Foel—— M2
V2 4+ 231 R

Los valores habituales de este esfuerzo transversal al puente, suelen situarse entre
los 3,0 kN/m y los 4,5 kN/m.

4.35. Sismo

La lAP recoge un procedimiento para la estimacién de las acciones sismicas en puen-
tes basado en los principios de la Parte 2, Puentes, del Eurocodigo 8.

A partir del mapa espafiol de la aceleracién sismica béasica y del coeficiente de im-
portancia del puente (que varia de 0,0 a 1,3 segin los dafios que pueda ocasionar la
destruccién del mismo), se obtiene la aceleracién de célculo del terreno.

Para cuantificar las aceleraciones sismicas de la estructura se partira del espectro de
calculo gue viene, a su vez, definido por: las caracteristicas del terreno (compacidad,
nivel freatico,...}, la contribucién de la falla Azores-Gibraitar y la peligrosidad sismica,
el indice de amortiguamiento de la estructura y la ductilidad de la misma.

A continuacién, la IAP propone cuatro posibles métodos de céiculo sismico, de los
cuales tres son generales y uno es simplificado (aplicable cuando el comportamien-
to dinamico de la estructura pueda ser modelizado con un sélo grado de libertad). So6-
lo en éste Ultimo caso, la accidén sismica puede sustituirse por un conjunto de fuer-
73s estaticas equivalentes.

La expresion de la fuerza estética horizontal equivalente es:
F=M.a(T)- ae

En muchas zonas del territorio nacional, el valor de ta fuerza sismica asi calculada se-
ré inferior a la producida por el frenado, una vez aplicados fos oportunos coeficientes
de ponderacion. En estos casos, las acciones sismicas no seran determinantes en
los puentes integrales. En los demds casos, habra que restringir el uso de dichos
puentes o bien estudiar cuidadosamente su comportamiento sismico, teniendo en
cuenta las especificaciones de la IAP, y prestando atencion a la modelizacién de fos
empujes de tierra en estribos y a los desplazamientos previsibles para evaluar la for-
ma en que se reparten los esfuerzos entre pilas y estribos.
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4.4. MOVIMIENTOS 4.4.1. Problema genérico

DEBIDOS
AL TERRENO Conviene distinguir aqui dos casos diferentes, segun se trate de un puente con el

estribo cimentado en terraplén o construido en desmonte. Cuando se trate de casos
intermedios, su problematica estard comprendida entre las expuestas para ambos
€asos.

a) Estribo de puente cimentado sobre el terraplén:

TERRAPLEN

Figura 4.1

Hay que analizar los siguientes factores:

— Asiento del terraplén propiamente dicho: dr
— Asiento producido en el terreno natural por el terraplén: dn
— Asiento localizado por las cargas del estribo actuando

en el borde del terrapléen: de

En la zona del estribo el asiento total serd dr + dy + de. El valor méaximo aceptable
del asiento puede estar limitado fundamentalmente por alguna de las siguientes
razones:

s Por la incapacidad de la estructura para absorber el asiento diferencial: bien
porgue en servicio se producen fisuraciones o plastificaciones inaceptables;
bien pcrque en estado limite Gltimo se reduce el coeficiente de seguridad sig-
nificativamente.

& Por razones funcionales: porque la rasante, y en particular la discontinuidad
que se produce en la pendiente del tablero no es aceptable desde el punto de
vista de la comodidad y seguridad de los usuarios.

Por otra parte, se pueden producir también diferencias de asiento entre terra-
plén y estribo. El asiento de aguél no sera el mismo que el asiento del estribo
{dr+dy+d;). Hay que tener en cuenta entre otras cosas que los valores de los
asientos del terraplén en una zona alejada del estribo puede ser diferente del que
se produzca en éste, debido entre otras cosas, a la diferente geometria del te-
rraplén. En este caso, habra dos limitaciones esenciales:

1. Elasiento total, que debe estar dentro de valores absolutos aceptables.

2. Lasdiferencias de asientos entre el terraplén de acceso y el estribo, y la dis-
tancia en que se efectia la transicion entre ambos. El ejemplo maés claro es
el caso en que el estribo se cimenta con pilotes, de manera que se anula el
asiento en ese punto. Entonces, el asiento diferencial entre terraplén y es-
tribo coincidira con el asiento de aquél. Si el terreno natural es muy defor-
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b)

mable, puede ser una mala solucién porque agrava el problema. Puede ser
mejor disminuir el asiento diferencial dejando flotar el estribo. En estos ca-
s0s, se puede prever la posibilidad de levantar el tablero en el estribo cuan-
do su asiento se aproxime el valor aceptable por el tablero. En estas cir-
cunstancias, no parece recomendable la utilizacién de puentes integrales
gue impiden, en la practica, levantar los estribos.

Por tanto, es imprescindible determinar los valores de dr + dy + de y establecer
criterios de asientos maximos aceptables, que pueden servir para decidir si €s
o no posible la construccion de un puente integral y para orientar las medidas de
control de terraplenes.

Estribo de puente construido en desmonte:
En este caso, se puede considerar que tanto dy como d; son nulos y habra que
prestar atencion exclusivamente a dg. Para ello serd muy importante evaluar la

influencia de las cargas en el borde del talud.

Por lo demads, la problematica sera similar a la anteriormente apuntada.

Figura 4.2

4.4.2. Valores tolerables de asientos

Este es un tema poco tratado en la literatura técnica. Sin embargo, se trata de una
cuestién de gran importancia y que, por consiguiente, debe ser considerada en esta
guia.

Como ya hemaos visto, existen dos tipos de limitaciones:

a)

b)

Las que son consecuencia de tas exigencias estructurales y obligan a establecer
un limite gue evite un comportamiento inaceptable de la estructura.

|as debidas a razones funcionales que exigen que la rasante de la calzada no ten-
ga cambios bruscos de geometria gue afecten inaceptablemente al confort y se-
guridad de los usuarios, puedan producir dafios en juntas o elementos auxiliares
del puente o impactos inadmisibles sobre la estructura.

El primer aspecto, relativo a las exigencias estructurales, es un concepto cuantificable.
Hay gue distinguir los asientos inmediatos de los que se producen mas lentamente.
Por otra parte, es ldgico fijar unos valores minimos aceptables para cualquier tipo de es-
tructura, de manera que se puedan evitar célculos laboriosos en muchos casos.
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A este respectc, son interesantes los trabajos realizados por Moulton y otros (1985),
y recogidos por la AASHTO, donde se consideran admisibles valores de la distorsion
angular (§/L= asiento/longitud de vano), tales como:

d/L = 0,004 para puentes de varios vanos
6/L = 0,005 para puentes de vano unico

Por otra parte Duncan and Tan (1991) propugnan los siguientes valores:

6/L = 0,004 para puentes de varios vanos
o/L ~ 0,008 para puentes de un unico vano

Estos valores estan basados en el andlisis del comportamiento de puentes existentes
que han sufrido asientos diferenciales.

En otros trabajcs americanos relacionados con estas cuestiones, se dice que asien-
tos del orden de 2 pulgadas (51 mm) no producen danos y que asientos de hasta 4
pulgadas (102 mm) pueden producir dafios tolerables.

Un movimiento se considera no tolerable “si los darfios asociados requieren opera-
ciones de reparacion y mantenimiento costosas, de forma que hubiese sido preferi-
ble una construccion de mayor coste que los evitase”.

También se llama la atencion sobre el hecho de que hay un acuerdo generalizado en
cuanto a gue los movimientos horizontales pueden producir mas danos que los ver-
ticales. Sin embargo, no hay métodos fiables para calcularlos y sélo pueden ser esti-
mados por experiencias anteriores o por sentido comun. En el trabajo de Moulton,
se cita que un movimiento horizontal de 1,5 pulgadas (38 mm) puede ser aceptable.

4.4.3. Empujes de tierras en estribos

Una de las caracteristicas de los puentes integrales es que l0s empujes horizontales
de las tierras en contacto con la superficie vertical del estribo, se transmiten y com-
pensan a través de la propia estructura del tablero, con lo que los pilotes del cimien-
to, que por su gran flexibilidad no absorben practicamente nada de estos esfuerzos,
estan solicitados basicamente a compresion y pueden ser, por tanto, muy livianos
con las consiguientes ventajas de coste vy facilidad de construccion.

El grado de precision necesario para cuantificar los empujes de las tierras depende-
ra, légicamente, de la importancia practica que tengan los esfuerzos consiguientes
en relacion con el resto de los esfuerzos y con la capacidad del tablero para absor-
berlas. Por elio, conviene establecer unos ¢rdenes de magnitud gue nos permitan
evaluar la importancia del problema.

Dadas ias dimensiones habituales de los puentes en los que se utilizan soluciones
integrales, la altura del estribo suele estar comprendida entre 1,20 y 2,00 metros.

Los empujes correspondientes a los tres componentes de los movimientos hori-
zontales del tablero son:

1.2 Acortamiento debido a la retraccion y eventualmente a la fluencia. El valor de
los empujes de tierras estara comprendido entre los correspondientes al em-
puje al reposo y al empuje activo: generar éste Ultimo requerira un movimiento
entre el 1%o y el 5%o de la altura del estribo (figuras 4.3 y 4.4), es decir, entre 1
y 10 mm, cifras que se alcanzaran practicamente en todos los casos. En gene-
ral, por tanto, los esfuerzos por este concepto seran los correspondientes al em-
puje activo.



2.9

3¢

Dilatacion debida al incremento de temperatura. Para las longitudes habituales
en puentes integrales, las dilataciones por este concepto se situardn en el ran-
go de los 10 a 20 mm. Por tanto, el valor del empuje estard comprendido, se-
gun los gréficos de las figuras 4.3 y 4.4, entre los correspondientes al empuje
al reposo y al empuje pasivo.

Movimientos producidos por las fuerzas horizontales actuantes al nivel del ta-
blero. Se trata, en general, a las acciones debidas al frenado vy, en caso de tra-
tarse de un puente en zona sismica, se tratara también de la componente del
esfuerzo sismico que no es absorbido por las pilas. En los puentes integrales,
con una superficie del orden de 1000 m?, el valor del empuje horizontal de fre-
nado podréd ser, como orden de magnitud:

4600
=230kN

1
=—1(4-1000 + 600) =
20

y, por metro lineal de estribo, rara vez superara los 30 kN/m.

La reaccién de un estribo de 1,50 m de altura, considerando un coeficiente de em-
puje al reposo conservador, ko = 0,5, seréa:

Ho = (0,5-18-1,5)-1,5=10kN/m

1
2

y la del empuje pasivo:

1
Hp= (4,018 1,615 = 80 kN/m
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Figura 4.3. Relacion entre movimiento del muro y presién de tierras
(Segun Clough and Duncan, 1991)
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Por tanto, la absorcion de los esfuerzos longitudinales en los puentes integrales exi-
gira movilizar un empuje intermedio entre el pasivo y el empuje al reposo y, como or-
den de magnitud, a dicho empuje corresponderd un desplazamiento del tablero y es-
tribo que no superara el 5% de la altura del estribo, limite que en este caso seria de
7.5mmy que, engeneral, no superaralos 10 mm. Estos valores ponen de manifiesto
cédmo, en la practica, a poco flexibles que sean los pilares intermedios del tablero, és-
tos no se verdn practicamente afectados por las fuerzas longitudinales al ser absor-
bidas en su totalidad por los empujes pasivos. Esta es una ventaja adicional de los
puentes integrales.

