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AVISO IMPORTANTE

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

A partir de este nimero, todos los articulos originales que se publican en “Hormigén y
Acero”, quedan sometidos a discusion y al comentario de nuestros lectores. La discusion de-
be limitarse al campo de aplicacidén del articulo, y ser breve (cuatro paginas mecanografia-
das a doble espacio, como maximo, incluyendo figuras y tablas).

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

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

Los comentarios deben enviarse, por duplicado, a 1a Secretaria de la A.T.E.P., Apartado
19.002, Madrid-33, dentro del plazo de tres meses contados a partir de la fecha de distribu-
cion de la Revista.

El autor del articulo cerraré la discusion contestando todos y cada uno de los comenta-
rios recibidos. '

Los textos, tanto de las discusiones y comentarios como de las contestaciones de los
autores de los correspondientes articulos, se publicaran conjuntamente en una Seccion espe-
cial que aparecera en las Gltimas paginas de la Revista.



Informe resumido sobre la actuacion de la Asociacion
Técnica Espaioladel Pretensado durante el ano 1976

Por: R. Piiiero
Secretario de la A. T. E. P.

Hemos entrado en 1977. Y al reanudar el contacto con nuestros amigos Asociados por
medio de este primer nimero de “Hormigon y Acero” correspondiente al nuevo afio, resulta
obligado, después de desearos a todos muy felices y prosperos trescientos sesenta y cinco
dfas, hacer un resumido balance de la actuacién de la A. T. E. P. durante los ultimos doce
meses, que pueda servir, de permanente recordatorio para todos los Miembros que, a lo largo
de ellos, nos han venido prestando su colaboracion, y de acicate, estimulo e informacién a
los que, por las causas que sean, s€ han mantenido més o menos al margen de estas activida-
des o que, por haberse incorporado Gltimamente a la Asociacién, inician ahora sus contactos
y relaciones con cuantos la integran.

Pensando en éstos, especialmente, interesa subrayar y volver a repetir lo que tantas ve-
ces ya se ha dicho. La A. T. E. P, dado el caracter estrictamente cientifico y técnico que sus
Estatutos le asignan, no es otra cosa que el punto de convergencia de un conjunto, cada dia
por suerte mas amplio, de técnicos y empresas, interesados en el constante desarrollo y avan-
ce del pretensado en nuestro pais, y que para conseguir este objetivo estdn siempre dispues-

. tos a prestar su esfuerzo y apoyo incondicional para la realizacién de cualquiera de los dife-
rentes trabajos que se programan con el fin de intercambiar experiencias, difundir conoci-
mientos, y hacer que el niimero de expertos en la resolucion de los diversos problemas que
plantea la ejecucion de las estructuras pretensadas sea cada vez mayor; de tal forma que las
realizaciones espafiolas en este campo resulten més asequibles a todos, mds perfectas, mads
audaces y capaces de competir con éxito, como desde hace afios viene ocurriendo, en el dm-
bito internacional.

Gracias a esta continuada, tenaz y eficaz labor de todos, la Asociaciéon ha adquirido un
prestigio indiscutible, tanto en Espafia como en el extranjero, en el campo de su competen-
cia. Y este merecido prestigio se va incrementando con las modernas ideas aportadas por las
nuevas generaciones que se incorporan a la A. T. E. P.; ideas que tamizadas y decantadas por
la experiencia de los mis maduros, se transforman en sefialados logros de resonancia interna-
cional en todos los 4mbitos de nuestra técnica: investigacidn, proyecto, procesos de ejecu-
cién, realizaciones, etc.



Pero estos éxitos, que sin duda deben constituir motivo de sano orgullo, no pueden ser
causa para pensar que ya todo estd hecho, que ya no hace falta seguir esforzdndose, que ya
se ha alcanzado la meta, que ha llegado el momento del descanso y de disfrutar de lo que se
ha conseguido. Serfa un grave error. Actualmente, los avances en todas las ramas del saber y
de la actividad humanason incesantes y vertiginosos, y el que pretenda tomarse un descanso
en la marcha, pronto quedard desfasado, relegado, abandonado en el camino. Y dificil, muy
dificil, le resultard volver a situarse en el pelotén de cabeza si algiin dia, percatado de su
equivocacion, intenta recuperar el tiempo perdido.

Por todo ello, es evidente la necesidad de mantenerse en continua alerta, seguir traba-
jando todos en equipo, como siempre, colaborando cada uno en lo que pueda con la mejor
voluntad y buena fé; en otras palabras, seguir como hasta ahora sin descansar, sin relajarse,
sin desfallecer. ;Qué resulta inhumano?. Posiblemente. Pero la vida es asf en el presente. Y,
por otra parte, los momentos actuales podrdn ser incémodos, agotadores; pero al mismo
tiempo pocos podrdn dejar de calificarlos como apasionantes, y dignos mas que nunca de
vivirlos plenamente, conscientes de su transcendencia para el futuro de la humanidad.

Ese espiritu de leal colaboracién existente entre todos cuantos integran nuestra Asocia-
cién, y al cual antes se ha hecho ya referencia, es la base y el motor que permite, al finalizar
cada afio, presentar en estos informes-resimenes de actividades un balance, realmente alen-
tador, de la labor desarrollada. Aunque como es 16gico no todos son éxitos, la parte positiva
supera siempre ampliamente a la negativa.

ok ok

Siguiendo la costumbre establecida, dividiremos estos comentarios en tres partes. En la
primera se destacardn aquellos hechos que por su importancia o trascendencia merezcan una
cita especial. En la segunda se hard un muy breve resimen de las actividades calificadas co-
mo normales dentro de la labor que la A. T. E. P. tiene encomendada. Y, finalmente, en la
tercera se dard cuenta de algunos de los principales trabajos actualmente en curso o progra-
mados para el afio que ahora se inicia.

Para empezar debemos reconocer que pocos han sido los hechos excepcionales ocurri-
dos durante 1976. A lo largo de estos ultimos doce meses, la Asociacion ha seguido desarro-
llando su labor de difusion, de forma eficaz, pero sin grandes acontecimientos.

Como hechos mis destacados podemos citar los siguientes:

— En cumplimiento del acuerdo adoptado por unanimidad en la Asamblea Extraordi-
naria celebrada en Canarias en noviembre de 1975, se iniciaron las gestiones oficiales
encaminadas a conseguir que la Asociacidon sea declarada de “‘utilidad publica”. Pre-
vio los oportunos asesoramientos, el 26 de enero se presentd en la Seccién de Asocia-
ciones de la Direcciéon General de Politica Interior y Asistencia Social, del Ministerio
de la Gobernacion, la documentaciéon necesaria para solicitar dicha declaracion.
Transcurridos algunos meses, el Presidente de la A. T. E. P., Sr. Arredondo, fue re-
querido para que se personase en la mencionada Direcciéon General, con el objeto de
aclarar personalmente algunos extremos que deseaban conocer para poder dictami-
nar sobre la peticiéon que se habfa formulado. Como resultado de esta entrevista, fue
necesario aportar nueva documentacién e introducir diversas modificaciones de for-
ma en la anteriormente presentada. Posteriormente, a finales de setiembre se celebro
otra reunién en la Direccién General de Politica Interior en la que se nos informd
que los trdmites previos quedaban ya completos y pendientes tnicamente de la reso-
lucion definitiva que sobre el tema decidiese adoptar la superioridad, resolucién que
en su dia, nos serfa comunicada.

Hasta el momento, no se nos ha vuelto a notificar nada sobre el particular. O dicho
de otro modo; por ahora nuestras gestiones no han tenido éxito; el asunto sigue pen-
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diente y resulta imposible aventurar ningin prondstico sobre la decision final. Con-
viene tener en cuenta que, dada la actual situacion por la que atraviesa nuestro pafis,
todos los organismos oficiales y muy especialmente aquellos que han de ocuparse de
este tema, tienen planteados numerosos y mucho mds trascendentales problemas que
el que puede suponer la resolucién de la solicitid por nosotros formulada. Y es 16gico
por consiguiente que sea a aquéllos a los que dediquen su atencién. Seamos pues op-
timistas y sigamos esperando.

