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del Pretensado

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

AGRUPACION FABRICANTES DE CEMENTO DE ESPANA.—Velazquez, 23. Madrid-1.

AGUSTI, S. A.—Carretera de Barcelona, 36. Gerona.

ALVI, S. A. (PREFABRICADOS ALBAJAR).—Marina Moreno, 31. Zaragoza.

ARPING, ESTUDIO TECNICO.—Avda. del Generalisimo, 51 drcha. Madrid-16.

CAMARA, S. A.—Paseo San Vicente, 4. Valiadolid.

CAMINOS Y PUERTOS, S. A.—J. Lazaro Galdiano, 4. Madrid-16.

CANTERAS Y AGLOMERADOS, S. A. (CYASA-PPB).—Pintor Fortuny, 3. Barcelona-1.

CARLOS FERNANDEZ CASADO, S. A.—Grijalba, 9. Madrid-6.

CENTRO DE ESTUDIOS Y EXPERIMENTACION DE O. P.—Alfonso Xll, 3. Madrid-7.

CENTRO DE TRABAJOS TECNICOS, S. L—Consejo de Ciento, 304. Barcelona-7.

CIMENTACIONES ESPECIALES, S. A.—Avda. del Generalisimo, 20. Madrid-16.

COMPANIA AUXILIAR DE LA EDIFICACION, S. A.—Monte Esquinza, 30. Madrid-4.

DRAGADOS Y CONSTRUCCIONES, S. A.—Alameda de Osuna, 50. Madrid-22.

ELABORADOS METALICOS, S. A. (EMESA).—Apartado 553. La Coruiia.

ENTRECANALES Y TAVCRA, S. A.—Juan de Mena, 8. Madrid-14.

ESTRUCTURAS Y GEOTECNIA BAUER, S. A.—Pintor Juan Gris, 5. Madrid-20.

E.T.S. INGENIEROS DE CAMINOS.—Jorge Girona Salgado, 31. Barcelona-17.

EUROPEA DE INYECCIONES, S. A. (EURINSA).—Lopez de Hoyos, 13. Madrid-6.

FOMENTO DE OBRAS Y CONSTRUCCIONES, S. A.—Balmes, 36. Barcelona-7.

FORJADOS DOMO.—Hermosilla, 64. Madrid-1.

FREYSSINET, S. A.—General Peron, 20. Madrid-20.

HEREDIA Y MORENO, S. A.—Princesa, 3, plantas 8 y 9. Madrid-8.

HIDROELECTRICA DE CATALUNA, S. A—Archs, 10. Barcelona-2.

HIFORCEM.—Apartado 41. Sevilla.

IBERING, S. A.—Plaza Gala Placidia, 5-7. Barcelona-6.

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

INGENIERO JEFE DE LA SECCION DE ESTRUCTURAS Y TUNELES.— Ministerio de
Obras Publicas. Direccion General de Carreteras. Madrid-3.

INTECSA.—Condesa Venadito, 1. Madrid-26.

INTEMAC, S. A.—Monte Esquinza, 30. Madrid-4.

JOSE ANTONIO TORROJA, OFICINA TECNICA.—Zurbano, 41, 2.° izqda. Madrid-10.

LABORATORIO CENTRAL DE ENSAYO DE MATERIALES DE CONSTRUCCION.—
Alfonso Xll, 3. Madrid-7.

M*=DITERRANEA DE PREFABRICADOS, S. A.—Apartado 34. Benicarlé (Castell6n).

NUEVA MONTANA QUIJANO, S. A.—Paseo de Pereda, 32. Santander.

PACADAR, S. A.—Castello, 48. Madrid-1.

PRELOAD SISTEMAS, S. A.—Avenida del Generalisimo, 30. Madrid-16.

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

PROCEDIMIENTOS BARREDO.—Raimundo Fernandez Villaverde, 45. Madrid-3.

S. A. E. BBR.—Rosell6n, 229. Barcelona-8.

S. A. ECHEVARRIA.—Apartado 46. Bilbao-8.

SICOP, S. A.—Princesa, 24. Madrid-8.

SOC:VIEDdA% gENERAL DE OBRAS Y CONSTRUCCIONES, S. A.—Velazquez, 150, 4.°,

adrid-2.

TECNICAS DEL PRETENSADO, S. A. (TECPRESA).—Velazquez, 105. Madrid-6.

TRENZAS Y CABLES DE ACERO, S. A.—Monturiol, 5. Santa Maria de Barbara
(Barcelona).

VICENTE PEIRO FAYOS.—Quintana, 26. Madrid-8.

La Asociacion Técnica Espafola del Pretensado se complace en expresar publica-
mente su agradecimiento a las Empresas citadas, por la valiosa ayuda que le prestan,
con su especial aportacién econdémica, para el desenvolvimiento de los fines que tiene
encomendados.
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ormigon y cero

S 4

DEL CEMENTO

l.er trimestre 1976

Ni la Asociacion ni er Instituto, una de cuyas fina-
lidades es divulgar los trabajos de investigacién
sobre la construccion y sus materiales, se hacen
responsables del contenido de ningun articulo y el
hecho de que patrocinen su difusién no implica, en
modo alguno, conformidad con la tesis expuesta

De acuerdo con las disposiciones vigentes, debera
mencionarse el nombre de esta Revista en toda
reproduccion de los trabajos insertos en la misma
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PREFABRICACION LIGERA Y PESADA PREFABRICADOS ALBAJAR

PUENTES - NAVES INDUSTRIALES - FORJADOS
BOVEDILLAS - LADRILLOS - TEJAS - TUBOS DRENAJE

FABRICAS:
HUESCA: Paseo Lucas Mallada, s/n. - Teléfono 223900 (cinco lineas). (Casa central.)
TORREJON DE ARDOZ (Madrid): Carretera de Torrején a Loeches, Km 4,200 - Teléfono 675 04 50.
MONZON: Carretera de Lérida - Teléfono 40 07 80.
GRANEN: Carretera de Huesca - Teléfono 27.
MADRID: Carretera de Tolede, Km 7,300 - Teléfono 695 25 68.
ZARAGOZA: Avda. de Marina Moreno, 31 - Teléfonos 23 75 02-3. (Comercial zona norte.)
MADRID: General Yagle, 8, 3.2 B - Teléfono 455 27 82. (Comercial zona centro.)
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RELACION DE EMPRESAS QUE, EN LA FECHA DE CIERRE DEL PRESENTE NUMERO,
FIGURAN INSCRITAS EN LA ASOCIACION TECNICA ESPANOLA DEL PRETENSADO,
COMO “MIEMBROS COLECTIVOS”

ESPARNA

AEDIUM, S. A.— Basauri (Vizcaya).

AGROMAN, S. A. — Madrid.

AGRUPACION HELMA-BOKA. — Cadiz.

AGRUPACION NACIONAL DE LOS DERIVADOS DEL CEMENTO. — Madrid.

ALBISA, S. A. — Algeciras (Malaga).

ASOCIACION TECNICA DE DERIVADOS DEL CEMENTO. — Barcelona.

ASTILLEROS Y TALLERES DEL NOROESTE, S. A. — E! Ferrol del Caudillo.

AUTOPISTAS, CONCESIONARIA ESPANOLA, S. A. — Barcelona.

AZMA, S. A.— Madrid.

BRYCSA, S. A.— Cornella de Llobregat (Barcelona).

BUTSEMS, S. A.— Barcelona.

BUTSEMS, S. A.— Madrid.

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

CASA GARGALLO, S. A. — Madrid.

CEMENTOS MOLINS, S. A.— Barcelona.

CENTRO DE ESTUDIOS C.E.A.C.— Barcelona.

CERAMICA RUBIERA. — Gijén (Oviedo).

CIDESA. — CONSTRUCCION INDUSTRIAL DE EDIFICIOS, S. A. — Barcelona.

CIDESA. — CONSTRUCCION INDUSTRIAL DE EDIFICIOS, S. A. — Madrid.

COLEGIO OFICIAL DE APAREJADORES. — La Corufa.

COLEGIO OFICIAL DE ARQUITECTOS DE CANARIAS. BIBLIOTECA. — Sta. Cruz Tenerife.

COLEGIO OFICIAL DE ARQUITECTOS DE CANARIAS, DEPARTAMENTO LABORATORIOS.
Santa Cruz de Tenerife.

COLEGIO OFICIAL DE ARQUITECTOS VASCO-NAVARRO. — Bilbao.

COLEGIO OFICIAL DE INGENIEROS DE CAMINOS, CANALES Y PUERTOS. — Malaga.

CONCRET. INDUSTRIA Y TECNICA DE PREFABRICADOS, S. L.— SISTEMAS CUMBRE.
Barcelona.

CONSTRUCCIONES BIGAR, S. L.— Aranda de Duero (Burgos).

CONSTRUGCIONES COLOMINA, S. A.— Madrid.

CONSTRUGCCIONES Y CONTRATAS, S. A. — Madrid.,

CONSTRUCCIONES LAGO LOUREIRO.—Vigo (Pontevedra).

CONSTRUCTORA MAXACH, S. A. — Madrid.

COTECOSA. — Bilbao.



CUBIERTAS Y TEJADOS, S. A. — Barcelona.

CUBIERTAS Y TEJADOS, S. A. — Madrid.

DIREC. GENERAL. FORTIFICACIONES Y OBRAS. — MINIST. DEL EJERCITO. — Madria.

ELABORADOS DE HORMIGON, S. A.— Burgos.

ELEMENTOS ESTRUCTURALES PREFABRICADOS, S. A. (EEPSA). —Manresa (Barce:
jona.

EMPRESA AUXILIAR DE LA INDUSTRIA. — AUXIN!. — Madrid.

EMPRESA BAGANT. — Castellén de la Plana.

ENAGA, S. A.— Madrid.

ESTEBAN ORBEGOZO, S. A. — Zumarraga (Guiptzcoa).

ESTUDIO PREST.— Barcelona.

ESTUDIOS Y PROYECTOS TECNICOS INDUSTRIALES, S. A.— Madrid.

E. T. S. DE ARQUITECTURA. — Barcelona.

E. T. S. DE ARQUITECTURA. — Sevilla.

EUROESTUDIOS, S. A.— Madrid.

FABRICADOS PARA LA CONSTRUCCION, S. A. (FACOSA). — Madrid.

FERGO, S. A. DE PRETENSADOS. — Valencia.

FERNANDEZ CONSTRUCTOR, S. A.— Madrid.

FORJADOS DOL. — Esquivias (Toledo).

FORMO, S. A.— Barcelona.

GABINETE DE ORGANIZACION Y NORMAS TECNICAS. MINISTERIO DE O. P. — Madrid.

GIJON E HIJOS, S. A.— Motril (Granada).

GOMHERSA. — Talavera de la Reina (Toledo).

HERRING. LEVANTE, S. A. — Valencia.

HIDAQUE, S. A, — Granada.

HORMYCER, S. L. — Madrid.

HORSA, S. A. — Viladecans (Barcelona).

HUARTE Y CIA.,, 8. A. — Madrid.

IBERDUERO, S. A.— Bilbao.

IBERING, S. A.— Barcelona.

INBADELCA, S. A.— Baracaldo (Vizcaya).

INDUSTRIAS DEL CEMENTO. VIGUETAS CASTILLA, S. A.— Sestao (Vizcaya).

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

INGENIERIA Y CONSTRUCCIONES SALA AMAT, S. A. — Barcelona.

INSTITUTO NACIONAL DE REFORMA Y DESARROLLO AGRARIO. — Madrid.

JEFATURA PROVINCIAL DE CARRETERAS. — Almeria.

JEFATURA PROVINCIAL DE CARRETERAS. — Salamanca.

JEFATURA PROVINCIAL DE CARRETERAS. — Valencia.

3.2 JEFATURA REGIONAL DE CARRETERAS. SERVICIO DE CONSTRUCCION. — Bilbao

5.2 JEFATURA REGIONAL DE CARRETERAS. — Barcelona.

JOSE MARIA ELOSEGUI CONSTRUCCIONES. — San Sebastian.

JULIAN ARUMI, S. L.— Vich (Barcelona).

JUNTA DEL PUERTO DE ALMERIA. — Aimeria.

JUNTA DEL PUERTO DE PASAJES. — Guiptzcoa.

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

LABORATORIO DE INGENIEROS DEL EJERCITO. — Madrid.

LABORATORIO DEL TRANSPORTE Y MECANICA DEL SUELO. — Madrid

LAING IBERICA, S. A. — Madrid.

LIBRERIA RUBINOS. — Madrid.

MAHEMA, S. A.— Granollers (Barcelona).

MATERIALES PRETENSADOS, 5. A. MATENSA. — Madrid.

MATERIALES Y TUBOS BONNA, S. A. — Madrid.

MATUBO, S. A.— Madrid.



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

OFICINA TECNICA JOSE COMESANA, — Vigo (Pontevedra).

OTEP INTERNACIONAL, S. A.— Madrid.

PIEZAS MOLDEADAS, S. A.— PIMOSA. — Barcelona.

POSTELECTRICA, 8. A.— Palencia.

POSTENSA, 8. A. — Bilbao.

PRAINSA. — Zaragoza.

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

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

PREFABRICADQS DE CEMENTO, $. A.— PRECESA. — Leon,

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

PREFABRICADOS MAHER, S. A, — Santa Cruz de Tenerife.

PREFABRICADOS NAVARROS, S. A.— Olazagutia (Navarra).

PREFABRICADOS NOR-THOM, 3. A.— Valiadolid.

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

PREFABRICADOS STUB (MANRESANA DE CONSTRUCCIONES, 8. A). — Martorell (Bar-
celonayj.

PRETENSADOS AEDIUM, S. L.— Pamplona.

PRODUCTOS DERIVADOS DEL CEMENTO, 5. A. — Horte (Valiadolid).

PROTEC, S. L. — Gijén (Oviedo).

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

RENFE. — Madrid.

RUBIERA MAHER, 8. A. — Las Palmas de Gran Ganaria.

RUBIERA PREFLEX, S. A. — Gijén (Oviedo)

S.AEM, — Sevilla.

SAINCE. — Madrid.

SEAT. — Barcelona.

SENER, S. A.— Las Arenas (Vizcava).

SERVICIO MILITAR DE CONSTRUCCIONES. — Barcelona.

SIKA, 3. A. — Madrid.

SOCIEDAD ANONIMA ESPARNOLA TUBO FABREGA. — Madrid.

SOCIEDAD ANONIMA FERROVIAL. — Madrid.

SOCIEDAD ANONIMA GENERAL DE ASFALTOS Y PORTLAND ASLAND. — Valencia.

SOCIEDAD ANONIMA MATERIALES Y OBRAS. — Valencia.

SOCIEDAD FRANCOQ - ESPANOLA DE ALAMBRES, CABLES Y TRANSPORTES AEREOS.
Sociedad Andnima. — Erandio (Bilbao).

SUBDIRECCION GENERAL DE TECNOLCGIA. — Madrid.

SUCO, 8. A.-— Amposta (Tarragona).

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

TENSYLAND, 8. A, — Barcelona.

TEPSA. — Tarrasa (Barcelona).

TOSAM, 8. L. — Segovia.

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

UNION MADERERA CACERERNA, S. L. — Céceres.

VALLEHERMOSO, S. A, — Madrid.

VIAS Y OBRAS PROVINCIALES. — San Sebastian.

VIGAS REMARRO. — Motril (Granada).

VIGUETAS ASTURIAS, S. L. — Oviedo.

VIGUETAS BORONDO. — Madrid.

VIGUETAS FERROLAND, S. A. — Santa Coloma de Gramanet {Barcelona).

VIGUETAS ROSADO, S. A.-— Caceres.



EXTRANJERDO

BIBLIOTECA DE LA FACULTAD DE INGENIERIA. UNIVERSIDAD DE BUENOS AIRES. —
Buenos Aires (Republica Argentina).

B.K.W.Z. “RUCH”. — Warszawa (Polonia).

COMPANHIA PORTUGUESA DE ELECTRICIDADE. — D.C.l. — Lisboa-3 (Portugal).

DAVILA & SUAREZ ASSOCIATES. — Rio Piedras (Puerto Rico).

ESCUELA DE CONSTRUCCION CIVIL, — Valparaiso (Chile).

FACULTAD DE INGENIERIA. BIBLIOTECA. — Caracas (Venezuela).

FACULTAD DE INGENIERIA. UNIVERSIDAD CATOLICA DE SALTA. — Salta (R. Argentina).

GRUPO ARCO. ARQUITECTURA Y CONSULTORIA. — Tegucigalpa D. C. (Honduras).

INSTITUTO TECNOLOGICO Y DE ESTUDIOS SUPERIORES DE MONTERREY. BIBLIOTE-
CA. — Monterrey N.L. (México).

MINISTERIO DE OBRAS PUBLICAS. DIRECCION DE VIALIDAD. DIV. BIBLIOTECA Y PU-
BLICACIONES. — La Plata (Buenos Aires) (Republica Argentina).

NATIONAL REFERENCE LIBRARY OF SCIENCE AND AVENTION. — Londres (Inglaterra)

PONTIFICIA UNIVERSIDAD CATOLICA DEL ECUADOR. — Quito {Ecuador).

UNIVERSIDAD DE LOS ANDES. — FACULTAD DE INGENIERIA. — Mérida (Venezuela).

UNIVERSIDAD CATOLICA MADRE Y MAESTRA. — Santiago de los Caballeros (Republica
Dominicana). i

UNIVERSIDAD DE CHILE (Departamento de Tecnologias). — Valparaiso (Chile).

UNIVERSIDAD NACIONAL DEL SUR (Departamento Contrataciones Especiales). — Bahia
Blanca (Republica Argentina).

UNIVERSIDAD DE PUERTO RICO. BIBLIOTECA. — Mayaguez (Puerto Rico).
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(Ver dorso)

Esta ficha informativa se renueva semestralmente

Valida hasta el

1 de julio de 1976.



sello de conforrmidad

ORGANIZACION

@ Creado por iniciativa de UNESID, con la colaboracién del IET ccy CENIM

@ Regido por unos Estatutos y una Comision formada por representantes de diversos
Organismos Oficiales, de la Administracion y de Fabricantes (*)

@ Basado en UNE 36088

CONTROL PERIODICO

Comprueba que:

@ la materia prima se encuentra debidamente clasificada

® el proceso de fabricacién es adecuado

@ los medios de control se ajustan a las especificaciones del Sello (*)
Revisa:

@ los gréficos de control

@ el archivo de datos de andlisis y ensayos
y los contrasta mediante ensayos destructivos y no destructivos del producto acabado,
que se efectlian a través de varias inspecciones anuales

GARANTIAS

La garantia individual del producto corresponde al fabricante

El Sello de Conformidad CIETSID garantiza que:

@ la fabricacién parte de materia prima homogénea

@ el fabricante dispone de los medios adecuados de fabricacién y control
@ la calidad estadistica de su produccién es adecuada

® el producto se encuentra en posesion del Certificado de Homologacion de Adheren-
cia, que es obligatorio segtin el articulo 9.3 de la Instruccion EH 73

EL SELLO CIETSID EDITA, PERIODICAMENTE, LA LISTA DE FABRICANTES
QUE SE BENEFICIAN DEL MISMO

(*)  La normativa del Sello, puede consultarse o adquirirse en la Secretaria del Sello:

INSTITUTO EDUARDO TORROJA - Costillares (Chamartin) MADRID 33 Apdo. 19002, Tlfno.: 202 04 40



resumen de las actividades de la
asociacion féecnica espanola del
prefensado durante el ano 1975

R. PENEIRO
Vocal Secretario de la A.T.E.P

Concluye un nuevo afio de actividades de la Asociacion Técnica Espaiiola del Preten-
sado; y al hacer el obligado balance del mismo y pasar revista a los principales hechos acon-
tecidos durante los ltimos trescientos sesenta y cinco dias, nos encontramos, como siem-
pre, con una serie de sucesos positivos que merecen un comentario especial y algunas
notas negativas que tampoco debemos silenciar. Pensaréis que es lo logico v normal; vy,
efectivamente, esto es lo que suele suceder en toda clase de actividades. Nada tendria
de extrafio, por lo tanto, si no fuese porque en esta ocasion las tintas se acenttan, v lo
gris se hace negro v lo bueno pasa a excepcional.

Realmente, no sabemos por dénde convendria comenzar estos comentarios, si por
lo bueno o por lo malo. En la duda, hemos dejado a nuestra mente elegir el camino a
su voluntad, e inmediatamente han empezado a surgir imagenes y recuerdos de esa in-
conmensurable humanidad, tan querida de todos, en la que todos nos apovabamos, la
que a todos nos ayudaba y empujaba y que hemos perdido, desgraciadamente, para
siempre. Ya os supondréis de quién se trata y a qué nos referimos. Si amigos. Fernando
Cassinello, el que durante los ultimos ocho afos habia sido Presidente de nuestra Aso-
ciaciéon, un mal dia, el 19 de agosto del pasado aio, fallecié inesperadamente a conse-
cuencia, como oportunamente se anunci6, de unas fiebres tropicales contraidas durante
un Vld] a Nl()'elld que tuvo qup realizar por motivos p1ofcslonalcs La noticia, la terri-
ble noticia, nos ha dejado aténitos a todos. Dada la época en que se produjo el hecho,
pocos tuvieron conocimiento del mismo en el momento en que sucedié. Y a medida que
se iban enterando, la reaccién de todos era la misma. No se lo crefan. Y se ponian en
contacto con nosotros con la esperanza de que no fuese verdad, de que se tratara de un
error. Pero desgraciadamente todo era cierto, no habia equivocacion. jDios te haya aco-
gido en su seno, Fernando! Te lo deseamos con todo el alma.

.

Aunque es mucho lo que sobre este tema nos gustarfa y podriamos hablar, necesa-
riamente hemos de seguir adelante con nuestro comentario, y no podemos ni debemos
detenernos més aqui. Pase lo que pase, el mundo no cesa en su movimiento, la vida con-
tinda y nosotros también tenemos que hacerlo.

Entre las notas positivas que tenemos apuntadas para ser glosadas en este resumen de
actividades nos encontramos con una que dice: Septiembre de 1975. El ntmero de
miembros de la Asociacion es va superior a mil.

Para algunos quizé este hecho no tenga mayor importancia. Pero para los que des-
de hace veintisiete afios venimos siguiendo, paso a paso, la marcha de la Asociacion, ha
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supuesto una gran satisfacciéon. Si, hace sélo uros pocos afios, alguien hubiese hablado
de la posibilidad de alcanzar esta cifra estamos seguros que habiia sido tachado de iluso op-
timista. Bl que en Espafia, una Asociacion como la nuestra, “de cardcter estrictamente
cientifico y sin ningan interés de indole comercial”, pudiera llegar algin dia a contar
con mas de mil miembros, se consideraba una utopia. Y, sin embargo el suefio se ha
transformado en feliz realidad. Y este indudable éxito, tanto més meritorio cuanto que
se ha logrado con una evidente penuria de medios econdmicos, no es mas que el fruto de
una continuada v eficaz labor, que si ha podido realizarse ha sido sélo gracias a la desin-
teresada vy valiosa colabomclon de todos cuantos componen la Asoc iacion, de todos
vosotros, siempre dispuestos a dar mas de lo que se os pide, sin regatear esfuerzos.

Por eso, nos satisface tanto podet daros esta noticia, que, estamos seguros, a todos
habra de alegraros. Que el éxito conseguido, éxito gue enteramente os corresponde, 0s
sirva de sano estimulo pam seguir, como hasta ahora, colaborando sin reservas, con el
objeto de que la labor de la AT.E.P. sea cada dia mas provechosa para todos, més cono-
cida por todos. Lo que indudablemente habra de redundar en beneficio de nuestra téc-
nica v, en definitiva, en beneficio del pais en general.

Otros dos hechos mas, acaecidos en 1975, que estimamos merecen un comentario
especial, son la celebracion de la VIII Asamblea Técnica Nacional vy, coincidiendo con
ella, la de la Asamblea General Extraordinaria de Ascciados.

Aunque de ambas reuniones se ha dado va noticia, consideramos gque no resulta
superfluo dejar aqui constancia de ellas vy hacer algunas puntualizaciones.

Por lo que respecta a la VIIL Asamblea Técnica Nacional, recordaremos que se ce-
lebrd durante los dias 3 al 8 de noviembre, en Canarias. A ella asistieron méas de dos-
cientas personas. Los actos se desarrollaron con arreglo al programa previsto, tanto en
lo que se refiere a las nueve sesiones de trabaio que tuvieron lugar en la Escuela Uni-

Sesion de apertura de la VIII Asamblea de la AT.E.P,
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versitaria de Arquitectura Técnica de la Universidad de La Laguna (Tenerife) como a
los diversos actos sociales anunciados y a las reuniones preparadas, en Las Palmas, por
el Colegio de Arquitectos vy la Direccién de la Escuela Técnica Superior de Arquitec-
tura locales. Todas las a)udas prometidas por los diferentes organismos, autoridades y
empresas, tanto de Tenerife como de Las Palmas, fueron cumplidas a pesar de la deli-
cada situacion por la que atravesaba el pais dmante los dias de la asamblea, a conse-
cuencia de la serie de sucesos de gran trascendencia nacional que en aquellas fechas se
estaban desarrollando.

Entre las deficiencias observadas cabe sefalar el inconveniente que suponia la dis-
tancia v escasas comunicaciones entre los hoteles en que estaban le]adOS los asambleistas
y el local donde se celebraban las sesiones de tlaba]o Esto origin6 sensibles molestias a
los participantes, y es un hecho que debe tenerse en cuenta para futuras asambleas.

Por otra parte, debido a que la mayoria de las comunicaciones se presentaron total-
mente fuera de plazo (de las 42 comunicaciones leidas en la Asamblea sélo siete llegaron
antes de finalizar el plazo que se habia fijado), el programa definitivo no pudo distri-
buirse con la conveniente antelacion, y no fue posible preparar ponencias generales so-
bre los temas tratados en las distintas sesiones. Hay que reconocer que éste es un mal
endémico en nuestro pais, que desde hace tiempo venimos tratando de corregir, pero que
lamentablemente se ha repetido en todas las Asambleas que hasta ahora se han celebra-
do. Serfa muy conveniente encontrar la forma de solucionar este problema; aunque es-

tamos convencidos de que no ha de resultar facil.

A pesar de todo ello, la impresion general recogida es que, para una gran mayoria
de los participantes, la Asnnblea ha constituido un franco éxito, en todos los aspectos.
Se muestran satisfechos de haber podido tomar parte en las reuniones, v estiman que el
nivel técnico medio de las comunicaciones presentadas ha sido superior al de las asam-
bleas anteriores, v especialmente interesantes los trabajos correspondientes a los te-
mas Iy IV.

Todos los textos de las comunicaciones presentadas seran publicados en un ntmero
extraordinario de la Revista Hormicon v Aczro de la Asociacion, que se espera poder
distribuir dentro del primer semestre de 1976.

Y antes de terminar este breve resumen critico de la Asamblea, recordaremos que,
en la sesion de clausura, se entregaron las tres medallas de la AT.EP., que de acuerdo
con el reglamento al efecto establecido correspondia otorgar en esta ocasién a los siguien-
tes sefiores citados por orden alfabético: Lopez Jamar, José Antonio; Pifeiro, Rafael, y
Torroja, José Antonio.

Aprovechando la concentracién de miembros de la A.T.E.P. con motivo de estas reu-
niones, el dia 5 de noviembre se celebrd una Asamblea Exiraordinaria de Asociados
para discutir la conveniencia de solicitar que la Asociaciéon sea declarada de wutilidad
ptblica. Desde hace tiempo, la Junta de Gobierno venia realizando gestiones para con-
seguir esta declaracién. Puestos en contacto con la Direccion Genelal de Politica Inte-
rior y Asistencia Social, del Ministerio de la Gobernacién, se nos informé que era vequi-
sito previo mdlspensable para la incoaccién del oportuno expediente, acreditar que el
acuerdo de formular dicha peticién habia sido adoptado por la Asamblea General de
la A T.E.P., reunida en sesién extraordinaria convocada al efecto, con el voto favorable
de las dos terceras partes de los asociados presentes o representados, como minimo.

Para dar cumplimiento a dicho requisito, se convoc6 esta reunion, en la cual, des-
7/ . . »
pués de explicar los derechos v deberes que pueden tener las asociaciones declaradas de
utilidad publica, se pidié a los asistentes que expusieran su opinién sobre la forma de lle-
var a cabo la votacién sobre la propuesta formulada por la Junta de Gobierno.
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Como quiera que todos los presentes se mostraron conformes con dicha propuesta,
se decidio aprobarla por unanimidad, y se encomendé a la Junta de Gobierno de
la ATE.P. la realizacion de las oportunas gestiones. Y, en virtud de ello, se ha enviado ya
a la anteriormente mencionada Direccion General de Politica Interior la documentacion
pertinente, es decir, una Memoria resumiendo las actividades que nuestra Asocia-
cién viene desarrollando, y la correspondiente instancia. En la actualidad se esta a la
espera de recibir noticias sobre la resolucién adoptada.

En la misma reunion, y atendiendo las propuestas formuladas por varios de los parti-
updntcs y que fueron cahuosamente acoglcha por todos los presentes, se acordd por una-
nimidad nombrar al Sr. Cassinello Miembro de Honor de la Asociacion y otorgarle, a
titulo pdéstumo, la medalle de lo AT.E.P. Esta medalla, concedida con cardcter extraor-
dinario, le fue oficialmente entregada posteriormente a su viuda, en su domicilio, por
los miembros del Comité Ejecutivo de la Junta de Gobierno de la Asociacion. Con ella se
pretende corresponder, de alguna manera, a la excepcional labor desarrollada en pro de

Don Francisco Arredondo y Verdd.

la A T.E.P. por el que durante los tltimos anos fue su Presidente, principal impulsor de
todas sus actividades y entranable amigo de todos.

/, finalmente, antes de iniciar la crémica de lo que pudiéramos denominar activida-
des normales haremos especial mencion del nombramiento de nuevo Presidente de la
Asociacion.

Con arreglo a lo dispuesto en los estatutos vigentes (articulo 12, apartado F) es la
Junta de Gobierno la que debe elegir, de entre sus miembros, al Presidente de la A T.E.P.
En consecuencia, en la primera reunién celebrada por dicha Junta después del falleci-
miento del Sr. Cassinello, se traté de este tema y se adopt6 el acuerdo de que, teniendo
en cuenta la proximidad de las fechas en las que habria de celebrarse la VIIT Asamblea
Técnica Nacional, en cuva organizacion, con tanto carifio, dedicaciéon e ilusion, habia
venido trabajando desde un principio el Sr. Cassinello, en sefal de respeto y deferen-
cia, se aplazase el nombramiento del nuevo Presidente hasta la primera reunién que ce-
lebrase la Junta después de la Asamblea; y que, temporalmente, actuase como Presi-
dente en funciones el Vicepresidente, Sr. Torroja,
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Pasada ya la Asamblea, el 18 de diciembre se reunié de nuevo la Junta de Gobierno,
v se procedié a la eleccion del Presidente. De acuerdo con el espiritu del articulo adicio
nal de los Estatutos, en esta eleccion se tuvo en cuenta el deseo expreso de la Asocia-
cién de mantenerse estrechamente vinculada al Instituto Eduardo Torroja, del que tan
inapreciable ayuda y colaboracion, tanto cientifica como téenica, econdémica y adminis-
trativa, desde siempre viene recibiendo.

En virtud de ello, se decidié por ananimidad designar a D. Francisco Arredondo,
Vocal de la Junta de Gobierno y Director del Inshtuto Eduardo Torroja, para ocupar
la plcﬂdencm de la Asociacion. El Sr. Arredondo tomd posesion de su cargo en esa mis-
ma reunién y pronuncié unas palabras para agradecer el honor que se le conferia y la
confianza que en él se depositaba con este nombramiento. Agregd que aceptaba el cargo
con gran satisfaccion y con todas sus consecuencias, y que en el desempeiio del mismo
pondna su mejor voluntad para no defraudar a los que le habian elegido. Asimismo, pro-
metié que, desde su puesto de Director del Instituto, procuraria prestar a la Asociacion
la mayor ayuda poub]e para que pueua continuar desarrollando la labor que tiene en-
comendadd con tanto éxito y eficacia ar menos como hasta el presente.

Estimamos que esta designacion, de la que en su dia se ha informado a los miem-
bros de la A.T.E.P., habra sido muy favorablemente acogida por todos los asociados y
que habra de 1ed1mdcu en indudables beneficios para la ATEP.

Y una vez comentados ya los hechos mas destacados acaecidos durante 1975, inicia-
mos la resefia de las actividades desarrolladas por la Asociacion a lo largo del dltimo afio,
dentro de su programa normal de trabajos.

1. REUNIONES PUBLICAS ORGANIZADAS POR LA ASOCIACION

En el resumen de actividades correspondiente al pasado afio 1974, comentibamos
nyestra preocupacion por no haber podido organizar ningin acto fuera de Madrid, y nues-
ua esperanza de que este fallo fuese subsanado en 1975, gracias a las generosas “ofertas
recibidas. Felizmente, estas esperanzas se han hecho realidad; v ya nos ha sido posible

Don Ramén Fernandez Pousa y Vegas.
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reanudar nuestras actividades en provincias. Confiamos en que, en el futuro, podremos
seguir haciéndolo asi, para ampliar nuestro campo de actuacién directa y entrar en mas
estrecho contacto con las distintas regiones, para hacerlas participes de nuestras inquie-
tudes e interesarlas en que colaboren de un modo mas eficaz en el logro de nuestros ob-
jetivos,

El afio 1975 ha sido realmente fecundo en cuanto a la realizacién de actos publicos.
Aparte de la VIII Asamblea Técnica Nacional y de la Asamblea General Extraordinaria
de Asociados, celebradas durante la primera semana de noviembre en Canarias, y a las
cuales ya se ha hecho mencion, se han dado las siguientes conferencias:

17 de enero.

En el salon de actos del Instituto Eduardo Torroja, el Ingeniero D. Ramén Fernan-
dez Pousa pronuncié una confeleﬂcn sobre el tema: “Ultimas realizaciones espafiolas
en el pletcnsado de rocas y terrenos” quo resulto muy interesante por la 1mpo1tanua de
las obras comentadas y la idoneidad dc las soluciones que en cada caso se adoptaron.
Al término de su intervencién, que fue ilustrada con la proyeccion de numerosas diapo-
sitivas, el Sr. Ferndndez Pousa fue calurosamente felicitado.

18 de febrero.

También en los locales del Instituto Torroja, el 18 de febrero se organizé otro acto
publico, en el curso del cunal, el Dr. Ingeniero D. Juan José Arenas de Pablo, expuso con
gran claridad el tema: “Andlisis en microordenador, de tableros continuos de puente”.

Don Juan José Arenas de Pablo.

Citb varios ejemplos de aplicacién prictica, mediante los cuales puso de manifiesto las
grandes posibilidades de los microordenadores en la realizacién de los cilculos de los
diferentes tipos de estructuras. La intervencion del Sr. Arenas fue seguida con mucho in-
terés por todos los asistentes al acto.
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6 de marzo.

Aprovechando la colaboracion ofrecida por la Delegacion en Malaga del Colegio de
Ingenieros de Caminos, el 6 de marzo se repiti6, en el salon de actos de dicha Delega-
cién, la conferencia pronunciada en enero, en Madrid, por el Sr. Fernindez Pousa. El
namero de asistentes fue muy elevado; tanto, que la capacidad del local resulté insufi-
ciente, y varias personas tuvieron que seguir de pie la conferencia. Puede afirmarse que
la reunion resultd un franco éxito, y es de justicia resaltar que el Colegio lo habia organi-
zado todo perfectamente. Todo ello permite augurar una fructifera v cada dia creciente
colaboracién entre dicho Colegio v la A T.E.P.

10 de abril.

En esta fecha, el Dr. Ingeniero de Caminos D. Juan Herrera pronuncié una intere-
sante y amena conferencia, ilustrada con la proveccién de mumerosas diapositivas, en

Don Juan Herrera Fernandez,

los locales del Instituto Eduardo Torroja. Hablé sobre el tema: “Puentes de la autopis-
ta Bilbao-Behobia”. Asistié numeroso publico, v al término de su disertacion el conferen-
ciante fue muy aplaudido.

22 y 23 de mayo.

Durante los dias 22 y 23 de mavo, v bajo la direccion del Sr. Fernandez Casado, se
celebré un simposio sobre: “Puentes ferroviarios de hormigén pretensado”, en el Insti-
tuto. Se presentaron al mismo 14 comunicaciones, cuya exposicidn fue seguida con gran
interés por los numerosos asistentes a las sesiones. Dado el elevado ndmero de conferen-
ciantes, no fue posible celebrar coloquio, después de la intervencion de cada uno de los
oradores, como se habia previsto. A pesar de ello, los dos dias, las sesiones duraron cerca
de tres horas; y, naturalmente, atn lamentandolo mucho, no resultaba procedente prolon-
garlas todavia mas con los coloquios. El detalle del programa desarrollado es el siguiente:
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Don Carlos Fernandez Casado.

Dia 22.

Introducciéon al tema, por D. Carlos Fernandez Casado.

“Descripcion del proyecto de dos puentes ferroviarios”, por D. Juan José Arenas de
Pablo.

“El puente de Los Consorios”, por D. Ramén del Cuvillo.

“Apovos elastoméricos en viaductos, puentes ferroviarios y estructuras”, por D. Juan
Carlos Lasfuentes.

“Ultimos puentes construidos”, por Manuel Diaz del Rio.

“Construccién, puesta en servicio v desplazamiento transversal de un puente con
tramos de 30 m y 500 t de peso por tramo”, por D. Jestis Martinez Célliga.

“Puentes ferroviarios prefabricados”, por D. José Antonio Lépez Jamar.

Dia 23.

“Calculos dindmicos y medidas efectuadas en algunos puentes”, por D. Miguel An-
gel Hacar v D. Jorge Nasarre.

“Algunas realizaciones en puentes de ferrocarril”, por D. Manuel Julia.

“Vibraciones en puentes”, por D. Avelino Samartin.

“Apoyos de neopreno en puentes ferroviarios”, por D. Jupp Grote.

“Puentes de Villaverde, Gerona v Guadalimar”, por D. Javier Manterola.

“Puente de Andarax”, por D. Rafael Chueca.

“Aplicaciones de las vigas Preflex en los puentes de ferrocarril”, por D. Carlos Alva-

rez Penalva,
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Don Jupp Grote. Don Javier Manterola Armisén.

Don Carlos Alvarez Penalva. Don Rafael Chueca.

28 de mayo.

La conferencia pronunciada el 10 de abril por el Sr. Herrera en el Instituto, se repi-
tio el 28 de mavo en el salon de actos de la Escuela Téenica Superior de Ingenieros
de Caminos de la Universidad de Santander. La reunion, organizada por la citada Escudq
en colaboracién con la A T.E.P, resulté muy del agrado de los numerosos asistentes a
la misma, que aplaudieron mudm al C(mferencmnte al término de su disertacion.

Con éste, se concluyé el ciclo de actos programados por la Asociacion para el primer
semestre de 1975, En el segundo semestre, y como consecuencia de la ya mencionada
Asamblea Téenica Nacuma] celebrada en Canauas no se programo mn%ﬁn otro acto
publico.

Debemos seiialar que los textos, tanto de las conferencias resefiadas como de las co-
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municaciones presentadas en el Simposio de puentes ferroviarios de hormigén pretensa-
do y en la VIII Asamblea Técnica Nacional, han sido o seran publicados en nuestra
Revista HormicON Y AcErRO para conocimiento de aquellos asociados que, por diversas
circunstancias,- no hayan podido participar en los correspondientes actos. Estimamos que,
incluso para los que pudieron asistir a ellos, siempre podra serles util poder conservar los
textos escritos de todos estos trabajos.

Y no queremos cerrar este capitulo sin expresar nuestro sincero agradecimien—
to a cuantos nos han brindado su inapreciable y desinteresada colaboarcion, sin la cual
no hubiese sido posible la organizacién de los actos que quedan reseiiados y de los cua-
les, estlmamos que con razén, nos sentimos plenamente satisfechos.

2. PUBLICACIONES

Como todos habréis podido observar, en los cuatro ntimeros de nuestra revista Hor-
MIGON Y ACERO correspondientes a 1975, una gran mayoria de los articulos publicados son
originales. Recordaréis que, hace s6lo unos pocos afios, era de rigor que, al redactar las
resefias anuales de actividades, tuviésemos que referirnos a la escasez de trabajos nacio-
nales que se nos enviaban para ser incluidos en Hormicon Y Acero. Felizmente, las cosas
son ahora muy distintas, y gracias de nuevo a vuestra colaboracién, nuestra Revista ha
podido dejar de ser una mera recopilacién de trabajos, mas o menos interesantes, apare-
cidos en publicaciones extranjeras y traducidos al espanol. No quiere esto decir que va-
vamos ni deseemos prescindir totalmente de estas traducciones. Cuando hava algo real-
mente interesante, que a juicio del Comité de Redaccién merezca la pena, serd tradu-
cido y dado a conocer a través de nuestro tradicional medio de difusién, es decir, de
HORMIGON ¥ ACERO.,

A este respecto debemos destacar que las tmicas traducciones que regularmente con-
tintian apareciendo, son las de las Notas de la F.I.P. Hay dos razones fundamentales que
justifican esta excepcién. La primera es el compromiso que nuestra Asociacion tiene con-
traido con la Federacidn Internacional del Pretensado. Como sabéis, dichas Notas cons-
tituyen el 6rgano de enlace entre los distintos grupos nacionales afiliados a la Federa-
cién. En ellas se incluyen noticias sobre las actividades desarrolladas en los distintos
paises, en relacién con la técnica del pretensado, e informacion sobre las actividades de
la F.IP., trabajos desarrollados o en vias de desarrollo, programas aprobados para fu-
turas actuaciones, resefias de reuniones internacionales celebradas, anuncios de prdoximas
reuniones, etc. Como es logico, la F.LP. tiene un interés especial de que los grupos
nacionales en ella integrados se mantengan perfectamente informados sobre todos estos
temas, y, por ello, ha solicitado que se dé la mdas amplia difusion posible al contenido de
sus Notas. De ahi que estemos obligados a incluir su traduccién en nuestra Revista.

Por otro lado, estimamos que es realmente interesante, en todo momento, mantener-
nos al tanto de cuanto en relacién con el pretensado ocurre en el mundo. Esta infor-
macion puede ser muy valiosa en muchas ocasiones. E indudablemente, la mejor forma
de conseguirla es a través de lo que se publica en las Notas de la F.I.P.

El {mico inconveniente con que tropezamos a este respecto es que la extension de
dichas Notas es cada dia mayor, y nos va resultando ya dificil encontrar hueco en nuestra
Revista para incluirlas. Por este motivo, estamos pensando en la conveniencia de publi-
car solamente un resumen de las mismas; aunque no se nos oculta que esta solucion pue-
de tener sus peligros. Nos gustaria mucho conocer vuestra opinién sobre el particular.
d¢Serfa mucho pediros que pensaseis un poco sobre el tema v nos escribieseis comunican-
donos vuestro parecer? Os lo agradeceriamos sinceramente.
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En cuanto a la regularidad en la distribucién de Hormicén v AcEro, por unas u otras
causas, la mayor parte de ellas ajenas a nuestra voluntad, seguimos arrastrando un cierto
retraso, aunque realmenete no exagerado. De cualquier forma, nuestro deseo es llegar a
eliminar este retraso, y a ello dedicamos los mayvores esfuerzos. Tenemos fundadas es-
peranzas de que, dentro del afio que con este ntimero se inicia, lograremos ponernos to-
talmente al dia. jOjala podamos conseguirlo!

