ASOCIACION ESPANOLA DEL HORMIGON PRETENSADO

INSTITUTO EDUARDO TORROJA DE LA CONSTRUCZCION
Y DEL CEMENTO DEL PATRONATO «JUAN DE LA CIERVA»
DE INVESTIGACION TECNICA

DEL CONSEJO SUPERIOR DE INVESTIGACIONES

Ultimas noticias de hormigén pretensado CIENTIFICAS - MADRID




CURSOS DE FORMA_CION Y PERFECCIONAMIENTO

El Ministerio de Trabajo convoca, a través del Programa Nacional de
Promocion Profesional Obrera (P.N.P.P.0.), cursos de Perfeccionamiento
de Manipuladores de Maquinaria de Obras Publicas y cursos de Forma-

cion de Operarios-Manipuladores para estas mismas maquinas.

Tanto las empresas como las personas interesadas podran obtener toda
la informacién complementaria sobre estas convocatorias, en los locales
de la Escuela de Formacion de Monitores que, para tal fin, tiene montada
el Programa Nacional de Promociéon Profesional Obrera en el Paseo de la
Castellana, n.° 42, en Madrid.
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resumen de las actlividades
desarrolladas duranfe el ano 1965
por la asociacion espanola

del hormigon prefensado

Se inicia, con este numero 78 de la revista, un nuevo afio de la ya larga vida de nuestra
Asociacién. Y aun cuando periodicamente mediante cartas, circulares, reuniones, y la pro-
pia revista, procuramos mantenernos en comunicacion con nuestros Asociados, parece
oportuno incluir, en este primer ntimero correspondiente al afio 1966, un breve resumen
de las principales actividades desarrolladas durante los tltimos doce meses por la Asocia-
cion Espafiola del Hormigdn Pretensado. Esta sucinta vision de conjunto servira a muchos
para darse cuenta de la pujante vitalidad de la Asociacion, de la que quizas no estén su-
ficientemente informados. Para otros, es posible que les sirva de estimulo v les induzca a
prestarnos una mayor atencion y colaboracién. Para los que ya nos han ayudado y nos
siguen ayudando, constituira un testimonio acreditativo de que el esfuerzo realizado mere-
cia la pena y debe proseguirse para asegurar la marcha ascendente que en la actualidad
se lleva. Para los que de una manera u otra estan comprometidos en la direccion de estas
actividades, constituira
un motivo de satisfac-
cion comprobar la la-
bor realizada, el cami-
no recorrido y las nue- [
vas sendas y posibilida- [ S \EG: AE [ _?L._f)
des abiertas y algunas e : dz+ = i*v)
va iniciadas para el
perfeccionamiento, me-
jor funcionamiento, su-
peracion y desarrollo
de nuestra Asociacion.

Todos y en todo mo-
mento deben tener muy
presente que la vida de
este tipo de Asociacio-
nes depende Ttnica y

José Luis Escario




Enrique Balaguer

exclusivamente del calor, de la ayuda, de la colaboracion que sus Asociados le presten. Si
hay muchos dispuestos a comentar en una charla publica sus problemas, sus realizaciones,
los resultados de sus experiencias, se podran celebrar muchas reuniones. Si hay muchos
que quieran dedicar unas horas a escribir un articulo, la revista podra publicar muchos
trabajos originales. Las sugerencias e iniciativas que se hagan llegar a la Asociacion abri-
ran nuevos cauces a sus actividades. El Gnico motor capaz de proporcionar la energia ne-

cesaria para mantener a la Asociacion en provechoso funcionamiento, es el conocido con
el nombre de COLABORACION.

Afortunadamente, durante el pasado ano esta colaboracion no ha faltado. Lentamente,
pero con marcha segura, se va ampliando en cantidad y calidad; lo que permite confiar en
un proximo futuro cada vez mas fecundo y colmado de éxitos. De todos depende que estas
esperanzas no resulten frustradas.

Con esta halagiiefia perspectiva cerramos este preambulo para pasar a resumir las acti-
vidades de la A. E. H. P. en el pasado afio 1935. Con el fin de dar a este resumen una mayor
concisiéon y claridad, se establecen una serie de apartados en cada uno de los cuales se
agrupan las principales actividades correspondientes a un determinado campo de actua-
cion. Lo que de esta forma se pierde en rigor cronolégico, resulta suficientemente compen-
sado con las ventajas que se consiguen desde el punto de vista de facilidad de exposicion.

1.° Relevos en los cargos directivos de la Asociacién: En febrero de 1965, el excelenti-
simo sefior don José Maria Aguirre Gonzalo toma posesion del cargo de Presidente del Con-
sejo Técnico Administrativo del “Instituto Eduardo Torroja” y, como consecuencia, de la
Asociacién Espaiiola del Hormigon Pretensado. Sustituye en este cargo a nuestro siempre
recordado Excemo. Sr. D. Federico Turell, fallecido el dia 8 de diciembre del afio anterior,
1964. Posteriormente, el Exemo. Sr. Aguirre, ante la imposibilidad material, dadas sus mul-
tiples e ineludibles obligaciones, de prestar a la Asociacion su muy valiosa colaboracion,
decide que sea elegido, entre los miembros de la Comisién Permanente, uno de los Vocales




para que le sustituya en la Presidencia, al menos durante un afio. Si al final de este plazo
sus ocupaciones se lo permitieran, el Sr. Aguirre volveria a ocupar el cargo que por dere-
cho le corresponde. Como consecuencia de este acuerdo se designa, por unanimidad de Ia
Comision Permanente, al Director del Instituto “Eduardo Torroja”, Ilmo. Sr. D. Jaime Na-
dal, para el cargo de Presidente de la A. E. H. P.

En febrero de 1965 y, como resultado de la reglamentaria votacion efectuada entre to-
dos los Asociados, son sustituidos en sus cargos de Vocales de la Comisién Permanente el
Exemo. Sr. D. Vicente Rogla y D. Antonio Angulo, por el Ilmo. Sr. D. Carlos Fernandez Ca-
sado y D. Florencio del Pozo.

Por razones particulares, el Vocal, Exemo. Sr. D. Buenaventura Bassegoda, solicita ser
relevado de su cargo. Aceptada su dimisidén, se le designa Socio de Honor en reconocimien-
to a los excepcionales servicios prestados a la A. E. H. P., desde su fundacion. Esta vacante
corresponde al cupo de libre designacion por el Instituto “Eduardo Torroja” y, en virtud
de ello, el Consejo Técnico Administrativo de dicho Instituto, en su reunién del mes de no-
viembre, nombra al Dr. Arquitecto D. Miguel Fisac, nuevo Vocal en sustitucién del sefior
Bassegoda.

Teniendo en cuenta que el Sr. Paez, por asuntos particulares, trasladd su residencia a
Venezuela por tiempo indefinido, se ha designado a D. José¢ Antonio Torroja para que le
sustituya como Vicepresidente de la F. I. P. en representacion del Grupo espafiol.

2.° Reuniones piiblicas or-
ganizadas por la Asociacion:
En las reuniones publicas or-
ganizadas por la A. E. H. P.
durante el afio 1965, se pronun-
ciaron las siguientes conferen-
cias:

28 de enero: “Experiencia expafio-
la en firmes de hormigén
pretensado; enseflanzas ex-
traidas de la construccion
del tramo experimental en
la carretera N-II”, por el
Ilmo. Sr. D. José Luis Es-
cario y D. Enrique Bala-

guer.

18 de febrero: “El sistema stress
block para el pretensado
del hormigén”, por Mr. R.
F, T. Kingshury. Esta con-
ferencia se completé con
la exhibicién de los dis-
positivos de pretensado
utilizados en dicho sistema
y la proyeccion de una
pelicula,

R. F. T. Kingsbury




Fernandez Casado. Se proyectd, ademas,

te citado.

José Antonio Torroja

31 de marzo: ‘“Comentarios sobre
el proximo V Congreso de
la F. I. P. Forma de orga-
nizar la participacion del
Grupo espaiiol”, por D. Jo-
sé Antonio Torroja. “Pos-
tesado con cables trenza-
dos y nuevo tipo de viga
de lanzamiento”, por don
Ricardo Barredo. Se pro-
yect6 también una pelicula
sobre aplicaciones de la
viga de lanzamiento.

27 de abril: “La construccion del
Puente de Almodovar”,
por el Ilmo. Sr. D. Carlos

una pelicula tomada durante la construccion del puen-

2 de junio: “Informe sobre las VIII Jornadas de Estudio organizadas por la Asociacion Cientifica Fran-

cesa del Pretensado”, por
el Exemo. Sr. D. Vicente
Rogla. “Sistema V. S, L. de
pretensado. Anclajes en ro-
ca y terrenos de aluvion”,
por D. Manuel Bada. Se
proyectaron, ademas, dos
peliculas sobre las aplica-
ciones de este sistema de
pretensado.

22 de octubre: “Il sistema B. B.
R. V. de pretensado”, por
. Manuel Raspall. “Ancla-
jes en roca, B. B. R, V.”,
por D. Manuel Maestre,

25 noviembre: “Soluciones arqui-
fectonicas en hormigon
pretensado”, por D, Miguel
Fisac, Se proyecto, ade-

Ricardo Barredo




mas, una pelicula sobre las aplicaciones de pretensado en la construccion del Plan Delta, de
Holanda, presentada por D. Manuel Raspall.

9 de diciembre: “Puentes pretensados en la autopista Madrid-Villalba”, por el Ilmo. Sr. D. Carlos Fer-
nandez Casado. Fue ilustrada con la proyeccion de una pelicula.

Ademas de estas reuniones celebradas todas ellas en Madrid, en la Sala de Conferen-
cias del Instituto Eduardo Torroja, el 9 de noviembre se organizo, en Barcelona, la Jornada
Espaiiola del Pretensado, con cuyo motivo y, en los locales del Colegio de Arquitectos de
dicha ciudad, pronunciaron los Sres. Fisac y Fernandez Casado las mismas conferencias
que posteriormente repitieron en Madrid los dias 25 de noviembre v 9 de diciembre, respec-
tivamente.

No es posible dejar de resaltar el interés del programa de conferencias desarrollado,
asi como el éxito de todas las intervenciones. L.a acogida dispensada a estas actividades que-
da reflejada en el hecho de que la capacidad de la sala donde se celebraron, con mas de 200
asientos, ha resultado insuficiente para acomodar a todos los interesados en asistir a dichos
actos.

3.° Publicaciones.—Se han publicado en 1965 los ntimeros 74, 75, 76 v 77 de la revista
“Hormigon y Acero”. Los indices de dichos ntimeros son los siguientes:

Num. 74: La construccion de puentes de hormigén pretensado. Nuevas posibilidades, por U. Finster-
walder.

Método directo para el calculo de vigas de hormigén pretensado, por Yu-Lin Wang,.

Normas peruanas para el
hormigéon pretensado, por
J. L. Bosio, E. Gallegos y
P. Lainez,

Num. 75: Calculo de la resistencia
a esfuerzo cortante de las
vigas de hormigén armado
o pretensado, por R. Wal-
ther.

Puente sobre el rio Paranj,
en Brasil, por S. Marqués
de Souza.

Normas danesas de hormi-
gon pretensado. Proyecto y
ejecucion de estructuras de
hormigén con armaduras
pretesas.

Carlos Fernandez Casado




Vicente Rogla
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Nom. 76: Comentario a las Recomendaciones Practicas unificadas (1964) del Comité Europeo del Hormi-

gon, por Y. Saillard. Nam. 77: Cilculo en rotura del hormigén pretensado, por P. Moenaert,

Alambres de pretensado. Efecto de la corrosién durante el almacenamiento en obra, por
v F. Fontaine.

Calculo de apoyos constituidos por placas de
material elastico, por C. Rejcha.

Propuesta para la determinacién de las longi-
tudes practicas de anclaje, a partir de las
tensiones limites de adherencia deducidas del
“heam test”, por R. Baus.

Firmes de hormigén pretensado, por J. L. Es-
cario y Nuiiez del Pino.

Experiencia espaiiola en firmes de hormigon
pretensado. Ensefianzas extraidas de la cons-
truccion del tramo experimental en la carre-
tera N-II, por E. Balaguer.

Por otra parte, se han incluido en los dife-
rentes niimeros de la revista las referencias
bibliograficas de todas las publicaciones reci-
bidas en la Asociacidn a través del servicio de
intercambio organizado por la F. L. P.

Manuel Bada &

. Dehan




4.°  Organizacion de la participacion espaiola en el V Congreso de la I'. 1. P.: Iiste ha
sido uno de los temas a los cuales se ha prestado mayor atencion durante el ano 1965. Apar-
te de los trabajos relacionados con el envio de diversas circulares para la difusion del pro-
grama de actos organizados con motivo de dicho Congreso, la distribucion de fichas de ins-
cripcidn, la conferencia del Sr. Torroja para explicar la forma en que se van a desarrollar
las sesiones, etc., la Asociacion se propuso editar una publicacion en la que se recogiesen la
mayor cantidad posible de datos sobre las obras de hormigon pretensado construidas has-
ta la fecha en Espafia. Con excepcion de algunos pocos articulos publicados en distintas re-
vistas sobre algunas obras determinadas, la documentacién disponible sobre el particular
era casi nula. Se puede decir que practicamente, se partia de cero. Pero la labor era real-
mente interesante y merecia la pena emprenderla. Hay que tener en cuenta que es la pri-
mera vez que se va a poder dar, internacionalmente, una vision de conjunto de las realiza-
ciones espafiolas en el campo del hormigon pretensado, puesto que dicha publicacion piensa
distribuirse entre todos los asistentes al citado Congreso.

El intento de explicar con algin detalle todo lo que se ha hecho para conseguir sacar
adelante este trabajo, haria interminable el presente resumen. Basla decir que se busco la
colaboracién de todos los que pudieran aportar informacion sobre el tema: proyectistas,
empresas constructoras, concesionarios de los diversos sistemas de pretensado, etec. Después
de diversas gestiones con resultados mas o menos satisfactorios (lamentablemente, en algu-
uos casos no se ha podido obtener la informacion solicitada), se ha conseguido reunir mas
de doscientas fichas con los datos iniciales sobre obras espafiolas en las que se ha utilizado
la técnica del pretensado. Con esta base de partida, se van ampliando detalles, recogien-
do documentacion grafica, redactando resefias, y la publicacion, poco a poco, va tomando for-
ma. En esta etapa nos encontramos en la actualidad v se confia en que, con la ayuda

de todos, podra finalmente alcanzarse con ¢xito, dentro del plazo previsto, la meta se-
nalada.

Manuel Raspall




Manuel Maestre

Por otra parte, se ha envia-
do ya a la Secretaria de la
F. L. P. el resumen de las obras
que seran incluidas en los in-
formes que el Grupo espaiiol
presenlara al Congreso, en las
sesiones dedicadas a la descrip-
cion de las obras mas intere-
santes construidas en los dife-
rentes paises a partir del Con-
greso anterior. El1 Informe rela-
tivo a puentes serd presentado
por el Sr. Fernandez Casado
El Sr. Torroja se encargara de
presentar la comunicacion en
la que se incluyan los demas
tipos de estructuras.

5090 Asistencia a reuniones internacionales: El Sr. Torroja, en su calidad de Vicepresi-
dente de la F. I. P. representante del Grupo espaiiol, asistio a la reunion del Consejo Ad-
ministrativo de la Federacién celebrado el 22 de marzo, en Amsterdam, en la cual se lra-
t6 principalmente de la organizacion del V Congreso. Con ocasion de esta reunion, se con-
siguié autorizacion para publicar en espaiiollos restumenes de las distintas comunicaciones

que se presenten a dicho Congreso.

Han asistido a la celebracién en Paris de las VIII Jornadas de Estudio, organizadas por
la Asociacion Cientifica Francesa del Pretensado, durante los dias 16 a 18 del mes de mar-

zo del pasado aio, siete de
los miembros de nuestra
Asociacion que estuvo re-
presentada por el Sr. Rogla,
en su calidad de Vocal de
la Comision Permanente. Al
término de las Jornadas, el
Sr. Rogla obsequié con una
cena a los componentes del
Grupo espaiiol.

Miguel Fisac

]




6. Informacion sobre actividades internacionales: Uno de los propodsitos de la Asocia-
cion Espanola del Hormigén Pretensado consiste en mantener informados, en todo momento,
a sus Asociados de las diversas actividades que con caracter internacional organizan, tanto
la propia Federacion Internacional del Pretensado, como los diferentes Grupos nacionales
a ella afiliados. En cumplimiento de este propdsito, durante el pasado afo se han cursado
diversas circulares para anunciar, entre otras, las siguientes actividades:

Celebracion en Braunschweig, Alemania, del 9 al 11 de junio de 1965, de un simposio
sobre la resistencia al fuego del hormigén pretensado.

Publicacion por la F. I. P. de las Memorias correspondientes al simposio sobre la aplica-
cion del hormigon pretensado a la construccion de estructuras de maquinas, celebrado en
Wexham Springs (Inglaterra), en enero de 1964.

Simposio sobre el efecto de las cargas repetidas en los materiales y estructuras, con-
vocado por la R. I. L. E. M. para los dias 15 a 17 de septiembre de 1966, en la capital de
Méjico.

Reuniones organizadas por la Institution of Civil Engineers, en Londres, durante el mes
de marzo de 1967, dedicadas al estudio de las pilas de hormigon pretensado, para reacto-
res, en centrales de energia nuclear.

* k Kk

Hasta aqui, resumido en unos parrafos, algo de lo que durante 1965 se ha conseguido.
El balance puede considerarse satisfactorio. El nimero de Asociados, que contintia aumen-
tando, ha llegado ya casi a los seiscientos. Cada vez son mayores las colaboraciones re-
cibidas y mayor el interés por todas nuestras actividades. Las perspectivas para el afio que
ahora se inicia son muy alentadoras y los proyectos muy ambiciosos. ‘Con vuestra ayuda,
la Asociaciéon continuard prosperando y perfeccionandose para el cumplimiento de sus fi-
nes, que son, como sabéis, difundir la técnica del pretensado, contribuir por todos los me-
dios a su desarrollo y fomentar, estudiar, divulgar y orientar todo progreso técnico de esta
moderna modalidad constructiva.

Por la Comisiéon Permanente
El Secretario,

R. Pineiro
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nota de la asociacion espanola
de hormigon preftensado

infercambio de publicaciones

Dentro del programa de intercambio bibliografico organizado por la F. I. P. para in-
formacion de las diversas asociaciones nacionales que la integran, se han recibido tltima-
mente las publicaciones que a continuacion se mencionan, en las cuales aparecen, entre
otros, los trabajos que en la presente nota se detallan, relacionados con la téenica del hor-
migon pretensado.

Para mayor comodidad de nuestros lectores, los titulos de los articulos se han tradu-
cido al espafol.

Se recuerda que estas publicaciones se encuentran a disposiciéon de todos los asocia-
dos, para consulta, en nuestros locales de Costillares.
Publicaciones enviadas por el “Instituto Mexicano del Cemento y del Concrelo”:
Revista: “IMCYC”. Vol. 2, num. 12, enero 1965:

1. Criterios para la formulacion de especificaciones para hormigon, por J. Betancourt.

2. Algunas consideraciones sobre el empleo del hormigon prefabricado y pretensado
en Suecia, por K. G. Bernander.

Suplemento al ntim. 12 de la Revista “IMCYC”, enero 1965.
3. Resistencia de elementos sujetos a carga axil y flexion, por R. Diaz de Cossio, J. Ca-

sillas v F. Robles.

Publicaciones enviadas por “The New Zealand Road Federation™:

Revista: “Better Roads”.

Publicaciones enviadas por la “Association Scientifique de la Précontrainte”, de Francia:

Revista: “Annales de IInstitut Technique du Batiment et des Travaux Publics”, num. 206,
febrero 1965:

4. Las pilas de hormigén pretensado para los reactores atéomicos de las centrales nu-
cleares. EDIF-3 y EDF-4, por G. Lamiral v J. Courbon.
Publicaciones enviadas por el “Prestress Concrete Institute”, de Estados Unidos:
Revista: “Journal of the Prestressed Concrete Institute” Vol. 10, num. 2, abril 1965.

5. El proyecto del puente sobre el rio Columbia, en Kinnaird, B. C., Canada, por
G. Woodburn y L. G. Maranda.




6. La corrosiéon de las armaduras en los elemenios fisurados de hormigén armado y
hormigon pretensado, por P. W. Abeles y S. J. Filipek.

~1

El empleo del hormigén pretensado en el puerto de Long-Beach, por B. N. Hoff-
master.

8. Tensiones originadas, en las estructuras de gran masa, por los esfuerzos de pos-
tensado, por P. Knowles y R. R. Thompson.

9. Vigas cajon, en hormigon pretensado, bajo flexion y torsiéon combinadas, por
N. Swamy.

10. Comportamiento de las estructuras de hormigon pretensado durante el terremoto
de Alaska, por W. E. Kunze, J. A. Sbarounis y J. E. Amrheim.

Revista: “P.C.I. Tems”, Vol. 11, num. 2, febrero 1965:
11. Edificios para viviendas (en hormigén pretensado). Anonimo.
Revista: “P.C.I. Tems”. Vol. 11, nim. 3, marzo 1965:

12. Edificios para escuelas (en hormigoén prelensado). Anonimo.

Publicaciones enviadas por la “Verkoopassociatie Nederlands Cement”:
Revista: “Cement”, nam. 3, marzo 1965:
13. El puente sobre el canal Zwolle-Ijssel, por H. B. Brans.
Revista: “Cement”, ntim, 4, abril 1965:
14. Algunos problemas relacionados con las carreteras francesas de hormigdn. II par-
b p
te, por R. Peltier,
Publicaciones enviadas por la “Japan Prestressed Concrele Engineering Association”:
g Y
Revista: “Prestressing”., Vol. 7, num. 1, febrero 1965.
15. Proyecto y construccion del puente de Shibuya, por K. Tuno.
Y ¥ ya, p
16. Terminacion de unos nuevos almacenes, en Kawasaki, por H. Inoue,
17. Céalculo y construccion de un deposito clevado de agua, en Kyushu, por K. Murai.

18. Construccion y ensayo de un puente de hormigdn pretensado sobre la linea Osaka
Chuo Kanjo, por A. Sekiya.

19. Calculo y construccion del puente de Kawaguehi, por M. Tezuka,
20. Tensiones secundarias originadas en una estructura hiperestatica por efecto del pre-
tensado, por M. Ihara.
Publicaciones enviadas por la “Asociacion Rusa del Hormigon Pretensado”:
Revista: “Hormigén y Hormigén Armado”, num. 2, febrero 1965:
21. Piezas de hormigdn, pretensadas en tres direcciones, por G. A, Gambarov.