— De acuerdo con lo que se prescribe en el Articulo 12° de nuestros Estatutos, durante
el mes de mayo ultimo se procedi6 a celebrar elecciones para renovar la mitad de los
Vocales integrantes de la Junta de Gobierno de la Asociacién. Como, por otra parte,
era necesario cubrir la vacante producida por el reciente fallecimiento del que habia
sido nuestro Presidente, Fernando Cassinello, fue preciso elegir cinco nuevos Voca-
les, mediante votacién entre todos los Miembros de la A. T. E. P. Como en anteriores
ocasiones, la votacion se raliz6 por correo y el escrutinio publico de las papeletas re-
cibidas tuvo lugar el jueves 3 de junio en los locales del Instituto Eduardo Torroja.
Se recibieron 549 papeletas de votacion (computando, de acuerdo con las normas
estatutarias, como cinco las de los Miembros Protectores y dos las de los Colectivos)
con un total de 2.745 votos. Resultaron elegidos los sefiores que a continuacion se
indican, con el nimero de votos que para cada uno de ellos se sefiala: '

D. Florencio del Pozo Frutos: 366 votos
D. José Calavera Ruiz: 315 votos

D. Alfredo Pdez Balaca: 293 votos

D. Jacinto Pellon Diaz: 249 votos

D. Javier Manterola Armisen: 220 votos

En la primera reunion celebrada después de la votacion, tomaron posesion los sefiores
Vocales que habian resultado designados y se procedi6 a la constitucion de la nueva Junta
de Gobierno de la A. T. E. P., que ha quedado formada como a continuacion se indica:

Presidente: D. Francisco Arredondo Verdu
Vicepresidente: D. José Antonio Torroja Cavanillas
Secretario: D. Rafael Pifieiro Abril
Vocales: (Citados por orden alfabético)

. José Calavera Ruiz

. Ramoén del Cuvillo Jiménez

. Francisco Esteban Rodriguez Sedano

. Francisco Javier Jiménez Atienza

. Francisco Javier Manterola Armisén

. Alfredo Pdez Balaca

. Jacinto Pellon Diaz

. Florencio del Pozo Frutos

. Manuel de la Torre Rousseau

wivivivivivivivNw

El Presidente, Sr. Arredondo, al dar posesiéon de sus cargos a los nuevos Vocales, des-
pués de felicitarles por su eleccion expresd su esperanza de que sabrdn hacerse acreedores a
la confianza que en ellos han depositado los Miembros de la Asociacion, y de que habrdn de
prestar su leal colaboracién para que la A. T. E. P. pueda continuar desarrollando la labor
que tiene encomendada, con la misma o mayor eficacia que hasta el presente. Los nuevos
Miembros de la Junta manifestaron su intencién de cooperar con su mejor voluntad, y sin
regatear esfuerzos, en los trabajos de la Asociacion. :

— Segin ya se ha anunciado en su dfa, mediante circular enviada a todos los Miembros,
debido a las importantes alzas generales de precios experimentadas a partir de enero
de 1967, fecha en que fueron fijadas las cuotas hasta ahora vigentes en la Asociacion,
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se ha hecho preciso proceder a la revision de las mismas. Las razones que han obliga-
do a este aumento de las cuotas son tan evidentes que no necesitan especial justifica-
cién. En anteriores ocasiones hemos comentado ya las dificultades econémicas con
que venfamos luchando, por nuestro interés en no modificar dichas cuotas; pero ha
llegado el momento en que resultaba totalmente imposible seguir manteniendo esta
situacién y, aliin lamentdndolo mucho, no ha habido méas remedio que adoptar la
decision citada.

Afortunadamente, todos habéis comprendido que el hecho era inevitable y asi, las
solicitudes de bajas que nos han llegado como consecuencia de la circular remitida
anunciando la subida, no representan ni el 1 por 100 del nimero total de Asociados.
Por consiguiente, estimamos que lo tinico que debemos afiadir en relacién con este
tema es: jGracias a todos por vuestra comprension!.

ko

Y entrando ya en la segunda parte de nuestro comentario anual, vamos a resefiar muy
brevemente-las principales actividades de la A. T. E. P., durante 1976, dentro de su progra-
ma normal de trabajo.

1.— REUNIONES PUBLICAS ORGANIZADAS POR LA ASOCIACION

A 1o largo del pasado afio se han celebrado los siguientes actos:

30de énero

En esta fecha, el Ingeniero Civil inglés V.L. Gill, pronunci6 en el Saléon de Actos del
Instituto Eduardo Torreoja una conferencia organizada por la A. T. E. P., con la colaboracién
de la firma “Centro de Trabajos Técnicos”, sobre el tema “La cubierta colgante, en rueda de
bicicleta, del palacio de exposiciones de Herning, en Dinamarca”. Esta conferencia fue dada
en lengua inglesa, con traduccién simultdnea al castellano, e ilustrada con la proyeccién de
diapositivas y de una pelicula tomada durante la ejecucion de la obra. Ademds, su texto en
castellano ha sido publicado posteriormente en la revista “Hormigén y Acero”.

4 de marzo

También en los locales del Instituto Eduardo Torroja y organizado por nuestra Asocia-
cidn, se celebré este dfa un acto publico en el cual el Dr. Ing. de Caminos D. José Antonio
Lopez Jamar disert6 sobre el tema “Control, en taller, de vigas pretensadas”. Explic6 el
método que se viene utilizando en la planta de Dragados y Construcciones de Valencia, para
el control de las vigas prefabricadas, para puentes, que en ella se producen. Aunque el proce-
dimiento expuesto se encuentra todavia en periodo de experimentacién, ofrece un gran inte-
rés; por lo cual el conferenciante fue calurosamente felicitado al finalizar su intervencion.

10 de mayo
D. Juan Diamante Corbin, Dr. Ing. de Caminos y Jefe de Proyectos de la firma Ibering
de Barcelona, pronuncié el 10 de mayo, en el Instituto Eduardo Torroja, una conferencia

titulada “Problemas de proyecto y construccién en dos puentes de autopista, en hormigén
pretensado”, que fue ilustrada con la proyeccién de numerosas diapositivas. El Sr. Diamante
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~ fue muy felicitado por el extraordinario interés del tema tratado y la brillantez con que fue
expuesto. Resulta realmente digno de mencién que, en esta conferencia, se haya hablado so-
bre problemas reales surgidos durante la construccion de dos de los puentes de la autopista
Barcelona-L£rida, y de como fueron resueltos en la prictica. No es frecuente comentar pi-
blicamente las cosas que han salido mal y como se han arreglado; ain cuando ésto, en reali-
dad, estimamos que es mucho mds diddctico que la simple exposicién de las caracteristicas
y ¢l proceso de ejecucion de una estructura, més o menos importante, sin hacer mencién de
los problemas que, seguramente, se habrdn presentado durante su construccion.

El texto completo de la disertaciéon del Sr. Diamante ha sido publicado también en
“Hormigén y Acero”. =

10 de junio

Con la amable colaboracion del Colegio de Caminos de Mdlaga, y en su Salén de Actos,
el Sr. Diamante repitio, el jueves dia 10 de junio, la conferencia que acaba de ser comentada,
con andlogo éxito.

Queremos aprovechar la ocasién para expresar nuestro sincero agradecimiento al Sr.
Lopez Peldez, Presidente del mencionado Colegio, por la valiosa ayuda que viene prestando a
la A. T. E. P. para la organizacion en Malaga de actos puiblicos que le permitan cumplir uno
de sus principales fines estatutarios, consistente en procurar la mayor difusiéon posible de la
técnica del pretensado.

25 de noviembre

En esta fecha se celebrod el altimo de los actos publicos programados por la Asociacién
durante el pasado afio 1976. Tuvo lugar en los locales del Instituto Eduardo Torroja y en él
intervino el Dr. Ing. de Caminos D. Alfredo Pdez, el cual se ocup6 del tema ‘‘Barcos de hor-
migén”. La conferencia, que fue ilustrada con la proyecciéon de diapositivas, por la novedad
del tema tratado y la amenidad que el Sr. Pdez supo dar a su intervencién, fue muy aplaudi-
da. Parece ser que, realmente, el hormigdn pretensado puede encontrar un amplio y muy
adecuado campo de aplicacién en la construccion de todo tipo de embarcaciones.