En vista de todc lo anterior, parece I6gico y suficientemente preciso, a los efectos de
la evaluacion de los esfuerzos que se generan en el tablero, considerar que el valor
méaximo, en cualquier hipotesis, es el correspondiente a un empuje pasivo del terre-
no, calculado con un coeficiente k, = 4,0 aplicado a la altura total del estribo, gene-
rado esencialmente por las dilataciones debidas a la temperatura.

Hemos visto que, como orden de magnitud, dicho esfuerzo puede suponer unos 80
kN/m y que la excentricidad no superard 1 m respecto al centro de gravedad de! ta-
blero.

Como, por otra parte, el espesor equivalente de un tablero como el gue nos ocupa
no sera practicamente en ningun caso inferior a 0,35 m de espesor de hormigdn, su-
puesto éste de H-30, tendremos una capacidad resistente:

0,85 - 30.000
Hg = —T—OBS = 6.000 kN/m

Es decir, el valor de las solicitaciones no superara el 2% de la capacidad resistente
del tablero y, por tanto, en la practica no es necesario, a dichos efectos, cuantificar
estos valores ya que no afectan practicamente al comportamiento de la obra.
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5.1. INTRODUCCION

5.2. LOSADE
TRANSICION

ANALISIS DE SOLUCIONES

Son muy variadas las soluciones concretas gue se estan utilizando para la construc-
cién de puentes integrales y semi-integrales. La disparidad de posibilidades esta re-
lacionada con las incertidumbres en cuanto a la identificacién y evaluacion de los fac-
tores que influyen en los movimientos de las estructuras, la cuantificacion del grado
de coaccion que generan las diferantes cimentaciones empleadas y las consecuen-
cias de dichas coacciones, junto a los movimientos restantes, en el comportamien-
to funcional y estructural del puente.

En estas circunstancias, y como paso previo a la propuesta de soluciones concretas,
es conveniente analizar el interés y la factibilidad de las mas frecuentes.

A este respecto, por razones de claridad expositiva, se tratan separadamente los tres
elemeantos o aspectos esenciales que se plantean en este tipo de estructuras:

e | osade transicion

e Cimentacion del estribo
o Union del tablero con el estribo

Se consideran sucesivamente l0s aspectos siguientes:

® Necesidad

e Profundidad

e Conexion con el estribo
e Geometria

¢ Dimensionamiento

e Encuentro con la calzada

5.2.1. Necesidad de la losa de transicion

En general, se considera gque la losa de transicion tiene por finalidad principal mitigar
las consecuencias de los desplazamientos verticales diferenciados que se producen
entre la calzada de acceso a un puente y el estribo en el que se apoya el tablero.

Desde esta perspectiva, es légico no disponer losas de transicion cuando no es pre-
visible que se produzcan estos asientos diferenciales (caso, por ejemplo, de un terre-
no muy competente) o cuando por la reducida importancia de la obra o del tréfico, los
asientos tolerables sean mayores que los esperables vy, en todo caso, las operaciones
de reparacion resulten faciles de ejecutar y no comporten un coste importante.

Sin embargo, la losa de transicién puede, ademas, entenderse como un elemen-
to de transicion entre el firme de la calzada por la que se accede al puente y el pa-
vimento dispuesto sobre el tablero de aquél. Desde este punto de vista no cabe
duda de gue un firme de transicién, incluyendo la losa, favorece la comodidad y
seguridad del trafico.

Por otra parte, desde la perspectiva de la seguridad vial, es deseable que las potentes

barreras de contencion de vehiculos que se disponen en los puentes, anclandolas en
los tableros, no queden bruscamente interrumpidas en los limites de éstos, sino que
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exista una transicion a la que podria contribuir la losa como elemento en el que se an-
cla la barrera.

La losa de transicién, por otra parte, al dificultar la filtracién del agua al terraplén de
acceso, favorece su comportamiento.

Todo lo anterior aconseja que en los puentes integrales se utilice siempre la losa de
transicion para mejorar la comodidad y seguridad de la conduccién, para reducir las
consecuencias de asientos diferenciales entre terraplén y puente vy, también, para
disponer de una plataforma de anclaje de elementos suficientemente potentes de
contencion de vehiculos. La losa seré asi una parte del firme de transicién y al eva-
luar el sobrecoste que supone habra que determinarlo, en todo caso, como diferen-
cia con el coste del firme en el tramo de acceso. Por consiguiente, podemos consi-
derar la losa como consustancial al concepto de puente integral y cuando se plantee
que una losa no es necesaria, se planteara, al mismo tiempo, si esta justificada la uti-
lizacion del concepto de puente integral.

5.2.2. Profundidad de la losa de transicion

La Nota de servicio preparada en julio de 1992 por la Direccion General de Carrete-
ras, no ha evitado que, en la practica, exista una gran dispersién en los criterios gue
se siguen para decidir la profundidad de la losa de transicién.

Ef contenido de dicha Nota se basa, como es bien sabido, en un documento mas am-
plio preparado por el SETRA francés en 1984: Dalles de transition des ponts routes.
En este documento, figuran dos tipos de soluciones:

a) Losas de transicion para firmes rigidos con pavimento asfaltico {figura 5.1). En
este caso, el nivel superior de la losa de transicién coincide con el del tablero,
manteniéndose sobre la iosa el mismo espesor de pavimento asfaltico previsto
en el puents.
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b) Losas de transicién para firmes flexibles. En este caso, se plantea la losa por de-
bajo del paguete de firme, tal como se ve en la figura 5.2.
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Figura 5.2

Dejando de lado algunas imprecisiones e incoherencias en la definicién de la posi-
cién de la losa, conviene sefialar gue no existe ninguna razén esencial que exija que
la losa de transicién se situe bajo el firme flexible.

Parece mas légico y coherente con el concepto de firme de transicion, del que la lo-
sa forma parte, que ésta se sitle, cualquiera que sea el tipo de firme, al nivel supe-
rior del tablero del puente. Lo més logico es gue la losa sea prolongacién del tablero
y, al estar adecuadamente armada, permita puentear la diferencia de asientos entre
terraplén de acceso y tablero. Por otra parte, con este criterio se clarifica la geome-
tria en planta de la losa y se identifica con mas nitidez la problemaética que plantean
el esviaje y la curvatura en planta de los puentes. Al estar, ademas, la losa en super-
ficie y ser por ello mas accesible, podrian identificarse con maés claridad y eficacia fi-
suraciones y otras manifestaciones de inadecuado comportamiento.

Por tanto, parece légico que, al manos en el caso de los puentes integrales, la losa
de transicién se situe al nivel, y como prolongacion, de la losa del tablero del puente.

5.2.3. Conexion con el estribo

En la mayoria de las solucicnes empleadas en Estados Unidos, la losa de transicion se
apoya en una ménsula o resalte previsto en la coronacion de la viga que sirve como
estribo. No se dispone de armadura de empotramiento de la losa en el estribo, aun-
gue en muchos casos se suele disponer una armadura pasante para evitar el riesgo
del desplazamiento relativo entre ambos elementos. Este detalle viene a equivaler a
una articulacion heterodoxa cuyo comportamiento real, frente a asientos del terreno
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bajo la losa, no puede ser muy eficiente. De hecho, en estas condiciones una rotacion
de la losa provocara una concentracion de tensiones muy importante en el borde de
la ménsula de apoyo (figura 5.3) y el riesgo de rotura localizada de dicho borde.
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Figura 5.3

En el documento francés anteriormente citado, se dispone una especie de rétula de
hormigdn (figura 5.4), que se logra como es tradicional creando un cueilo de hormi-
gdn de 8 cm de ancho atravesado por un pasador & 8 cada 20 cm. No es un detalle
sencillo de ejecutar correctamente y desde luego no es facil, y quizas no sea posible,
comprobar la eficacia y durabilidad de los detalles construidos de este tipo.

Parece que la forma mads practica y sencilla de conectar la losa al estribo es simple-
mente empotrandola {figura 5.5).
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ARMADURA JUNTA DE CONSTRUCCION

PASANTE

Figura5.5 Propuesta de losa empotrada

La losa empotrada, convenientemente armada, es muy ductil y, por ello, en casc de
asientos importantes puede crearse una rétula plastica en el empotramiento, como
luego veremos al tratar del dimensionamiento de la losa. No hay razén para no apro-
vechar esta capacidad rotacional de la losa empotrada; solucién que, por otra parte,
aprovecha mejor su capacidad resistente y, previsiblemente, puede comportarse me-
jor a medio vy largo plazo que las losas aparentemente articuladas. La aparicion de fi-
suras significativas en la zona de empotramiento pondria de manifiesto la existencia
de asientos diferenciales importantes, lo que obligaria a tomar medidas. De los {imi-
tes de estos asientos se tratard al hacerlo del dimensionamiento de la losa.

5.2.4. Geometria de la losa de transicion

Longitud, anchura, espesor y limitaciones en el caso de puentes curvos o esviados,
son los conceptos que definen la geometria de la losa de transicion.

En la practica estadounidense, las longitudes de fa losa de transicion suelen variar de
un Estado a otro. No se trata, en realidad, del concepto europeo de la iosa de transicion,
sino Mas bien una transicion entre el pavimento del puente y el firme del tramo conti-
guo {figura 5.6). La realidad es que no parece existir en EE UU un criterio definido para
determinar la longitud de esta losa, aunque en general el encuentro con el firme de la
carretera de acceso se suele situar al menos a cinco metros del borde del estribo. Por
otra parte, excepto en ios casos de terraplenes de acceso sobre terrenos muy defor-
mables que tienen una problematica muy distinta, en los casos mas habituales, los pro-
blemas de asiento junto a los estrivos se localizan l6gicamente muy cerca de éstos y
no suele ser el factor determinante para la determinacion de la longitud de la losa.

En el citado documento del SETRA, se dice que las longitudes de la losa de transicion
suelen estar generalmente entre los 3y los 6 metros, pero los criterios genéricos que
se facilitan para orientar la decision no son muy consistentes.

Enrealidad, como mas adelante veramos, debe existir una cierta coherencia entre asien-
to maximo tolerable (que, con una cuidada ejecucién, hay que tratar no alcanzar), lon-
gitud de la losa, apoyo minimo de la losa sobre el terraplén para poder transferir las car-
gas, pendiente maxima aceptable, espesor de la losa, tipo de conexion con el estribo y
armaduras dispuestas. Teniendo en cuenta los numerosos pardmetros que intervienen
y la dificultad de cuantificar algunos de los mds importantes, puede ser conveniente es-
tablecer una longitud tipo, que podria ser 5 metros, en tanto la experiencia o las cir-
cunstancias concretas de la obra que se esta estudiando no aconsejen otra longitud.

En Estados Unidos, la anchura de la losa coincide con el ancho del tablero dei puen-
te y con el del pavimento de la carretera de acceso. En el documento del SETRA, el
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ancho se reduce al de la calzada ce circulacién mas un sobreancho de 0,50 a 1,00
metro a cada lado de la calzada.

En nuestro caso, en coherencia con la decision de situar la losa como prolongacion del
tablero del puente, su anchura debe coincidir con el ancho total de éste, de manera que
haya espacio para el anclaje de los elementos de contencién de vehiculos en la losa.

En cuanto al espesor de la losa, en general, tanto en Estados Unidos como en Fran-
cia se fija en 30 cm, aungue las armaduras que se disponen son muy diferentes en
ambos paises. El espesor de la losa podria ser inferior. En todo caso, su eleccion de-
be ser coherente con el criterio de célculo establecido y con las armaduras dispues-
tas. Son razonables espesores de 20, 25 y 30 cm. Cuanto mayor sea el espesor, me-
nor sera su capacidad rotacional, a igualdad de las restantes condiciones.