22. Fabricacion de paneles de hormigon pretensado en Kiev, por G. K. Avakyan.
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23. El empleo de placas de hormigon pretensado en las cubiertas de edificios industria-
les, por A. A. Suetor.

Revista: “Hormigéon y Hormigén Armado”, nim, 3, marzo 1965:

24. Experiencia de la empresa “Vraltvazhtrubstory” en la construccion de estructuras
de hormigon pretensado, por M. F. Peshkov.

Revista: “Hormigon y Hormigon Armado”, nim. 4, abril 1965:

25. Propuesta de formula para la determinacion de la resistencia del hormigén, por
B. G. Skramtayev.

26. Determinacion de los esfuerzos internos en las vigas hiperestaticas de hormigon, te-
niendo en cuenta las caracteristicas anelasticas del material, por V. N. Baikov.
Publicaciones enviadas por Commissie voor Ultvoering van Research Ingestald door de
Betonvereniging, de Holanda:
Revista: “29.* Rapport C.UR.”:

27. Las placas-hongo. Teoria v ensavos sobre modelo, por Comision A. 8.
Publicaciones enviadas por Comitetul de Stat Penlru Constructii, Architectura Si Sistema-
tizare, de Rumania:

Revista: “INCERC 19-217, abril 1983.
28. Simposio sobre los problemas actuales de la tecnologia del hormigdén pretensado
en la Republica Popular Rumana,
Publicaciones enviadas por la “Associazione Nazionale Italiana Cemento Armato Precom-
presso’:
29. Norma para el empleo de las estructuras de hormigon pretensado. (Folleto), octu-
bre 1964.
Publicaciones enviadas por el “Prestressed Concrete Development Group”, de Inglaterra:

30. Simposio sobre la aplicacion del hormigon pretensado en las estructuras de ma-

(quinas. (Folleto), enero 1964,
Publicaciones enviadas por la F.I.P., Documentation Service, Inglaterra:
Revista: “Prestressed Concrete Abstracts”, julio 1964 :
31. Referencias bibliograficas de articulos sobre hormigon pretensado. Fichas nume-

ros 501 a 600.

Ademas, se ha recibido directamente de la Universidad Nacional de Ingenieria, Facul-
tad de Ingenieria Civil, Instituto de Estructuras, de Lima (Pert), el Boletin nuim. 9 de
dicho Instituto, correspondiente a los meses enero-abril de 1964, en el que, entre otros ar-
ticulos, se publican los siguientes: ‘

32. Proyecto de Normas peruanas para el calculo antisismico, por J. Kuroiwa.

33. Bibliografia sobre sismologia e ingenieria antisismica.
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comentarios al anéltodo

limites» utilizado en R
calculo del hormig

A. A. Gvozdev, S. A. Dm

Tomado de la versién inglesa publicada por la
Association en la Library Translation

NOTA DEL AUTOR DE LA VERSION ESPARNOLA

En el presente articulo figuran algunos términos v conceptos cuyo significado no apa-
rece suficientemente claro debido, sin duda, a lo dificil que resulta conseguir una inter-
pretacion correcta del original ruso. No obstante, se ha estimado que el interés que el tema

presenta compensa, con creces, las imprecisiones de algunos parrafos y justifica la inser-
cion de este trabajo en nuestra revista.

La notacion utilizada en el texto es la misma del original ruso y no se ajusta a la que
normalmente se usa en los paises occidentales. Esto supone una nueva dificultad que se
ha intentado obviar ofreciendo al lector una lista de todos los simbolos que aparecen en
el texto, con su significado, ordenada por orden alfabético. Esta lista se incluye a conti-
nuacion, antes de empezar la traduccion del articulo.

notacion

Mayisculas

Bc ==
E,

e

b
F
F,
F,

Fy

I

|

|

|

I

I

Fy
F(l

|

I

latinas:

rigidez de la seccion de una pieza.

moddulo de elasticidad del acero.

modulo de elasticidad del hormigon.

area de la seccion total del hormigon.

area de la seccion de la armadura ordinaria en traccidn,
area de la seccion de la armadura ordinaria en compresion,

area de la seccion de los orificios, en la zona de tracciones de la seccion de la
pieza, para el paso de los cables de pretensado.

area de la zona comprimida de la seccién de la pieza.

drea de la totalidad o parte de la zona de tracciones de la seccion de la pieza,
considerada en F,.



|

drea de la seccién homogeneizada de la pieza.

F, = area de la seccion de la armadura de pretensado.

F, = area de la zona de tracciones de la seccion de la pieza.

F, = area de la zona comprimida de la secciéon de una pieza, aumentada en Fq Por
lo tanto: Fy, —= Fy + Fa.

I, = momento de inercia de la zona comprimida de la seccion de la pieza respecto al
eje neutro.

I, = momento de inercia de la seccion homogeneizada de la pieza.

M¢ = momento de las fuerzas exteriores respecto al eje que pasa por el “punto con-
vencional” del nticleo central de la seccidon de la pieza, mas alejado de la zona
en que se comprueban las condiciones de fisuracion,

M* = momento de las fuerzas exteriores respecto al eje que pasa por el borde del nu-
cleo central de la seccion de la pieza, mas alejado de la zona en que se comprue-
ban las condiciones de fisuracion,

M; = momento de fisuracion.

M: = momento de la resultante de los esfuerzos en las armaduras respecto al eje que
pasa por el “punto convencional” del nticleo central de la seccion de la pieza,
mas alejado de la zona en que se comprueban las condiciones de fisuracion.

M: = momento de la resultante de los esfuerzos en las armaduras respecto al eje que
pasa por el borde del nucleo central dela seccion de la pieza, mas alejado de la
zona en la que se comprueban las condiciones de fisuracion.

M, = momento equivalente.

N == resultante de las fuerzas exteriores.

Ny, = resultante de los esfuerzos en todas las armaduras (tesas y no tesas),

Q» = valor de la proyeccion normal del esfuerzo maximo correspondiente a la zona
comprimida de hormigén de la seccién de la pieza.

R” — resistencia caracteristica del acero de la armadura ordinaria.

R; = resistencia de calculo del hormigoén, a traccion.

Ry = resistencia de calculo del acero de la armadura de pretensado,

RZ — resistencia caracteristica del acero de la armadura de pretensado.

R — resistencia caracteristica del hormigdon, a compresion, en probeta prismatica.

R — resistencia caracteristica del hormigon, a traccion pura.

R, == resistencia de calculo del hormigén, a flexion.

R” — resistencia caracteristica del hormigon, a flexion.

S. == momenlo estatico de la zona comprimida de la seccién de la pieza, respecto al
eje neutro.

S: == momento estatico de la zona de tracciones de la seccion de la pieza, respecto al
eje neutro.

S, = momento estatico de la seccion total de la pieza, respecto a la fibra extrema en
traccion.

W; — momento resistente de la secciéon de la pieza, calculado teniendo en cuenta las de-
formaciones anelasticas del hormigén en traccion.

W, = en una seccion homogeneizada, momento resistente de la zona en que se com-

prueban las condiciones de fisuracion.
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latinas:

anchura de una secciéon rectangular, del alma de una seccion en T o en I, o el
doble del espesor de pared de una seccion en cajon.

anchura del ala de una seceion,

coeficiente, en funcidon de la humedad del ambiente, que representa el incremento
de deformacion originado por la fluencia del hormigon.

longitud de la proyeccién, sobre la directriz de la pieza, de la seccion inclinada
fisurada por esfuerzo cortante.

distancia entre el punto de aplicacién de la resultante de los esfuerzos longitu-
dinales exteriores y el baricentro de las armaduras en traccion.

“excentricidad, respecto al centro de gravedad de la secciéon de la pieza, del pun-

to de aplicacion de la resultante de las fuerzas exteriores.

distancia entre el punto de aplicacion de la resultante del esfuerzo de pretensa-
do y el baricentro de las armaduras en traccion.

deformacion total, bajo carga, de un elemento de hormigon pretensado.

deformacion de un elemento de hormigén pretensado, sometido a cargas de cor-
ta duracion.

deformacion instantanea originada por el esfuerzo de pretensado.

deformacion instantanea originada por la carga total.

deformacion instantanea ue se origina al aplicar las cargas de larga duracion.
deformacion final originada por la aplicacion de las cargas de larga duracion.
canto total de la seccion,

espesor del ala de una seccion.

canto util de la seccion.

cocficiente de dispersion de la resistencia del acero.

coeficiente de dispersion de la resistencia del hormigon.

== resistencia media de un maierial,

I

I

I

coeficiente, aplicable a la resistencia del acero, que tiene en cuenta las condicio-
nes de servicio de la estructura.

coeficiente, aplicable a la resistencia del hormigon, que tiene en cuenta las condi-
ciones de servicio de la estructura.

coeficiente de minoracion de la resistencia del acero.
coeficiente de equivalencia acero/hormigon.

valor de calculo de las sobrecargas.

valor caracterislico de las sobrecargas.

distancia entre el “punto convencional” del nucleo central y el centro de grave-
dad, de la seccion de la pieza.

distancia enfre ¢l borde del nucleo central y el centro de gravedad, de la sec-
cion de la pieza.

== espesor de la zona comprimida de la seccion de la pieza.

brazo del par interior en la secciéon de la pieza.




Mayiusculas griegas:
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coeficiente que representa la variacion de los alargamientos de una fibra de hor-
migén seguin se trate de una seccion fisurada o entre fisuras.
coeficiente que representa la variacion de los acortamientos de una fibra de hor-
migdn segun se trate de una seccion fisurada o entre fisuras,

griegas:

coeficiente de mavoracion de las sobrecargas.

s W/ W

W, — by b, e
b .h,

error cuadratico medio.

valor medio del alargamiento de la armadura entre dos fisuras consecutivas.
valor medio del acortamiento del hormigon entre dos fisuras consecutivas.

profundidad relativa de la zona de compresiones de la seccion de la pieza, por

. x

encima de la fisura . { — =
0

coeficiente multiplicador de E, que representa la influencia de las deformacio-

nes anelasticas del hormigon.

radio de curvatura de la pieza,

tension de compresion en el hormigon.

valor que debe tomarse para la tension del acero al calcular el esfuerzo produ-
cido por la armadura de pretensado situada en la zona comprimida de la sec-
cion de la pieza.

valor que debe adoptarse, como dato de partida, para el calculo de la tension en
la armadura de pretensado situada en la zona comprimida de la seccion de la
pieza.

Segun informe emitido por la Secretaria del Comité Mixto F.I.P.-C.E.B., el método de los
estados limites puede servir de base a las recomendaciones practicas para el calculo de
estructuras de hormigon pretensado. En la U. R, S, S. este método hace ya varios aiios que
se viene aplicando al calculo de distintos tipos de estructuras y, en especial, a las de hor-
migén pretensado. En las comunicaciones presentadas por los téenicos soviéticos a los Con-
gresos de la F.LP. segundo y tercero, celebrados en Amsterdam (1955) y Berlin (1958), res-
pectivamente, se daba ya cuenta de ello (1) y (2).

Las primeras Normas rusas, de cardcter oficial, en las que se prescribié el método de
calculo basado en los estados limites fueron las “Normas y reglas para el caleulo de es-
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tructuras y cimentaciones” (SNiP), aprobadas el 1 de enero de 1955, que no se referian, de
un modo concreto, al hormigon pretensado, Sin embargo, pocos afios méas tarde, en 1957,
se¢ promulgaron las “Normas para el caleculo de estructuras de hormigon pretensado”
(SN 10-57) (3), en las cuales va se establecia, con caracter obligatorio, el empleo del méto-
do de los estados limites para este tipo de estructuras.

<n la sesion celebrada en enero de 1963 por el Comité Mixto F.LP-C.EB. nam. 1, el
Profesor Davydov, entonces Vice-Presidente de la IF.I.LP. en representacion de la Asocia-
cién rusa del hormigon pretensado, dio a conocer estas “Normas”. La ulilidad de este
método v sus posibilidades de desarrollo y perfeccionamiento han sido plenamente confir-
madas por la experiencia obtenida durante los 8 anos de vigencia de las “Normas y reglas
SNiP” v los 5 anos de las “Normas SN 10-57”, asi como mediante los numerosos ensayos
e investigaciones tedricas, sobre estructuras de hormigon armado v hormigon pretensado,
llevados a cabo en la U, R. S. S. durante los ultimos anos.

La aplicacion de las Normas a las estructuras construidas con otros materiales (metali-
cos, cerdmicos, etec.) ha proporcionado, asimismo, analoga informacion. Como resultado de
la experiencia obtenida, posteriormente se publicé una nueva version de las “Normas y re-
glas SNiP” (4) aplicable a las estructuras de hormigén en masa, hormigon armado (inclui-
do el hormigon pretensado), piedra, piedra armada, metal y madera, asi como a las ci-
mentaciones de edificios v cualquier otro tipo de estructuras,

Las hipotesis generales, de aplicacion a todos los materiales a los (ue se hace referencia
en estas Normas, se incluyen en un nuevo capitulo (SNiP II-A, 10-62) (5), en el cual se re-
cogen, unicamente, las principales hipdtesis de calculo que pueden aplicarse cualquiera
que sea el tipo de estructura (edificios industriales, obras publicas, transporte, obras hi-
draulicas, etc.).

Otro capitulo, el SNiP TI-B, 1-62 (6), contiene el detalle de las prescripciones especificas
para el calculo de las estructuras de hormigén en masa y armado, en general; y en capitu-
los especiales se regula el proyecto de puentes, tuberias enterradas, y otros tipos particu-
lares de estructuras. Por ejemplo, el capitulo SNiP II-D, 7-62 (7) se refiere a puentes y
tuberias enterradas.

Como quiera que el Comité Mixto F.L.LP.-C.E.B. num. 1 se encuentra particularmente inte-
resado en las estructuras de hormigén pretensado, en el presente trabajo se comentaran
tnicamente, con todo detalle, los dos capitulos SNiP II-A, 10-62 y II-B, 1-62 de las nuevas
Normas, que son los que se refieren a este tipo de estructuras.

hipotesis fundamentales

Como el nombre del método indica, en las Normas rusas se estudian las tensiones y
deformaciones, originadas en las estructurasporlos esfuerzos v otras accionesa ellas apli-
cados, basandose en el criterio de los “estados limites”. Los estados limites corresponden a
aquellas condiciones para las cuales la estructura deja de cumplir los requisitos precisos
para satisfacer los fines para los que habia sido proyectada.

En el calculo de edificios v demés estructuras, el necesario margen de seguridad para
evitar el peligro de que se alcancen dichos estados limites, se obtiene tomando, para la re-
sistencia de los materiales, su valor mas bajo posible, v para las cargas v demas esfuerzos,




incluido el de pretensado, su mayor valor posible. Se hace preciso, asimismo, tener en cuen-
ta las condiciones reales de servicio de las estructuras y realizar una juiciosa eleccion de
los esquemas e hipotesis de calculo utilizables.

De acuerdo con las Normas, en los calculos deben tenerse en cuenta los siguientes esta-
dos limites posibles:

— primero: rotura,
— segundo: deformaciones o corrimientos excesivos,

— tercero: fisuracion prematura o anchura inadmisible de fisuras,

El estudio del primer estado limite tiene por objeto asegurar la capacidad de resistencia
(su resistencia a rotura y al pandeo) y limitar las deformaciones plasticas maximas, de las
estrucluras bajo las condiciones méas desfavorables que se prevea podran presentarse, tanto
duranle su construcciéon como durante su vida de servicio. Este estudio tiene una impor-
tancia primordial y debe hacerse en todas las estructuras pretensadas, El estudio del se-
gundo estado limite tiende a asegurar que, bajo las condiciones normales de servicio, no
habran de producirse deformaciones (incluidas las vibraciones) o corrimientos inadmisi-
bles. Resulta preceplivo cuando se prevean deformaciones o vibraciones excesivas.

Por lo que respecta al tercer estado limite, el objeto de su estudio es impedir que el hor-
migon se fisure o limitar el ancho de las fisuras con el fin de asegurar que la estructura no
ha de resultar afectada por la corrosion, desperfectos locales, pérdidas de estanquidad, etc.

Por otra parte, en algunos casos resulta necesario, ademas, comprobar, mediante calcu-
los adecuados, la estabilidad de las estructuras frente al vuelco, el deslizamiento o las
sobrecargas excepcionales (*).

En el calculo de las estructuras de hormigén armado o de hormigon pretensado se to-
man, como datos de partida, los siguientes valores: las sobrecargas caracteristicas; las re-
sistencias caracteristicas de los materiales; las sobrecargas y resistencias de calculo; los coe-
ficientes que tienen en cuenta las condiciones de servicio de la estructura y. por ultimo, los
cocficientes que reflejan la mayor o menor precision con que se determinan las lensiones en
fas armaduras.

Las sobrecargas caracteristicas son las maximas que puede soportar la estructura sin
que se perturben o resulten adversamente afectadas sus condiciones normales de servicio.
Deben adoptarse las medidas oportunas para impedir que, tanto durante la construccion
como durante la vida de servicio de la estructura, los valores de las sobrecargas realmente
actuantes excedan de los adoptados en el provecto para las sobrecargas caracteristicas.

Las cargas permanenles v las sobrecargas adoptadas en el proyecto, deberan clasificarse
8 ) S 1 3

y combinarse de acuerdo con las prescripciones contenidas en el capitulo SNiP II-A, 11-

62 (9). En el capitulo II-B, 1-62 se trata del esfuerzo de pretensado y sus efectos.

Las posibles variaciones de las cargas (en mas o en menos, segin lo que resulte mas
desfavorable) se tienen en cuenta mediante el coeficiente de mayoraciéon (o de minoracion,
segun el caso) de las sobrecargas () que es funcién del destino que haya de darse a la es-
tructura y de las condiciones de servicio previstas para la misma.

(*) N.del T—Fn la version inglesa es utilizada la expresiéon “or collapse”; en la francesa, “ou a
Pémergence”. No se sabe, con seguridad, cual es la traduccion correcta del original ruso.
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La posible diferencia entre el valor calculado y el real, de las tensiones en la armadura,
se tiene en cuenta mediante un coeficiente de minoracion (my), aplicado a la resistencia del
acero.

Las Normas prescriben los valores que deben adoptarse para los coeficientes de mayora-
cion de las sobrecargas y de minoracion de la resistencia del acero.

De acuerdo con lo anteriormente expuesto, los valores de calculo de las sobrecargas se
determinan multiplicando sus valores caracteristicos por el correspondiente coeficiente de
mayoracion de las sobrecargas (por ejemplo: p = p* . o).

Se establece una distincion entre cargas “permanentes” y “temporales” o *“accidentales”
y estas ultimas se dividen a su vez en cargas de corta y de larga duracion.

En el calculo de las estructuras, tanto de hormigén pretensado como de hormigoén ar-
mado, la cualidad fundamental para definir un material es el valor de su resistencia ca-
racteristica, que se determina mediante ensayos realizados con arreglo a las normas Yy
métodos oficialmente establecidos al efecto.

En las nuevas Normas se introduce el concepto de “resistencia de calculo del hormi-
gon”, que es funcion del valor de su resistencia caracteristica. De acuerdo con los capitu-
los SNiP I-B, 3-62, y III-B, 1-62 (10) de las Normas, debera comprobarse durante la cons-
truccion, que el valor real de la resistencia caracteristica del hormigon concuerda con el
adoptado para el calculo de la estructura.

La resistencia de célculo del hormigon se determina en funcion del tipo de la estructu-
ra y de sus condiciones de servicio y en ella se tienen en cuenta las siguientes caracteristi-
cas del malerial: resistencia en compresion; resistencia en tracciéon; resistencia a la he-
lada, e impermeabilidad.

La resistencia en compresion se mide en kg/cm? mediante ensayos a compresion de
probetas cubicas de 200 mm de arista. L.a resistencia en traccion, la resistencia a la helada
y olras cualidades del hormigén se determinan también mediante ensayos sobre probetas
realizados de acuerdo con lo prescrito en las correspondientes normas relativas a estructu-
ras de hormigon y hormigon armado.

Llas Normas establecen también la edad que debe tener el hormigon cuando se efectuan
los ensayos necesarios para determinar su resistencia de calculo; e introducen el concepto

de “caracteristica de control” del hormigon, la cual se determina mediante ensayos “in
situ”,

En el capitulo SNiP I-B, 3-62 (8), se estudia la relacion entre la “caracteristica de con-
trol” y la “resistencia de calculo” del hormigdn.

El concepto de resistencia caracteristica del hormigon puede aplicarse a: su resistencia
a compresion en probeta prismatica (Rffp); su resistencia a flexion (R¥), o su resistencia a
traccion pura (RY). Los valores caracteristicos de la resistencia del hormigén intervienen
en la determinacion de su resistencia de calculo.

En las Normas se indican los valores de las resistencias de célculo del hormigén que
deben adoptarse segtin los casos v los de las resistencias caracleristicas correspondientes.

Como resistencia caracteristica del acero (Rf) para el acero de pretensado y R¥ para el
acero ordinario) se adopta el valor de su resistencia maxima a traccidn, si se trata de ace-
ros de alta resistencia sin escaldon de relajamiento definido, v el valor de la tensién corres-




pondiente a su limite elastico, si se trata de aceros dulces con marcado escaléon de relaja-
miento.

En los capitulos SNiP II-B, 1-62 y I-B, 4-62 (11), se indican los valores numéricos de las
resistencias caracteristicas correspondientes a los diferentes tipos de acero utilizables en
las estructuras pretensadas.

Las resistencias de calculo del hormigon y del acero vienen expresadas como productos
de las respectivas resistencias caracteristicas por los correspondientes “coeficientes de dis-
persion” del hormigén (k;) y del acero (k,) y, en caso necesario, por los coeficientes aplica-
bles al hormigén (m,) y al acero (mn,), que tienen en cuenta las condiciones de servicio de
la estructura. Es decir que, por ejemplo, se tendra: Ry — m, - k, - RZ, para el acero de
pretensado; R, = m, - k;, - R, para el hormigon trabajando a flexion.

Los coeficientes de dispersion del hormigén v del acero reflejan la variabilidad de las
resistencias de estos materiales y se determinan, a partir de los diagramas estadisticos de
distribucion de resistencias, de tal forma que el valor de la resistencia de calculo resulte
aproximadamente igual a m — 39, siendo m la resistencia media del material y & su error
cuadratico medio.

Para calcular las flechas de las estructuras de hormigén pretensado asi como para el
estudio de la fisuracion o la determinacion de la anchura de grietas es preciso utilizar los
valores adecuados del mddulo de elasticidad del hormigéon., En las Normas, se dan estos
valores en funcion de la resistencia de calculo.