2.— PUBLICACIONES

Durante los primeros meses de 1976, el texto del Manual H.P.-4 ‘“‘Recomendaciones pa-
ra la aceptacion y utilizacion de los sistemas de pretensado para armaduras postesas’’, prepa-
rado por un pequefio Grupo de trabajo constituido por algunos expertos en el tema, fue so-
metido a exdmen y discusiéon de una amplia Comisién, en la que participaron todos los
Miembros de la Asociaciéon que lo solicitaron, y en la que estaban representados: La Admi-
nistracion, los Suministradores de los sistemas, los Proyectistas e Ingenieros Consultores, y
los usuarios.

Con las sugerencias y propuestas de modificacion recogidas en las reuniones celebradas
por dicha Comisidn, se preparé el texto definitivo del Manual que ha sido ya publicado, el
pasado mes de octubre, bajo la denominacion abreviada H.P. 4-76. :

Es digno de subrayar la favorable acogida que esta serie de Manuales que viene editando
la A. T. E. P. tiene siempre entre nuestros Asociados. Todas las ediciones, tanto de los ante-
riores como del tiltimamente publicado, se agotan répidamente; debiendo destacarse que son
muchos los pedidos que se reciben de los pafses americanos de habla hispana.

Conviene recordar que la labor de redactar esta serie de Manuales o ‘“Normas de buena
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prictica’ se inici6 atendiendo la peticién formulada por un numeroso grupo de Miembros de
la A. T. E. P., con el objeto de recoger las recomendaciones que se estiman idéneas para una
adecuada realizacidén de las diversas operaciones que constituyen el proceso normal de ejecu-
cion de las construcciones pretensadas.

La redacciéon de estos Manuales constituye uno de los ejemplos més caracteristicos de
la eficacia del trabajo en equipo, puesto que en ella intervienen, voluntariamente, todos
aquellos Miembros de la Asociacién interesados en el tema y que, con total desinterés y su
mejor voluntad dedican muchas horas, restdndolas de sus habituales ocupaciones, a la reali-
zacion de esta tarea con la que se presta un destacado servicio a cuantos desarrollan sus acti-
vidades en los diferentes campos de la técnica del pretensado y se contribuye eficazmente al
perfeccionamiento y desarrollo de esta técnica.

" Por todo ello resulta obligado dejar aquf publica y expresa constancia de nuestro mds
sincero agradecimiento a los que con tanta eficiencia vienen efectuando esta labor.

Por otra parte, los éxitos hasta ahora logrados nos obligan a continuar por el camino
emprendido.

En otro orden de cosas, cumpliendo lo prometido en la convocatoria de la VIII Asam-
blea Técnica Nacional de la A. T. E. P., los textos completos de todas las comunicaciones
presentadas durante la Asamblea, han sido ya publicados. Como m4s adelante se indica, se
han incluido en el nimero extraordinario 119-120 de “Hormigbén y Acero”, de casi 450
péginas y profusamente ilustrado, que ha obtenido una excepcional acogida.

Y ya, siguiendo la costumbre establecida, a continuacion se relacionan los titulos y au-
tores de los articulos que aparecen en los nimeros de nuestra Revista “Hormigdén y Acero”
correspondientes al pasado afio 1976.

Ntimero 118. Primer trimestre de 1976

“Resumen de las actividades de la Asociaciéon Técnica Espafiola del Pretensado, durante-
el afio 1975, por R. Pifieiro.

““Algunos problemas actuales en puentes ferroviarios”, por J. Grote.

“Tres puentes de ferrocarril de hormigon pretensado”, por J. Manterola.

“Puente de Andarax”, por R. Chueca.

“Aplicacién de las vigas Preflex a los puentes de ferrocarril”, por C. Alvarez Penalva.
“Relacién entre los conceptos de durabilidad y seguridad”, por F. Levi.

“Reglamentaciones nacionales e internacionales en relacién con la durabilidad y 1la se-
guridad”, por R. Lacroix.

“Cubiertas colgantes en rueda de bicicleta”, por V.L. Gill.

“Puente construido por empuje del tablero: El viaducto Val Restel”, por B. Giovanni-
ni.

“Losa ortotropa circular”’, por A. Samartin y E. Castillo.

“Andlisis no lineal de estructuras de barras y de ldminas de revolucién”, por J. Ortiz
Herrera.

“Ductilidad en aceros de pretensado”, por M.A. Astiz Suarez, M. Elices Calafat y V.
Sédnchez Gélvez.
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Namero extraordinario 119-120. Segundo y tercer trimestre de 1976

“Informe General sobre la VIII Asamblea Técnica Nacional de la A. T. E. P.”, por R.
Pifieiro.

“Palabras del Director de la Escuela de Arquitectura Técnica de La Laguna”, por M.
Ruiz-Benitez de Lugo.

“Discurso inaugural”, por J. A. Torroja.

“Clases de comportamiento. Clasificacion que modifica la propuesta por el C.E.B. y re-
duce a tres el numero de clases”, por V. Solana.

“Cementos puzoldnicos en hormigén pretensado”, por F. Soria.

“La influencia de los esfuerzos previos de compresion sobre la resistencia a traccion del
p
hormigén”, por J. Calavera, E. Gonzélez Valle y G. Gonzilez Isabel.

“Algunos ensayos de fragilizacion por hidrogeno sobre alambres para pretensado”, por
P. Estellés.

“Introduccion de Normas de Control de Calidad en piezas pesadas prefabricadas’, por
J. Alonso. '

“Ensayos de corte en la superficie de contacto entre hormigones de piezas prefabrica-
das y hormigones vertidos in situ”, por J. Calavera, E. Gonzélez Valle, A. Delibes y J.M. Iz-
quierdo.

“La industria del hormigén preparado y su actuacion sobre la calidad del hormigén”,
por F. J. Martinez Eulate.

“Influencia que los distintos tipos de refrentado ejercen en el ensayo a compresion de
probetas de hormigén”, por A. Delibes y G. Gonzilez Isabel.

“Calculo de la fuerza de neutralizaciéon en secciones de hormigbn’’, por J. Murcia.
“Las normas UNE para armaduras de hormigon pretensado”, por F.J. Jiménez Atienza.

“Método acelerado de ensayo de relajacion”, por V. Sanchez Galvez, M. Elices y M. A.
Astiz.

“Investigacién en curso sobre tuberfas pretensadas’, por M. Oliver.

“Recomendaciones para la recepcion y utilizacion de los sistemas de tesado, anclajes y
empalmes”, R. del Cuvillo.

“Los proyectos de un gran almacén y de un edificio industrial”, por J. J. Arenas.

“Algunos casos especiales de aplicacion del postesado al refuerzo y consolidacion de
estructuras de hormigbn y otras”, por C. Barredo.

“Anélisis probabilistico de resultados de ensayos de viguetas CIETAN”, por V. Solana.
“Dos edificios pretensados en Madrid”’, por L. Ferndndez Troyano.

“Losas planas postesadas”, por R. Gomis.

“Edificios singulares con vigas Rubiera-Preflex”, por C. Alvarez.

“Ponencia relativa a los puentes construidos entre 1971 y 19757, por C. Ferndndez
Casado.

“Viaductos de Orio y La Baells”’, por J. Martinez Colliga.

“Enlace de Reus en la autopista Barcelona-Tarragona”, por J. Diamante Corbin.
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“La autopista del Ebro: Descripcion de dos puentes pretensados™, J. Pujo.

“Viaductos de acceso al puente de ‘Rande”, por F. del Pozo Fi'utos, M. Julid y F. del
Pozo Vindel.

“Viaducto del Carril”, G. Ontafién.
“Puentes Portico y tramos continuos”, por J. J. Arenas.
“Ultimas realizaciones con vigas Rubiera-Preflex”, por C. Alvarez.

“Consideraciones sobre los viaductos con tableros de vigas. Realizaciones y perspectivas
para el futuro”, por J. A. Llombart.

“Dos viaductos construidos por avance en voladizos sucesivos”, por M. Julid, F. del
Pozo Frutos, F. del Pozo Vindel y C. Siegrist.

“Puentes construidos por el Grupo Carlos Ferndndez Casado”, por J. Manterola.