El esviaje de una estructura genera complicaciones, tanto en su concepcién como en
su definicion y construccién. Pero a los potenciales problemas de caracter estructural
y constructivo, se afaden los que pueden generarse desde la perspectiva de la co-
modidad y seguridad vial. El escalén que se puede producir en el encuentro de la cal-
zada con la obra de fabrica es méas incémodo y peligroso si la obra y el escalon estan
esviados en relacion con el sentido de circulacién de la via. Al salto que se puede per-
cibir en el vehiculo cuando entra en un puente sin esviaje, se ahade el brusco giro trans-
versal que se produce en las obras marcadamente esviadas: una de las ruedas del ve-
hiculo estara ya sobre el tablero mientras la otra aun circula por la calzada de acceso.

Una adecuada geometria de la losa de transicion puede contribuir a paliar este pro-
blema.

En la practica americana, se limita gl uso de soluciones integrales a los casos de es-
viajes reducidos. No se suelen encontrar referencias sobre cémo abordar el proble-
ma en los casos en los que inevitaolemente una obra tiene un esviaje mayor.

Por otra parte, la simple observacién de la solucion propugnada en el documento fran-
cés del SETRA (figura 5.7) pone de manifiesto la complejidad e incertidumbres que
comporta una losa esviada.

Practicamente cualquier geometria de losa se puede armar para que sea capaz de
responder adecuadamente a los asientos diferenciales que trata de mitigar. Pero no
ocurrird lo mismo con la uniformidad de circulacién percibida por los conductores,
concepto funcional que es por tanto determinante.

10.50

JUNTAS SERRADAS DE LA CALZADA NORMAL

Figura 5.7
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Figura 5.8

Una solucién gue, aungue con un mayor coste, mejoraria las condiciones de circu-
lacion, seria la de utilizar también la losa de transicidén para mitigar el problema fun-
cional ahadido.

Se trataria de reducir el angulo de esviaje del extremo de la losa, adoptando la geo-
metria de la figura 5.8. El &ngulo B podria ser el de la bisectriz entre el angulo recto y
el angulo o de esviaje de la obra.

o
=45°- —
g 2

El valor del incremento de longitud Ad de la losa de transicion seria:
o
Ad=b [tg (90 - o) - tg (45—7)]

Para diferentes valores de o, los incrementos seran:

Ad
* b
20° 2,04
30° 1,15
40° 0,72
50° 0,47
60° 0,31
70° 0,18
80° 0,08
90° 0

El rapido incremento de Ad a medida que se va reduciendo el valor de o. pone de ma-
nifiesto que este tipo de soluciones sélo son légicas para valores de o. superiores a
80°. Para valores inferiores, la contribucién de lalosa vareduciéndose y el factor deter-
minante para evitar sacudidas bruscas en la conduccién serd lograr que el asiento del
terraplén sea muy pequeno. Ello evidencia la dificultad anadida de construir una obra
esviada con terraplén de acceso sobre terrenos deformables. Son soluciones que hay
gue tratar de evitar, siendo conscientes desde las primeras fases de la concepcion
del trazado de las dificultades que plantean. Cuando resulten inevitables, hay que ana-
lizar la magnitud de los asientos, las posibles formas de mitigarlos y las caracteris-
ticas de la losa c firme de transicion.
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Figura 5.9

Con esviajes moderados, cuando la anchura del tablero es muy importante, por tra-
tarse por ejemplo de un tablero comun para las dos calzadas de una autovia, se pue-
den adoptar soluciones como la representada en la figura 5.9.

En algunas ocasiones, el problema funcional que plantea el esviaje de una obra
puede paliarse, por una parte, al definir la alineacion del estribo y, por otra, con la
geometria de la losa de transicién. En la figura 5.10, se representa un esquema
de esta posibilidad.
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Figura 5.10

La curvatura en planta de una estructura puede dar lugar a problemas analogos a los
planteados por el esviaje. En este caso, los factores que intervienen son el radio R, el
ancho del tablero b y el angulo de apertura o si la planta es circular. En coherencia con
las limitaciones que generalmente se establecen en puentes integrales esviados (se-
gun el Ultimo apartado de este capitulo), se pueden establecer las siguientes limitacio-
nes (figura 5.11);

R=10b
a<40°
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TABLERO
-

Figura &.11

La primera limitacién equivale a establecer gque el desarrollo del borde exterior del ta-
blero no supere en un 10% aproximadamente al desarrollo del borde interior.

La segunda limitacion equivale a limitar a 20" el dngulo gue forma el eje radial del es-
tribo con el eje -adial de la obra.

En estos casos, y segun la alineacion de los estribos, la geometria de la losa de tran-
sicion sera la representada en la figura 5.12

ALINEACION DEL LOsA DE ALINEACION RECTA
/ESTRIBO RADIAL TRANSICION " DEL ESTRIBO

2
LOSA DE @

TRANSICION

Figura 5.12

5.2.5. Dimensionamiento de la losa de transicion

El terreno bajo la losa de transicion puede sufrir asentamientos que, por una parte,
corresponderdn al del terraplén de acceso y, por otra, a los que son consecuencia de
las dificultades de compactacién y las concentraciones de carga localizadas junto al
estribo.




Por otra parte, las losas de espesor moderado adecuadamente armadas tienen com-
portamientos muy ductiles y es tradicional utilizar el célculo plastico en su dimensio-
namiento admitiendo que se forman rétulas plasticas en los puntos mas solicitados.

En estas condiciones, y suponiendo una losa de 5,00 m de longitud, con 30 cm de
espesor y empotrada en su encuentro con el estribo, su comportamiento vendra re-
presentado por el esquema de la figura 5.13.

1.00 , L 4.00 .

1. |
5’:

\

’%

TERRAPLEN N\ HUECO BAJO
LA LOSA
Figura 5.13

La losa permitird, segun este esquema, puentear un hueco de hasta 4,00 m que se
puede generar en las proximidades del estribo. La flexidn de la losa transmitira su pe-
so propio, el del pavimento y el de las cargas de tréfico, por un lado, al estribo y, por
otro, a la zona de apoyo estimada en 1,00 metro de longitud.

El esquema de calculo sera el representado en la figura 5.14.
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Figura 5.14

Tomando, a estos efectos, el valor de las cargas de calculo (y.=1,50):

® peso propio 0,30x25 = 7,6 kN/m?
e pavimento 0,06x25 = 1,5 kN/m?
e sobrecarga uniforme 4,0 kN/m?
p* = 13,0 kN/m2x1,56=20kN/m?
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Se supone que la carga del carro equivale a una sobrecarga uniforme, repartida en
una superficie de 3,50 x 4,50 metros y de valor:

\ . . .<? 075

\\\ ) ¢ } T
. \ 2.00 {3.50
MO : :

A e W — 4 o 1:5-0800 kN/m?
VA N, 0.75 3,60 - 4,50

O.TSl .50 L].SO lO.TS
1 1 ¥

4.50

Figura 5.15

A efectos de determinacion de la armadura, se puede considerar un esquema ar-
ticulado-empotrado con una tuz de célculo de 4,50 metros.

Para determinar el armado longitudinal, se consideran los esfuerzos siguientes:

{20 + 57} - 4,507
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® empotramiento: M3 = =195kN-m
195
A= A———56- =19,6 cm?m
0,23 —
1,15
20 + 57} - 4,507
® vano: S:( T o/ =110kN-m
14,22
A= 11,0 cm?m (B 500 S)
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En la secciéon de apoyos, la curvatura maxima se determina aproximadamente como
sigue:

T*
1+ » T'=5-(3,14+1,13)T§-1Q5~=928kN
30
92
-~ X = a1 26 =6,5cm
XT = 4¢— ¢~ '
" 3
7
fw=w=14.166m/mz
X
= =8cm
P Y= 080
4"
>
s = & 26‘y :3,5%0 26_8 =7,87%0
y
y / € +& 7,87 % +3,5%
P =T T O T R 2 43,7103 mY
0,26 0,26
€ 3,5 %o
Figura 5.17

y, admitiendo que la rétula equivalente tiene una extensién igual al canto de la losa,
resulta:

0,,=437-10°%.030=13-10%<>13%

Una parte sustancial de esta capacidad rotacional sera necesaria para absorber el
asiento generado en el terraplén de acceso.

El valor estimado del 1,3% indica que, como orden de magnitud, las armaduras y ge-
ometria de la losa admitirian pendientes de la losa de transicion del orden del 1%, lo
gue a su vez equivale a un asiento relativo del terraplén en relaciéon con ef estribo del
orden de 4 cm. Esta pendiente, y los asientos consiguientes, superan a l0s que po-
demos considerar funcionalmente admisibles. Pendientes del orden de 0,4% (unos
2 cm de asiento) en autovias y vias rapidas suele ser el limite aceptable para el ser-
vicio de la obra. En carreteras de menor entidad estas cifras pueden alcanzar el 0,8%.

Ello pone de manifiesto que las losas de transicion no pueden resolver el problema
de los asientos diferenciales del terreno, sino a lo sumo paliarlos. La disposicidn de
losas de transicién no evita la exigencia de una cuidadosisima ejecucién de los te-
rraplenes y no evita, tampoco, la necesidad de medidas singularizadas cuando son
inevitables asientos significativos de aguéllos.
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DEL ESTRIBO

Por otra parte, resulta también evidente que los asientos en los extremos de la losa
de transicion, junto a los esfuerzos generados en el empotramiento por la funcién
puente de la losa, provocaran fisuraciones en la zona de empotramiento que en mu-
chas ocasiones superaran las tedricamente admisibles en fase de servicio. A este
respecto, parece razonable no establecer criterios estrictos de limitaciéon de fisuras,
sino tomar medidas para que las que se vayan a producir no afecten a la durabilidad
de la obra. Entre estas medidas estarian las de utilizar, en esta zona, armaduras gal-
vanizadas o revestidas, asi como la de prolongar la impermeabilizacion del tablero.

En puentes integrales, lo méas habitual es cimentar los estribos con una sola hilera de
pilotes hincados, muy flexibles lateralmente, cuya misién es transmitir {as cargas ver-
ticales que llegan al estribo a capas profundas competentes, sin coaccionar {os mo-
vimientos horizontales del tablero y manteniendo su capacidad portante a lo largo de
la vida util del puente.

A continuacién, se tratan los aspectos siguientes:

tipos de pilotes empleados
comportamiento de los pilotes de acero
metodologia para su dimensionamiento
durabilidad

cimentacion directa

5.3.1. Tipos de pilotes empleados

Dada la naturaleza de estas obras y la reducida dimension de los pilotes que se utili-
zan, la solucién constructiva tradicional es la de los pilotes hincados en el terreno na-
tural 0 a través del terreno natural y del relleno del terraplén. La técnica vy los proble-
mas relacionados con los pilotes hincados son bien conoccidos y no es, por ello, ne-
cesario recordarlos aqui.

Loégicamente, como en otros tipos de obra, se podran utilizar:

* pilotes metdlicos
* pilotes prefabricados de hormigon
¢ pilotes de madera

Pocos ejemplos existen de la utilizacion de pilotes de madera en puentes integrales.