Con el fin de poder valorar los efectos de la fluencia del hormigon en las pérdidas de
esfuerzo de pretensado es necesario calcular previamente las tensiones del hormigon y del
acero en secciones normales a la directriz de la pieza. Para ello se procedera del modo si-
guiente:

a) se determina el area de la seccién homogeneizada del elemento, sumando al area
total de la seccion de hormigon (descontadas las areas de las secciones transversales de los
conductos para el paso de armaduras, orificios, etc., que puedan existir) el area de la sec-
cion total de las armaduras longitudinales, tanto ordinarias como de pretensado (si es su-
perior a 0,008 F), multiplicada por el coeficiente de equivalencia acero/hormigén. Si en
una misma seccion transversal de la pieza existen hormigones de distinta calidad, deberan
también homogeneizarse multiplicando las respectivas areas por los correspondientes coe-
ficientes de equivalencia entre los diferentes tipos de hormigon;

b) se calculan: el efecto de la fluencia del hormigon en las pérdidas de esfuerzo de pre-
tensado; las tensiones principales; elc. La resultante de las tensiones de todas las armadu-
ras, tanto ordinarias como de pretensado, debe considerarse como un esfuerzo externo (y,
en general, excénlrico) que comprime el area total de la seccion transversal homogeneiza-
da de la pieza. Las tensiones se calcularan de acuerdo con las teorias de la Resistencia de
Materiales.

Al fijar el valor que debe adoptarse para el esfuerzo de pretensado en las armaduras,
deberan tenerse en cuenta todas las pérdidas ocasionadas por los diferentes factores (re-
traccion y fluencia del hormigon, relajacion del acero, rozamiento de las armaduras en
sus conductos, ete.).

Para determinar las tensiones finales en el hormigon (es decir, una vez que se hayan
producido todas las pérdidas en el esfuerzo de pretensado) habra que calcular el esfuerzo
de las armaduras teniendo en cuenta las tensiones de compresion que se originan en las



armaduras ordinarias a consecuencia de la retracciéon y la fluencia del hormigon. Estas
tensiones de compresion pueden reducir sensiblemente la resistencia a fisuracion de los
elementos de hormigon pretensado que posean una elevada cuantia de armadura ordina-
ria, no tesa.

E’ calculo en rofura de las estructuras

2

| de hormigon prefensado

En términos generales, el calculo en rotura de las secciones normales de los elementos
estructurales de hormigon pretensado es analogo al de las secciones de hormigén armado.
No obstante, existen ciertas diferencias que es preciso senalar, en relacién con el estado
tensional de las armaduras situadas en la zona de compresion.

En la practica, estas armaduras, siempre que se trate de armaduras tesas, al alcanzar la
seccion su estado limite, pueden encontrarse atin sometidas a traccién, en tanto que el

hormigén en el cual se encuentran embebidas puede haber llegado ya a la rotura por aplas-
tamiento.

Fig. 1.—Diagrama de distribucion de tensiones y posicién de las fuerzas, en el estads limite, en la seccién trans-

versal de una pieza sometida a flexion, compresién excéntrica (compresién compuesta) o traccién excéntrica
(traccién compuesta), con grandes excentricidades.

Segun se indica en la figura 1, se supone que las tensiones de la zona comprimida del
hormigén se distribuyen con arreglo a un diagrama rectangular (bloque de tensiones
“stress bloock™), y que las tensiones en la zona de traccion del hormigén son nulas (el
hormigén no trabaja a traccion). Para el calculo del esfuerzo originado por las armaduras
de pretensado situadas en la zona comprimida de la seccion de hormigdn, se tomara, en
Iugar del valor de la resistencia de calculo del acero de pretensado, Ry, el que resulte, en ' o1
kg/em® para ¢, segun la siguiente expresion: '
¢, = 3600 — m; . o
En esta formula ¢ representa, en kg/cm? el valor de la tensidn a que se encuentira
trabajando la armadura de pretensado situada en la zona comprimida de la seccion, como

consecuencia de las acciones exteriores que actian sobre la pieza; m; es el coeficiente de
minoracion del acero (m; = 1,1), y ¢ es el valor que, con arreglo a lo que a continuacién




se indica, debe adoptarse como dato de partida para el calculo de la tension en la arma-
dura de pretensado situada en la zona comprimida de la pieza. IEste valor sera:

a) en el caso de armaduras pretesas, el que resulte al descontar de la tension inicial
de pretensado, todas las pérdidas por retraccion fluencia, etc.,

b) en el caso de armaduras postesas, el que resulte al descontar de la tension inicial
de pretensado, todas las pérdidas mas la tension n . o, siendo n el coeficiente de equiva-
lencia acero/hormigon y o, la tension en el hormigon al nivel de la armadura que se con-
sidera.

El valor 3.600 (kg/cm?) representa la tension correspondiente a un acortamiento del hor-
migon (deformacion por compresion) del orden de 0,0018 y a un modulo de elasticidad
del acero de unos 2 X 10° kg/em® En la practica, ¢, tiene generalmente un valor negativo,
el cual corresponde a la tension de traccion a que se encuentra sometida la armadura de
pretensado situada en la zona comprimida de la pieza.

En cuanto a la armadura situada en la zona de tracciones de la pieza, en el caso de que
existan armaduras pretensadas y olras ordinarias sin pretensar, al calcular los respectivos
esfuerzos se tomara, para cada tipo de acero, su correspondiente resistencia de calculo.

Para el estudio de una pieza en el instante en que se transmite al hormigdn el esfuerzo
de pretensado, axil o excéntrico, los esfuerzos de traccion en las armaduras deberan con-
siderarse como esfuerzos exteriores. Se tendrian en cuenta las acciones originadas por el
peso propio de la pieza y, en su caso, por las operaciones de transporte v elevacion.

En el caso de elementos con armaduras pretesas no es necesario realizar la comproba-
cion de pandeo. Pero si se trata de piezas con armaduras postesas habra que hacer el es-
tudio de ineslabilidad por esta causa, a no ser que la disposicion de las armaduras tesas
sea tal que impida el libre incremento de la deformacion de la pieza y, por consiguiente,
el peligro de pandeo. Cuando sea necesario calcular la inestabilidad del elemento se to-
mara, como longitud libre de pandeo, la distancia entre anclajes de las armaduras o entre
los puntos de atado transversal dispuestos a lo largo de la pieza, En estos casos, la tensién
de la armadura se considerara disminuida en una magnitud que depende del acortamiento
(deformacion por compresion) del hormigon antes de llegar a rotura y de que las armadu-
ras sean pre o postesas.

El calculo de las secciones oblicuas respeclo al plano de flexion, se basa en las mismas
hipotesis admitidas para cl estudio de las secciones normales (es decir, perpendiculares)
a dicho plano. Sera necesario tener en cuenta todas las armaduras, tanto las rectas como
las armaduras levantadas y los estribos, tomando para cada una de ellas la resistencia de
:alculo que le corresponda. Para determinar el valor de célculo del momento actuante en
una seccion inclinada, se considerara el momento de todas las fuerzas exteriores que ac-
tiian a uno de los lados de la seecion que se estudia, calculado con respecto a un eje per-
pendicular al plano de flexiéon y que pase por cl centro de gravedad de la zona comprimi-
da de dicha seccion.

El estudio a esfuerzo cortante de las piezas de seccidon rectangular, en T, en doble T,
o en cajon, consiste en comprobar que en el estado limite se satisface la siguiente condi-
cion:

Dy == )
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En esta ecuacion debe entrarse con el valor
de calculo del esfuerzo cortante correspon-
diente a la seccidén transversal normal mas
proxima al extremo de la seccidn inclinada
situado en la cabeza comprimida de la pieza.
Al calcularse el valor del esfuerzo cortante
debe tenerse en cuenta que las cargas que ac-
tian en la porcidn de viga atravesada por la
fisura inclinada de cortante, reducen la mag-
nitud -de dicho esfuerzo. Por lo tanto, el caso
mas desfavorable se producira cuando el va-
lor de las citadas cargas sea minimo. El valor
de la proveccion normal del esfuerzo maximo
correspondiente a la zona comprimida del hor-
migon se determina mediante la formula:

0,15 - R, b . h, Fig. 2.—Esfuerzos que actian en la seccién inclinada de

o= R una viga sometida a esfuerzo cortante, en el estado limite.
en donde:
b = anchura de la seccion rectangular; anchura del alma en una secciéon en T 0 en
doble T; dos veces el espesor de la pared de una seccion en cajon;
h, = canto util de la seccion;
d = longitud de la proyeccion de la seccion inclinada sobre la directriz de la pieza.

Evidentemente, la pendiente de la fisura inclinada influve mucho en la contribucion de
la zona comprimida del hormigén a la resistencia a esfuerzo cortante de la pieza. Si la
fisura es casi perpendicular a la direclriz, la resistencia a cortante puede ser muy conside-
rable aunque la fisura inclinada no corte a ningun cerco ni barra levantada.

€

El estudio de las estructuras pretensadas en relacion con su “endurancia” bajo la ac-
cién de cargas repetidas frecuentes, consiste en comparar las tensiones que se originan, por
esta causa, en las zonas de hormigén en compresion y en traccion v en el acero, con los
valores establecidos en las Normas para sus respectivas resistencias de calculo a la fatiga
(endurancia).

ll] calculo en fisuracion de los elemenios
de hormigon prefensado

En funcion de los perjuicios que en ellas pueda ocasionar la fisuracion, las estructuras
de hormigon pretensado se clasifican en tres grupos:

Grupo I: Estructuras a las cuales se les exige una perfecta estanquidad (por ejem-
plo: tuberias a presion, depdsitos para liquidos, ete.).




Grupo II: Estructuras que no tienen que ser estancas, pero que:
— estan expuestas a la accion de agentes agresivos;

— estan sometidas a frecuentes cargas repetidas y, por consiguiente, requie-
ren una elevada resistencia a la fatiga;

— estan armadas con aceros de pretensado cuya resislencia caracleristica es
superior a los 10.000 kg/cm?;

— estan expuestas a la intemperie y sometidas a cargas repetlidas.

Grupo III: Todas las estructuras no comprendidas en los grupos I y II.

En el caso de estructuras comprendidas en el grupo I, es necesario siempre comprobar
que no habran de producirse fisuras. .a misma comprobacion se realiza también, gene-
ralmente, excepto en casos especiales, en las estructuras del grupo IL. Para las del Gru-
po III esta comprobacion no es obligatoria, pero si resulta necesario calcular la anchura
maxima de las fisuras,

Cuando se trate de estructuras armadas mediante tirantes de hormigon pretensado de-
bera comprobarse, independientemente, a fisuracion (*):

— el hormigon que rodea a los tirantes pretensados;
— el hormigdén de los propios tirantes pretensados.

Las estructuras de eslta clase, segtiin su composicion y el uso a que vayvan destinadas,
se clasifican, a efectos de fisuracion, en el grupo que les corresponda de los tres anterior-
mente mencionados.

El calculo en fisuracion de los elementos de hormigén pretensado sometidos a flexion,
compresion excéntrica (compresion compuesta) o traccion excéntrica (traccion compuesta)
se efecliia basandose en las siguientes hipodtesis:

— las secciones planas permanecen planas después de la deformacion del elemento;

— las tensiones en la zona de hormigén en traccion son constantes (diagrama rectangu-
lar) e iguales a Ry;

- las tensiones en la zona de hormigon en compresion son proporcionales a la distan-
cia de la fibra considerada al eje neutro, Prolongando este diagrama de tensiones
hasta que corte a la fibra extrema en traccion, el segmento interceptado resulta

igual a 2R; (fig. 3).

En el estudio del proceso de fisuracion se consideran las secciones homogeneizadas (es
decir, “hechas homogéneas” mediante la aplicacion del coeficiente de equivalencia) y a la
resultante de los esfuerzos de todas las armaduras, como una fuerza exterior,

En las secciones de las piezas sometidas a flexion, compresion excéntrica (fig. 3) o trac-
cion excénirica, cuando el esfuerzo de traccion es inferior al de pretensado, se calcula el

(*) Se trata, evidentemente, de un tipo peculiar de estructuras caracteristico de la técenica rusa.
Pero esta prescripcién puede también ser aplicable a las estructuras compuestas ordinarias, constitui-
das por elementos de hormigén pretensado completados con una cabeza de compresion hormigonada

“in situ”.
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momento respecto al borde del nucleo central de la seccion, y se comprueba que se veri-

fica la desigualdad: M < M,.

En esta expresion M” representa el momen-
to de las fuerzas exteriores situadas a uno de
los lados de la seccion considerada, respecto
al eje, perpendicular al plano de flexion, que
pasa por el borde, del nucleo central de la
seccion, mas alejado de la zona para la cual
se estan comprobando las condiciones de fisu-
racion. M; es el momento de fisuracion de la
seccion.

E1 borde del nticleo central se determina de
acuerdo con las hipdtesis aplicables a los ma-
teriales elasticos. l.a distancia r, desde este
borde al centro de gravedad de la seccion, se
calcula mediante la férmula:

P = W/l [1]
en donde:

W, = momento resistente de la seccion
homogeneizada, calculado de acuer-
do con las hipotesis aplicables a los
materiales elasticos, correspondien-
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Fig. 3.—Distribucién de tensiones, antes de la fisuracidn,
en la seccién de un elemento de hormigén pretensado.

te a la zona en la cual se comprueba la fisuracion;

» — area de la seccion homogeneizada.

“n las piezas pretensadas el valor de M, se calcula de acuerdo con la siguiente expre-

sion
M;=R, - W, = M" [2]
en la cual:
R, = resistencia de calculo del hormigon a traccion, adoptada para los calculos de fisu-
racion;
W, — momento resistente de la seccion, calculado teniendo en cuenta las deformacio-

nes anelasticas del hormigén de la zona en traccion, Se determina con relacion
al eje neutro, igual que en el caso de flexion pura (es decir, cuando no existe

esfuerzo longitudinal);

M — momento de la resultante N,, de los esfuerzos de todas las armaduras (tesas o no
tesas) respecto al eje que pasa por el borde del nucleo central de la seccion.

Para la determinacion de N,, se introducira el coeficiente de minoracion (m;) de la ten-
sion del acero. El signo algébrico del momento depende del sentido de giro.

En el caso de secciones sometidas a traccion excéntrica (fig. 4) podra utilizarse la
ecuacion [1] si se satisfacen las siguientes condiciones:




a) el punto de aplicaciéon de la resultante

B :
NUCE;(?ECEID!E%RM'. g N, v el borde del nucleo central de la
D—EJ‘—‘-A-S—E%'O-'!)L e e seccion quedan situados a un mismo
= lado de la resultante N de las fuerzas
= .
exteriores (fig. 4);
G b) la distancia C — C, entre los puntos de
aplicacion de las resultantes de las fuer-
L0 S SR ; zas exteriores N y de los esfuerzos de
e -las armaduras N, resulta:
. W;-R
C S (u) < ’*’i-y**f— [3]
No:
L e e Si alguna de estas condiciones no se satisfa-
ce, significa que el esfuerzo de traccion, en el
Fig. 4.—Esfuerzos en un elemento sometido a traccién estado limite, es superior al de pretensado. En
guchutrisn HracciBn sompusrtal. este caso, debera utilizarse la desigualdad:
Me < M, [4]
o bien:
M; = Ry - W; = M¢ [5]
en donde:
M¢ = momento de la resultante N de las fuerzas exteriores situadas a uno de los lados

de la seccion considerada (fig. 4), respecto al eje, perpendicular al plano de fle-
xion, que pasa por el punto (llamado “punto convencional del nticleo de la sec-
cion”) cuya distancia al centro de gravedad de la seccion es:

Py =— ‘Vf/l"‘l), ‘—6]

M¢ — momento de la resultante N,, de los esfuerzos de todas las armaduras, tesas y no
tesas, respecto al eje, perpendicular al plano de flexion, que pasa por el “punto
convencional del nucleo central” mas alejado de la zona para la cual se estan
comprobando las condiciones de fisuracion.

En el calculo de la resultante N,, se hara intervenir el correspondiente coeficiente de
minoracion (m,) de las tensiones del acero. El signo algébrico del momento dependera del
sentido de giro.

De lo anteriormente expuesto se deduce que para la determinacion del “punto conven-
cional del nucleo central” (ecuacion [6]) y para la aplicacion de las formulas [2] y [5],
es necesario conocer el momento resistente W, de la seccion, calculado teniendo en cuen-
ta las deformaciones anelasticas del hormigon en traccion. La magnitud de este momento
no es corriente tener que calcularla cuando se estudian las caracteristicas resistentes de
los materiales elasticos. Si se conoce la posicion del eje neutro de la seccion, el valor de
W; puede calcularse mediante la expresion [10].

Cuando no existen esfuerzos longitudinales en la pieza, la posicion del eje neutro, segun
se sabe, se determina de forma que la suma de momentos estaticos respecto a dicho eje
sea cero. De aqui se deduce la formula:

S. = 4(h — 2)F; 7]



en la cual:

S, = momento estatico de la zona comprimida, respecto al eje neutro;
F, = area de la zona de tracciones de la seccion;

h = canto total de la seccién;

x = espesor de la zona comprimida de la seccidn. !

En el caso, mas corriente en la practica, de que el eje neutro de la seccién caiga dentro
de una zona de anchura constante (fig. 5), la distancia entre dicho eje y la fibra extrema en
traccion de la seccion se calcula partiendo de la férmula:

; h—zx
Su = Fu(h R T) "l_ (Fd — Fuf) ——2“—‘ [8]
de donde: Fai i " : . (8
hew— (9] i q
Fy o Lt @\\\\‘9‘\\ o
siendo: ' et _L /%
F, = area de la zona comprimida més '-'__§, s
un rectangulo de anchura b igual \%
a la anchura de la seccidén al ni- X
vel del eje neutro y altura igual al \
espesor de la zona en traccion (ver Fot \g
ﬁg B b), ] el
S, = momento estatico de toda la sec- 5
cion respecto a la fibra extrema en (a) (t)
LA a 2
traccion; Fig. 5.—Esquema de una seccién transversal homogenei-
F, = area de la zona en traccién de la zada, para la determinacién del eje neutro en el estudio

de la fisuracién.

seccion o de la parte de ella consi-
derada en F, [en la figura 5 b,
drea del rectangulo bh — x)];

F, = area de la secciéon de los conductos u orificios dejados en la zona de tracciones
de la seccion para el paso de las armaduras de pretensado.

El momento resistente W, de la seccion homogenecizada viene dado por la féormula:

’ 2 10
Wi — . L §, [10]
h—ua
en donde:
I, = momento de inercia de la zona comprimida, respecto al eje neutro;
S: = momento estatico de la zona de traccion respecto, también, al eje neutro.

Para facilitar el calculo del momento resistente W, las normas incluyen una tabla en

rr

la que se indica la relacion 7 = %:—,f— para distintos tipos de seccion; si se utiliza esta

tabla, para la determinacién de W; no resulta necesario conocer la posicion del eje neutro
de la seccion.




La ccmprohacién experimental de las anteriores formulas demuestra gue ¢l crror que
introduce su caracter aproximativo es perfectamente admisible para los calculos practicos
de fisuracion (12).

Cuando se quieran estudiar las condiciones de fisuracion de secciones oblicuas de ele-
mentos de hormigén pretensado, a falta de un método mas preciso podran utilizarse las
tensiones principales calculadas con arreglo alos principios de la elasticidad. Es de desear,
sin embargo, que se logre encontrar un procedimiento mas acorde con el comportamiento
real de la pieza.

calcuio de las deformaciones en los
elemenios de hormigon prefensado

Cuando se trate de estructuras perlenecientes a los grupos I o II de la clasificacion an-
teriormente establecida, las deformaciones se calcularan, como si se tratase de un material
elastico, tomando en consideracién tanto la zona de tracciones como la de compresiones.
Si todo el hormigén es de la misma clase se partird de la seccion homogeneizada para lo
cual se multiplicara el area de la seccion transversal de las armaduras por el correspon-
diente coeficiente de equivalencia, Si, en una misma seccion, existen hormigones de clases
diferentes, para homogeneizar la seccion real se utilizara la relacion entre los mddulos de
elasticidad de los distintos hormigones.

En estos casos, para cargas de corta duracién, la determinacion de la rigidez de la sec-
cion se efectuara aplicando la formula:

B, = 0,85 E; -1, [11]

Si ademas de las cargas de corta duracién actia una cierta proporcion de cargas de lar-
ga duracion, la deformacion total se calculara mediante la formula:

f="F+ (f: — falc [12]
en donde:
/. = deformacion originada por las sobrecargas de corta duracion;
/. = deformacioén instantanea originada por la aplicacion de las cargas de larga dura-
cion;
f» = deformacion instantanea originada por el esfuerzo de pretensado. Para calcular

esta deformacion se tomara como valor del esfuerzo de pretensado el que resulte
una vez deducidas todas las pérdidas.

¢ — Coeficiente que tiene en cuenta el incremento de deformacion a que da lugar la
fluencia del hormigon.

Para este coeficiente se recomienda adoptar los siguientes valores:

— en atmosfera seca: ¢ = 3;
~— en atmoédsfera normal: ¢ = 2;
— en atmosfera humeda: ¢ = 1,5.
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Las tres deformaciones parciales que intervienen en la [12], se calcularan utilizando la
expresion de B, dada en la [11],

Las deformaciones de las estructuras pretensadas comprendidas en el grupo III, en las
cuales las zonas de traccion de las distintas secciones se encuentran fisuradas bajo la ac-
cion de las cargas consideradas, se calcularan de acuerdo con los principios de la Resis-
tencia de Materiales, a partir de los valores de la curvatura, 1/p, determinados en la forma
que’ a continuacion se indica. Las indicaciones que se incluyen son validas para piezas so-
metidas a flexion, a traceidén excéntrica si la excentricidad es e, > 0,8 h,, y a compresion
excéntrica.

En realidad, la curvatura de los elementos fisurados de seccidn transversal constante no
resulta va proporcional al valor del momento flector actuante en la seccion, sino que, por
el contrario, aumenta mas rapidamente. Por ofra parte, esta curvatura depende, esencial-
mente, del esfuerzo longitudinal producido por el pretensado o por las fuerzas exteriores.

No obstante, en la practica, para los estudios de las estructuras corrientes se admite, en
general, que‘la curvatura varia proporcionalmente al momento flector aplicado, siempre
que se trate de secciones en las cuales dicho momento no cambia de signo. El calculo de
la curvatura mediante las férmulas que a continuacion se incluyen se realiza, inicamente,
en el caso de secciones sometidas a muy elevadas tensiones,

Para el calculo de la curvatura de las piezas fisuradas se toma, como punto de partida,
la bien conocida formula:

& 1 - (Ea.m + ébm) ‘
= e | [13]

En esta expresion, p represenla el radio de curvatura y €;, v € son los valores medios

de la deformacion del acero (alargamiento) y del hormigon (acortamiento) entre dos fisu-
ras consecutivas. '

Podria pensarse que para la aplicacion de la [13] es condicion indispensable que se
satisfaga la hipotesis de quelas secciones planas se mantienen planas después de la defor-
macion de la pieza. En realidad, sin embargo, no ocurre asi. En efecto,r un criterio funda-
mentalmente analogo se utiliza cuando se desea calcular la flecha de una viga triangulada,
despreciando las deformaciones de los elementos que constituyen ‘el alma de la viga, En
esle caso, el angulo relativo de giro de dos elementos verticales consecutivos de tal viga
resulta igual a la suma de los valores absolutos de los cocientes que se obtienen al di-
vidir las deformaciones de los cordones superior e inferior por el canto de la viga, Evi-
dentemente, para el establecimiento de esta relacion no se considera la hipotesis de conser-
vacion de la planeidad de secciones v, no obstante, su analogia con la [13] es total.