- ““Acueductos de Campos del Rio y de La Zarza, en la provincia de Murcia”, por J. He-
rrera.

“Puente de Ascé sobre el rio Ebro”, por R. Chueca.
“Puente de Juanambti (Colombia)”, por J. M. de Villar.

“Nou Pont del Diable. Puente sobre el rio Llobregat, en Martorell”, por J. A. Ferndn-
dez Ordofiez, J. Martinez Calzén y J.J. Pifarré.

“El sistema 3E de prefabricacioén industrial de puentes”, por M. Aguild, J.A. Ferndndez
Ordofiez y J, Martinez Calzén.

“Nuevo puente de San Martin, en Toledo”, por R. del Cuvillo.
“Puentes pretensados”, por F. Del Pozo Vindel.
“Algunas realizaciones’’, por M. Moneo.

“Juntas de dilatacion y apoyos en los puentes del Tordera. Las juntas Fel-Span’’, por J.
B. Ripoll.

“Grandes recintos de hormigbn pretensado al servicio de la energia”’, por J. Ph. Fuzier.

“La problemadtica del pretensado en los edificios de contencién de las centrales nuclea-
res”, por A. Vives.

“La sustitucién de apoyos en el puente del Tordera (Gerona)”’, por J. B. Ripoll.
“Control en taller de vigas pretensadas”, por J. A. Lopez Jamar.

“Palabras pronuncigdas en la Clausura de la VIII Asamblea de la A. T. E. P., en La
Laguna (Tenerife), por F. Arredondo.

Ntimero 121. Cuarto trimestre de 1976
“Determinacién de esfuerzos en conjuntos estructurales disimétricos sometidos a solici-
tacion dindmica”, por M. Vieco y M. Lomba.

“Estudio de los esfuerzos rasantes y el deslizamiento en los elementos compuestos so-
metidos a flexion’, por J. Dardare.

“Calculo de las deformaciones en puentes de voladizos sucesivos hormigonados in si-
, por J. Diamante Corbin.
tu”, por J. Diamante Corb{
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“Descripcion del proyecto y construccion de dos puentes postensados en la autopista
del Ebro (Enlace del Mediterrdneo)”, por J. Diamante Corbin.

“Relaciones entre corrosion bajo tension, dobladosy torsiones alternas”’, por M. Elices
y V. Sénchez Gélvez.

Resulta realmente satisfactorio comprobar como la casi totalidad de los trabajos que
aparecen en nuestra revista son ya articulos originales enviados por los Miembros de la Aso-
ciaciéon para su publicacién en Hormigén y Acero. Dado ademds, el elevado nivel técnico de-
dichos articulos, el prestigio y difusiéon de la revista es cada vez mayor, dentro y fuera de
Espafia, y son ya varios los editores nacionales y extranjeros que se dirigen a nosotros soli-
citdndonos, la necesaria autorizacion para reproducir en sus publicaciones algunos de estos
trabajos, o el establecimiento de un acuerdo de intercambio entre las revistas que ellos edi-
tan y la nuestra. :

Asi, durante 1976, se han formalizado acuerdos de intercambio con la Biblioteca
Publica Cientifica y Técnica de la URSS y la Biblioteca de la Camara Colombiana de la
Construccion, Seccional Antioquia. Se considera que estos acuerdos resultan siempre intere-
santes ya que nos permiten ampliar el campo de difusiéon de nuestra técnica.

Confiamos en que estos éxitos que, naturalmente, solo a vosotros os corresponden, 0s
animardn a seguir prestdindonos, como hasta ahora, vuestra inapreciable colaboracion, digna
del mayor elogio y merecedora de toda nuestra gratitud.

Y antes de pasar al punto siguiente queremos llamar la atencion sobre una novedad que
hemos introducido en la revista y que confiamos en que serd acogida favorablemente, puesto
que viene a satisfacer los deseos repetidamente expuestos por varios de nuestros lectores.

A partir del presente numero y como al principio del mismo se anuncia, todos los arti-
culos originales que en “Hormigén y Acero” se incluyen, quedan sometidos a la discusion y
comentarios de todos vosotros, con arreglo a las condiciones que al efecto se establecen.

La mayor parte de las revistas técnicas de los distintos paises tienen adoptado, con
sefialado éxito, este sistema que permite a sus lectores una mayor y més directa participa-
ci6n en los trabajos que en las mismas se incluyen; lo que indudablemente acrecienta el inte”
rés con que se recibe la publicacion.

El que hasta ahora no se haya hecho asfen “Hormigbn y Acero”, se debe a que la ma-
yorfa de los articulos que en ella aparecian eran traducciones. Afortunadamente, la situa-
cién ha cambiado y, en la actualidad, como ya se ha comentado, casi todos los trabajos que
se publican son originales. Parece pues oportuno introducir esta posibilidad de didlogo que
esperamos habrd de tener amplia aceptacion. Podéis tener la seguridad de que, si asf fuese,
todos los que en la revista colaboran se sentirfan muy satisfechos y que vuestros comentarios
supondrfan un gran estimulo para ellos. '

3.— DISTRIBUCION DE LIBROS

Ademas del servicio de intercambio de publicaciones que la F.LP. tiene organizado en-
tre todos sus Grupos nacionales afiliados (entre ellos la A.T.E.P.)y gracias al cual recibimos
toda una serie de revistas especializadas en la técnica del pretensado, editadas en los diferen-
res pafses y que, como repetidamente hemos anunciado, estdn siempre a vuestra disposicion,
para consulta, en nuestra biblioteca, desde hace afios venimos facilitando a los Miembros de
la A.T.E.P. que lo solicitan la adquisicién de diferentes libros distribuidos por la F.LP. y que
nos son ofrecidos por la citada Federacion en unas condiciones especialmente ventajosas, en
virtud del acuerdo que con ella tenemos establecido.
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Dentro de este campo de actividades, durante el pasado afio 1976 se han distribuido los
siguientes libros:

— Noventa ejemplares de “Guide to Good Practice.— FIP/CEB Recommendations for
the design of reinforced and prestressed concrete structural members for fire resis-
tance”’;

— Ciento cuatro ejemplares de ‘“Reinforced concrete chimneys and towers’’;
— Noventa y nueve ejemplares de “Structural notes and details”’;
— Ochenta ejemplares de ‘Prestressed concrete ocean structures and ships”;

— Sesenta y cuatro ejemplares de ‘Proceedings of the FIP VII Congress in New York,
£ Vol II”;

— Setenta y cuatro ejemplares de “The effect of elevated temperatures on concrete and
concrete structures’’; ‘

— Ochenta y nueve ejemplares de “Guide to Good Practice — Practical Construction”;
— Cincienta y seis ejemplares de “Prestressed Concrete Ships. Firts Report”’;
— Treinta y ocho ejemplares de “Strip method of design”, por A. Hillerborg.

Comparando esta relacion con las de afios anteriores se deduce que este servicio que la
A.T.E.P. viene prestando a sus Asociados, tiene cada dia mayor aceptacién, a pesar de que
los plazos transcurridos entre la fecha en que se pasa la oferta y el momento en que se puede
proceder a la distribucién son cada vez mds prolongados, debido a lo lenta y laboriosa que
resulta la tramitacién necesaria para la importacién de tantos libros diferentes y en niimero
tan elevado. La obtencidén de divisas, el transporte y el despacho en aduana de la mercancia,
son los principales factores que ocasionan estos grandes retrasos en la distribucion; retrasos
que somos los primeros en lamentar pero que, por resultar totalmente ajenos a nuestra vo-
luntad, no podemos evitar.

4.— OTRAS ACTIVIDADES

Nuestra Asociacion continia colaborando, en la medida de sus posibilidades, en cuan-
tas actividades se desarrollan en cualquiera de los campos relacionados con la técnica del
pretensado, tanto en Espafia como en el extranjero.

En la mayor parte de las Comisiones Técnicas que tiene organizadas la FIP intervienen,
con reconocida eficacia, representantes de la A.T.E.P. As{ lo demuestra el hecho de que va-
rios de ellos han sido designados ponentes para la presentacion de informes sobre los temas
especificos en estudio, en las Sesiones Técnicas programadas con motivo del proximo VIII
Congreso Internacional de la F.LP. que habri de celebrarse, en Londres, en mayo de 1978.