Por dltimo, siguiendo la costumbre establecida, a continuacion se incluye la relacién
de los diferentes articulos, con indicacién de sus autores, publicados en los cuatro nime-
ros de HormicoN v Acero correspondientes al pasado afio 1975:

Numero 114. Primer trimestre de 1975.

“Resumen de las actividades de la A T.E.P. durante el afio 1974, por R. Pineiro.

“Tratamiento en seccion no tisurada de la seccion homogeneizada de hormigén v
acero a partir de la neta de hormigén”, por . Murcia.

“Analisis de la capacidad resistente de buCClODL) de hormigén armado-pretensado por
medio de superficies de interaccién”, por J. J. Arenas.

“Puente a través de la bahia entre Rio de Janeiro y Niteroi”, por A. A. Noronha.

“La técnica del encolado de las dovelas prefabricadas en los puentes construidos
por el método de voladizos sucesivos”, por B. Ernani.

“Proyecto de torre de transmision, de 33 m de altura, para 500 kv~ , por E. L. de
Luca.

Notas de la F.LP., nimeros 51 y 52.

Namero 115. Segundo trimestre de 1975.

“Generalidades y conceptos basicos en la construcciéon antisismica”, por J. Vargas.

“Andlisis en microordenador de tableros continuos de puente”, por J. J. Arenas.

Notas de la F.L.P., nimeros 53 y 54.

“Nota de la AT.E.P. Intercambio de publicaciones”. Referencias bibliograficas de
los articulos de mayor interés incluidos en las revistas recibidas en la Asociacion
a través del programa de Intercambio de Publicaciones organizado por la F.LP.

Niamero 116. Tercer trimestre de 1975.

“In memoriam”, por R. Pifeiro.

“De las mutaciones estructurales Vonferppianas a sus formas”, por F. Pérez Peris.

“Puentes, carreteras elevadas y viaductos en hormigén palclalmente pretensado (cla-
se segunda). Método de calculo, proyecto y ejecucion”, por S. Chaikes.

“Ejemplos de estudio de tableros de puentes ordinarios en hormigén pretensado,
hormigonados sobre cimbra. Puentes de Herbitzheim (Bajo Rhin) v de Cheffes
(Maine et Loire)”, por J. Fauchart.

“Ejemplos de estudios de tableros de puentes corrientes en hormigén pretensa-
do. Complementos”, por . Fauchart.

“La autopista de los taneles”, por B. Giovannini.

“Puentes de la autopista Bilbao-Behobia”, por J. Herrera.
Notas de la F.LP., ntmero 55.
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“Nota de la AT.E.P. Intercambio de publicaciones”. Referencias bibliograficas de los
articulos de mayor interés incluidos en las revistas recibidas en la Asociacién a
través del programa de Intercambio de Publicaciones organizado por la F.I.P.

Ntmero 117. Cuarto trimestre de 1975.

“Simposio sobre puentes ferroviarios de hormigén pretensado. Introduccién  al
tema”, por C. Fernandez Casado.

“Descripcion del proyecto de dos puentes ferroviarios”, por J. J. Arenas.

“Puente de Los Consorios”, por R. del Cuvillo.

“Apovos elastoméricos en viaductos, puentes ferroviarios v estructuras”, por J. C. Las-
fuentes.

“Ultimos puentes de ferrocarril de hormigon pretensado”, por M. Diaz del Rio.

“Construccion, puesta en servicio y desplammlcn‘co transversal de un puente con
tramos de 30 m v 500 t de peso por tramo”, por |. Martinez Célliga.

“Puentes prefabricados para ferrocarril”, por J. A. Lépez Jamar.

"‘Calceulos dinamicos”, por M. A. Hacar.

“Medidas cfectuadas en algunos puentes”, por J. Nasarre.

“Algunas realizaciones en puentes de ferrocarril”, por M. Julia.

“Vibraciones en puentes pretensados de ferrocarril”, por A. Samartin,

VIII Asamblea Técnica Nacional de la ATE.D.

Notas de la F.LP., ndmero 56.

Para terminar este apartado, nos satisface comunicar que el campo de difusion de
nuestra Revista contintia amplidndose. Durante el pasado afio, a peticién del Director
del Instituto de Investigaciones y Estudios Avanzados de la Facultad de Ciencias Ma-
tematicas y Fisicas de la Universidad de Guayaquil (Lcuad(n) se ha formalizado
un acuerdo de intercambio de HormicON v AcEro con la publicacién que edita el citado
Instituto, titulada Cuadernos I.I.E.A.

3. DISTRIBUCION DE LIBROS

Siguiendo con nuestra politica de facilitar a los miembros de la AT.E.P. la adquisi-
cidn de las publicaciones editadas por la F.IP. y que dicha Federacion nos ofrece en con-
diciones realmente ventajosas durante 1975 se han distribuido:

Ochenta y seis ejemplares de “F.LP. VII Congress. Volume 1. Comission Reports”

Ochenta y nueve ejemplares de “Nuclear Power Plants”

Setenta y ocho ejemplares de “Recommendations for the Approval, Supply and Ac-
ceptance of Steels for Prestressing Tendons™

Ciento doce ejemplares de “Prestressed Concrete Foundations and Ground Anchors”

Ciento cinco ejemplares de “Realizzazioni Italiane in cemento armato precompres-

1970-74”,

En relacién con este tema debemos recordaros que la tramitacion necesaria para la
adquisicién de estas publicaciones nos resulta siempre lenta y engorrosa. Es necesario reu-
nir primero las peticiones de todos los miembros de la Asociacion interesados en reci-
birlas. Gestionar después la concesion de las correspondientes divisas. Pasar el pedido a
la F.IP. v esperar su envio. Y, finalmente, proceder a su distribucién entre quienes nos
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las han solicitado. Todo esto requiere mucho mas tiempo del deseado y de lo que pueda
pensarse. Pero es inevitable. Por eso, os rogamos a todos que os deis cuenta del proble-
ma vy tengais paciencia cuando veais que transcurren meses y no recibis el libro que
habéis pedido. No es culpa nuestra. Y las ventajas que se consiguen adquiriendo las pu-
blicaciones por este procedimiento, creemos que os deben compensar de Jas molestias
que este retraso puede ocasionaros. Prueba de ello es que el ntimero de peticiones que
se reciben es cada vez mayor.

4. OTRAS ACTIVIDADES

La Asociacion Técnica Espafiola del Pretensado contintia representada en la mavor
parte de las comisiones técnicas que la F.LP. tiene constituidas para el estudio de diver-
sos temas concretos, y colaborando con reconocida eficacia en los trabajos que dichas co-
misiones tienen encomendados.

Por otra parte, sigue formando parte del Comité Ejecutivo y del Consejo Administra-
tivo de la Federacion, v participando activamente en las deliberaciones de estos 6rganos
directivos.

Se procura, siempre que es posible, tomar parte en las diversas reuniones internacio-
nales que a lo largo del afo se celebran, y asi, duraunte 1975, se ha participado en las si-
gmentes.

— Congreso Nacional Himgaro sobre “Elementos prefabricados de hormigén”, ce-
lebrado en Budapest, conjuntamente con la reunion de la Comisiéon de Prefabricacion de
la F.LP. En esta reunion se designé a la delegacion espanola coordinadora de los trabajos
encaminados al estudio del esfuerzo rasante en la superficie de contacto entre elementos
prefabricados y el hormigén vertido in situ en piezas compuestas de pequenas dimen-
siones. El programa aprobado en relacién con este tema incluye la realizacién de una se-
rie de ensayos que serdn desarrollados en el Instituto Eduardo Torroja y en INTEMAC;
v han ofrecido también su colaboracion las delegaciones de Hungria, Inglaterra, Suecia y
Suiza.

— Reunion del Consejo Administrativo de la F.LP. celebrado en Lieja (Bélgica), du-
rante los dias 2 v 3 de junio. Coincidiendo con ella, del 4 al 7 del c1tado mes, se des-
arrollo el C oloqmo Inter-Asociaciones sobre “El comp(ntamlento en servicio de las obras
de hormigén”, orgarnizado conjuntamente por las asociaciones internacionales A.LP.C,;
F.1P,; C. F B.; R. I LEM. e LAS.S., vy que resulto realmente interesante.

— Se ha continuado la colaboracion especial con la Asociacion Argentina del Hor-
migén Pretensado, iniciada, como en su dia se informé6, con motivo de las II Jornadas
Argentinas del Hormigon Pretensado. Se estima que habrd de reportar sensibles benefi-
cios para ambas partes, (ue habrian de hacerse espeualmcnte patentes con ocasion de
las 1 Jornadas Latino-Ibero-Americanas que se celebraran, en Buenos Aires, en 1977. De
las mnoticias que sobre la organizaciéon de estas reuniones se vayan mclblcndo daremos
puntual informaciéon a todos nuestros asociados.

— Durante 1975 se ha seguido colaborando activamente en los trabajos que la Co-
mision Permanente del Hormigdn, constituida en la Secretaria General Técnica del Mi-
nisterio de Obras Péblicas, viene desarrollando con el objeto de redactar la “Instruc-
cién para el proyecto y la ejecucién de obras de hormigén pretensado”, que con carac-
ter interministerial sera plomul(mda en su dia. Los trabajos contintian; y aun cuando la
labor ofrece serias dificultades, se confla en que en fecha préxima quede concluida v
pueda publicarse dicha instruccion, cada dia mds necesaria.
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— También la ATE.P. sigue representada en la Comisién v el Comité del Sello de
Conformidad CIETAN para viguetas pretensadas. En el pdsado afio se¢ han concedido
nuevos Sellos; pero todavia queda mucho e hacer en este terreno. Y aun cuando es
cvidente que la inquietud por la calidad en la construccion se va imponiendo en todas
las esferas, también es cierto que la industr'a privada no encuentra todavia el suficiente
estimulo po1 parte de la Administracion para lanzarse decididamente por el camino del
Control de Ja calidad que, mds o menos pronto, estamos scémos que acabara por im-
ponerse, pero que necesita atn ese impulso definitivo que sélo los Organismos oficiales
pueden darle.

~— En relacién con este tema de la calidad, queremos comentar también algo sobre
el Primer Coloquio Europeo sobre el Control de la Calidad en la Construccién que se
celebré, en Madrid, durante los dias 23, 24 y 25 de marzo de 1976.

La Asociacion Espanola para el Control de la Calidad, adscrita a la E.0.Q.C., v en
la cual estd también representada la AT.E.P., cuenta con un Comité especial kdmado
expresamente a la Cahdad en la &,)nstlucuon En las demds Asociaciones Europeas de
la Calidad ro existen Comités analogos; pero se quiere crear, v para ello han pedido
asesoramiento al Comité espaniol. Este ha sido el motivo hmddmen’ral de la ougml/w
cién de este Coloquio. En la convocatoria se decia textualmente:

“El Coloquio tiene por objeto cxplomm los problemas con los que tropezamos hoy
en cuanto al Conrtol de la Calidad en las Industrias de la Construccién v senalar cua-
les son las diferencias entre las practicas utilizadas en los distintos paises europeos.

Serta de desear que el Coloqmo pudiera servir para crear un nuevo Comité dentro
del marco de la Organizacién Europea para el C ontrol de la Calidad, destinado a estu-
diar ¢l control de la calidad v a preparar rezomendaciones para mejorar los niveles de
calidad y los sistemas de control.

Durante el Coloquio se discutiran todos los aspectos de Ia construccion de las obras
de arquitectura v de ingenieria civil, incluyendo las estructuras, equipos y acabados,
seguudad, selvmlabﬂldad v durabilidad.

Este Coloquio incluird aportaciones desde el punto de vista del propietario de la
obra, arquitectos, ingenieros, otganuauongs de control, laboratorios, contratistas y tabri-
cantes de materiales y de equipos.

Cabe esperar que la celebracion de ésta v futuras reuniones contribuvan eficazmente
a la necesaria mentalizacion de todos sobre 12 obligacion cada dia mas perentoria de exigir
calidad en la construccion.

Y como final de este va largo resumen, queremos solamente anunciar que, entre los
trabajos de mas inmediata realizacién que la AT.E.P. tiene programados para 1976 des-
tacan los siguientes:

— Terminada la redaccién del Manual H.P. 4: “Recomendaciones para la recep-
cién y utilizacién de los sistemas de tesado, anclajes v empalmes”, en fecha inmediata
serd sometido a la aprobacién de una amplia comision, de la cual podran formar parte
todos los miembros de la A TEP. que se consideren real y directamente interesados en
el tema. Posteriormente, v una vez recogidas las modificaciones que en dicha comision
se propongan vy apmcbon se procederd a su edicion v distribucion.

A continuacion se iniciaran los trabajos para la preparacion del quinto de los manuales
de esta serie que tan favorable acogda estan teniendo entre todos los técnicos intere-
sados en el pretensado. Probablemente, este quinto manual se dedique al estudio de los
problemas relacionados con la colocacion de las armaduras activas.
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— Como va se ha anunciado, Jos textos de todas las comunicaciones presentadas a
la VITI Asamblea Técnica Nacional, celebrada en Canarias, en noviembre altimo, seran
publicados, segin va es tradicional, en un ntmero extraordinario de la Revista Howwmi-
cOn Yy Acero. Nuestra intencién era que este numero fuese el correspondiente a los tri-
mestres primero y segundo del actual afio 1976. Pero como los originales de las comu-
nicaciones no nos han llegado a su debido tiempo, dentro del plazo sefialado, nos hemos
visto obligados a retrasar su publicacién, y que dicho ntmero extraordinario sea el que
corresponda a los trimestres segundo y tercero. Como, en estos momentos, practicamen-
te todos los textos estan va en 1mplenta confiamos en que la Revista pueda distribuirse,
lo mas tarde, el mes de junio proximo.

— En mayo de 1976 corresponde renovar, mediante votacion entre todos los miem-
bros de la Asouauon la mitad de los vocales de la Junta de Gobierno. En dicha techa
deberan cesar los sefiores Barredo, Fernandez Casado, Fisac y Pifieiro. Ademas, el haber
pasado el sefior Arrendo a ocupar el cargo de Presidente, como consecuencia del falle-
cizniento del sefior Cassinello, es preciso cubrir también su vacante. En cousecuencia,
deberdn ser elegidos cinco nuevos vocales. A este respecto, debemos recordar que, de
acuerdo con lo dispuesto en los Estatutos, los que ahora cesan no podran ser reelegidos
en esta primera votacion.

Como ya es costumbre se procederd en dos etapas. En la primera se recibiran can-
didaturas completas para las cinco vacantes, candidaturas que deben venir avaladas con
la firma de 30 miembros de la Asociacién, como minimo. Una vez reunidas las distintas
candidaturas, se realizard la votacién defmmva, en la que deberdn intervenir todos los
asociados. Este procedimiento, que es el que siempre venimos utilizando, tiene por ob-
jeto, como sabéis, el evitar la excesiva dispersién de votos.

Seguramente, cuando esta Revista llegue a vuestras manos habréis recibido va la
primera circular relativa a este tema. Confianos en que no habra de faltarnos vuestra co-
laboracién v que acertaréis a elegir a los mis idoneos para los cargos vacantes.

Y nada més. Quisiéramos que este ano, 1976, os traiga a todos la felicidad v pros-
peridad que sinceramente os deseamos. Que durante el mismo nuestra Asociacion con-
tinte su ininterrumpida marcha ascendente. Que su labor sea cada dia mas fructifera y
provechosa para cuantos en ella se encuentran inscritos. Para ello, como siempre, con-
tamos con vuestra leal colaboracién, que nunca nos ha faltado, y gracias a la cual hemos
podido superar cuantas dificultades se han ido presentando en nuestro camino y logra-
do alcanzar la satisfactoria posicién que en estos momentos disfrutamos, y que nos han
granjeado el reconocimiento, el respeto, la adhesion y un innegable prestigio, tanto en el
ambito nacional como en el internacional, dentro del campo de la técnica del pretensado,
que no estamos dispuestos a perder. A ello dedicaremos nuestros mejores estuerzos.
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591-2-88

algunos preblemas actuales
en puentes ferroviarios

JUPP GROTE Ing. Dipl.

(Texto de la conferencia pronunciada en el Simposio
sobre Puentes Ferroviarios de Hormigon Pretensado)

1. LOS APOYOS PARA PUENTES FERROVIARIOS ESTAN SOMETIDOS A UNAS
SOLICITACIONES MAS FRECUENTES Y ELEVADAS QUE LOS APOYOS
PARA PUENTES DE CARRETERA

Con frecuencia, el proveedor de apoyos no sabe para qué tipo de obra los suministra.
Por esta razén se tendra que tratar de que todos los ensayos de apovos se realicen en con-
diciones que igualmente sean valederos para los puentes terroviarios. Conforme a estas
ideas fundamentales, por ejemplo, todos los ensayos para la autorizacién de un apoyo v
de un fabricante de apoyos en Alemania se han adecuado a las condiciones de puentes
ferroviarios, y los resultados de las investigaciones de la O. R. E. (Organisation de Re-
cherches et d’Essais) de la Federacion Europea de Ferrocarriles formaban la base para
la autorizacion de apoyos elastoméricos. Una parte importante de tal autorizacién es el
control de calidad, el cual no tendria que levarse a cabo por la propia empresa fabri-
cante de apoyos, sino por una entidad a]eln a la misma. Porque es natural que la parte
interesada, encontrandose bajo la pleslon de costos y plazos de entrega, tienda al opti-
mismo cuando se trata de emitir una opinién sobre sus propios productos.

En términos generales, para los apovos de puentes ferroviarios de hormigon preten-
sado entran en consideracion todos los tipos de apoyos conocidos, pero no obstante pre-
sentan, cada uno sus ventajas e inconvenientes, los cuales vale la pena conocer,

2. EL APOYO DE RODILLOC

El viejo apoyo de rodillo de buena calidad no permite ningtn desp'azamiento en la
I P
direccion dd eje del rodillo, por lo que va a partir de Uuentes relativamente estrechos
pueden smgn por este motivo grietas 1011(71tuddla]u en la cbra. Es también posible com-
binar, por ejemplo, apoyos de rodillo con apovos elastoméricos delgados o bien con apo-
> | jemplo, apoy PO [
vos deslizantes con el fin de permitir movimientos transversales.

El coeficiente de rodadura es muy reducido, por lo que en casos de fundaciones
en terreno dificil resu’ta de interés la utilizacién de estos apoyos. Por otra parte hay que
considerar que por errores de montaje, corrosién, pintura y suciedad, con el tiempo el
coeficiente de rodadura puede elevarse conSldelablemente

La falta de flexibilidad vertical produce una carga adicional de choque en los estri-
bos del puente, a la cual Valette ya habia hecho referencia en 1936 (Annales des Ponts
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Fig. 1.~ Grieta en viga transversal junto a un apoyc de rodillo.

et Chaussées), y lo cual le indujo a la idea de colocar apoyos elastoméricos debajo de los
puentes para la_disminucién de la energia de choque.

3. APOYOS BASCULANTES FIJOS

Como apoyos basculantes fijos entran en consideracién la simple calota de acero, la
calota deslizante con PTFE (por ejemplo, teflén) y el apovo “Topt”. En la calota de ace-
ro a veces se alcanzan excentricidades considerables que resultan de los angulos de giro
de apoyo, las cuales se evitan con calotas deslizantes y algo menos con los apovos “T opt”.
No obstante, las propiedades de los apoyos deslizantes de calota, asi como las de toda
clase de apoyos deslizantes se pueden deteriorar rapidamente con un factor de 10 cuan-
do las piezas no han sido fabricadas con la debida precisién, v si ademds no estin per-
manentemente protegidas contra la suciedad y la corrosion. En los apoyos “Topt” el pun-

‘N *N ‘N

i\\a)

calota deslizante

calota simple de apoyo Topf
acero

Fig. 2. — Apoyos basculantes fijos.
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to débil reside en el anillo de obturacién del “Topf”, el cual suele fallar a veces, ocasio-
nando la salida hacia el exterior de la goma del “Topf”.

4. APOYO DESLIZANTE

Los apoyos simplemente deslizantes se fabrican hoy dia casi exclusivamente de
PTTE, cl cual se desliza sobre chapas pulidas de acero inoxidable. No obstante, s6lo se
obtienen coeficientes de rozamiento interesantes desde el punto de vista de la técnica de
la construccién, al lubricar dichos apovos con silicona.

PLACA
DE DESL[Zf\MIENTO

ALTURADE RENDLA

SUPEREICE
DE DESLIZAMIENTO

Fig. 3.-— Seccion transversal de un apoyo deslizante.

Este tipo de apoyos deslizantes no permite ningtn angulo de giro. Por lo tanto, se
los tiene que combinar con apovos basculantes fijos o bien con apoyos elastoméricos

5. APOYOS ELASTOMERICOS

Los apoyos elastoméricos, en realidad, no son apoyos, sino elementos de construccion
deformables. A cada fuerza le corresponde un recorrido, v a cada recorrido una fuerza.
Cuando los elementos de construccion contiguos no son considerablemente mas rigidos
que el apoyo, se recomienda perentoriamente incluir apoyos elastoméricos como elemen-

S S |

Fig. 4. — Posibilidades de deformacion de un apoyo elastomérico.
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Apoyos
/Elastdmericos

s

o 7

Fig. 5. — Dos sisternas estaticos de idéntico comportamiento.

tos del sistema estatico el cual siempre es hiperestatico, con el fin de determinar las fuer-
zas v las deformaciones simultdneamente con las fuerzas y deformaciones de los elemen-
tos de construccion contiguos. En relacion entre fuerza v recorrido son validas las si-
guientes relaciones:

= A X G X tang vy

para ap OYOS 1'ectangulares

abtG
M= —y,
75
pﬂl'a HPO:\,*’OS Cil‘Culal’GS
dv G
M = [
150

A == superticie del apoyo.
G = mddulo de empuje.
tang v == deformacién transversal.
a, b, d = medidas del plano horizontal,
o = dngulo de giro por cada capa de cauche.

M == momento originado por a.

6. INTERCAMBIABILIDAD DE LOS APOYOS

El comportamiento de los apoyos deslizantes modernos de PTFE, de los apovos de
rodillo de aceros endurecidos y de los apoyos elastoméricos depende de factores, los cua-
les no acostumbran incluirse en las prescripciones corrientes. Incluso si como precaucion
se consideran los apoyos como elementos sujetos a desgaste con una duraciéon de sélo
veinte afios, puede haber sorpresas. En Alemania, por eempl() hw un puente ferrovia-
1io, cuyos apoyos deslizantes de PTFE realizaran en este tiempo un recorrido total de
deslizamiento de unos 30 ki, puesto que de la flexion surge para cada carga un pequeiio
recorrido de deslizamiento. Los ensayos para apoyos deslizantes, no obstante, fueron rea-
lizados con recorridos de deslizamiento de sélo un maximo de 2 km, porque hasta el mo-
mento s6'o se habfan tenido en cuenta los movimientos debidos a la temperatura. Se evi-
dencia (fig. 6) claramente que el coeficiente de rozamiento con un recorrido de deslizamien-
to tan extremadamente alto, se acrecentard notablemente. Como se desconoce lo elevado
que sera en estas condiciones el coeficiente de rozamiento definitivo, es indispensable
que se puedan cambiar los apoyos, o que por lo menos se pueda renovar el lubrificante.
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Este requisito se tendrd que imponer, en general, para todos los apovos deslizantes en
puentes ferroviarios.
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Fig. 6.-— Coeficiente de rozamiente de un apoyo PTFE en funcion del recorrido total.

Para poder controlar de hecho los apoyos es necesario que entre pila v superestruc-
tura, en la zona de los apoyos, se deje un espacio de 15 a 20 cm de altura,

Al construir una cbra en regiones montanosas, donde hay (ue contar con tempera-
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Fig. 7.-- Coeficiente de rozamiento de un apoyo PTFE en funcién de la temperautra.

turas bajas, siempre se tendran que tener en cuenta coeficientes de rozamiento conside-
rablemente mas elevados.
7. MOVIMIENTOS DEL PUENTE EN LA ZONA DE APOYO

La magnitud de los movimientos de apoyo en si es un problema que en gran medida

esta sin resolver. Por ejemplo, las variaciones de longitud de los puentes debido a la tem-
peratura se han determinado hasta el momento casi exclusivamente de manera tedrica,
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lo cual da buenos resultados en obras de poca longitud; pero, sin embargo, en los puen-
tes actuales, cuyas longitudes son cada vez mayores, segin las circunstancias, pueden

darse errores considerables.

La figura 8 muestra el gradiente de la temperatura de un puente ferroviario de hor-
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Fig. 8.— Temperaturas en un puente ferroviario pretensado. Mediciones del Institut fir den Bau von Land:
verkehrswegen, bajo la direccién del profesor Eisenmann.

migon pretensado de 435 m de longitud. Resultan diferencias considerables entre las
temperaturas del ambiente, del rail, de la superficie del hormigén v del centro de ac-
cion de la temperatura en la seccién transversal del puente, en el cual tienen origen
las dilataciones. De importancia particular es que la temperatura en el centro de ac-
cién se encuentra en un atraso de unas veinticuatro horas respecto a la temperatura am-
biente, por lo que en una sucesién de varios dias calidos, o bien de varios dias frios, pue-
de resultar una suma de dilataciones mayor que la que corresponde a la temperatura
ambiente. Quizd se puede atribuir también a este efecto que en el verano de 1974, en
un puente muy grande de autopista en Alemania, se hayan deslizadc fuera de la pila los
apoyos de rodillo. El puente ha sufrido dafios considerables.

Los grandes movimientos en la obra surgen a menudo de manera imprevisible debido
a asentamientos irregulares del terreno de fundacion, lo cual puede dar lugar a un des-
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plome de los estribos del puente. Este efecto surge cuando, a continuacién del estribo
se rellena con tierra, la cual por su carga considerable ocasiona asientos en el terreno
de fundacion, mientras que en la parte del puente, por supuesto, no aparecen asientos.
Los movimientos relativos que surgen de esta forma entre la cabeza del estribo v el ta-
blero del puente a menudo son considerablemente mas grandes que los movimientos,
calculados tedricamente tnicamente para la superestructura,
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Fig. 9. — Movimientos del estribo originados por el terraplén

Comgo son dificiles las previsiones en estos casos, es prudente prevef la posibilidad
de un control y un recambio también de los apoyos elastoméricos, los cuales, aparte de
este caso, son sumamente seguros. Por esta razon, también en la utilizacion de apovos
elastoméricos, el espacio entre cabeza de pila y el tablero del puente no tiene qus ser
menor de unos 15 cm, aunque esta version no sea muy estética.

8. FUERZAS EN EL APOYO

No solo los movimientos de la obra atn estan en gran medida por investigar, sino
también las fuerzas. Como ejemplo se indicaran aqui las fuerzas de frenado en puentes

rigidez relativa de elementos deformables
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Fig. 10.— Rigidez relativa de elementos deformables en direccion horizental.
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ferroviarios, las cuales, segiim los cdlculos estaticos tedricamente se transmiten por los
apoyos. Si se considera la obra terminada, entonces se observa que normalmente el ele-
mento de construccion mas rigido no es el puente con sus apoyos, sino el rafl, y que
por esta razém, quiérase o no, las fuerzas de frenado acttian en su mayor parte en el rafl.
De la figura 10 se puede deducir ademds, que con pilas mas altas, los apoyos no consti-
tuyen los elementos de construccion de menor rigidez, sino las pilas, v una vez mas se
pone en evidencia que es imprescindible que toda la obra se caleule como sistema hiper-

estatico si se quiere calcular correctamente cada uno de los elementos que forman la
obra.

9. PROPIEDADES NO CONOCIDAS DE LOS APOYGS

También en el caso de los apoyos queda por supuesto bastante por investigar, tal
como ya lo habiamos dicho en el caso de los apoyos deslizantes. No obstante, se cono-
cen algunos efectos, de los cuales los resuitados de las investigaciones atn no se han
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divulgado lo suficiente. Ademas de ello, se tiene que reiterar que los resultados de en-
sayos, especialmente de los apoyos clastomeucos tnicamente son validos para un solo
material determinado sometido a ensayo y que por norma no se puede generalizarlos,
Un ejemplo es la variacién del médulo G de los apoyos elastoméricos con bajas tempe-
raturas, la cual el conferenciante habia observado en los apovos das*omencos GUMBA
v que publicé en 1963. La curva de esta variacion, al parecer, fue adoptada sin critica
alguna por parte de otros fabricantes de apovos. Hay que tener en cuenta que, salvo de
casualidad, otra mezcla elastomérica no reaccionaria de idéntica manera.

En los apovos elastoméricos queda en gran medida por investigar la elasticidad de
entropia, la cual tiene gran influencia sobre la reaccion en los apoyos en la obra. Se trata
de variaciones de la fue] za de retroceso, la cual resulta con cambios de temperatura sin
ninguna variacion de la deformacién. Por elastidad de entropia no aumentan las fuer-
zas de retroceso de los apovos elastoméricos a baias temperaturas, sino que disminuyen,
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Fig. 14.— Diagrama de relacién entre temperatura y tension para una deformacon constante (elasticidad de
entropia). Mediciones del Institut fiir den Bau von Landverkehrswegen, bajo la direccion del profesor
Eisenmann.

De gran interés en la técnica constructiva es el comportamiento a la fluencia de los
apoyos elastoméricos, el cual depende de multiples factores.
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De gran 1mp01tanc1a es el hecho de que en los apovos elastoméricos GUMBA
al cabo de afios se puede invertir la direccién de la deformacion, sin que por ello,
el comportamiento eldstico de los apoyos difiera fundamentalmente del de un apoyo
nuevo. Los valores de fluencia se sittian para los apoyos elastoméricos GUMBA en
una magnitud de 0,4, y asi son considerablemente menores que los coeficientes de fluen-
cia del hormigon.,
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Fig. 15.—Fluencia a la deformacién tangencial de un apoyo GUMBA. Mediciones del Institut fiir den Bau,
von Landverkehrswegen, bajo la direcciéon del profesor Eisenmann,

Fig. 16. — Zapata Vialast para fijacion de railes sobre hormigan,
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10. FIJACION DE RAILES-ZAPATAS VIALAST

Otro campo que lleva consigo problemas de apoyo en los puentes de hormigén pre-
tensado es el apoyo de rafles sobre la obra. Se ha visto que una fijacién directa de los
railes sobre tableros de hormigén conduce a solicitaciones muy grandes sobre los trenes,
ast como a roturas del hormigon.

Por ello es necesario producir un soporte elastico de los railes, sobre todo en los tra-
mos de ferrocarriles en donde se desarrollen grandes velocidades. Para este tipo de fija-
cion de railes, GUMBA, en colaboracién con el Institut fiir den Bau von Landverkehrs-
wegen bajo la direccion del profesor Eisenmann ha desarrollado unas zapatas de asiento
de caucho especial.

Si existe una fijacion divecta del rail en el hormigén, incluso con una zapata de cau-
cho, la reflexion acustica conduce a un notorio aumentc del nivel del sonido en compara-
cidn a una estructura con ba'asto. Por esta razdn, v tomando en cuenta la uniformidad
del asentamiento elastico del rail, es preferible realizar los puentes con balasto v no con
fijacion divecta de los railes.

11. ESTERAS DEL BALASTO VIALAST

Desgraciadamente se observa en todas las partes que el contacto del halasto con
el hormigon ocasiona solicitaciones considerarables del balasto, el cual en el transcurso de
algunos anos se ha triturado. Con ello estd relacionado un empeoramiento c()mldemhﬁ
del emplazamiento del rail v de la elasticidad del rail. Por ello, GUMBA ha ideado unas
esteras elasticas, las cuales se disponen entre el hormigén de la obra y el balasto. Estas
esteras VIALAST, de q)loxlmddamcntc 3 cm de espesor, no solo impiden el excesivo
desgaste del balasto, sino que al mismo tiempo reducen los trabajos de mantenimien-
to del rail en un 30-50 por 100.

Ademas, se obtiene un excelente aislamiento de vibraciones para frecuencias a partir
de unos 50 Hz. Es de prever que las esteras serdn utilizadas sobre el hormigén de todos
los nuevos tramos de los ferrocarriles alemanes (es decir, sobre puentes v en tineles).

12. LANZAMIENTO DE UN PUENTE

Como complemento de la interesante intervencion del sefior don Jestis Martinez Co-
lliga, mostramos unas fotografias de los apoyos de un puente ferroviario de hormigén pre-
tensado de cuatro railes, en cuya operacién de desplazamiento socbre apoyos elastoméricos
provistos de teflén, incluyendo la colocacion de los railes, sélo se invirtieron cinco horas.
Durante el desplazamlento los apoyos fueron inmovilizados en direccion del desplaza-
miento mediante tacos de acero. Después del desplazamiento se han cambiado de lugar
estos tacos, por lo que se ha eliminado totalmente cualquier posibilidad de deslizamiento
longitudinal. Los apoyos hacen ahora las veces de simples apoyos elastoméricos.
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Fig. 17.— Lanzamiento transversal de un puente. Vista de los apoyos. Los tacos

de acero se colocan al final, en las ranuras inferiores de los apoyos, para evitar

un desplazamiento longitudinal del puente, y los apoyos trabajan cemo simples
apoyos elastoméricos.

Fig. 18. — Detalle de los apoyos.
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Fig. 19.— Vista superior del

puente durante su lanzamiento.
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tres puentes de ferrocarriil
de hormigon prelensado

JAVIER MANTEROLA ARMISEN
LEONARDO FERNANDEZ TROYANO
Dres. Ingenieros de Caminos

(Texto de la Conferencia pronunciada en el Simposio
sobre Puentes Ferroviarios de Hormigon Pretensado)

Vamos a exponer tres obras que hemos realizado con don Carlos Fernandez Casado
y ayudados por nuestro grupo. Hemos elegido las tres mas representativas en lo que se
1cflele a luces v procesos constructivos utlh/ados

Dividiremos nuestra intervencion en dos partes. La primera tratard de las conclusio-
nes a que hemos llegado en el proyecto de puentes ferroviarios v en la segunda pasa-
remos revista a los tres puentes.

Un puente de ferrocarril se diferencia de uno de carretera en dos hechos fundamen-
tales:

a) Estd solicitado por una sobrecarga muy importante, lo que determina que la re-
lacion entre los esfuerzos PlOdUCldOb por ésta v los de carga permanente sea cle-
vada. Esta relacion es tanto mayor cuanto menor sea la hu del puente v dismi-
nuye para luces importantes.

b) En lo que se refiere a su distribucion transversal sobre el tablero, la sobrecar-
ga esta fijada en unas lineas determinadas, al contrario de lo que ocurre en un
puente de carretera en el cual la carga puede distribuirse de cualquier manera.

Estas dos condiciones determinan las notas esenciales que diferencian el disefio de
los puentes de ferrocarril de hormigon preteasado de los de carretera. Su repercusion de
cara al diseno se puede concretar, a nuestro entender, en los siguientes puntos:

1.2 Al ser la relacion entre carga total v carga permanente muy grande, la seccion
transversal mas adecuada es la doble “T”. La tabla inferior de esta viga tiene que poder
acumular la suficiente cantidad de compresiones, en las zonas de momentos positivos,
para hacer frente a las tracciones producidas por la sobrecarga.

Esta tendencia a la plGSSHCI& de grandes alas superior e inferior en las vigas es tanto
mas aplemlante cuanto méas esbelta sea la seccion. Para puentes poco esheltos esta nece-
sidad disminuye.

Las condiciones que cumple la viga doble “I” son recosjidas con ventaja por la viga
cajon, va que ésta aflade, ademds, su mavor rigidez a torsion. La utilizacién de uno u otro
tipo dependela mas que nada dd proceso cons’uuctno elegido. En el caso de la pu,fabn
cacion degnemos preferentemente la viga doble “T”. En cl caso de construccién “in situ”,
la viga cajon mas o menos fthé,emdq

e e - P e

Naturalmente, esta conclusién es Vahd’l umcamcnte cuando tratamos de puentes de
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hormigén pretensado y su justificacién se encuentra en la conveniencia de utilizar preten-
sado en clase 1, para evitar problemas de fatiga en la armadura activa.

Sabemos que en una viga de hormig(’m pretensado, la tensiéon en los cables no varia
practicamente nada bajo la actuacion de los esfuerzos de sobrecar ga si la viga no se fisu-
ra. A partir de la flbulauon la tension en los cables crece mp]damentg

Por otro lado sabemos que para evitar los fendmenos de fatiga en los cables, interesa
reducir la amplitud de la oscilacion de tensiones a que estd sometido el cable durante el
periodo de servicio. Por lo dicho anteriormente, esta oscilacion se reduce al maximo si evi-
tamos la fisuracion de la pieza, es decir, si utilizamos pretensado en clase I.

2.° La presencia del ferrocarril se hace notar también en la morfologia de los puen-
tes en lo que se refiere a las vinculaciones longitudinales entre vigas. Asi como la conti-
nuidad es favorable en puentes de carretera, en puentes de ferrocarril no lo es tanto y
esto es tanto mas cierto cuanto menor sea la luz del puente. Si se adopta esta disposicion
en puentes de luces pequenas, que son las no males en puentes de ferrocarril, y nosotros
vamos a presentar tres casos de puentes [erroviarios continuos, se debe a otro tipo de
consideraciones como son las de tipo constructivo u otra indo'e.

La razon de esta afirmacién la volveremos a encontrar en la relacién que existe
entre la sobrecarga y la carga permanente.

Cuando la sobrecarga actia sobre un vano cualquiera del puente producira en éste
una ley de momentos flectores positivos en el centro de la luz y negativos en los apoyos.
Los vanos siguientes quedaran sometidos a momentos negativos en la proximidad del
vano car gado v pomtl\o en el apoyo opuesto Si la sobrecarga es comparable o mayor que
cl peso propio, ocurrird que su actuaciéon producird una gran oscilacion de las lcvcs de
momentos flectores maximos y minimos respecto a la carga permanente, lo que como sa-
bemos es perjudicial cuando se intenta conseguir la méxima eficacia del pretensado en la
clase I. Este hecho nos conduce a disponer el pretensado con poca excentricidad princi-
palmente en la zona de apoyos. Una gran parie de las tracciones de sobrecarga las tendre-
mos que recoger con la componente dc compresion centrada del pretensado, lo que es
caro.

La seccion doble “T” o cajon vuelve a aparecer aqui como ventajosa debido a su
gran radio de giro.

Si miramos, por tanto, el puente pretensado de luces cortas y medias desde este punto
de vista pareceria interesante hacer siempre vigas apoyadas. Sin embargo, si esta tenden-
cia no se cumple, en muchas ocasiones se debe a razones del proceso constructivo a adop-
tar, v aunque parezca mentira después de lo dicho, a la economia misma del plegensado
Pues si en ntunero de cables Ja continuidad no ahorra nada, si se tiene ventaja en el nd-
mero de anclajes a disponer, ya que el puente apoyado necesita duplicar el namero de
anclajes, lo que no ocurre en ‘el continuo, ya que no se cortan los cables en el apoyo. Otra
economia secundaria se encuentra en que en el puente continuo se eliminan, ademas de Ia
duplicidad de anclajes en cada corte, los refuerzos de cajetines y demdas armadura se-
cundaria.

3.° La permanencia de la sobrecarga sobre una linea facilita la distribucién del ma-
terial en la seccién transversal para resistirla. En el caso de un puente de carrvetera la pla-
taforma es generalmente ancha v debemos distribuir el material de manera que sus rigide-
ces a flexién v a torsién hagan frente a una distribucién de sobrecarga cualquiera. Si esto
ocurriese en un puente de ferrocarril nos veriamos obligados a disponer el tablero con una
seccion transversal extraordinariamente resistente.

Fijémonos, por ejemplo, en el caso de puentes de doble via. Si miramos el disefio
desde el punto de vista del gasto de materiales, para resistir la sobrecarga vertical nos in-
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teresaria establecer una junta longitudinal en el puente para independizar el funciona-
miento de una v otra via; ya que si miramos la flexion a resistir, es cierto que la estructu-
ra que soporta una via acude en ayuda de aquella que esta cargada, quitandole parte de
las flexiones que la solicitan. Pero como el caso de max'mas flexiones corresponde a carga
en las dos vias, cada una de ellas debera ser dimensionada con independencia de la otra.

Si miramos ahora la torsion v la flexion transversal en el tablero, vemos que la ma-
vor p&lt(, de esta solicitacion se ploduce cuando se carga una séla via v es debida punu—
palmente a la contmuidad transversal entre las vias. La junta Ongltudmal elimina practi-

camente gran palte de estos efectos.

Segin lo que acabamos de decir para las acciones verticales interesa independizar las
vias entre si, concentrando la rigidez bajo cada via.

Cuando examinamos, ademis de la carga vertical, las acciones horizontales que se
producen por viento o fuerza centrifuga, si d puente estd en curva, la separacién entre am-
bas vias puede no ser conveniente, dado que Jas acciones de torsion son exteriores m este
caso v para hacerlas frente pumde interesar tencr la colaboracidn transversal entre 'as es-
tructuras que soportan cada via.,

Segun sea la ventaja que para un tipo de solicitacién conseguimos con la continui-
dad transversal v los inconvenientes que para otra se deduzca de esta misma continui-
dad, interesara sepalal o unir estructuralmente ambas vias. Se puede decir, de una manera
genual que cuanto mas alto y mas curvo sea un puente tanto mas interesara solidarizar
ambas vias y viceversa.

Por dltimo, la distribucién del material bajo cada via debe hacerse de manera a evi-
tar, en la medida de lo posible, las flexiones transversales que se producen por la actua-
cion de la carga en el carril.

4.° Resulta obvio después de lo dicho, que los puentes de ferrocarril son mucho
menos esbeltos que los de carretera. Si en éstos se pueden alcanzar esbelteces del orden
de 1/30 de la luz con secciones en losa o un poco menores en secciones aligeradas, en
los puentes de ferrocarril vamos siempre a esbelteces comprendidas entre 1/10 a 1/18,
que dependeran también del tipo de seccién transversal utilizada. Menores para vigas do-
ble “T” y mayores para secciones cajon.

5. La gran cantidad de sobrecar ga en los puentes de ferrocarril presenta ventajas de
cara a enfrentarse con procesos constructivos muy evolutives en los que la distribucién
de esfuerzos durante el proceso constructivo se asemeja poco a las que se producen du-
rante la fase de servicio. Un ejemplo de esto lo veremos cuando presentemos el puente de
Guadalimar.

Hemos visto unas cuantas incidencias particulares que el ferrocarril presenta en el di-
sefio de puentes pretensados. Naturalmente estas particularidades se unen a la problemati-
ca genual de los puentes. Vamos a ver a continuacién tres ejemplos de como hemos sabi-
do conjugar ambas instancias.

VIADUCTO DE GEBONA
Para la Segunda Jefatura de Ferrocarriles del M.O.P. v construido por Dragados y
Construcciones y Huarte y Cia., empresarios agmpados Pletensado Freyssinet.

Para evitar el corte de la ciudad por el ferrocarril, se ha elevado éste en todo su
paso por ésta, con estacion de viajeros v todo (fig. 1).

Tiene este viaducto una longitud total de 2 km, pero supone una longitud de via
de cerca de 6 km.
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Fig. 1.—Vista aérea del viaducto de Gerona.

Il viaducto se ha resuelto mediante viga continua de seccion trapecial con voladizos,
con luz media de 20 m y canto de 1,20, aligerada con dos alvéolos circulares, con dintel
independiente por via, solucion necesaria por tenerse que hacer primero una via v dar

trafico por ésta y después realizar la otva (fig. 2).

La construccion se ha realizado mediante cimbra autoportante v, dada la gran lon-

gitud del viaducto, han sido necesarias dos cimbras independientes (fig. 3).