A continuacion, se expone el método para determinar las deforméciones €am Y Epm €N UN
elemento sometido a un momento flector M y a un esfuerzo longitudinal constituido por
la resultante N,, de los esfuerzos en la armadura (en este caso, solo la de pretensado) vy la
resultante N de las fuerzas exteriores. .

El esfuerzo total de compresion en la zona comprimida situada por encima de una fisu-
ra es igual al momento de todas las fuerzas exteriores respecto al baricentro de la arma-
dura de traccion, dividido por el brazo z,. Dicho momento se denomina “momento equiva-
lente” y viene dado por (ver fig. 6):

1‘1’[,. =M ~|»— L\rog «€, =N . Cy




Dividiendo dicho esfuerzo por el area de la
zona comprimida (I';) se obtiene la tension o,
de compresion:

El acortamiento medio de la fibra superior
de la seccion se encuentra dividiendo la ten-
sion o, por el modulo de elasticidad del hor-
migoén que tiene en cuenta las deformaciones
anelasticas del material, es decir, por el pro-
ducto v . E;, y multiplicando el cociente por
el coeficiente ¥, que representa la variacion
de las deformaciones de la fibra comprimida,
segtin se trate de la seccion coincidenle con
una fisura, o de una seccion situada entre dos
fisuras conseculivas.

En definitiva resulta:

P M, v, M, - ¥,
M ey By Fy T ziev-E,-(Y +0) b-h,

[14)

ya que, segun se indica mas adelante (ver formulas [18] y [19]):
Fo—=(& +0b-h

El esfuerzo de traccion en la armadura es igual al momento equivalente M,, dividido
por el brazo z,, del par interior y disminuido en el valor de la resultante de los esfuerzos
longitudinales N,, == N. Dividiendo este esfuerzo por el area total de la seccion armaduras
F, 4+ F, y por el modulo de elasticidad del acero E,;, y multiplicandolo por el coeficien-
te ¥, que representa, de un modo semejante a ¥y, la variacion de deformaciones en la zona
de traccion, se calcula el alargamiento mediodel acero:

Ty

on = (S — Mo = N) g [15]

Sustituyendo las expresiones de las deformaciones medias dadas por [14] y [15] en la
[13], se obtiene para la curvatura:

1 o M,- [ Ve v | A ¥y o ] -
e zchy LE®F,+F) v-Eyy"+0) b-h, [16]
N, + NM T,
T T h, EJF,+F)

La flecha total de las piezas correspondientes al grupo III y sometidas a la acciéon de car-
gas de corta y larga duracion, se determina mediante la féormula:

f=/f— [+ ) [17]
en donde:
f. = deformacion instantanea originada por la carga total;
[» = deformacion instantanea originada por la carga de larga duracion;
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fs = deformacion final originada por la carga de larga duracion.

Los valores de las flechas f,, f, y f; se calcularan de acuerdo con las férmulas dadas an-
teriormente para determinar la curvatura. Los coeficientes v y ¥, adoptan valores diferen-
tes, segun se trate de calcular las flechas instantaneas o las finales.

En las formulas anteriores, { representa la profundidad relativa de la zona de compre-
siones, por encima de la fisura, es decir,

B
h,

r

v su valor medio se determina empiricamente,

El brazo del par interior z,, se determina mediante la expresion:

WgeY'/h
e = hy [1— .‘L{)ﬁﬂf"f—‘gm] [18]
—(Y T C\)
en donde:
neF
(l),u = b) [T’]{ —f— '——773
T R e e ]9
. 5ok, 119)
I’y = anchura del ala;
I’y = espesor del ala;
F’, =— area de la armadura ordinaria situada en la zona de compresion.

CONSIDERACIONES FINALES

En la actualidad se estd preparando un manual que simplificard considerablemente la
aplicacion de los métodos de calculo prescritos en la Instruccion que se comenta.

Los comentarios que quedan expuestos serviran para poder formarse una idea de la
amplitud con la que los principios generales de los calculos por el método de los estados
limites han sido aplicados en esta Instruccion para el proyecto de estructuras de hormigon.

Resulta evidente la necesidad de desarrollar y perfeccionar las soluciones para deter-
minados problemas. Esta necesidad es particularmente perentoria por lo que respecta a la
influencia del pretensado en la estabilidad v resistencia a la fatiga de las estructuras.

Quedan fuera del campo de este trabajo el estudio de otros problemas que tienen tam-
bién una notable influencia en el proyecto de las estructuras pretensadas y que, en la ac-
tualidad, son temas de investigacion en los institutos cientificos y universidades tecnologicas
de Rusia.
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sinopsis

Se presenta un método para el estudio numérico del comportamiento elastoplastico de
secciones de hormigén armado sometidas a flexion o a flexo-compresion esviada, Se parte
de las bases de calculo usuales, admitiendo cualquier tipo de diagramas tension-deforma-
cion para los materiales y, mediante la aplicacidon del cdlculo electronico, se preparan aba-
cos que definen todos los posibles estados de agotamiento resistente de la seccion estudia-
da, Para el dimensionamiento de las secciones mas frecuentes en la practica se han ela-
borado abacos adimensionales, cuya ulilizacidon se aclara con un ejemplo numérico. En es-
pera de una contraslacion experimental sistematica, se comparan brevemente los resulta-
dos con ofras teorias y con algunos ensayos existentes.

Cintroduccion

Frecuentemente se enfrenta el proyectista al problema dzi dimensionamiento de seccio-
nes de hormigén armado sometidas a flexion o flexocompresion esviada, cuya solucion, bas-
tante laboriosa ya aplicando las teorias clasicas, le resulta ademads incierta si trabaja en
agotamiento, pues casi ninguna Norma proporciona procedimientos concretos de ecalculo,
ni existen tampoco muchos estudios con suficiente rigor tedrico y base experimental.

Pretendiendo llenar este hueco se ha emprendido en el Instituto “Eduardo Torroja”
un programa teodrico-experimental de estudios, dirigido por el Dr. Ingeniero Jaime Nadal,
v en el que colaboran las Secciones de Teoria del Hormigon, de Calculo Electronico y de
Ensayos Mecanicos, del cual se presentan aqui algunos resultados parciales.

descripcion del metodo

2. 1. hotacidn

La notacién empleada en el presente articulo es la establecida por el Comité Europeo
del Hormigon (C. E. B)).




2. 2. bases de calculo

Segtin las recomendaciones del C. E, B. para el calculo en agotamiento de secciones de
hormigén armado sometidas a flexocompresion, se partira de las bases siguientes:

a) deformacion plana de la seccion;

b) diagramas tensién-deformacién para el acero y para el hormigon en flexocompre-
sion, que deberan obtenerse experimentalmente;

¢) deformacion limite en la fibra méas comprimida del hormigon, (€)um, también fija-
da sobre base experimental, que caracterice el estado de agotamiento resistente;

d) aplicacion de las condiciones de equilibrio a la seccion, igualando la resultante y
los momentos de las tensiones internas con los esfuerzos exteriores.

2. 3. aplicacién de estas bases al estudio de una seccién

Dada una seccién rectangular (*) de hormigén armado sometida a una compresion axil
doblemente excéntrica, N, definida en magnitud y posicién (fig. 1), su comprobacion par-
tiendo de las bases mencionadas exigiria encontrar la posicion de la fibra neutra y el valor
de la deformacién del hormigén en la esquina més comprimida, que caracterizasen la dis-
tribucién de deformaciones y, por tanto, de tensiones, capaz de equilibrar a dicha N. La
seccion seria aceptable si dicha deformacion (€;)max resultase menor que la (ep)um que, se-
gun c), produce el agotamiento.

|

«

FIBRA NEUTRA Y=ax+b @
N
B\ N
N S

Fig.1

Tenemos, pues, tres pardmetros a determinar (los coeficientes @ y b que nos fijan la
Yosicion de la fibra neutra, y el valor (£;)max de la maxima deformacion) y otras tantas con-
diciones a satisfacer, que son las del equilibrio de la seccion (una de fuerza y dos de momen-

(*) Por razones de claridad nos referimos en lo que sigue a secciones rectangulares.
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los con respecto a los dos ejes); con lo que parece que el sislema esid determinado, de
acuerdo con la intuicion mecanica que nos dice que su solucion es Unica.

Sin embargo, si admitimos para los materiales diagramas definidos experimentalmente,
no sera posible en general expresar analiticamente dichas condiciones en funcion de los
valores de los parametros para llegar a un sistema de ecuaciones. Un método iterativo de
tanteos y correcciones podria conducir a la solucion, pero teniendo tres grados de libertad
no parece aconsejable este sistema,

Para todas las aplicaciones practicas nos bastaria, sin embargo, con el conocimiento de
la funciéon Nym = Num(€., €,) que nos da, para cada posicion de la fuerza definida por sus ex-
centricidades e,, e, el valor Ny, de la misma que agota la seccion, o sea, que produce en su
esquina méas comprimida una deformacion igual a (&) im.

N lim,

/

e,
Fig. 2

En efecto, es evidente que dicha funcién debe ser univoca; dicho de otro modo, si el
valor de N del caso que nos ocupa resulta menor que el de Ny, correspondiente a las mis-
mas excentricidades, podremos estar seguros de que también sera (€;)max < (€1)1m ¥, por tan-
to, de que no se producird el agotamiento.

Este cambio de planteamiento permite la eliminacion de uno de los parametros —el va-
lor de (gp)max que podemos fijar en (€;)ym— reduciendo el estudio de todos los posibles es-
tados de la seccion a solo los de agotamiento.

Ahora bien, de la funcion Ny, = Nuu(e., ¢,) podemos obtener tantos valores particulares
como queramos, Basta para ello con ir tomando parejas de valores de los dos parametros
que nos fijan la posicién de la fibra neutra, con lo que:

1) en virtud de a) conocemos la deformacion en cualquier punto de la seccidn;

2) conocida la deformacion, en virtud de b) conocemos la tension en todos los puntos,
tanto del hormigon como del acero;

3) compuestas vectorialmente estas tensiones obtendremos, en virtud de d), la posicién
(es, €,) y magnitud Ny, de una compresion exterior que agota la seccion.



Para definir la superficie representativa de dicha funcidon basta, por lo tanto, con hacer
variar metodicamente la posicidon de la fibra neutra un ntimero grande de veces, para cu-
brir con una nube de puntos suficientemente densa la region del plano e, — e, que nos in-

terese e interpolar entre los puntos asi obtenidos las curvas de nivel correspondientes a va-
lores constantes y redondos de Ny,

Esto resulta posible gracias al calculo electronico. Uno de los autores ha realizado un
programa preparado en ALGOL vy, por tanto, de validez universal, que no expondremos aqui
por haber sido ya publicado y descrito con cierto detalle (*). Diremos tinicamente que ad-
mite, como datos, diagramas tedricos o experimentales cualesquiera para los materiales;
valor cualquiera de (g;)um y cualquier niimero y posicion de armaduras, siendo sus resulta-
dos las curvas de nivel correspondientes a tantos valores redondos de Ny, como se desee,
definidas cada una de ellas por un nimero de puntos previamente establecido.

El programa mencionado permite a toda persona con acceso a un computador moder-
no, el calculo de cualquier seccidon rectangular de hormigdén armado (**). Puede también
resultar 1til para la investigacion del papel jugado por las distintas variables que inter-
vienen en el fenémeno: cuantia, disposicion de armaduras, formas de los diagramas, et-
cétera; y atin puede ser un auxiliar de los ensayos para la contrastacion de olras teorias
basadas en hipdtesis mas sencillas, o de formulas practicas de dimensionamiento.

3. abacos para el dimensionamiento

3. 1. reduccién a forma adimensional

Parece conveniente, a efectos practicos, reducir el problema a términos adimensionales,

pasando, por ejemplo, del problema representado en la figura 3 al representado en la figu-
ra 4 mediante los siguientes cambios:

O |

!

i

A" AU SN —
(€ Nim.

Fig. 3
(*) Morax, F.: “Estudio de secciones de hormisén armado sometidas a flexocompresion esviada por
medio de un computador digital”; Hormigén y Acero (Revista de la AEHP) n.° 72, julio-scptiembre 1964.

(**) El empleo de este programa estd a disposicion de todos los técnicos que deseen resolver con él
algnn problema de flexocompresion esviada. Basta para ello con dirigirse a la Division de Calculo del
Instituto Eduardo Torroja.
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— las longitudes en direccion x se multiplican por el faclor ——, v las longitudes en di-
a <
- 1 , 1
reccion y por el factor = Las areas de hormigon y acero quedan, pues multiplicadas por

1
ab’

-— las deformaciones de hormigén v acero se multiplican por m(w)-mn;

) 87) lim

/

g oo - 1
— las tensiones de hormigdén v acero se multiplican por = ; v las de acero, ademas,
b

4

Gy S8 . s i o "
por —, pero mulliplicando al mismo tiempo el area de acero por ——. El area de acero
o

u Gy

) ’ s Ao,

se habra transformado, pues, en la cuantia mecanica @ — ~ab
»a O
— las fuerzas, que tienen como dimension 'I7] = [T . L, . I,] se multiplican, como con-
secuencia de lo anterior, por los factores:
1 1 1 1
oy, « b dab
N
Asi N se sustituira por n =— ———.
: o’ ab

En efecto, resulta facil comprobar que si en la seccion de la figura 3, con la posicién
indicada para la fibra neutra y los diagramas de las figuras 3b y 3¢, existe equilibrio entre
las tensiones internas v la compresion axil exterior, lo mismo sucede en la seccion de la

figura 4a, con la posicion indicada de la fibra neutra v los diagramas de las figuras 4b y 4c.

Con ello hemos eliminado las siguientes variables:
— dimensiones @ v b de la seccion rectangular;
—-— area total de las armaduras;

- resistencia del hormigon;



— resistencia (o limite de fluencia) del acero;
— deformaciones limite del hormigén y de fluencia del acero;
y conservamos todavia las siguientes:
1 —forma del diagrama del hormigon,
2 —forma del diagrama del acero,
3 — relacion de la deformacion limite del hormigon a la de fluencia del acero,
4 — disposicion de las armaduras,
5 -— cuantia mecanica total,

3. 2. familia de dbacos para comprobacion de secciones con una
cierta disposicion de armaduras

Fijadas con base experimental las variables 1, 2 y 3 (forma de los diagramas y relacion
de deformaciones), cada disposicién de armaduras daria lugar a una familia de dbacos en
los que variaria a intervalos iguales la cuantia mecanica. Las curvas de estos abacos
corresponderian a valores redondos de la fuerza axil reducida, n (fig. 5).

- @ :0,30

&
b

@:0,0 |

of®
o
ole

Fig. 5

Cada uno de estos abacos se obtiene directamente entrando en el programa con los da-
tos adimensionales de la figura 4. Disponiendo de la familia correspondiente a la disposicion
de armaduras adoptada, la comprobacion de una seccion seria inmediata, puesto que bas-
taria entrar, en el Abaco correspondiente a la cuantia mecanica adoptada, con los valores
de las excentricidades para obtener la n y, por tanto, la N que resiste la seccion en agota-
miento, que habria de ser mayor que la N existente. Es claro que si el salto de cuantia
de un 4abaco a otro es suficientemente pequeiio, podremos interpolar entre los resultados co-
rrespondientes a dos abacos para las cuantias intermedias.

3. 3. familia de dbacos para dimensionamiento de secciones con
una cierta disposicion de armaduras

A efectos practicos, podria ser interesante reagrupar las curvas anteriormente obtenidas,
confeccionando adbacos que contuviesen las correspondientes a valores constantes de n, y en
los cuales las curvas vendrian ahora acotadas en ® (fig. 6), ya que el problema que se pre-
senta con mas frecuencia en la practica consiste en hallar la disposicion y cuantia de arma-
duras cuando todas las demas variables son conocidas. Entonces bastaria adoptar como
disposicion una de cuya familia de abacos dispusiéramos, para, entrando en el 4baco corres-
pondiente a la n debida a la carga existente, determinar directamente la cuantia necesaria.
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Se observa al preparar estos abacos de dimensionamiento que la forma de las distintas
curvas de cada uno de ellos es mucho mas uniforme que en los anteriores de comproba-
cion, y que su espaciamiento es casi constante, Esto permite detectar posibles irregularidades

n =050

Fig. 6

en la construccion de los abacos, bien debidas a la inexactitud de la interpolacién realizada
por el computador, bien a errores en la transcripcion de las curvas; y sugiere la posible

ex ey

aproximacion de la superficie & — (T)( 5 T> mediante una superficie tronco-cénica

a
A\
cuya expresion analitica podria ser suficientemente sencilla y depender de unos pocos coefi-
cientes que se fijarian con base experimental (*).

parficularizacion a algunas disposiciones
de armaduras frecuenites en la practica

4. 1. diagramas y deformaciones adoptados para los materiales

En la seccion de Ensayos Mecanicos del Instituto y bajo la direccion del Ingeniero Julio
Martinez Calzén se ha comenzado ya una importante serie de ensayos para el estudio ex-
perimental sistematico de las variables 1,2y 3. Los resultados obtenidos hasta el momento
son, sin embargo, insuficientes para establecer conclusiones, por lo que parece 1dgico, en es-
pera de otros mas definitivos, adoptar para los materiales los diagramas que indicamos

a continuacion, y tomar en todos los casos un cocficiente de seguridad adicional para los
esfuerzos, que se fija en 1,1.

4.1.1. HORMIGON

Para ensayos de larga duracion, v en general, para el dimensionamiento de secciones, se
adopta el diagrama biparabélico de la figura 7, muy parecido al de HOGNESTAD.

Para ensayos de corta duracion se conserva el diagrama parabola-rectangulo recomenda-
do por el C. E. B. (tramo recto punteado de la fig. 7).

IL.a razon de trabajar con ambos diagramas es que el primero permite tener en cuenta la
disminucion de resistencia que se presenta cuando la compresion actlia con pequefias ex-
centricidades, debida al cansancio del hormigén. Este efecto es considerado por la mayo-

ria de las Normas. El diagrama parabola-rectangulo de la figura 7 proporciona, para com-
presion centrada, o, = 0,8 ¢,

(") El establecimiento de férmulas sencillas de calculo constituye el objetivo final de la investigacién
en curso.
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Como deformacién limite se adopta la recomendada por el C. E. B. para flexion recta:
(Ep)um == 35 X 10—+ Es posible que cuando la flexion esviada sea dominante el valor real re-
sulte algo mayor, como parecen demostrarlo algunos experimentos de flexion de secciones
triangulares; pero en todo caso, adoptando un valor inferior al real estariamos del lado de
la seguridad (siempre que se conserve el vértice de la parabola en g, = 20 X 10—*).

4.1.2. ACERO

Para el acero se adopta el diagrama birrec-
tilineo de la figura 8.

Este diagrama tiene la forma preceptuada
por las Recomendaciones del C. E. B. para los
aceros ordinarios, y constituye una simplifica-
cion aceptable para los aceros de dureza na-
tural. Sin embargo, al iniciarse la fluencia
la deformacion no puede ser la misma, pues J
para los aceros ordinarios vale: 0.4 4

e .. 2400
* 77 2.100.000

= 11,4 X 10— Fig. 8
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mientras que para los de dureza natural es variable segin su limite elaslico:

Cu
2.100.000
Por tanto, los abacos preparados para el caso de acero ordinario no son validos cuando
se emplea acero especial v su utilizacion daria valores inseguros.

o ——

4. 2. disposiciones de armaduras estudiadas

En principio se presentan dos familias de abacos correspondientes a dos disposiciones
de armaduras:

T - T
"o1g o ™y OLA' B
‘ o 4
“ e e o s
N / a4
o) § ) \ // : n‘gf’r #
At 7 | e H——/
__wg;}i_——‘F‘ e // S % A‘QL‘; ;4_;’ i J
j | b /
\zeﬁmmms_;am \ f_ARMADURAS IGUALES
Fig, 2 Fig. 10

— armaduras iguales en las cuatro esquinas (fig. 9);
— armaduras iguales en dos caras opuestas (fig. 10).

Hagamos notar que por armadura se debe entender una barra o conjunto de ellas sufi-
cientemente proximas y situadas de forma que su centro de gravedad coincida con el indi-
cado en cada caso, que es el que se ha tenido en cuenta en el calculo.

La razon de haber escogido estas disposiciones es la de que son muy frecuentes en la
practica, y que vesulta facil reducir a ellas muchas otras, prescindiendo, si es necesario,
de la colaboracion de alguna barra, para estar del lado de la seguridad. Esta, ademas, en
preparacion una tercera disposicion con armaduras iguales en las cuatro caras.

4. 3. ejemplo de dimensionamiento

Se trata de dimensionar un soporte con los siguientes datos:
a X b=040 x 0,30 m;
acero ordinario en las cuatro esquinas (familia n.® 1);
o’y = 280 kg/em?; '
N = 625
M, = 68m . t;
M, = 33m .1t



Yo == 1
R. i = ]52-
Tendremos:
&t = 16 = 175 kg/em? = 1.750 /i
N* = 1,1 x 1,5 x 62,5 = 103,1 t
163
Ui A S (
7 750 X 040 X 0,30 e
e, 0,8 )
P W .. SN e ) )
a 625 3¢ 0,4€ Ue=ra
R BT
== = @swog — o7l
Entrando en el abaco n* — 0,30 obtenemos & — (,18:
0,18 % 1.7530 x 0,40 x 0,30 ; .
f‘ =z e el el c AC A T { i v G 2 4 2(
51000 : 12 0,0019 m 19 em? < > 4725

; 2 ® v 4
. comparacion con ofros mefodos
En estas comparaciones se prescinde del coeficiente de seguridad adicional (ver 1.1).

5. 1. comparacién con la férmula de la instruccién rusa

En la figura 11 se representan graficamente los resultados de la comparacion de los valo-
res obtenidos con uno de los abacos de comprobacion correspondiente a una seccion de la
primera familia para la que ® = 0,05, con los obtenidos por medio de la formula, muy
usual entre nuestros calculistas, que da la Inslruceion rusa:

1 1 1 1

gt et g
A lim (4’\"71)11'1!1

(AT!/) Tim (1\70) lim

tomando como valores de (N1 Nim ¥ (No)um los dados por el abaco.