Quizas, el escaso conocimiento sobre su comportamiento frente a deformaciones ho-

rizontales reversibles, justifique su ausencia como cimientos de puentes integrales,
aungue es bien conocido el excelente comportamiento mecanico y durabilidad de los
pilotes de madera en obras con cargas estaticas principalmente y en terrenos secos.

La poderosa industria americana de los prefabricados de hormigdén, ha impulsado la
construccién de puentes integrales cimentados sobre pilotes de hormigén preten-
sado, que tienen la ventaja de su coste competitivo y de su buen comportamiento
frente al riesgo de corrosiéon. Sin embargo, los estudios y ensayos realizados estan
poniendo de manifiesto que la ductilidad de estos pilotes no parece la adecuada pa-
ra resistir deformaciones reversibles impuestas. De hecho, parece que la Ultima ten-
dencia en ese pais consiste en permitir la utilizacion de este tipo de pilotes, pero li-
mitando su usc al intervalo de deformaciones horizontales que mantengan el pilote
en su etapa de comportamiento elastico vy, por tanto, sélo podran ser utilizados en
puentes integrales de longitud muy moderada.

Por ello, los pilotes utilizados con mas frecuencia son los metalicos, gue tienen un
excelente comportamiento frente a deformaciones impuestas reversibles, como lue-
go veremos.



Los perfiles HEB son los habituales, siendo perfiles clasicos los HEB-240 (gue cita-
mos aqui para aportar un orden de magnitud) con seccidén de 106 cm? y 83,2 kg de
peso por metro. Como ya se ha dicho, en general, se dispone una Unica fila de pilo-
tes, separados transversalimente entre 2,0 y 3,0 metros.

5.3.2. Comportamiento de los pilotes de acero

Los pilotes tienen que transmitir las cargas verticales al terreno y su disposicion y ge-
ometria hacen que practicamente se comporten como apoyos articulados que no co-
accionran el giro del tablero. Por otra parte, su presencia tampoco debe coaccionar
las deformaciones horizontales de: tablero. Para ello, se suelen disponer los perfiles
HEB con las alas paralelas al eje del puente vy, por tanto, en los puentes rectos, per-
pendiculares al eje del estribo. Con esta disposicion, el perfil puede penetrar con mas
facilidad en el terreno circundante al desplazarse horizontalmente. Ello equivaldria a
considerar gue la anchura eficaz que suele utilizarse para determinar la reaccion del
terreno sobre el pilote seria inferior a la anchura que habria que considerar con el per-
fil girado vy con las alas perpendicuiares a la direcciéon del movimiento. LLa ventaja an-
terior parece, sin embargo, que tiene un caracter cualitativo, porque no se suelen fa-
cilitar datos para cuantificarla. A largo plazo, el pilote con seccién HEB, se desplaza
junto con el suelo incorporado entre las alas y se comporta, en cierto modo, como si
fuese de seccion casi cuadrada.

Valores estéticos de:
ACERO o, e E,o (kN/cm?)
(kN/cm?) (m/m) Tension Compresion
A7 24,00 0,0177 400,71° 492,10°
A36 26,00 0,0203 316,35 —
Ad441 (50) 37,50 0,0183 456,95 569,43
AB72 (65) 43,60 0.0186 386,65 576.46

* Valor determinado por un método que aproxima a Eg;.

Tensién
(kN/Cn’ﬂ 701 A572(85) T

T T - T
601 ( ’
! A441(50) T
501 i
404 i
le=21x1C kN /crd
3 ‘j B ASG, o : 7_,,.;.;/:_::;::::’

204

0 05 1.0 15 20 25 30 35 40
Deformacién unitarioc &
(107%cm/cm)

Figura 5.18
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Desde otro punto de vista, disponer el perfil con las alas paralelas a la direccion del
movimiento hace al pilote mas flexible. Sin embargo, la deformacion elastica es pe-
quefa comparada con la deformacién total que se impondra a los pilotes y, en tal sen-
tido, esta ventaja es menor de lo que aparenta ser. Ademas, su comportamiento plas-
tico depende esencialmente de la esbeltez de las alas del perfil (esbeltez como rela-
cién entre vuelos y espesor de alas) y en tal sentido, el pilote se comporta de forma
similar cualquiera que sea su orientacion.

El diagrama tensién-deformacién de los aceros habituales, pone de manifiesto su
gran capacidad de deformarse plasticamente (figura 5.18).

La capacidad deformacional de la seccién se ve limitada por el riesgo de inestabili-
dades locales de las alas o de las almas de los perfiles laminados. Para situar, sin em-
bargo, el riesgo de que se produzcan tales inestabilidades y de que ello limite ia ca-
pacidad de deformaciones de un perfil HEB, podemos representar los gréaficos si-
guientes tomados de laliteratura especializada, en este caso del Manual pour le calcul
plastic des constructions en acier de CTICM.

RNy

v 2d

® ENSAYOS DE COMPRESION
* ENSAYDS DE FLEXION
40

. 2
5 _t
“ A
- - ..r
jed

i
)

20]

Figura 5.19 Abollamiento de alas

La figura anterior corresponde a la expresién:

7
b |_3786 | 14,34| | 24

+ 0,69 O,

e

siendo €, la deformacién unitaria correspondiente al limite eléstico.




Al valor gfe, = 12, que corresponde aproximadamente al punto del diagrama tensio-
nes-deformaciones en el que la tensién se incrementa debido al efecto Bauschinger,
le corresponde un valor b/t: =17,3. Pero se ve en el diagrama que valores de bft; li-
geramente inferiores producen aumentos de la relacion g/e. muy significativos.

N
3R
1.7
] RECOMENDACIONES
0,5-
i
LRYETS
] ty V24
30 80

Figura 5.20 Abollamiento del alma

En el gréafico de la figura 5.20, se observa que con valores de altura/espesor del
alma reducidos, se alcanzan deformaciones del alma gue superan también 12 ¢..

En la tabla siguiente, se recogen los valores b/t; y h./t. de perfiles HEB en el rango
de utilizacidbn mas probable.

HEB 200 220 240 260 280 300
b/t 13,3 13,7 141 14,8 15,5 15,8
b/t 22,2 23,1 24,0 26,0 26,7 27,3
Alcm?] 78,1 91,0 106,0 118,4 131.4 1491

Es claro que la capacidad de deformacion plastica de estos perfiles es muy ele-
vada. Por ello, es 16gico que en la practica no se imponga limitacion alguna a su
rotacidon plastica.

Por otra parte, hay que recordar que los pilotes metélicos de un puente integral es-
tan sometidos a ciclos de deformaciones impuestas reversibles provocadas por las
variaciones de temperatura. En general, dichas deformaciones alternadas estaran si-
tuadas en el rango de plastificacicnes de la seccién. Hay que plantearse, por tanto,

69




70

cuél es el comportamiento del perfil bajo este tipo de deformaciones impuestas, te-
niendo en cuenta gue su valor maximo se producira solamente una vez a lo largo de
la vida de la estructura, que a 100 ciclos anuales (considerando su vida Gtil de 100
anos) correspondera légicamente una amplitud de variacidén menor y que aun lo se-
ré menos si consideramos su variaciéon mensual, que se producira unas 1200 veces
a lo largo de la vida de la obra.

Un esquema, basado en ensayos especificos a los que se hace referencia en la li-
teratura especializada (Manual ASCE-N.2 41: Plastic Design in Steel), es el represen-
tado en la figura 5.21.

700~

T

600 Deformacion unitaria

500 /* de control

400}

300+ 0,89
200

|

CICLOS PARA ROTURA
/ l\

4MI3
100 ASTM A7

l

DEFORMACIONES CiCLICAS DE REFERENCIA; (%) { £}

Figura 5.21

En el esquema, se cbserva que cuando la deformacidn unitaria maxima de los des-
plazamientos ciclicos no supera el 1%, el comportamiento es muy poco sensible
a ciclos centenarios. De hecho, el comportamiento del perfil se caracteriza en los
diversos trabajos experimentales referenciados por una notable estabilidad, tanto
de los diagramas momento-curvatura como en los diagramas cargas-deformacio-
nes. Los ensayos demuestran que los perfiles laminados son capaces de soportar
importantes cargas alternadas y que la rotura solamente se produce para valores
muy altos de deformaciones alternadas y para un nimero de ciclos considerable-
mente mas grande gue los resultantes en los puentes integrales. De hecho, los en-
sayos que se han realizado en Estados Unidos sobre este tipo de puentes, en los
gue identifican los problemas que pueden plantearse en los pilotes prefabricados
pretensados, les llevan a asegurar que las cargas repetitivas no son un factor limi-
tativo para los pilotes de acero con perfiles HEB.

El comportamiento de los pilotes de acero con seccidn circular en el rango de las di-
mensiones mas frecuentemente utilizadas, es alin mas favorable. Segun el Eurocé-
digo 3, un comportamiento perfectamente plastico de la seccion se alcanza para re-
laciones diametro-espesor, que cumplen la condicion:

D 502
t f,

siendo f, el limite eldstico del acero empleado.




La relacidon D/t, en algunos de los perfiles que pueden ser utilizados, es:

[mDml [mtm] [c:ﬁ] on
2445 10,0 73,7 24,4
273,0 10,0 82,6 27,3
323,9 10,0 98,0 32,4
355,6 10,0 109,0 35,5
355,6 12,5 122,0 28,4

Los valores de D/t muy alejados del valor limite de 50 —por debajo del cual se acepta
un comportamiento plastico— ponen de manifiesto que, aun mas que en los perfiles
HEB, los pilotes con seccién tubular no se ven practicamente afectados por los mo-
vimientos ciclicos que generan en los puentes integrales las variaciones de tem-
peratura.

5.3.3. Metodologia para el dimensionamiento de los perfiles metalicos

El proceso de deformacién de los pilotes metalicos constara de una fase eléstica y
una fase pléstica, en la que progresivamente se producira una primera rotura plasti-
caenelempotramiento con el tablero, una segunda a una profundidad que dependera
de la coaccion del terreno a los desplazamientos horizontales y una tercera y Ultima,
entre las dos anteriores, que llevaria al colapso de la estructura. El esquema gue re-
presenta este comportamiento se resume en la figura 5.22.

El valor del desplazamiento elastico es, como ya se ha dicho, muy pequeno. Para te-
ner orden de magnitud, se determina a continuacion el correspondiente a un perfil

Je de+0p1 Oe+0p1+0p2 oR
. | | |
' [ = [ = [~
I e | s /
/) s / Y
/7 /7 /
// It 7 4
/ /
i o =
o of
N 1* Rétula 2° Rétula Colapso
Fase
el@stica Fase pléastica

Figura 5.22
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HEB-240 con la orientacidon mas fiexible y bajo una solicitacion de compresién de
N = 800 kN, para un rango l6gico de longitudes equivalentes de empotramiento
{H=2,00/3,00/4,00 metros). El valor del desplazamiento elastico viene definido por:

_MH®
6E I

siendo:
M = (ce - j\L) W
A

En el caso considerado:

——=060,34kN-m

M = |26 _ 800 327
106 [ 100

60,34 - H2- 100
6-21-107-392.10°

{en centimetros, con H en metros)

e:

8. = 0,12 H? {en centimetros, con H en metros)

HIm] 2,00 3.00 4,00

8, [cm] 0,48 1,08 1,92

Por otra parte, se puede estimar el valor del desplazamiento correspondiente a la for-
macion en el pilote metalico de dos rétulas separadas una altura H. Para estimar el
valor de 8, (suma de 3, y 8, de la figura 5.22) se puede, a estos efectos, obviar la in-
fluencia de N, aceptar una deformacién maxima unitaria de 12 g, y suponer que la ré-
tula se concentra en una profundidad de perfil equivalente a su canto. En estas con-
diciones, el valor del giro maximo de las rétulas plasticas sera:

emax=2€nax =2 12&=z§l<>3 %
210.000 100

£l valor de la detormacioén plastica seria;

3

8p=9max' H=1—OOH
H [m] 2,00 3.00 4,00
S [em] 6,00 9,00 12,00

Al comparar estos valores maximos orientativos de 8, con los de 8, antes calculados,
se pone de manifiesto que:

19}  Las deformaciones elasticas scn muy pequefnas comparadas con las potencia-
les deformaciones plasticas.