Para acelerar el proceso de construccion de cada vano se ha dispuesto de un portico
movil sobre el dintel, que permita la prefabricacion de toda la armadura v las vainas

correspondientes a un vano anterior, trasladindose luego ésta colgada del pértico a su po-
sicion sobre la cimbra v enhebrandose posteriormente los cables.

Con esto se ha conseguido un ritmo de cuatro dias por vano en cada cimbra me-
diante el ciclo siguiente: tres dias para hormigonado y endurecimiento del hormigén v
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Fig. 2.-—Viga continua de seccion trapecial con voladizos.

Fig. 3.— Cimbra autoportante.

. 7 i i 3 5 * : = / i
prefabricacion de la armadura del vano siguiente, Un dia para tesar el vano, traslado
de cimbra, traslado de armadura mediante el pértico v enhebrado de cables.

Las zonas de hifurcacion de vias se han resuelto mediante bifurcacién de los din-
teles, realizdndose estas zonas in situ.

Los andenes sobre los que va la marquesina estan formados por una losa nervada
realizada con un encofrado sobre ruedas que corre sobre los dos dinteles.

El apovo del dintel se realiza mediante articulaciones fijas v neopreno y apovos de
neoprenowteﬂén en las articulaciones.

Para mas informacién ver Informes de la Construccién ntimero 267,

Propiedad: M. O. P. Direccién General de Transportes Terrestres.
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Proyecto vial: don Ramén Argiielles.
Direccidén de obra: don Carlos Avilés.

Construccién: Dragados y Construcciones, S. A., y Huarte y Cia., S. A. Ingenie-
ros: don Carmelo Cortés vy don Ignacio Tturbe.

Asesoria Geotécnica: Geoexpert, S. A.
Pilotaje: 1COS.

Sistema de pretensado: Freyssinet,

PUENTE SOBRE EL RIO GUADALIMAR

El puente sobre el rio Guadalimar pertenece a la linea Linares-Almeria v sustituye a
un antiguo puente metalico (fig. 4).

El puente tiene una secciéon cajon de 3,5 m de canto, 3 m de anchura inferior v
5 m en la plataforma superior. El dintel es continuo y esta formado por cuatro luces
de 38 + 54 -+ 38 4 38 m. Se apoya en dos estribos finales y tres pilas intermedias de
19 y 17 m de altura.

La particularidad de este puente la constituye su proceso constructivo, que se ha
realizado por el método de construirlo en la orilla y lanzarlo mediante empuje. La aplica-
cién de este método no resulta ideal en nuestro caso por dos razones. Primero es un puen-
te de longitud total pequefia, con lo que el coste del encofrado fijo situado en el borde
tiene pocas reutilizaciones. Segundo, la presencia del rio Guadalimar obliga a establecer

Fig. 4. — Puente sobre el rio Guadalimar.
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Fig. 5.— Lanzamiento del pico de avance desde un estribo,

una luz central de 54 m, la cual es mucho mayor que el resto de las luces. Este hecho
obligaria, en el caso de lanzarlo desde un solo estribo a disponer el “pico” de avance de
una gran longitud y a sobrecargar excesivamente el dintel en la fase en que atraviesa
dicho vano o a disponer una pila provisional intermedia que dividiera en dos el vano cen-
tral, lo cual no era posible por la presencia del rio; y ademds en el caso de poder dispo-
nerse se habria utilizado como definitiva.

Por dicha razén optamos por dividir el puente en dos partes y lanzarlas desde las
dos orillas para llegar a unirse en el centro del tramo de 54 m, donde se le dio continuidad
por hormigonado in situ.

En realidad este procedimiento se planteé para construir un conjunto grande de
puentes en dicha linea cuando fue convocado un concurso de proyecto - construccion,
pero a la empresa Huarte y Cia. sélo se le adjudico este puente y por eso perdié el pro-
cedimiento el atractivo de una generalidad y rentabilidad mayor. No obstante sirvié para
poner a punto un procedimiento —muy utilizado en Alemania— v que ademas resolvia el
proceso de construccién de un cajon con una luz muy importante para el ferrocarril
54 m, encima de un rio.

Veamos cudles son los componentes especificos del procedimiento:

a) El pico de lanzamiento.
b) El parque fijo de construccion.

O

) Los gatos de empuje.

o

I) Los aparatos deslizantes de neopreno-teflén que permiten el deslizamiento.

a) El pico de lanzamiento.

Consiste en una ménsula metdlica que se afiade en la punta delantera del cajon, fi-
jandola al mismo. Su mision es alcanzar rapidamente la pila siguiente de manera a con-
seguir una reaccién ascendente en dicha pila que nos contrarreste los momentos negativos,
que como ménsula va tomando el cajéon de hormigén. La longitud del pico estd acotada en-
tre dos extremos. Cuanto mayor sea el pico menor serd la ley de momentos flectores que

47



como ménsula tomara el cajén, pero mayor serd la inversion en acero estructural y vicever-
sa. La relacién idénea entre longitud de pico y vano estd alrededor de 0,6 para puentes de

cairetera. Esta longitud puede ser menor en aquellos puentes como los de ferrocarril o en
acueductos, en los cuales la sobrecarga es muy importante y, por tanto, la seccién tiene
mucha capacidad de resistencia (figs. 5y 6).

Fig. 6. — Ménsula sobre una pila,

El pico suele estar formado por dos cuchillos en celosia o alma llena, arriostrados en-
tre st y anclados al dintel por medio de barras de pretensado.

En nuestro caso se realizé un pico muy corto: 14 m de longitud = 0,37 de la luz (38 m),
debido al gran canto exigido por la sobrecarga de ferrocarril y la luz del vano central de
54 m. Ademas el momento maximo que se producia en el dintel durante el lanzamiento
del tramo de 38 m corresponde a un punto situado a 24 m de la punta del voladizo de
hormigén, punto este que ocupara en situacion de servicio el apoyo del vano de 54 m.

Es muy frecuente en la tecnologia alemana disponer pilas intermedias desmontables
y trasladables con el fin de reducir atin mas la longitud del vano a atravesar,

b) Parque fijo de construccion,

El parque se sitGa en Jas proximidades de los estribos y la distancia a éste estd limi-
tada por la estabilidad del conjunto pico y zona de dintel fabricada, hasta que durante la
operacion de empujado el pico alcance la primera pila. La longitud de dovela a construir
depende de la longitud del puente. En nuestro caso se hizo de 12 m.

En la fijacion de la zona de construccién se encuentran, a nuestro entender, las prin-
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cipales ventajas del procedimiento, ya que la construccién del dintel resulta entonces sis-
tematica, con mixima rentabilidad del material de puesta en obra, minimo ndmero de
obreros y gran rapidez de construccién. Por este procedimiento ha sido posible realizay
en Alemania dos dovelas de 20 m cada semana.

La instalacién del parque requiere una nivelacion esmeradisima; la unidad de medi-
da es el milimetro v no el centimetro, como en otras obras. En la nivelacién del parque
v del resto de los apoyos de deslizamiento a lo largo del puente reside el éxito del em-
pu jado. Un parque mal nivelado producira rozamientos diferentes de un lado v otro del

cajon, a lo largo de su empuje sobre las pilas, lo que ocasiona la desviacion lateral del
acueducto, rotura de apoyos provisionales y torsiones en el cajon. Por esta razon resulta
de primordial interés conseguir una nivelacién de cada punto del orden de 0,5 mm y una
cimentacion adecuada del parque.

Otro de los puntos importantes a considerar en el parque consiste en el rozamiento
que experimenta el hormigén vertido sobre el encofrado interior y que es necesario con-
trarrestar con los gatos de empuje, cuando se va a lanzar, Dicho rozamiento suele sexr del
orden del 0,5 del peso del hormigén, rozamiento muy superior al que experimenta a lo
largo del proceso de empuje en los otros puntos, va que en estos se disponen almohadillas
de teflon con un coeficiente de rozamiento que se estima en el 0,04 de la carga vertical.

Para salir al paso de esta fuerza inicial grande se han utilizado diversos procedi-
mientos. Citaremos los tres mas importantes:

L. Sobre el parque se construye Gnicamente la suela inferior del cajon y una parte
de las almas. De esta manera conseguimos reducir el peso y, por tanto, la fuerza horizon-
tal de rozamiento. Esta suela se empuja a la posicién siguiente en donde se construve
apoyado ya sobre teflon, el resto de las almas v el tablero superior. Es claro que la parte
de cajon 1111%1101 que es necesario realizar dgpcnde de la luz entre los apovos de teflon,
va que deberd aguantar el peso del resto del cajon.

Es necesario proceder a un pretensado por fases en esta etapa para eliminar acorta-
mientos diferenciales de retraccion entre parte superior e inferior del cajén que podrian
producir pequefias grietas en la zona de contacto entre ambos.

2. Consiste en construir el caj 6n a seccitn completa sobre un parque que se pucde
descender dejando la dovela constlmda en ménsula posterior sobre las dovelas preceden-
tes. Con este procedimiento se elimina el rozamiento producido entre hormigén y acero
del encofrado. Tiene el inconveniente de la necesidad de volver a nivelar cada vez el
parque, ademas de necesitar su montaje sobre una plataforma mévil accionada por gatos
hidraulicos.

3. Consiste en utilizar un parque fijo, como en el caso 1, pero introduciendo aire o
agua a presion entre hormigén y encofrado que los despegue y elimine casi el rozamien-
to por suspension del cajon.

La utilizacién de uno u otro procedimiento depende de varios factores. Por ejemplo,
en el caso de tener un puente corto y el parque de fabricacion construido sobre un terra-
plén sera mejor utilizar el procedimiento 2, pues la correccién de la nivelacién es nece-
sario hacerla por posibles asientos del suelo y el dimensionamiento de los gatos de em-
puje no serd muy grande.

Si se tiene un puente largo, el dimensionamiento de los gatos de empuje lo determi-
nan las tltimags etapas del lanzamiento, cuando todo el puente esta gravitando sobre los
apoyos deslizantes. Si el suelo de la construccion del parque es bueno no sera necesario
hacer un parque moévil v nos sobrara capacidad de empuje para despegar el hormigon si
se utiliza el p1oced1mlento 1.
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El procedimiento 3 se ha p]antmdo para varios puentes pero no conocemos atim su
eficacia.

c) Gatos de empuije.

Los gatos de empuje son unos simples gatos horizontales de unos 25 ¢cm de émbolo
apoyados sobre una base de teflon y ayudados, durante su recuperacion, de gatos verti-
cales para sostener el puente. La transmisién de la car ga al puente se 1eq‘1/a por simple
rozamiento entre éste y una chapa superior estriada situado sobre los gatos horizontales.

La operacién de empujado es extraordinariamente rapida. Primero se ponen en carga
los gatos horizontales que trasladan el puente 25 cm. A continuacion se accionan los ga-
tos Veltlcales que sostienen el puente y le producen una flecha ascendente suficiente pa-
ra recuperar los gatos horizontales y se vuelve a reanudar la operacion.

Este procedimiento no es vélido durante las pnmelas etapas de empujado, ya que
sobre los gatos no acta mas que el peso del pico y éste no es capaz de proporcionar car-
ga Vutlcal para conseguir una fuerza horizontal suficiente. En estas fases se utilizan unas
barras de pretensado que unen los gatos de empuje con el hormigén del parque o el pico.

d) Aparatos de neopreno-teflon.

A lo largo del estribo y encima de las pilas es necesario disponer apovos deslizantes de
neopreno-teflén, formados por una almohadilla de neopreno de unos 12 mm y 0,5 6 1 mm
de teflon. El coeficiente de rozamiento estimado es del orden del 4 por 100 y su super-
ticie depende de la carga vertical.

Estas almohadillas se disponen sobre los apoyos definitivos del puente o sobre unas
piezas de hormigdén provisional que luego se sustituyen por los apovos definitivos. El pri-
mer procedimiento -encarece un poco los apoyos definitivos del puente y el segundo obli-
ga a sustituir después el taco de hormigdn por el apoyo, lo cual presenta a veces problema
por el gran peso que es necesario mover.

Ademds de estos apoyos provisionales es necesario proveer a las pilas de unas guia-
deras longitudinales con dos misiones. Encauzar el puente durante el empuje y hacer
frente a las fuerzas horizontales de viento durante el lanzamiento.

Es claro que este procedimiento requiere una determinada inversion en todos estos
aparatos y medios, ademas de ser necesaria una gran precision en la construccion. Sin em-
bargo son de una gran reutilizacién y permiten, hoy en dia, el movilizar los enormes pesos

de grandes puentes. Con ¢l se pueden construir puentes rectos y curvos, siempre que és-
tos sean circulares.

Otra caracteristica importante del procedimiento constructivo explicado reside en la
enorme evolucién de los esfuerzos en cada seccién del puente durante el proceso de lan-
zamiento, Cada seccién estard sometida a un momento negativo igual al de peso propio
encima de pl as y a un momento posmvo correspondiente a centro de vano, ya que cual-
quier seccién pasa por todas las posiciones, Esta condicion obliga a dmp()nel el preten-
sado, durante el lanzamiento, bastante centrado, pretensado al que se le anade otro complcu
mentario para las acciones totales del puente, mtuado este Gltimo de la manera méas efi-

caz posible. Es claro que cuanto mayor sea la sobrecarga mas posibilidades tendremos de

obtener la maxima eficacia del pletG]]deO total. Por esta razén en puentes de carreteras
en que la sobrecarga es pequefia se suele ir a puentes de pequefia esbeltez, con el fin de
reducir el coste del pretensado.

Propiedad: Renfe.
Direccion de obra: Don Javier Pérez Rodriguez.
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Construccion: Huarte y Cia, S. A, Ing. don Bernardo Prieto.
Asesoria geotécnica: Geoexpert, S. A.
Sistema de pretensado: C.C.L.

VIADUCTO DE VILLAVERDE-VICALVARO SOBRE EL RIO MANZANARES

Para la primera Jefatura de Ferrocarriles del M. O. P. y construido por Huarte y Cia.,
Sociedad Andnima. Pretensado B.B.R.V. (tig. 7).
Tiene una longitud de 500 m v doble via. Se ha realizado mediante dinteles unidos

por la losa superior con luces de 20 m y canto constante de 1,70 m v seccion tlapccml
aligerada mediante un alvéolo circular, salvo la zona central que tiene que salvar el rio

Fig. 7. — Viaducto de Villaverde-Vicaivaro, sobre el rio Manzanares.

v la futura autopista del Manzanares, por lo que existen cuatro luces de 38,5 m que se
han resuelto con canto variable de 3,5 en apoyos y 2,5 en clave v seccion cajon.

Los dos cajones se han unido en este caso debido a la gran curvatura en planta del
puente en su tramo de acceso.

La zona central no ha hecho posible la rentabilidad de una cimbra autoportante, por
lo que se ha construido mediante cimbra convencional de dos en dos vanos en la zona
de luces de 20 m y de vano en la zona de 38,5 m, realizindose los dos cajones juntos y

solidarizados por la losa superior (fig. 8).
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Fig. 8. — Cimbra

El cruce del rio ha planteado la necesidad de disponer una cimbra autoportante cuya

repercusion en el costo total de la obra ha sido despreciable.

La disposicién de apoyos v articulaciones es la misma que en Gerona, salvo en la

zona de luces grandes que va sobre apoyos de neopreno-teflén.
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Propiedad: M. O. P. Direccion General de Transportes Terrestres.
Direccién de obra: Don José Aponte Sdnchez.

Construccién: Huarte y Cia., S. A. Ing. don Leandro Bujn.
Asesoria geotécnica: Geoexpert, S. A.

Pilotaje: Rodio, S. A., HICEOSA.

Sistema de pretensado: B.B.R.V.



591-2-90

puenie de Andarax

RAFAEL CHUECA
Ing. de Caminos

(Texto de la Conferencia pronunciada en el Simposio
sobre Puenies Ferrovidarios de Hormigén Pretensado.)

A finales de 1969 la RENFE acometio la tarea de renovar los puentes de la linea Lina-
res-Almerfa, una de las de mayor trafico ferroviario debido al transporte de mineral de
hierro desde las minas de La Calahorra. Para ello convocd un concurso de proyecto v
construccién del primer grupo de puentes, formado por los de Gobernador, El Salado,

Hacho y Andarax. Este dltimo fue adjudicado conjuntamente a nosotros y a la empresa
Fernandez Constructor, S, A.

El puente de Andarax atraviesa el rio de jgual nombre v pasa sobre el pueblo de
Santa Fe, enclavado entre huertas de naranjos. El trazado del puente existente estaba
formado por una curva circular sobre Santa Fe, seguida de una alineacion recta. Nues-
tra primera propuesta de puente empujado se adaptaba a las bases de concurso, que
no preveian la intercalacion de curvas de acuerdo; por lo que repetia los dos elemen-
tos, circulo v recta, del puente existente e iba situado en la concavidad del mismo. En
estas condicioncs, el puente nuevo tenia tres tramos isostaticos en la zoma curva v el
resto se construfa por empuje desde la orilla opuesta.

Posteriormente, se nos solicitd la introduccion de una clotoide en el trazado, y la
ampliacion del puente por el lado de Santa Fe, con el fin de reducir al maximo las ex-
propiaciones, muy costosas por la existencia de naranjos. Con esto se reducia la longitud
de zona recta susceptible de ser empujada; pero cualquier otra variante con curva circu-
lar {inica hubiese alargado mucho el puente.

Asi, pues, el puente consta de dos partes claramente diferenciadas (fig. 1): una zona

Figura 1.
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curva, formada por seis vanos isostaticos de 31 m de luz tedrica y 32,60 m entre ejes
de pilas, } una recta, constituida por un dintel continuo con luces de 34+ 4 X 42,50 -
+4- 34 m. Las longitudes en curva y recta son, pues, de 195,50 y 239,40 m, respectiva-
mente, y la total del puente de 434,90 m.

Las cimentaciones de los tramos isostaticos se hicieron directas, a la vista de un en-
sayo con placa de carga hecho por el Laboratorio del Transporte y dado que el nivel
clevado de las huertas respecto al rfo no hacia temer una socavacion en el caso de una
avenida. Las pilas del tramo continuo se cimentaron en cuatro pilotes perforados, de
1,50 m de diametro. Las pilas son un cajon hueco de hormigon, con dimension longitu-
dmal de 2,50 m y dimensién transversal variable. Se hormigonaron mediante encofra-
dos trepadores.

El tablero tiene la misma seccién en los tramos isostaticos que en la parte empu-
jada, y consiste en un cajén con 2,80 m de canto, ancho sup(,1101 de 5,20 m, ancho in-
fen(n de 3,60 m y almas de 0,25 m de espesor. Resulta asi un peso propio muy redu-
cido, de 8 t/m, y unas esbelteces de 1/11 para los tramos isostaticos y 1/15 para el
continuo.

Los tramos isostaticos se hormigonaron sobre cimbras apoyadas en castilletes me-
talicos v llevan un pretensado de tendones 12 (J 1/2" sistema Barredo. Las cuantias son
de 0,67 m*/m* de hormigén, 57 kg/m? de armadura pasiva y 21 kg/m* de armadura ac-
tiva.

Lo més interesante de este puente es el proceso de construccion del tramo conti-
nuo, por empuje desde la orilla a medida que va progresando su construccion. Este mé-
todo fue puesto a punto por Baur y Leonhardt y requiere unos medios de ejecucion
particulares a los que vamos a pasar revista.

El dintel se descompuso en 17 dovelas, de 14,17 m de longitud, que se hormigo-
naban en una instalacion fija (fig. 2). Primeramente se hormigonaba la losa inferior,

e
i

Figura 2.

que se ve en primer plano en la flgma y que se lanzaba juntamente con la dovela an-
terior, con lo que quedaba en posicion para completar (,1 hormigonado del resto de la
dovela. Todos los encofrados reposaban sobre una bancada metalica muy rigida, ya
que no son admisibles errores de nivelacion superiores a 1 mm en este tipo de construc-
cién. La bancada apoyaba sobre unos dispositivos de cufia de forma que, al ser arrastrada
por el hormigén al iniciarse cada etapa de lanzamiento, descendia y dejaba a la dltima
dovela en voladizo. Al finalizarse la etapa, se le hacia 1ecupelal su posicion mediante
unos gatos de eje horizontal. Se aprecia también en la figura como se iba colocando la
armadura sobre la losa inferior, para ganar tiempo. Se alcanzo un ritmo de una semana
por dovela.
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El esfuerzo para el lanzamiento se producia por dos gatos de eje horizontal, ator-
nillados a una ménsula metalica, a su vez anclada al estribo mediante barras pretensa-
das (figs. 3 v 4). La cabeza de los dos gatos se unfa por una pieza metalica a la que iba
soldada la barra de tiro (fig. 5), de seccion maciza de 110 X 110. Los gatos imprimian
a dicha barra un movimiento a'ternativo de 25 ¢cm de amplitud. La transmision del es-
fuerzo al tablero se realizaba a través de un dispositivo de cufias (fig. 6) sujeto en el ex-
tremo de un pasador metalico que atravesaba el cajon de hormigén., Cuando la barra
se movia hacia adelante, las cufias se enclavaban automaticamente v el puente avanzaba
25 c¢m, v en el recorrido hacia atrds, se desenclavaban y la barra se movia libremente
entre ellas.

Figura 3. Figura 4.

Figura 5. Figura 6.

Durante el lanzamiento, el puente apoyaba sobre placas de neopreno-teflén de
30 X 30 cm. El teflén deslizaba sobre una banda de acero inoxidable dispuesta sobre
wnos bloques prefabricados de hormigon (fig. 7). Estos bloques han quedado como apo-
yos definitivos, por lo que su cara superior es una gruesa plancha de acero mecanizado.

Figura 7,
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Al terminar el lanzamiento se fue levantando e! tablero, sucesivamente sobre cada pila,
para sustituir las placas de neopreno por otras definitivas. Las placas de lanzamiento
eran arrastradas por el movimiento del puente y salian por el extremo del bloque de
apovo; antes de esto se introducfa una nueva placa por el extremo opuesto del bloque
sin mds que mantenerla aplicada normalmente a la parte inferior del tablero.

Es interesante reducir en lo posible el tamafio de las placas de lanzamiento, con
objeto de que al aumentar la presion de contacto baje el coeticiente de rozamiento. En
este caso se habia previsto, para el dimensionamiento de la instalacion, un coeficiente
de 3,5 por 100, pero un hecho imprevisto hizo ver que puede ser bastante mds bajo. El
puente tiene una pendiente longitudinal de 1,55 por 100, subiendo desde el punto de
Janzamiento. Cuando estaba finalizando la construccién y se habia hecho una de las al-
timas fases de lanzamiento, qued6 la dltima dovela fuera de los encofrados, sin nada
que pudiese impedir su movimiento hacia atras. A la mafiana siguiente se endontrd que
el puente habia retrocedido 11 em. Sin duda la bajada de temperatura nocturna, con el
consiguiente acortamiento del tablero, movilizé los apoyos, con lo que el coeficiente de
rozamiento estdtico bajo a un valor mfeum del orden de la pendiente del trazado.

A la parte delantera del tablero se unid, mediante barras plctcnsadas un pescante
metélico (figs. 8 v 9) para reducir los momentos negativos que tenfan que desarrollarse
sobre la pila mds avanzada antes de alcanzar la siguiente. En este caso la longitud del
pescante era del 50 por 100 del vano, con lo que resultaba un pico de esfuerzos de

Figura 8.

Figura 9.




2,3 veces los que se desarrollaban en el resto de las secciones. Una longitud mayor de
pescante lo encarece, pero disminuye el pico de momentos y el pretensado provisional
necesario para absorberlo; asf, por ejemplo, en un puente de carretera, con un pescante
de longitud 0,6 del vano, el pico de momentos es de 1,4 veces el del resto. Aqui, el pre-
tensado provisional para resistiv dicho pico estaba formado por barras Dywidag ancla-
das exteriormente sobre perfiles metalicos.

El pescante llegaba a cada pila (fig. 10) con una flecha suma de la suya por peso

Figura 10,

propio y de la de deformacion del tablero. Para enrasar su cara inferior con el apoyo,
llevaba en su extremo (figs. 11 v 12) unos gatos de eje vertical que apovaban sobre
la placa de neopreno.

Figura 11. Figura 12.

El procedimiento permite una precisién en la construccion poco corriente, que se
refleja en la rectitud del borde del voladizo a lo largo de toda la longitud del tablero
(figura 13).

El pretensado longitudinal se divide en dos grupos de tendones: unos, con trazado
recto, que dan el pretensado centrado necesario durante el lanzamiento. Los otros, con

el trazado curvo tipico de una viga continua, colaboran con los rectos para resistir los
esfuerzos de servicio,
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Figura 13.

El pretensado recto consiste en 14 tendones 12 & 8 y el curvo en 10 tendo-
nes 12 (2 1/2”, ambos sistema Barredo. Las almas v las traviesas de apoyo van pre-
tensadas por barras Dywidag. Las cantidades de pretensado, reducidas a un acero de
175 kp/mm®, son:

— Pretensado recto: 154 t.
— Pretensado curvo: 214 t.
— Pretensado de almas: 4,3 t.

Se ponp asi de manifiesto lo interesante de este procedimiento para puentes de fe-
rrocarr il, puesto que el momento maximo de lanzamieuto ha sido aqui de un 28 por 100
del maximo en servicio, lo que ha hecho que se necesite un pretensado recto de sélo
un 42 por 100 del longltudmal Como comparacion senalaré que en un puente de carre-
tera que hemos estudiado recientemente, v que tiene luces casi iguales, el momento en
lanzamiento era del 58 por 100 del de servicio v, consiguientemente, el pretensado recto
resultaba el 71 por 100 del total.

Las cuantias que resultan son de 0,65 m®/‘m? de hormigén, 59 kg/ nr de armadura
pasiva y 33 kg/m* de armadura activa.
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aplicacion de las wvigas Prefilex
a los puenfes de ferrocarril

CARLOS ALVAREZ PENALVA
ingeniero de Caminos

(Texto de la conferencia pronunciada en el Simposio
sobre Puentes Ferroviarios de Hormmigén Pretensado)

De entre las posibles soluciones para los puentes de ferrocarril empieza actualmen-
te a extenderse el uso de un tipo especial de viga mixta pretensada: la denominada Preflex.

Brevemente cxpondxemos su fundamento y fabricacion v veremos la ventaja que
puede suponer su empleo para los puentes de ferrocarril (fig. i)

Se parte de un pertfil metalico de A-52d, que se somete a unas tensiones previas igua-
les o superiores a las determinadas en servicio. Esto se consigue generalmente con la
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Fig. 1. — Fundamento y fabricacion.
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aplicacion de dos fuerzas a los cuartos de la luz, que proporcionan unas leyes de momen-
tos flectores y de esfuerzos cortantes envolventes de las de servicio (I).

En este estado se hormigona el ala de traccién con un hormigén de alta resisten-
cia (II), v una vez endurecido se libera a la viga de las fuerzas que la estaban preflec-
tando (L1). Con esta operacién, el hormigén inferior se comprime fuertemente y el per-
fil metalico gana en rigidez. En obra, se hormigona por completo la viga (IV), y la losa
del tablero le proporciona una cabeza de compresion que aumenta su rigidez conside-
rablemente,

Las ventajas que se obtienen con la utilizacion de este sistema son de dos tipos:
unas de funcionamiento v otras de construccion. Las primeras provienen en esencia de
las tensiones internas que se han introducido en la viga durante el proceso de fabricacion.

Fig. 2.— Cuadro
de tensiones.
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Vamos a ver estas ventajas examinando el caso concreto de un puente en el Musel,
actualmente en construccién para la linea Verifia-Puerto del Musel, que dentro de las
obras del plan de infraestructura ferroviaria RENFE esta construyendo en Asturias.

Compararemos las vigas Preflex de ese puente con una viga similar sin preflectar
con la misma cabeza de compresiéon v con otra sin dicha cabeza.

Si observamos el cuadro de tensiones (fig. 2) en las diferentes fibras de la viga Pre-
flex veremos:

— Que el ala inferior o, llega a obra con una traccion de 1.370 kg/cm?, que se in-
crementa a 1.991 kg/‘cm® para todas las cargas, excepto sobrecargas.

— Que el hormigén inferior s,; inicialmente alcanza una compresion de 234 kg/cm?,
pero que se reduce a 139 kg/cm?® para el puente en vacio, y a 10 kg/cm?® para el
puente cargado.

— Que el hormigén superior ¢, tiene una compresion para ¢l puente en vacio de
16 kg/cm®, que se incrementa a 114 kg/cm? para el paso de la sobrecarga.

Observamos, por tanto, que el perfil se halla recubierto de hormigon comprimido en

Fig. 3. — Grafico de tensiones de trabajo.
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cualquier situacion. El homngon esta colaborando con el perfil en todos los estados, y de-
bido a ello, la rigidez de éste se halla notablemente incrementada.

En la viga analoga con el mismo pertil que el de la Vlga Preflex v con la misma
cabeza de compresion llegariamos al cuadro de tensiones de mas abajo, donde hemos tenido
en cuenta el menor peso propio de la viga.

Si representamos en un grafico (fig. 3) las tensiones de trabajo de la viga en orde-
nadas y las cargas en abscisas, la tr ayectoria de Ia fibra traccionada de la viga Preflex se-
ria OAEBCD. OA serfa la pleﬂcxmn y AE, el desbloqueo. El punto B marca el
momento, en el que ya comienza a colaborar la cabeza superior y, por tanto, la rigidez
aumenta, inclinando mas la recta (s, P).

El segmento A D supone el incremento admisible en las argas sin aumento de ten-
sion, debido a la cabeza de compresion superior.

C N es el salto de tensiones entre la tensién maxima y la minima.

Si hacemos el mismo diagrama con la misma viga sin prc‘ﬂoc ar, formada por el mis-
mo perfil que la anterior y 1(1 misma cabeza de compresion obtenemos la trayectoria
OLM D. EI punto L es eqmva]cnte en esta travectoria al B de la viga Preflex.

El salto de tensiones en este caso viene dado por M N notablemente superior al ante-
rior C N,

Si la viga estuviesc formada solamente por el perfil metalico no se podria utilizar el
mismo puhl pues solo se llegaria, segin O A a P, siendo necesario seguir por O D a P+
+ AP. La recta O D representa a un perfil de mavor inercia que el O A.

La flecha debida a la sobrecarga seria proporcional al incremento de tension debido
a la misma. En el caso de la viga preflectada, proporcional a C N y en el de la sin pre-
flectar a M N. Se ve que esta reduccién es considerable.

El problema de la fatiga en los puentes de ferrocarril metalicos se presenta con mas
gravedad que en otros tipos de puentes, por la reiteracién de las cargas v por la impor-
tancia de las sobrecargas, respecto del peso propio. No conocemos en Equna una mgla
mentaciéon o norma que incluya, para este ti po de puentes, el efecto de la fatiga.

Este fenémeno depende del ntmero de cargas, de la tensién maxima de trabajo v de
la relacién entre la tension maxima y la minima. De ahi la importancia de bajar esta “alti-
ma relacién, lo que se consigue preflectando la viga (de M N a C N).

* Las normas A.W.A. Bridge Specifications dan unas férmulas de reduccion de la ten-
sion admisible, en funciéon de esta relacién R, entre la tensién mixima y la minima.

Se establece que para los puentes de ferrocarril hay que considerar dos millones de
ciclos de carga vy desmrga; para los cortos de carretera quinientos mil ciclos y para los

largos de carretera cien mil ciclos.

Las tensiones admisibles son entonces:

2 % 106 ciclos 5 % 107 ciclos 107 ciclos
Acero de base en traccion o 0,5 K 0,7 K K
COmpresion ..., e —— .
1-2/3 R 1-2/3 R 1-2/3 R
Empalme a tope en trac- 1,07 K 1,27 K 1,6 K
cidén ... e e ————
1-4/5 R 1- 7/]0R 1-1/2 R
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K es una constante que depende del tipo de acero utilizado y R es Ia relacién entre la
tension minima y la méxima. Si R se acerca a 1, el fendmeno de la fatiga disminuye.

En la viga Preflex anteriormente calculada:

P,M 1991
R,=— - = 0,692
PN 2877

mientras que en la viga sin preflectar, haciendo las mismas operaciones:

P, I 1.017
R, = - = 0,364
PN 2.797

La disminucién de la tensién admisible en la viga Preflex respecto a la viga sin pre-
flectar, por el hecho de estas diferentes relaciones, R seria:

1-2/3R,, 0,5387

Acero de base en fraccién o compresion ..., — = (,7112
1-2/3R,, 0,7574
1-08 R, 0,5536

Empalme a tope de traccidn ... = == 00,7810
1-08 R, 0,7088

Si hiciéramos lo mismo para la viga sin cabeza de compresién las reducciones serian
aun mayores.

Las normas que acogen en su texto las vigas Preflex admiten para ellas una tension
admisible del 80 por 100 del limite elastico, que en el caso de A-52d, es de 2.880 kg/cm?®,
Trabajando a esa tension, la surundad ala fa‘um seria la misma que en una viga sin pleflec-
tar trabajando a 0,7112 ‘m?, que es aproximadamente la tensién para el
A-52 sin preflectar,

Las normas anteriores expresan, ademas, que para que se pueda considerar preflec-
tada una viga, la relacién entre la R de la viga sin preflectar y la de la viga preflectada
debe ser = 2/3.

2 R, 0,364
e , v en este caso del ejemplo, = = (),526
R 3 R, 0,692

< 0,66, por lo que estamos efectivamente ante un caso de viga preflectada. Cuando este
valor mis se aproxime a 1 menos preflexion tendrd la viga,

Nos referiremos brevemente al problema del impacto.

La capacidad de una viga a aguantar un impacto se mide con la energia de defor-
macion que se produce al recibirlo.

Esta energia es la integral de las cargas por la deformacion a lo largo de la viga.
¢ o o & C

Si observamos el diagrama anterior (fig. 3), vemos que las abscisas miden las fuerzas
y las ordenadas una magnitud proporcional a las deformaciones de acuerdo con la ley de
Hooke ¢ = E X e. La energia de deformacion absorbida por la seccién Preflex serd, pues,
el 4rea encerrada en O EBC D S,

La de la viga sin preflectar O L D S, notablemente inferior a la otra, lo que ocurre
en todas las secciones de la viga.

Este drea disminuye ain mas en el caso de la viga metalica.
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Esto indica que la preflexion de la viga le permite aumentar su capacidad de aguan-
tar impactos, tan importante en el caso de los puentes de ferrocarril.

Eximinadas algunas ventajas, desde el punto de vista de funcionamiento, veremos las
que proporcionan desde el punto de vista constructivo.

Muchos de los puentes que se construyen actualmente son para substituir otros an-
teriores que se han deteriorado por el transcurso del tiempo v por el aumento de las car-
gas de los ferrocarriles. Interesa en estos casos, que la substitucion se haga con la minima
interrupcion del trafico ferroviario.

Lo ideal es ir a una solucion prefabricada en la que los elementos principales sean li-
geros y faciles de manejar, Una viga Preflex pesa lo que el elemento metalico que la pue-
de Subbtltﬂll y menos que una viga de hormigén pretensado equivalente.

Fig. 4.— Construcciéon del tablero en
el caso de doble circulacion,

Si hay doble circulacion la solucién resulta muy sencilla (fig. 4). La construccion de
an tablero se puede hacer con el paso de trenes por el de al lado sin ninguna dificultad.

En el caso de una sola via la interrupcion durante unas pocas horas es vecesaria. El
tablero se puede hacer completo al lado y riparlo si es de pequena luz y, por lo tanto, de
peso reducido. Si la luz es mayor, se puede construir el tablero concspondlcnto a cada
viga, montandolas por separ ado v uniendo la junta longitudinal con un cemento rapido.

El peso propio del tablero terminado oscila, para los anchos normales de RENFE, en-
tre 5 t/m] para puentes de 10 m de luz y 8 t/m I para puentes de 30 m de luz o mas.

Muy ﬂgmhcatlvo es el caso de los viaductos de Serin (figs. 5 v 6) v Villabona (fi-
gura 7) en la doble via de Asturias. El proyecto implica la construccion de una viga, para
cada vano de 42 m de cerca de 600 t, sobre pilas de 20 a 40 m de altura. A pet1uon del
encargado de las obras por RENFE vy dada la posﬂ)le diticultad de 'a construccion del pro-
yecto, sobre todo en el plazo de tlempo que requiere la obra, se ha estudiado una solucién
formada por dos vigas Preflex postensadas por vano, que pesan para el montaje 53 t cada
una. Fl tablero terminado pesa unas 300 t. La modalidad de Vlgas Preflex postesadas es
una variante muy interesante que comentaremos en otra ocasion.

En muchos casos el paso inferior viene a suprimir un paso a nivel. Interesa, para no
bajar demasiado la rasante de la carretera, que el canto sea lo menor posible. Con las vi-
gas Preflex, dada su gran capacidad portante se llega a esbelteces notables para este tipo
de puentes.
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Es el caso del puente de Verifia T (figs. 10 y 11), que se ha pasado de una seccién
tipo tanel a la seccién Redia.

Longitud, 13,40 m; canto, 0,70 m; esbeltez, 19. Lo construyé Huarte, con provecto de
la Jefatura Regional de Carreteras de Oviedo.

Al lado de éste se estd haciendo este otro.

Puente de Verifia II (fig. 8): longitud, 23,60 m; canto, 1,15 m; esbeltez, 1/21 apro-
ximadamente. En la nueva linea Verifia-Puerto del Musel. Lo construye M.Z.O.V.

En la misma linea estd (figs. 9, 12, 13 y 14) el puente del Musel, al que nos hemos
referido en el ejemplo.

Longitud, 26,40 m; canto, 1,3 m; esbeltez, 1/21. Lo construye también M.Z.O.V.
Dada la ligereza de las vigas, el montaje de cada una se realizé en media hora.

i

Otro puente muy eshelto es (fig. 15), el FEVE, en San Sebastian. Longitud, 17 m;

canto, 0,70 m; esbeltez, 1/24,3. Lo ha construido Agroman, con proyecto de Manuel
Torres.

Fig. 10. — Puente de Verifia I.
Seccidn tipo tanel.

Fig. 11.— Puente de Verifia. Seccion Redia.
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Fig. 156. — Puente del F.E.V.E. en San Sebastian.

Fig. 16, — Puente sobre el rioc Ofiar, en Gerona,



Fig. 18.— Puente para el F.E\V.E. en Mieres.
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Fig. 19. — Puernte sobre el rio Nora, en Oviedo.

En otros casos, la necesidad de un canto reducido o de una mayor luz, viene dada
por la necesidad de desagiie de un caudal de agua.

Este ha sido el caso del puente sobre el rio Ofar, en Gerona (fig. 16), con proyecto
de Alfonso Garcia Pozuelo. Ha habido que ir, para permitir el paso de la maxima aveni-
da, a una longitud de 28 m, el canto 1,66 m y, por lo tanto, la esheltez es 1,17 m.

Un caso similar en el que ha habido que sustituir un puente existente es el puen-
te para el FEVE (figs. 17 y 18), en Mieres: longitud, 11,20 m; canto, 0,45 m; esbeltez, 25.
Las vias van apovadas en neopreno, por las necesidades de canto.

Actualmente Agromin construye este otro sobre el rio Nora, en Oviedo (tig. 19).
Longitud, 29 m; canto, 1,70 m; esbeltez, 1,17. Los estribos son de tierra armada.

En las figuras 20 v 21 se ve otro puente terminado, proyecto de Pedro Gonzalez San-
chez, y que ha construido Constructora Internacional, en el que se estan realizando las
preceptivas pruebas de carga. Se trata de un puente de la nueva linea Sevilla-Aznalcollar,
sobre la autovia de Camas a Santiponce. Las pilas se han construido enterradas. La exca-
vaci6n, posterior a la construccién del puente la ha facilitado mucho,

Debido al hormigén que envuelve totalmente la viga metdlica, sometido siempre a
tensiones de compresion, no es necesario adoptar ninguna precaucién para la conserva-
cién del puente. Se evita, de esta manera, la pintura reiterada de las vigas de tan incoémo-
da realizacién y de tan dudosos resultados. Esto, unido a la reduccidn del fendmeno de
fatiga que antes comentamos, hace pensar que la duracion de un puente Preflex sea muy
prolongada.

Por tltimo, v estando tan al dia la preocupacién por el entorno, diremos que los fe-
rrocarriles alemanes (Deutsche Bundesbahn), han hecho pruebas de comportamiento al
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Fig. 20.— Puente en la nueva linea Sevilla-Aznalcéllar. Prueba de carga.

Fig. 21, — Puente de la nueva linea Sevilla Aznalcéllar antes de finalizar las obras.

ruido de varios puentes metalicos y mixtos entre los que se encontraba uno Preflex, en
el afio 1971. En este Gltimo, el nivel de ruido fue préacticamente igual al existente en la via
normal asentada sobre el balasto y mucho menor que en los metédlicos.

A la vista de estas ventajas y de estos resultados, no es de extrafiar que en RENFE y
en FEVE se hayan aceptado las vigas Preflex con agrado y que en la actualidad haya diver-
508 puentes importantes pro_yectados con este sistema, cuya realizacién esperamos poder
describir en un futuro préximo.
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reflacion entre los cunc&pios
de durabilidad y seguridad

Prof. F. LEVI (*)
Presidente honorario de la F.I.P. y del C.E.B.

(Texto de la conferencia pronunciada en la sesion de aperfura
del Coloquio Inter-Asocidciones A.L.P.C.-F.l.P.-C.E.B.-R.LL.E.M.-
1.A.58.S., celebrado en Lieja (Bélgica), durante los dias 4 a 6
de junio de 1975)

PREAMBULO

La existencia de una correlacion, en el sentido probabilistico de la palabra, entre
durabilidad y seguridad es indiscutible. Una prueba de ello es el parrafo que se cita a
continuacién, copiado de los “Principios” de las Recomendaciones C.E.B.- F.I.P. de 1970:

“Todas las estructuras o elementos de una estructura deben estar provectados y cal-
culados de forma que puedan resistir, con una adecuada seguridad, todas las solicita-
ciones y deformaciones a las que se prevea que habran de estar sometidas durante el
periodo de construccion y durante su vida de servicio; y habrdn de presentar, ademas,
una durabilidad satisfactoria a lo lar go de todo el per fodo de utlh/aclon previsto. La du—
rabilidad de una construccion es tan cswcml como su resistencia.”

Por otra parte, desde su primera edicion, en 1964, las Recomendaciones basaban la
eleccion de la solucion estructural optima en una condiciéon de “costo minimo” con re-
lacion a la suma de los tres siguientes factores:

— Precio inicial de la construccién.

— Gastos de conservacion, capitalizados.

— Prima del seguro (igualmente capitalizada) destinada a cubrir los riesgos de al
canzar los estados limites.

Ahora bien, es evidente que el valor de cada uno de estos tres factores esta relacio-
nado, a su vez, con los margenes de seguridad adoptados v con las medidas de precau-
ciéon impuestas para garantizar la durabilidad.

Como suele suceder frecuentemente en materia de correlaciones estadisticas es muy
dificil, sin embargo, mtexplctcu de un modo adecuado esta interdependencia, en térmi-
nos cuantitativos. Tanto es asi que las decisiones concernientes a la durabilidad se dejan
actualmente, casi siempre, al buen criterio, a la experiencia y a la honradez profesional
del proyectista y del constructor, o incluso a la clarividencia del director de la obra.