Vemos que la zona de mayores diferencias se concentra en las proximidades de la bisec-
triz v que la férmula rusa da valores mas conservadores que los d4bacos para excentricidades
relativas mayores de 0,50, pero menos conservadores ¢hasta un 20 %) para excentricidades
relativas comprendidas entre 0,15 v 0,50.
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Fig. 11

%y COMPARACION CON LA FORMULA RUSA
j b &= 0,05
/
'
#
/
Ngs Valor proporcionado por la férmula rusa.
Ng= Valor proporcionado por los dbacos copaficles. / =
Nr
VALORES DE 100- ( N I ) —25

pa—
I
4

s = &)

~
o
e iy

b

a

5. 2. comparacién en flexidn recta con la instruccién H. A. 61
(momento fope)

En la figura 12 se representan graficamente los resullados de la comparacion de los valo-
res oblenides con uno de los abacos de comprobacion, correspondiente a una seceion de
la primera familia para la que ® = 0,40, con los hallados aplicando 1la H. A. 61,

Vemos que las mayores diferencias se producen para excentricidades pequenas, v ello
es debido a que la congelacion brusca del momento en el valor constante del tope no se
produce en los abacos.



En efecto, el momento referido a las arma-

duras, para excentricidades menores de 0,5. W
no se congela, sino que sigue aumentando len- 112
tamente para disminuir después, TS%FZI\*\
|
3
comparacion con
una serie de ensayos
de Bresler () ?
: 05 10 15 &

Fig. 12

En la tabla 1 figuran los resultados de la comparacion de los valores obtenidos con el
método, suponiendo para el hormigén el diagrama tension-deformacion a emplear en los
ensayos de corta duracion (ver 4.1.1), con los resultados dados por Bresler de un ensayo
de 8 columnas rectangulares armadas simétricamente y sometidas a cargas cuyas excentri-

. . ex € 3 5 g =
cidades relativas — Y —i”— se combinan metédicamente tomando valores de 0, 0,5 y 1 (*).
i

La concordancia parece aceptable.

TABLA 1
Colmnna g‘p/(l e_,//b L/\Tlv] ATBI‘QRlQY NI? H Z\‘YBreslor
1) ()
B—1 10 12,0 10.9 1,10
Bt 0,5 0 97.5 97.2 1,01
B3 0 0,5 33,0 31,7 1,04
B—14 0 1 145 14,5 1,00
B—5 0,5 0,5 16,6 14,5 1,14
B—6 1 1 7.3 77 0,95
B—7F 1 0,5 9,6 9,5 1,01
B—8 0,5 1 10,7 10,9 0,98
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UN NUEVO ALIADO, PARA LA CONSTRUCCION

nersid

ACERO CORRUGADO DE }.ALTA RESISTENCIA'Y FUERTE ADHERENCIA

ECONOMIA EN PESO

Aproximadamente en un 40 a 43 °/, sobre el redondo
normal. En razén de su alta adherencia este acero
puede ser utilizado normalmente sin ganchos, y con
longitudes de anclaje recto notablemente mds cortas
que el acero ordinario.

NERSID es utilizado con éxito desde hace afios en las
mds avanzadas construcciones europeas.

Es un servicio de TORRAS, H. C.
Torras, Herreria y Construcciones, S. A.

Ronda San Pedro, 74 BARCELONA-10 Tel. 2211500
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PARA ARMAR HORMIGON

MALLAS ELECTROSOLDADAS
EN ALAMBRE DE ACERO DE
ALTA RESISTENCIA

|
ﬁ
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DIMENSIONES

R|OSOLD (normales) (méaximas)
EN TEMPANOS 6 x 220 m, (1) 8 x 2.60 m.
EN ROLLOS 50 x 2.20 m. (1) 50 x 2.60 m.

(1) En los tipos en que la separaciéon enire
alambres longitudinales sea de 150 mm., las

dimensiones normales son 6 x 2.30 y 50 x 2.30 m.
VENTAJAS

® Economia de un 45 °/, en peso de acero

@® Ahorro de un 90 °/, en jornales de colocacion

® Reduccion de un 40 °/, del tiempo de
construccién

® Gran seguridad y elevada resistencia

@® Facil vigilancia y comprobacién en obra

TEJIDOS METALICOS, ALAMBRES Y DERIVADOS

El mallazo tiene las maximas ventajas cuando se
requierenarmaduras apretadas conpoco diametro

) de las varillas (sobreprecio y muchos jornales
para el ligado de los hierros redondos) y, en ge-
neral, para todos aquellos casos en que la colo-
cacion de las armaduras ordinarias es particular-

'\ mente engorrosa (cubiertas con vertientes incli-

| 1

SOCIEDAD ANGSHIMA nadas, bdvedas, depdsitos cilindricos, etc.)

MADRID BARCELONA PAMPLONA
Calle Prado, 4 Rda. San Pedro, 58 Av. San Jorge, 26-28




intfroduccion

Las numerosas aplicaciones, durante estos ultimos afos, del método de construccion lla-
mado “por voladizos sucesivos” demuestran las grandes ventajas que presenta este procedi-
miento,

En la ejecucion de un puente por voladizos sucesivos influye mucho el sistema de preten-
sado escogido. En el presente trabajo se comentan someramente una veintena de obras es-
tudiadas y construidas recientemente por este método, utilizando el sistema Freyssinet, con
el fin de aclarar diferentes aspectos de esta forma de construir y de completar asi la informa-
cion sobre las posibilidades que ofrece al constructor.

Fig. 1.—Puente sobre el
rio Tocantins, en Brasil,

definicion

En su forma actual, el método de construccion por voladizos sucesivos consiste en eje-
cutar o colocar los elementos de una estructura, por trozos en voladizo, partiendo de un
apoyo y sirviendo la tltima dovela ejecutada como base de trabajo durante la ejecucién
de la siguiente, la cual se fija utilizando cables que quedan incorporados a la obra de-
finitiva.




historia

LLos principios de este método son clasicos en la construccion metalica v 1a idea de su apli-
cacion al hormigén armado surgié hace mucho tiempo. Ya en 1928, M. Freyssinet construyo en
voladizo los arranques de los arcos de 185 m de! famoso puente de Plougastel. Dichos arran-
ques, destinados a soportar el peso de la cimbra durante el montaje, estaban equilibrados por
tirantes que ataban las dos ménsulas y que pasaban sobre la pila.

Fig. 2.—Puente de Plougastel: Arranques
equilibrados mediante tirantes.

Debe mencionarse, a continuacion, el puente construido por Baumgart sobre el rio Peixe,
en Brasil. Se trata de un puente en hormigéon armado cuyo tramo central, de 68 m, fue
realizado por voladizos sucesivos; el método resulto particularmente indicado dada la frecuen-
cia y el volumen de las crecidas previstas. L.as armaduras estaban constituidas por barras ros-
cadas, lo que permitié prolongarlas sucesivamente, mediante manguitos roscados, a medida

que avanzaba la construeccion.

Desde la aparicifon del pretensado, muchos autores sefialan la posibilidad y las ventajas
de su utilizacion para la construccién por voladizos sucesivos (FISCHER, HAWRANEC, LA-
ZAREVIC.—Beton u. Eisen, Junio 38, IFev. 38, Sep. 39).

Entre 1945 y 1950, el sistema de voladizos sucesivos es utilizado en Francia, combinando-
lo con la prefabricacion, para la construccion de un puente de 55 m de luz en Luzancy y
para los cinco puentes sobre el Marne (75 m). El montaje de las primeras dovelas que for-
man las vigas se realizo en voladizo con anclaje provisional, por pretensado, sobre los estri-
bos. A continuacion, las dovelas que componian la parte central de las vigas se colocaban uli-
lizando un andarivel v la totalidad del tramo se solidarizaba por medio del pretensado.

—

Sin embargo, son las importantes obras llevadas a cabo en Alemania a partir de 1850 por
DYCKERHOFTF & WIDMANN, pretensadas por barras 2126 mm, las que muestran un avance
definitivo. En estos casos, los tramos enteros eran realizados por elementos sucesivos, hor-
migonados con la ayuda de eauipos moviles fijados en los extremos de las partes yva cons-
truidas de las ménsulas. El primero fue el Puente sobre el Lahn (62 m), luego el puente so-
bre el Rhin, en Worms (101-114-104 m), a los que siguicron una serie de interesantes reali-
zaciones. Todos estos puentes llevan en el centro de los tramos una articulacion que per-
mite la transmision del esfuerzo cortante, pero sin restringir las deformaciones longitu-

dinales del tablero.
En los anos siguientes varias empresas han construido puentes, nor voladizos sucesivos,

utilizando cables formados por alambres o cordones paralelos, en lugar de barras. Entre ellas
deben citarse, en Francia, la G.T.M. “Société des Grands Travaux de Marseille” (Puente de

~1
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Beaucaire, sobre el Rodano, con 5 tramos de 82 m y Puente de Savines, en Serre-Pongon,
con 7 tramos de 77 m) y en Alemania “Polensky and Zollner” (Puente de Bettinger: 83-140-85
metros).

Fig. 3.—Puentes sobre el
Marne: Colocacién de un
elemento prefabricado del
centro del tramo.

Debe mencionarse ademas, por sus dimensiones, el puente de Medway (Inglaterra), segun
proyecto de “Freeman, Fox and Partners” y ejecutado por “Christiani & Nielsen” con pre-
tensado por barras Lee Mc Call (Tramos principales: 95-152-95 m).

Desde 1960 han s.do realizados otros puentes, por voladizos sucesivos, algunos de ellos a
base de dovelas prefabricadas, utilizando cables Freyssinet (Puente sobre el Sena, en Choisy-

Je-Roi,

deos).

Puentes de Pierre Bénite, sobre el Rodano, Viaducto de I.’Ile d’Oleron. cerca de Bur-

eleccinon del sistema estatico

La

eleccion del sistema estatico esta influenciada, sobre todo, por los siguientes factores:

las cimentaciones (estabilidad durante la construccion; supresion eventual, en la obra
finalizada, de los momentos de flexion transmitidos a los cimientos; compensacion de
los asientos en los apoyos);

las variaciones de longitud (necesidad eventual de juntas de dilatacion, teniendo en
cuenta los efectos de temperatura y fluencia);

el perfil longitudinal (es necesario conseguir en la obra terminada, un perfil longitudi-
nal continuo, teniendo en cuenta las flechas que puede tomar la estructura, durante y
despudés de su construccion, bajo los efectos de la fluencia v retraccion del hormigon).

Los sistemas estaticos adecuados para la construccion por voladizos sucesivos son los
constituidos por ménsulas. Las ménsulas estaran ligadas enfre si de una de las siguientes
formas:



T s

-— tramo isostatico, colocado simplemente apoyado entre los dos brazos en ménsula;

— articulacién que transmite el esfuerzo cortante, pero deja libertad para los desplaza-
mientos longitudinales;

i

T ANCLAJE DEL CABLE

TUBO DE ACERO

CABLE DE PRETENSADO

|
|
|
!

RODILLO DE AGERO ]
PLACA DE APOYO\—rief7

Fig. 4. — Articulacién de clave (Puente de
Khartoum) : Permite la libre dilatacién longi-
tudinal del tablero y transmite el esfuerze
cortante.

— tramo hormigonado “in situ”, entre los dos brazos en ménsula, quedando un tablero
continuo.

Las dos primeras formas de unién dejan los tableros discontinuos, mientras que la terce-
ra crea un sistema estatico continuo.

Los diferentes tipos de tablero se combinan con apoyos que pueden ser: empotramientos,
bielas articuladas, apoyos de neopreno, articulaciones Freyssinet u otros.

Las pilas son rigidas o flexibles, segun las dimensiones de la obra y la libertad de dila-
tacion deseada; para asegurar a la vez un buen empotramiento y la libertad de movimiento
horizontal se recurre a menudo a las pilas de doble pantalla.

Entre los sistemas estaticos anteriormente enumerados, la STUP ha escogido con prefe-
rencia los sistemas continuos, particularmente con el fin de obtener un perfil longitudinal
también continuo en la obra terminada.

La prevision exacta de las flechas que toman las ménsulas, durante y después de la cons-
truccion, presenta una cierta dificultad a causa de la incertidumbre sobre el valor del mddulo
de elasticidad del hormigdn.

El problema de obtener un perfil longitudinal continuo tiene dos aspectos: primero, la
continuidad de los niveles o cotas verticales —que es bastante facil de obtener, dada la flexi-
bilidad de las ménsulas— y segundo, la continuidad de las pendientes.

Si la clave del tramo esta proyectada para transmitir unicamente los esfuerzos cortantes,
la fluencia del hormigén continuara modificando las pendientes relativas a uno y otro lado
de la junta. Por el contrario, la ejecucion en clave de un trozo hormigonado “in situ”, des-
pués de igualar los niveles, permite obtener una continuidad de linea que no podra ser modi-
ficada posteriormente por los efectos de la fluencia.
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TRAMO CENTRAL CONTINUO

Al - Puentes de Lacroix-Falgarde, Goncelin, Port-de-bouc (Francia). Puente sobre el Sorge (Suiza)

NEOPRENO

A2 - Puente sobre el Rio Cuiaba (Brasil)

ARTICULACION TIPO FREYSSINET
EN HORMIGON

PILAS FLEXIBLES

EMPOTRAMIENTO APOYO DE

NEOPRENO
PILAS FLEXIBLES

A4 - Puente sobre el Sena en Choisy-le-Roi

21'7.!!% APOYO DE
l [EMPOTRAMIENTO \\ [NEOPRENO

A5 - Puente de Verberie sobre el Oise

TRAMO CORTO DE
‘ lEMP?TRAMIENTO

HORMIGON POBRE

Fig. 5.—Ejemplos de estructuras continuas.



Fig. 6.—Ejemplos de estructuras con tableros articulados.

Para los puentes de tres tramos, las longitudes tolales practicas son tales que se pueden
ejecutar sin juntas de dilatacién, a condicion solamente de prever apoyos mdaviles en los es-

tribos.

En las obras cuyas deformaciones horizontales o asientos previsibles de los apoyos no per-
mitan pensar en una estructura continua, es a menudo conveniente recurrir a la solucién de
tramo central simplemente apoyado sobre ménsulas laterales. Asi, para los puentes de tramos
miltiples, parece ser que la formula ideal consiste en realizar conjuntos continuos de la lon-
gitud maxima posible, enlazandolos entre si, bien mediante tramos isostaticos simplemente
apoyados o bien mediante articulaciones que permitan las dilataciones, de tal manera que el
puente resulte una combinacion de los sistemas estaticos descritos anteriormente,




El inconveniente de los puentes con tramos centrales biapoyados es que necesitan, ademas
del equipo necesario para la construccion en voladizo, un elemento de lanzamiento para el
tramo isostatico central. Cabe ademas destacar que las cargas de calculo a considerar so-
bre las ménsulas, resultan frecuentemente mayores si éstas son independientes que si van
solidarizadas en clave, debido a la distinta longitud de la zona cargada que debe tenerse en
cuenta, en cada caso.

proyecio

Para que una obra que se va a construir por voladizos sucesivos sea de ejecucion co-
moda y resulte a un precio competitivo es indispensable redactar el proyecto teniendo en
cuenta todas las exigencias particulares de este tipo de construccion y, singularmente, las ven-
tajas e inconvenientes del sistema de pretensado utilizado.

En las obras que aqui se describen, el trazado de las armaduras se proyecté de forma que
los cables pudiesen tesarse en la cara final de cada dovela para asegurar su estabilidad, sin
necesidad de prolongarlos en las dovelas siguientes.

El momento flector y, por consecuencia, el esfuerzo de pretensado decrecen a partir del apo-
yo hacia el centro del tramo, y el éxito del proyectista estriba en elegir los cables y las dimen-
siones de las dovelas de manera que el nimero de cables que se puedan anclar en cada do-
vela corresponda al necesario para asegurar la estabilidad de ésta.

dimensiones principales

Normalmente se adopta una seccién transversal en forma de cajon simple, doble o mul-
tiple, segtn las cargas y la anchura del puente.

El espesor minimo de las almas viene impuesto por la necesidad de disponer del espacio
suficiente para anclar los cables de pretensado. En la practica, se necesita un espesor de 35 cm
para cables de 100 a 120 t de esfuerzo efectivo y 23 cm para cables de 50 a 60 t. La parte su-
perior de las almas se proyecta con amplias cartelas donde alojar los cables.
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B - Puente sobre el Rio Tocantins
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D - Puente de Choisy-le-Roi

Fig. 7.—Ejemplos de secciones transversales.



La separacion entre almas debe ser bastante grande, de 4 a 6 m, con el fin de simplificar
fos moldes, facilitar el trabajo “in situ” y reducir el peso relativo de las almas respecto al del
forjado. Asi, para puentes cuya anchura no exceda de 10 m conviene una estructura de sec-
cion en cajon sencillo (dos almas); para puentes de 10 a 15 m en cajon doble (tres almas),
v para puentes cuya anchura sea superior a 15 m es preferible recurrir a una estructura for-
mada por varios cajones simples enlazados por medio del forjado superior, eventualmente re-
forzado por traviesas.

Fig. 8.—Puente sobre el
canal de Arlés, en Port-
de-Bouc (Francia).

La seccion del forjado superior es, por lo general, conslante a lo largo de toda la longitud
del puente, mientras que el espesor del forjado inferior es variable.

La altura del cajon suele ser variable, con un valor méaximo sobre el apoyo del orden de
1/18 de la luz y una disminucidn parabolica hacia la clave, donde el canto puede ser del
orden del 1/50 de la luz.

filexion longitudinal

En este apartado se trata, especialmente, del caso de tableros construidos en ménsula y
convertidos después en continuos.

Por lo que se refiere al peso propio, la estructura es isostatica, ya que el tablero se com-
porta como ménsula.

Por lo que se refiere a la superestructura y sobrecargas aplicadas, la estructura se com-
porta como hiperestatica.

Los momentos isostaticos debidos al peso propio y al pretensado y calculados en la es-
tructura isostatica se consideran validos igualmente para la estructura continua, salvo en al-
gunas secciones particulares (la clave).




La fluencia del hormigoén y la variacion con el tiempo del esfuerzo de pretensado inter-
vienen cuando ya la estructura se ha hecho continua y dan lugar a modificaciones de los mo-
mentos isostaticos. Sin embargo, el valor relativo de estas modificaciones es pequeno en rela-
cién con los momentos totales maximos, ya que resultan de la diferencia entre dos términos
que son del mismo orden de magnitud. Por esto, la redistribucion de los momentos puede ser
despreciada en la mayor parte de las secciones; pero, por el contrario, debe tenerse en cuen-
ta en la seccion central del tramo, donde el momento isostatico por peso propio es cero.

La disposiciéon en tramos de longitudes en la relacion 1-2-1 y construidos por voladizos
sucesivos con aumento del canto sobre el apoyo, es muy favorable por varias razones:

— corresponde frecuentemente a la situacion optima de las pilas;

— la utilizacién de la ménsula equilibrada como sistema estatico durante la construccion
es muy favorable. (El dimensionamiento, tanto en la fase constructiva como en la fase
final, esta condicionado por el momento total y, por tanto, es preferible tener el maximo
canto donde menos perjudica el peso propio, es decir, sobre el apoyo. Esto favorece,
por otra parte, la resistencia al esfuerzo cortante, pues las solicitaciones aumentan en
el mismo sentido que el canto de la seccion);

—— las solicitaciones en el sistema estatico final son parecidas a las del sistema estatico exis-
tente durante la construccion. (La solidarizacién en clave, por tratarse de una seccion
de pequeno canto relativo, no introduce en ella momentos fuertes, dada la relacion
existente entre las inercias de las secciones en clave y en apoyos).

El dimensionamiento estd condicionado en la mayor parte de la longitud del puente por
el momento flector total, y solamente en las secciones proximas a los extremos de las mén-
sulas lo que manda es la variacién del momento. Esta variacion del momento en la seccion de
clave, es tanto mas pequefia cuanto menor es su canto; de aqui surge para el dimensiona-
miento una cierta dificultad. Como las solicitaciones y el momento resistente de la seccion
varian simultineamente y en el mismo sentido, se hace necesario fijar el canto en clave por
tanteo. En la practica se adopta un canto del orden de 1/50 de la luz, valor que se modifica
posteriormente en funcion de las solicitaciones deducidas del calculo.

Por el contrario, cuando el canto es constante a lo largo de todo el puente y por tanto
la variacion del momento de inercia es pequeiia, la discrepancia entre las formas de trabajo
del sistema estatico provisional (durante la construccion) y del final es miucho mayor. En
este caso se presentan las siguientes dificultades para el proyecto:

— el momento total sobre el apoyo es dificil de absorber con un canto reducido;

—— la variacion de momento producida por la sobrecarga, v que determina el dimensiona-
miento en el centro del tramo, llega a ser importante; la correspondiente seccion de
hormigon suele resultar relativamente holgada, pero la ausencia en el estado inicial
del momento por peso propio obliga a colocar los cables dentro del nticleo central, lo
que resulta poco comodo;

— la fluencia provoca una redistribucion de los momentos originados por el peso propio
y el pretensado que es de consideracion, no solamente en clave, sino en una gran parte
de la longitud del tramo, lo que obliga a prever, ya en el estado inicial, una armadura
mas abundante.

Para contrarrestar estas dificultades puede ser interesante en este tipo de estructuras pro-
ceder a un ajuste, como se ha hecho, por ejemplo, en el Puente de Flévieu.
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Este ajuste se ha realizado disponiendo una amplia escotadura en la seccion de clave, que
quedaba asi reducida a un delgado cuello, durante la puesta en tensién de un cierto nimero
de cables. L.a parte restante de la seccion se hormigonaba a continuacion, y después se te-
saba el resto de los cables.

De esta forma se introduce en la estructura un momento de signo positivo o negativo,
segun la posicion del cuello en relacion con la de los cables. Dicho momento actiia a lo largo
de todo el tramo y esta sometido a las variaciones originadas por la fluencia, segun las leyes
clasicas.,

En el caso de Flévieu el momento era positivo, con lo cual disminuia el momento total
sobre el apoyo. El momento introducido en clave se ahsorbid facilmente, pues la seccién iba
holgada.

Por otra parte, la fluencia modifica el momento de ajuste de forma que se aminora el
efecto global de redistribucion de momentos.

trazado de cables

El sistema constructivo y la distribucion de momentos flectores conducen a un trazado
especial de cables. Estos pueden agruparse en los siguientes tipos:

a) cables que resisten los momenlos negativos sobre las pilas y solidarizan las dovelas
que se van hormigonando con la parte de obra ya construida: estos cables tienen la
forma de parabolas invertidas, estan situados en la parte superior de la seccion, en-
cima de las pilas, y se dirigen hacia abajo, unos después de otros, para ser ancla-
dos en las almas de las sucesivas dovelas.