2%  En la practica, los desplazamientos horizontales del tablero del puente provo-
caran inevitablemente plastificaciones en los pilotes metalicos.



39 Aefectos de célculo, puede considerarse un diagrama momentos-rotaciones ri-
gido-plastico:

- <

pl

ol I
J

!

i

U‘IQ

Figura 5.23

El valor del momento plastico sera:
Mp| =V Me
siendo y el coeficiente de forma gue se puede tomar como:

y=1,50 seccién H con orientacion de menor rigidez
v =1,06 seccién H con orientacion de mayor rigidez
v = 1,27 secciones tubulares

Por otra parte, la existencia de un esfuerzo de compresion solicitando al pilote redu-

ce su capacidad rotacional plastica, lo que se debe tener en cuenta al justificar el di-
mensionamiento de la cimentacion de un puente integral.

A este respecto, parece suficientemente preciso para los fines perseguidos conside-
rar una variacion lineal entre las dos situaciones extremas: aquélla en la que Ny = 0

y el caso en que Ny = 6. A.

EmOX :IZEe
ParaN,=0
4 .
v = 2&na _ 248 (b, canto del perfil)
b b
El'l'l!JX
€ max
Jj, ParaN;=0.-A=Ny,
=7 €mox—Eo 128, -8 _ 1
j' e
Ee
Figura 5.24
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Para los casos intermedios 0 < N < N, el valor de X se podra determinar segun el si-
guiente esquema.

Figura 5.25

El valor de la rotacion consiguiente sera:

y respondera al diagrama siguiente:

Figura 5.26
con: Oy =24¢,
BND‘ =11 €

Y, en general:



Una vez definido el proceso para evaluar la capacidad rotacional de los pilotes, como
parte de la evaluacién de su comportamiento, hay que plantearse la problematica que
genera el hecho de que los pilotes estén envueltos en un terrenc determinado que
coacciona sus desplazamientos. Son numerosos los métodos de analisis del com-
portamiento de pilotes solicitados por cargas horizontales. Pero la gran mayoria de
ellos plantean comportamientos en el rango eldstico y no buscan soluciones al pro-
blema especifico de conocer la respuesta frente a desplazamientos impuestos, pro-
blema qgue es caracteristico de los puentes integrales.

Hemos visto que los pilotes metalicos, con las secciones a las que se ha hecho re-
ferencia, pueden tener un comportamiento ducti! y, por ello, tener capacidad rota-
cional suficiente para generar rotulas plasticas y adaptarse a los movimientos gene-
rados e impuestos por el tablero que soportan.

En coherencia con todo ello, analizando la influencia de la coaccion del terreno en la
proximidad del colapso: una vez que se han formado las dos rétulas plasticas a la dis-
tancia H, se formaré una tercera rétula intermedia que completard el mecanismo de
colapso del pilote. En esta situacién, el esquema de trabajo del tramo del pilote aco-
tado por las dos rétulas plasticas sera el siguiente:

Mp

Figura 5.27

Los valores M, son funcién del esfuerzo axil que solicita al pilote. A efectos practi-
cos, en este caso, se puede tomar con suficiente aproximacion:

Tanto el valor de las cargas debidas a la coaccidn del terreno como su distribucion a
lo largo del pilote, son muy inciertos v, por tanto, también lo son los esfuerzos que
generan. En lo que sigue, se utilizan dos hip6tesis cuya validez depende, entre otras
cosas, de la naturaleza de los terrenos de cimentacién. Por una parte, se admite que
la reaccidn generada por la coaccion al desplazamiento es proporcional a dicho des-
plazamiento, a través de un coeficiente, generaimente denominado coeficiente de
reaccion o coeficiente de balasto, que suele suponerse constante y que es, en con-
secuencia, una de las caracteristicas propias del terreno de cimentacion.
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La situacion seria, entonces, la siguiente:
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kg x q
- > +— >
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/
/
4
H N
G kg . X
— q
z ¥ v
VALOR DE k, DESPLAZAMIENTO VALORES DE ¢
HORIZONTAL ENTRE
ROTULAS
Figura 5.28
Siendo:
k., = cte=k
= 0.-(H-2)

X
a k-b:x=kb6{H-2)

b ancho del pilote perpendicular a la direccién del movimiento
0 giro del pilote

El valor méximo del momento isostatico para la carga triangular sera:

HZ
Mmax = _q—
15,69

Se puede aceptar gue la tercerarétula, que establece el mecanismo de rotura, se pro-
ducird cuando este momento maximo coincida con el momento plastico de la sec-
cion. En ese caso, sera:

K-0-b(H-2)H? k-8-b-0577H?
P 15,59 - 15,59

luego:

27 M,
H=4 ———— (kenF/L3
k-9-b



Planteando ahora la hipotesis de variacion lineal con la profundidad del coeficiente de
balasto resultan los esquemas siguientes:

k2 X q
»> >
z z
kZ q= kZ o2
H [ SE— -IF—
PARABOLA
-.F_ 1
kp=k,z

z z z
COEFICIENTE DE BALASTO, k, DESPLAZAMIENTO,x REACCION DEL TERRENO, q

Figura 5.29

El momento méaximo correspondiente a la ley de cargas parabdlicas sera:

5 max H?
M'nax = _q—
48

siendo:

k,-8-b-H?
4

o) b
Qn'vax_z2 2 -

Aceptando el criterio anterior, la tercera rotula se producird cuando M., coincida con
el momento plastico de la seccion:

5 Qe H? 5.-k,-6-b-H*
Mp|= =
48 192

luego:

o[ 38M,
H=, —— (k,en F/L?%
V K, 0-b

En las dos expresiones anteriores de H, el pardmetro con mayor rango de variacion,
por consiguiente el mas influyente y, por otra parte, el de mayor incertidumbre en su
evaluacién es el coeficiente de balasto en su doble modalidad: k (F/L%) cuando se
puede considerar gue se mantiene constante con independencia de la profundidad
y k, (F/L#% cuando se puede considerar que su valor aumenta proporcionalmente con
la profundidad.
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En la literatura técnica, existen numerosas referencias a valores caracteristicos del
coeficiente de balasto y a la forma de obtenerlos. Asi, por ejemplo, en las Recomen-
daciones geotécnicas para el proyecto de Obras maritimas y portuarias (ROM 05-94),
se dice lo siguiente:

“El mddulo de balasto horizontal se puede estimar por varios procedi-
mientos:

al Mediante pruebas de carga horizontal debidamente interpretadas.
b) Mediante informacion local debidamente contrastada.

¢) Enfuncion del resultado de ensayos presiométricos o dilatométricos
realizados en sondeos.

Segun este procedimiento el modulo de balasto horizontal seria:

E,
D

K.=a

donde.

E, mddulo presiométrico

D diametro del pilote < 0,3 m

o factor adimensional que depende del tipo de terreno y oscila
entre 1,5 para arcillas y 3 para suelos granulares

dl Mediante las siguientes correlaciones basadas en la experiencia ge-
neral.

En arenas se supone que el mdédulo de balasto depende no sdlo de
la profundidad z sino también del didmetro del pilote, D:

z

K=nh D

El valor de la constante de proporcionalidad n, se puede tomar de la
tabla siguiente.

Valores de n, en MN/m?
C ided de Situacion respecto al nivel fredtico
las aronas Por encima Por debajo
Floja 2 1.2
Media 5 3
Compacta 10 6
Densa 20 12

En arcillas puede suponerse que el médulo de balasto es proporcio-
nal a su resistencia al corte sin drenaje, s,, € inversamente propor-
cional al didmetro del pilote, D, a cuyo analisis se piensa aplicar el co-
eficiente de balasto.

K, = 50a 100 veces ‘%—) "
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Mas explicitamente, en otras publicaciones, se facilitan valores con los rangos de va-
riacion del coeficiente de balasto como los de la tabla siguiente:

Coeficiente de balasto
TIPO DE SUELO Placa de 1 pie®
[kN/m?3]
** SUBIO TANGOSO (oot 5000 a 15.000
*  Arena seca o hUmeda, suelta (Nspr3a9) .o 12.000 a 36.000
* Arena seca o himeda, media (Ngp19a30)............... . 36.000 a 120.000
* Arena seca o humeda, densa (Ngpr 30a 50} ............... 120.000 a 240.000
* Gravafinaconarenafina......... ... i 80.000 a 100.000
* Gravamediaconarenafina..... ....cccooevviiiiiiniieeee 100.000 a 120.000
* (Grava media Ccon arena gruesSa .......ocovveivenvnicininnen. 120.000 a 150.000
*  Grava gruesa con arena gruesa .......cccccvverernereicurenene. 150.000 a 200.000
* (Grava gruesa firmemente estratificada ..................... 200.000 a 400.000
** Arcilla blanda (g, 25 a 50 KN/m“) ..o 6.500 a 13.000
** Arcilla media (g, 50a 200 kKN/m?) ..o 13.000 a 40.000
** Arcilla compacta (g, 200 a 400 kN/m?)...............o 40.000 a 80.000
Arcilla margosa dura (g, 400 a 1.000 kN/m?).............. 80.000 a 210.000
Marga arenosa rgida................cccooeiiiiiiiiii 210.000 a 440.000
Arena de miga y t0SCO.....oovviieriiiii e 220.000 a1.100.000
AT e 220.000 a 22x10°
Caliza margosa alterada........... cccoooviiiiiii 1.5600.000 a2.200.000
Caliza sana. ... 8.850.000 a 36x10°
Granito meteorizado........ooooooo 300.000 a 90x 10°
Granito SANO ... 17x10% a 36x10°

* En los terrenos granulares, si estan sumergidos, se tomaran unos valores iguales a los de la tabla
multiplicados por 0,60.
** Los valores considerados corresponden a cargas de corta duracion.

Los planteamientos y valores anteriores ponen de manifiesto la incertidumbre aso-
ciada a los meétodos basados en el coeficiente de balasto, a pesar que su influencia
estd mitigada al verse afectada por la raiz cubica o la raiz cuarta.

Alas incertidumbres tradicionales, nay que afadir gue aqui se trata de abordar la res-
puesta frente a movimientos lentos, entre los que el mas importante tiene caracter
alternativo; lo que razonablemente debe provocar un reblandecimiento del terreno'y,
por tanto, una reduccién en los coeficientes de balasto en relacion con los que habi-
tualmente se consideran, ademas de la reduccion gue también proporcionan los fe-
ndmenos elastoplésticos.

Por otra parte, siempre que en las aplicaciones practicas estemos suficientemente
alejados de situaciones limite, podemos aceptar la incertidumbre de los valores. Ade-
mas, a medida que se disponga de datos basados en el comportamiento de los pilo-
tes de puentes integrales, podran irse ajustando valores fiables del coeficiente de ba-
lasto como parametro para confirmar y precisar el metodo planteado.