Esto nos debia incitar a felicitar a los organizadores de estas reuniones, por haber
tomado la iniciativa de incluir este problema en el orden del dia de un simposio, aunque
solo sea para subrayar la necesidad de empezar a abordarlo de una manera racional. Lo

(*) NOTA EDITORIAL. — Deseamos dejar publica constancia de nuestro agradecimiento al Prof. Levi, por
su amabilidad al facilitarnos el orviginal de este interesante trabajo v autorizarnos a publicar en nuestra Re-
vista la versién en espafiol del mismo.
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Gnico que me impulsa a no hacerlo es el hecho de que, al mismo tiempo, nuestros ami-
gos de Lieja han tenido la peregrina idea de confiarme la tarea de tratar este tema en
un informe, que sirva de introduccién y que he tenido que preparar sin poder apoyarme
en ninguna contribucion especifica. Temo, pues, que la idea positiva de los organizado-
res se traduzeca en una decepcion para el auditorio, pues, como dijo Torroja, utilizando
una cita de Confucio:

Si es inatil aprender sin meditar, es igualmente dafiino reflexionar sin inspirarse en
la obra ajena.”

En nuestro caso, el peligro que nos amenaza es el de realizar una sintesis de verda-
des primarias cuyo enunciado no sepa contribuir, en modo alguno, al buen éxito de nues-
tros trabajos.

Por otra parte, cuando decidi ponerme a trabajar honestamente en la tarea que se

7 . N ) ar. ’ . I,

me habia encomendado, en seguida tropece con otra dificultad, de cardcter terminologi-

co, concerniente al propio titulo de mi informe. Mientras que el “concepto de durabili-

dad”, que es el tema que debia tratar, es algo relativamente bien definido, no sucede lo
misino en lo que se refiere al “concepto de seguridad”.

Efectivamente, es muy cierto que las Recomendaciones Internacionales afirman la
necesidad de “garantizar una adecuada seguridad contra la falta de aptitud de una obra
para cumplir el fin al que va destinada”; pero no es menos cierto que, en el lenguaje nor-
mal, cuando se habla de “seguridad”, se refiere uno implicitamente a los estados limites
de resistencia,

Para evitar cualquier confusion es necesario precisar que, en lo que sigue, nosotros
atribuiremos al término “seguridad” el sentido mdas general que es el que se le asigna
en el parrafo que acabamos de citar v que se refiere tanto a los estados limites altimos
como a los estados limites de servicio. Para nosotros, pues, la “seguridad” serd el margen
que existe entre las condiciones de trabajo ylas condiciones en las cuales llegan a alcan-
zarse los diversos estados limites; margen que, desde el punto de vista actual, se expresa
en términos probabilisticos.

Para justificar esta interpretacién basta sealar que la correlacion seguridad-durabi-
lidad afecta a todos los estados limites v que, ademads, ésta es ciertamente mas acentua-
da en el ambito de los estados limites de servicio. Una definicién més restrictiva del con-
cepto de seguridad nos conducirfa, pues, a despreciar una parte muy importante del
tema que se nos ha contiado.

1. ENUMERACION DE 1.OS ESTADOS LIMITES DE DURABILIDAD

Con el objeto de seguir el proceso racional de la teoria probabilistica en los esta-
dos limites, nuestra primera tarea serd enumerar los estados limites relacionados con los
problemas de durabilidad y examinar, para cada uno de ellos, las relaciones que subsis-
ten entre las exigencias relativas a la durabilidad, por una parte, v a la seguridad, por
otra. De conformidad con la costumbre ya establecida, se hard una distincién entre
estados limites de servicio y estados limites Gltimos. Sin embargo, debemos recalcar que,
en lo que se refiere al tema que estamos tratando, el paso de una a otra categoria de
estos estados limites es mas una cuestion de grado que de naturaleza.

Entrando ya en el tema, examinaremos sucesivamente, en lo que se refiere al tema
de los estados limites de servicio:

— Los diversos estados limites relacionados con la fisuracién: descompresion, apa-
ricion de fisuras, fisuracién controlada.

72



— La deformacion, teniendo en cuenta su influencia sobre el comportamiento esta-
tico o dindmico,

— Los ataques a la integridad de los elementos estructurales, por corrosiéon, descon-
chamiento, abrasion, etc.

— Los efectos de las cargas repetidas o de fatiga, en lo que concierne a su influen-
cia sobre la durabilidad en relacién con los cstados limites de servicio que aca-
bamos de enumerar.

En lo que se refiere a los estados limites ltimos:

— Los mismos estados limites citados precedentemente, teniendo en cuenta la po-
sibilidad de que la fisuracion, la deformaciéon o los ataques a la integridad de
los elementos de la estructura puedan alcanzar un grado tal que sea necesario
proceder a la sustitucion de la estructura o de alguno de sus elementos. En
este mismo apartado se pueden también incluir ciertos fendmenos especiales, ta-
les como los efectos de las corrientes vagabundas o la rotura espontanea de los
aceros tesos de las armaduras de pretensado.

— Los estados limites altimos por cargas repetidas o por fatiga, con respecto a los
cuales los conceptos de durabilidad y de resistencia tienden a identificarse.

Por tltimo, para completar esta exposicion de conjunto, debemos todavia sefialar

quc los estados limites de durabilidad pueden tomar facilmente un caracter accidental.

Tal es el caso, por ejemplo, del efecto de los incendios o de las acciones fisicas o quimi-
cas imprevisibles (derramamiento de 4cidos o de productos criogénicos, etc.).

2. ESTUDIO DE LA CORRELACION DURABILIDAD-SEGURIDAD

2.1. Estados limites de servicio.
2.1.1. Fisuracion.

Es seguramente en este campo donde la correlacién que nos interesa es mas signi-
ticativa. Se sabe, en efecto, que los tres estados limites relativos a la fisuracién: des-
compresion, aparicién de fisuras (o fisuracion capilar) y fisuracion controlada, han sido
definidos en funcién de las exigencias de durabilidad de las construcciones. Cada cla-
se de comportamiento ( o de funcionalidad) viene caracterizada por el grado de fisura-
cion que se considera admisible en funcién de las diversas condiciones de carga o de
exposicién a los agentes agresivos. Parece, pues, que la “seguridad con respecto a la fi-
suracion” tiende a identificarse con la preocupacion de garantizar una durabilidad ade-
cuada (con la tnica excepcion significativa concerniente al caso de la estanquidad).

Sin embargo, es muy importante destacar que la identificacion entre riesgo de fi-
suracion y riesgo de afectar a la durabilidad, valida en el 4mbito normativo, no subsiste
necesariamente cuando se trata de interpretar el comportamiento de una construccion
en servicio. Efectivamente, en determinados casos, la fisuracion constituye también un
indice de resistencia. Asi, si se compara la anchura de fisuras con la distancia media
entre fisuras adyacentes, es posible hacerse una idea del estado tensional existente en la
pieza, al menos en presencia de una fisuracion sistematica, originada bajo unas condi-
ciones de carga bien definidas. Igualmente, la aparicién de anchas fisuras de esfuerzo
cortante, de fisuras verticales en un soporte comprimido, o de dafios, paralelos a las
armaduras en las proximidades de un anclaje pueden constituir signos Vatlcmadmes del
agotamiento de la capacidad portante del elemento, que serfa peligroso no tomar en
consideracion,
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Quisiéramos, sin embargo, subravar la necesidad de que estos fenémenos sean co-
rrectamente interpretados por especmhstas debidamente cualificados. s muy cierto, en
efecto, que los pocos expertos v los usuarios tienen, frecuentemente, tendencia a sobre-
valorar Ja importancia de una fisuracién eventual, considerandola como un stntoma re-
velador de una resistencia insuficiente. A ello se debe, precisamente, que para ir en con-
tra de esta actitud irracional, el preambulo de la norma francesa BA 60 insistia en el
cardcter “normal” de la fisuracién del hormigon armado. Por supuesto, también puede
suceder lo contrario: por ejemplo, puede ser peligroso sobreestimar la capacidad resis-
tente de una estructura de apaucnua sana snnplemcnte porque nunca se ha visto so-
metida a las cargas para las cuales habfa sido concebida.

La conclusion que se deduce de todo esto es que la fisuracion puede, segin las
circunstancias, afectar por separado a las condiciones de durabilidad o de resistencia,
o bien influir smlultancamcnte en ambos aspectos del problema que se estd tratando. Por
otra parte, la discriminacion entre los diversos casos posibles, requiere un detenido es-
tudio de los problemas particulares, basado en una interpretacion corrvecta del compor-
tamiento estructural,

2.1.2. Deformacion.

Los valores limites de deformabilidad de las estructuras que figuran en las instruc-
ciones, se han fijado, generalmente, en relacion con los requisitos funcionales de la mis-
ma, teniendo en cuenta el comportamiento de los elementos de acabado, tales como ta-
blques puertas y ventanas, etc. Parece, pues, a pumua vista, que la scguudad respecto
a los estados limites de def(nmquonﬂ que solo excepcionalmente tiene relaciones dncu
tas con la seguridad estructural propiamente dicha, ha de ser independiente de las exi-
gencias de durabilidad.

Esta regla, sin embargo, tiene numerosas excepciones, pues las estrechas dcpcndena
cias mutuas que existen entre fisuracion y deformacién, por una parte, y corrosiom v
deformacion por otra, pueden implicar una sensible influencia sobre la durabilidad y
sobre la seguridad. Citaremos algunos casos significativos.

La presencia de una excesiva deformacion puede, por ejemplo, acentuar peligrosa-
mente las acciones dindamicas producidas por un puente-griia. Del mismo modo, el acre-
centamiento de los efectos de segundo orden, provocados por una fisuracion acudent’d
o por un ataque a la integridad del homngon puede 1cducu la capacidad sustentante
de un «0po1te esbelto. Desde este mismo punto de vista sefialemos el caso de una serie
de vigas cajon, de paredes delgadas, sometidas a un tratamiento de curado demasiado
Vlolento que habia dado lugar a una amplia microfisuracién y una reduccion del modulo
de deformacién. A los dos afios de la puesta en servicio, se observaban a la vez wna fle-
cha excesiva, incompatible con las condiciones de utlluacmn, y la aparicién de descon-
chamientos acentuados en las zonas de apoyo. Es decir, se habia alcanzado simultanea-
mente un estado limite de deformacién y un estado limite de durabilidad. Recordemos
también los numerosos dafios que se observan en las estructuras prefabricadas, en las
cuales, al proyectar las condiciones de apoyo y los enlaces, no se tienen en cuenta las
deformaciones termohigrométricas o los posibles errores de colocacion. Baste mencionar,
a este respecto, los desperfectos que se observan frecuentemente en las ménsulas cor-
tas; la inclinacion creciente de las cerchas, insuficientemente arriostradas, bajo la influen-
cia de los agentes atmostéricos; la ‘mulduon ocasionada en los paneles de fachada por
los puentes térmicos; o, finalmente, la progresiva deteriorazacién de las estructuras de
sustentacion de las (,ubleltds planas.
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2.1.3. Fatiga.

Se sabe que, en las estructuras de hormigén armado ordinario o de hormigén preten-
sado las cargas repetidas provocan un aumento de la abertura de fisuras v de la defor-
macion. Estos fenomenos han sido, por ejemplo, detenidamente estudiados en los ensa-
\os realizados, en Lieja, por Baus y Brenneisen. Esto nos basta para poder afirmar que
la fatiga constituye un aspecto ulterior de la correlacién entre la durabilidad y la segu-
ridad, en los estados limites de servicio, cuyos efectos puedcn dejarse sentir en las obras
de Ingenieria Civil, en los elementos que soportan las vias de los puentes-grta y, de una
torma general, en todas las estructuras sometidas a cargas frecuentemente variables.

2.1.4. Ataque a los materiales constituyentes del hormigon, mediante acciones fisicas
0 quimicas.

En este caso se trata del estado limite de durabilidad por excelencia, cuya influen-
cia sobre la seguridad, respecto a los otros estados limites, es relativamente facil de de-
terminar. Para fijar ideas nos limitaremos a enumerar un cierto ntumero de casos tipicos:

— Fisuracién o desconchamientos provocados por ataque quimico a las armaduras
o al hormigoén.

— Destruccién del hormigén de recubrimiento por la accién del hielo y deshielo.

— Daiios superficiales provocados por abrasion o por choques repetidos.

Todos estos fendmenos pueden provocar una sensible reduccion en la rigidez de las
piezas vy un inaceptable incremento de la deformacién (més adelante veremos un ejem-
plo particularmente elocuente).

Dentro de este apartado se pueden incluir también los inconvenientes que se ob-
servan en el funcionamiento de ciertos dispositivos de enlace entre elementos prefabri-
cados. Como ejemplo, puede citarse el caso de los empalmes constituidos por un perno
que une los extremos en cola de milano de las piezas que se van a enlazar. Frecuente-
mente tales dispositivos quedan bloqueados al introducirse en ellos materiales extrafios
0 a causa de la oxidacion. Al quedar asi impedida la libre dilatacién de las piezas pue-
den producirse desperfectos. En casos extremos puede también romperse el enlace bajo
el efecto de solicitaciones imprevistas, ocasionando dafios muy graves (por ejemplo, ro-
turas por falta de equilibrio estatico).

Permitaseme, a este respecto, subrayar que este ejemplo resulta paltlculalmcntc ade-
cuado para ilustrar la correlacién de la que nos venimos ocupando y aclarar su influencia
sobre la basqueda de una solucion dptima. En efecto, es evidente que cuando se presenta
un problema de esta naturaleza es facil encontrar un dispositivo eficaz y duradero, cuya
adopcion, sin embargo, supone un gasto suplementario y una complicacion en las ope-
raciones de montaje. En este caso, por lo tanto, al seleccionar el dispositivo adecuado
habra que guiarse por consideraciones basadas en el concepto del costo minimo genera-
lizado. Pero para ello serd preciso que el proyectista posea la capacidad, la honradez y
la autoridad necesarias. Estimo, por consiguiente, que uno de los fines de nuestras dis-
cusiones deberia ser tratar de encontrar todos los medios capaces de ayudar al proyec-
tista a llevar a buen término esta dificil tavea.

2.2. Estados limites ltimos.
Como va hemos senalado en la introduccion, todos los casos de correlacion entre

durabilidad v seguridad que afectan a los estados limites de servicio pueden igualmente
provocar el que se alcance un estado limite dltimo cuando los fendmenos se acenttian.
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Con objeto de no, ser reiterativos, ilustraremos lo afirmado anteriormente por medio
de un ejemplo concreto que hemos tenido la oportunidad de estudiar con todo deteni-
miento, al intervenir como ingeniero consultor.

La obra en cuestion era un edificio de diez plantas, destinado a laboratorio de in-
vestigacion para el estudio de fendmenos electromagnéticos. Las figuras 1, 2 y 3 repre-
sentan, esquematicamente, la planta tipo, una seccién transversal y una vista lateral de
la estructura. En la figura 4 se pueden ver las secciones longitudinal y transversal del
forjado tipo N utilizado, construido con piezas huecas, con una luz libre de 9,30 m y un

canto de 45 cm. Este forjado estaba calculado para una carga til de 350 kp, m* v como

simplemente apoyado. En la realidad los extremos del forjado quedaban empotr ados en
dinteles de hormigon armado, de 60 X 45 c¢m y una luz libre de 3 m, relativamente rigi-
dos. En consecuencia, se habia dispuesto en los nervios del forjado una armadura para
momentos negativos, calculada para la hipdtesis de empotramiento parcial. El forjado
llevaba, en el centro del vano, un nervio de reparto de 25 X 45 cm. El conjunto de la
estructura tenia una longitud de unos 24 m.

En los datos que se dan a continuacién se hace un breve resumen de la historia
de la obra, tal como nosotros la hemos podido seguir en el transcurso de una serie de
inspecoiones sucesivas:

— Ano de construccion: 1958.
— Junjo 1958: Se efecttan una serie de pruebas de carga de los forjados, de 9,30 m
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de luz, que dan lugar a deformaciones residuales importantes (del orden del
30 por 100). No se registra un comportamiento elastico hasta llegar a la tercera
puesta en carga, durante la cual las flechas obtenidas corresponden, con gran
aproximacion, al caso de un empotramiento perfecto.

— TFinales de 1959: Acentuada fisuracién de los tabiques apoyados sobre los forja-
dos de todas las plantas, con grietas del orden de 9 a 10 mm (la flecha elastica
para el caso de empotramiento perfecto, era del orden de 3 mm).
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— 1960: Se adoptan ciertas medidas en los tabiques: se disponen juntas en su unién
con el forjado superior v otras verticales. Las sucesivas inspecciones demostraron
que las flechas evolucionaban mas lentamente y tendian a estabilizarse.

— 1970: Se aprecian nuevas anomalias en los '[d])quLS que dan lugar a roturas
bruscas por compresién. Se comprueba que, en numerosos sitios, la junta de
10-15 mm, que habia sido dispuesta en la parte superior de los tabiques, ha des-
aparecido y éstos habian entrado en carga; lo cual explica las roturas por pan-
deo. En un detenido examen de la estructura se observa, ademas, que nume-
rosas vigas de borde presentaban desconchamientos que afectaban al hormigén
que recubria los estribos y que habia fisuras tipicas de torsién. En la superficie
de las vigas el hormigén tendia a desmenuzarse. El fenémeno era mis acusado
en las altimas plantas. Los resultados de esta inspeccién permiten atribuir el au-
mento de la flecha de los forjados a un fuerte incremento de la deformabilidad,
por torsion, de las vigas de borde. De la toma de probetas testigo del hormigén,
realizada en la 0ltima planta, se deduce que su resistencia es muy baja (del or-
den de los 150 kp/em?) y que el hormigén presentaba un exceso de arena y una
mala adherencia entre el cemento y la grava.

— 1972: Los expertos estimaron que los gastos de reparacién superaban el valor de
la obra y aconsejaron la demolicion de toda ella o, al menos, la de sus cuatro
plantas superiores, que eran las mas dafiadas. La solucion definitiva deberfa ba-
sarse en la valoracién de los gastos que supondrian la paralizacién temporal de
las actividades del laboratorio y el traslado de las instalaciones a un local pro-
visional,

Yo creo que estaran ustedes de acuerdo conmigo en asimilar el caso en cuestion a un
ejemplo tipico en el que se ha alcanzado “el estado limite altimo de durabilidad”. Merece,
por consiguiente, un profundo estudio para poner en claro las correlaciones existentes
entre durabilidad y seguridad, en las cuales estamos interesados.

A nuestro parecer, el ejemplo expuesto puede ser interpretado de la siguiente forma:

I. Los primeros inconvenientes observados (1958-1960) constituian, aparentemente,
una simple “llegada a un estado limite de deformacion™ provocada por la adopcién de un
forjado demasiado esbelto. Si se examina el problema con mas detenimiento se comprue-
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ba, sin embargo que los fenémenos observados evidenciaban ya defectos de proyecto
y de e]ecuuon bastante nnpm tantes, susceptlbles de 1mphca] consecuencias mas graves,
tales como: a) mala calidad del homngon (claramente apreciada en los ensayos de carga),
que deberia haber suscitado inquietud en cuanto a la posibilidad de que 10s paramentos
exteriores fuesen capaces de resistir la accién de los agentes atmosféricos; b) la existen-
cia de fuertes tensiones de torsién en las vigas de borde que no tenfan ni suficiente
seccion de hormigén ni armadura capaz de absorber los momentos de empotramiento de
los forjados. No existia duda alguna de que las tracciones oblicuas correspondientes, de-
berian, por tanto, contribuir a acelerar el deterioro del hormigén superficial de los pa-
ramentos de las vigas.

II.  Los doce afios transcurridos entre 1958 y 1970 era tiempo suficiente para que
la agresion atmosférica ejerciese su efecto nocivo. Al final de este periodo, la reduccion
de la seccidn, plovocada por el desconchamiento, condujo a que se acrecentasen las ten-
siones de torsion, provocando una fisuracién que redujo fuertemente la rigidez de las
vigas de borde. En consecuencia, se produjo un acrecentamiento de las flechas instanta-
neas, pasando de los 3 mm, correspondientes a un empotramiento perfecto, a los 15 mm
propios del caso de apoxo snnple El resultado légico fue que se alcanzé el “estado li-
mite de deformacién”. Realmente, la explosion de los tabiques y la aparicion de grandes
fisuras, que facilitaban el ataque de los agentes atmosféricos sobre los dinteles, consti-
tuian despu tectos que soberpasaban incluso los limites maximos que suelen ]Cl]d] se para
definir normalmente los estados limites de servicio. El juicio negatlvo sobre la posibi-
lidad de mantener el edificio en servicio se basé esencialmente, sin eml: zugo en la com-
probacion de que en todos los elementos estructurales sometldos a la accién de los agen-
tes atmosféricos el hormigén tendia a disgregarse, lo que habria ocasionado gastos de
reparacion totalmente prohibitivos. Se trataba, pues, de un claro “estado limite de dura-
bilidad”, acompafiado, no obstante, de un ataque muy grave a la seguridad frente a los
estados limites de deformacion v a los estados limites de resistencia de determinados ele-
mentos estructurales (vigas de borde, tabiques).

A nuestro parecer, cons’utuvc esto un memp]o paltlculalmente interesante, de la es-
trecha correlacion entre seﬁund"id y durabilidad.

3. INFLUENCIA DE LA VIGILANCIA Y LA CONSERVACION SOBRE LA
CORRELACION DURABILIDAD-SEGURIDAD

No podria expresarse mejor la influencia de un control eficaz en todas las fases del
proyecto, ejecucion y utilizaciéon, sobre todos los aspectos del comportamiento de las
obras y, por tanto, a su vez, sobre su seguridad v durabilidad, que citando uno de los
principios recientemente adoptados para su incorporacién a la tercera edicién de las “Re-
comendaciones Internacionales C.E.B.-F.LP.”. Segtin Petersons y Kavyrchine, una “amplia
y constante supervision” deberia, en efecto, traducirse en una reduccién de los coeficien-
tes de seguridad, cuva consecuencia inmediata serfa fomentar la intensificacién del “con-
trol de la calidad” a todos los niveles. Desde este punto de vista, la propuesta en cues-
tion surge como una aplicacion racional de los criterios de optimizacion, a los cuales
hemos aludido al principio de nuestra exposicion.

Para aclarar estos conceptos, refiriéndonos a un caso concreto, volvamos una vez
mas al ejemplo que hemos comentado precedentemente, con el fin de demostrar hasta
qué punto un control y una conservacién convenientes hubieran podido influir sobre los
acontecimientos.
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3.1, Supervisién del proyecto y controles durante la ejecucién.

El proyecto, redactado por una oficina de estudios privada, no habfa sido sometido
a ninguna revision. El director de la obra no disponia de una organizacién técnica idé-
nea. No se habia hecho ninguna observacion, ni sobre la excesiva esheltez de los forja-
dos ni sobre las condiciones de trabajo de las vigas de borde.

En lo que respecta a la ejecucién, la documentacion existente indica que el repre-
sentante del director de obra sefialé que el arido utilizado presentaba deficiencias en su
gr anulometria y en su estructura petloglaflca, sin embar go, en sus intervenciones sblo se
limité a elevar protestas verbales.

El ingeniero encargado de realizar las pruebas de carga, por su parte, tolerd, sin
adoptar medida alguna, la presencia, comprobada en dos ocasiones, de deformaciones re-
manentes muy importantes.

Es evidente que se trata de tres ocasiones perdidas (seleccién del tipo de estructu-
ra, control de los materiales empleados e interpretacién de los resultados de los ensayos)
para evitar errores que han contribuido, en gran medida, a provocar los graves dafios
posteriores con cuantiosas pérdidas econdmicas,

3.2. Conservacion.

La gravedad de los errores precedentemente sefialados fue tal que dificilmente se
hubiesen podido remediar mediante trabajos normales de conservacion. No es menos
cierto, sin embargo, que un control regular de la obra durante el periodo 1960-1970 hu-
biese servido para dar la alarma y poder adoptar algunas medidas eficaces, tales como:
recubrimiento con un enlucido protector o una pmtum m]pumeable disminucién de
las cargas que actuaban sobre los forjados, intervencion mas radical sobre la estructura,
por ejemplo, reduciendo fos vanos, etc.

3.3. Por otra parte, es evidente que el con]unto de operaciones de supervision: con-
trol del proyecto, v1gjllanc1a de la ejecucion, recepcion de la obra y vigilancia de la conser-
vacion, habrian ocasionado gastos netamente inferiores a los originados como consecuen-
cia de los dafios que se produjeron después.

Estimamos que las precedentes consideraciones nos permiten deducir algunas con-
clusiones ttiles:

1. En primer lugar creemos que se puede afirmar que la correlacién entre durabi-
lidad y seguridad es muy intima, hasta tal punto que es raro se pueda provocar un grave
dafio a una de ambas cuahdades esenciales de la obra sin afectar peligrosamente las
exigencias relativas a la otra.

2. Nuestra segunda conclusion se refiere a la necesidad de subrayar la importancia
esencial de la supervision a todos los niveles: proyecto, realizacién y utilizacion.
3. Corolario de la precedente es que la influencia del control, al establecer las

condiciones de optimizacién, resulta determinante.

Todo ello nos conduce a desear que los trabajos del presente coloquio contribuyan
eficazmente a convencer a los técnicos de la construccion, de la necesidad de estable-
cer coutroles eficaces durante todas las etapas de la gestacion y de la vida de las obras,
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asi como a forzar a las comisiones de normalizacién a fomentar la supervision mediante
prescripciones reglamentarias adecuadas.

Con objeto de ordenar la discusién de todos estos puntos deseariamos enumerar los
diversos aspectos de la cuestion, sobre los cuales, a nuestro parecer, se debe fijar la aten-
cién. Tendriamos:

1. Oportunidad de hacer intervenir, en una eventual graduacién de los coeficien-
tes de seguridad requeridos para las diferentes categorias de obras, la nocién de corre-
lacién seguridad-durabilidad.

2. Medios practicos que se pueden arbitrar para que dicha clasificacién sea co-
rrectamente aplicada y que las exigencias que ella implica se respeten rigurosamente,

3. Necesidad de organizar un sistema para la difusién de las nociones cualitativas
y cuantitativas, referentes al problema que estamos tratando, entre todos los medios in-
teresados en estos temas.
Traducido por:
C. SAncrEz CASTRO
Revisado por:

R. PiNEmRO
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regiamentaciones nacionales
e infernacionales en relacion
con Ia durabilidad y la seguridad (')

M. R. LACROIX

Vicepresidente de la F.L.P.
Prof. de la Ecole Nationale des
Ponts et Chaussées. Paris

INTRODUCCION

Desde hace tres cuartos de siglo las reglamentaciones han sufrido una evolucién,
cada vez mas acelerada, siguiendo con ello la misma trayectoria que los progresos y la
complicacion de la propia técnica constructiva. A medida que se han ido desarrollando
las tres ramas principales del arte de la construccién: hormigén armado, hormigén pre-
tensado y estructuras metdlicas, los reglamentos se han ido afinando, cubriendo un cam-
po cada vez mas amplio y haciéndose, al mismo tiempo, cada vez mas audaces, a pesar
de la postura més conservadora del constructor, que quisiera avanzar con mayor cautela,

A partir del final del pasado siglo, y durante mas de cincuenta afios, la estabilidad
de las obras se justificaba mediante un coeficiente de seguridad que expresaba la rela-
cién entre la tension de rotura del material utilizado y su tensién de servicio. Esta re-
lacién se elegia a priori, con un cierto grado de arbitrariedad: asi, por ejemplo, el pre-
sidente de una comision nacional de normalizacién fijé en cierta ocasién un coeficiente
de 3,5 para poner fin a una larga discusién, durante la cual la mitad de los miembros
defendian el valor 3 y la otra mitad el valor 4. Por otra parte, este principio no siempre
se aplicaba con idénticos criterios. Mientras que para el hormigén la tensién de refe-
rencia era la carga de rotura, para el acero se partia del valor de su limite elastico. La
seguridad al pandeo no podia justificarse méis que comparando directamente la solicita-
cién de servicio con la solicitacion que producia la ruina del elemento. Finalmente, lo
que es atn mas grave, la nocion misma del coeficiente de seguridad resultaba insufi-
ciente en determinados casos, como, por ejemplo, en el trabajo a flexién compuesta del
hormigén armado. Podria ficilmente demostrarse que una chimenea correctamente calcu-
lada para resistir un determinado esfuerzo de viento sélo ofrece una seguridad muy limi-
tada si tal esfuerzo aumenta.

La aparicion del hormigén pretensado, al generalizar los estados de flexién com-
puesta, puso en evidencia la necesidad de una comprobacién complementaria, denomi-
nada “bajo sobrecargas mayoradas”. Al mismo tiempo aparecieron, tanto para el hormigén
armado como para el hormigén pretensado, normas mas especificas sobre durabilidad.

(*) Texto de la conferencia pronunciada en la primera sesién del Coloquio Inter-Asociaciones, AIPC-FIP-
CEB-RILEM-IASS, sobre “Comportamiento en servicio de las obras de hormigén”, celebrado en Lieja (Bélgica),
del 4 al 6 de junio de 1975.

Agradecemos sinceramente a M. Lacroix su amable autorizacién para publicar en nuestra Revista la versién
espafiola de tan interesante trabajo.
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Se trataba, con el fin de evitar los peligros de la corrosién, de controlar la fisuracién del
hormigén armado limitando la tensién del acero en traccién, y de impedir la aparicion
de fisuras en el hormigén pretensado, prohibiendo la aparicién de tracciones en el hor-
migén o limitando estrictamente en él las tensiones.

Sin embargo, después de varios decenios, diversos ingenieros preconizaron la intro-
duceién de la nocién de probabilidad, tanto para la detinicion de las acciones como para
la de la resistencia de los materiales utilizados en la construcciéon de una obra.

La teorfa probabilistica es, en efecto, realmente seductora.

En primer lugar, para las acciones, las cuales lo més corriente es que presenten un
cardcter aleatorio. En la mayorfa de las obras, durante las fases de proyecto y de eje-
cucién, tnicamente es posible estimar con mayor o menor aproximacién las cargas de
servicio. Por ello se definen, bien unas cargas nominales que vienen prescritas en las
reglamentaciones, bien unas cargas caracteristicas que pueden ser aquellas cuya proba-
bilidad de ser sobrepasadas durante la vida de la obra no excede de un determinado
valor fijado a priori.

Por otra parte, en cuanto a las caracteristicas mecanicas de los materiales, se puede
estimar, a partir de resultados de ensayos previos, la probabilidad de que un determi-
nado valor de una de sus caracteristicas mecénicas, por ejemplo, su resistencia a rotura,
sea alcanzado en la obra,

Valorando del mismo modo el margen de error introducido en el célculo de las soli-
citaciones y de las tensiones, se concibe que se puede, al menos tedricamente, proyectar
una estructura de tal forma que su probabilidad de ruina, durante su vida de servicio
prevista, sea inferior a un valor dado, que constituye el riesgo que acepta el constructor
o el propietario de la obra.

En la realidad, la aplicacion practica de esta teorfa no es tan sencilla, como facil-
mente puede comprenderse teniendo en cuenta las siguientes consideraciones:

1.2 Ante una accién de caracter aleatorio, como, por ejemplo, la fuerza del viento,
la nocién de una determinada probabilidad de ruina durante la vida de servicio de la
obra no parece suficiente. {Se puede, en efecto, admitir que, en un dia de tempestad,
un pabellén construido para una exposicién tenga una probabilidad de ruina diez o cien
veces superior a la de los edificios contiguos? A p11011 no; y tanto mdas cuanto que el
pablico que normalmente ocupa dicho pabellén es mas numeroso que el que se aloja en
las otras edificaciones.

Del mismo modo, ges logico atribuir la misma probabilidad de ruina a dos puentes,
uno destinado a una pequena carretera casi sin nmguna circulacion y otro construido en
una autoplsta de gran transito? La 1espueata a esta pregunta s6lo puede darse teniendo
en cuenta consideraciones de orden econdémico e incluso politicas y morales. Para fijar
el presupuesto de cada puente deberan valorarse las consecuencias que podria tener la
ruina de cada uno de ellos, estimando en particular el coste de una vida humana, en-
tre otros factores.

2% La nocion de resistencia caracteristica de un material puede igualmente dar lu-
gar a diversas interpretaciones. Considérese el ejemplo de un tirante formado por un
nimero elevado n de alambres paralelos. La resistencia caracteristica de uno de estos
alambres viene dada por la expresion:

R,=R—k.8,
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siendo:

R == la media de las resistencias registradas en los ensayos sobre un gran ntmero de
probetas tomadas al rzar;

§ ==la desviacién cuadritica media, calculada suponiendo que se trata de una
distribucion gaussiana, y

k = un coeficiente, del orden de 2 para fijar ideas, determinado de forma que la
probabilidad estimada de que una de las probetas de alambre tenga una resis-
tencia inferior a Ry, sea menor que un valor fijado a priori.

Siempre que los alambres posean un escalon de plasticidad suficientemente amplio,
la verdadera resistencia del tirante serd igual a la suma de las resistencias de cada uno
de los alambres que lo forman; pero su resistencia caracteristica en el sentido anterior-
mente definido, serd igual a:

nR—k ]‘{; 8,
v el error cuadratico medio relativo disminuye con el ntimero de alambres. La introduc-
cién de la nocién de probabilidad entrafia, por consiguiente, la pérdida de la aditividad
de las resistencias de calculo.

Pero hay ademas otro factor que interviene también, aunque ahora en sentido in-
verso. Se trata de la propia longitud del tirante. En efecto, las caracteristicas mecédnicas
de un alambre se determinan a partir de las resistencias medidas sobre probetas de muy
corta Jongitud. Por consiguiente, la probabilidad de existencia de una seccién de resis-
tencia inferior a un determinado valor dado aumenta al mismo tiempo que la longitud.

Resulta, pues, evidente que, incluso para el elemento mas simple que puede consi-
derarse, la determinacién de su resistencia probable o, lo que es lo mismo, la confianza
que se puede tener en el elemento considerado, exige una formulacién extremadamente
compleja

3.* La estabilidad de una determinada estructura se considera garantizada cuando
la probabilidad de alcanzar un estado limite resulta inferior a un valor previamente fi-
jado para el tipo de estructura en estudio.

Por razones de claridad y de comodidad los estados limites han sido clasificados en
dos categorias: estados limites ltimos, corruspondientes al valor maximo de Ia capacidad
de sustentacion, y estados limites de servicio que son funcién de criterios de utilizacién
normal o de durabilidad.

En realidad, esta distincidn, que a primera vista parece evidente, no resulta, sin em-
bargo, tan simple. Cuando la estructura queda fuera de servicio por deformaciones ex-
cesivas la frontera entre uno y otro estado no es tan clara. Por otra parte, el estado
limite altimo de ruina por efecto de la fatiga se basa mds en nociones de durabilidad,
en las condiciones normales de utlluauon, o de fisuracion, que en el criterio de capa-
cidad maxima de sustentacién.

In estas condiciones ya se comprende lo dificil que resulta establecer un conjunto de
normas coherentes que permitan obtener una seguridad homogénea, para un elevado ni-
mero de tipos de obras muy diferentes, sometidas a acciones de naturaleza extramada-
mente variable. Una prueba evidente de esta complejidad se puede obtener simplemente
comparando las distintas Instrucciones nacionales, redactadas casi simultineamente y ba-
sadas en el mismo texto: las recomendaciones F.IP.-C.E.B. Aunque en todas ellas se
mantienen los principios basicos de las recomendaciones, las numerosas normas practi-
cas de aplicacién difieren mucho y hacen dificil, si no imposible, la comparacidén, desde
el punto de vista de la seguridad, de dos obras construidas de acuerdo con dos Instruc-
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ciones nacionales diferentes. Y esta situacién, en la préctica, plantea problemas extre-
madamente dificiles, tanto en el plano nacional como en el internacional.

En primer lugar, dentro de un mismo pais, la aparicion de una nueva Instruccion
exige al ingeniero un esfuerzo particular de adaptacién para adquirir la practica nece-
saria para la utilizacién de las nuevas prescripciones. Ademas, la introduccién de los
métodos de los estados limites conduce a calculos justificativos mas pesados y mas cos-
tosos que los utilizados en el método de las tensiones admisibles. Debe sefialarse, igual-
mente, como caso limite, un cierto riesgo de mala interpretacion de la Instruccion que
podria conducir a errores graves de concepcién. Por todo ello se origina una tendencia
al rechazo, que debe combatirse organizando cursos continuos de formacién permanente.

En el plano internacional estamos asistiendo en la actualidad a una colaboracion
cada dia mayor entre los medios con que cada nacién cuenta: la industrializacién de
los paises en vias de desarrollo; la multiplicacién de mercados de gran importancia, en
el campo de la energia nuclear, por ejemplo, 0 en el de las estructuras en alta mar,
exigen la concurrencia o la asociacion de empresas de todos los continentes, que ponen
en comun su personal y su material para la realizacién de estas grandes obras. En estas
ocasiones se enfrentan con frecuencia técnicas diferentes, mentalidades diferentes e, in-
cluso, reglamentaciones distintas. No es raro que, en una misma reunion, participen in-
genieros que representan los intereses de organismos pertenecientes a cuatro o cinco
naciones. En tales casos el peligro estriba en la tendencia a escoger, de cada Instruc-
cién, las prescripciones mas favorables, haciendo con todas ellas una amalgama que ya
no puede garantizar la seguridad de las obras, o, por el contrario, la envolvente de las
clausulas mas desfavorables, que, evidentemente, tiene que conducir a un despilfarro
seguro.

Esto demuestra la importancia de poder disponer de un con]’unto de normas seuncillas,
taciles de aplicar y capaces de constituir un lenguaje comtn, a disposicién de to-
dos. dConshtnye esto una guimera o, por el contrario, es algo realizable en un futuro pro-
ximo? Algunos ejemplos alentadores parecen demostrar que tal empresa es posible.
El CE.B., después de las primeras ediciones de sus recomendaciones, ha orientado ahora
sus tlaba]os hacia la elaboracién de textos que puedan constituir, no ya la base de las
Instituciones nacionales, siro un verdadero Reglamento mtemamonal. Y en un campo
mas restringido, el de las estructuras maritimas, la F.LP. ha editado unas Recomendacio
nes que estin siendo adoptadas como Pliegos de Prescrivciones en la mayorfa de los con-
tratos para la construccion de estructuras de este tipo. De cualquier forma, la evolucién
hacia las teorfas probabilistas, o al menos semlplobabmstas es ya irreversible. Nuestra
genexacmn formada en el determinismo de la teorfa de las tensiones admisibles, es la
victima de esta situacién; pero los ingenieros jovenes, que ya desde las Escuelas han veni-
do manejando estas nociones, podran asimilarlas mejor que nosotros y adquirir la perspec-
tiva necesaria para distinguir entre lo que es un mero detalle y lo que es esencial.

Y con esta nota optimista terminaremos esta revisién, muy superficial, de las Regla—
mentaciones para el proyecto v clculo de las estructuras, y pasaremos a abordar el capi-
tulo re'ativo a la ejecucion de las obras.

Realmente, no se puede hablar de la seguridad o de la durabilidad de las construc-
ciones sin tener en cuenta la fase de ejecucién. El analisis de los dafios, incidentes o acci-
dentes ocurridos en las obras durante su construccion o su vida de servicio, demuestra
que, en la mayoria de los casos, son originados por defectos o errores de ejecucion. El
problema que se plantea consiste en saber si es posible disminuir el ntmero de tales
incidentes actuando, principalmente, a través de las reglamentaciones.

La respuesta a esta pregunta estimamos que debe ser que en la reduccion de los in-
cidentes influye mds una buena organizacién y un buen control de la ejecucién que la
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aparicion de normas mas detalladas. En general, en una obra preocupa mas la regulacion
financiera de los trabajos que los reglamentos técnicos. Los imperativos de plazo, con
frecuencia demasiado exigentes, se oponen en muchas ocasiones a la prevision y a la mi-
nuciosidad que deberian ser norma en la mayoria de los casos.

Aunque la distincién no siempre aparezca muy clara, en general, se pueden clasificar
los incidentes en dos categorias: los que provienen de una subestimacién o del descono-
cimierto de las acciones actuantes sobre la estructura, y los que son originados por una
falta de resistencia del material utilizado. En otras palabras, y adoptando el lenguaje de
los estados limites, la ecuacion fundamental da la seguridad:

Yy S(yspeyse- &) =S (R/vy)

puede dejar de cumplirse, bien porque el primer miembro tenga un valor mis elevado que
el previsto, bien porque e! segundo miembro sea de valor inferior al supuesto.

En el primer caso, la responsabilidad puede recaer tanto en el proyectista como en
el constructor. Como ejemplo se puede citar el pandeo o alabeo originado durante el lan-
zamiento de un puente metélico, vy que puede estar motivado por un defecto de cilculo
del provectista, o por una incorrecta puesta en obra.

Hay que tener en cuenta que la aplicacién de las prescripciones contenidas en la
Instruccién para estructuras metdlicas debe conducir a una seguridad suficiente frente a
los peligros de inestabilidad y que, por consiguiente, el problema depende menos de la
existencia de una norma adecuada que de su correcta aplicacién. Por consiguiente, el ac-
cidente puede ser debido a tres causas, de las cuales, con frecuencia, coexisten dos:

— La inexperiencia del proyectista.

— La falta de contacto entre el proyectista y la obra que da lugar a que se desco-
nozcan las consignas precisas que deben seguirse y a que se adooten métodos ar-
bitrarios de ejecucion.

— La falta de cuidado en la puesta en obra: mal acufiado, errores de nivelacién, etc.,
que provocan esfuerzos superiores a los que pueden ser razonablemente previstos.

Accidentes del mismo tipo se producen también en las obras de hormigon. Es el caso,
por ejemplo, de ura viga de hormigén pretensado defectuosamente apeada en el centro
del vano; o el de la ménsula de un puente construido en voladizo que bascula por un de-
fecto de equilibrio estatico, etc. También aqui vuelven a aparecer las tres causas ante-
riormente mencionadas v que dificilmente pueden ser objeto de reglamentacién.

Estudiemos ahora el caso en que el segundo miembro de la ecuacion fundamental de
la seguridad tenga un valor demasiado pequefio, es decir, que los materiales utilizados no
posean la calidad requerida.

Si se trata de una estructura metédlica o de las armaduras de una obra de hormigén,
puede ocwrrir que la insuficiente resistencia se deba a un defecto de origen, cosa que un
cuidadoso control de recepcién deberia detectar. Por el contrario, también puede ser de-
bida a una pérdida de calidad con el tiempo, es decir, esencialmente a la corrosién. Las
Reglamentaciones en vigor contienen, generalmente, plescupcmnes precisas en cuanto a
la pintura que debe darse a las estructuras metalicas y a la inveccién de los tendones de
pretensado; pero la existencia de una Norma no basta, por si sola para garantizar la cali-
dad necesaria. Y aqui tlopezamos con una de las mayores dificultades para las Reglamen-
taciones sobre la ejecucion de las obras: ¢Hasta dénde llegar en el detalle de las prescrip-
ciones?
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Tomemos, a titulo de ejemplo, la inyeccién de los tendones de pretensado. La Norma
puede contentarse con indicar el objetivo que se trata de conseguir mediante una frase
tal como la siguiente: “Las vainas se rellenardn con una lechada de inyeccién que, una
vez endurecida, deberd asegurar una perfecta proteccién de las armaduras, asi como su
adherencia al hormigén de Ia obra”. Por el contrario, al mismo tema se le puede dedicar
un texto de un centenar de paginas, definiendo las calidades del agua, del cemento, de
los aditivos, las caracteristicas de la mezcladora y de la bomba de inyeccion, el proceso
operatorio y todos los detalles cuyo conjunto constituyen las normas de buena practica.

Estas dos tendencias opuestas tienen cada una sus ventajas y, en realidad, no se
excluyen una a otra:

— La primera define el objetivo y supone conocidos los medios para alcanzarlo. De-
beria aplicarse preferentemente en las naciones muy industrializadas y con un
ntmero suficiente de cuadros técnicos competentes.