Por otra parte, durante el afio que se comenta, aceptando la invitacién de la A.T.E.P.,
se ha reunido en los locales del Instituto Eduardo Torroja la Comisién de la F.LP. sobre
“Vasijas de presion y depdsitos”, de la cual forma parte el Sr. Péez en representaciéon del
Grupo nacional espafiol.

La Asociacién sigue también representada en la Comisién Permanente del Hormigén
que, durante 1976, ha ultimado los trabajos de redaccién de la “Instruccién para el proyecto
y la ejecucion de obras de hormigdén pretensado” que se espera sea promulgada, con cardcter
interministerial, en los primeros meses de 1977. En estos momentos est4 siendo revisada por
los distintos Ministerios a los que les afecta.

Forma parte también la A. T. E. P. de:
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— La Comisién encargada de revisar, completar y perfeccionar las normas vigentes dic-
tadas por el Ministerio de Obras Publicas para tubos de presion, en la parte corres-
pondiente a los tubos de hormigbn, tanto armados como pretensados, con y sin ca-
misa de chapa. En dichas normas, contenidas en el “Pliego de prescripciones técnicas
generales para tuberias de abastecimiento de agua” y puesto que se refieren a las tu-
berias fabricadas con todo tipo de materiales, existen numerosas lagunas y faltas de
precisién en lo que a los tubos de hormigoén afecta.

Para intentar subsanar estos defectos, se ha creado una Comisién con el fin de redactar
una normativa mds coherente y completa que, en su dia, someterd a la consideracion de los
correspondientes Organos de la Administracion, para su aprobacion si procede.

Por otra parte, para la redaccion de esta normativa y ante la necesidad de contrastar
experimentalmente ciertas teorfas en discusion y de profundizar en el conocimiento de di-
versos problemas no suficientemente estudiados, se ha creado un Grupo de Investigacion,
dependiente de la Comision citada y en el que también colabora la A.T.E.P.

— Los Grupos de trabajo creados en UNESID para la redaccioén y revision de las Nor-
mas UNE relativas a aceros para pretensado, y las Comisiones CTT 36/SC16 integra-
das en ISO y en CECA.

— El Comité y la Comision del Sello de Conformidad CIETAN para viguetas pretensa-
das, cuya labor sigue progresando lenta pero continuamente, con el objeto de llegar a
implantar un efectivo control de calidad en las industrias dedicadas a la prefabrica-
cion en serie de este tipo de piezas, con destino a la construccion de forjados. Se si-
gue luchando con la falta de apoyo necesaria por parte de los correspondientes Orga-
nismos oficiales, que son los Unicos que pueden exigir que todos los materiales que
se empleen en edificacién reunan los necesarios requisitos de calidad. No obstante,
las perspectivas son cada dia més optimistas pues, en la actualidad, se estd promul-
gando ya la legislacién pertinente que prescribe la obligatoriedad del cumplimiento
de las acciones imprescindibles para garantizar la calidad de las construcciones; y una
de estas acciones es, precisamente, la exigencia de empleo de productos y materiales
avalados por marcas o sellos de conformidad oficialmente homologados.

— Dentro de esta linea de lucha por la calidad, se debe mencionar también la colabora-
cion con el Comité de la Construcciéon de la Asociacion Espafiola para el Control de
la Calidad. Precisamente, y como en su dia ya se ha anunciado, en junio de 1977 se
van a celebrar, en Bilbao las ‘“Primeras Jornadas Nacionales de Control de Calidad en
la Construccién” que se espera habrdn de constituir un paso importante para desper-
tar la necesaria conciencia de calidad en todos los técnicos y ramas de la técnica que,
de una forma u otra, intervienen en la construccién. Se trata de reunir, durante unos
dfas, a todas aquellas personas que estén interesadas en estos problemas, con el fin
de estudiar y discutir los métodos idoéneos que permitan garantizar que las obras
cumpliran, al més bajo costo posible, los necesarios requisitos de seguridad, funcio-
nalidad, serviciabilidad y durabilidad, teniendo en cuenta incluso los gastos de man-
tenimiento. :

Aprovechamos esta oportunidad para llamar la atencion de todos nuestros Asociados
sobre el interés de estas Jornadas. La participacion en las mismas creemos que puede resultar
muy provechosa para cuantos se preocupan por la calidad que, logicamente, deberian ser to-
dos aquellos que desarrollan sus actividades en cualquiera de los campos relacionados con la
construccion.

Los interesados en el tema pueden dirigirse a la Secretarfa del Comité Organizador de
las Jornadas, Escuela Superior de Ingenieros Industriales (L.J. Torrontegui), Alameda de Ur-
quijo s/n, Bilbao—13.
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— Por ultimo diremos que también la A.T.E.P. ha prestado su colaboracion al desarro-
llo del Curso que, organizado por el CEIA, bajo la direccion de D. José Antonio To-
rroja, se celebrd durante los dias 31 de mayo al 4 de junio del pasado afio 1976, con
el titulo de “Segundas Jornadas Nacionales del Hormigbn Pretensado”, y en el cual
participaron més de ochenta técnicos de diversas especialidades.

Queremos terminar- ya esta resefia de actividades. Nos falta todavia hacer algiin comen-
tario sobre los trabajos actualmente en curso, o programados para 1977. La falta de espacio
nos obliga a ser lo mds breves posible, por lo que vamos a referirnos inicamente a tres temas
que estimamos merecen una mencion especial. ‘

En primer lugar, debemos informar que, publicado ya el Manual H.P. 4-76, se han ini-
ciado los trabajos para la preparacion ‘del que ha de ser el quinto de esta serie y en el cual se
tratard del tema de la “Colocacion de armaduras”. Se ha invitado a colaborar en la corres-
pondiente Comisién de redaccion, a todos los Miembros de la A.T.E.P.;y se han ofrecido ya
para formar parte de la misma, mas de 20 de nuestros Asociados, especializados en los pro-
blemas que habrdn de estudiarse en este Manual. La Comisi6én ha celebrado sus primeras reu-
niones, para preparar el indice que habrd de servir de gufa en el desarrollo de la labor que
tiene encomendada.

El segundo de los trabajos importantes iniciados es el de la preparacion del tercer tomo
del libro “Hormigén pretensado. Realizaciones espafiolas”.

Como bien sabéis, con motivo de los Congresos Internacionales que cada cuatro afios
organiza la F.LP., nuestra Asociacién viene presentando una publicacion especial en la que
se describen las principales realizaciones espafiolas en el campo del pretensado. El primer
tomo se prepar6 para el Congreso celebrado en Praga en 1970, el segundo para el de 1974 en
Nueva York y, ahora, se quiere preparar el tercero para llevarlo al Congreso que se celebrard
en Londresen 1978.

Cuando, hace ya afios, se decidi6 editar esta serie de publicaciones, se discutieron am-
pliamente sus pros y sus contras. Por una parte, es indudable que supone un gran esfuerzo
para todos, tanto desde el punto de vista econémico como por lo laborioso que resulta el
trabajo de recopilacién y seleccion de datos, planos, fotografias, etc., su posterior ordena-
cibén, redaccién del texto para su envio a imprenta y la edicion final del libro. Pero, por otra
parte, se llegd a la conclusiéon de que era éste el procedimiento méds idéneo para dar a cono-
cer, en todo el mundo, las actividades y realizaciones espafiolas en el campo del pretensado;
y que merecia la pena abordar esta labor con todas sus consecuencias.

Naturalmente, para llevar a buen término este propdsito resultaba imprescindible con-
tar con la incondicional colaboracién, en todos los 6rdenes, de todos vosotros, de todos los
Miembros de la Asociacion. Como en tantas otras ocasiones, esta colaboraciéon no nos falté y
ahf estdn los dos primeros tomos ya publicados, que han venido a confirmar lo acertado de
la resolucién adoptada.