Para acotar el rango de variaciéon frecuente en la practica, se pueden estimar los va-
lores de H que resultan en el caso del pilote HEB-240 que se esta considerando y pa-
ra diferentes valores de k (F/L%) y k. (F/L#%).
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Suponiendo N = 1.000 kN:

1.000 kN 327 cm?
Mg =1.5(26 kN/cm? - =81,.3kN-m
106 cm? 100
N 1.000
= - = 0,36
N, 26 - 106
2,4
Gmax=e(24—13 ): (24-13-0,36) = ——
N, 21.000 100

Para k y k, tomaremos |os siguientes valores:

k k,

10* [kN/m?] 10* [kN/m*]
1,0 0,5
5,0 2,5
10,0 2,5
15,0 7.5
20,0 10.0
50,0 10,0

Conviene sefalar gue 104 kN/m? equivalen a 1 kg/cm?y que los valores de k, previs-
tos presuponen que a 2,0 metros de profundidad el valor de! coeficiente de balasto
linealmente variable con la profundidad coincide con el de los valores considerados
para k, esto es, cuando dicho coeficiente permanece constante.

Con los valores anteriores, las expresiones de H en funcion de k y k, son:

——
27 M, 27-813 725

keb 2.4 3
k. ——.0,24 \Fk

“\J38MD I 38.81,3 271

k. 8b 2,4 :
k- ——.024 VK
100

Y, recordando ademas que 6, = 0 - H, resultan los valores siguientes:

Valoresde Hpara0=2,4%

K H 5, K, H 3,

10* [kN/m?3] [m] [em] 10* [t/m*] [m] [em]
1,0 3,37 8,08 0,5 3,22 7,73

5,0 1,97 4,72 2,5 2,16 517
10,0 1,56 3,75 5,0 1,81 4,35
15,0 1,36 3,27 7.5 1,64 3,93
20,0 1,24 2,98 10,0 1,52 3,66
50,0 0,91 2,19 25,0 1,21 2,91




Si en iugar de considerar la rotacion plastica limite @ = 2,4%, se considera el valor,
muy conservador, del 1%, resulta:

AN )
T KD

y los valores anteriores se transforman en los siguientes:

Valoresde Hpara9=1%

k H 3, k. H
10¢ [t/m*] [m] fem] 10¢ [kN/m?] [m] fem]
1,0 4,57 4,51 0,5 4,01 4,01
5,0 2,64 2,64 2,5 2,68 2,68
10,0 2,09 2,09 5,0 2,25 2,25
15,0 1,83 1,83 7,5 2,04 2,04
20,0 1,66 1,66 10,0 1,90 1,90
50,0 1,22 1,22 25,0 1,51 1,61

Para los valores intermedios 6 = 2% y 6 = 1,5%:

® Para®=2%

H 7 [m] ) 154 [cm]
= m | = cm
H 283 [m] ) 266 {cm]
= I: Cm
® Para®=15%

H 84,8 (m] 5 127,2[ ]
= m | = Cm

30,4 45,7
H= ; [m] . ; [cm]

k, k,

En resumen, los valores de los desplazamientos plasticos para los cuatro valores
de 0 escogidos son los siguientes:

Valores de 3, {[cm] para k = cte

0 24% 20% 15% 1,0 %
10* k [kN/m3]

1,0 8,08 7,15 5,90 4,51

5,0 4,72 418 3,45 2,64

10,0 3,75 3,32 2,74 2,09

15,0 3,27 2,90 2,39 1,83

20,0 2,98 2,63 218 1,66

50,0 2,19 1,94 1,60 1,22
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Valores de 3, [cm] para k. (variaci6n lineal)
o
24% 2,0 % 15% 1.0%
10* k, [kN/m?)

1.0 7,73 6,73 5,42 4,01

5,0 517 4,50 3,63 2,68

10,0 4,35 3.79 3,05 2,25

15,0 3,93 3,42 2,76 2,04

20,0 3,66 3,18 2,56 1,90

50,0 2,91 2,53 2,04 1,51

Los valores anteriores también pueden ser representados en diagramas &, — & (figu-
ras 5.30y 5.32], para los diferentes valores de k y de k,. Es interesante observar que
los valores de 3, no aumentan significativamente con la rotacién para valores altos
de k y de k, y que, por otra parte, la deformabilidad del pilote es muy reducida para
valores altos dal coeficiente de balasto. Por el contrario, para terrenos deformables
(k en el entorno de 10* kN/m?3), la coaccién del terreno no impide desplazamientos
importantes de la cabeza del pilote y que, en la practica, se alejan del rango de los
desplazamientos requeridos.

K constante

k = 1,0 E+04 kN/m”

k = 50E+04
k = 10,0 E +04

k = 15,0E+04
k = 20,0 E+04

k = 50,0 E+04

3]

1.0%

1.2% 1.4% 1,6% 1.8% 2,0% 2.2% 2,4%
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Figura5.30 Valores de 8, en funcién de 6, para diferentes valores de k

En vista de ello, parece razonable limitara 8 =1,5% el maximo valor de la rotacién en
los pilotes metélicos. Aun quedara asi un margen hasta el valor limite que justifica
que, tras lo anteriormente expuesto, no haga falta tomar explicitamente en conside-
racién el riesgo asociado a la fatiga de bajo nimero de ciclos provocada por las varia-
ciones térmicas.

En el gréfico 8, -k y 8,—k,, para® =1,5% (figura 5.31), se observa también que a par-
tir de valores de k = 15 x 104 kN/m? {6 k, = 7,5 x 10* kN/m*%), el desplazamiento varia
muy poco. Aunque esto puede generar dudas sobre el modelo de célculo estableci-



do, aruncia sobre todo la dificultad de disponer de desplazamientos suficientes en
terrenos poco deformables. :

En caso de disponer de modelos eficientes que relacionen la coaccion de
desplazamientos laterales de los pilotes con su dificultad de hincado, se
podria probablemente situar también en la frontera de los k = 15 x 10* kKN/m®y k, =
=7,6x 10* kN/m* el tipo de terreno en el que pueden utilizarse los pilotes hincados.

. = [
By (cm) 0=15%
6 Py
5+ k constante
4 +
34+
2T k, vanable
1 4
k
0 t t + + + t + t + i
oo oz 2 0z 2 2 2 g 2 & k
— —_ —_ e e [ — e (S [
—_— = < = Nel = -« = o <
o — - ~ o5 ~3 ~5 ~ ~ sl
Figura 5.31

K variable linealmente con la profundidad

k = 0,5 E+04 kN/m*

k =25E+04
k =50E+04
k=75E+04

k = 10,0 E+04
k = 250E+04

o , . . . . , , 6

T L T T T 1

1,0% 1.2% 1.4% 1,6% 1.8% 2,0% 2,2% 2,4%

Figura 5.32 Valores de §,, en funcién de 6 para distintos valores de k,
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Los gréficos anteriores ponen de manifiesto que la longitud de un puente integral
vendra condicionada por su propia naturaleza (tablero de hormigén armado, preten-
sado, postensado ¢ mixto), que define en gran medida los desplazamientos que va
a generar, y por las caracteristicas del terreno de cimentacién. Desde esta perspec-
tiva, parece 16gico que se planteen los puentes integrales con pilotes hincados en te-
rrenos en los que se puedan alcanzar desplazamientos en cabeza de al menos 3 ¢cm,
lo que corresponde a los valores limite de k y k, antes sefnalados, para el giro del 1,5%
adoptado.

Si la deformabilidad del terreno es menor, esto es, si los parametros k y k, son ma-
yores, existen dos posibilidades:

a) Realizar una pre-perforacion de unos 3 metros de profundidad antes de hincar el
pilote y rellenar posteriormente el espacio entre el pilote y el hueco de la perfo-
racion con arena suelta u otro material suficientemente deformable. Es una so-
lucién realizada en algunos puentes americangs, con aparente éxito.

b)  Solucionar el cimiento del estribo con una zapata convencional eliminando los pi-
lotes. Sobre la zapata se dispondrdn apoyos de neopreno zunchado, con el
espesor adecuado para absorber los desplazamientos horizontales del tablero.
Se trata de la solucién denominada puente semi-integral, descrita en el aparta-
do 5.3.5, que sugiere que la fiabilidad y durabilidad de los apoyos de neopreno
son buenas y que los problemas se suelen plantear en las juntas de calzada.

5.3.4. Durabilidad de los pilotes de acero

La utilizacion de pilotes metalicos hincados en el terreno como cimientos del estribo
del puente suscita la cuestién de su durabilidad y su comportamiento frente a la co-
rrosion.

A este respecto, hay diferentes estudios gue indican que el comportamiento de los
pilotes metalicos enterrados suele ser muy bueno. Entre ellos, merece la pena citar
datos y comentarios incluidos en el Manual de cédlculo de tablestacas editado por la
Direccion General de Puertos y Costas (1990).

“En caso de obras en agua dulce vy al aire libre, la corrosién es muy es-
casa. Encaso de obras en agua dulce, 0,012 mm al ario, en el lado en con-
tacto con el aire o con el agua. El lado en contacto con el terreno, no ex-
perimenta una oxidacion significativa, ya que la corrosion depende de la
cantidad de oxigeno. Sobre todo en aguas con cal disuelta, en suelos con
contenido en carbonato célcico vy en suelos arenosos, se forman sobre
las superficies del acero capas de un elevado efecto protector.”

En la publicacion inglesa Steel bearing piles se trata también esta cuestion y se
informa de los resuitados de los ensayos e investigaciones llevadas a cabo por
Romanoff:

“Los datos indican que el tipo y la magnitud de corrosion observada en
pilotes metdlicos hincados en terreno natural no perturbado, no afecta
significativamente la resistencia o la vida util de los pilotes. Los suelos no
perturbados son tan deficientes en oxigeno a poca profundidad de la su-
perficie del terreno o por debajo del nivel freédtico que los pilotes metali-
cos no se ven afectados apreciablemente por la corrosion, con indepen-
dercia del tipo o propiedades del suelo.”

La British Steel Corporation ha promovido también el examen de pilotes extraidos en
diferentes lugares del Reino Unido: playas, lechos de rio, puertos y zonas interiores
en una gran variedad de tipos de suelos y condiciones. Los resultados alcanzados con-
firman la conclusién de que la corrosién de los pilotes metalicos hincados es muy pe-



guena y puede ser despreciada cuando el pilote esta en contacto con suelos inaltera-
dos. Por ello, habitualmente no se reguiere ninguna forma de protecciéon o pintura.

Tal conclusion parece aceptable. Ello no exime de analizar en qué condiciones con-
cretas se ejecuta una obra, ni desaconseja plantear un seguimiento del comporta-
miento de los pilotes metalicos hincados, lo que seria de utilidad no solamente para
los puentes integrales sino para otros tipos de obra.

5.3.56. Cimentacion directa

En los casos en que el terreno de cimentacién sea muy competente, es |6gico ci-
mentar directamente el estribo. Se podria considerar el apoyo directo del estribo en
el terreno, aceptando que el rozamiento y eventual acunado que se produciria en el
contacto no impediria sus movimientos ciclicos, o que se podria favorecer situando
una cama de arena, o carton embreado, o un producto similar entre estribo y terre-
no. No existen, sin embargo, experiencias vélidas que animen a recurrir a esta solu-
cion.

Por otra parte, existe una extensis ma experiencia en la utilizacion de apoyos de ne-
opreno zunchado, con garantias sobre su durabilidad, porlo que es razonable cimentar
el estribo sobre una zapata corrida. con apoyos de neopreno intermedios.