Suelen ser simétricos con relacion al eje de la pila;

b) cables que resisten los momentos positivos en los tramos laterales: estos cables par-
ten de los extremos de los tramos laterales (sobre estribos) y pueden, o bien anclar-
se en el forjado inferior de las vigas cajon cerca de las pilas, o bien subir por las
almas de las piezas para ser anclados arriba o para pasar por encima de las pilas
v volver después a bajar;

c) cables que resisten el momento positivo en el tramo central: estos cables atraviesan
la seccion de clave y son simétricos con relacion a esta seccion. Se sittian en el
forjado inferior y normalmente se anclan en unos recrecidos especialmente dispues-
tos en dicho forjado; en ciertos casos se elevan por las almas y se anclan arriba.

Ademas de los cables a), b) v ¢), hay eventualmente, segtin el tipo de estructura elegido,
necesidad de disponer otros cables suplementarios. Estos pueden ser:

d) cables necesarios para resistir los momentos negativos en los tramos laterales: tales
cables se obtienen prolongando algunos de los cables a) por el forjado superior, desde
la pila hasta el extremo del tramo lateral (sobre el estribo);

e) cables necesarios para resistir los momentos negativos en el tramo central (ejem-
plo: Puente de Chooz, en el que se ha previsto la posibilidad de levantar el ta-
blero si algun dia el rio se hace navegable). Estos cables se combinaran a menudo
con los del tipo d) disponiendo algunos cables, en el forjado superior, que corran a
lo largo de toda la longitud del puente,



'(e1oueiy) spieble-xiojde 2p ejuand | ua sajqe> ap opezei]—'g Big

2 02 STIVSHIASNVHL S3TEVD
802 STTYNIANLIONOT S318vD  STTIVSUIASNWHL S3TEVD _6 OdlL S378Y0 8

10 OdlL S3718V0 VN.M

7

e e

T

3 103 S e
rl«mﬁlL
30 N3 39430 30 V13A0Q

Tlll.
e b
! SR 7 S o SR g 18 OdiL S: ._mﬁﬁ
G \\\.\ _ o T e B B e oo |
i & | g e e Lo i e e B
. W\\ = . e . . - - -
B e = e e e T e e
T /.\\\ .4_
~ ¥ 0diL s319vD ¢S SITVSYIASNVIL wm,l.m<0 d OdiL $378v0 9



A lo ancho del puente, los diferentes grupos de cables se situan como sigue:

—- los cables del tipo a) y d) se agrupan primeramente en el forjado superior por encima
de las almas; a conlinuaciéon se desvian transversalmente para ser introducidos en el
interior de las almas y descienden por ellas, verticalmente, hasta su anclaje en las caras
extremas de las sucesivas dovelas;

-— los cables del tipo b) y ¢) se distribuyen sobre todo el ancho del forjado inferior. Si
los cables se anclan en recrecidos especialmente dispuestos en dicho forjado se evila
toda desviacion en planta; por el contrario si han de subir por las almas sera necesario
desviarlos transversalmente para situarlos en el interior de éstas;

— los cables del tipo e) se distribuyen sobre todo el ancho del forjado superior.

resistfencia a esfuerzo corfanfe

Para comprobar la resistencia a esfuerzo cortante de las secciones mas solicitadas se parte
del valor reducido de dicho esfuerzo, es decir, del esfuerzo cortante total disminuido, por una
parte, por el efecto de variacion del canto de la secion, v por ofra, por la componente vertical
del esfuerzo de pretensado originada por la inclinacion de los cables con relacion a la fibra
neutra. Esto se expresa mediante la conocida formula:

. M dh

'=17T, - — «-—— — Fsen o
h

ds

La inclinacion de los cables se obtiene anclandolos en la parle inferior de las almas; los
cables descienden desde el forjado superior hasta el anclaje, curvandolos a lo largo de las dos
ultimas dovelas precedentes,

A menudo se ha indicado que por ser nula la inclinacion de los cables en la seccion de
T max, es decir, en la seccion correspondicnte al apovo, no existe componente verlical del
esfuerzo de pretensado que pueda lenerse en cuenta en la comprobacion de la resistencia a
esfuerzo cortante de la seccion mas solicitada,

Sin embargo, esto no es cierto, ya que la resislencia a esfuerzo cortante debe comprobarse
en el plano probable de rotura, es decir, en un plano inclinado un cierto angulo, 8, que pase
por la interseccion del intradés del tablero con la cara de la pila.

La componente vertical del esfuerzo de pretensado se determinara en el punto de intersec-
cion de los cables con el plano probable de rotura, y precisamente en este punlo el término
I'. sen o esta lejos de ser nulo.

Como quiera que el angulo § del plano de fisuracion es bastante aleatorio, para calcular
la componente vertical del pretensado suele adoptarse un angulo 8 = 45°, lo cual queda del
lado de la seguridad. En efecto, el angulo del cable en su interseccién con el plano probable
de rotura es menor para B = 45° que para § < 45°.

En la mayoria de los puentes de canto variable, el espesor de alma necesario para asegu-
rar un buen hormigonado y poder alojar adecuadamente los anclajes es superior al que exige



la resistencia a esfuerzo cortante y, por lo tanto, no es preciso recurrir, ni al aumento de sec-
cidon en los apoyos, ni a una armadura vertical excesiva *,

Por el contrario, en los puentes de canto constante es frecuente tener que recurrir, bien
a aumentar la anchura del alma en las secciones proximas a los apoyos o bien al empieo de
cercos pretensados. Este tipo de pretensado vertical es facil de realizar utilizando alambres
anclados por cufias o barras roscadas ancladas por tuercas, todas de la misma longitud.

Ademas, en los puentes construidos por voladizos sucesivos hay que tener en cuenta otro
fenomeno que podria, si se presenta, conducir a la ruina la estructura, Este fenémeno con-
siste en el deslizamiento de una dovela respecto a la contigua v, particularmente, en el des-
lizamiento de la primera dovela respecto al plano de arranque en la pila. A este respecto debe
sehalarse que, en general, no se disponen armaduras en espera en los planos de junta. Por
ello, se hace preciso comprobar que la relacion entre el esfuerzo normal y el esfuerzo cortante

; . N 1 X
es suficientemente segura. L.as normas francesas exigen -—— > - en el caso de juntas de
N T 0,1
. . 4 v .
superficie lisa ¥ e > para juntas de superficie rugosa,

En la practica, dicha relacion es generalmenle del orden de 3.

flexion tfransversal

En sentido transversal, los cajones se calculan como marcos, por ejemplo por el método
de Cross. Existe, sin embargo, una cierta ambigiiedad referente a la posicion y rigidez de los
apoyos, es decir, se presentan dudas sobre si para el calculo debe considerarse como un sis—
tema de nudos fijos o de nudos moviles.

En los puentes de poca anchura (cajéon simple o doble), la rigidez torsional es muy fuerte
y el forjado viene determinado por la distribucion de las cargas concentradas. El pretensado
transversal, aunque muy util, no es, en este caso, absolutamente necesario.

En los puentes cuya anchura exige disponer varios cajones, la rigidez a torsién de estas
secciones hace que, de no existir traviesas, el forjado entre cajones est¢ sometido a fuertes
solicitaciones. Un calculo riguroso que tenga en cuenta la desnivelacion de los cajones, con-

(*) Dec acuerdo con las “Normas provisionales relativas al empleo del hormigon pretensado”, de
Francia (Circular n.° 141 del 26 de octubre de 1953), no es necesario emplear armaduras transversales si
la relacion entre las tensiones principales extremas de compresion y ftraccién satisface la desigualdad
n;

49 , : - .
s 3 L equivalente, en el caso de existir Gnicamente un pretensado longitudinal, a la desigualdad
[ | 4
n
t
cion normal.

45 : . .
> —— siendo “n” y “t” las tensiones de compresion y esfuerzo cortante que actiian en la sec-

Cuando estas desigualdades no se cumplen deberian disponerse estribos capaces de resistir la totali-
dad del esfuerzo cortante. Debe comprobarse si los estribos que cosen la scccion fisurada por cortante,

g . v
inclinada un angulo (3 <c0n tg b = ), son suficientes para transmitir el esfuerzo cortante, es
o T.S . - : .
decir, si se cumple: ¢; = 5 tg B1 < oy, siendo w la seccion de los estribos por unidad de lon-
LW

gitud,
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duce a un pretensado transversal muy fuerte, dada la importancia del empotramiento del
forjado en dichos cajones. Un método razonable de dimensionamiento consiste en admitir
fisuras en el forjado, bajo el efecto de la sobrecarga, siempre que no lleguen hasta el nivel
del cable, y con la condicidon de que lales fisuras vuelvan a cerrarse al cesar el efecto de la
sobrecarga v se dé un revestimiento estanco a la calzada.

A menudo, resulta aconsejable disponer una o dos traviesas por tramo, lo cual no es dema-
siado molesto desde el punto de visla constructivo y evita el tener que construir enormes tra-
viesas macizas sobre los apoyos. Las traviesas del tramo estaran también sometidas a fuertes
solicitaciones, a causa de su propia rigidez, y su espesor debera ser del orden de 0,70 a 1 m.

ejecucion de las obras por voladizos sucesivos

Generalmente la construccion de la obra comienza por el hormigonado de un primer tro-
zo central sobre encofrado apoyado en la pila v se contintian construyendo las sucesivas do-
velus por ambos lados de la pila. Es absolutamente indispensable que el hormigonado se eje-
cute de manera simétrica con objeto de limitar los momentos flectores trasmitidos a las
pilas; Ia limitacion de estos momentos se consigue disminuyendo el tamano de las dovelas
0, mas exactamente, limitando ¢l peso de las zonas hormigonadas en cada una de las distintas
fases. ‘

Durante la ejecucion, el mencionado trozo central debe estar empotrado en la pila. Si en
la estructura definitiva tal empotramiento no esta previsto, se puede conseguir un empotra-
miento provisional en la misma forma que se ha hecho en el puente de LACROIX-FALGAR-
DE. En este caso se dispusieron, a uno v otro lado del apoyo de la pila (apoyo en neopreno
zunchado), barras verticales de pretensado que solidarizaban cl tablero con la pila; dichas
barras se quitaron una vez terminada la construccion,

Fig. 10.—Empotramiento provisional de la dovela
situada sobre la pila,




A menudo, si el coste de la cimbra para los tramos laterales es pequefio, resulta conveniente
hormigonar estos tramos sobre una cimbra y servirse de ellos después como contrapeso para
la construccion en voladizo de las dos mitades del tramo central; este procedimiento tiene,
por otra parte, la ventaja de facilitar el posterior transporte de los materiales, evitandose
asi la instalacion de un andarivel.

descripcion de los encofrados moviles

Los encofrados mdaviles utilizados para la construccion en voladizo consisten en un entra-
mado metalico, a base de perfiles comerciales, que se apoya en la parte ya construida del
puente,
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Fig. 11.—Detalle del entramado mévil.

Este entramado lleva, en su parte anterior, el enconfrado de la dovela que se va a hormi-
gonar y en la posterior un contrapeso; puede avanzar de un tramo a otro rodando sobre unos
carriles. Durante el hormigonado el equilibrio se asegura mediante unos tirantes situados en
la parte posterior que atraviesan el forjado superior y van a anclarse en una traviesa dispues-
ta, a tal efecto, por debajo de la seccion en cajon de la parte ya construida.

El encofrado de una dovela se compone de las siguientes partes:

— un fondo de encofrado, suspendido en el extremo de dslante mediante péndolas que
cuelgan del entramado metalico que se apoya sobre la parte ya construida, y embrida-
do, por su parte de atras, al hormigon de la dovela precedente, mediante unos tirantes.
Esta formado por perfiles metalicos con tablero de madera. El fondo del encofrado
lleva, ademas, una pasarela de trabajo;

— los costeros del encofrado, colgados del entramado metalico v destinados a dar forma
a las paredes laterales del cajon y al fondo de la parte del forjado superior que sobre-
sale en voladizo. Estos costeros generalmente son de madera:

— el encofrado interior de la seccién en cajon es independiente del entramado metalico y
descansa sobre el forjado inferior que se hormigona en una primera fase. Este enco-
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frado debe provectarse de forma que no impida las retracciones de la seccion durante
el endurecimiento del hormigén y se pueda adaptar facilmente a las variaciones de
canto de una dovela a otra. En la practica, suele ser de madera y estar constituido por
una serie de paneles que se ajustan mediante cunas;

Fig. 12.—Puente de Gon-
celin (Francia): Vista del
entramado mévil y enco-
frado.

- - los encofrados de las caras extremas de las dovelas son, generalmente, de palastro,
para que la superficie del hormigon quede muy rugosa.

A proposito de los encofrados y de su utilizacion, debe sefialarse que en este tipo de puen-
tes las tnicas caracteristicas de la seccion que varian a lo largo de la directriz son la altura
del cajon y el espesor del forjado inferior; por lo tanto, para pasar de una dovela a otra,
basta con modificar la altura del encofrado interior.

hormigonado de las dovelas

Las dovelas se hormigonaran en dos o tres fases segtin su tamaio y la cantidad de hor-
migdn necesaria.

Dicha cantidad es normalmente pequena; los siguientes ejemplos pueden dar una idea de
su orden de magnitud:

— puente de CHOOZ 11 m?* (luz 60 m. Seccion: 2 almas) ;
— puente de VERBERIE 30 m?® (lu 82 m. Seccion: 3 almas);
— puente de KHARTOUM 2 X 30 m® (luz 90 m. Seccion: 2 X 2 almas).

Las juntas de hormigonado se dispondran verticalmente en el forjado inferior y, en caso
necesario, también en el superior,




El hormigonado de la dovela se iniciara por el extremo mas alejado de la pila y se avan-
zara dirigiéndose hacia ella con el fin de reducir al minimo la deformaciéon que en el hormi-
gon fresco puede ocasionar la flexion experimentada por el entramado metalico al entrar

en carga.

El transporte del hormigén, se resuelve en la mayor parte de las obras utilizando un

andarivel.

En el caso de que los tramos laterales se hayan construido con anterioridad utilizando una
cimbra fija, el suministro de hormigén puede hacerse comodamente por medio de un mo-

nocarril.

colocacion de los cables

Puesto que cada cable longitudinal recorre varias dovelas hormigonadas en épocas dife-
rentes es recomendable colocar las vainas vacias en el encofrado antes de hormigonar, v
enhebrar los cables, dentro del orificio asi formado, una vez el hormigonado avanzado has-
ta la dovela en la que el cable ha de ser anclado.

La colocacion de un cable por enhebrado es
una operacion facil y comoda, que en ciertos
paises se adopta, incluso en los casos corrien-
tes, con preferencia al procedimiento clasico
de colocar la vaina ya con su cable.

El diametro interior de las vainas es de 43
y 46 mm para cables de 12 @ 7 y 12 J 8, es
decir, un poco mayores que los utilizados en
las obras clasicas. Para los cables de 12 ¢ 0,5”
se emplean vainas de 61 mm sin resorte cen-

tral.

Las vainas se colocan por trozos de la mis-
ma longitud que la dovela; los distintos tro-
zos se unen entre si por medio de manguitos
roscados.

Para evitar la ovalizacion de las vainas en
el transcurso del hormigonado, se recomenda-
ba rigidizarlas mediante tubos de plastico;
pero esta disposicion ha sido considerada por
los constructores como innecesaria y parece
que la experiencia ha venido a darles la razon.

Para la operacion de enhebrado propiamen-
te dicha se preparan los cables segtin el méto-
do habitual, enrollandolos sobre un carrete de
unos 2 m de diametro que se coloca sobre un
extremo de la ménsula; en el ofro extremo
se instala un cabrestante de mano o de motor

Fig. 13.—Puente de Lacroix-Falgarde: Detalle de la ar-

madura y el encofrado de una dovela.
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Fig. 14.—Esquema del dispositivo utilizado para enhecbrar los cables.

se introduce el cable en su vaina con la ayuda de un alambre guia que pasa por un sistema
de poleas y que agarra ai cable por medio de una mordaza especial.

Frecuentemente, para enhebrar los cables de la parte construida sobre una pila resulta
comodo colocar el cabrestante de traccién sobre la otra.

La operacién se facilila todavia mas en el caso de que los tramos laterales se hayan hor-
migonado sobre una cimbra fija. Los conslructores prefieren entonces preparar los cables de
la armadura de la ménsula, antes de empezir a hormigonar, en el tramo construido sobre
la cimbra ¢ ir avanzando con ellos, por etapas, a medida que se progresa en la construccion
del voladizo. El inconveniente de este procedimiento es que el acero queda expuesto a la
intemperie y al mal trato de la chra durante periodos bastante largos.

A titulo de ejemplo, a continuacion se indica la mano de obra empleada en la colocacién
de algunas armaduras: )

-~ 12 @ 0,5”: a) colocacién y ajuste de. vainas: 25 horas-hombre;

b) cnhebrado: 20 horas-hombre;

—- 12 65 8: a) colocacion y ajuste de vainas: 20 horas-hombre;

b) enhebrado: 15 horas-hombre.

fases de ejecucion de una dovela

Las fases de ejecucion de una dovela sonlas siguientes:

a) avance del entramado metalico mdvil, sujecion de ¢éste en su nueva posicion por
medio de las bridas dispuestas al efecto en su extremo posterior, colocacion y ajuste
de los fondos v costeros del encofrado; ' :

bh) puesta en obra de la armadura ordinaria, de acero dulce, del forjado inferior;




¢) hormigonado del forjado inferior;

d) enhebrado de los cables longitudinales que seran anclados en la dovela, y envainado
de sus extremos; colocacion de la armadura ordinaria en las almas; colocacion del en-
cofrado interior, de las vainas de los cables longitudinales y de la armadura ordinaria
del forjado superior; colocacion de los cables transversales si los hay;

Fig. 15.—Esquema del proceso de ejecucién de una dovela.
Endurecido el hormigén de la dovela n se tesan los cables

que en ella se anclan. Se traslada el entramado méyvil, se
ajusta el encofrado, se enhebran los cables 1 y 2, se colo-

can las vainas para los demis cables, se hormigona la
dovela n + 1 vy, una vez endurecido el hormigén, se
tesan los cables 1 y 2.

e) hormigonado de las almas y del forjado superior en una o varias fases, segtin el ta-
maito de la dovela. Debe aflojarse ligeramente el encofrado interior durante el fra-
guado del hormigon;

f) desencofrado de los costeros;
g) tesado de los cables longitudinales anclados en la dovela;

h) preparacion del nuevo desplazamiento del entramado. Desmontaje de los tirantes
verticales posteriores, retirada de los paneles del encofrado inferior, colocacion de
los carriles, sustitucion de las cufias por rodillos e instalacion de un cabrestante para
avanzar el entramado mdavil.

IXl tesado de los cables transversales, asi como el inyectado de los cables se realizan,
en general, posteriormente para poderlos hacer de una sola vez, en varias dovelas.

resistencia del hormigon duranife la construcciaon

I.a duracion del ciclo de ejecucion de las dovelas depende sobre todo del tiempo nece-
sario para que el hormigén alcance una resistencia que permita el tesado de los cables.

Las zonas de anclaje de los cables longitudinales, en los proyectos de la STUP, se dimen-
sionan para que puedan resistir el tesado cuando la resistencia del hormigon, en probeta ct-
bica, sea de 250 kg/em?®. Esto, cuando se utilizan cables de 12 7 0,57, 12 (§ 8 6 12 (J 7, obliga al
empleo de anclajes exteriores y a intercalar una placa de acero entre el cono y la superticie
del hormigon para disminuir la concentracion de tensiones. En este caso las armaduras bajo
los anclajes pueden reducirse a un emparrillado superficial.

Normalmente, ha sido nosible obtener la indicada resistencia de 250 kg/cm?, a los tres dias.
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duracion del ciclo de ejecucion

En la duracién del ciclo de ejecucion influye poco la cantidad de material que requiere
cada dovela, ya que las dovelas mas grandes permiten trabajar a mayor ntimero de ol)relos
sin que se produzcan entorpecimientos.

LLa mano de obra necesaria debe ser muy especializada y tener conocimientos diversos
dada la variedad de funciones que debe desarrollar en los diferentes puestos.

Con frecuencia se intenta conseguir un ciclo de 7 dias para poder aprovechar el fin. de
semana para el endurecimiento del hormigon. Si se necesitan 3 dias para obtener la resisten-
cia requerida, quedan de 4 a 5 dias de trabajo para las diferentes operaciones previas, lo
cual se considera suficiente a partir de la dovela 2.2 ¢ 3.2, Si en la obra se trabaja en varias
ménsulas al mismo tiempo, serd posible prolongar el ciclo sin provocar periodes de paro.-

En el puente de Chooz se habia conseguido, al final de la obra, el siguiente ritmo, con un
equipo de seis hombres trabajando alternativamente en las ménsulas de la margen izquierda
y derecha (los tramos laterales se hormigonaron sobre cimbras fijas y se utiliz6 un entrama-
do movil por ménsula) : -

— Lunes ¥ Eaind

— manana: hormigonado de la dovela de la margen izquierda (excepto forjado inferior,
realizado antes);

— larde: tesado de los cables de la dovela de la margen derecha; traslado del entramado
movil y sujecion en su nueva posicion, v avance de los cables.
-— Martes
— manana: colocacion de la armadura ordinaria del forjado inferior;
— tarde: hormigonado del forjado inferior.
— Miércoles
— colocacion del encofrado interior y del resto de la armadura.
— Jueves
— maifana: hormigonado de las almas y forjado superior. j

Las dovelas tenian una longitud de 3 m y se consiguié un avance de 2 X 3 = § m/semana,
con dos entramados moviles. ;

Las operaciones de montaje de los entramados, traslado, ajuste y desmontaje final 1equle—
ren en conjunto, por término medio, 80 h de mano de obra, por dovela, a las que hay que
afiadir 25 h, por dovela, en concepto de manipulacion del encofrado interior. En total con res-
pecto a la superficie itil de la dovela (3 X 7 m?) resultan 5 h/m* Esta cifra, probablemente
pudiera ser del orden de 4 h/m? en puentes mas anchos.

confrol de flechas

Las flechas que toman los extremos de las ménsulas a medida que se avanza en la cons-
truceién de las dovelas dependen de la diferencia entre dos términos que corresponden, res-
pectivamente, al peso propio y al esfuerzo de pretensado. Estos dos términos tienen el mismo
orden' de magnitud v, por lo tanto, la flecha total provocada por la ejecucion de cada dovela
es muy pequena.
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Como los dos términos son proporcionales al médulo de elasticidad del hormigon, la fle-
cha total lo serd también. El término correspondiente al pretensado depende, ademas, de las
variaciones del propio esfuerzo de pretensado debidas a la retraccién y fluencia del hormigon
y a la relajacion del acero. La flecha total, obtenida como diferencia entre dichos dos tér-
minos es, por lo tanto, bastante sensible a las pequefias divergencias entre los valores real y
supuesto del esfuerzo de pretensado.