En estos momentos, estamos ya metidos de nuevo en el tema; se ha empezado el traba-
jo de recopilacién de datos, la demanda de ayudas, etc., etc. Pero ésto es sélo el principio.
Por eso desde aqui queremos llamar vuestra atencion sobre el particular y preveniros de que,
a lo largo del afio que ahora se inicia, habremos de molestaros varias veces con nuestras peti-
ciones. Estamos seguros de que, como siempre, no habréis de negarnos vuestro apoyo, técni-
co y econémico, y podremos una vez mds alcanzar con éxito el objetivo que nos hemos pro-
puesto, y que habrd de redundar en beneficio de todos al servir de propaganda, tanto en Es-
pafia como en el Extranjero, de cuantas estructuras interesantes pretensadas se construyen
en nuestro pais, de los materiales y equipos que en ellas se utilizan y de los técnicos y em-
presas que las proyectan y realizan.
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La tercera de las actividades programadas para 1977, y la Gltima que vamos a comentar,
se refiere a la participacion de la A.T.E.P. en las Primeras Jornadas Ibero Latinoamericanas
del Hormigén Pretensado que se celebrardn, en la ciudad de Buenos Aires, durante los dias
3 al 7 del proximo octubre.

Segun se informd en su momento, la organizacion de estas Jornadas se ha venido ges-
tionando, desde hace un par de afios, por la Asociaciéon Argentina del Hormigon Pretensado,
en intimo contacto con la nuestra, con la que desde el primer momento se ha contado para
todo, incluso para la fijacion de la fecha, y de la que se espera una total y eficaz colabora-
ci6n a la cual nos hemos ya comprometido.

En estas Jornadas, ademas de las Sesiones Técnicas de Trabajo, se celebrardn reuniones
entre las delegaciones de los distintos paises participantes, con el objeto de llegar a consti-
tuir una confederaciéon de las Asociaciones Ibero Latinoamericanas para actuar conjunta-
mente dentro del marco de la F.LP., formando asi un grupo de mayor peso especifico den-
tro de la Federaciéon Internacional;lo que es indudable que puede resultar beneficioso. Con-
viene sefialar que, de este proyecto, se ha informado a los 6rganos directivos de la F.LP., los
cuales se han mostrado conformes con el mismo.

Por todas estas circunstancias, nuestra Asociacién se encuentra especialmente interesa-
da en que la delegacion espafiola sea lo mds numerosa posible y presente muchas y buenas
comunicaciones. Tenemos el compromiso moral de colaborar, sin regatear esfuerzos, al ma-
yor éxito de las Jornadas.

El temario de las Sesiones Técnicas abarca todas las dreas especificamente relacionadas
con el hormigdn pretensado: materiales; proyecto y disefio; tecnologfa y equipos; investiga-
ciones, y realizaciones. Habrd también conferencias especiales, proyeccion de documentales,
diversas excursiones técnicas y turisticas y, sobre todo, una mégnifica oportunidad para
establecer relaciones y estrechar lazos con todos cuantos, en los paises americanos hermanos
nuestros por razones de cultura, idioma, etc., desarrollan sus actividades en el campo del pre-
tensado. Los idiomas oficiales de las reuniones serdn, como es 16gico, el espafiol y el portu-
gués, exclusivamente.

Los que estéis interesados en participar en estas J ornadas, que esperamos que sedis mu-
chos, podéis dirigiros a la Secretarfa de la A.T.E.P. la cual os facilitard el impreso provisional
de inscripcién y un primer folleto informativo en el que se detallan todos los pormenores
relativos a las reuniones programadas.

kR

Y terminamos ya. De cuanto resumidamente queda expuesto se deduce que nuestra
Asociacion, durante un afio més, ha seguido cumpliendo la labor que desde su creacion tiene
encomendada de acuerdo con sus Estatutos fundacionales. Y, como tantas veces hemos di-
cho, ésto ha sido posible Gnicamente gracias a vuestra constante e incondicional ayuda pues,
tal y como la A.T.E.P. estd organizada, todas sus actividades se basan en la colaboracion que
tan generosamente siempre le habéis prestado y que, estamos seguros, nunca habrd de faltar-
nos. Y esta indiscutible realidad es la que nos permite mirar con confianza el futuroy poder
predecir que la marcha ascendente de la Asociacion no encontrard obstdculos insalvables y
su crédito y su ya reconocido prestigio seguirdn acrecentdndose, tanto dentro como fuera de
nuestras fronteras.
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Método de calculo de las pérdidas de pretensado

en piezas pretesas curadas al vapor

Vicente Sanchez Galvez

Manuel Elices Calafat
Universidad Politécnica de Madrid
Escuela de Ingenieros de Caminos
Departamento de Fisica Aplicada

1. INTRODUCCION .

En los altimos afios se ha ido extendiendo el uso del vapor para el curado de piezas
pretensadas con armaduras pretesas. Las piezas hormigonadas en el banco de tesado se some-
ten al curado al vapor, al cabo de 4 a 10 horas después de hormigonar, manteniéndose el
curado por espacio de 6 a 12 horas. La temperatura que alcanza la pieza durante el curado
suele oscilar entre 60° y 80°C, observindose recientemente una tendencia a aumentar estos
valores. Posteriormente, se sueltan las armaduras del banco transfiriéndose la fuerza de pre-
tensado al hormigon.

Un hecho experimental conocido es que la temperatura aumenta extraordinariamente
las pérdidas de tension por relajacion de los aceros de pretensado [1], por ello se comprende
el gran interés existente por conocer las pérdidas de tension que suceden durante el proceso
de curado de piezas pretensadas. Se han realizado numerosos ensayos para medir estas
pérdidas, tratando de reproducir en laboratorio las condiciones reales del acero de pretensado
en el banco de tesado [2] [3], habiéndose observado que el curado al vapor aumenta consi-
derablemente las pérdidas de tension en el acero pero posteriormente 1a tension se mantiene
practicamente constante con el tiempo.

Recientemente hemos encontrado una exp’fesi()n tedrica para la relajacion de los aceros
de pretensado [4] que se ha mostrado valida para explicar las pérdidas de tensidén con ten-
siones iniciales hasta el 80 por 100 de la carga unitaria maxima y temperaturas inferiores a
80°C. Puesto que en las piezas curadas al vapor la temperatura no suele sobrepasar los 80°C
y la tension en el acero suele ser inferior al 80 por 100 de la carga unitaria mdxima, la teoria
citada debe ser véalida para predecir las pérdidas de pretensado durante el curado al vapor.
Por ello, hemos desarrollado un método de célculo en que se aplica dicha teoria, compro-
bandose que los resultados que se obtienen del mismo presentan igual comportamiento que
el observado en la practica.
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2. METODO DE CALCULO

26

Desde el momento de anclar la armadura activa al banco de tesado, comienza a reducir-
se la fuerza de pretensado por las siguientes causas, sucesivamente:

a)
b)

c)
d)
e)

Relajacion del acero a temperatura ambiente, hasta que comienza el curado.

Aumento de la temperatura del acero durante el curado. El hormigdn se dilata
durante el calentamiento y si la adherencia es total, arrastra al acero manteniéndo-
se la tension constante; si la adherencia no es perfecta se reduce la fuerza de pre-
tensado. Esta pérdida puede recuperarse parcialmente durante el enfriamiento
pero no totalmente puesto que la adherencia después del curado es siempre ma-
yor que cuando el hormigdn esté fresco.

Relajacion del acero a temperatura alta.
Acortamiento elastico del hormigon al transferir ia fuerza de pretensado.

Retraccion y fluencia del hormigdén combinadas con la relajacién del acero a tem-
peratura ambiente.

Fl método de cilculo que expondremos a continuacidn, consiste en determinar la
tension existente en el acero en todo instante del proceso descrito.

a)

b)

Durante el tiempo que transcurre desde que se ancla el acero en el banco de te-
sado, hasta que comienza el curado el acero sigue un proceso de relajacion isoter-
ma a temperatura ambiente, viniendo dada la tension o del mismo, en todo ins
tante, por la expresion [4]

0p—0 (o KTy M " (Q_Q KT, M )m Ml
= _(P+ VP lnvt/ — P+ VP In vt, R

donde 0, es la tensidon inicial, E ¢l modulo de elasticidad, K la constante de
Boltzmann, T, la temperatura ambiente expresada en grados Kelvin, t'el tiempo,
to el tiempo que dura la puesta en carga del acero, M, V y v constantes que valen
respectivamente 3, 4,375- 107*2 ¢cm® y 107! s7!'; P y m pardmetros caracteris-
ticos del material que pueden determinarse con un ensayo de relajacidon o con el
método acelerado desarrollado por los autores anteriormente [5].