El esguema de la solucién sera el siguiente:

BANDA DE SELLADO APOY0OS DE NEOPRENO

T NN NN - NONN T T N NN

Figura 5.33

El esguema de célculo para la justificacion de la zapata:

L e

Figura 5.34
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Siendo:

N, carga transmitida por el tablerc que dimensionara la geometria en plan-
ta del apoyo de neopreno
H, esfuerzo horizontal generado por la deformacién impuesta al tablero

o1 Y 0, tensiones provocadas por el empuje del terreno que se pueden de-
terminar considerando el empuje al reposo de las tierras

La anchura B deberia tener al menos una dimensién minima de 1,20 metros y la al-
tura h deberia ser lo mas reducida posible, compatible con la geometria escalonada
que hace posible la proteccion del talon con las tierras y el revestimiento del talud.

Este tipo de soluciones, denominadas semi-integrales, pueden ser convenientes en
terrenos rocosos o muy competentes, pero también pueden serlo cuando se tenga
gue situar [a silla de cimiento en terrenos deformables. En estos casos, la deforma-
cién del conjunto tablero-losa de transicion, puede tener el aspecto del esquema.

ASIENTO

TR\

N

Figura 5.35

Es posible, entonces, que las deformaciones de la losa de transicion no sean de-
terminantes porque al acompanar a los significativos asientos del terreno, su geo-
metria no haya sufrido grandes variaciones en relacion con la geometria original. En
cambio, la curvatura del tablero puede ser el condicionante principal, bien por la dis-
funcionalidad de la rasante de la calzada, bien por la incapacidad del tablero para al-
canzar las curvaturas requeridas sobre la pila méas proxima al estribo. En estas con-
diciones, suelen existir incertidumbres sobre la magnitud y evolucién en el tiempo
de los asientos del terraplén y, por ello, es conveniente prever la posibilidad de re-
cuperar parte de los asientos gateando el tablero y calzando los apoyos. Es una so-
lucidn posible con los puentes semi-integralesy no 1o es con los puentes integrales
cimentados con pilotes.

Por otra parte, en estos casos e€s problematico cimentar el estribo con pilotes que
eviten su descenso: como el descenso del terraplén es inevitable, se manifestara
brusca y localizadamente en las proximidades del estribo, lo que resuita inadmisible
tanto desde el punto de vista del confort de los usuarios como de la seguridad vial de
la carretera.

En los puentes integrales con el estribo cimentado sobre pilotes metélicos, hay gue
prestar atencion al diseo del nudo en que confluyen la losa de transicion, el tablero
del puente vy los pilotes del cimiento. '




5.4. UNION DEL
TABLERO CON
EL ESTRIBO

Cada puente requerird un detalle especifico, segun sea el tipo de tablero (losa o vi-
gas prefabricadas de hormigoén, tablero mixto con cajén o vigas metalicas), las ca-
racteristicas y situacion de los pilotes. Sin embargo, hay una serie de rasgos comu-
nes gue conviene senalar:

a)

d)

La armadura de la losa de transicién debe estar correctamente anclada y, en par-
ticular, ta situada en la cara superior, junto al empotramiento, debe estar inte-
grada con la armadura correspondiente del tablero.

Los pilotes metalicos deben estar embebidos en la viga transversal que consti-
tuye el encuentro del tablero, losa de transicién y pilotes, en una profundidad no
inferior a 1,5 veces la dimensian del pilote paralela al eje del tablero.

La profundidad debe ser, por otra parte, tal que la cabeza del pilote no perturbe
otros elementos integrados en la viga, como por ejemplo, los anclajes de los ca-
bies de losas postensadas o la cabeza de las vigas prefabricadas de hormigon.
Este criterio puede condicionar el canto requerido en la viga transversal, esto es,
fa profundidad de su descuelgue en relacion con el canto del tablero.

Hay que asegurar la transicion de las cargas de los pilotes al nudo de hormigon.
Las cargas verticales, conservadoramente, se pueden transmitir mediante dis-
positivos mecanicos, entre los que se pueden citar los siguientes:

® placa en cabeza

® pernos conectadores en la zona del empotramiento

* angulares horizontales soldados

® pletinas perforadas.

1afd
R

; _J
F:Lﬂ__—T
X

Figura 5.36
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El tipo mas adecuado, dependera en buena medida de las posibilidades de eje-
cucidon en cada caso concreto.

e) Elempotramiento del pilote en la viga de estribo puede provocar fisuras longitu-
dinales, paralelas al eje de dicha viga, por lo que conviene dimensionar los cer-
cos de manera que dicha potencial fisuracién esté controlada. Para ello, un es-
guema légico de dimensionamiento, puede ser el siguiente:

Ny w a
~{
P FT
| RH I | z
|1 —| ! ]
L - il :
: : N> M
I ~_ o P
o -
d —a X
7 15M. 2M. 15M 5 15
N Ry ® X4 —2x — 2 4 ”:Mp(—+’j
PU M z H z H =z
b+d b
J—
77 La armadura necesaria, en forma de cercos, se
) AR dispondra a una distancia “d/2” a ambos lados del
/ pilote.
I;ﬁ/
L_d__JL
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Figura 5.37

f) En el caso de tableros mixtos, es posible y deseable unir el cajén o las vigas me-
talicas a los pilotes por medio de alguna viga transversal u otro dispositivo simi-
lar. Si dicho dispositivo esta adecuadamente concebido, no sera necesario otro
procedimiento de anclaje para la transmision de las cargas verticales del pilote.
La armadura horizontal de anclaje debe también disponerse en estos casos.



5.5. ENCUENTRO
DE LA LOSA DE
TRANSICION
CON LA
CALZADA

En los puentes integrales, los movimientos horizontales del tablero se manifiestan
en el encuentro de la losa con la calzada por la que se accede a la obra.

Son muy variadas las soluciones gue se han adoptado para resolver este
encuentro. Muchas tienen una concepcion similar a la representada en la figura 5.38

que corresponde también a la solucién que aqui se propone.

MEZCLA BITUMINOSA

BANDA ASFALTICA BANOA OF MATERWAL CAMA DE 0OSA DE MEZCLA BITUMINOSA
ARENA TRANSICION e = 6 cm.
e= 0.05

ELASTICO /

—
X

L

:‘ = (}
| 1 i 30 mm '
i ZAHORRA ARTFICIAL — IMPERMEABILIZACION
oo T >
i i\
| ZAHORRA ARTICIAL ‘. i
.

[ o [ O R 1

1

]
i ! HORMIGON OE
RELLENO DE MATERWL | : LMPIEZA €= 0.03
AL
FILTRANTE ' i SvB.
\ i EXPLANADA E-3 (50cm) BASE LAMINA_GEOTEXTIL
—— 5' ! GRANULAR

CERCOS 08 o 0.25

ARMADURA LONG.

2x4 210

Figura 5.38

Bajo el encuentro de la losa se dispone un durmiente de hormigén armado sobre el
que descansa, por un lado, la losa de transicion por intermedio de una banda asfalti-
ca que favorezca el deslizamiento relativo de la losa sobre el durmiente. Por el otro
lado, se vierte la mezcla bituminosa del pavimento de ia calzada para rellenar el es-

pacio hasta el nivel superior del durmiente.

BANDA DE MATERIAL DISTRIBUIDOR CAPA DE RODADURA
ELASTICO

- |

— e ——

[ |

= LOSA DE TRANSICION

= 7
SELLADO DE JUNTA

Figura 5.39
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5.6. LIMITACIONES

90

AL USO DE
LOS PUENTES
INTEGRALES

Entre la mezcla bituminosa y la losa de transicion, se prevé un espacio para permitir
los movimientos del tablero, no inferior a 30 mm que ird adecuadamente sellado.

Una banda de material eldstico, con capacidad para absorber los movimientos del ex-
tremo de la losa de transicion, sirve de puente hacia el pavimento de la calzada de ac-
ceso. En la actualidad, existen en el mercado y se estan colocando en numero cre-
ciente, tanto en obras nuevas como en reparacion de otras ya existentes, juntas elas-
ticas como las representadas en el esquema, que pueden aceptar desplazamientos
del orden de 60 mm. Son juntas de colocacién rapida y que admiten reparaciones sen-
cillas. Su correcta colocacion exige un espesor minimo en el pavimento sobre la losa
de transicién de 70 mm.

Es importante disponer un eficaz drenaje en la zona para asegurar que el agua no se
acumule en este punto de la obra.

En el caso de que los movimientos horizontales previsibles sean muy pequefnos, en
el entorno de los 10 a 15 mm, puede disponerse un simple sellado en este encuen-
tro evitando la banda elastica.

A la vista de estos detalles, se podria decir que en los puentes integrales se produ-
ce un simple traslado de la posicién de la junta de dilatacion. En los puentes con-
vencionales, dicha junta se sitla en el encuentro del tablero con el estribo y aqui se
desplaza al final de la losa de transicidon. Sin embargo, la junta en los puentes inte-
grales se sitUa en una posicién menos problematica y de menor trascendencia. Ade-
maés, practicamente sélo se ve influida por los desplazamientos horizontales del ta-
blero. De ahi resultan las satisfactorias experiencias que se han ido acumulando con
su uso, desde le perspectiva de su fiabilidad, funcionalidad, coste de construccién y
colocacidn, con menores y méas sencillas operaciones de mantenimiento.

Dado el estado actual de los conocimientos respecto al comportamiento de los puen-
tes, es légico establecer unos limites estrictos para su utilizacién. A lo largo del tex-
to, se han ido exponiendo diferentes limitaciones que ahora se resumen:

a) La carga mayorada en cada pilote no debe superar el 40% de la carga maxima
(N, = 0, - A) Se trata de alejarnos de valores que pueden limitar la capacidad de
desplazamientos y rotaciones de la cabeza del pilote, capacidad que es esencial
como garantia de comportamiento.

b} Los desplazamientos horizontales maximos previsibles en la cabeza del pilote,
debidos a la accién conjunta de retraccion, acortamientos debidos al pretensa-
do, fluencia y variaciones de temperatura, no deben superar los 30 mm.

¢) Los desplazamientos verticales previsibles bajo el estribo no deben superar el
0,4% de la longitud del vano contiguo en caso de vias principales, y de 0,8% en
caso de vias secundarias. Los puentes integrales no son, en principio, aconseja-
bles en casos de terraplenes muy elevados o de obras asentadas sobre terrenos
muy deformables. Ademas, dichos desplazamientas deben ser compatibles con
los maximos admisibles desde el punto de vista estructural.

d) El esviaje de la obra tendra que ser inferior a 60°, tal como se indica en el apar-
tado 5.2.4, y se adoptaran las soluciones previstas en dicho apartado para paliar
las consecuencias del esviaje.

e) Enlos puentes con planta curva, el valor del radio de curvatura serd superior a
10 veces la anchura del tablero y el angulo de apertura de la obra serd inferior
a 40°, de acuerdo con lo senalado en el mismo apartado 5.2.4.



f)

k)

En los pilotes metalicos tubulares, la esbeltez de la seccién sera tal que la rela-
cion radio-espesor cumpia la condicion:

t f,

siendo 1, el limite elastico del pilote.

En los pilotes tipo HEB, ias esbelteces de las alas y almas cumpliran la condicion:

Z_bS 16 \j 235 para las alas
4 f,
d | 235

- <30 \j para las almas
W Y

Los pilotes metalicos tendran una longitud minima enterrada de 6,0 m. El des-
plazamiento vertical previsible para el axil de servicio no superara los 10 mm.