— El segundo método consiste en transformar la Norma en una guia, verdadero Ma-
nual para el responsable de la ejecucion o de quien haya de controlarla. Permite
suplir, en cierta medida, a una técnica que resulta insuficiente; pero a costa de

dos peligros:

— El primero consiste en la inaptitud para reaccionar frente a situaciones impre-
vistas. Si durante la ejecucién de los trabajos se presenta una de estas situa-
ciones, el texto, por completo que sea, no podrd en forma alguna reemplazar
la experiencia ni el buen criterio de un técnico bien preparado.

— EI segundo peligro de una Norma-guia demasiado detallada estriba en que
puede constituir un verdadero freno para el progreso de la técnica. En efecto,
una Norma sola podréd seguir y sancionar los nuevos inventos, pero nunca pre-
cederlos. Pero la necesidad de tener que derogar uno o varios textos reglamen-
tarios para poder aplicar una nueva idea, puede desanimar definitivamente a
su autor, o al menos retrasar en varios afios el desarrollo de tal idea. En cual-
quir caso, sera preciso prever frecuentes revisiones de los Reglamentos para
adaptarlos a la incesante evolucién de la técnica constructiva.

En resumen, parece que la solucién ideal seria editar Reglamentos sencillos, claros y
concisos, tendentes a definir los objetivos que deben alcanzarse mas que los medios que
para ello deben utilizarse. Evidentemente, esta solucién s6lo es admisible si tales Regla-
mentos van a ser aplicados por técnicos competentes. Parece, por consiguiente, que
el método mas eficaz para aumentar la seguridad de las obras consiste en la formacion
del personal necesario; y esto, a todos los niveles: obreros especializados, capataces, pro-
yectistas, directores de obra, etc. Todos ellos deben recibir, tanto durante su formacién
como a lo largo de toda su carrera, las ensefianzas precisas para que se encuentren siem-
pre en las condiciones 6ptimas para aplicar su buen criterio, con el fin de resolver de la
mejor manera posible el eterno compromiso coste-seguridad.

Traducido por
R. PifEIRo
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Las estructuras postesas de hor-
migon con alambre de acero
Heva «STABILIZED», proporcio-
nan una mayor seguridad en los
climas céalidos y en las aplicacio-
nes especificas para Centrales
Nucleares, por su menor relaja-
cién, combinada con una mayor
resistencia a la traccion a ele-
vadas temperaturas.
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591-1-20

cubierias colganfes
en rueda de bicicleta

el pabellon de exposiciones de Herning
en Dinamarca

VICTOR L. GILL
Ingeniero Civil

(Texto de la conferencia que; organizada por la Asociacién Técnica
Espaiiola del Pretensado, pronuncié el dia 30 de enero de 1976,
en los locales del Instituto Eduardo Torroja, de Madrid).

Cuando se estudia el criterio para proyectar estructuras que cubran grandes espacios,
es muy Util al ingeniero dar marcha atrds en sus deducciones y volver a los principios
fundamentales.

La forma mas eficaz de cerrar un volumen dado es una superficie esférica, y ésta,
cuando se trata de cubrir un area plana sugiere la forma de una semiesfera. La siguiente
cuestién a considerar seran los materiales de que se dispone, y a continuacién la reper-
cusién de su costo sobre la solucién que se elija. El que los materiales utilizados traba-
jen mejor a traccién o a compresion, y en qué forma los métodos de construccién afec-
taran a la economia del conjunto son base también de las que deberemos partir.

Cuando se haya llegado a establecer una diafana filosofia de proyecto habra que
pensar en la estética de su estructura, y también en la forma en que dicha estructura
encaja con el entorno en que se encuentra situada.

Desgraciadamente, esta aproximacién légica a la solucién ideal no se considera con
frecuencia, y los proyectistas realizan sus proyectos utilizando elementos estructurales to-
mados de aplicaciones anteriores, olvidando la economia de los materiales, vy si en el caso
que les ocupa su comportamiento serd el mas adecuado, haciendo tlaba]al al acero en
traccion directa y al hormigén en compresiéon simple. Un emparrillado de vigas octo-
gonales y una cubierta plana no dan en general un maximo aprovechamiento a los mate-
riales, pero son féciles de proyectar y de construir, y por ello ofrecen soluciones
recurridas.

El proyecto del Pabellén de Exposiciones de Herning, en Dinamarca, pretendi ba-
sarse en unos fundamentos l6gicos de disefio. La estructura circular requiere un reves-
timiento exterior minimo para cubrir unos determinados volumen y superficie. Permite
un sistema equilibrado de fuerza, en el cual se utilizan acero de alta resistencia y hormi-
gbn, con su maxima eficacia y aprovechamiento; como consecuencia de la simetria de la
estructura, la obra puede realizarse utilizando muy pocos elementos basicos. En el caso
de Herning habia que cubrir 5000 m* de superficie para exposiciones y promociones de-
p01t1vas No era necesaria luz natural, y se deseaba poder mantener el volumen cerrado
lo més reducido posible para que no resultara costosa su calefaccién. Se realizé un pro-
yecto basado en el concepto de la “rueda de bicicleta”, que es un tipo de cubierta de
cables soportada por una estructura de elementos prefabucados de hormigén.
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Figura 1.

Figura 2.

La estructura se realizd en cinco meses, y su coste total fue de 3.500.000 de coro-
nas danesas, equivalente a unos 40.000.000 de pesetas, que representaron alrededor de
7.600 pesetas el metro cuadrado de construccion.

PROYECTO

La superficie a cubrir de 5.000 m? se consiguié mediante una estructura circular de
80 m de didmetro, con luz libre y sin apoyos intermedios. Dos anillos de compresién si-
tuados, respectivamente, a 8 y 15 m de altura, soportados por 42 pilares, soportan las car-
gas de los cables de suspension y de los pretensados que salen en forma radial de un
anillo de tensién central de 4 m de didametro situado en el centro del pabellén.
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Figura 3. Figura 4.

Se dispuso un recubrimiento o pared circunferencial vertical hasta la altura de 8 me-
tros, en que se encontraba situado el primer anillo de compresién, y el revestimiento de
cubierta se realizd con tableros de madera laminados colgados por debajo de los cables
pretensados inferiores.

ANILLOS PREFABRICADOS DE HORMIGON

Los distintos elementos que los componen se fabricaron en taller y son piezas nor-
males de hormigén armado. Su terminacién fue la de una pieza prefabricada corriente,
aunque con materiales de alta calidad.

Se admitieron tolerancias de 5 mm en longitudes = 5 mm. Las curvaturas inintencio-
nadas de los pilares, pudiendo cump'irse sin dificultad. Para la fabricacion de los pilares se
utilizaron dos moldes, pero para los anillos circulares fue suficiente con uno.

El peso total de estructura prefabricada ascendié a 1.530 Tm, y todo el hormigona-
do se realizé en aproximadamente dos meses.

La resistencia cubica del hormigén utilizado fue superior en todo momento en 400 ki-
logramos/cm?® a los veintiocho difas.

PILARES

Se construyeron 42 pilares de seccién rectangular de 18 m de altura y de dimensio-
nes 350 X 1.200 mm, cuyo peso unitario era de 14,4 Tm. En los pilares se dejaron hue-
cos para reducir su peso, y estaban provistos también de los conductos y placas de apoyos
necesarios para el anclaje de los cables inferiores que pretensan la cubierta.
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VIGAS SUPERIORES DE ANILLO

Se construyeron 42 vigas curvas, que integraban el anillo superior, con una seccién
de 600 X 1.500 mm, las cuales presentaban en planta un radio de 40 m. Se fabricaron dos
tipos distintos de vigas curvas:

a) Tas 21 vigas de este tipo contenfan dos conductos superiores para los cables y
placas de anclaje en cada extremo, también contenian un dispositivo para su conexién a
a los pilares y apoyos para los segmentos intermedios. Su peso era de 14 Tm.

b) Las 21 vigas de este tipo eran similares en planta y seccién a las de tipo a, y
pesaban 12,3 Tm cada una.

VIGAS INFERIORES DE ANILLO

Se construyeron 42 elementos para el anillo inferior, con una seccién transversal de
600 X 800 mm. Sus caras laterales eran rectas y pesaban 6,7 Tm cada una. Estos elemen-
tos quedaban simplemente apoyados entre los pilares.

VIGAS DE CIMENTACION

La estructura disponia de 42 elementos de este tipo, con una seccién transversal de
250 X 900 mm y caras laterales rectas. Su peso fue de 2,7 Tm por unidad.

Eran vigas simplemente apoyadas entre las bases de los pilares.
JUNTAS DE LA ESTRUCTURA

Las juntas entre los segmentos del anillo superior y entre dicho anillo y los pilares
se proyectaron para soportar los momentos flectores inducidos por el pretensado del cable
y las condiciones generales de carga, bajo las cuales debia trabajar la estructura.

Se utilizaron refuerzos de solape y cajetines para la resistencia al esfuerzo cortante.
Para rellenar las juntas se utiliz6 un hormigén vibrado de 240 Kg/cm® con un agente ex-
pansivo.

CARGAS ACTUALES SOBRE LA ESTRUCTURA DE HORMIGON

Momentos en los pilares.

MOMENTOS FLECTORES EN EIL PILAR

SIMETRICOS.

>

Peso propio tnicamente.

=

)
) Cables y pretensado.

C) Carga total por nieve.

D) Accién del viento sobre el pilar dwante la
ereccion,

SIMETRICO.

E) La mitad de la cubierta cargada con nieve.
F) La mitad de la cubierta cargada con nieve.

E)y F) Son dos pilares diametralmente opuestos.

Figura 5.
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Vigas del anillo superior.

Momento flector méaximo inducido .......cooveiiiiiiiiiiininn. . 40 m Tm.
Momento {tlector debido a peso propio ........................ 10 m Tm.
Compresion MAXIMA ......oooiiiiiiiiiii i 410 Tm.

Vigas del anillo inferior.

Momento flector maximo inducido ............ooooiii 2 m Tm.
Momento flector debido a peso propio ......................... 5 m Tm.
Compresion MAXIMA ........coooiiiiiiiiiiniiieee 219 Tm.

En el proyecto se consideré que el hormigén debia trabajar a compresion bajo to-
dos los estados de carga estudiados.

CIMENTACIONES

Todos los pilares se alojaron en cajetines de cimentacién previamente fijados. Las za-
patas de hormigén armado se proyectaron para una presién de carga de 20 Tm/m?, y sus
dimensiones fueron de 2,0 X 2,5 X 0,5 m, situadas a una profundidad de 2,25 m.

Para posicionar los pilares, se dispuso de un perno de 40 mm de didmetro en la base
de cada pilar, que se encajaba en una placa de acero apoyada sobre una base de morte-
ro. Entre el pilar y los lados de su alo]amlento se dejé espacio suficiente para que se pu-
diera rellenar con hormigén de 240 Kg/cm?, el cual se vibraba in situ una vez presentado
el pilar. Provisionalmente y hasta tanto no endmecnela el hormigdn, el pilar se sujetaba
con cufias.

El pilar es capaz de soportar los momentos debidos al viento durante el tiempo nece-
sario para la colocacién de las vigas en los anillos.

POSICIONAMIENTO Y ERECCION DE LOS PILARES

Debido a que la colocacién de los pilares tenia que ser muy precisa, se dispuso un
supervisor espe(nahsta que marcaba exactamente la situacién en planta de cada pilar, y
una vez que ésta estaba completamente definida nivelaba las placas de acero sobre las
que asentaria el pilar.

En los pilares se colocaron marcas visibles para sefialar la posicion de las placas de
anclaje, y se procedié a la perfecta alineacién y aplome de todos ellos utilizando dos teo-
dolitos: uno, en el centro de la estructura, y el otro, en una posicién tangencial a la cir-
cunferencia. Desde cada posicién de los teodolitos se podian colocar cuatro pilares, y el
tiempo empleado fue de aproximadamente de una hora por pilar.

Las vigas de anillo se colocaron a continuacién de los pilares, y se utilizé6 un anda-
miaje moévil que se transportaba con una gria. Cada segmento de viga se elevd directa-
mente a su posicion definitiva desde el mismo camién en que llegaba a la obra, sin nece-
sidad de pasar por ninguna descarga intermedia.

Los trabajos en obra empezaron, ap10x1madamente al mismo tiempo que la fabrica-
cién de elementos de taller, la colocacion termind poco después que la prefabricacién. El
total duré dieciocho semanas.

El suelo del pabellén contenia un complejo sistema de conductos para diferentes ser-
vicios y drenajes para la utilizacién de las distintas exposiciones que estaba previsto rea-
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lizar en él. Tenfa también dos tineles de acceso desde el exterior del edificio que llega-
ban a un punto préximo al centro. Todo este trabajo se realizé con tiempo suficiente para
que se pudiera montar después la estructura cableada de cubierta. El montaje de ésta se
llevé a cabo entre las semanas 21 y 24.

El revestimiento protector o paled de contorno se termind en la semana 26; al mismo
tiempo se iniciaban los primeros trabajos para la primera exposicién, que segn programa
debia comenzar en la semana 30.

SISTEMAS DE CABLES

La cubierta estd sustentada por dos sistemas de cables: los superiores, de suspension,
y los inferiores, de pretensado.

Los cables de suspension integran los elementos superiores de los radios de la rueda,
cada uno estd formado por un grupo de cuatro cordones Dyform de 18 mm, provisto de
terminales de presion roscados en sus dos extremos. Cada 5 m el grupo se amordaza con
una grapa especial de aluminio, que tiene prevista su conexién con unas barras o tirantes
verticales de aluminio. Estos tirantes se conectan a su vez a los cables superiores preten-
sados, con lo que los dos sistemas de cables quedan enlazados entre si. Los cables de
suspensién se cortaron a una longitud muy precisa, con tolerancias de = 3 mm. Finalmen-
te, se hizo un ajuste definitivo con los cables montados utilizando las tuercas que lleva-
ban los terminales de presién roscados.

Los cables pretensados estaban formados por un grupo de dos cordones Dyform de
18 mm de didmetro con terminales de presion roscados en su extremo exterior. Estaban
conectados, como se ha dicho, a los tirantes verticales, y sus extremos interiores pasaban
a través del anillo interior de tensién de tal modo que quedaban anclados por terminales
Stronghold en su posicién final después de tensados.

Para su utilizacién en esta obra, la empresa espaiiola (Centro de Trabajos Téc-
nicos, S. A.) que utiliza el sistema de pretensado Stronghold diseii en Balcelona unos
terminales especiales de gran eficacia, en los que las cufias quedaban sujetas en su parte
trasera para evitar que un movimiento anormal las hiciera saltar. Los terminales fueron
debidamente ensayados antes de su puesta en obra definitiva, y su perfecto funciona-
mento estaba totalmente garantizado.

La operacién de tensado de los cables se realizé utilizando un gato, al que se adapt6
un dispositivo en forma de marco (disefiado también por Centro de Trabajos Téc-
nicos, S. A.) con el exclusivo fin de ser utilizado en esta obra y de que se pudiera ten-
sar con €l terminales Stronghold. El dlSpOSltIVO ideado por C.T.T. permitié el tensado de
los cables por pates opuestos, dando tensién a un cable contra otro. Con este proce-
dimiento se evité que cualquier carga ejerciera un esfuerzo anormal sobre el anillo cen-
tral de tensiéon y pudiera desplazarlo. Los cables se tensaron por fases, en una secuencia
predeterminada, de tal forma que se redujera al minimo la carga desequilibrada actuan-
te sobre el anillo de compresién exterior. Como ya hemos indicado, todos los terminales
Stronghold apoyaron en el anillo interior y clavaron sus cufias despues de cada opera-
c:6n sucesiva de tensado.

Para la primera fase de montaje, el anillo de tensién estaba sustentado a Ja misma
altura que el anillo superior de compresién, de modo que los cables de suspensiéon po-
dian conectarse sin carga al mismo. A continuacién se bajo el anillo de tension, que
quedé colgado de los cables de suspension. Seguidamente se dio tensién a los cables pre-
tensados; de este modo, la estructura pudo tomar libremente su geometria natural, y se
fue adaptando hasta llegar a la posicion definitiva,
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Figura 6.

En el andlisis prelimiar se calcularon todas las longitudes de los cables, los puntos de
conexién, los desplazamientos verticales y lineales y las fuerzas actuantes, de manera que
se pudo ir comprobando el comportamiento de la estructura a medida que los trabajos
avanzaban.

Para los cordones se utilizé cordén de tipo Dyform por su elevado moédulo de elas-
ticidad. Esto permitié que los cables pudieran cortarse a las longitudes requeridas, sin
que fuera necesario estirarlos plewamente tal como sucede con los cordones convencio-
nales cuando hace falta mucha precision en el corte. Los cordones se protegieron con
grasa y recubrieron con una envolvente de P.V.C. Todo esto se hizo durante la fabricacién
de los cordones. Todos los pernos que quedaron a la vista, las abrazaderas v otros cle-
mentos se fabricaron de aluminio o de acero inoxidable. De este modo, se consiguié que

Fig.?,——Procedimiento de tesado de los cables: A) Anillo de tension. B) Terminal Stronghold C) Cable. D)
Terminales Stronghold. E) Marco Stronghold de doble traccién, F) Gato Stronghold.
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la estructura de soporte formada por los cables

Figura

resultara de conservacién econdmica, y de

una gran durabilidad, al igual que sucede con las partes prefabricadas de hormigén en

pilares y vigas.

En este proyecto particular se decidié que el anillo de tensién deberia dividirse en
dos partes: una, superior, y otra, inferior, unidas para que fuera posible un pequefio des-
plazamiento relativo entre ambos. El hacer esto reduce las fuerzas en los apoyos, en los
pilares y en las vigas circulares cuando se encuentra cargada sélo la mitad de la cubierta,
como sucede en algunos casos con la sobrecarga de nieve.

FUERZAS ACTUANTES EN LOS CABLES

Esfuerzo méximo en los cables superiores de suspension
Esfuerzo maximo en los cables inferiores de p1eten<;ado

Esfuerzo maximo vertical en los nudos de conexién de los cables

(linea exterior) ..................
Esfuerzo final de pretensado en los cablee inferiores

Carga de rotura del cordén Dyform de 18 mm. de didmetro ......

50

Lo
Figura 9.
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REVESTIMIENTO

Las paredes estin formadas por laminas de acero ondulado (Robertson BR36), con
un recubrimiento, coloreado de azul, de plastico, montadas en perfiles ligeros de acero,
que unen los pilares, y apoyandose en el suelo llegan al anillo inferior. El aislamiento
se consigue con una capa de fibra de vidrio de 10 cm de grueso.

En la cubierta se utilizé un recubrimiento de acero galvanizado (Thyssen T 100/174),
que se corté y perforé previamente y se colocd cubriendo los vanos entre las vigas radia-
les de madera laminada dispuestas radialmente (19 mm X 20 mm) y soportadas por los
elementos supensores de aluminio a través de los tirantes verticales que unen los dos sis-
temas de cables.

Por encima del anterior recubrimiento se dispuso una capa aislante de 8 cm de espe-
sor y un fieltro bituminoso que impermeabiliza la cubierta. Sobre los elementos suspen-
sores de las vigas se colocaron manguitos de neopreno para asegurar una flexibilidad e
impermeabilidad suficientes.

En la parte central la nnpelmeablhzacmn se realiza en el anillo de tensién inferior, y
no queda afectada por ningln movimiento que pudiera producirse entre los dos amllos

El drenaje de la cubierta se realiza desde la circunferencia exterior por medio de unos
canalones y baja por los pilares.

COSTO

El costo total del pabellon resulté de unos 40.000.000 de pesetas, y el precio por me-
tro cuadrado, de 7.600 pesetas. .

Esto incluye todos los servicios y un vestibulo de entrada, incluso oficinas. El coste
en obras de este tipo depende, como es natural, de las especificaciones en cada caso par-
ticular, y en éste resulté de las caracteristicas que definian el proyecto. La estructura
principal (sin incluir cimentaciones, es decir, la estructura de hormigén, la cubierta de
cables y el sistema de sustentacién) costaron 11.000.000 de pesetas, lo que representa
2.260 pesetas/m”®.

El coste de los elementos prefabricados de hormigén fue de 3.900 pesetas/Tm para
los pilares y de 2.940 pesetas/Tm para las vigas.

El diagrama que sigue muestra la distribucién proporcional del coste entre la estruc-
tura circular de hormigén y el sistema sustentador de las cubiertas de cables.

CONCLUSIONES

La ventaja de este tipo de construccién que puede economicamente dar una cubier-
ta diafana con luces entre 50 y 150 m es su sencillez y la facilidad con que se puede cons-
truir. Tiene sélo unos cuantos componentes elementales, cuatro distintos tlpos de elemen-
tos prefabricados de hormigén y cinco tipos de cables con terminales para toda la gama
posible de luces a cubrir. Al tratarse de un sistema estructural cerrado no depende de las
condiciones del lugar, y por otra parte, las cargas transmitidas a la cimentacién son muy
pequenas.

La eleccién del recubrimiento aislante exterior es independiente de la estructura, y la
cubierta puede soportarse bien por el conjunto de cables superiores o por los inferiores,

97



COSTOS RELATIVOS DE LAS DISTINTAS OPERACIONES REALIZADAS
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Figura 10,

de modo que se ajustase a las necesidades de cada caso particular y conforme a lo que
se desee en cuanto a iluminacién del volumen encerrado.

La altura de los pilares que sorportan el sistema de cables puede aumentarse sin un
incremento desproporcionado en el coste, puesto que las vigas circulares de anillo y los
cables son elementos estructurales autoequilibrados.

La construccién del Pabellon de Exposiciones de Herning ha demostrado, segin el
criterio de los autores, grandes ventajas por su rapida construccién y economia, y esto es
cierto, incluso ante la {nica restriccién que presenta este tipo de estructuras, consistente
en que la construccion forzosamente tiene que ser circular.
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591-2.92

puenie construido por empuje del
tablero: el viaducto Val Restiel

BRUNO GIOVANNINI
Dr. Ingeniero

Articulo publicado, en italiano, en la revista “L'Industria
delle Costruzioni’/, sepbre.-octubre 1972, afio Vi, n.® 31 (*)

SINOPSIS

El autor describe las principales etapas constructivas para la realizaciéon de un via-
ducto en la provincia de Trento, que a pesar de ser de dimensiones relativamente redu-
cidas, constituye un caso excepcional, debido a la complejidad de las caracteristicas geo-
métricas de su trazado y a las dificultades originadas por la abrupta naturaleza del terreno
en que estd ubicado.

La técnica constructiva empleada ha sido muy original. El tablero, que es monoli-
tico y estd constituido por una viga cajon, se fue hormigonando, en sucesivas etapas, en
un taller fijo situado sobre uno de los estribos del puente. A medida que se hormigo-
naba cada uno de los sucesivos trozos de la viga cajon, se empujaba todo el conjunto, para
que avanzase y deslizase sobre las pilas, continuandose ast hasta completar todo el tablero.

El trazado del puente, debido a las condiciones del terreno, tuvo que ser francamen-
te curvo en planta, y ligeramente en alzado.

En la vasta panordmica de las técnicas concebidas y aplicadas a la realizacion de ta-
bleros de puentes y viaductos destinados a autopistas y carreteras, resultado de una con-
tinua investigacion sobre métodos constructivos cada dia mas rapidos, econémicos y se-
guros, asi como también de la necesidad de superar determinados problemas eventuales
(como, por ejemplo, los derivados de la imposibilidad de utilizar u obstaculizar los espa-
cios que salvan los sucesivos tramos) cabe destacar, por su originalidad y elegancia con-
ceptual, el sistema llamado de “empuje por etapas”.

Este sistema se basa en empujar progresivamente, a lo largo de su propio eje, el ta-
blero de puente que se esta construyendo, en lugar de montar los medios necesarios para
su ereccién como normalmente se venia efectuando. Puede decirse, sencillamente, que en
este caso el avance de la construccién se identifica con el avance fisico de la estructura
construida. Es decir, empleando un simil mas vulgar que técnico, que el tablero, com-
pletamente acabado en todos sus detalles (aceras, barandillas, etc.), sale del cobertizo del
taller de la obra, como la pasta de dientes al oprimir el tubo.

(*) N. de R.— Deseamos hacer constar nuestro agradecimiento al ingeniero A, Pasta, director de la
revista L'industria delle costruzioni, y al doctor ingeniero B. Giovannini, autor de este articulo, por su amable
antorizacién para publicar la versién en espafiol del mismo y habernos facilitado los originales de las fotografias
y figuras que lo ilustran.
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~Ahora bien, la sencillez que implica este concepto no debe inducir a error al valo-
rar la notable complejidad tedrica y préctica que es preciso afrontar y resolver, y la gran
experiencia que ha habido que adquirir para alcanzar el actual grado de perfeccién y
seguridad en la ejecucion de este tipo de obras.

Hasta hace poquisimos afios, la técnica del “autolanzamiento”, todavia no suficien-
temente respaldada por un cdlculo tedrico completo de las innumerables posibles solici-
taciones y deformaciones debidas a tal “lanzamiento” ni por las necesarias comprobacio-
nes experimentales, no ofrecia los resultados técnicos y econdmicos esperados. Hoy dia,
gracias al empleo de los mas eficaces computadores, alimentados con programas cuidado-
samente estudiados, verificados v puestos a punto por equipos de estudiosos e investi-

Figura 1.— Viaducto de Val Restel. Vista del tablero.

gadores formados con este especifico fin, pueden ser exhaustivamente determinados los
efectos de las mas complejas solicitaciones, para un gran ntimero de condiciones de car-
ga, en plazos relativamente cortos. Por otra parte, el progreso tecnolégico e industrial ha
facilitado los medios mdas idéneos para poder efectuar el desplazamiento de una pesada,
pero esbelta estructura, tal como la de un tablero de puente carretero, sometiéndola a so-
licitaciones rigurosamente comprendidas entre los valores tedricos de calculo.

Otro factor para el éxito, no menos importante que los anteriormente citados, lo
constituye la posibilidad actual de poder moldear el hormigén con extraordinaria preci-
sion de forma, pudiéndose decir que las tolerancias dimensionales son inferiores al mij-
limetro. Es evidente que esta posibilidad esta directamente relacionada, aparte de con
el empleo de un utillaje cuidadosamente construido (especialmente los encofrados), con
un especial adiestramiento de los operarios y de los técnicos de control.

Por otra parte, una vez cumplidos todos estos requisitos y d1spuesto el utillaje que
permanece fijo durante todo el tiempo necesario para la ejecucion del tablero, Ias dife-
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rentes operaciones precisas para llevar a efecto la construccion, se desarrollan con la sen-
cillez y el orden tlplcos de los trabajos de fabricacién en serie. Esta es, precisamente,
una de las caracteristicas mas notables propias de los trabajos en este tipo de obras.
Todas las etapas del proceso constructivo se desarrollan repetidamente en el mismo lugar
y a intervalos de tiempo regulares. La posibilidad de que se produzcan errores y tiem-
pos muertos queda reducida al minimo.

Fig. 2. — Construccion del tablero con el pescante metdlico en su extremo frontal.

SINTESIS DEL PROCESO CONSTRUCTIVO

Los talleres para el hormigonado v demas operaciones necesarias para la realiza-
cién de la obra se disponen a lo largo del eie longitudinal del tablero de puente que se
va a construir o en su prolongacién. El ntimero de estos talleres depende, tanto del
tiempo disponible, para la realizacién de la obra, como la del trazado, altimétrico y
planimétrico, del eje del puente. Por lo que respecta al tiempo de ejecucién se con-
sidera que en cada uno de estos talleres se pueden construir de 90 a 120 metros lineales
mensuales de tablero terminado, independientemente de la anchura que tenga la calzada.
En lo que se refiere al trazado del eje, cuando éste no tenga curvatura constante, se dis-
pondran, por lo menos, tantos talleres como radios de curvatura distintos estén previstos
en el proyecto; teniendo en cuenta que los pequefios acuerdos circulares o clotoidales
normalmente no requieren el montaje de un taller especial.

El bajo costo de montaje de uno de estos talleres (aploxunadamente la séptima par-
te del costo de un encofrado andlogo moévil) hace que sea posible, y bastante racional,
disponer de varios de ellos; lo que, por otra parte, presenta la ventaja de reducir nota-
blemente el plazo de ejecucion. Efectivamente, en este caso, el plazo maximo sera el re-
querido por el taller en el que haya de construirse la mayor longitud parcial de tablero.

A este respecto es preciso también advertir que un taller de este tipo, por obvias con-
sideraciones de conveniencia econémica, no deberd normalmente concebirse para cons-
truir longitudes inferiores a las correspondientes a tres tramos de tablero; en cambio, la
méxima longitud admisible puede ser superior a los 1.800 metros.

Cada uno de estos talleres se compondra de las tres siguientes zonas de trabajo, ci-
tadas en el orden que deben ocupar segin el sentido de avance de la obra:

1. En esta zona se coloca un encofrado metalico, de dimensiones muy precisas, des-
plazable, que se fija por medio de tornillos de sujecion para situarlo exactamente en po-
sicién adecuada.
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En este encofrado se vertera el hormigén necesario para construir la losa inferior de
la viga cajon del tablero.

2. Zona de acabado, contigua a la precedente y de la misma longitud, dotada de
dispositivos de apoyo, deslizantes y del sistema de encofrados, movidos hidraulicamente,
necesarios para el hormigonado del resto de la viga cajon (almas laterales y losa supe-
rior del tablero).

3. Zona dotada de un dispositivo de empuje, constituido por apoyos deslizantes y
gatos hidraulicos, utilizados para imprimir al tablero, ya terminado, el necesario movi-
miento de traslacion,

Fig. 3. — El tablero del puente a la salida del cobertizo del taller de construccién.

El ciclo de operaciones efectuadas en cada uno de estos talleres consta de las si-
gulentes etapas

a) Preparacién en la zona (1) del encofrado para la losa inferior y colocacién en
el mismo de la armadura de dicha losa.

b) Colocacién y cierre en la zona (2) del molde o encofrado del resto de la seccidn

de la viga.
¢) Hormigonado en las zonas (1) y (2).

d) Colotacion de la armadura correspondiente a las almas y losa superior de la pie-
za. Esto se hace en la zona (1), situando la armadura con sus correspondientes separa-
dores sobre la losa inferior ya hormigonada.

e) Apertura por abatimiento de los encofrados situados en la zona (2) y traslado del
tablero mediante el dispositivo de empuje existente en la zona (3). La longitud de este
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desplazamiento es igual a la de las secciones (1) y (2). Mediante esta operacién, la losa
inferior, construida en la zona (1), se traslada hasta ocupar exactamente la zona (2), lle-
vando consigo la armadura de acero dispuesta previamente sobre dicha losa para el hor-
migonado del resto de la seccion de la viga (operacion d). Al mismo tiempo, la estructu-
ra terminada en la zona (2) se desplaza en el sentido del lanzamiento solidariamente con
el resto de la estructura completada en los ciclos precedentes, abandonando el coberti-
70 que constituye el taller.

Légicamente, con ello queda libre el encofrado de la zona (1) y se reanuda el ciclo,
empezando con la operacion de la etapa a).

Los tiempos necesarios para los distintos trabajos son de una ]omada laboral para
cada una de las cuatro etapas, a), b), ¢) y d), y de una hora para la operacién e), que ge-
neralmente se efecttia en la misma jornada que la a).

Fig. 4. —— Una secuencia del avance del table:o. Fig. 5. — Encuentro del pescante metélico con una
de las pilas del puente.

El ciclo completo se realiza, por consiguiente, en cuatro jornadas laborales, que
viene a ser, por tanto, el tiempo necesario para la construccién y lanzamiento de una
longltud de tablero completo 1gual a la longitud dada a cada una de las zonas (1) v (2)
(un minimo de 15 metros y un maximo de 30 metros).

Bajo el efecto de estos empujes ciclicos, todo el tablero, que es una viga continua
monolitica, Ilega a a'canzar progresivamente toda su longitud v su posiciéon definitiva,
deslizando sobre adecuados apoyos, previamente dispuestos en las pilas. Estos apoyos es-
tan constituidos por placas especiales de teflén, que son capaces de resistir las elevadi-
simas cargas que sobre ellos actan, ofreciendo un muy bajo coeficiente de rozamiento
al avance del tablero.

UN EJEMPLO PRACTICO: EL VIADUCTO DE VAL RESTEL
Se trata de una obra de dimensiones relativamente reducidas, pero que constituye

uno de los casos mas complejos, debido a las insolitas caracteristicas geometucas del puen-
te y la 4spera naturaleza del terreno, a causa de las cuales su construccion por otros siste-

105



mas hubiese resultado bastante problematica. Las principales caracteristicas de esta
obra son:

— Longitud del viaducto (trazado curvo): 320 metros.

— Anchura de Ia calzada mas aceras: 9 metros.

— Ntmero de tramos: 10.

— Altura maxima de las pilas: 68 metros.

— Radio de curvatura en alzado: 2.700 metros.

— Radio de curvatura en planta: 150 metros.

— Pendiente transversal: 5 por 100.

— Estructura: viga continua sobre 11 apoyos.

— Seccion del tablero: en cajén con alas laterales.

— Estructura de hormigén armado, pretensada Gnicamente en sentido longitudinal.

Fig. 6. — El pescante descansando sobre uno de los apoyos.

Utillaje para la construccién.

El cobertizo-taller, situado sobre el estribo posterior del viaducto, tiene 36 metros de
longitud y 16 metros de ancho, y alberga las dos zonas (1) y (2) antes descritas, cada una
de 16 metros de longitud.

Sobre el encofrado situado en la zona (1), que reproduce exactamente la curvatura,
tanto en planta como en alzado del viaducto, se hormigona la losa inferior, con la inter-
posicion de los adecuados materiales plasticos y lubricantes, que facilitan el deslizamien-
to de dicha losa sobre la placa portante de acero del encofrado. La precisién en el hor-
migonado de esta losa fue muy grande, habiéndose fijado una tolerancia inferior a
0,5 milimetros.

De esta precision depende que pueda efectuarse sin dificultades el empuje y despla-
zamiento del tablero completo.

Una vez acabado el hormigonado de la losa inferior se monta sobre la misma la
armadura de todo el resto de la estructura en cajon, hormigonada en la segunda zona.

En esta segunda zona, después de cada una de las operaciones de empuje mediante
las cuales se hace avanzar toda la estructura construida 16 metros, viene asi a colocarse
(levada por la losa inferior) toda la armadura del resto de la seccién. Una vez situados
en posicion los encofrados de los costeros y el encofrado interior, todo estd listo para re-
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cibir el hormigén que completa la seccién en cajén. Con esto queda terminada la estruc-
tura, con todos sus detalles (incluidas aceras, barandillas, desagiies, etc.) y lista para salir
del cobertizo cuando se le aplique un nuevo empuje para hacer avanzar todo el conjunto
construido.

Los movimientos de apertura y cierre de los encofrados se realiza mediante pistones
hidraulicos, movidos por un compresor.

El mecanismo para el desplazamiento de la estructura estd constituido por un siste-
ma hidraulico que recibe la potencia del mismo compresor, que sirve para maniobrar el
encofrado y cuya potencia es de 15 kilovatios,

Fig. 7.— Aspecto parcial de los costeros del encofrado, que son abatibles mediante un
sistema hidraulico.

Dicho mecanismo estd formado por dos vastagos de movimiento alternativo, con un
recorrido de casi 75 centimetros, maniobrados mediante cuatro gatos de empuje, v sobre
los cuales se apoya la estructura, que es arrastrada por rozamiento durante el recorrido
de avance. Durante el recorrido de retroceso de los vastagos, la estructura se levanta
unos milimeros por medio de cuatro gatos de elevacion.

La fuerza de los gatos de empuje es de cerca de las 200 toneladas, v la de los ga-
tos de elevacién de casi 450 toneladas.

La velocidad de avance se aproxima a los 75 cm en el primer minuto, y toda la ma-
niobra de impulsién del tramo de 16 metros se completa en una hora.

En las pilas, el tablero es sostenido y guiado por apoyos especiales, revestidos con
chapa de acero inoxidable y que llevan interpuestas placas de teflon-acero-neopreno,
que permiten el deslizamiento con valores de rozamiento bastante bajos.

En el extremo frontal del tablero se dispone un pescante metalico que tiene la mi-
sién de reducir el momento negativo debido al voladizo, que se forma mientras el ta-
blero no ha alcanzado el apoyo siguiente. Este pescante estd provisto, en su extremo an-
terior, de un mecanismo hidrdulico de elevacién para eliminar la pequena flecha negati-
va, que se produce a causa del vuelo en el momento de llegar al apoyo el extremo del
pescante.
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Fig. 8.— Vista del cobertizo-taller. En primer término, el encofrado preparado para el
hormigonado de la losa inferior de la viga cajén,

El ciclo completo del proceso de construccién y desplazamiento de un tramo de
16 metros de tablero terminado se realiza en cuatro jornadas laborales.

La longitud de tablero que se traslada crece progresivamente a medida que se em-
puja, y al final llega a alcanzar los 320 metros, con un peso total superior a las 4.000 to-
neladas.

Debido a la curvatura en planta de su eje, la estructura del tablero, en cada apoyo,
esta sometida a una reaccién transversal, dirigida hacia el centro de curvatura, debida

Fig. 9.— Detalle de los aparatos y compresores hidraulicos utilizados para realizar =l
empuje del tablero.
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a la descomposicién de la fuerza de empuje. El conjunto de estas reacciones, que son de
naturaleza elastica y, por tanto, proporcionales a la rigidez de la pila correspondiente
constituye un sistema hiperestatico.

A efectos de cilculo en sentido horizontal, el tablero se considera como una viga
continua elastica sobre apoyos (horizontales) de elasticidad variable.

Con este método de ejecucion, la construccion del puente resulta extraordinariamen-
te rapida y econdmica. Se llama la atencién sobre el hecho de que la construccién del
tablero puede realizarse casi al mismo tiempo que la ereccién de las pilas.

Desde el punto de vista econémico, las ventajas principales son debidas a la notable
economia en la mano de obra (con una incidencia inferior a un 20 por 100 del costo de la
obra) en virtud del alto grado de mecanizacién de las diversas operaciones, conseguido
con costos de instalacién relativamente modicos.

Todavia se pueden obtener mayores economias, respecto a la estructura isostatica
tradicional a base de vigas, mediante la disminucién del nimero de apoyos y de juntas
y de los dinteles sobre las pilas.

Los eventuales asientos diferenciales de los apoyos (previsibles en el caso de terre-
nos de cimentacion no homogéneos) han sido tenidos en cuenta a efectos de calculo de
la viga continua, suponiendo que pueden alcanzar hasta un valor de 40 milimetros. No
obstante, la magnitud de estos asientos (que suelen producirse en los primeros meses des-
pués de la entrada en servicio de la estructura) deberd comprobarse en la estructura
real, y si se confirma su existencia podra anularse, elevando y recreciendo los apoyos que
hayan cedido. Actualmente son numerosos los ejemplos de estructuras de este tipo, ci-
mentadas sobre terrenos no rocosos, que se encuentran en servicio por toda Europa.

Traducido por:

C. SAncuez CASTRO.
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JORNADAS NACIONALES
DE ENSAYOS NO
DESTRUCTIVOS

Los dfas 1, 2, 3 v 4 del préximo mes de junio se celebrardn en el aula magna de la
Universidad de Bilbao, las II Jornadas Nacionales de Ensayos no Destructivos, organi-
zadas por el Comité de Ensayos No Destructivos de la Asociacién Espafiola para el Con-
trol de la Calidad. En el programa de dichas [ornadas figuran més de una treintena de
conferencias, que seran pronunciadas por prestigiosos especialistas nacionales y extran-
jeros, y en las que se trataran los recientes progresos de las diversas técnicas de ensa-
yos no destructivos.

La tematica a desarrollar abarca siete grandes capitulos:

1. Productos laminados, forjados y moldeados.

2. Conjuntos soldados.

3. Problemas fundamentales y aparatcs.

4. Materiales no metalicos.

5. Aplicaciones a equipos en servicio (inspeccién en servicio).
6. Ensefanza y certificacion.

7. Higiene y seguridad.

Coincidiendo con este congreso técnico tendra lugar, en la misma Universidad Au
tonoma de Bilbao, una exposicion de aparatos y exhibicién de técnicas, a la que acu-
den una veintena de casas vendedoras.

El programa contiene también actos sociales y visitas turisticas tanto para los con-
gresistas como para sus acompaﬁantes.

Toda informacién puede solicitarse a:

LABORATORIOS DE ENSAYOS E INVESTIGACION INDUSTRIAL
APARTADO 1234
BILBAO
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losa oridtropa circular

A. SAMARTIN, V. JARIA y E. CASTILLO
(E.T.S.1.C.C.P. de Santander)

1. INTRODUCCION

En el proyecto de una autopista moderna, el concepto de puente, como elemento
inico con tratamiento singular, ha desaparecido, para integrarse y adaptarse a las ne-
cesidades de trazado de ésta. De ahi la aparicién de puentes irregulares en planta y al-
zado, cuyo célculo exige, en general, métodos numéricos.

Sin embargo, existe un tipo de puentes de aparicién frecuente, cuyo estudio puede
realizarse analiticamente, con las consiguientes ventajas de economia y eficiencia. Este
tipo estructural se caracteriza por su planta circular, tal como se indica en la figura 1,

simple
apoyo

z (z positiva hacia el interior)

Fig. 1.~—Planta de la placa ortétropa curva,

y su andlisis, en general, no puede ser asimilado al puente rectangular cuyo estudio ana-
litico es mas conocido (referencias 1 y 2). Se presenta aqui un analisis elastico de la losa
curva, apoyada en dos bordes radiales y con condiciones de sustentacién muy generales
en sus bordes curvos, y que pueden englobarse en la condicién de existencia de vigas.
Casos mas complicados con apoyos intermedios podrian ser tratados mediante superpo-
sicién de varios estados de carga; por ejemplo, introduciendo reacciones incégnitas que
se determinan al anular los correspondientes desplazamientos que coaccionan.

La formulacién matematica utilizada en este articulo corresponde a una notacion
matricial que permite: por una parte, una exposicion teérica compacta, y por otra, una
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programacién directa en computador. En general, se ha seguido una técnica de solucién
tipo Levy, es decir, utilizando un desarrollo en serie de Fourier, de forma analoga a la

indicada en la referencia [3], o como se ha expuesto para la placa ortétropa rectangu-
lar en [2].

2. TEORIA GENERAL DE LA PLACA ORTOTROPA CURVA

Se adoptan coordenadas cilindricas (r, 0, z) como aparece en la figura 1, y se utiliza
la notacién indicada en el apéndice. La superficie media corresponde al plano z = 0.

Los esfuerzos positivos por unidad de longitud y las acciones por unidad de su-
perficie en un elemento diferencial se define en la figura 2.

\\\~ \\ Superficie media

Gy, oy
oo -~ Ce P
—— \~\,"_\ P i—//i/v—»——’"
- -
[ - \\
— T - /4‘ .
T T e \\\\ e - Mmo-e+ Mo e o d e
T~ ~ ~— .
e — \\\/‘ -7 ///
o~ - e ;
m A “\J// “ T e
m rr )’h ~ l Sel M oy ¢ A, e OF
1 - s
re G

Fig. 2. — Accicnes y esfuerzos.

Las hipétesis adoptadas corresponden a una teorfa lineal, eldstica de placas delga-
das, sin considerar la deformacién a cortante.