Para mayor facilidad del calculo, la expresion [ ! | puede escribirse:

0p— O m / )
logt:K2 ( OE +K3> ——I;—KIS [2]
siendo:
KToMInv. VP (00 KToM . '\)m
= —-——— e =f —— 2
K, VP 2SRk T,Mmi0° & ~\p t7vp 0¥ 3]

La ecuacion se resuelve por tanteos y nos da o para cada tiempo t.

Durante el calentamiento de la pieza el hormigdn fresco se dilata o (T; — Tg) por
unidad de longitud; siendo T, la temperatura final de curado y « el coeficiente
de dilatacion que aunque depende ligeramente del tipo de hormigén, puede tomar-
se 1,1 - 1075 (°)"! para el calculo.

Si la adherencia entre el acero y el hormigén fresco fueia perfecta, el hormigon al
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dilatarse arrastraria al acero (compensando las pérdidas por dilatacién) y la ten-
sién de éste no se veria alterada, a excepcion de la pérdida por relajacion que des-
pués consideraremos. Por otro lado, si no existiera adherencia alguna, el aumento
de la temperatura ocasionaria una reduccién de la tension en el acero, dada por
E a (T; — Ty). En la realidad, existird una cierta adherencia y la reducciéon de
tension en el acero sera menor de ese valor:

Aoy =CE (T, — T,) [4]

siendo C un coeficiente comprendido entre 0 y 1 que depende segiin hemos
dicho, de la adherencia existente entre el acero y el hormigén fresco. (A estas
pérdidas se las suele llamar en la literatura inglesa, “loosening’). Es éste dato el
origen principal de indeterminacion en el valor de las pérdidas de tension. A falta
de datos experimentales, puede tomarse C = 0,5.

La pérdida de tensidén dada por [4] puede recuperarse, al menos en parte, durante
el enfriamiento posterior al curado, en que sucede el efecto contrario. Sin embar
go, puesto que el hormigbdn endurecido habra desarrollado una adherencia muy su-
perior a la del hormigdn fresco, la recuperacidén de tensidén es mucho menor que
la pérdida dada por [4] y quedamos del lado de la seguridad suponiendo que es
nula.

Desde que comienza el calentamiento hasta que termina el enfriamiento, el acero
pierde tensidn por relajacidbn en un proceso a temperatura variable en que no
pueden aplicarse directamente resultados de ensayos de relajacion isotermos a altas
temperaturas para el cdlculo de las pérdidas de tension, ya que la tension en el
acero en todo instante es funcidon de toda la historia térmica que ha sufrido desde
el momento del tesado.

Con el método de calculo que exponemos, puede determinarse la pérdida de ten-
sibn por relajacion en este proceso anisotermo. Aunque la historia térmica sufrida
por el material puede introducirse con toda generalidad, las ecuaciones que se
obtienen son muy complicadas, por lo que para mayor sencillez se simplifican
el proceso térmico real por el ficticio que muestra la figura 1:

tty T=T,
t, <t<t, T=T, [5]
toty T=T,

siendo t; el valor medio en tiempos entre el comienzo y el final del calentamiento
y t, el andlogo en el enfriamiento.

Hay que hacer notar que ain con este proceso térmico simplificado no pueden
utilizarse las formulas [1]y [2] que son vilidas para un proceso isotermo, ya que
ahora, para t>t,, la tension en el acero es funciébn de toda la historia térmica
sufrida, que ha sido T, hasta el tiempo t, y T, desde el tiempo t; hasta el tiempo
t. Para utilizar las formulas [1] y [2] se recurre a calcular previamente para cada
tiempo t, la temperatura absoluta T que denominaremos temperatura equivalente
que originaria en un proceso isotermo la misma relajaciéon que tiene lugar con el
proceso de temperaturas real [6]. Esta temperatura que logicamente estd com-
prendida entre T, y T,, viene dada por la expresion:

1:1 (V t)_T/TO + (t - tl) (Vt)_T/Tl =% [6]



d)

que hay que resolver por tanteos para cada tiempo L. Con esta temperatura T,
pueden ya utilizarse las ecuaciones [1]y [2] que quedan después de incluir el “loo-
sening’:

6p—0—NAo;, (o KTM m (o, KToM B
-5 —(P+ VP lnvt) —(P+————VP In vt, [7]
o bien:

. 1[00—0— Aoy Ym 5,

log t =K, —T_—+K3 —ﬁ_KI [8]

siendo:

, KTMInv . VP

Ki==vp » KTgTMmIi0 91

y obteniéndose Ag, de la ecuacion [4].

Durante el enfriamiento de la pieza la relajacion en el acero se detiene de forma
que, si como hemos dicho se supone que no se recupera tension por la contrac-
cid6n del hormigdn, la tension en el acero permanece constante, sea 0, calculada
con la ecuacion [8] para t=t,. Al transferir la fuerza de pretensado al hormigén,
éste sufre un acortamiento eldstico que se traduce en una reduccion de la tension

en el acero dada por la expresion:

wn
Aoa=1 T w02 [10]

siendo w la relacion entre el drea de la seccion de acero y la correspondiente de
hormigdn y 7 la relacion entre los modulos de elasticidad del acero y del hor-

migon.
El calculo de la relajacion del acero para tiempos mayores de t, exige calcular pre-
viamente para cada tiempo t, la temperatura equivalente T mediante la formu-
la [6]:

(4t — ) @O0+ (t, —t) @M L [11]
14

En este caso, la relajacion del acero no puede aumentar hasta el tiempo t’ que
cumpla:
KT, M

oy KTM , 02
P+ VP 1nvt>P+ VP Invt, [12]

donde hemos llamado T’ y T, a las temperaturas equivalentes para los tiempos
t y t, respectivamente. o, es la tension en el tiempo t’, obtenida restando a
0, el término Ag, dado por [10] y las pérdidas de tension por retraccion y fluen-
cia del hormigon. Con frecuencia el tiempo t’ resulta mayor que la vida probable
de la obra, por lo que puede afirmarse que tras el curado al vapor, el acero de pre-
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tensado alcanza una estabilizacion completa. En caso contrario, pueden calcular-
se las pérdidas por relajacion para tiempos mayores de t” con la féormula siguiente:

0— 0 01 0 =(2+kTMlnyt) _(ﬁ+ 9 lnvto) [13]

E P VP P VP

donde en Ao deben incluirse las pérdidas de tensién por acortamiento eléstico
del hormigbn y por fluencia y retraccion de éste.

La pérdida de la fuerza de pretensado originada por la retraccion y fluencia del
hormigoén, puede calcularse utilizando el método descrito por las Recomendacio-
nes CEB-FIP [7], teniendo en cuenta que para tiempos menores de t’ que segiin he-
mos dicho, cubre frecuentemente ta vida probable de la obra, no se tiene un
proceso de fluencia-relajacion combinadas, ya que la relajacién no aumenta en ese
periodo. Unicamente debe considerarse la combinacidén fluencia-relajacion para
tiempos mayores de t’.

3. EJEMPLO NUMERICO

Se ha realizado un ejemplo de aplicacion del método descrito a un caso real definido
por los siguientes datos:

Tension iNicial €N €] ACETO ..vevereueereeeeereereeeeereereeseessseeeesesnsressneeses 0o =116,8 kg/mm?
Duracion de 1a puesta en Carga ....c.ceeevveeeeeeervunieecenincereeeennennnns zaizesars to = 2 minutos
Temperatura aMbIENTE ......ccevverveeieeereerieinreeeeseeereeneaeersereeeseesrensens T, =20°C=293°K
Temperatura de calentamiento durante el curado .......ccccceeeveeennnn. T, =70°C = 343°K
Tiempo medio de comienzo del curado .........ceeeevveerrrrirnnnnneecenneenen t;,=6h
Tiempo medio de final del curado ..........cccoeeieveriiirveeiereceerrnrees t,=14h
Moédulo de elasticidad del acero ................ eerrereerneeenreeeernns A E =20.000 kg/mm?
Relacion entre seccion de acero y de hormigon ........c...evvveeevneenenen. ~ w=1,687 por 100
Relacion entre modulos de elasticidad ..... EaiEepies 555 s we Enins £5% J n=2>5,71
Pariametros caracteristicos del acero, obtenidos de un ensayo de

relajacion isoterma a 20°C ... Seripbss stbae punssss os JR - P =298 kg/mm?

m =33

Los resultados del cdlculo se recogen en la figura 2, donde se han indicado también los
valores calculados para la relajacion isoterma a 20°C, observandose que el curado al vapor
aumenta mucho las pérdidas de tensidn a corto plazo, pero el acero queda estabilizado hasta
tiempos muy grandes. (En el cédlculo realizado hemos llegado hasta 30 afios sin haber alcan-
zado el tiempo t’).