Las flechas y contraflechas se calculan a priori, pero solamente un estrecho control du-
rante la construccion, corrigiendo sobre la marcha las contraflechas calculadas, en funcién de
las flechas realmente obtenidas, permite llegar al resultado final deseado.

Las flechas medidas durante la ejecucién del primer tercio de las dovelas son insignifican-
tes y el control sirve solamente para evitar errores de importancia. Durante la ejecucion del
2.2 tercio, la comparacion entre las flechas calculadas y las medidas permite comprobar la
hipotesis hecha sobre el valor del modulo de elasticidad y, por lo tanto, proceder a la opor-
tuna correccion, en su caso, de las contraflechas, antes de proceder a la construccion del
ultimo tercio.

En el caso en que resulte al final una diferencia de nivel entre los dos brazos en ménsu-
la, puede corregirse ajustando adecuadamente los entramados mdviles durante el hormigo-
nado de la seccion de clave.

ejemplos de puentes construidos
por voladizos sucesivos

Los tres puentes construidos en Francia, sobre el Ariége en La Croiz-Falgarde, sobre el
Isére en Goncelin y sobre el Meuse en Chooz, son todos ellos puentes de tres tramos conti-

Fig. 17.—Puente de Gon-
celin sobre el rio Isére, en
Francia.

nuos, de 30-60-30 m de luz, El canto de los tableros varia desde 3 m sobre el apoyo a 1,5 en
clave. La longitud de las dovelas es de 3 m. La seccién transversal de los tableros se ha

proyectado con un solo cajéon. En Goncelin y en Chooz, los tramos laterales se hormigona-
ron sobre cimbra fija.




El puente sobre el rio Ulua, en Omonita, Honduras (proyecto de Th. Jeanbloch): consta
de tres tramos de 42-120-42 m de luz. La anchura del puente es de 9,7 m. En e] vano central
lleva un tramo isostatico, de 48 m de longitud, apoyado sobre dos ménsulas. El tablero esta
formado por un cajon triple de 5,9 m de canto sobre el apoyo vy 1.8 m en el extremo de la
ménS}l'la. La longitud de las dovelas es de 6 m, Los entramados metalicos moviles sirvieron
también para constituir la viga de lanzamiento utilizada en la colocacion de las piezas que
formaban el tramo central isostatico.

Fig. 18.—Puente sobre el
tio Ulua, en Honduras.

El puente sobre el rio Tocantins, en Brasil: esti constituido por tres tramos de 43-140-43 m
de luz y una anchura de 10 m. El tablero esta formado por un cajon doble, con articulacion
en el centro del tramo central. Su canto varia desde 8 m sobre la pila, hasta 3,4 m en la
articulacién. La longitud de las dovelas es de 6,6 m y los tramos laterales se hormigonaron

sobre cimbra fija.

Puente sobre el Sorge en Villars Ste.-Crotx, Suiza (proyecto Piguet): longitud de los tra-
mos, 48-84-48 m; anchura, 13 m. El tablero es continuo y estd formado por un cajon doble,
de 4,4 m de canto sobre el apoyo y 1,8 m en el centro del tramo central. La longitud de las
dovelas es de 4 m y los tramos laterales se hormigonaron sobre cimbra fija.

Puente sobre el Vallon du Moulin a Poudre, en Brest: longitud de los tramos, 45-82-45 m;
anchura del puente, 14 m. El tablero es continuo y tiene la forma de dos cajones simples,
de 4,6 m de canto sobre el apoyo y 2,0 m en el punto medio del tramo central. La longitud
de las dovelas es de 3,1 metros.

El puente sobre el Nilo en Khartoum, Suddn (proyecto del profesor Passaro) : longitud dg
los tramos, 44 + 7 X 88 4 44 m; anchura del puente, 23 m. El tablero estad proyectado con
dos cajones simples unidos entre si por el forjado superior, con canto variable desde 5 m sos
bre el apoyo a 1,60 m en clave. La longitud de las dovelas es de 6 m. Las ménsulas estan
unidas entre si mediante una articulacién en forma de rodillo, con pretensado vertical. Lag
dovelas se ejecutaron en dos fases: en la primera se construyo el forjado inferior y las almas
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Fig. 19.—Puente sobre el Valion du Moulin
a Poudre, en Brest (Francia).

empleando cuatro entramados moviles por pila; en la segunda fase se construyo el forjado
superior a todo lo ancho del puente y se hormigond empleando otros dos entramados moviles

por pila. La segunda fase se ejecutd con un desfasaje de 2% dovelas con relaciéon a la pri-
mera.

Puente de Saget sobre el Garona, en Burdeos (Francia): tiene una longitud de 15 + 68 -
4 % 77 + 68 + 15 — 474 m y una anchura de 27 m. El tablero, continuo, va colocado so-
bre apoyos de neopreno. La seccién transversal la forman tres cajones simples, de paredes
inclinadas, unidos entre si por el forjado. Las dovelas, de 3,1 m de longitud, se hormigonaron
“in situ”. El canto del tablero es de 3,3 m a lo largo de todo el tramo, excepto sobre los apo-
yos, en donde se acartela aumentando hasta 3,9 metros.

Se han utilizado dovelas prefabricadas para la construccion del puente en Choisy-le-Rot
(Sena) y dos puentes en Pierre-Bénite en el valle del Rodano. La seccion transversal del
tablero de estos puentes esta formada por dos cajones simples unidos entre si por el forjado
superior. En Choisy-le-Roi, los tramos tienen longitudes de 37-55-37 m; anchura de 2 %X 14
metros y canto constante de 2,5 m. El peso de cada dovela fue de 20 t. En Pierre-Bénite, las
longitudes de los tramos son 50-75-75-50 y 56-84-56 m, la anchura de los puentes 17 m y el
canto del tablero 3,6 m, con aumento de cantosobre el apoyo. El peso de las dovelas prefabri-
cadas era de 30 t v cada una correspondia a la anchura de un cajén simple. Se hormigonaron
utilizando la precedente como tope de encofrado. Se llevaron a obra mediante un ponton ele-
vandolas con una griia v colocandolas con el auxilio de una viga telescopica sujeta en la parte




Fig. 20.—Puente sobre el
Nilo, en Khartoum
(Sudén).

de la ménsula ya ejecutada. El montaje de las dovelas avanzo simétricamente a un lado y
otro de la pila. La junta entre dovelas se realizé con resinas epoxy.

Para lograr la exacta puesta en obra de las dovelas, sus caras extremas iban provistas
de unos redientes que encajaban unos en otros. Las dovelas se solidarizaban enlre si me-
diante el tesado de los cables, cuyo trazado era siméfrico con relacion a los apoyos. El tra-
mo central se cerrd por medio de una ancha junta atravesada por una serie de cables de con-
tinuidad.

También se han utilizado dovelas prefabricadas para la construccion del viaducto de Ulle
d’Oleron, en Francia. Su longitud es de 8 X 40 4+ 39 4 26 X 79 -+ 59 4 10 X 40 ~ 2.900 m
y la anchura del tablero 10,6 m. El tablero es continuo sobre varios lramos hasta una

Fig. 21.—Puente sobre el
Sena, en Chaisy-le-Roi
(Francia).




longitud maxima de 394 m. Los distintos trozos de tablero ¢ontinuo se unen entre si me-
diante articulaciones constituidas por apoyos de neopreno. Transversalmente el tablero esta
formado por un cajon simple. Las dovelas, de 3,3 m de longitud y peso variable entre 40 y
73 t, fueron prefabricadas en taller utilizando moldes metalicos y aprovechando la dovela an-
terior como tope del molde. El canto del tablero varia desde 2,5 m en el centro del tramo
hasta 4,5 m sobre la pila. Las dovelas prefabricadas se trasladaban en carretones, sobre la
parte ya construida del tablero, hasta colocarlas al alcance de una viga metalica de lanza-
miento, de longitud ligeramente superior a la de la doble ménsula. Esta viga se apoyaba, por
un lado, sobre el extremo del brazo de la ménsula ya ejecutada y, por el otro, sobre la pila.
En la junta entre dovelas se disponia una capa de resina epoxy antes de sujetar cada dovela,
mediante los cables de pretensado, a la parte ya construida.

consideraciones econdomicas

Con el mélodo de conslruccion por voladizos sucesivos de canto variable, el aprovecha-
miento de los materiales es maximo.

Un estudio comparalivo entre un puente construido por voladizos sucesivos y el mismo
puente realizado sobre cimbra fija demuestra que, para luces normales, las cantidades de
hormigén y acero necesarias son sensiblemente iguales en los dos casos, si bien el nimero de
anclajes es mayor en el primer caso, dado que la longitud media de los cables en este tipo
de estructuras es menor.

CGomparando un puente construido por voladizos sucesivos con otro a base de vigas pre-
fabricadas, ambos de la misma longitud, 55 m, y por tanto superior al limite econémico nor-
mal para puentes de vigas rectas, resulta evidente la superioridad econémica de la construc-
cion en voladizo.

Comparando un puente construido por voladizos sucesivos con tramos de 30-60-30 m de
luz y otro formado por vigas prefabricadas de 40 m de longitud se ve que la cantidad de hor-
migon en la solucién a base de vigas prefabricadas es menor, pero la cantidad de acero y el
numero de anclajes son sensiblemente iguales. ;/Cual de las dos soluciones es mas econdmica?
Esto depende del coste de la cimentacién, del ntimero de vigas, del precio de una posible
cimbra, etc...



La cantidad de armaduras secundarias necesarias en las estructuras construidas por vola-
dizos (alrededor de 50 kg/m®) es mayor que en las construcciones clasicas (alrededor de 30
kg/m?). Ello se debe a la flexion transversal de los cajones, al esfuerzo cortante entre el
forjado inferior y el alma, a las armaduras necesarias para coser los planos de junta, y a las
armaduras suplementarias en el forjado inferior exigidas por la forma curva del mismo.

A continuacién se hace un estudio comparativo aproximado entre los gastos de ejecucion
correspondientes a los diversos métodos constructivos.”

En los puentes construidos por voladizos sucesivos, el peso de la parte metalica de los en-
tramados moviles (excluido el encofrado) es de unos 350 kg/m? de superficie 1util de dovela.
Esta cifra es valida para tramos del orden de 80 m con dovelas de 3 a 4 m de longitud;
para dovelas de longitudes mayores, por ejemplo 6 m, para mantener esta misma propor-
cion de peso de acero por m? de superficie 1itil es preciso ejecutar las piezas en dos fases.

El ntimero de entramados moviles necesarios depende del plazo de ejecucion previsto y
de la longitud de las dovelas. En el caso de dovelas de 3 a 4 m de longitud y con un ciclo
de ejecucion de 7 dias por dovela, resulta una velocidad de avance del orden de 0,5 m por
dia y entramado.

Tomando como ejemplo la construccion de un puente de 3 tramos, cuyas luces estan en la
relacion 1 : 2 : 1, con 10 dovelas por cada brazo en ménsula y suponiendo que se dispusiese
de dos entramados mdviles, se obtienen los siguientes gastos para los entramados, encofrados
y mano de obra. (En esta mano de obra se incluye la necesaria para: 1.° el montaje del en-
tramado; 2.° los sucesivos desplazamientos del entramado; 3.° la colocacion, letn ad'l y con-
servacion del encofrado; 4.° la retirada del entramado):

— entramado: 18 kg/m?® a 30 ptas./kg — 540 ptas./m? de superficie titil del puente;
— encofrado interior y exterior en madera — 125 ptas./m?* de superficie util del puente;
— mano de obra: 5 h/m? a 90 ptas./h — 450 ptas./m? de superficie titil del puente;

Total = 1.115 ptas./m? de superficie util del puente.

Para el mismo puente construido sobre cimbra, se obtenia que los gastos de encofrado
(incluidas amortizacion y mano de obra necesaria para su colocacion y retirada) se elevaban
a 900 ptas./m?* de superficie util del puente, a los que habia que anadir el coste de la cimbra.

Finalmente a continuacion se consideran dos ejemplos de puentes construidos mediante
lanzamiento de vigas prefabricadas. Las vigas prefabricadas tienen una longitud de 40 m
y un peso, cada una de ellas, de unas 80 t. En la viga de lanzamiento se han invertido 30 t
de perfiles metalicos mas los correspondientes medios auxiliares. Hay que contar también con
un encofrado metalico para la fabricacion de las vigas. Se estima que el capital invertido en
la viga de lanzamiento, el encofrado metalico y los correspondientes medios auxiliares se ele-
va a 2.500.000 pesetas. Los gastos de ejecucion en cada uno de los puentes pueden valorar-
se en:

-

T.os gastos se expresan traduciendo a pesetas los precios franceses.
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a) puente de 3 tramos, constituidos por 4 vigas cada uno y con 1.200 m® de superficie
total de tablero:

— precio del encoirado y de la viga de lanzamiento ......................e. 2.100 ptas./m?

-— mano de obra necesaria para la colocacion de las vigas:
121 brfmn® o G0 PRSI, | s sminne s e i s iinbn s s sk RS 125 ptas./m?

Tofal .oeevvinne 2225 ptas./m?

b) puente de 5 tramos, constiluidos por 5 vigas cada urco, v con 2.500 m?* de superficie
total de tablero:

— precio del encofrado y de la viga de lanzamiento ..............cooeunnn. 1.000 ptas./m?

— mano de obra necesaria para la colocacion de las vigas:

1,4 T/ 8 Q0 PLASTIL 5ivscaim vonsmonsn o cosome omsmes samss sy oy s swss 55 125 ptas./m?

Total ..o 1.125 ptas./m?

Los resultados obtenidos en este estudio econdmico comparativo de los diferentes méto-
dos constructivos variaran a favor de la ejecucion por voladizos, siempre que se aumente la

longitud de los tramos o se reduzca el numero de vigas prefabricadas que constituyen el
puente,

Se estima interesante comparar a continuacion los plazos de ejecucion necesarios para
cada uno de los diferentes métodos considerados.

El orden de magnitud del plazo de ejecuciéon para cada método, puede deducirse de los
resultados obtenidos en los ejemplos que seguidamente se mencionan:

1) Vigas prefabricadas, obra de gran rendimiento, muy mecanizada: Viaducto de la
Porte de Versailles, Paris,

30 tramos de 7 vigas; luz — 30 metros.

Avance maximo conseguido: 8 vigas fabricadas y colocadas por semana,
1

lo que supone: 30 X 5 X ——— =4,9 m lineales de puente por dia.
7
2) Vigas prefabricadas, obras pequenas.
5 tramos de 5 vigas; luz = 40 metros.

Una viga fabricada y colocada por semana,

lo que supone: 40 X —— X ——— = 1,1 m lineales de puente por dia.
5 7

3) Voladizos sucesivos, puente estrecho.

Puente de tres tramos, de 30-60-30 m de luz, construido utilizando dos entramados
moviles.




Avance: 1 m lineal de puente por dia.
4) Voladizos sucesivos, puente ancho.

Varios tramos de 90 m, Se trabaja simultaneamente en los extremos de las dos mén-
sulas que parten de una misma pila.

Ejecucion de las dovelas en dos fases.
110 dias por doble ménsula de una misma pila,

lo que supone: i ~ 0,8 m lineales de puente por dia.

5) Voladizos sucesivos, dovelas prefabricadas: Puente de Choisy-le-Ro.

Cada semipuente, de 14 m de anchura, esta constituido por dos dovelas. Se consiguid
llegar a colocar 4 dovelas de 2,5 m delongitud, por dia. Teniendo en cuenta que sélo
se trabajan seis de los siete dias de la semana, la velocidad de avance resulta:

6 . 4 X 25
7 2

~ 4 m lineales de puente de 14 m de anchura, por dia,

El campo de aplicacion del método de construccion por voladizos sucesivos se deduce di-
rectamente de los resultados obtenidos en los estudios comparativos que quedan expuestos.

conclusian

Este método de construcciéon por voladizos sucesivos es frecuentemente el mas indicado
para la realizaciéon de tramos de grandes luces; parece compelitivo en cualquier caso, a par-
tir de los 80 m; y a partir de los 50 m, si existen dificultades para la utilizacién de cimbras
y la obra es demasiado pequena para permitir la amortizacion de una importante maqui-
naria auxiliar de puesta en cbra.

Este mélodo, naturalmente, es sélo aplicable cuando las cimentaciones son capaces de
resistiv los esfuerzos que se originan durante el proceso de ejecucion.

Por otra parte exige poca mano de obra, pero muy especializada y capaz de adaptarse a
los distintos tipos de trabajo que sucesivamente debe realizar.

De los estudios efectuados parece deducirse que el limite practico actual de su utilizacion
estd alrededor de los 200 m de luz. Para luces mayores hay que dar a las piezas unos cantos
que resultan excesivos.

Las soluciones en celosia, con prefabricacion parcial o total, parece que permiten sobre-
pasar dicho limite.

Una solucion mixta a base de tramos centrales construidos por voladizos sucesivos y
tramos de acceso prefabricados es, a menudo, la mas indicada para puentes de gran lon-
gitud.

En el caso de puentes de muchos tramos de gran luz, con cimentaciones costosas, el em-
pleo de ménsulas atirantadas o jabalconadas permite reducir las luces libres a longitudes para
las cuales resulta aplicable el método normal de construccion por voladizos sucesivos.
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postesado co
nuevo ftipo de

Texto de la conferencia g
Torroja y organizada por la £
tensado, pronuncié D. Ricard

Sr. Presidente, Sras., Sres, queridos amigos:

El mes pasado se cumplieron los 30 afios de la fundacion del Instituto Técnico de la Cons-
truccion y Edificacion por un grupo de amigos, al que tuve el honor de pertenecer, dirigidos
por una Junta en la que figuraban, entre otros, nuestro actual presidente D, José Maria Agui-
rre y nuestro querido y llorado director, D. Eduardo Torroja.

Aquello que comenz6 como una ilusion de un grupo de amigos se convirtio, después de la
guerra, bajo la proteccion del Patronato Juan de la Cierva, en el Instituto Técnico de la
Construccion y del Cemento, hoy Instituto Eduardo Torroja, en recuerdo de su principal y
entusiasta promotor. )

Perdonadme, aunque no sea nada mas que por mis muchos anos de lucha alrededor de
esta Casa, este recuerdo sentimental.

Nos vamos a ocuf)far, en primer lugar, en esta charla, del empleo de cables trenzados en
el hormigén postensado.

La aplicacion del hormigon postensado, o mejor dicho, del hormigén precomprimido con
armaduras postesas, a las grandes obras, va en aumento. Por un lado, los materiales de que
se dispone son de mejor calidad, y por otro, los ingenieros se van habituando a esta técnica
que tantas ventajas ofrece en muchos casos, y recurren, cada vez con mas frecuencia a la uti-
lizacion de estos aceros especiales en las obras de hormigén. El campo de aplicacion se am-
plia, las luces a salvar se aumentan, y, por tultimo, ha llegado la ingenieria nuclear a desorbi-
tar o, por lo menos, ampliar grandemente el problema de las unidades para grandes esfuer-
zos de tension, ante las exigencias de esta téenica en cuanto a la construccién de recipientes
de grandes dimensiones para altas presiones y temperaturas.

De todos es conocida la dificultad que encuentran los fabricantes de alambre de acero para
hacer barras gruesas que tengan una resistencia por mms? aceptable, pues todos sabemos que
por la forma de fabricacion, con sus procesos mecanicos y térmicos, se obtiene una capa su-
perficial de mayor resistencia, con una cierta penetracion, pero que no llega al nticleo cuando
se pasa de determinados diametros.

Cuando se necesitan unidades de anclaje para grandes esfuerzos, no podemos, pues, am-
pliar la escala y emplear el mismo numero de barras o alambres aumentandoles el diametro.
Se comprende también facilmente la complejidad que supone el tratar de aumentar el niime-
ro de alambres paralelos en un anclaje, segin las potencias necesarias van siendo mayores.

Se llega asi a la necesidad o conveniencia de emplear un corto ntimero de unidades de




grandes diametros y formadas por alambres de diametro pequeno, o sea, a la utilizacion de
los cables trenzados que, aparte de lo dicho, tienen la ventaja de ser mas flexibles y, por
tanto, mas manejables en cbra, que las barras macizas a las que sustituyen.

La utilizacion de cables trenzados en distintas aplicaciones industriales de uso nermal no
necesita ninguna aclaracion, e incluso como auxiliares en las obras de hormigon hemos tenido
que usar cables de 30 ¢ 40 mm todos los que nos dedicamos a obras un poco grandes, con to-
das las dificultades pero, a la vez, con todas las ventajas gue una unidad de este tipo repre-
senta.

En cuanto al empleo de los cables trenzados como armaduras en obras de hormigén quie-
ro recordar aqui que, gracias una vez mas a la iniciativa de nuestro querido profesor Torro-
ja, fue en una obra espanola donde por primera vez en el mundo se emplearon cables tren-
zados de acero previamente estirados.

Corria el ano 1927 cuando tuve la fortuna de intervenir en la construccion del acueducto
de Tempul con el empleo de cables trenzados a los que se dio tension por variacion del tra-
zado mediante un puente de hormigén que se elevd con gatos hidraulicos, estando ancladas
las puntas de los cables, por hormigonado, en el estribo v en el extremo de la viga. No se co-
nocia todavia lo cue hoy llamamos hormigdn pretensado v no existian, por lo tanto, los per-
feccionamientos con los que hoy cuenta esla técnica.

Volviendo nuevamente a la conveniencia de la utilizaciéon actual de estos cables en el hor
migén pretensado, ya hemos visto como su empleo se impone cuando se trata de conseguir
unidades de gran potencia de traccion.

La necesidad se hace mas patente en los sistemas, como el nuestro, en que a cada anclaje
Hega un pequeno numero de alambres,

Sin verder las caracteristicas de nuestro sistema, de anclaje isostalico, con uniformidad de
retencion de todas las unidades y con traccion eguilibrada para todas ellas, queriamos conse-
guir unidades de potencia cada vez mayores. Esto nos llevd a ser de los primeros en susti-
tuir les alambres vor cables y trabajar asi con elementos de mayor diametro.

Nuestro anclaje sigue recibiendo tres unidades v nuestro gato sigue también siendo triple
v egrilibrando los esfuerzos, ¥y hemos podido asi pasar ese tope marcado por las posibilida-
des de fabricacion.

Fig. 1.
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Fig. 2.

Fig. 3.