Las ecuaciones de equilibrio se plantean en el elemento diferencial y se obtiene:
Mo, —+ Magy g = " M), o — 7 Gy —1 G, =0
— Mgy Mg, 0 M, ), , — 1q, +1Gy=0 (1)
TP, 4+ qooet+ (0 q,), =0

Siendo por hipoétesis:

— hj2

Eliminando ¢; en (1) se deduce:

1 1
e (12 o3 T Mops 0o - My0s0) -

,,.2 7

(My0y o= Mgg, y Mgy o, +=2mM,,, ) +m, ., 4+ P=0
(3)
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con:
1 1

P=p(0=P, — G,ro+ —— (Go+7Ge )
7 7

Las condiciones constitutivas de ortotropia son: %

1
(0g0), = — [(eo0)s Eo+ (e, 1), v, E, ]
IT—vev,
1 :
(0.7' 74)2 = [(57‘7’)2 E7‘ + (896): Vo Ee]
1— Vo V. (4)

(0';-9); = (5;-9)2 E;AQ

(Ger)z = (Eer)z EG;'

Las relaciones desplazamientos/deformacién se obtienen mediante consideraciones
cinematicas:

z 1
(809)2 _ (w> 7 + W, go )

7

(27. 7‘)3 =AW, 4y, )
Z 1
(567‘>z = (Ere>z _ (“——‘—'U%e '—l" w, 0 )
¥ 7

Introduciendo las ecuaciones (5) y (4) en las expresiones (2) se deducen las relacio-
nes esfuerzos/desplazamientos siguientes:

1 1
Mgp = — [ke ( W, —I_ w, 68) + dr W, 4 7‘]

7 142

1 1
M, , = — [k,. w, ., + dy ( w, , — W, g0 )] ©
i ™

1 1
1717.9:——](,.9 W, g, — W, ¢

7 12
1 1
Mg, ==— kg ,,( w, g, — w, e)
r 92
con:
h? E,
k, =
12 1T—vgv,
hS Ee
kﬂ ==
12 1—vgv,
h?
k I R ETO (7)
12
h3
kﬂ p EO »
12
de = VO ke
d, =v, k,
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Si se sustituyen las igualdades (6) en la ecuacién de equilibrio (3) resulta la ecua-
cién general de la placa ortétropa en coordenadas cilindricas.

1 1
—— [kq 0, gp00 -+ 2 (kg = k) w0, g0 +—[—2 kw, g, + kow, .1 4+
rt 3 (8)'
1 2
N}— —— [Zk 0, gg 4 5 —kg w, s ] + k). w, rory —I— k]. W, pppy — P (1', B)
72 ) P

con:
1
k= —2— (d)‘ + (Ze + k7.9 —l“‘ k97‘>

La expresién (8) se puede escribir en forma compacta:

L{w)=P(r0) )

En el caso de isotropia se tiene:

E
E,=Ey=FE ; v, =vg=V ; by, =E,q= ( ) =92G
14w
E h?
k, =ky= =D ; ki, =k, o=D({0—vV)
12 (1 — v3)

(lT:(lO:VD 5 k=D

Si se supone que existe conservacién de energia, entonces se puede mostrar que
para las condiciones usuales de borde se tiene:
1

d,=dy=d=k———(k,o+ky,)
2

Las relaciones de todos los esfuerzos/desplazamientos se resumen a continuacion:

w, , W, gg
Mgy = — | kq —+ -+ dgtw, 5,
r 72

w, , W, gg i
m,, ==—\k, w,,,+d, +

7 72

1 1
m91'=_k6r[—(w: gy — W, 9)] -
T 7 (10)
1 1
mrez"—"krg — w,e?,—‘—’w,e)
7 7 )

1 1 k
qez“[-keu% a00 -+ kg — 1w, o, +_‘w’9?‘f]

13 72 T

1 1 1
qrz-—-’g“" ["wwe(keJ{‘kH +""‘ [kw:eer“"kew: r]+"'—kr W0, 4y + k?' w, rry

3 742 T
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donde es conveniente introducir las reacciones de Kirchoff:

1

S, == q, F My, q==—
"

1
"; [—w, g0 (kg + & - kre)] -+

7

1 1
_l—"‘"““ [‘w, 00 5 (k'—'l" kre)'—ke w, 7.] “‘}“ —k?' 1w, »r “‘l— k,). 1w, oy §

72 7
! ()
So = (o + Moy, p = "—IZ—"’ (kes 1, gao -+ 2 ko, w, o) -
3
1 1
+ ? (k9 -—2 ker) w, 8 + -, s (k + kOT)J
2 7

3. SOLUCION DE LA ECUACION GENERAL

La solucién de la ecuacion (8), con las condiciones de borde w = mee =0 a lo largo
de 6 =0y 0 =«, y generales en los otros dos bordes, r =1 y r =12, se puede obtener
como suma de la solucién complementaria w. y de la solucién particular wo, es decir:

W= w, 4 wy (12)

3.1. Solucion cmnplementaria.

La solucién complementaria w, es por definicién la solucién de:

Lw,)=20 (13)
Se puede suponer:
W, = Z w,, (1) senk, 0 (14)
n={
con:
n
A, =——>0
o

Asi, pues, w, satisface las condiciones de contorno de simple apoyo en 0 =10y
0 = e

La ecuacion (13) se convierte al introducir el desarrollo (14) y considerar el término
n-ésimo del mismo en la expresion:

1 1 J
[ko W — 202 (kg —+ k)] - —— (2 k 22 o ko) —— -+
Bt B 98 15)
1 02 9 a3 04 2
b (— 202k — k) —— - —k, +k, w, == 0
2 apz B A 96t )

. r . f .
Siendo 8 = —— una variable adimensional.
m
En forma compacta, la ecuacién (15) se puede escribir:

L]. (‘U)C) = 0
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Se ha suprimido el subindice n en la ecuacién (15) y en todas las que sigue por
conveniencia de la escritura, sin que ello implique riesgo de confusién en la interpreta-

cidon de las férmulas.

Si se supone la solucion de la ecuacion diferencial (15) de la forma w, = B’ se ob-

tiene al sustituir y ordenar:
ky tt— 4k, 4 (5k, —2N2k—kg) 12k (— 2k, -+ 422k - 2 k) t +
Ak M — 2202 (kg - K) =0
Si se hace el cambio ¢t =1+ u en (16) resulta:
wt—2ufy; f vt =0

con:

1 k kq
Y1.:_(1—|-2)"2_‘|“ )

2 K,k
A“%;‘f
Yo —= ] 1/)\,2 —1
k,
Como ke, k== 0; k; > 0y A1 se tienen las desigualdades:

1

Yi=—

2
Yo >0

La solucién de la ecuacién caracteristica (17) es:
W=7 (1% V 1—vs*/v4?)

y conviene distinguir tres casos:

Caso 1:
Ya? > vy

w =+ (85 &= 85 1)

con:
Sy = Yo €o8 ©/2
Sg == Y2 sen ¢/2
i=)—1

coS @ = vy Y2 ?

La solucién complementaria es:
w, =8"t5[A cos(ss L B) + Agsen sy L B)] 4 815 [Azcos (s, L B) 4~
+- Ay sen (s; L B)]
Caso 2:
Yol =1

i = ks (raices dobles)
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Ccot:
§ =%y
La solucién complementaria es:

w, = Hs{A LB 4 Ay = (A; LB+ A

Caso 3:
Yo? < 11
que se subdivide en dos subcasos:
Cuaso 3.1:
Y2 # 0
== = (81 £ $y)
con:
S =%Yocho/2

So == Yo s h /2
cho=ryy:"
La solucion complementaria es:
w, ="t [Ach(s; LB) 4 Assh(s, LB)] +
Br—s [Asch(sy LB) 4 Aysh(s, LB)]
que puede adoptar la forma mas sencilla:

1
‘LUG - - [A; Bl + S1+S-.z —I— A2 Bl + 1775, + A3 BL——»X1~|- 2 + A—i Bl"‘ S S:]
2

Caso 3.2:
Yo =0
u=0 (raiz doble)
== Sa

con:

La solucién complementaria es:

w, =B (A LB+ Ap) Az B To - Ay Bls

Con objeto de facilitar el célculo por computador es conveniente introducir la
siguiente notacién matricial:

1
ScT:[w W,y 3 —Wie 3 My, 3 Meg 3 Mo 5 Mgy 5 4y 5 Go 5 Sy SO]
¥

Pudiéndose descomponer esta matriz resultante S., que incluye todos los resulta-
dos de interés en un calculo, correspondientes al término n-ésimo de la solucién com-
plementaria, en la forma siguiente:

S, =TR, _ (18)
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siendo:

R() = GFA]234 (19)

T es una matriz diagonal de 11 X 11 elementos, cuyos términos no nulos son (a, a,
b,a, a, b, b,a, b,a, b), cona=sentyb=cos0:

Ay
Ay
Ay
A, |

Ayggy =

La expresién de la matriz G de (11 X 4) viene dada en la tabla 1.

La matriz F de (4 X 4) serd segin el caso considerado:

Caso 1:

F=D[B;(14+s)P;, , By(1—sy)Py]
Caso 2:

F=DI[B;(14sPy , By(l—3s)Py]
Caso 3.1:

F=D[B;(1+4+s)P; , B3(l—s) Pyl
Caso 3.2:

F=DI[B, ()P, , B3(l)Ps]

Tasra 1. — Matriz G

18

- 1 0 0 0 ™
0 1/r,, 0 0
MGy, 0 0 0
A2 d d k,
—_— —_— 0
B2ry? Bry® T ®
ko A2 ko d
— —_ 0
B2 12 Bry? Tm
koM Ak,o
— 0 0
B2 ry,? B rp,?
ker A ker A
e 0 0
(2 7'm2 8 7'm2
A (kg k) W2k - ky) k, k,
BS 7~m3 82 1'm3 B 7’771'3 ¥ m3
A3 kg kg Mk
— — 0
Ber,2 B2ry,® Bry®
(ko -+ k 4k, o) N2 M (koK) 4+ ke k, k,
Byt B2 ry? Bry? " m®
Mhky—20ke, A (kg — 2 ky,) (k - kg,-)
— S _ 0
- B3 1,8 B2 1y Bry®




Donde se ha utilizado la siguiente notacidn:

,l 0 0 O 7
—1lo I Bv72 B-—‘z (4]
| 0 2338 — 33 p—
| 1 0
. 81 S2
By (s;) =B% §y2 — 5,2 28y 8y
.6'13 — 38 82 — 5" + 35, 512
P cos (s, L B) sen (s, L B)
17 | —sen (s, L B) cos (s, L B)
g 0
s 1
B, (5) = @ §2 28
Ls3 3 s2
1 Lg
[ 1 0
N Sy S
B; (51) = B4 5,2 + 552 2 84 So
[ $:% - 351 857 $2% + 3 8y 8¢
1 !
Py —— BSS“‘B#% BA‘—""‘B—SE‘I
o [Bu—p—s  Bugp—s

3.2. Solucion particular.

La solucién particular es por definicién una solucién de la ecuacién (9):
L{wy)=p@, 0 =P 20y
sin considerar las ecuaciones de contorno.

Se estudian a continuacién dos tipos de carga P.
32.1. Carga uniforme en toda la placa.

El desarrollo en serie de Fourier de una carga p(r, 8) de valor constante es:

w0 27)

Q@

p(r, 8) =p = (1—cosnm)sen A8

n=1 NT

Si se desarrolla la solucién particular wo, asimismo en serie de Fourier, se tiene:

L

Wy = Wy, sen A § (21)

n

[

n

Esta expresion, que satisface automaticamente las condiciones de contorno en § =0
y 0 = a, si se introduce en la ecuacién (20) y se considera el término n-ésimo se obtiene
una ecuacion del tipo:

L1 (u)ﬂn,) - 7'4171, P()n (B) (22)
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y analogamente a como se hizo cuando se estudiaba la solucién complementaria, se pres-
cinde del subindice n, entendiendo que se hace referencia a dicho término, salvo in-
dicacién contraria.

Se determina a continuacién una solucién particular de la ecuacién (22), en la que

se distinguen tres casos; y para cuya resolucién conviene definir previamente los pa-
rametros siguientes:

My
18]

ko+9k =3 (k% -9k 2kk,—8k, ke)1/2)1/2
( kq

Caso A:
AMFEL Yy AF
Solucién particular:

Po 64 r m

wO:

Mhkg—A2(2ky 4 18 K) -+ 72k, — 8 kg

Caso B:

A=py O A=y, con Py F

Solucién particular:

Po B4 L By,

Wo =
—B(2kN 4 ko) -+ 102k,
Caso C:
S
Solucién particular:
Pu 84 (L @)2 7‘4m
Wy ==

— 2@k ko) - 106k,

Con lo que el vector resultante So, definido de manera andloga al apartado ante-
rior, se obtiene para cada arménico de la expresion:

So=TRo
Variando Ia forma de Ro segin el caso:

Caso A:

Caso B:

1 Wy
Roi“«“-‘GDBg(‘l)Pz)[ ]_‘
01 8+(LB)
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Caso C:

0
0 0 Wy
Ry=G {DB;(4) P, l.L ]+ 28 | (i Loy
B 186 B+ (L B)

3.2.2. Cuchillo de carga a lo largo del radio v = 1z = Bi 1.

Se puede expresar la carga en la forma:

1
prn0)=——P@®)8 3 —B)

'rm

Se procede de forma analoga al caso anterior desarrollando la carga en serie de
Fourier:

pr,8) =8(B—0,) X Poysenhd

n=1

con:

2 o
f P(0)senh8d0

(1o ™S 0

Py, =

El caso paso particular de carga puntual P en 0 = 0 se tiene:

1
P(8)=P5(0—0;) ——

Brm

2 Psen(M0,;) 1
P

on —
o B 2m

En cambio, si el cuchillo de carga es uniforme P (0) = P:

1 2P 2P
(1 —cosnm) = ———— (1 —cosha).
Ty NT LATy,

Py, =

Asi, pues, el término n-ésimo de la solucién particular wy debe satisfacer la ecuacién:

Ly (wo”> =rt, Py, 8 8 —8z) (23)

Prescindiendo en lo que sigue por comodidad de escritura del subindice n; se deben
cumplir por continuidad las siguientes condiciones:

Wy (Bk —0) =wy By +0)
wy’ (Qk —0) =wy’ (Bk =+ 0)
wy” (B —0) = wy” (B + 0)

Pyrt,,
g (B 4 0) = 0" (B — O ——

»
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La solucién wo puede obtenerse a partir de la estructura de la solucién complemen-
taria introduciendo unos valores determinados de las constantes Ajiz2s4, que deberan cum-
plir las condiciones anteriores, y se deducen ficilmente los resultados siguientes segan
los casos:

Caso 1:
R(J:GDBl (1"‘|—81)P1A012 si Bkéﬁéﬁl
R():GDBl (1—15'1>P1A034 Si B2é6§6k
Caso 2:
Ro=GDB,(1+45) Py A%, si B, 2P0,
ROZGDBQ(I_S)P2A034 Si BZéBéBk
Caso 3.1:
Ry=GDB; (1-+45) Py A%, si B, >8>0,
Ry=GDB;3 (1 —s)P3 A%, si B B8,
Caso 3.2:

Ry =G D B, (1) Py A%, si BB,
Ro=G D B;(1) Py A%, si B B0,

Las constantes 4%z y A%« vienen definidas en cada caso en la tabla 2.

TaBra 2
Casos AYyg Ay
+ +
S 5y Pyri,, 5y Pyrt,,
1 B,2—S p—1 - B 2+ p,—1
1 4v.2k, 1 47,2k,
- +
So Sy
— 1 1 n \
+ Pyt 4 — Pyrty,
2 Bi?—S Pyt s I s
dyy2k, B,2+S P,—1 4752k,
L —1 g +1
— 1 ] [~ 1 -
+ +
$y PO 1'4m Sy PO ’AWL
31 | p2-SPp,—t — B 2+S, Py—1 i
k 3 1 4 ‘Y22 kr ]_ 4 Y22 k?’
— -+
= 52 - - 52 -
( 0
1 PO 7'4”1 B/C2 P3'_1 P() 744”7,
3-2 BkQ p2_;‘_1 [ ] R 1 T
0 ZYT.kr 2‘{1](7
2
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Con:

Pt [ cos (s, L B) — sen (s, L B;)
T | sen (ss L B2) cos (sq L Bk)]
[ 1 — L By
Pri=l, 1 ]
Pt i [ Bpe B — Bt Bk”“sz]
9 | —Bps B B B

3.3. Solucién final.

La solucién final, es decir, la correspondiente a la ecuacién (8) con las condiciones de
contorno, se obtienen para cada armoénico como:

Ry, =Ry + Ron (24)
y los resultados finales se deducen mediante la suma:
Sre= > T,R, (25)

na=1

Las constantes arbitrarias de la solucién complementaria se determinan al conside-
rar las condiciones de borde a lo largo de 81 y B2 Se estudian a continuacién dos casos
importantes.

3.3.1. Condiciones homogéneas de borde.

Todas las condiciones de este tipo correspondientes a bordes libres, apoyados o em-
potrados, etc., pueden ser incluidos en la signiente forma general:

= (j=1,2) (26)

Ecuacién matricial que se plantea para cada borde; supuesto que el borde § corres-
ponde a 8 =(; y siendo kq; y kyj;, matrices cuadradas (2 X 2) formadas por 1 y 0 ex-
clusivamente, y tales que kq; + kp; = I (matriz unidad de 2 < 2).

" La consideracién de estas condiciones de borde en el célculo se realiza como sigue:

Se introduce la siguiente nomenclatura:
aj: matriz fila k de (1 X 4) de G F correspondiente al borde §#=8,;.
by: elemento de k de Ry, correspondiente al borde § =8, (bordes 1, 2).
j=1,2
k=1, 2, 4, 10

Para cada armoénico se obtiene la matriz de constantes A1z de la solucién comple-
mentaria mediante el sistema de ecuaciones siguiente:

[-] e [ ]"
? Gy a1, 10

f— e —

—b b
kdl . 12 + kpl 14
bll bla 10

kg1

Aqggy == —

broms

gy K Gy
T Kpz
ka G v @95 10

el

— by Tk b,
ki b2l 7 ‘bza 10

I
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Determinado Awsi para cada arménico, se calcula R,, mediante la férmula (19),
aplicando (24) se obtiene R.; y, por tltimo, con (25) se hallan los resultados finales, es
decir, S (r, 0).

3.3.2. Viga de borde.
Considerando la viga curva de radio '; (j =1, 2, segiin el borde), las ecuaciones de
equilibrio de un elemento diferencial (fig. 3) son las siguientes:

dg,
d8

dm,

+ 1 Z, ® =0

— My 7 G (@) =0
40 mf.l_}_lj t]<) (27)

dm £

de

=1 g, 41 G 0) =0

Siendo Z (0), G (8) y G (8) acciones por unidad de longitud y con los sentidos posi-
tivos indicados en la figura 3. '

mi+mf, .48

o mtemt, ¢-d@

Fig. 3. — Esfuerzos actuantes en la

viga de borde. q+ q’ e de
‘Las relaciones esfuerzos/deformacion tienen la forma (w, flecha, v o, giro de torsion):
(ED); (G,
mf;=— (Wi e6—1"; ;] mt, == (w410, 4] (28)
2 2
J J

Si se supone apoyo simple en § =0 y 6 =« la matriz de rigidez de la viga para el
armoénico n se deduce como sigue:
Sea:

]

= Z Z;,senk, 0

n=1

\ 29)

G, (0) = Gyipsend, 0

I
ne=l

Gy (0) = Z Gpinseni, 0

ne=l
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Se supone:

<)
w; 0) = Z Wsen ', 0

n=1
® (30)
0; (0) = Z @, senh, 0
n=1
eliminando entre (27) y (28) se obtiene:
1 1 (Z0),
(Dz_—_ Dzwj*i”/j(l—F— Do, 41,7 =0
SR u, (ETD), -
Gy
A+ ) D*w; 17 (D2 —py) ¢; + 7, ——— =10
G,
Siendo:
d
D———
do
(ED);
@,

(Z,); =1 Z; + DGy,

Introduciendo las ecuaciones (29) y (30) en (31) se determina una matriz de rigidez
en ejes locales, que prescindiendo del subindice n, como se hizo anteriormente, resulta:

1

MG D), +(ED))

r 2
G”] "
(Zl)] 12

g2
L

(ED; +G D)

0 en forma mas compacta:

5]

A2

s 3
L

W2

7 8

(ED; + (G D))

W(ED; +(G))))

(33)

Suponiendo que la viga de borde tiene un eje principal de inercia perpendicular al
eje de coordenadas r, la transformacién de ejes viga a ejes de la placa es para el bor-

de j (fig. 4):

m, 1
m,, = (i
Sy, placa i

o bien:

[m?- 7-] = ()it T, [
| S+ ], placa

d

g G,
1 Zy ; viga

G,
Zy I viga

(34)

(33)
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Fig. 4. — Ejes locales de viga de borde, z7

y andlogamente para desplazamientos:

® — 1w,
W ; viga W Iplaca

De (33), (35) y (36) se deduce:

m, , ‘ [—w,,

) = (—)i+1T, R, T, (37)

[ F placa w ;i placa
La ecuacién (37) tiene la misma estructura matematica que la (26), suponiendo:
K — 12

ni

K;;==)T;R; T;"

Resolviéndose este caso andlogamente al anterior 3.3.1,

4. EJEMPLO

La teorfa expuesta anteriormente ha sido recogida en un programa escrito en basic,
para su proceso en un computador.

A titulo de ejemplo, se muestran los resultados obtenidos en un tablero de puente
curvo en planta, simplemente apoyado en los bordes rectos y libre en los curvos, de sec-
cién radial constante.

La losa real es de un material homogéneo isétropo de E = 3.000.000 t/m*y v = 0,2;
cuya definicién geométrica se realiza de forma esquematica idealizada en la figura 5.

Una posible losa (*) ortétropa equivalente presenta las siguientes caracteristicas:

E, =2200000 4m—2
Eqy ==2400000 tm—2
v, == 0,20
Ve == 0,18
E,4==115000 tm—=2
Eqy, ==2600000 tm—2

h= 140 m
7 =T73,30 m
1y ==86,50 m

o = 0,375 radianes

(*) El objetivo de este ejemplo es ilustrativo de la solucidon de la losa ortdtropa circular v no trata el
problema de la bondad de la idealizacién estructural de la losa real indicada.
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1, 2,~-bordes simplemente
apoyados.

3,4 ~bordes libres.

£0.375 radianes

Fig. 5.— Definiciéon del
tablero del puente.

PLANTA
_ 2.333 . 3.333 L. 3333
g] Tg ]gl 'c\:
3 &
bl ()
1 Lf 13.00 %
SECCION

Las acciones a que estd sometido son Jas recomendadas por la Instruccion Espafio-
1a-72; y se calcula las reacciones de apoyo y derivadas circunferenciales en los puntos A,
Az, As, en el borde recto; y las flechas y momentos en los puntos Ci, C», Cs del centro
del vano (fig. 6).

Supuesto un peso especifico del material de 2,5 tm*; ademdis del peso propio, el
tablero estd sometido a una sobrecarga uniforme de 0,400 tm * y a la accion del vehiculo
de 60 t, de acuerdo con la Instruccién Espafiola-72.

Todos Jos datos de interés, desde el punto de vista del proyecto —en los puntos
Ai, Az, As, Ci, Cs, Cs, cuya situacion se indica en la figura 6; con la posicién del vehicu-
lo de 60 t en la posicién de la figura 7—, se muestran en la tabla 3.

01875 radianes 01875 radianes

Fig. 6. — Puntos de caiculo, Fig. 7. — Situacién del vehiculo de 80 Tm.
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TaBrLA 3

ACCIONES
PUNTO DE
ESTUDIO Peso propio Sob}'ecarga Vehiculo de 60 t Total
: uniforme

Aj. — sy (en t/m) 21,46 4,85 2,39 28,70

ge (en t/m) 25,73 5,81 2,35 33,89

1

—w, g (X 10%) 50,37 11,38 7,80 69,55

,

m,qo (en tm/m) — 387 — 0,87 — 1,14 -— 5,88

My, (en tm/m) — 87,64 — 19,81 — 25,93 — 113,38
Ay — 5 (en t/m) 22,27 5,03 2,20 29,50

ge (en t/m) 25,47 5,76 2,17 33,40

1

—w, g (X 104) 42,16 9,53 5,66 57,35

-

M, (en tm/m) — 2,82 — 0,64 — 1,04 — 4,50

my, (en tm/m) — 63,87 — 14,44 — 23,37 — 101,68
Ay — sy (en t/m) 20,63 4,66 2,04 27,33

gy (en t/m) 26,01 5,88 1,93 33,82

1

— 1w, (X 109 36,74 8,31 3,61 48,66

r

m,q (en tm/m) — 1,55 — 0,35 0,91 — 2,81

my, (en tm/m) — 35,27 — 7,97 — 20,99 — 64,23
C;. ~—w (en mm) 51,01 11,31 8,59 71,11

Mgy (en tm/m) 222,58 50,32 45,15 318,05
C,. — w (en mm) 39,62 8,90 5,64 54,16

m, , (en tm/m) 3,89 0,82 — 1,38 3,39

mge (en tm/m) 204,91 46,32 31,41 282,67
Cy. — w (en mm) 3171 7,21 3,19 42,11

Mg (en tm/m) 195,33 44,16 18,38 257,87

5. CONCLUSIONES

En el presente articulo ha sido desarrollada, de forma unificada y matricial general,
una teoria de placas ortotropas circulares en planta, simplemente apoyadas en dos bor-
des radiales y de condiciones generales en los bordes curvos, con todas las caracteristicas
elasticas posibles.

Se muestra, asimismo, un ejemplo de tablero, resuelto con la teoria anteriormente ex-
puesta y la ayuda de un computador digital de 16 K bytes de memoria central; y, pre-
cisamente, la reducida capacidad del calculador certifica la bondad del método.

Por ltimo, conviene resaltar la diferencia de deformaciones y esfuerzos entre los
bordes curvos. Ello es explicable debido a la mayor luz del borde externo, lo cual le pro-
porciona una mayor flexibilidad, y, por tanto, el coeficiente de reparto transversal me-
jora, Situacién contraria ocurre con el borde curvo interior,
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NOTACION

Coordenadas cilindricas ortogonales (fig 1)

Angulo que forman los bordes rectos de la placa

Coordenadas de los bordes curvos de la placa (r; < ry).

Radio medio (r,, = (r; 4 15)/2).

Indica derivada parcial de la variable v con respecto de la variable w.

Momento esfuerzo por unidad de longitud positivo si actuando en la cara i = cte pro-
duce tracciones en la direccién §, en la cara frontal y en la parte positiva del eje z
(figura 2). La directriz de la placa coincide con su plano medio (i, j =, ).
Esfuerzo cortante por unidad de longitud positivo si actuando en la cara j = cte tiene
el sentido de z positivo en la cara frontal (fig. 2) (j =, 8).

Espesor de la placa.

Fuerza vertical actuante por unidad de superficie (fig '2) en sentido positivo coincide
con el del eje z.

Momento actuante por unidad de superficie (fig. 2); coincide su sentido positivo con
el del eje j (j =1, 0).

Coeficiente de Poisson en la direccién § (=1, 9).

Moédule de elasticidad en la diveccién § (f =1, 0).
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Cologquios de Directores
y Técnicos de Fabricas
de GCemento (GOLCEM-76)

En su decidido afan de contribuir, en la medida de sus actuales disponibilidades,
al beneficio de las industrias del cemento y de la construccion, el Consejo Técnico Ad-
ministrativo del Instituto Eduardo Torroja, ha considerado conveniente convocar los
VI Coloquios para los dias 25 a 29 de octubre de 1976.

Asimismo el Consejo, asesorado por la Comisién Consultiva de Representantes de
la Industria del Cemento, considerdé que el tema “El cemento en los afios 807, era el
idéneo para servir de eficaz ayuda al desarrollo futuro de la industria.

Se acompaﬁa un resumen del temario previsto:

Introduccion:

Tendencias en la tecnologia y posibles innovaciones.

Ahorro de energia:

Adiciones.

Coadyuvantes en la clinkerizacion.

Empleo del carbén.

Nuevas fuentes (nuevos tipos de gas-oil y fuel-oil, gas natural).

Procesos:

Nuevos sistemas de coccién (estudio critico de intercambiadores; doble coccidn).
Estudio critico de enfriadores.

Molienda (circuito abierto y en cascada; molinos verticales).

Automatizacion.

Pliego de condiciones:

El pliego actual y sus implicaciones econdmicas.

Investigacidn:

Investigaciones futuras.

El cemento en la economia nacional:

Politica econdémica.

El cemento visto por el usuario.

Nuevos usos del cemento,

Contaminacion,

Organismos internacionales sobre cemento.
Proyeccién a Iberoamérica.
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analisis no lineal de estructuras de
barras y de laminas de revolucion

JESUS ORTIZ HERRERA
Dr. Ingeniero de Caminos

INTRODUCCION

El advenimiento de los ordenadores electrénicos al calculo estructural ha supues-
to en los tltimos afios una revolucién profunda en la or ganizacién de los sistemas de tra-
bajo del ingeniero de estructuras, que se ha visto liberado de labores pmamente rutina-
rias en beneficio de las tareas que le son mds especificas (la concepcion y seleccién de
formas estructurales, la correcta utilizacién de los materiales, etc.). Pero en el fondo, si se
prescinde de la mayor eficiencia y alcance de los cdlculos, nada intrinsecamente se ha mo-
dificado en los principios de éstos respecto a los métodos tradicionales: sus hipétesis de

partida son idénticas, aunque sean diferentes los algoritmos de calculo y las técnicas para
su realizacién.

Satisfecha la necesidad apremiante de liberacién de célculos interminables y artificio-
sos, la teorfa de las estructuras ha reasumido inquietudes hasta ahora reservadas a circu-
los estrictamente cientificos, derivadas de la no exacta adecuacién de los modelos teéri-
cos hasta ahora aceptados (modelos “lineales”) al comportamiento real de muchas de las
estructuras. Puesto que el comportamiento no lineal de éstas adquiere especial importan-
cia en las proximidades de su agotamiento, el estudio de dicho comportamiento presenta
en muchos casos un interés real, del mismo rango incluso que el del propio andlisis en ro-
tura de las secciones de las piezas (incorporando este ultimo ya a la practica habitual de
dimensionamiento). El procedimiento actual de dimensionar las secciones en base a cri-
terios de rotura, pero partiendo de esfuerzos determinados elasticamente (o, a lo sumo,
con redistribuciones incorporadas de forma aprioristica), viene impuesto por el estado ac-
tual de las técnicas de calculo, pero es claro que presenta una grave contradiccién inter-
na en sus principios, y que es susceptible de deficiencias si la estructura no es isostatica;
0, cuando menos, limita el campo de accion del proyectista en su btusqueda de formas
estructurales més constructivas y econémicas, puesto que, en general, es posible obtener
el grado de seguridad a rotura exigible en cada caso (sin situarse, dentro de ciertos mar-
genes, en malas condiciones respecto a los restantes estados limites) sin necesidad de ajus-
tarse a una distribucion de esfuerzos de caricter eldstico.

La respuesta tradicional a estas cuestiones la proporciona la teoria de la plasticidad,
pero son bien conocidas sus limitaciones en cuanto la deformabilidad plastica del mate-
rial no es muy acusada o en cuanto las acciones son total o parcialmente fluctuantes. En
ambos casos es preciso limitar de alguna forma las redistribuciones de esfuerzos respecto
de las leyes elasticas, bien para no agotar la deformabilidad maéxima real de las zonas
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plastificadas, o bien para evitar que, por efecto de las repeticiones de las cargas, las de-
formaciones plasticas residuales se acumulen de forma creciente (sin limite, y para repe-
ticiones de carga en nimero relativamente reducido) (1). Otros efectos no tenidos en cuen-
ta por la teoria clasica de la plasticidad son:

— El caracter no localizado de las rétulas pldsticas y la influencia de las deforma-
ciones elasticas de las zonas no plastificadas. Incluso en estructuras con impor-
tante deformabilidad plastica, como son, por ejemplo, las constituidas por elemen-
tos mixtos (hormigdn-acero estructural) normalmente proporcionados, si la longi-
tud de las piezas es media o elevada, la deformabilidad eléstica de las zonas
comprendidas entre una roétula plastica tedrica y otras dos adyacentes de signo
contrario puede agotar la deformabilidad de estas Gltimas, sin que en la primera se
haya provocado la rotacién necesaria para que se desarrolle el momento de ago-
tamiento de la misma; esto reduce obviamente el nivel de carga admitido por la
estructura. En estructuras de hormigdn este efecto es, por supuesto, mas acusado.

— Salvo en vigas continuas y en poérticos con flexién predominante, la interaccién
entre axil y flector puede afectar de forma considerable a los valores dltimos de
los esfuerzos y de las deformaciones. Normalmente, en el célculo plastico de es-
tructuras lo que se hace es reducir el valor del momento pléastico en funcién del
axil; pero los limites de las rotaciones plasticas pueden, asimismo, reducirse, lo
que afecta al completo desarrollo del mecanismo de colapso.

En rigor, deberian considerarse plastificaciones simultaneas por axil y flector,
y operar con los valores reales de las deformaciones plésticas, tanto giros como
elongaciones. El esfuerzo cortante es también susceptible de interactuar con los
valores altimos de los esfuerzos normales e incluso de producir deformaciones
anelasticas de consideracion (2).

— La influencia de posibles predeformaciones de una parte de los elementos sobre los
limites de los giros plasticos de las rétulas tedricas.

— La influencia de los fenémenos de segundo orden en deformaciones. En las piezas
de poca importancia es aceptable el estudio separado del estado limite de ines-
tabilidad (de acuerdo con las teorias del pandeo aneléstico, si ello es necesario) y
del estado limite de rotura. Pero, en rigor, la estructura debe analizarse con la
consideracion simultdnea e interactiva de las deformaciones anelasticas bajo los
esfuerzos que solicitan a sus secciones y de los fenémenos de segundo orden; ya
que estos ultimos pueden modificar aquellos esfuerzos y, asimismo, el incremento
anelastico de los movimientos agudiza légicamente los fendémenos de segundo
orden. Entonces el pandeo aparece como un caso particular, en el que estuerzos
y movimientos no se estabilizan para un valor dado de las cargas; pero en otros
casos, la situacién de agotamiento se alcanza sin pandeo, aunque para cargas di-
ferentes que las previstas dentro del célculo de primer orden en deformaciones.

Si a estos defectos teéricos ahadimos que el calculo plastico de estructuras comple-
jas es de un nivel de laboriosidad similar al propio calculo eldstico (3), se comprende que
prop

(1) Un estudio sobre este fendémeno (inestabilidad de la deformacién plastica) puede verse en las referen-
cias mamero 3 (Massonnet-Save) y la ntumero 4 (Freudenthal-Geiringer). Como regla practica para evitarlo
puede darse la de que no se produzcan plastificaciones bajo la actuacién de las acciones caracteristicas, cuando
esfuerzos y secciones se calculen elastopldsticamente (bajo las cargas mayoradas). Si el céleulo de esfuerzos es
elastico, puede omitirse dicha comprobacién, y también, normalmente, en el caso de estructuras poco importan-
tes y con valores moderados de la relacién sobrecarga-carga permanente.

(2) Ver referencia ntmero 8 (J. Martinez Calzén).

(3) Los métodos generales de calculo plastico de estructuras de barras se basan en los algoritmos de la
programacién lineal (ver referencias nimero 1, Livesley, y ntmere 10, Simonnard), y no suponen una ventaja
sustancial respecto a los métodos elasticos (siempre que se utilice el método de la matriz flexibilidad si la es-
tructura es de un grado de hiperestaticidad pequefio).
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el interés practico de dicho tipo de céleulo se restringe a un grupo limitado de estructu-
ras (4), dada la actual tendencia a la combinacién prolija de materiales y de formas.

En contraposicién al calculo elastico y al plastico, se denomina genéricamente calculo
no lineal de estructuras al que tiene en cuenta los diferentes efectos ya citados, resumi-
bles en: la influencia del comportamiento anelastico de los materiales (distinto del com-
portamiento elastico v del ideal rigido-plastico) y la influencia de los cambios de geome-
tria de la estructura (debidos a la deformacién) en las condiciones de equilibrio y de
compatibilidad de deformaciones (5). Actualmente, los métodos més extendidos de célculo
no lineal de estructuras pueden calificarse de artificiosos y poco versatiles (desde el punto
de vista del comportamiento de los materiales y de las tipologias y geometrias de las
estructuras consideradas); el éxito del célculo no lineal serd ast muy dificil, mientras no
se acepte el reto de sustituir los criterios estrechos y de cardcter particular (aptos para
calculos manuales) por algoritmos generales de alta rentabilidad conceptual y préctica,

a semejanza de la revolucién efectuada en Ia pasada década dentro del célculo lineal.

En la parte primera del presente trabajo se presenta una extensién de los métodos
matriciales del célculo elastico, para la consideracién de los efectos no lineales en estruc-
turas de barras. El algoritmo resultante es de programacién sencilla, de gran generalidad
y de una gran potencia de cédlculo, como muestran las pruebas efectuadas. Las técnicas
de célculo son indudablemente mas complejas que las del célculo elastico, pero, una vez
programadas, el incremento de complejidad se reduce a la necesidad de proporcionar al
ordenador algunos datos mas que fijen el comportamiento de las secciones (no entramos
aqui en cémo estimar dicho comportamiento).

Un método analogo (que aparece claramente como una extensién del anterior) se
puede plantear para el céleulo anelastico de estructuras superficiales, tal como se expone
en el apartado II para las laminas de revolucién de hormigén armado. Se entra asi en
un dominio reservado actualmente a los ensayos en modelo reducido, de indudable im-
portancia para la investigacién y el progreso de la ciencia de las estructuras, pero de cos-
tes y tiempos de ejecucién mucho més desfavorables que cualquier célculo de tipo numé-
rico. Esta segunda parte del trabajo es la mas novedosa, pues en lo referente a las estruc-
turas de barras se ha investigado ya en una lfnea anéloga a la propuesta en el aparta-
do T (6); no obstante, el estudio de la respuesta no lineal de una barra prismatica recta
(presentado en el apartado 1.1, y esencial dentro del contexto del método) ha sido tam-
bién desarrollado por el autor de estas lineas.

I. ANALISIS NO LINEAL DE ESTRUCTURAS DE BARRAS
L1. Respuesta no lineal de una barra prismatica recta.

Se supondrén idealizadas las leves esfuerzos-deformaciones (o leyes constitutivas) de
las secciones en forma de leves multilineales (bilineales, trilineales, etc.) tal como se indica
en la figura L.L.1. No se estudia aqui, por razones de espacio, cémo deben estimarse di-
chas leyes, aunque existe abundante documentacién paralos diagramas sencillos (bilineales
para cada signo del momento); la definicién de leyes més complejas puede hacerse a par-

(4) Estructuras de acero estructural con amplio escalén de fluencia {y cierto tipo de estructuras mixtas), con
cargas no dindmicas v relaciones sobrecarga-carga permanente moderadas, con esfuerzos predominantemente de
flexién (reduciendo adecuadamente los momentos plasticos en funcién de axiles y cortantes) y respetando con-
diciones exigentes frente a la posible aparicién de fenémencs de segundo orden, y con grado de hiperestaticidad
pequetio, salvo utilizacién de ordenadores.

(5) Nétese que se mantiene el cardcter “deterministico” del clculo. Pero esto no es inconveniente alguno
si la seguridad de la estructura se analiza por criterios semiprobabilisticos (que s6lo afectan a los datos a intro-
ducir en un algoritmo deterministico).

{6) Véase, por ejemplo, la referencia ntimero 1 (Livesley).
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tir de diagramas esfuerzos-deformaciones obtenidos numérica o graficamente con la ayu-
da del calculo electrénico y su posterior idealizacién en forma de diagramas multilineales.
Esta idealizacion es, en general, posible con pocos intervalos rectilineos, ya que las seccio-
nes habituales presentan normalmente fases de comportamiento bien definidas (estados
eldstico, fisurado y pldstico) con transiciones relativamente bruscas.

M>o N>o(traccion)
//(’X,m],Mmj) mj,Nnj)
R ~
X<0 // X>0 £<0 / £>0
(ley M-X, para (ley N-€ para
N=N;=constante) M=M; =constante)
(I<j<m') (I<j<a)
(X2j,Mzj) (€25Nz)
(’X/]ijlj) (EIJ;N]J) \j/
M<o N<o(compresion)
Figura 1.1.1.

Destaquemos las principales caracteristicas de las leyes esquematizadas en la figu-
ra L1.1.:

a) Se relacionan por un lado el momento flector, M, y la curvatura, x; y por otro, el
esfuerzo axil, N, y la elongacién unitaria, ¢ (las dos deformaicones, € y x, se refieren a la
directriz de la pieza; pero, en la hipétesis de deformacién plana, ambos pardmetros son
suficientes para caracterizar la deformacién global de las secciones).

b) Ademsés, las lineas momentos-curvatura se suponen dependientes paramétricamen-
te del valor de N. Y las curvas axil-clongacion, del valor de M. Naturalmente, el caso de
curvas univocas se obtiene como un caso particular (1).

¢) A cada pareja de deformaciones ¢ y x (dentro de los margenes de integridad de
la seccién) se asigna una pareja bien determinada de valores de los esfuerzos N y M. No
se considera, por tanto, la influencia de las deformaciones diferidas de los materiales,
aunque las mismas (normalmente, tan solo la fluencia del hormigén) pueden tenerse apro-
ximadamente en cuenta (en su caso) ampliando la escala de abscisas en la ley o-g del
hormigén utilizada como base para el andlisis previo de la seccién.

d) Por la misma razén especificada en el parrafo anterior, los diagramas propuestos
no son aptos para la consideracién de fases de carga y descarga, sino sélo para la actua-
cién de cargas estaticas crecientes hasta el agotamiento de la estructura. No obstante,
sirven de base para el analisis de ésta en todas sus fases de comportamiento (no sélo para
el andlisis limite).

e) Las leyes M-x y N-¢ se suponen estrictamente crecientes, de forma que las
rigideces tangentes, A M/A x, A N/A g, sean no nulas y no negativas. Sin embargo:

— El valor de dichas rigideces puede, teéricamente, hacerse tan pequefio como se

(1) Aunque las leyes M-y dependan efectivamente de N, es claro que para piezas con axil nulo o pe-
quefio basta dar una curva M-y tnica. En general, no hay necesidad de especificar el comportamiento de la
seccién mas que para el rango de esfuerzos previsto para la estructura v acciones en cuestién: asi, en zonas
con flexiones “negativas” exclusivamente, es posible ahorrarse el cdlculo de la rama de la curva M-y para M > 0
(v viceversa), o, si los axiles permanecen elasticos, no hay necesidad de definir las ramas plasticas de las cur-
vas N-g, etc.
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desee (en la practica, esto tiene un limite, por exigencia de buen condicionamien-
to de los sistemas de ecuaciones a resolver (2)).

— Dichas rigideces pueden, sin embargo, variar de cualquier forma; no tienen nece-
sariamente por qué decrecer a medida que aumentan los esfuerzos.

f) No se exige que los diagramas M-x y N-e¢ pasen por el origen. Es posible asi
tener adecuadamente en cuenta el efecto de predeformaciones impuestas a parte de los ma-
teriales, estando ya establecida la continuidad de la estructura (pretensado, gradientes
térmicos, etc.) (3). Y, también, representar adecuadamente situaciones en las que, por
ejemplo, se consideren varias curvas M-x para valores diferentes de N, algunos de los
cuales produzcan por si solos (para M = 0) fisuraciones o plastificaciones; entonces, man-
teniendo constante la directriz de la pieza no es posible, en general (salvo para seccio-
nes simétricas), conseguir que todas las curvas M-x pasen por el origen (es decir, parte
de ellas presentaran un valor M 7 0 para x = 0).

g) Puesto que las leyes M-x y N-g¢ se suponen deducidas de acuerdo con la

hipétesis de deformacion plana, no se introducen en principio deformaciones debidas
al estuerzo cortante. La influencia de éste ea los valores dltimos de M y N puede in-
troducirse limitando éstos por debajo de los valores calculados con cortante nulo (utili-
zando, por ejemplo, diagramas de interaccion deducidos plasticamente), siempre que se
prevea una influencia desfavorable de dicho esfuerzo.