E' terreno de cimentacion, en sus cuatro metros inmediatos al fondo de la silla,
tendra un coeficiente de balasto frente a movimientos horizontales que no su-
perara los valores de k = 15 < 10° kN/m® 6 k, = 7,5 x 105 kN/m?* (k, variable li-
nealmente con la profundidad). En otro caso, se dispondra el pilote sobre una
pre-perforacién de diametro no inferior a dos veces la dimensién del pilote para-
lela al efe de la obra y con una profundidad de unos 3 metros. El hueco entre la
perforacion y el pilote se rellenard con arena suelta.

En terrenos rocosos © muy deformables, se considerard la utilizacién de puen-
tes semi-integrales con cimentacion directa y, en el Gltimo caso, dejando previs-
ta la posibilidad de disponer gatos para elevar el tablero y compensar los asien-
tos hasta situarlos en limites aceptables.

En zonas donde los esfuerzos sismicos sean determinantes, se requerirdn estu-
dios y detalles especificos. Como referencia, se puede considerar que tal cir-
cunstancia puede darse en los casos en que la fuerza longitudinal equivalente del
sismo supere el valor del empuje longitudinal debido al frenado.
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6.1.

INTRODUCCION

EJEMPLOS

Como colofén de lo expuesto en los capitulos anteriores, se presentan a continua-
cién dos soluciones de puentes integrales. Ademas de servir como aplicacién prac-
tica de los criterios recogidos en este documento, se trata con estos ejemplos de ex-
poner en forma sistematizada el proceso de justificacion numérica de este tipo de
puentesy, al hilo de la formulacién de esos célculos justificativos, comentar aquellos
aspectos mas inciertos.

Para ello, se ha seleccionado un paso superior sobre autovia con unas dimensiones
caracteristicas. El paso tiene una longitud total entre ejes de estribos de 72,0 my so-
porta una calzada de 10,0 m gue, con el sobreancho necesario para las barreras de
seguridad, da lugar a una anchura total de 11,0 metros.

Las luces del tablero son 15,0 + 21,0 + 21,0 + 15,0 y la seccion transversal puede es-
tar constituida por:

® losa maciza de hormigén postensado de 0,90 m de canto en su eje de simetria;

e tablero mixto con 1,00 m de canto constituido por dos cajones metélicos de 0,80
x 1,60 m, coronados por una losa colaborante de 0,20 m.

Enlafigura 6.1, se representa la geometria de los dos pasos. En las figuras 6.2 y 6.3,
se ha representado la geometria en planta y seccién transversal de la losa de transi-
ciony de la viga del estribo, que se cimenta mediante cuatro pilotes tubulares & 273 mm
cont=10mm. Enlafigura 6.4, se definen las caracteristicas y detalles relacionados
con la losay el firme de transicién.
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6.2. ESTIMACION

98

DE LOS
MOVIMIENTOS
DEL TABLERO

6.2.1. Tablero de hormigon postensado

A continuacion se relacionan las diferentes deformaciones unitarias consideradas y
el consiguiente valor de los desplazamientos longitudinales AL en el eje del estribo.

a)

b)

c)

Retraccion

€ =250-10°

72
AL =250 - 10‘6—2—103=9,O mm

Acortamiento eldstico debido al pretensado

Se considera una tension media en el hormigén, habitual en este tipo de obras,
de 4.000 kN/m? y se toma como médulo de elasticidad inicial del hormigén E, =

350 - 10° kN/mZ

g = 4'009—= 115.10°%
350 10°

72
AL =115 10‘6—2—103:4,1 mm

Acortamiento por fluencia
Considerando un coeficiente de fluencia ¢ = 2, resulta:
€4=2-116-10%°=230-10°

72
AL=23O-1O‘671O3=8,2 mm

Variacion de temperatura

Se considera un rango de variacién total de 40°C y se supone que dicha varia-
cion se sitla entre -30°C y +10°C en relacion con la temperatura de referencia:

— Acortamiento unitario
maximo: er=30°C.10-10®%=300-10°

— Rango de variacion: Agr=40°C-10-10°=400-10°
Siendo los valores correspondientes de los desplazamientos horizontales:

7
— Acortamiento: AL =300 .10° 72 10°=10,8 mm

. 72
— Variacién total: Al = 400 - 108 > 10° = 14,4 mm



6.2.2. Tablero mixto

a)

b)

Retraccion

De acuerdo con lo expuesto en el apartado 5.2.1, se tiene el siguiente valor co-
rregido:

An

€.=250-10°% ———
' A + 12A,

siendo:
A, =1.100- 20 = 22.000 cm?
A, ={(100cm?/m) - 11 =1.100 cm?

{Se ha supuesto, a estos efectos, una cuantia de acero de la seccién metalica de
80 kg/m? aproximadamente.)

22.
£,.=250-10"% 000 =250-10°.0,625=150-10"°
22.000+12-1.100

72
AL =150 - 10_6—'2—103= 5,4mm
Acortamiento eldstico

Tratdndose de un tablero mixto con losa armada, este término es nulo.

Acortamiento por fluencia

Légicamente, este valor es también nulo.

Variacion de temperatura

La variacion de temperatura en una seccion mixta deberé alcanzar un valor in-
termedio entre el correspondiente al tablero de hormigén y un tablero puramente
metdélico. Este es un aspecto que convendra precisar en el futuro, a la vista de
los resultados de los trabajos experimentales.

Considerando que los valores establecidos para los puentes de hormigén se in-
crementan en un 25%, resulta una variacion de temperatura de 1,25 x40 = 50°C,
conunrango de variacion entre -1,25x30=-37,5°C y+1,25x10°C=+12,5°C.

Los valores correspondientes seran:

— Acortamiento unitario

maximo: €& =37,5°C-10-10°=375-10°
-— Rango de variaciéon: Aer=50°C-10-10%=500-10°
) 72
— Acortamiento: AL =375-10° = 108 =13,5mm
o 72
— Variacion total: Al = 500 - 1045-5— 108 =18 mm
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6.3. JUSTIFICACION

100

DE LOS
PILOTES
METALICOS

6.2.3. Valores comparados

Deformaciones Desplazamientos
unitarias [mm]

Puente de Fuonte Puente de| Puente

hormigén mixto hormigén| mixto
Retraccion (1) 250x10° | 160x 10 9,0 5.4
Acortamiento elastico (2) 115x10°% — 4,1 —
Fluencia (3) 230 x 10 — 8,2 —
Acortamiento temperatura (4) 300x10° | 376x10% | 10,8 13,6
Variacion de temperatura 400x 10§ 500x10°% | 144 18,0
ACORTAMIENTO MAXIMO
(1) +1(2) +(3) + (4) 895 x10° | 525x10° | 321 18,9

El andlisis de estos valores pone de manifiesto la importancia de las deformaciones
unitarias provocadas por la pre-compresiéon del hormigén, y esto en el caso de una
losa maciza en la que la tensién media es muy moderada.

También se pone de manifiesto la importancia de la accion de la temperatura, tanto
en lo que se refiere a su contribucion al acortamiento como en (o concerniente a su
rango de variacion.

La losa de hormigdn postensado considerada se deforma longitudinalmente mu-
cho mas que el tablero mixto. El acortamientc unitario de este ultimo es del orden de
525 x 10° mientras que en la losa alcanza los 895 x 10°6. Una buena parte del proble-
ma se podria paliar retrasando la conexion de la losa a los pilotes, solucién gue tiene
a su vez el inconveniente de que complica la ejecucion de la obra. Otra posibilidad se-
ria realizar una solucién semi-integral, con el tablero cimentado sobre una silla por in-
termedio de apoyos de neopreno.

Por otra parte, la importancia de las deformaciones asociadas a la temperatura re-
clama un conocimiento mas profundo de los valores que hay que utilizar en el
célculo y de criterios para establecer cual es la temperatura de referencia, esto es,
la que se puede asignar al tablero en el momento de su conexién con los pilotes. Es
conveniente que esa conexion se realice a la temperatura ambiente mas baja posi-
ble, aungue no hay que olvidar que dicha temperatura no tiene por qué coincidir con
la del tablero er. ese mismo instante.

6.3.1. Carga vertical

Se trata de un pilote de seccion tubular @ 273 x 10 mm con un area de 82,6 cm?, un
médulo eldstico de 524 cm? y un méddulo pléstico de 692 cm? (y = 1,32).

El axil ultimo resulta:
Npg =26 kN /cm? - 82,6 cm? = 2,147, 6 kN
Si la carga mayorada es Ngy = 800 kN, se cumple la condicién:

Ngg < 0,40 -+ Ng, = 859 kN



6.4. JUSTIFICACION

6.5.

DE LA LOSA DE
TRANSICION

VIGADE
CORONACION

6.3.2. Desplazamiento horizontal

Se supone que al terreno se le puede asignar un coeficiente de balasto, proporcional
a la profundidad y de valor:

k,=25-10*kN/m?*
Determinaremos la distancia H ertre las dos rétulas potenciales del pilote, mediante

la expresion:

4

—
38 My s
H= | ——
k. 8-b

siendo:
My rs = 26 (kN/cm?) - 1,32 - 524 (cm?® = 180 kN - m

1,5%
b = 0,273 m

<
Il

) “f 38 . 180
‘V 2,5.70%-1,5.102-0,272

=2,86m

El desplazamiento correspondiente serd, por tanto:
1,5
O, = 2.860 -——— =43 mm
100

Este valor es mayor que los 18,9 mmy 32,1 mm previstos para las soluciones de ta-
blero mixto o de losa postensada respectivamente.

Son validos los célculos justificativos realizados en el apartado 5.2.5.

Siendo la reaccién mayorada en cada pilote de 800 kN, podemos considerar a efec-
tos de la determinacién de las armaduras longitudinales, el siguiente esquema:

800 _ Jsgkny
P ——— m
_— 9= 370
h=1,65
h=165m

]
i.=310
Joe=3o | Qs L7 258.3,102

Msqy = = =155kN-m

16 16

Figura 6.5
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6.6. CONEXION
DEL PILOTE
A LA VIGA

Se dispone una armadura minima, tanto superior como inferior, del orden del 2%. de
la seccién de hormigén:

AS=2—165-8O=26,4 cm? (6 & 25)
1.000

con cercos @ 12 cada 0,25 metros.

¢ #12 a 0.25
| |
- [T |
b 1 jL
p [ ‘
p < _____—.__1‘
p L
6 #25
Figura6 6

La capacidad de un perno conectador & 19 sera:

n- 1,92
Pa=0,8-45(KN/cm?) — 2

1
——=8,16 kN
1,25

Por tanto, el nimero de pernos conectadores minimos necesarios sera:

80
n=——-=10
8,16

Se disponen dos filas de pernos conectadores @ 19, de 120 mm de altura, con 5 per-
nos por fila, segun la figura 6.7:

La armadura de cosido se calculara para el valor de:

160

NN (RPN S —

!

2 15
My

200
4C0

100

es decir:

PILOTES METALICOS
£ 2730 % 10

-+

2,86 040

Ry =180 ( ): 18,0(0,70 + 3,75) = 801 kN

luego:

80,1

Azt
50 715

= 18,0 cm?
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| |' B 6920

il

Figura 6.8

gue se repartird en la distancia:

b+d=027+080=107m

esto es, 6 @ 20 en 1,0 m en el entorno

de cada pilote.
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