El resultado ha sido satisfactorio y, son ya numerosas las obras realizadas con este siste-
ma. En las figuras 1, 2, y 3 pueden verse una serie de muestras de anclajes para cables de
distintos diametros y compuestos por 7 alambres cada uno, que son los que hasta ahora he-
mos empleado en obra, habiéndose llegado con ellos al empleo del cable de 15 mm de proce-
dencia inglesa, o sea, llegando a un anclaje de 21 alambres de 5 milimetros. |

En dichas figuras aparecen también otras muestras que corresponden a diversos ensayos
realizados con cables de otras composiciones. Se pueden ver cables de 19 alambres y de 49
alambres, que al multiplicarlos por 3 dan ya una potencia suficiente para poder abordar los
problemas mas avanzados, actualmente, en la técnica del hormigdén postensado.

Todas estas muestras corresponden, como veis, a ensayos en los que se ha llegado a la ro-
tura de los cables sin que en el anclaje haya habido ningun deslizamiento de ellos respecto a

la cufia, aunque, naturalmente, al llegar a estos esfuerzos se produce una penetracion de la
misma mayor que durante el empleo normal.




Estos resultados nos han llenado de satisfaccion y, por eso, los traigo a vuestra considera-
cion, pues pensamos llegar con ellos a unidades de 300 y 500 t en rotura, o sea, de unas
200 y 300 t de utilizacién normal.

Como era logico, dado que los cables preseitan al entrar en traccidon una cierta deforma-
cion por acoplamiento de los alambres, deformaciéon que varia con el proceso de cableado,
la forma de bobinado, e incluso con su manejo en obra, hemos encontrado de mayor interés
aun que para los alambres, la caracteristica de nuestro sistema de dar a las tres unidades el
mismo esfuerzo, independientemente del diferente alargamiento de cada una de ellas, pues
se garantiza asi la igualdad en las tracciones a la vez que una uniformidad en la retencion en
el anclaje, a lo que atribuyo la simplicidad con que hemos podido anclar, hasta rotura, cables
que por su composicion han sido siempre dificiles de manejar.

Naturalmente, esa diferencia de alargamientos se presenta en las primeras fases de la ten-
sion, siguiendo después todos los cables una curva practicamente uniforme.

En cuanto a caracteristicas de los cables, puedo decir que los cables preformados presen-
tan una curva mas uniforme, y que cuanto mas corto es el paso de cableado con mayor facili-
dad se manejan los cables en todos sentidos.

Hay también un punto importante sobre el que quiero llamar la atenciéon. Dada la mayor
flexibilidad del cable respecto a los alambres gruesos, lo que implica una menor energia de
deformacion, la pérdida de tension por rozamiento en curva es menor en los cables que en
los alambres gruesos. En los ensayos realizados hemos encontrado que para los alambres de
5y 7 mm podemos considerar, como media, un coeficiente ¢ — 0,35 y en cambio para cables
de 10,5 y 12 mm soélo se llega a un ¢ = 0,25, lo cual, {ratandose de un exponente, significa
una gran variacion, cuando el angulo de curvatura es grande.

Se encuentra ademas una economia al emplear cables trenzados, ya que, segin aumenta
la potencia de un anclaje, su precio y la mano de obra necesaria no aumentan en la misma
proporcion, asi como tampoco el coste de la entubacion, inyeccion, etc.; pero tampoco esto
quiere decir que se deba ir siempre a unidades de anclaje grandes, puesto que se crean pro-
blemas de concentracion de esfuerzos en los exitremos de las piezas a precomprimir y podria
ser peor el remedio que la enfermedad. Siempre habra un limite de aplicacion para cada ta-
mafio, debiéndose escoger en cada caso la unidad mas apropiada, pues ademas el manejo en
obra de unidades demasiado grandes no resulta muy cdémodo y, por tanto, disminuye ese
margen de economia,

Observemos estas fotografias de unos extremos de anclaje en vigas, y podremos comparar
asi la diferencia que existe al emplear alambres, o cables trenzados. Como ejemplos del pri-
mer caso podemos citar: las vigas de los puentes de Lora del Rio (fig. 4), con 50 m de lon-
gitud, proyectadas por el Sr. Martinez Santonja, con alambre ¢ 5 mm y las del puente de
Corella (fig. 5), proyectada por D. José Antonio Torroja, con alambre de ¢ 7 mm. Como
ejemplos del segundo caso figuran: las del puente sobre el rio Guadiaro (fig. 6), proyectadas
por el Sr. Lépez Jamar, con cable ¢§ 12 mm, o las de este edificio industrial (fig. 7), pro-
yectadas también con cable ¢ 12 mm, por los Sres. Blanco Soler y Cudos, o como esta viga
de la cubierta del Laboratorio de Hidraulica del Centro de Estudios Hidrograficos (fig. 8),
proyectada con cable ¢J 9 mm, por los Sres. Fisac, Urbistondo, Gonzalez Montesinos y Pliego.
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Fig. 5.

Fig. 8.

Creo que en estas fotos se ve claramente, tanto la diferencia entre postensar con alambres
0 con cables como la concentracién de esfuerzos a que antes hacia referencia y las posibili-

dades de distribucién en unos casos y otros que, como digo, seran factore% decisivos en la
eleccion de la armadura a emplear en cada ocasion.



Pasemos ahora a la segunda parte de esta charla,

En esta segunda parte voy a hablaros, como sabéis, de una viga de lanzamiento, es decir,
de una cimbra metalica para colocar en su sitio vigas de hormigén que se han construido
fuera del lugar de su emplazamiento.

El principal problema con que normalmente se encuentra uno en la construccion de puen-
tes consiste en la colocacion “in situ” del hormigon del tablero.

El sistema clasico, que sigue empleandose en ocasiones, pues muchas veces resulta econo-
mico, de construir un andamiaje apoyado en tierra, es enormemente caro cuando las pilas
tienen una cierta altura, e ilégico cuando el cauce puede estar sometido a inundaciones.

Las cimbras recogidas, sean de madera o de hierro, obligan a la permanencia en obra, du-
rante bastante tiempo, de un elemento de alto coste.

Todo esto ha ido llevando, en la construccidn de los puentes de tramo recto, a la fabrica-
cion de las vigas en las margenes y a colocarlas después en su sitio mediante unas vigas me-
talicas, que se proyectan especialmente para este uso y en las que se busca la economia do-
tandolas de medios auxiliares convenientes para que su estancia en obra no sea demasiado
larga ni necesite mucha mano de obra en su manejo, haciendo asi rentable un elemento que,
en general, es caro.

Yo voy a ensefiaros nuestra cimbra, o viga de lanzamiento, proyectada y patentada por
nosotros, que creo reune unas caracteristicas que pueden resultar interesantes, pues en ella se
han pretendido simplificar al maximo, tanto las operaciones de colocacion de las vigas de hor-
migon en su sitio, como el desplazamiento de la misma cimbra, de un tramo a otro, en fases
sucesivas de la construccion de un puente.

Las fotos que figuran a continuaciéon corresponden a la primera de estas cimbras, construi-
da para vigas de hormigon de hasta 40 m de longitud y 70 t de peso, siendo necesarios so-
lamente seis hombres para realizar todas las operaciones antes mencionadas.

La llamamos cimbra telescopica autolanzable, porque formada por tres cuchillos longitu-
dinales, uno de ellos sale telescépicamente para salvar el vano libre y llegar a la pila siguien-
te. Después se recogen sobre ¢él los otros dos y queda la cimbra en su nueva posicion, ha-
biéndose trasladado por sus propios medios y sin necesidad de contrapesos adicionales, con
lo que no se descompensan las pilas durante las operaciones de avance.

En disposiciéon de trabajo, tal como la ve-
mos en la figura 9, 1a cimbra esta formada por
tres cuchillos de seccion triangular, estando
colocados los dos cuchillos laterales fijos, con
la base del triangulo en la parte inferior.

Estos dos cuchillos se apoyan en sus extre-
mos en unas bancadas de cabeza, que son las
que llevan colocadas las patas para poder si-
tuar la cimbra a la altura conveniente.

El cuchillo central (triangulo con base en
la parte superior) queda alojado entre los otros
dos, y simplemente apoyado sobre ellos, reali-
zandose el trabajo conjunto en forma de ba-
llesta.

Fig. 9.




Las patas de la cimbra llevan en su parte inferior unas ruedas que pueden orientarse en
sentido longitudinal o transversal para poder realizar con la cimbra los movimiento que se
precisen, sea cargada o descargada.

La cimbra va equipada con dos vagonetas, que marchan sobre unos carriles colocados en
la parte superior, y que llevan unos marcos exteriores que suben y bajan accionados por gatos
hidraulicos. De estos marcos se cuelga la viga que hay que transportar, y son oscilantes y arti-
culados para evitar tirones y esfuerzos anormales.

La viga de hormigon viene apoyada en dos vagonetas sobre carriles, y cuando la punta
delantera ha entrado en la cimbra se cuelga de la vagoneta correspondiente, avanzando asi
como se ve en la figura 10.

Cuando la cola de la viga de hormigdén entra también dentro de la cimbra se cuelga de la
segunda vagoneta, y mediante dos gatos hidraulicos de que disponen éstas se baja a su posi-
ciéon como puede verse en la figura 11.

‘3Q@;Qi§)\3;\ it

Fig. 10. Fig. 11

Si la posicién de la via de entrada de la viga de hormigon no coincide con el lugar donde
ha de quedar colocada puede hacerse un ripado transversal de la cimbra, con la viga colga-
da, para depositarla en su sitio.

El movimiento de las vagonetas que ruedan sobre la cimbra se realiza mediante dos ca-
brestantes que lleva ésta en su plataforma posterior, con las correspondientes poleas de reen-
vio, sirviendo uno para hacer el arrastre y otro para mantener una retenida o realizar un
retroceso sin fuera necesario.

Una vez terminadas las operaciones en un tramo (o en el estribo, cuando se trata de pasar
al primero de ellos), para pasar la cimbra al tramo siguiente se procede de la forma indica-
da a continuacion.




El cuchillo central de la cimbra se hace avanzar apoyado en unos rodillos que lleva la
plataforma o bancada delantera, utilizando como contrapeso los dos cuchillos laterales que
se quedan detras. Como amarre deslizante, en la cola del elemento que sale en voladizo, se
emplea una de las vagonetas que antes sirvio para transportar la viga de hormigon.

Fig. 12 Fig. 13

En la figura 12 vemos esta fase de la operacion, con el cuchillo central llegando en vola-
dizo casi a la pila siguiente (a una distancia de 40 m), donde apoyara unas patas provisiona-
les de que va dotado.

Una vez apoyado en la forma dicha en la parte delantera, y suspendido en la lrasera por
una de las vagonetas mencionadas, sirve de puente para que avancen, colgado de él, los dos
cuchillos laterales, como se ve en la figura 13, a la vez que su cola viene rodando sobre el
tramo anterior.

Cuando estos cuchillos laterales vuelven a cerrarse sobre el central y se apoyan sus patas
en los carriles previamente colocados en la pila, queda la cimbra nuevamente en disposicion
de trabajo para colocar las vigas de ese tramo.

Estas operaciones del paso de la cimbra de un tramo a otro se efectiian también mediante
los dos cabrestantes antes mencionados, aunque, naturalmente, cambiando los puntos de en-
ganche segin la operacion que se vaya a realizar.

Un detalle interesante de la construccion de esta cimbra es (ue para armarla se emplean
unos bulones especiales, patentados también por nosotros, mediante los cuales se consigue la
eliminaciéon de holguras, quedando las uniones con empotramiento de continuidad, y permi-
tiendo a voluntad, al armar la cimbra, dar la contraflecha que se desee o rectificar las po-
siciones o alineaciones.

Tal como os dije antes, todas las operaciones con esta cimbra las llevaron a cabo seis
hombres.

No quiero despedirme sin antes deciros, que si os quedan ganas y humor para meteros
un poco conmigo tendré mucho gusto en atender a cuantas preguntas me querais hacer sobre
los temas expuestos v yo sepa contlestar.
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HORMIGON
PRETENSADO
S- A-E- rosellon, 229, 1.2, 2.° - barcelona (8) - tel. 227 46 49 PRBGEDIMIENTO

PUENTES CONSTRUCQ_IOI!ES INDUSTRIALES TANQUES TUBOS ANCLAJES EN ROCA

Puente sobre el rio Cardor;er en S. Juan de Vijlatorrada. 3 tramos de 20 - 25 - 20 m. Postensado con 80 cables
BS-100, 8 B§-64 y 20 BD-60. Peso total de acero: 14.557 Kg.

5

ORGANIZACION PUBLITITARMI. S A

L 7 s ~ -

Tensado de una viga de un tramo de 20 m. Disposicién de cabezas B en una viga de 20 m.

Cables

En alambres de alta resistencia patentadas, estirados en frio especiales
para pre y pots-teasado 2 5-7 mm.

Tipos normalizados

32Tm 64 Tm 100 Tm. 138 Tm 170 Tm 220 Tm
Alambres con cabecitas Otras potencias segin demanda
de anclaje BE;RV

Anclajes BBRV

Las cabecitas BBRV en el extremo de cada alambre son remachadas en
frio com una mdquina especial.
Estdticamente las cabecitas alcanzan la resistencia. del alambre.

Dindmicamente se soportan dos millones de veces amplitudes de ten-
sion de mds de 15 kg/mm? en el recinto de las tensiones admisibles.

Tipos de Anclajes

Existe una gran variedad de anclajes moviles y fijos que permite elegir
los mds idéneos para cada caso partieular.

Anclaje mévil tipo C-220
de 220 Tm.

El procedimiento BBRV- esta acreditado en. numerosas obras en todo el
mundo por espacio de mds.de 15 afios.

Ingenieros especializados. resolverdn sus consultas técnicas.




conozca bitras revist

INDICE DE LOS ULTIMOS NUMEROS DE
Informes de la Construccién. IV trimestre 1965. Nums. 174, 175 y 176.

El “Painted Desert & Petrified Forest”. centro turistico, en Arizona (USA.)
Neutra y Robert Alexander, arquitectos.

por Richard J.

3

Dos escuelas en Daly City (California), por Mario J. Ciampi, arquitecto.
Iglesia de la Beata Vergine Immacolata, en Bolonia (lItalia), por Glauco Gresleri, arquitecto.

Instituto de Cultura Italiano, en Estocolmo, por Gio Ponti, arquitecto, y Antonio Fornaroli, in- ‘
geniero.

Centro de la Industria Electrénica, en Frankfurt (Alemania), por Otto Apel y Hannsgeorg
Beckert, arquitectos, y Gilbert Becker, ingeniero. |

Edificio para centro de informacién y documentacién del Patronato “Juan de la Cierva”, del
‘Consejo Superior-de Investigaciones Cientificas, en Madrid, por Miguel Fisac, arquitecto.

Cubierta suspendida para una nave industrial en. Mantua (ltalia), por Pier Luigi Nervi, in-
geniero. ;

Compuertas de sector para aliviadero de superficie, U.S.A., por Andrew Eberhardt y Jan A. Vel-
trop, ingenieros.

El viaducto de San Giuliano, en ltalia, por el Prof. Dr. Carlo Cestelli Guidi
Puente pretensado, en Oakland (USA.), por T. Y. Lin, Félix Kulka y Y. C. Yang, ingenieros.

El entretenimiento preventivo de la maquinaria y del material. Capitulo V, por M. Chinchilla.

Laboratorios de investigacién, en Ivrea (ltalia), por Alberto Galardi, doctor arquitecto, y Anto-
nio Migliasso, ingeniero.

Teatro en Chichester (Inglaterra), por Powell y Moya, arquitectos.

Fabrica “Lignospan”, en Inntal (Austria), por el arquitecto diplomado ingeniero W. Stigler y
diplomado ingeniero H. Parson, colaborador.

La iglesia de Montbrillant, en Ginebra, por R. Breitenbiicher, arauitecto E.P.F., y G. Chatelain,
arquitecto EA.U.G.

Vivienda unifamiliar en Majadahonda (Madrid), per Antenio Lamela, arquitecto.

La industrializacién de la construccién, 111 Congreso del C.1.B en Copenhague, por F. Aguirre
de Yraola, doctor arquitecto.

La central electronuclear de Garellano (ltalia), por R. Morandi, ingeniero.
Los viaductos de la autopista Savona-Ceva (ltalia), por R. Braggio, doctor ingeniero.

Cubierta metdlica espacial, en Madrid, por R. Buzén de OTEP, S.L, P. Bueno y J. Calavera,
ingenieros consultores.

El aparato ultrasénico del |.ET.cc., por J. M. Tobio, doctor en Quimica Industrial,

Informacién de maquinaria, por M. Chinchilla.

Instituto Massimo, en Roma, por Salvatore y (Gaetano Rebecchini, Julio Lafuente, Vincenzo,
Fausto y Lucio Passarelli, Enrico Lenti y Giulio Sterbini, arquitectos. Fabrizio Falchetti, colabo-
rador.
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Hotel Intercontinental, en Ginebra (Suiza), por Addor & Julliard, Honegger Hermanos, arqui-
tectos e ingenieros. J. Bolliger, D. Julliard, F. W. Lups, W. Wetz y H. Naimi, colaboradores.

Iglesia de San Luis, en Missouri (U.S.A.), por Helimuth, Obata y Kassabaum, arquitectos.
Asilo de ancianos, en Kressbronn (Alemania), por Wilfried Beck-Erlang, diplomado ingeniero
arquitecto, BDA.

Edificio de viviendas, en Madrid, por José Ramén Azpiazu Ordéiez, arquitecto,

Puente sobre el rfo Jarama, Espafia, por Ramiro Rodriguez-Borlado, ingeniero de Caminos.
Soportes apoyados sobre vigas pretensadas (E.EU.U.).

Distribuidor de trdnsito “La Arafia” (Venezuela.).

Introduccién al estudio dela transmision de calor a través de cerramientos en régimen de
temperatura variable periédicamente, por A. Garcia Arroyo, licenciado en Ciencias Fisicas.

La ingenierfa humana en la maquina, por M. Chinchilla.

Ultimos Avances en Materiales de Construccion. 1V trimestre 1965, Nam. 120.

El desmoronamiento de los granitos y su conservacion, por D. de Molnar D'Arkos, Ing. Dipl. de
Minas. ;

IV Asamblea General de la Eurogypsum. Sobre el empleo de distintcs compuestos sulfatados en
la fabricacién del cemento, por H. E. Schwiete y U. Ludwig.

Puntos de vista sobre el contenido de yeso dé los cementos portland, por J. Calleja, Dr. en
Ciencias Quimicas.

Determinacion de la silice libre en materias primas para la industria del cemento, por J. Calleja,
Dr. en Ciencias Quimicas, y B. Bacle, Perito Industrial Quimico.

Algunas consideraciones acerca de la determinacién acidimétrica de bicarbonato célcico en pre-
sencia de bicarbonato sédico en aguas naturales que contienen cloruros y sulfatos de calcio vy
magnesio, por A. Ruiz de Gauna, Ldo. en Ciencias Quimicas.

Recomendaciones de la RILEM para el hormigonado en invierno .

e

Solicite estas revistas del INSTITUTO EDUARDO TORROJA a su librero habitual, de acuerdo

con las tarifas siguientes de suscripcién anual:

Informes de la Construccion Ultimos Avances en Materiales
(10 nimeros) de Construccién (4 nimeros)
ESPARIA EXTRANUJERO (1) ESPARIA EXTRANJERO (1)
Ptas. & Ptas. 'y
Socio adherido (2) oo — — 125,— 2,50
SUSCIIPIOr  wet ettt et et e e eeae 500,— 10— 150 — 3—
Mirmere: suel By . s v com v s s 2 voss o ¢ g51 v s e s 60— 1,80 50,— 1,50
NUMero extraordinario ...o.veeceveriieieerineens 75,— 2,25 65— 195
NiGmero 137, extraordinario doble.................. 150,— 4,50 — —

~ (1) En les precios del Extranjero se incluyen lcs costos de los envios (por correo maritimo o terrestre), asf como
los castcs financieros y los debidos a licencias de exportacién.
(2) Socio adherido del | ET : Categoria preferente de suscriptor, que, mediante el pago de 700 pesetas o 15

délares anualés, tiene derecho a:

Recibir los diez némeros de la revista “Informes de la Construccién” y las ocho monograffas que se publiquen
durante el afio.

Comprar los libros que edite el Instituto, con un descuento del 25 per 100, siempre que los pedidos se efectlien
directamente a este Centro.

Precios especiales en las demds suscripciones y otros servicios del [ET.

Presentar comunicaciones al Instituto.
Preferencia en los actos, conferencias o cursillos que puedan efectuarse con asistencia limitada.



La Asociacién Espaiiola del Hormigén Pretensado ha acordado, en principio, celebrar su
V Asamblea Nacional, durante la semana del 18 al 23 del préximo mes de abril, a ser posible,
en Bilbao, bajo el tema general “Situacién y posibilidades actuales de la técnica del hormigén
pretensado en Espaia”.

En ella se intenta dar a conocer los diversos sistemas de pretensado que actualmente pueden
utilizarse en nuestro pais; los materiales de que se dispone (alambres y cables de acero de alta
resistencia, equipos para la inyeccién de lechada, vainas para el entubado de las armaduras, etc.);
la maquinaria especifica para obras de hormigén pretensado o prefabricacion de elementos de
hormigén pretensado con que se cuenta; las obras con ellos realizadas; etc.; etc.

Se pretende que los concesionarios o fabricantes de cada uno de estos sistemas o materiales
expongan las caracteristicas fundamentales de los mismos y sus principales aplicaciones, y que
se comenten las obras mis destacadas con ellos realizadas en Espafia mediante breves interven-
ciones de los propios autores de tales obras. Se prevé también la posibilidad de organizar, si-
multineamente, una exposicién con todos los dispositivos, materiales y maquinaria.

Con el fin de poder organizar adecuadamente esta Asamblea se ruega a todos aquellos inte-
resados en la misma se pongan en contacto, a la mayor brevedad posible, con el Secretario de la
Asociacién, indicando el tipo de colaboracién que estin dispuestos a prestar, y que puede ser al-
guna o varias de las que a continuacién se especifican:

—- intervencion para explicar las caracteristicas de un sistema, de un material, de
una maquinaria o equipo determinado, etc.;

-— intervencion para explicar alguna obra realizada;

— envio de material para la exposicion (se admiten también folografias);

- asistencia a la Asamblea.

La Asociacion recibira también, con agrado, cualquier sugerencia que se le haga en relacién
con este tema.

Toda la correspondencia debera dirigirse a:

Sr. D. Rafael Pifeiro,
Secretario de la A. E. H. P.
YV Asamblea Nacional.
Apartado 19.002.
Costillares - Chamartin,
MADRID - (16)

(Teléfono: 200 03 40).
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