Si las deformaciones por cortante son de consideracion, debe incorporarse la correc-
cién indicada al final del presente apartado.

Planteadas con detalle las hipétesis del método, se hace necesario, por razones de
espacio, pasar rapidamente a través de los desarrollos de tipo matematico. Se utilizan en
los mismos algunos conceptos elementales del algebra matricial (multiplicacién, transposi-
cibén, inversion) (4). La comprension de los resultados se facilita conociendo magnitudes pro-
pias del andlisis matricial de estructuras, tales como las matrices flexibilidad, rigidez,
transferencia, etc.

En principio, nos limitamos a estructuras de la clase marcos planos. La adaptacion
al caso de emparrillados se hace facilmente identificando N como el momento torsor y
e como el correspondiente giro unitario.

La definicién numérica de los diagramas esquematizados en la figura 1.1.1 se efec-
ta mediante los siguientes datos:

N.

(1.1.1) ! ‘ (1<j<m)
M, x;; (1<izm)
M,

(1.1.2) v 1zjzw)
N;je;(I=<ign)

Como se verd més adelante, el anélisis de la estructura se efectia de forma iterativa.
Cada elemento de seccién constante se supone subdividido en r partes (fig. 1.1.2), para
cada una de las cuales los esfuerzos calculados en la iteracién precedente pueden situar-

(2) Sin embargo, pueden resolverse perfectamente casos en los que dichas rigideces varfen como de 1
a 10% o incluso mds, sin ello exigir niveles especiales de precision en las variables numéricas utilizadas por el
ordenador. ’

(3) También es perfectamente posible considerar otros tipos de predeformaciones o presolicitaciones (por
ejemplo, el hormigonado de una pieza mixta sin apeos del acero estructural) que alteran los diagramas esfuer-
zos-deformaciones, pero no su “paso por el origen”.

(4) Ver descripcién de la notacién empleada, en el anejo correspondiente.
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se en ramas distintas de los diagramas esfuerzos-deformaciones; pero una vez determi-
nadas dichas ramas para la zona k-ésima (1 < K <1):

I13 N:Nnk+Tk£
(L.1.3) M=M_ + Dy x

o ;AL =L+l bt L, Y

Figura 1.1.2,

los médulos Nog, Tx, Mok, Di se suponen covstantes en el siguiente analisis de la estruc-
tara (5). Los valores de Moy y Dy se obtienen, por ejemplo, mediante interpolacion li-
neal de la ordenada en el origen y de la 1~igidez tangente correspondientes a los dos valo-
res de N;, entre los que se sitte el axil calculado en la iteracion precedente. Analogamen-

te, Nox y Th.

Obtengamos en primer lugar la respuesta del elemento k-ésimo; la respuesta global
de la pieza se deduce como combinacién de las de sus r elementos (el método vale aunque
la pieza sea de seccién variable). Las cargas se suponen s6lo en los nudos, pero la gene-
ralizacién al caso de cargas intermedias es sencilla (por otra parte, con solo cargas en
los nudos se obtiene ya un algoritmo potente, pues las cargas repartidas siempre pueden
discretizarse en un ntmero de cargas localizadas tan elevado como se desee, segun la
precisién exigida).

En la figura 1.1.3 se indican las componentes de los siguientes vectores (notese que
se refieren a los ejes locales de la barra):

. _ Pixk . Paxr
(I.14) Pir =] Pivkx | P2k=| Povk
| Pizx | _ P2-r
B dy i [ d, 3 _ Crk
(11.5) dlk == dlyk ] d2k = dzvk v @k = C,),k
| dioy | | oo J €rk

Aun cuando se opere dentro de la teoria de segundo orden en deformaciones, si las
longitudes de las barras son lo suficientemente cortas (lo cual siempre puede lograrse, por
introduccién de nudos adicionales), se pueden localmente (6) utilizar los criterios de la
teorfa del primer orden (lo mismo vale, por supuesto, cuando se actia dentro del contex-
to de ésta con cualesquiera longitudes de las barras). Ast:

dv
Crr =Wy ip eykf:_(o)x:lk . e p . e=du/dx , yxdfv/da®,
X [x=1

(5) A fin de poder considerar unas relaciones del tipo 1.1.3 constantes en el interior de cada zona (k-ésima),
es necesario que la extension de éstas sea pequefia en relacién a la longitud total de la bama, o que se efectte
una particién de ésta en funcién de los esfuerzos en la iteracién precedente, de modo que éstos se sitten
para cada zona en una sola rama de las leyes esfuerzos-deformaciones.

{(6) Eso no es valido para materiales que admitan deformaciones unitarias excepcionalmente elevadas, pero
éste 1no es el caso de los materiales ordinarios de construccién, al menos dentro de las hipdtesis de caleulo
usuales,
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Piyk Payk

Pk CT T) Paxk

P1Zk P21k /

(esfuerzos) /\dfzk
o ,,*A

Figura 1.1.3.

Por tanto:

Iy
(1.1.6) exk::[ edx = (pagr — Nozx) i/ Ty
v 0

i x Moy, Poor + b Poyie \ P 13y
(1.1.7) Oy = dx xdx= (— + — Payx
0 0
&

D, D, 2 6D,

vl
(1.1.8) e, = { xdx=
0

pZyk

Mo, Pazi T 1k Poyvk 12
— 4 I, —

Dk Dk k

puesto que la barra se supone sin cargas intermedias. Por la misma razén, se tiene la si-
guiente ecuacion de equilibrio:

(L.1.9) Pt Hepa =0 &  py=—H py,
siendo:
B 10 0 _ 1 0 0
(1.1.10) H,=|0 1 o|, H—=]0 1 0
0 I, 1 0 —I 1

Los vectores 1.1.5 verifican, asimismo, la relacion:
(L1.11) oy = dgy — H, dyy

Las ecuaciones 1.1.6-7-8 pueden ponerse también de forma matricial:

(L.1.12) X :f‘k Ezk — Cog »
siendo: v
=~ 1, 7] ~ Noplp
— 0 0 —_—
Ty T,
- By By . - Mo, 2
(L.1.13) F, == 0 (=F) 3 cop=
3D, 2D, 2D,
12 l My, I,
0 —_—
| 2D, D, | _ D, _
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Es facil, por tanto, deducir:

(1.1.14) Sop = Ry 515 — Cp
siendo:
_ dyy N 2 R o )
(I.1.15) Sqp = [ - ], Slk:[_ , e =|
= P2k Pix O
_ I, _
——, 0 0
Ty
= Itiﬁk f{()k e - = lkg lkz
(1.1.16) R,=1| _ B , Ry=—F, H 1= 0 Jp—
63x3 > Hk_l 6D, 2Dy
O 5 5 b
_ 2Dy Dy |

Los movimientos y esfuerzos de extremo de la barra completa son, evidentemente:
di=dn, d2=d>2,, pr=p11, p2=p2,. Como en cada nudo intermedio se verifica six =
== 82, ¢ —1 (compatibilidad y equilibrio), por aplicacién reiterada de 1.1.14 se deduce:

Gl -ra1 -
(L1.17) T |=R| _ |—c,
P2 41

siendo:
(1.1.18) R=R,R, R, _,..R
(1.1.19) ¢c=c,+R,c, 1+R,R,_1¢, o+ ... +@R, R, _,...Ry)¢,

Por recurrencia es facil probar que R es de la forma siguiente:

— Ht } _ 1 0 0
(1.1.20) R=| " " " |, con H=|0 1 o0
Oy 5 , H 0 1 1
Asimismo:
(L.1.21) c:l_" ] con eg=cq, + H', 00, y 1+ H, HY, o H Yoo (8)
O,

Por tanto, 1.1.17 puede expresarse en la forma:

(1.1.22) pr=Kd, + K, d, + 4

2 == Koy dy + T<22 32 "—772 >

(7) O, = vector nulo de orden 3.

O4 « 3 = matriz nula 3 X 3.

(8) Dada la particular forma de las matrices HAk, es facil ver la regla de formacién de las tres compo-

nentes de ¢, sin necesidad de efectuar los produtcos matriciales indicados en I1.1.21,
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siendo:

(1.1.23) - OE,E: 41(1?:1?@;:“)
(1.1.24) Ky=HKH!, Kp=-—HEK, ¢4 =Ky 0(=—HQqy)
Ky =—KHt =Ktyy, Kop=K, gy=Kyc

O también:
(1.1.25) F iy Gy = ¢ (= dy — H dy)
(1.1.26) Ke4q,=ps

Las propias ecuaciones 1.1.22 pueden deducirse de 1.1.25 o de 1.1.26, teniendo en
cuenta que:

La generalizaciéon del método al caso ea que las deformaciones por esfuerzo cortan-

te sean de consideracidn, es inmediata sin mas que afiadir a las ecuaciones 1.1.3 una ter-
cera, que relacione dicho esfuerzo y el incremento correspondiente de la deformacion:

dov
(I.1.27) i V:VOk +SkA ( )

dx

Basandose en 1.1.27 es facil obtener el correspondiente incremento de la “flecha”

eyr = (0)y = 1, > con lo cual resultan los siguientes incrementos de Fr y cox (L.1.13):

_ 0 0 0 0
(1.1.28) AF =0 L/S, 0|, Acor= | Vor lu/Ss
0 0 0 0

Hay que hacer notar que al incorporar las deformaciones debidas al esfuerzo cortan-
te, las secciones de la pieza dejan de mantenerse normales a la directriz, por lo cual el

) . . . o s 14
movimiento eficaz (e.x) del esfuerzo p2.x deja de coincidir con (\)x .
=l

1.2. Las ecuaciones de la estructura.

Dentro de la teoria de primer orden en movimientos, con la ayuda de las relaciones
1.1.22, es claro que el método de la rigidez puede plantearse exactamente igual que den-
tro del calculo elastico, sin més que:

a) Calcular las matrices rigidez de cada barra, I=<11, Em, Em, E22 (en ejes locales) de
acuerdo con I.1.24.

b) Aplicar en los nudos extremos de cada barra unas cargas ficticias iguales a — g1,
— g (transformando previamente sus componentes a los ejes generales).

¢) Una vez obtenidos los movimientos de los nudos, obtener los esfuerzos extremos
de cada barra aplicando 1.1.22.

No se detalla aqui cémo deben generarse, a partir de las matrices indicadas en (a) y
de la orientacién de las barras y de las coacciones de la estructura, la matriz rigidez ge-
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neral de ésta y el vector general de cargas (en el que, como hemos dicho, deben in-
cluirse las indicadas en el parrafo (b) anterior), temas que se exponen en cualquier texto
relativo al calculo matricial de estructuras de barras (1). Pero es obvio que las modifica-
ciones respecto a las técnicas del calculo lineal son minimas y que se mantienen la sen-
cillez de programacién de las mismas y su generalidad en lo relativo a la geometria y
topologia de las estructuras consideradas, al tiempo que se incorpora una gran versatilidad
en lo relativo a las leyes esfuerzos-deformaciones base del cilculo.

Un tema adicional es el del control de la convergencia del proceso de célculo, asunto
que se expone al final del presente apartado.

La ecuacién 1.1.25 puede utilizarse, asimismo, para una generalizacién del método
de compatibilidad (o de la matriz flexibilidad). Y la 1.1.17 para una generalizacién del mé-
todo de las matrices transferencia.

En lo relativo a la introduccién de los fenémenos de segundo orden (planteamiento
de las ecuaciones de equilibrio y compatibilidad haciendo uso de la geometria posterior
a la deformacién) no es posible aqui, por razones de espacio, dar otra cosa que un con-
junto de reglas de tipo operativo:

— Dividir las barras en partes (por introduccion de nudos intermedios), de modo que
la geometria de la estructura deformada quede bien representada a partir exclusivamente
de las posiciones trasladadas de los nudos.

— Calcular las matrices de paso de ejes particulares de barra a ejes generales, en fun-
cién de los movimientos de los nudos extremos en la iteracién precedente (vectores d's q¢,
d's ant, referidos a los ejes generales):

COSO.L s -—sen.(;c , 0
(1.2.1) T—=1] sena , cos e , 0 '

o , 0 ,1

siendo:

(1.2.2) cos o == [(xy + oy ppy) — @+ d'1y o) 1/I= 0/l
sen o == (s + d'ay gne) — Y + d'y am)]/l'z b/l

=@ pirar (@

Estas matrices de paso son las que deben utilizarse para transformar las matrices del

7)Y

para transformar los movimientos de los nudos de ejes generales a particulares (d; =

td' ) (3).

parrafo (a) anterior y los vectores (b) a ejes generales (E’,;,- = ?I—a ; ?t, g = T

~1

— Obtener las matrices K;; segtin 1.1.24, pero ¢1 y q= segtin las formulas:
(I.2.3) 61 — IZ—12;0 + K],:) Eo (: —H 53) p 52 = Kzzzo + K2zgo
El vector eo se obtiene en la forma que se indica en el parrafo siguiente. Para una

iteracién dada, los mismos vectores g1 y g (dados por 1.2.3) deben utilizarse para: 1.°, in-

(1) Ver referencias ntimero 1 (Livesley), nidmero 2 (Gere-Weaver), etc.
(2) Ver nota ntmero 6 del apartado L1
B 1lgig? 1£j£2
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troducirse, cambiados de signo, como catrgas ficticias adicionales en los nudos extremos
de cada barra; 2.°, para calcular los esfuerzos en las barras de acuerdo con 1.1.22. Todo

esto, siempre que se generen K';;, q'; y d; a partir de K,;, q; y d'; en la forma antes
indicada.

— El valor de eo se hace inicialmente nulo para cada barra. Completada una de las

iteraciones del anélisis global de la estructura, el valor de eo se sustituye en cada
barra por:

(1.2.4) o — [ATH Ty H (ATHT,] (= nuevo ),

siendo d's y d’» los movimientos recién calculados de los nudos extremos (referidos a los
ejes generales), e A T' la diferencia entre la matriz de paso de la iteracion siguiente (calcu-

lable con estos nuevos d's y d'=) y la T utilizada en la iteracién recién ejecutada. Esta

expresién para el nuevo ey sélo vale si [ 221, hipétesis que se ha comentado ya anterior-
mente.

— Suponer que las acciones siguen a la estructura en su deformacion, pero mante-

niendo su orientacién inicial (en caso contrario hay que precisar la correspondiente regla
de transformacién).

Tanto dentro de la teorfa de primer orden como en la de segundo orden, el método
propuesto es iterativo, ya que el célculo de las diferentes magnitudes relativas a cada

barra (K, ;, q_i, T, etc.) presupone el conocimiento de los esfuerzos y movimientos (el de
estos ultimos, sélo dentro de la teoria de segundo orden) para la barra en cuestién en
la iteracién precedente. Inicialmente estos esfuerzos y movimientos se fijan con valor nulo,
de modo que la primera iteracion equivale normalmente a un célculo eldstico (la misma
puede servir de base para el conocimiento de los porcentajes de redistribucion de los es-
fuerzos, dato siempre interesante; en cambio, de las siguientes iteraciones, sélo la altima
o definitiva tiene auténtico significado fisico).

El estudio matematico de las condiciones necesarias para la convergencia del proceso
es un problema arduo e innecesario, porque empiricamente es constatable su rapida con-
vergencia (en general, basta con muy escaso namero de iteraciones, siempre que se¢
adopte el criterio de convergencia indicado més abajo). No obstante, hay que precisar
lo siguiente:

— Si se opera dentro de la teorfa de segundo orden, para determinados tipos de es-
tructuras y acciones, se observa que, para un cierto nivel de carga, incrementos peque-
fios de la misma producen bruscamente una inestabilizacién del proceso de calculo, cre-
ciendo indefinidamente (a favor de las cargas) los movimientos de las sucesivas itera-
ciones (los esfuerzos, en cambio, permanecen mas estables, dentro de ciertos limites).

Esta situacién debe evidentemente identificarse como el colapso por pandeo anelastico del
conjunto.

— Aun dentro de la teorfa de primer orden, en las proximidades de los puntos de
esfuerzo nulo pueden producirse variaciones porcentuales importantes (del esfuerzo co-
rrespondiente) entre una y otra iteracién, aun cuando la estabilizacién de los maximos
esfuerzos y movimientos sea practicamente total. Por esta razén conviene ignorar, a efec-
tos del control de la convergencia, los valores pequefios de los esfuerzos y movimien-
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tos (4); por ejemplo, los inferiores en valor absoluto a un 10 por 100 (= &) del méximo
esfuerzo o movimiento de idéntica naturaleza (por separado flectores, axiles, etc.). Asi-
mismo, el error porcentual admitido en los resultados, estimado en la practica como
variacion de cada resultado entre dos iteraciones consecutivas (5), debe hacerse variable
segtin el valor absoluto del propio resultado numérico; por ejemplo, con variacién lineal
entre un A; % para los maximos y un A: % para aquellos resultados cuyo valor sea en
valor absoluto igual a un & % del maximo respectivo. Unos valores recomendables pueden
ser, por ejemplo:

A=05% 6 025% , A,=10% (y 8=10% 6 15%)

— A pesar de lo dicho, pueden producirse situaciones en las que el proceso no con-
verja por causas estrictamente de origen numérico; por ejemplo, debido a un mal condi-
cionamiento del sistema de ecuaciones a resolver; por ello, conviene que en los progra-
mas de cdlculo se controlen de manera automadtica los valores relativos de las rigideces
de los distintos elementos.

En lo que respecta a los célculos de segundo orden, hay que hacer constar que el mé-
todo de célculo planteado no tiene en cuenta la posibilidad de pandeo de la estructura
fuera de su plano, ni la influencia de las imperfecciones geométricas aleatorias de las pie-
zas. No obstante, este ultimo efecto puede tenerse en cuenta facilmente sin mas que modi-
ficar (en el sentido més desfavorable) los datos geométricos de la estructura respecto a los
tedricos o ideales, evaluando dichas alteraciones geométricas en base a informacién esta-
distica de las mismas y a un determinado nivel de confianza de no ser sobrepasados los
valores supuestos.

De todas formas, lo sugerido en el parrafo anterior (método semiprobabilistico) tiene,
para este fenémeno particular, el grave inconveniente de que es dificil establecer cuan-
titativamente la correlacién entre el nivel de confianza en los datos (alteraciones geomé-
tricas) y en los resultados (carga portante de la estructura); por lo cual, un estudio rigu-
roso de la seguridad de la estructura puede requerir acudir a técnicas de simulacion, con
generacién automdtica de muestras pseudoaleatorias de los datos y analisis estadistico de
los resultados (éstos, obtenidos a través de un algoritmo deterministico como el aqui pro-
puesto), hasta definir razonablemente bien las distribuciones de plobablhdad de estos 1l-
timos. Naturalmente, un caleulo de esta envergadura solo tiene razéon de ser para piezas
sencillas y para estudios especiales.

1.3. Ejemplos de calculo.

En primer lugar se analiza el pértico indicado en la figura 1.3.1, dentro de la teoria
de primer orden y con definicion sencilla de las leyes momentos-curvatura: diagramas bi-
lineales univocos (sin dependencia de N), salvo para las barras 2-3 y 5-6, para las cuales
los valores altimos del momento y de la curvatura se ajustan segin el axil, dentro de
un intervalo de valores estimado para cubrir los axiles resultantes con los valores supues-
tos de la carga P. Los célculos se han efectuado con las leyes momentos-curvatura defi-
nidas por la tabla siguiente:

(4) Este problema desaparece si se controlan errores absolutos en lugar de porcentuales, En cualguier
caso, la trascendencia de los esfuerzos y movimientos indicados es minima a todos los efectos.

«

(5) Es claro que si X-Xant. tiende a cero para todos los resultados , el proceso de célculo tiende a la

solucién “exacta”.
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m . t m— Axil
N, Barras
M; M, My | My | M; X1 X2 X3 X4 X5 ()

— 925 | — 195 0 195 | 225 [— 0,02 | —0,00005 0 0,000025 | 0,01 — 12y 5-7
— 4951 — 370 0 723 1 800 |— 0,016 —0,00005 0 0,000055 1 0,008] — 2-4y 4-5
— 275 | — 235 0 235 | 275 |— 0,01 | —0,000025 0 0,000025 10,01 [— 752
— 270 | — 230 0 230 | 270 |— 0,011 —0,000026 0 0,000026 |0,011|]—50\ 2-3y 5-6
— 265 | — 225 0 295 | 265 |— 0,012 | —0,000027 0 0,000027 |0,012]—25

En esta tabla, los valores

ma momentos curvatura.

(x;, M;) son los correspondientes a los vértices del diagra-

Los axiles se suponen en régimen elastico, si bien con valores diferentes de la rigidez
“E A” (= N/e) segin el signo del esfuerzo (1):

(1)

ciacién es innecesaria.

“EA” (1)
Barras
Compresion Traccidon
4666666 950000 12y 57
7000000 950000 24y 45
7000000 937500 2-3y 5-6

My Mg
M'A p
MII
0 =M l
7. 2 @
Q'
| = | ()
25m ; [
MD 24m J 24m
Vo ' ®
lJOm L | 10m .
32m 32m -

VMe

Figura 1.3.1

En realidad en este caso es facil prever el signo del axil en todas las barras, con lo cual esa diferen-
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Las caracteristicas indicadas de las secciones no corresponden a ningln caso real,
pero han sido elegidas dentro de mérgenes potencialmente reales; con lo cual, el ejemplo
presentado tiene interés no solamente como prueba del algoritmo de célculo, sino tam-
bién como muestra de la adaptacion anelastica de las estructuras reales de grandes di-
mensiones. En la propia figura 1.3.1 se representan graficamente las leyes de flectores
obtenidas para tres niveles de carga; numéricamente, dichos resultados son:

Valores “elasticos”
m.t P=751t P=85t P=951t P=751¢ P=85t¢t P=95t
M, — 310 — 420,3 — 426,53 — 356,6 — 404,1 — 4517
M, — 70,2 — 1777 -— 182,86 — 132,3 — 150 — 167,86
M” - 239.,8 — 2426 — 243,9 — 2243 — 2541 — 284,1
M, — 2842 -—420,4 — 426,5 —- 327,6 —371,2 —414,9
M, -— 77,6 — 164,6 — 169,35 — 144,33 -— 163,5 — 1827
M7, — 206,6 -— 255.8 — 257 — 183,3 — 2077 -—232,2
M, 602,9 599,6 713,5 557,9 632,3 706,7
M, — 247 — 13,9 — 12,9 107,8 122,92 136,6

Los valores eldsticos indicados en la tabla anterior son los que se obtienen operando
con las siguientes rigideces de las secciones:

— A flexién, la rigidez de la rama M-x para flectores positivos en fase eldstica (para
N =0, o para el valor de N mas préximo a cero, en caso de diagramas variables
con el axil).

— Frente a deformaciones axiles, la rigidez de la rama N-¢ para compresiones en
fase eldstica (y M = 0).

Observando los resultados anteriores se deduce que, para la estructura en cuestién,
las sucesivas redistribuciones de esfuerzos se producen debido a:

— La reduccién de rigidez por flexién negativa en las barras 1-2, 5-7, 2-3, 5-6 (y par-
cialmente, las 2-4 y 4-5).
— La entrada en fase plastica del extremo “2” de la barra 2-3.

— La entrada en fase plastica del extremo “27 de la barra 2-4, del “5” de la 4-5 y
del extremo “5” de la 5-6.

En cambio, no llega a formarse la rotula plastica positiva en el nudo “4”. En efecto,
cuando Mg vale un 89,2 por 100 de su valor de rotura, M, y My han alcanzado ya el
100 por 100 de su valor altimo. De esta forma, el valor de agotamiento de la carga P es,
aproximadamente, de 95 t, es decir, un 93 por 100 de la carga prevista por la teoria de
la plasticidad (P =102,1 t) y un 106,4 por 100 de la calculable con los esfuerzos elasticos
(P =893 t, que da un M', eldstico igual a 425 mt). Los movimientos calculados se incre-

mentan notablemente respecto a los eldsticos (por ejemplo, 3,16 veces para el descenso
del nudo “47).

En cuanto a la convergencia del proceso de calculo, con tan sélo cuatro iteraciones
se obtienen errores del orden del 0,1 por 100 para los esfuerzos y movimientos maximos
en valor absoluto (y ligeramente superiores para los de menor importancia).

Como segundo ejemplo de célculo se presenta el caso del arco articulado-empotra-
do de directriz parabdlica indicado en la figura 1.3.2, con las cargas especificadas en esta
misma figura, Se ha considerado al efecto una Gnica seccion tipo, con una familia comple-
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60 +P,Ton
¢ 24m 4 24m + i Pandeo
59 T
2,2,2,2,2,2,2,2,2,2,2,2
ARES SRS COCC LR
554
{(x) {(—)
LINEAL|NO LINEAL 2
(1) [ 939,9] 10065
(2) |-739,6] -761,7
(3) | 992,2] 10963
(m-Ton) o %0 oi0 0,1 XE 0,13 014
|
o -——)U(—‘ 5
Flectores — ﬁg ;
(P=59,375 Ton) QL Axiles o
oo : <
o @ (P=59,375Ton) ©
1=
Ng NG Ng
Figura 1.3.2.

ta de diagramas momentos-curvatura para axil de compresion, y de diagramas axil-elonga-
cién para todo rango de flectores; y adoptando leyes simétricas (2) (es decir, suponiendo
simétrica la seccién) y bilineales. De esta forma, para definir dichas leyes, basta con dar
el vértice y el extremo de las mismas: '

Ley momentos-curvatura (m -, m—")

Vértice Valores ltimos
: Axil (1)
!M! %X! [Nlul !Xz/l

1225 0,00174 1400 0,02 0
1137 0,00162 1300 0,02 = 500
1028 0,00146 1175 0,01538 — 750
919 0,00131 1050 0,01356 — 1000
612 0,000869 700 0,01149 -— 1250
394 0,000559 450 0,01023 — 1500
153 0,000217 175 0,01 — 1750
43 0,000061 50 0,01 — 1900

(2) Es decir, con M definido como funcién “impar” de y (@ N cte), y N como funcién “par” de yx
(a M cte.).
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Ley axil-elongacion (t, —)

Vértice Valores ultimos Flector
N . N, ‘. (m.t)
— 1950 — 0,0017 — 1975 — 0,02 0
- 1360 — 0,00119 — 1445 — 0,0095 =+ 500
— 835 — 0,000729 — 930 — 0,0063 + 1000
— 485 — 0,000424 — 555 — 0,0026 + 1250
— 215 —0,00019 — 285 — 0,001 + 1350

En la misma figura se representan graficamente algunos resultados seleccionados, que
son expresivos por si mismos. Se observard que, junto a las leyes de esfuerzos, se dan en
cada punto del arco el momento tltimo M, (que depende del axil actuante en la seccion
correspondiente y es, por tanto, variable a 10 largo de la directriz) y del axil dltimo N—,
(dependiente de M y, por tanto, también variable). La proximidad de la curva M+, y de
la N—, a las leyes de flectores y axiles corresponde a las secciones mas cercanas al ago-
tamiento.

II. ANALISIS NO LINEAL DE LAMINAS DE REVOLUCION DE HORMIGON
ARMADO

II.1. Planteamiento del analisis como extensiéon de los métodos “matriciales” del calculo
de estructuras de barras. Relaciones esfuerzos-deformaciones.

Tras el estudio matricial de los fendmenos no lineales en estructuras de barras, es
facil la comprension del método de cilculo que se propone a continuacién para laminas
de revolucién (cargadas y sustentadas simétricamente). Otros procedimientos de anélisis
se comentan en el apartado IL5, pero requieren un aparato conceptual mas amplio y
sustancialmente distinto al que es habitual en el calculo de estructuras de barras.

En la figura IL.1.1 pueden verse los esfuerzos que hay que considerar sobre un ele-
mento de ldmina comprendido entre dos meridianos y dos paralelos a distancia infinite-
simal, esfuerzos que son en esencia los mismos que habitualmente se consideran sobre un
elemento de barra (fig. I.1.3), sin mas que medirlos por unidad de longitud del paralelo
respectivo, mas unos axiles y flectores No, Mo actuantes en la direccién ortogonal y medi-
dos por unidad de longitud de meridiano. Como es bien sabido, el resto de los esfuerzos
actuantes sobre dicho elemento de lamina son nulos, en virtud de la simetria del pro-
blema.

Conviene especificar claramente las hip(’)tesis en las cuales se basa el analisis que se
propone en los siguientes apartados:

ILLA. Se supone que el meridiano tiene forma poligonal, siendo recta la directriz
de cada porcién elemental de ldmina (fig. 11.1.1). Esta h1pote51s no es restrictiva en la
practlca siempre que se cuente con medios de cilculo automatico suficientemente potentes
como para efectuar una discretizacién del meridiano de la lamina tan fina como sea pre-
ciso [1].
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I1.1B. Se supone, asimismo, que la longitud de cada elemento de meridiano es lo
bastante pequefia como para que puedan aceptarse variaciones lineales de los esfuerzos
entre los dos paralelos extremos de cada elemento [1].

I1.1.C. Cargas actuantes exclusivamente en los paralelos de separacién entre elemen-
tos. En caso de cargas repartidas, su discretizacién no afecta practicamente a los resulta-
dos, siempre que dichos paralelos estén suficientemente préximos (1).

ILLD. Relaciones esfuerzos-deformaciones de tipo trilineal, con pardmetros depen-
dientes del esfuerzo axil. Nulidad del efecto Poisson.

eje de ~
'simetria (1. =Py 1) 48
{

2 ; (2) =Piyro A8

‘6\‘ =Py, o) AB

As /4\) =Py, fop A
e (3) = Pay Tz A8
____________________________ -
@ = Py, fo2 A8
@) =Ng As
___superficie media @) =Me As

" de la lamina

Figura il.1.1.

Poco hay que afiadir aqui a lo licho en el apartado L1 acerca de las leyes esfuerzos-
deformaciones. Unicamente, que la simplificacién de prescindir del efecto Poisson apenas
afecta al analisis de la 14mina, al menos en caso de que el material de la misma sea el hor-
migdn armado; el valor real del coeficiente de Poisson puede no obstante tenerse en cuen-
ta para la evaluacién a posteriori de algin esfuerzo secundario (Ms).

Supondremos una disposicién simétrica (respecto a la superficie media) de las arma-
duras junto a ambos paramentos de la l4mina; y que la orientaciéon de las mismas coin-
cide con la de meridianos y paralelos. La relacién entre esfuerzos actuantes en las sec-
ciones normales a los meridianos (Ny, My) (2) y las deformaciones correlativas (e¢, x¢), de
acuerdo con I1.1.D, se escribe:

(IL.1.1)
Me Ne
Para 0ZMo<£ Mgy , yp =—— , &p == ——
GS"I G’S".[
My — Mg, Ny XP = X¢1
Para Z\Igp]_éMgoéZ\[gaz , XP == X A, EprI=
Gory Gy G,‘FII

(1) En las pruebas de célculo efectuadas, con longitudes del elemento de meridiano (A s) del orden de
dos a tres veces el canto de la lamina, se han observado errores insignificantes,

@ En la figura ILLL N, =—Py, Pys M, =—"Py, Py
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My — Mo, Ne  xp2—xos
Para AJ(pgéMgoéMgou s Xp = X¢g 4 ————

G‘f’m Gl‘Pl G/S"u
X¢ — X¢2

G/‘Pm

y simétricamente para M¢ < 0, dada la disposicién simétrica de las armaduras. La repre-
sentacién grafica esquematica de las leyes I1.1.1 puede verse en la figura 11.1.2.

IMI 3
@) 11 ?(N«:)
! ; pun’ro@ = (X1 7M|>
/syl I :3 (N>o) | @)= (% M)
o/ | "= 0M)
Wed ; 1 D=0,8)
: ! : IX| o
L D= (%, E)
E<o | E : : w3 = (X, &)
i {x[ :

X1

@(N<0)

€>0 (N>o)

Figura 11.1.2.

Los moédulos Ge;, Goy, Geng, Ger, Gen, Glonr, Mer, Mes, Moy, xe1, Xx¢2, X¢u (0O
todos independientes) que intervienen en las relaciones anteriores, dependen paramétri-
camente del axil Ng, aunque sélo requieren ser estimados para los valores pequefios de
dicho esfuerzo (el cual estd fuertemente limitado en las laminas reales por condiciones de
seguridad frente al pandeo). Su célculo puede hacerse en funcién de las caracteristicas
elasticas del material y de su estado de fisuraciéon para las fases “I” y “II” (elastica y
fisurada); y con un diagrama tension-deformacién del tipo parébola-rectingulo para el
hormigén (en compresién) y bilineal para las armaduras (o el que corresponda en caso
de aceros estirados en frio) en la fase “II1” (plastica).

Para los esfuerzos en la direccién de los paralelos, en virtud de I1.LD y de los pe-
quefios valores de Mo en la practica, puede operarse con relaciones esfuerzos-deformacio-
nes del tipo:

(11.1.2) Ny = Glgyeg 2 Nyy 5 My == Gorp

dependiendo G'e; y Ge; del signo de No (valores diferentes en traccién y compresién) y
limitando N, en funcién de la capacidad mecanica de las correspondientes armaduras (en
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traccion; en compresion dicho esfuerzo estd siempre mucho mas limitado por criterios de
seguridad al pandeo que lo que se derive de la capacidad resistente de la seccién) (3).

Lo expuesto en el presente apartado no puede considerarse en absoluto como un
estudio riguroso de la distribucién de esfuerzos y deformaciones y de las relaciones no

lineales entre ambos en estructuras laminares. Una informacién méas detallada al respecto
puede verse en las referencias 5 y 13.

I1.2. Respuesta de un elemento de ldmina.

En la figura 11.2.1 se indican las componentes de los siguientes vectores (esfuerzos y
movimientos de extremo del elemento de lamina, en ejes generales):

p’]x p/2x dllx ) dl?—x
(II.2.1> ’]_ = plly 5 P,Q = P’2y N d,]_ = d’ly 5 d’E = d’2y
p,lvz p/23 d/lg . d/22
A
N O P;x o1 A6 dllx

@) Py roa1 48 ; d'y ‘
@ Pizro 485 dYy -
(@) Px ro2 AB; dpy
(3) P2y 12 A8 ; d'2y
(6) P2z ro2 49 ; d2,

Figura 1.2.1.

Asimismo, los esfuerzos segtin los meridianos indicados en la figura IL.1.1 (referidos
a los ejes locales del elemento) y los movimientos correlativos (particularizaciones de u, v,
 en los extremos del elemento; u, v, ® se indican en la figura I1.2.1) pueden agruparse
vectorialmente:

Piax ) Pox dlx d‘zx |
(1r.2.2) pr=| Piy s pa=| Py , odi=| diy » dy=| doy
P12 P22 di. | dy,

La relacién entre los vectores [1.2.1y I1.2.2 se establece en la forma:

il

52 > d]. -

Dy, dy=Tt

~1
)-ﬂ

(11.2.3) PL=Tp, , Pa=

(3) En traccién, dado el importante descenso del médulo G’g, v la influencia de éste en los movimientos
de la lémira y en las redistribuciones de los esfuerzos, convendria tener en cuenta la incidencia en G/g, de

las tracciones existentes en el hormigdén entre fisuras, estimando la distribucién de éstas con criterios semiempi-
ricos (ver referencia ntmero 9).
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siendo:

_ cos ¢ sen 0 Too — To1 Yyr—Y2
(11.2.4) T—|—seng¢ cos¢o 0], csp=——"-—— , seng= —r
0 0 1 As As

Obviamente, la matriz de paso, ZF, es ortogonal (1_”*1 =T f.

Las ecuaciones de equilibrio del elemento de lamina se establecen facilmente supo-
niendo infinitesimal el &ngulo A0 y lineal la variacién de No y Mo entre los paralelos
extremos del elemento (de acuerdo con la hipétesis II.1.B), asi como la ausencia de car-
gas intermedias (hipétesis I1.1.C):

(I1.2.5) To1 P'1 - Tos H’ Po= Hyy Ny -+ 0'yy Nyg+ My, + Myo) Tgs

siendo No1, Noz, Mo, Moz los valores de No y Mo en los paralelos extremos “17 y “27; y:

- 1 , 0 , 0
(11.2.6.) H — 0 , 1 .0
| —(As)seng , —(As)cose , 1
- 1 - N 1 - 0
B As 0 _ As 0 B (A's) cos @
H'oy 5 B (A $) sen @ » Hes = 5 B 2(As)sen @ , To= _'-""2'— 0
3 3 1

Con la ayuda de las relaciones de paso 11.2.3 es inmediato obtener las ecuaciones de
equilibrio en ejes locales:

(I1.2.7) To1 }71 + roz ﬁﬁz = H‘91 Ny —+ Hez Ngs + (Mg, -+ Mez)%
siendo:
(IL.2.8) H=T'I'T , Hy=T'Hy , Hey=T He , Jo=TtT,

Puede demostrarse que para tener una precisiéon relativa de valor A (en tanto por
uno) para los términos en No y Mo que intervienen en estas ecuaciones de equilibrio (habi-
da cuenta de la hipétesis simplificativa II.1.B) debe aproximadamente verificarse:

(11.2.9) as<|/3a. e/,
siendo:
a? 740 sen @
(11.2.10) M= 3 (1 — v2) , a= ,
h? 7y

en donde r¢ es el radio de curvatura del meridiano real (no del meridiano ideali-
zado segin la hipétesis IL.1.A), h es el canto de la ldmina y v el coeficiente de Pois-
son (1). La acotacion I1.2.9 debe tenerse en cuenta para la particién de la ldmina en
elementos.

El flector Mo adopta valores del orden de v M¢ (2), con lo cual su influencia en las
ecuaciones I1.2.5 y I1.2.7 es muy pequeiia. Para simplificar el desarrollo prescindiremos

(1) Con los valores habituales de v en el caso del hormigén armado, su influencia en el valor de )\
es muy pequefia,

(g) Existen férmulas mds adecuadas para la estimacion de My en el caso de comportamiento no lineal,
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del término correspondiente en dichas ecuaciones, si bien Mo debe estimarse a posteriori
en la forma indicada.

La introduccion de las ecuaciones constitutivas (II.1.1) puede hacerse de forma simi-
lar a como se efectud en el caso de estructuras de barras. Con la coordenada s, indicada
en la figura I1.2.1, en el interior del elemento (0 < s < As), se tiene:

dov dw
gp=du/ds , w=—— = (3)
ds ds
con lo cual:
(IL.2.11) dy—Htd, =e=]| ¢, |,
eZ
siendo:
A S ndS 5 rds
(11.2.12) (3,1::/ gpds , e,=— / ds/ xeds , e, = / xp s
Jo ’ J o J0 < 0

Efectuando las integraciones 11.2.12 de acuerdo con las relaciones 1L.1.1 y con la
hipétesis I11.1.B (variacién lineal con s de Ny entre — pix y Pox; ¥ de My entre —pi1. v

pe.) (4) es posible relacionar e con los esfuerzos de extremo del elemento. Se obtiene asi:
(11.2.13) &= Fy by + Fa py— 6

expresién en la que las matrices F: y F» (de dimension 3 X 3) y el vector co dependen
de los propios esfuerzos, lo que obligar4, como en el caso de barras, a un analisis itera-

tivo de la estructura (en el cual Fi, Fs, co se estiman en funcién de los esfuerzos calcu-
lados en la iteracién precedente para el elemento de ldmina en cuestion).

La deduccién de 11.2.13 es extensa y s6lo es posible dar aqui una breve referencia
de la misma: de acuerdo con las ecuaciones IL.1.1 y la hipétesis IL.L.B es claro que pue-
den diferenciarse en el elemento cinco zonas (numeradas segin un indice i, 1<i<5),
en las que sean de aplicacion las diferentes ramas de las leyes esfuerzos-deformaciones, y
en las que ep, Xy se expresan, por tanto (en su interior) de forma lineal respecto de s:

(11214) 5<P:A;'1+A;23 5 X‘/’:Bil—l_Bi,QS (léié5)

Los valores de s de separacién de estas cinco zonas (algunas, eventualmente vacias)
se denominan s;,, 1 <1 <6 (0=s1 < s 53<81<55=<86=A~As5). Los coeficientes Ay y

B.; son combinaciones lineales de los elementos de ;;1 y 7_99 (si bien dependen, ademas,

implicitamente del axil con el que se suponen calculados los parametros de las
leyes 11.1.1). Es decir:

(IL.2.15) A=A+ CieimPim

Bp= B* i + Dixim ij

En estas expresiones, como en las 11.2.18-19-20-21-22 que siguen a continuacion, se

adopta el convenio de sumacién implicita respecto a cada pareja de indices repetidos en
un mismo monomio, observando los limites siguientes:

(11.2.16) l<igh , 1£j<2 , 1<k=z2 , 1£m£3 , 1<£n<3,

(3) Debido a que, en el interior de cada elemento, el meridiano es rectilineo (hipétesis IL.1.A).
(4) Esta simplificacion exige una acotacién similar a la 1[.2.9,
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o los que se indiquen especificamente en caso de otros indices. La notacion Pj1, P2, Pjs
equivale a la p;x, pjy, Piz (=1, 2).

Poniendo:

(11.2.17) Lo=s, i—s;, o, Vo= 1 , ly=(2 —s2/2 ,
Vi =1y, , V= (8%, L1 —8,5/6,

=1

es facil obtener (a partir de IL.2.12):
(IL.2.18) Ce =l A =l A% + Vi Cigjm Pim

e.m=ly B =V B +Vii Digjm Pim

Asimismo, llamando:

i—1 i -1
(IL2.19) U,*= ¥ I, B*., , U S Uiy Dyrim (U =0, Uy =0)

ijm —

r—= r=1
se tiene:
(I1.2.20) ey, =L U Vi B e+ L U ym Py + Vi Dikym Bim
Asi, pues:
(1.2.21) Fiom =V Cikim > Fism=Vii Digjm»
szm :_li, Uijm_l”ki Dik]'m
(11.2.22) cor =—Vp A% o o=V B¥ s

. # 1 #
Cop==b; U* - U7 BY 4

De esta forma queda justificada tedricamente la introduccién de las magnitudes Fi,

F:y o pero su evaluacién practica mediante las expresiones anteriores es poco eficien-
te, dado el gran nimero de elementos idénticamente nulos de las multimatrices C;x;m
Dixjm. De todas formas, la transformacion de 11.2.21 y I1.2.22 en algoritmos més eficien-
tes es va una tarea eminentemente rutinaria (5).

La compatibilidad de deformaciones de cada paralelo y meridiano permite expresar
g y xo en funcién de los movimientos u, v, ® de este ultimo: g = (u cos @ -+ v sen @)/r,

Xo = w.cos /75, De esta forma, para No < Ns,,, se tiene Hei Nov = Wi di, Hoz Noz = W de,
siendo:

(I1,2.23) B cos? @ s sengpcosg , 07
_ As Ser @ cos @ R sen? @ , 0
—_ (Y
W, = Gon1 o As As
01 — sen @ cos ¢ | — sen2¢@ , O
- cos? @ R sengpcoso , 0
= AS sen @ cos @ s sen? ¢ s
ey
Wy = Glgp2 5 2As 248
To2 — sen @ cos @, — sen2¢g , 0

(8) Ver referencia ntimero 13.
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Los valores de G'op1 y G'op2 son los del wédulo G'e; (recordar IL1.2) para Ne = Ne1 y
No = Nis, respectivamente (en la préctica, segtin los esfuerzos Noir y No» obtenidos en la
iteracién precedente).

Con IL.2.7, IL2.11, IL2.13 y las expresiones anteriores de Ho: No y Hosz Noa, se puede
plantear la ecuacién matricial siguiente:

F, , F 0. —H!, T, d
(11.2.24) ! s Pl = - R

= — — —_ —

Co

Tor Iy 5 790 H [ V_’V1 , Wy d, O,

siendo I3 la matriz identidad 3 X 3 y O; el vector nulo de orden 3. En esta ecuacién se ha
ignorado la influencia del término en Mo + Moz de 11.2.7, pero es facil ver que el mismo

se traduce simplemente en un incremento (A Wi, A W2) de W1y Wa, que puede tenerse,
si se desea, en cuenta,

Si Ne1 0 Nes, 0 ambos, alcanzan el limite resistente (No,), Wi di y/0o Wa d: deben sus-

tituirse, respectivamente, por Hoei Noy, He2 Noy. Ast, si Ner y No» valen N, se tiene:

F, . F p1 —Ht, 1 d ¢
(11.2.25) ! : — i I ’

Tor Iy 5 To2 FI 5 1;2 63x3 > 633:3 d, (Hyy + Has) Ny,

Invirtiendo la matriz 6 X 6 del primer miembro de 11.2.24 (6) y premultiplicando
los dos miembros de esa igualdad (o de la 11.2.25, 0 la que corresponda) por dicha ma-
triz inversa, se llega a una relacién del tipo:

<H'2'26) 77.1 = En (71 -+ ;Kl‘l (Tz -+ —;11

?221—521 (71+E22(ZZ+2;2,

formalmente idéntica a la 1.1.22 obtenida para el caso de barras, y que define la respuesta
del elemento de l4mina. También es posible obtener una formulacién del tipo 1.1.17 (base
de calculos con matrices transferencia).

I1.3. Las ecuaciones de la estructura.

Establecida la relacion 11.2.26 v conocida la matriz de paso 11.2.4 (para cada elemen-
to de ldmina), las ecuaciones generales de la lamina se forman en cada caso con las mis-
mas técnicas que se han indicado en el apartado 1.2 para estructuras de barras, dentro de
la teoria de primer orden. Obtenidos los movimientos, los esfuerzos en cada elemento se
calculan mediante las mismas I1.2.26. Los criterios de convergencia son anéalogos a los
del caso de estructuras de barras.

La convergencia observada es practicamente tan buena como en el caso de barras. Se
logra, claro esta, una gran generalidad en lo que respecta a forma geométrica, sustenta-
cién (en los bordes y/o en puntos intermedios), etc. Y una adecuacién poco comtn a las
leves reales de comportamiento del material: se pueden perfectamente analizar situacio-
nes con zonas fisuradas total o parcialmente, plastificaciones por traccién de las armadu-
ras, generacion de rdtulas pldsticas, etc.

() En régimen elistico puede probarse que dicha matriz es siempre invertible. En régimen aneldstico no
se han observado nunca singularidades, en el gran nimero de pruebas efectuadas (cumpliendo lo indicado en
el pamrafo ¢) del apartado L.1).
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La incorporacién de los fenémenos de segundo orden en deformaciones puede abor-
darse de forma parecida a la indicada en el apartado 1.2 para el andlisis de estructuras
de barras. Desgraciadamente, en el caso de laminas, la convergencia obtenida en las prue-
bas efectuadas no puede considerarse satisfactoria. Este es un tema importante a resolver
por investigaciones futuras, pues las amplificaciones elastoplésticas observadas en los mo-
vimientos cuando las condiciones de contorno no son las éptimas para la minimizacién
del efecto de borde, hacen obligatoria su consideracién en el estudio del pandeo de la
lamina (1), preferiblemente en forma de andlisis simultaneo e iteractivo de los efectos ane-
lasticos y de los de segundo orden (tal como se propuso en el caso de estructuras

de barras).

I1.4. Ejemplo de calculo.

En la figura 11.4.2 se indican las leyes de esfuerzos obtenidas para la ldmina en cas-
quete esférico cuya seccion meridiana se representa en la figura I1.4.1. Las coacciones

q \;}/C
o /i

Fig. 11.4.1. — Lamina en casquete esférico; seccién por un
plano meridiano.

en los bordes se han elegido del tipo de empotramientos deslizantes (en un plano horizon-
tal el exterior; y en un plano vertical el interior) a fin de producir un importante efecto
de borde y poner asi claramente de manifiesto los fenémenos anelasticos. El anlisis se
ha efectuado segin la teoria de primer orden.

El canto es constante e igual a 10 cm. El hormigén se ha supuesto con una resistencia
en compresién de 240 Kp/cm? y un médulo de elasticidad (fase “I”) de 3-10° Kp/cm?®
Las armaduras, con un limite eldstico de 4400 Kp/cm® y un moédulo de elasticidad de

(1) Esta observacién deberfa también tenerse en cuenta para el estudio en modelo reducido del pandeo
de laminas, si es posible que (incluso localmente) se ponga en juego el comportamiento aneldstico del material
real (comportamiento que deberfa reproducir el del modelo).
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2,1-10° Kp/cm?®; la distribucién de las mismas se supone simétrica respecto a la su-
perficie media, con una cuantia de A¢ cm®/m 1l junto a cada paramento y una distancia
de h¢ cm entre los c. de g. de los dos niveles de armaduras:

cm?
Segtm los meridianos, para 0 < x < 5,25 m: A¢ = 5,96 L hg =7em  (2)
m
cm?
Segin los meridianos, para 525 < x < 9m: A¢ = 3,27 ——;, h¢ =7 cm
m
om?
Segin los paralelos, en toda la limina: A¢ = 3,27 —— h¢ = 5 cm
m

Es facil comprobar que esta distribucion de armaduras no esta proporcionada segin
un dimensionamiento en base a leyes eldsticas de esfuerzos (lo cual se ha dispuesto inten-
cionadamente para acentuar més los efectos anelasticos).

Las leyes de esfuerzos indicadas corresponden a g = 0,25 t/m* Las leyes eldsticas
son las obtenidas con el mismo algoritmo matricial, pero suponiendo un comportamiento
lineal de las secciones, con rigideces correspondientes al estado I del material (sin fisu-
racién). Por ser sencilla la geometria de la lAmina, existen soluciones analiticas aproxima-
das del problema eléstico (Geckeler) (1), que concuerdan con las leyes eldsticas aqui in-
dicadas (estas leyes constituyen precisamente la primera iteracién del calculo no lineal
de la lamina).

Las causas de las redistribuciones de los esfuerzos observables en la figura 11.4.2 son
la existencia de una amplia zona con No > 0 (fisuracién) y la entrada en fase “II” de los
flectores M¢. La ley de axiles No presenta una zona de tracciones notablemente superior
a la de las leyes elasticas, y una importante reduccién de No en el borde exterior; a par-
tir del punto en que dicho esfuerzo entra en compresién, la curva correspondiente expe-
rimenta un quiebro con incremento de la pendiente y reduccién de la longitud de onda
(es decir, sufre una auténtica refraccion); la variabilidad de los restantes esfuerzos en la
misma zona se ve también afectada, aunque en menor grado. La forma de las leyes de
axiles N¢ y de cortantes es similar a la de las leyes elasticas, si bien con mayor longitud
de onda; los valores en los bordes coinciden con los elsticos, debido a la particular sus-
tentacién de la l4mina analizada. La forma de la ley de flectores M¢ es también similar
a la de la ley elastica, con amplificacién de la longitud de onda; y experimenta un im-

ortante incremento en el borde (el trabajo tipo arco se acenttia al hacerse menos rigi-
dos los paralelos).

Incrementando el valor de ¢ se llega a producir (para g ~ 0,7 t/m*) una zona plas-
tificada de la armadura segtn los palalelos (No == Ney), con lo cual el reajuste de Ns res-
pecto a su valor elastico es todavia mas acusado. También M¢ entra en el borde exterior
en fase plastica; de hecho, para el nivel de carga indicado (g ~ 0,7 t/m?), la deformabi-
lidad de la rétula plastica correspondiente puede considerarse agotada.

IL5. Otros procedim’entos para el analisis no lineal de laminas de revolucién.

Muy brevemente, pueden indicarse los siguientes métodos desarrollados en la refe-
rencia ntimero 13, que difieren en sus resultados de los del método matricial antes pro-
puesto, sélo en cantidades pequeias (explicables en cada caso por las simplificaciones de
cada método):

(1) Ver referencia ntunero 7.
{2} x = distancia (en planta) al horde exterior: ver figura 1L.4.1.
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-4,70

Figura 11.4.2.

a) En el caso de leyes constitutivas que deriven de un potencial que posea diferen-
cial segunda definida positiva, es posible obtener soluciones aproximadas por optimiza-
cién de leyes de estuerzos senocosenoidales con amortiguaciéon exponencial (a superponer
a los esfuerzos membrana), con parametros que se determinan minimizando el potencial
global de la estructura (generalizacion de los potenciales de la elasticidad lineal (1))

b) Es posible plantear las ecuaciones de la estructura en forma de ecuaciones dife-
renciales (no lineales, de primer orden, con cuatro funciones incégnitas y cuatro condiciones

(1) Ver referencia nimero 6.
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de contorno), que admiten importantes simplificaciones en el caso de laminas esbeltas con
sustentacion vertical isostatica, especialmente si su forma geométrica es la de un casquete
esférico y puede suponerse que el efecto del borde se limita a las proximidades del mis-
mo. Con ayuda de las ecuaciones simplificadas es posible:

— Obtener reglas muy simples para la estimacién (mas cualitativa que cuantitativa,
pero eficazmente aproximada a la solucién exacta del método matricial) del efecto, so-
bre las leyes eldsticas de esfuerzos, de zonas fisuradas parcial o totalmente, y de aniso-
tropias en general.

— Calcular eficazmente las rotaciones anelasticas de posibles rétulas pldsticas (leyes
rotacién-momento) a introducir en las ecuaciones de compatibilidad de movimientos en-
tre ldmina y elemento de borde (el caso de coacciones infinitamente rigidas se obtiene
como caso particular). Es posible asi obtener manualmente soluciones para casos sencillos
(con notable aproximacion a la solucién del algoritmo matricial).

— Obtener, para algin material no lineal ideal, soluciones analiticas aproxima-
das (cuya evaluacién numérica requiere medios de célculo electrénico de pequefia en-
vergadura).

¢) Es posible, asimismo, definir una solucién numérica general por planteamiento
en diferencias finitas del sistema general de ecuaciones diferenciales (con sus correspon-
dientes condiciones de contorno). El sistema algébrico resultante es resoluble iterativamen-
te (partiendo de la solucién eldstica) por resolucién de sucesivos sistemas lineales; éstos
se obtienen para cada iteracién en funcién de los resultados de la precedente, segin el
método de linealizacién de Newton-Raphson generalizado para ecuaciones multiples (2).

RESUMEN

Los algoritmos matriciales de célculo de estructuras de barras son facilmente gene-
ralizables para la consideracion de las diferentes causas de no linealidad del comporta-
miento de la estructura. El método resultante es programable de manera muy similar a
la de los algoritmos eldsticos habituales, y mantiene la gran versatilidad de éstos. Unica-

mente, es preciso efectuar el cdlculo de modo iterativo; pero la convergencia observada
es excelente,

Las mismas técnicas de célculo no lineal son adaptables, con un minimo de conceptos
diferentes a los habituales en el caso de estructuras de barras, para cierto tipo de es-
tructuras superficiales (ldminas de revolucién).

(2) Ver referencias ntmeros 11 y 12.
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NOTACION

i, 4, k, r, m, m’ n, n’ = indices enteros.

A= Ay Ay, = matriz de orden mxn.

A=[A4A, ‘
= vector de orden m.
A, |
5m xp == matriz nula (términos nules) de orden m x n.
m = vector nulo (términos nulos) de orden m.
I, = matriz identidad de orgen, nan (I, =0, si isf; [;; =1, si i==)).
A* — matriz transpuesta de A (las filas de A coinciden con las columnas de A y
viceversa),
A + B = suma de vectores del mismo orden (n): (A4 B); = A, 4-B,, l<i<n.
= — _ n
A B = producto de matriz (m x n) por vector (n); (AB), = X A;; B, 1<i<m
R J
== 2 n
AB = producto de matriz (mxn) por matriz (nxr): (AB);; = X A;; By,

lZigm, 1 L7L0

A—1 = matriz inversa de una matriz cuadrada A (orden nan) y no singular

{determinante no nulo); A Z‘l = A A :7”.

deformacién unitaria,

I

y == curvatura adquirida por deformacién de una barra recta; variacién de una
de las dos curvaturas principales de una ldmina de revolucion.

esfuerzo cortante

N, M = esfuerzo axil y momento flector.
A%
E

— médulo de elasticidad.

v == coeficiente de Poisson.

%, i, z — coordenadas cartesianas.
u, v, w == movimientos y giro locales,
I = longitud de una burra,

P = fuerza exterior concentrada,
— fuerza repartida.
P AOr . ; . - ) . thrmi .
p = vector de esfuerzos de extremo de barra o elemento; términos = p,, Pys Par

d = vector de movimientos de extremo (d,, d,, d,).

a1

== vector-deformacion de barra o elemento (e, e, e,).

Co

I

vector-deformacion anelastica (cq,, €oys o, 6 Co1, Cozr Cog).

g == vector de esfuerzos de extremo aneldsticos.

s — vector estado,

H = matriz-equilibrio.
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I

matriz de paso. o Loy

matriz de paso en la estructura deformada,

i

|

matriz-flexibilidad.
= matriz-rigidez.

— matriz-transferencia,

Sl gy = ey 30

— submatriz-transferencia.
p, d,; K’ H’ = magnitudes referidas a los ejes generales de la estructura,
8, A = porcentajes, errores relativos, etc.
>

Ny, My, gp, xo —= N, M (por unidad de ancho) y €, x para las secciones normales a los meridia-
nos de una lamina de revolucién,

N, Mg, €9, xo = idem, a los paralelos.
~ ’ ’ Z Ay { " Y4
G, Gy Gip G Gy Gy = mddulos de deformacion.
7y = radio de un paralelo.

A s — longitud (sobre el meridiano) de una porcién elemental de l4mina (idealmente
troncocénica),

A 8 = angulo entre dos planos meridianos delimitadores de un elemento de limina.

¢ — 4ngulo entre el eje de simetria y la normal al meridiano en un punto genérico
del mismo.

H,, ]y = vectores-equilibrio especificos de los esfuerzos segin los paralelos,
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GCEMCO /76

curso de estudios mayores
de la construccion.
Patologia de la consiruccion

PRESENTACION DEL CURSO

El dia 12 de enero del actual afio 1976, se inauguré en el Instituto Eduardo To-
rroja, el 7.° Curso de Estudios Mayores de la Construccion, CEMCO-76, que durara
hasta el 11 de junio.

Estos cursos son la actividad docente que desde hace afios viene desarrollando el
Instituto, y estan especialmente dirigidos a los paises de habla hispana.

Fue en 1957 cuando el Profesor Torroja dicté el primer Curso a mas de 20 arqui-
tectos e ingenieros civiles iberoamericanos sobre el tema “Formas resistentes en cons-
truccion”. A este Curso inicial le siguieron los de los afios 1963, 1966, 1968, 1970 v
1973, y este de 1976.

En este Curso, dedicado a la patologia de la construccién, se estan impartiendo
cinco clases diarias tedrico- plécticas en jornada de mafiana y tarde. Se completara con
visitas y viajes técnicos y artisticos. Asisten al mismo 10 ingenieros civiles y 12 arqui-
tectos pertenccientes a 11 paises de habla castellana.

ESTADIAS

Con el fin de complementar con un aspecto mas real los conocimientos que se ad-
quieran en el Curso, se ha dispuesto la incorporacién de los asistentes, en la segunda parte
del Curso, a diversas entidades.

3

Para acoplar de la forma maés idénea a los participantes mediante estadias —sin com-
pensacién econémica— en entidades apropiadas, seguidamente se mencionan los tipos de
actividades disponibles: Fabricantes de materiales de construccion; Féabricas de elementos
prefabricados; Centrales de hormigén preparado; Empresas constructoras; Laboratorios de
ensayo e investigacién; Laboratorios de control de obras; Oficinas de proyectos de Ar-
quitectura, y Oficinas de proyectos de Ingenieria civil.

En el momento de enviar la documentacién, los aspirantes designaron por orden de
preferencia tres de estas actividades, deseo que se ha cumplimentado lo mds fielmente

posible.

DIPLOMAS

Todos los participantes en el CEMCO-76, que superen de forma satisfactoria las
pruebas correspondientes a lo largo del Curso, recibiran un diploma acreditativo de su
asistencia y aprovechamiento. Con un néimero de faltas de asistencia superior al 20 por
100 del ndmero total de las clases no serd posible obtener este diploma.
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ductilidad en aceros de pretensado

M. A. ASTIZ SUAREZ
M. ELICES CALAFAT
V. SANCHEZ GALVEZ

Ingenieros de Caminos,
Laboratorio Central de Ensayos
de Materiales de Construccion

INTRODUCCION

El estudio de la ductilidad en un acero es un problema que preocupa al ingeniero.
En efecto, la ductilidad es un pardmetro importante, pues indica la seguridad existente
trente a la posibilidad de que se produzcan roturas imprevistas. Sin embargo, se han sus-
citado fuertes discusiones a la hora de determinar el tipo de ensayo necesario para medir
esta propiedad del material. A lo largo de este estudio vamos a realizar ademas de los
ensayos existentes, otros que consideramos de interés y determinaremos en que medida
representa cada ensayo la ductilidad del material. Se estudiard la distribucién de defor-
maciones lonéltudnnles en el alambre cuando se ha formado el cuello de estriccion y en
el momento inmediatamente anterior a la rotura. De esta forma las deformaciones que se
midan no se veran afectadas por el proceso de descarga brusca que se produce durante
la rotura. La variedad de probetas que se han estudiado nos permitira analizar la influen-
cia de diversos factores (longitud de la probeta, didmetro, material), sobre los pardmetros
de ductilidad que consideraremos.

En primer lugar describiremos el procedimiento experimental que se ha empleado.
En segundo lugar analizaremos los resultados obtenidos para, finalmente, sacar las con-
clusiones que se deriven de este estudio.

EXPERIMENTACION

Técnica experimental.

El trabajo experimental ha consistido fundamentalmente en realizar sobre cada pro-
beta varios ensayos de traccién midiendo en todo momento las deformaciones longitudi-
nales en varios puntos de la misma. De esta manera se ha conseguido conocer la distri-
bucion de deformaciones longitudinales a lo largo del alambre y, en particular, en la zona
del cuello de estriccién en el momento inmediatamente anterior a la rotura.

La medida de las deformaciones puede realizarse mediante extensémetros mecini-
cos, extensometros eléctricos, bandas extensométricas o por procedimientos fotograficos.
Los extensémetros mecdnicos v eléctricos no eran aplicables a este caso, ya que para ob-
tener la precisién adecuada hay que recuwrriv a bases de medida de cierta importancia
(L em para los eléctricos, 10 cm para los mecdnicos) v no se podria apreciar la variacion
de la deformacién dentro de esa base de medida, puesto que unicamente se obtendria
un valor medio. Las bandas extensométricas podrian, en principio, ser satisfactorias, te-
niendo en cuenta que se trata de medir deformaciones de hasta un 40 por 100 (general-
mente inferiores al 10 por 100 fuera del cuello de estriccion) en bases pequerias (del or-
den de varios milimetros). Se buscaron dentro de toda la gama de bandas existente, aque-
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tlas que cumpliesen estas condi-
ciones; sin embargo, una vez en-
sayadas las mas idéneas (longitud,
3 mm; maxima deformacién, 10
por 100) se pudo comprobar que
solamente una pequefia proporcion
cumplia las condiciones garantiza-
das, va que se despegaban antes
de iniciarse el proceso de estric-
cién. Esto nos obligd a acudir a
procedimientos fotograficos.

Este procedimiento es seme-
jante al utilizado por Lianis v Ford
(1958) para estudiar otro problema
distinto. Se marcaron sobre cada
probeta unas ravas transversales
igualmente espaciadas (0,5 mm)
mediante un trazador del tipo usa-
do para marcar escalas de preci-
sion. Para fotografiar la varilla ra-
yada durante el ensayo de traccién
se pensd en principio en iluminarla
mediante un foco estroboscopico
que emitiese un destello cada se-
gundo; la camara fotografica se
irfa desplazando lateralmente con
el obturador abierto de forma que
cada destello produjese una ima-
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Fig. 1. — Vista general del ensayo.

gen distinta sobre el negativo. Sin embargo,
al probar este procedimiento se observd que
las vibraciones de la camara, debidas a que
la velocidad del movimiento no era perfecta-
mente uniforme, hacian que las imagenes de
la varilla resultasen con poca definicién. A la
vista de este inconveniente se opté por em-
plear el procedimiento descrito por Bluhm
(1973), que congiste en utilizar una cdmara
comercial de 35 mm, dotada de un motor que
permite efectuar hasta cuatro exposiciones por
segundo; de esta forma la probeta se man-
tiene constantemente iluminada v la cdmara
no sufre vibraciones. Se puede apreciar el
montaje del ensayo en la figura 1. Las medi-
das se realizaron sobre el propio negativo (fi-

Fig. 2. — Instante anterior
a la rotura,



gura 2), mediante un proyector de perfiles que aprecia la micra v que trabaja con
20 aumentos.

La razén de no usar un microscopio que nos proporcione mas aumentos es la siguien-
te: La anchura de las rayas es del orden de 0,02 mm; por lo tanto, el error en la deter-
minacion de la posicion de cada rava sera de 0,05 mm; si utilizamos muchos aumentos
las medidas se realizarin sobre rayas muy gruesas y seguiremos teniendo el mismo error,
En este caso, la limitacién en la precision de las medidas no proviene del ntimero de au-
mentos empleados, sino de la anchura de las marcas en la probeta (es muy dificil conse-
guir anchuras menores por procedimientos mecdnicos).

Resultados obtenidos.

El método experimental que acabamos de describir se aplicod a tres aceros distintos
de 7 mm de diametro. Los aceros 1 v 2 son del tipo denominado trefilado y envejecido,
mientras que el acero 3 es un acero estabilizado. Las caracteristicas mecanicas de estos
aceros estan indicadas en la tabla 1.

Tasra 1. — Caracteristicas mecdnicas de los aceros empleados.

Acero 1 Acero 2 Acero 3
Médulo de elasticidad E (Kp/mm?) ..., 20.400 21.000 20.150
Limite elastico: Sy, (Kp/mm?) oo, 141,3 165,3 162,7
Carga unitaria maxima: S (Kp/mm?) ............... 166,6 175,6 179,5
Carga unitaria 0ltima: S,“ (Kp/mm?) ..o ~ 139,4 133,6 138,5
u i
l

Para estudiar la influencia del didmetro se rectificaron las probetas del acero 1 hasta
obtener un grupo de probetas de 5 mm y otro de 3 mm de diametro. La longitud libre en-
tre mordazas usada en el ensayo de traccién fue de 15 cm. Sin embar go para estudiar la
influencia de la longitud sobre los pardmetros de ductilidad se ensayé un grupo de pro-
betas del acero 1 con una longitud de 7 em v otro grupo con una longltud de 30 cm.

Los pardametros analizados han sido los siguientes:

Cmiy = alargamiento bajo carga maxima.

Con yem == alargamiento concentrado remanente sobre una base de 10 didmetros (definido
segin la norma UNE 7194),

Crep rem == alargamiento repartido remanente: es la deformacion uniforme remanente de la
varilla en zonas suficientemente alejadas del cuello de estriccidn.

Geon 1o == alargamiento concentrado en rotura sobre una base de 10 didmetros que incluye
el cuello de estriccion y medido en el momento inmediatamente anterior a la
rotura,

@pep ot = alargamiento repartido en rotura: deformacion de la varilla en zonas suficiente-

mente alejadas del cuello de estriccion y medida en el momento inmediatamente
anterior a la rotwra.

e — deformacién mdxima en el cuello de estriccién en el momento anterior a la rotura.

max yot
) — estriccién: es la diferencia entre el rea inicial y el drea minima después de la
rotura, expresada en tanto por ciento de la seccion inicial.
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Los valores de estos parametros obtenidos para cada grupo de probetas estan refle-
jados en la tabla 2. Para obtener estos parametros se realizaron entre 5 y 7 ensayos de
cada grupo.

TasrLA 2. — Pardmetro de ductilidad.

r
em:’ix el'ep rot econ rot ‘; erep rem gum rem 6mﬁx rot m
%) (%) %) (%) (%) (%) (%)
Acero 1 57 6,1 5,7 7.9 45 74 358 37,8
Ly = 15 em
Acero 1 © 5 42 3,9 63 | 23 .| 56 317 39,6
Ly = 15 cm
Acero 1 D
cero 1 3 3.9 34 | 63 1.6 5.4 34,7 445
Ly = 15 em
Acero 1 O T
cero 1 O 1 63 | 47 79 | 44 7.0 39,1 39,6
Ly = 7 am | !
Acero 1 O 7 l ‘
58 : 2 ' 31,2 38,8
L, — 30 m 5.8 5,0 7.0 3, 6.8 )
Acero 2 & 7
2 5 9 4,6 50,5 455
L, — 15 cm 3,3 6 5,6 1, 4,6 50,5 45
A\ . v
cero 3 5 7 49 45 7.1 9.7 6,4 45,8 45.9
Ly = 15 om |

El error absoluto en la determinacion de la estriccion v de la deformacion méxima
en rotura se puede estimar en = 1 por 100. En cuanto a los demés parametros, el error
absoluto es de = 0,05 por 100. Se puede encontrar una posible fuente de ervor en el hecho
de que el cliché sobre el que se realizaran las medidas puede diferir del momento de la
rotura hasta en 0,3 segundos. Esto representa un error adicional en los alarg éamlentos con-
centrados y remanentes de un 0,1 por 100 y de un 0,6 por 100 en la deformacién maxima
en rotura en el caso mas desfavorable. En cualquier caso los errores de medida son me-
nos importantes que la dispersién de resultados existente entre los distintos ensavos.

ANALISIS DE LOS RESULTADOS
Relaciones entre los parametros de ductilidad.

A partir de las definiciones de los distintos parametros podemos deducir facilmente
tres relaciones que deberian cumplir en un planteamiento sencillo del problema del en-
sayo de traccion.

Si analizamos la variacidn de deformacién que se produce en un punto alejado del
cuello de estriccién entre los instantes @ (carga maxima) v b (carga ultima) de la figura 3
es facil deducir que esta diferencia es igual a la deformacion perdida por descarga elds-
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tica en el material, desde el momento en que se inicia el proceso de inestabilidad. Por lo
tanto:

max ult

R ———— (1)

max rep rot E

Fe=c¢

Considerando una vez mds un punto suficientemente alejado del cuello de estriccion,
la disminucién de su deformacién longitudinal al producirse la rotura deberd ser produ-
cida por la descarga elastica del material; luego:

) Tt
G=e¢e e —_— =0 (2)

rep rot rep rem E

Finalmente, suponiendo que sc conserva el volumen del acero en régimen plastico,
McClintock y Argon (1966) dedujeron la relacion:

r
= 1 — =% max rot <3)

P o la deformacién logaritmica plastica méxima en rotura; si despreciamos las
deformaciones elasticas en el cuello de estriccion tendremos:

siendo 2”

b e :h}(l{—e

o )
max 1ot max rot mas rot
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sustituvendo en la relacién (3):

(A
1 max rot
1 po—In(1+e Y=z ] e =
N = 1 4 méx rot
1-4e 1-+4e
| max ot + max rot
luego:
19
max rot
| (4)
1-4e
+ max rot

Los valores de las expresiones F, G y H para cada grupo de varillas analizado se han
representado en la tabla 3.

Tasra 3. — Relaciones entre los pardmetros
de ductilidad.

F (%) G (%) H (%)
Acero 1 @ 7
03 0,5 11,4
Ly == 15 em | ’ :
gr=% o 5 i
Acero 1~@ 5 0.2 | 0,9 15,5
Ly = 15 em |
Acero 1 & 3 0.4 | 1,1 § 18,7
Ly == 15 om
l
Acero 1 O 7
15 * 0,3 15,3
Ly = 7 ¢m 7 ’
Acero 1 O 7
O, ])-l * ’0
L[) = 30 cm 7 P
Acero 2 O T
Cero F@ ; 0.5 i 0,8 11,9
Ly = 153 em |
Acero 3 & 7 \
| 9 1 14,5
Ly == 15 om ‘ 0, b ’

De los resultados de esta tabla se puede deducir que la relacién (1) se cumple bas-
tante bien, salvo para las varillas de longitud libre entre mordazas Lo =7 cm. En este
caso las momhuas cortan las deformaciones en una zona que es importante comparada con
la longitud de la probeta, por esta razén no existe realmente una zona de la varilla ale-
jada del cuello de estriccion v en la que se pueda suponer que la deformacién es uni-
forme.

En cuanto a la segunda relacion podemos observar en la tabla 3 que la expresion G
tiene valores superiores a los de la expresion F; esto quiere decir que la diferencia exis-
tente entre los alargamientos repartidos (en rotura v remanente) no es tnicameute debida
a la descarga eldstica del material; por lo tanto, es de suponer que las ondas longitudi-
nales que se propagan a lo largo de la varilla, producidas al romperse ésta, crean tensio-
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nes de comprensién importantes hasta el punto de reducir la deformacién longitudinal re-
manente del material. Otro efecto que no hemos tenido en cuenta en la deduccion de las
férmulas (1) y (2) es el fendmeno de histéresis en el proceso de d(,sczuéa que hace que
el compmtamlento elastico del material no sea del todo lineal. En cualqul(n caso, se pue-
de ver que la diferencia entre el alargamiento bajo carga maxima y el alargamiento re-
partido remanente es pequeiia (inferiov al 2 por 100) para un gran abanico de materiales,
didmetros y longitudes. Como el valor que mas le interesa al ingeniero a efectos de ducti-
lidad es el alargamiento bajo carga maxima, y este parametro no se mide facilmente, pa-
rece adecuado pensar en exigir un valor determinado del alargamiento repartido rema-
nente. En efecto, los alargamientos concentrados (en rotura o remanente) son unos para-
metros mixtos en los que mfhwe no sélo la ductilidad del material, sino también su tena-
cidad a la fractura; en efecto, un material muy tenaz tendrd una gran estriccién y, por lo
tanto, sus alargamientos concentrados podrén ser importantes aungue su alargamiento uni-
forme sea bajo,

El valor de H, que nos define la validez de la expresion (4), es muy distinto de cero,
como se puede comprobar en la tabla 3. Esto quiere decir que no se pucdcn deducir las
deformaciones en la varilla a partir de las variaciones de seccion. La oxphmuon de este
fenémeno parece sencilla; la deduccién de la expresion (4) se ha realizado suponiendo
que la distribucién de deformaciones a lo largo de la seccion era uniforme. Sin embargo,
algunos calculos tedricos, como el de Chen (1971), han demostrado que para valores de
la estriccion semejantes a los que hemos obtenido, las deformaciones Iongitudinales en el
eje de la varilla son del orden del 70 por 100 superiores a las deformaciones en la super-
ficie, que son las que nosotros medimos. Por lo tanto, la estriccion es un buen indicador
del estado de deformacién medio en la seccién de rotura v tnicamente sirve como para-
metro de comparacién entre distintos aceros.

Distribucién de deformaciones.

Para estudiar la distribucién de las deformaciones longitudinales a lo largo de la va-
rilla en el momento de la rotura se van a emplear dos tipos de graficos. En el primero re-
presentaremos la deformacién frente a la distancia al cuello dc estriccion (fig. 4). En el

segundo representaremos para cada base de medida elegida (siempre que incluya el cue-
Ho de estriccion) el alargamiento concentrado en rotura 1csultante Veamos qué forma de-
be adoptar este segundo tipo de curvas: Puesto que un tramo de varilla de longitud ini-
cial dx se transforma en otro de longitud (1 + ¢) d x, la deformacion media en un tra-

mo (x, x -4 a) sera:
x+a x+a x+a
[(l—{-e)dx——/‘dx fe(lx

X X

med a a

Supondremos que la distribucion de las deformaciones a lo largo de la varilla es del
tipo indicado en la figura 4. Sea es la deformacion media en el tramo (0, xo), siendo xo
un punto suficientemente alejado del cuello de estriccion tal que para x> xo, € = € ¢ 1ot
Si x > x se cumplird que:

x Xq x
f de:f edx+f edx==cyxy e t(x~—~~x0)
rep 1o
0 0 Xy

La deformacion media en el tramo (0, x) sera:

ey %y ¢ (x — xq)

rep rot

med X
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Xo

—e ={(ey—e
med rep rot ( o rep rol) A

Si representamos en papel doblemente logaritmico (€,.4 — €, o) frente a x debe-
mos obtener una curva que a partir de xy se transtorma en una recta. Este diagrama nos
indicaré la longitud, 2, de la base de medida necesaria para que el alargamiento con-
centrado en rotura difiera del alargamiento repartido en rotura en un valor determinado.
De esta forma se puede determinar en qué momento un alargamiento remanente se pue-
de sustituir por el alargamiento concentrado correspondiente. Este punto es importante,
va que, como veremos posteriormente, los alargamientos remanentes representan la duc-
tilidad de un material mejor que los concentrados.

med

Seguidamente pasaremos a estudiar la influencia de los distintos factores que hemos
considerado (longitud, didmetro, material) en la distribucion de deformaciones.

Influencia de la longitud.

La influencia de la longitud de la varilla no se ha podido estudiar con la extension
que se hubiese deseado, ya que la maxima longitud libre que se podia emplear era de
30 em cuando para este estudio habria sido conveniente disponer de longitudes libres de
hasta 150 cm. Por otro lado, los valores de los parametros correspondientes a las varillas
de 7 cm no son representativos, ya que en este caso la influencia de las mordazas es im-
portante.

Si debido a las razones que acabamos de exponer, no consideramos los vesultados de
las varillas de 7 c¢m, podemos observar en la tabla 2 que todos los parametros de ductili-
dad disminuyen al aumentar la longitud de eusayo. Esto puede ser debido al hecho de
que el proceso de formacién del cuello de estriccion es tanto mas rapido cuanto mayor es
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la longitud de la probeta. En efecto, si medimos el tiempo que transcurre entre el momen-
to en que se obtiene la carga maxima y el momento de la rotura, llegamos a los siguientes
resultados:

Probeta de 7 cm: 62 segundos
Probeta de 15 cm: 30 segundos

Probeta de 30 em: 7 segundos

La razén de esta variacién estd clara: la energia necesaria para producir el cuello de
estriccién procede en parte de la energfa elastica liberada por descarga del resto de la
probeta v la cantidad de energia de este tlpo disponible aumenta con la longitud de la
varilla. Por lo tanto, la velocidad de variacién de las deformaciones es mayor en las pro-
betas largas y es natural que éstas sean menos dictiles. Este fenémeno se puede obser-
var en la figura 5, donde se ha representado la deformacion longitudinal en el momento
de la rotura en funciéon de la distancia desde el punto considerado hasta el cuello de es-
triccion,

Representando la diferencia entre el alargamiento medio en rotura v el alargamiento
repartido en rotura en funcién de la mitad de la base de medida, x, en la tigura 6, pode-
mos observar que no hay gran diferencia entre los resultados correspondientes a varillas de
7 y 15 cm. Sin embargo, vuelve a aparecer el efecto de la mayor velocidad de deformacion
en las varillas largas, va que las deformaciones en rotura son menores.

5i queremos hallar ¢, midiendo alargamientos concentrados y si suponemos que

el maximo error admisible es del 0,5 por 100 (cifra razonable teniendo en cuenta que los

valores de estos alargamientos son del orden del 6 por 100) podemos comprobar en la fi-

gura 6 que la base de medida a utilizar debe ser de 280 mm. Por lo tanto, las varillas a
ensayar deberan tener una longitud libre minima entre mordazas de 40 didmetros.

En cuanto al alargamiento bajo carga maxima podemos comprobar en la tabla 2 que
disminuye ligeramente al aumentar la longitud de la probeta. Este fendmeno no tiene

a ACERO 1 @7 Lo=7cm

e (%)
40+ ~——= O ACERO1{1 @7 L,=15cm.
—— X ACERO1{ @7 L,=30cm

S .

distancia al cuello
de estriccion {mm.)

Figura 5.
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una explicacion clara, ya que el alargamiento bajo carga maxima deberia ser indepen-
diente de la longitud por ser funcién tnicamente del material. De todas maneras la va-
riacion es pequefia y con los datos de que disponemos no se puede afirmar todavia nada
en concreto sobre este tema.

A través de lo que hemos expuesto anteriormente se deduce que el alargamiento con-
centrado remanente o en rotura puede ser una buena medida de la ductlhdad del mate-
rial micamente cuando la base de medida utilizada sea suficientemente grande. En este
caso este alargamiento se puede confundir con el alargamiento repartido couespondlente
v, a través de éste, se puede relacionar con la deformacion bajo carga méxima.

Influencia del didmetro.

El estudio de la influencia del didmetro ofrece algunas dificultades, ya que esta in-
fluencia se manifiesta a través de dos caminos: por un lado, la variacién de las caracteris-
ticas geometricas de la varilla influye en la distribucion de tensiones en el cuello de es-
triccion y, por lo tanto, en los pardmetros de ductilidad; por otro lado, la zona de la va-
rilla mas proxima a la superficie tiene unas caracteristicas mecanicas distintas de las del
ntcleo debido al proceso de trefilado; por esta razén, como en nuestro caso vamos a es-
tudiar unas probetas que se han mecanizado para reducir su didmetro inicial (7 mm) has-
ta obtener didmetros de 5 y 3 mm, se nos van a mezclar los dos efectos que acabamos de
describir. Es de esperar que en el paso de 7 a 5 mm de didmetro el efecto predominante
sea el derivado de la desaparicion de la capa exterior, mientras que en el paso de 5 a 3 mi-
limetros el efecto predominante sea el producido por el cambio de las caracteristicas geo-
métricas de la pieza.
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Analizando los valores de la tabla 2 observamos que todos los parametros (salvo la
estriccion) de las varillas de 5 mm son muy inferiores a los de las varillas de 7 mm. La
diferencia existente entre las probetas de 5 v de 3 mm ya es mucho menor como habia-
mos previsto. Sin embargo, al observar los datos de las varillas de 5 y de 3 mm podemos
comprobar que no existe apenas diferencia en los alargamientos concentrados a pesar de
que los alargamientos 1(,pa1t1dos son muy distintos; también podemos comprobar que la
estriccion y ](1 deformacién méxima en el cuello de estriccion son mayores en las probetas
de 3 mm que en las de 5 mm. La explicacién puede ser la siguiente: en las varillas de
pequetio diametro no se desarrollan apenas tensiones tl,amvmsalcs, ya que en cualquier
caso deben ser nulas en la superficie; el estado tensional es préximo al de tension plana
v es un hecho comprobado que la tenacidad a la fractura de cualquier material en un es-
tado de tensitn plana es superior a la tenacidad en umlqme] otro estado de tensiones.
Esto es debido a que la presencia de tensiones transversales favorece la creacion y coa-
lescencia de huecos previa a la rotura.

. P s . <4 S B aydl & k R
Este fenémeno influye en los parametros € ., o, €conrems € mix rot» PETO NO en los pa

;
TAMEtIs €, 4 5 € onronr Crep reme 1ol efecto se puede comprobar en la figura 7 donde se apre-

cia una pelchda de propiedades de ductilidad al pasar de 7 a 5 mm y una pérdida menor
al pasar de 5 a 3 mm. También se puede comprobar en esta figura que la distancia del
cuello de estriccion a la cual las deformaciones empiezan a ser uniformes varia con el
didmetro de forma que para distancias mayores de un didmetro se puede suponer que ya
no hay variacién en la deformacion longitudinal.

Si representamos las deformaciones medias en papel doblemente | ogantmlco (fig. 8).
observamos que las diferencias son las que cabia esperar de la variacién en el diametro.

Las bases de medida correspondientes a una diferencia e, del 0,5 por 100 son:

rep rof
Varillas @ 7: base de medida necesavia == 320 mm == 46 &
Varillas & 5: base de medida necesaria == 250 mm == 50 &
Varillas & 3: base de medida necesaria = 185 mm = 62
e (%) e ACERO 1 @7 Lo=15cm.
40 ~——- o0 ACERO{ @5 L,=15cm.

— ~— x ACERO1{ @3 L,=15cm

distancia al cuello
de estriccion (mm)

Figura 7.
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Estos resultados nos indican que para medir alargamientos concentrados no se puede
fijar la longitud de la base de medida como un valor proporcional al didmetro, ya que en
ese caso los valores de alargamientos concentrados que se obtengan tendran una signifi-

cacion distinta para cada diametro.

Influencia del material.

Sobre la influencia del material poco se puede decir, ya que el muestrario empleado
ha sido pequenio. Lo que si puede Lomplobalse es que la ducuhdad de un material (repre-
sentada por el alargamiento bajo carga maxima o por los alargamientos repartidos) no
estd relacionada con la estriccién o con la méaxima deformacién que soporta el material
antes de romperse (e, .). En nuestro caso, a mayor ductilidad, menor estriccion y me-
NOT €, .01 Esto se aprecia claramente en la figura 9. Sin embargo, no podemos tomar
este hecho como regla, ya que no se conocen todavia datos de los materiales suficientes
como para establecer una correlacion,

En cuanto a la representacion en papel doblemente logantmlco (fig. 10), vemos que
los tres materiales presentan diagramas semejantes. La longitud minima de la base de
medida de alargamientos concentlados obtenida segtn el criterio explicado anteriormen-
te, varfa de un acero a otro como era de esperar (entre 32 y 40 ).
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CONCLUSIONES

Vamos a analizar seguidamente las conclusiones que se deducen de este estudio:

1. En estos ensayos entran en juego dos propiedades distintas del material: su duc-
tilidad y su tenacidad a la fractura. Estas propiedades estan relacionadas con dos fendme-
nos “ﬂs:tcos que se producen al deformar plasticamente un material: la creacion y mo-
vimiento de dislocaciones, v la creacién v coalescencia de huecos. En principio, parece
que la ductilidad es la plopmdad que mas le interesa al ingeniero, ya que indica la capa-
cidad del material para deformarse antes de romperse; la tenacidad a la fractura es tam-
bién 1mp01tant(, pero tmicamente como aplicacion a otros fendmenos que preocupan al
ingenicro (fatiga, corrosion bajo tension, problemas en los anclajes, defectos del material,
etcétera) y que tienen ya su ensayo cspeuhco.

2. Hemos visto que los parametros que miden la ductilidad son el alargamiento bajo
carga maxima, el alargamiento repartido en rotura y el alargamiento repartido remanen-
te. De éstos, el mis faul de medir es el tercero, aunque es 1ccomendable que se impon-
ga el primero, va que es el mas significativo. Los demés pardmetros estan influidos por
la tenacidad a la fractura del material, v, por lo tanto, pueden ser engafiosos a la hora de
usarlos como medida de su ductlhdad.

3. También se ha determinado la longitud de base de medida necesaria para que
los alargamientos concentrados (rotura y remanente) representen realmente la ductilidad
del material, y se ha llegado a la conclusién de que esta longitud varia con el didmetro,
pero que en cualquier caso debe ser superior a 40 didmetros.

4. En cuanto a la influencia de las caracteristicas geométricas de la varilla, se ha
comprobado que el aumento de longitud hace disminuir la ductilidad, aunque este hecho
debe imvestigarse mas a fondo empleando longitudes mayores. Al estudiar la influencia
del dmmctlo se ha podido comprobar que las varillas de pequefio diametro tienen una
gran estriccion y unos alargamientos concentrados importantes, aunque su ductilidad sea

mala todo ello debido a que el estado es de tension plana y, por lo tanto, su tenacidad a
la fractura es alta.
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