Este resultado concuerda con lo observado experimentalmente por numerosas investi-
gaciones precedentes [2] [3]. Hemos de hacer notar que la relajaciéon pura del acero en una
pieza curada al vapor puede ser, a largo plazo, inferior a la que se tiene extrapolando los re-
sultados de un ensayo isotérmico a 20°C. (En el célculo realizado para tiempos mayores de
1.200 horas, la relajacion pura del acero sometido al calentamiento, es ya inferior a la rela-
jacion isoterma a 20°C).

Sin embargo, no sucede lo mismo con las pérdidas de pretensado totales que siempre
son superiores a las que tienen lugar en un proceso de relajaciéon isotérmica a 20°C, ya que
aunque podria pensarse, a la vista de las pendientes de ambas curvas en la figura 2, que pue-
den llegar a cortarse para tiempos suficientemente grandes, mucho antes de que suceda tal
cosa se alcanzaria el tiempo t’ en que la relajacion del acero de la pieza curada al vapor
comienza a aumentar de nuevo, variando con ello la pendiente de la curva de pérdidas to-
tales de tension, de forma que nunca llega a cortar a la curva de relajacion isoterma a 20°C.
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4. CALCULO DE LA PERDIDA DE PRETENSADO A LARGO PLAZO

Al proyectista le interesa disponer de un método rapido de célculo de la pérdida de
pretensado a largo plazo, sin necesidad de calcular todos los valores intermedios de la ten-
sion en la armadura. Por este motivo, se indica a continuacién el siguiente esquema opera-
tivo.

En primer lugar, necesita conocer los pardmetros caracteristicos del acero P y m ob-
tenidos de un ensayo de relajacion a 20°C o acelerado con el método descrito por los auto-
res con anterioridad [5].

A continuacioén, debe calcularse-la tensidén 0, que se tiene en la armadura al final del
curado. Para ello, mediante la ecuacion [6] debe calcularse la temperatura equivalente T pa-
ra el tiempo t=t, en que termina el curado y con la ecuacion [4] determinarse la pérdida
de tension por dilataciéon del hormigébn (“loosening”) Ac;. Finalmente, con los valores
de Ty Ao, obtenidos, se entra en la ecuacién [8] que determina la tension 0 = g, para el
tiempo t = t, de final del curado.

Conocida la tensiéon o,, puede calcularse con la ecuaciéon [10] la pérdida de tensidon
por acortamiento elastico del hormigén, Aa,.

Con la ecuacion [12] debe determinarse el tiempo t’ en que comienzan a aumentar de
nuevo las pérdidas por relajacion del acero y compararlo con la vida probable de la estruc-
tura.

Si el tiempo t’ es mayor que la vida de la estructura, la relajacion del acero se manten-
dra estable a efectos de calculo. Puede entonces determinarse la pérdida de pretensado por
retraccién y fluencia del hormigoén, utilizando el método recomendado por CEB-FIP [7], que
no detallaremos aqui:

Ao, =E € ky ke kp ki [14]
E

AGs =, 0) =—— 15

Of = Y Op Eb28 [ ]

donde como tiempo t debe tomarse la vida de la obra. En este caso, la pérdida de tension
total a largo plazo sera por tanto:

Aog = (0o — 05) + Ao, + Ao, + Aog [16]

siendo el primer término el debido a relajacion del acero y dilatacién |durante el curado, el
segundo al acortamiento eldstico del hormigdn al transferir la fuerza de pretensado y el
tercero y el cuarto, a la retraccion y fluencia del hormigon respectivamente.

Si el tiempo t’ resulta inferior a la vida de la estructura, la relajacidén s6lo se mantiene
estable hasta dicho tiempo t’.

Las pérdidas de tension hasta ese instante por retraccion y fluencia del hormigbn, pue-
den calcularse con las ecuaciones [14]y [15] para t = t’. Para tiempos mayores de t’ el acero
pierde tension por fluencia-relajaciobn combinadas. Esta pérdida de tension adicional puede
calcularse de acuerdo con la recomendacién CEB-FIP [7], con la expresion:

Aoy vt
Ao, = Ao, (1—3—“—*—f) [17]

Oy

siendo o, la tension en el acero en el instante t’, Ao, . ¢!las pérdidas de tension por retrac-
cion y fluencia desde el tiempo t’ hasta el fin de la vida de la obra t:
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!
Aoy =E €k ke kp (kt_kt’)+0bm‘p(t—t’) [18]

y Ao, la pérdida de tension por relajacion pura del acero que viene dada por la expresion
siguiente:

Ao, [op — Aoy KTM )‘F' (ot’ kT’ M ,)‘“ .
E-( 7+t vp mvt) —\$+ VP Invt [19]

siendo t el tiempo de vida de la estructura y T la temperatura equivalente para dicho
tiempo. Finalmente, la pérdida total de tension serd en este caso:

Aoy = (09 — 0p) + Aoe + A0, 4 ¢ [20]

correspondiendo el primer término a las pérdidas hasta el instante t’, el segundo a la pérdida
adicional por relajacion efectiva del acero y el tercero a la pérdida adicional por retraccion
y fluencia del hormigon.

Los comentarios a este articulo deberin enviarse a la Secretaria de la A.T.E.P. antes
del dia 30 del proximo mes de abril.
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Acciones excepcionales y colapso

progresivo en estructuras de edificacion

Por: Vicente Solana
Instituto Eduardo Torroja

1.-.INTRODUCCION

Se pretende en este trabajo dar cuenta de la situacion actual del problema de disefio de
estructuras de edificacion en prevenciéon del colapso progresivo ocasionado por acciones ex-
cepcionales. Aunque el problema es comin a todo tipo de estructuras, se trata aqui de mane-
ra especifica el problema del colapso progresivo en estructuras de edificacion construidas con
paneles prefabricados de grandes dimensiones.

Se intenta, de una parte, llamar la atencion sobre la necesidad actual de considerar el
problema de colapso progresivo en estructuras, y de otra parte, proporcionar informacién so-
bre los planteamientos y soluciones posibles al problema que pudieran ser de utilidad a los
proyectistas espafioles, en la medida en que éstos no han sido recogidos por el momento en
las Instrucciones y Normas espafiolas, haciendo referencia a las posiciones actuales sobre el
tema, en otros Reglamentos y Codigos. :

En este trabajo, de caricter general, no se explican con detalle los métodos y procedi-
mientos de disefio contenidos en aquellos Cédigos, ni se dan soluciones acabadas de aplica -
cion préctica. Para tales fines, se recomienda en cada caso consultar las referencias aqui indi-
cadas.

Primeramente se hace un andlisis de las acciones excepcionales en estructuras de edifica-
cion estableciendo su definicion, su clasificacion y una aproximacion a las probabilidades de
ocurrencia de tales acciones. Se exponen los posibles métodos generales de disefio en preven-
cion del colapso progresivo y se estudia con mayor detalle el denominado método alternati-
vo, basado en la resistencia de los sistemas estructurales secundarios originados después de una
rotura o colapso locales.

En este trabajo se siguen las lineas de la Comisién 23-W-A “Muros portantes” del C.I.B.*
presidida por el Profesor B. Lewicky,donde se ha llegado a lasrsoluciones m4s avanzadas al pro-
blema del colapso progresivo en estructuras prefabricadas a base de grandes paneles. El C.E.B¥*

* International Council for Building Research
#* Comité Europeo del Hormigén
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en (1) se ha limitado a recoger los principios generales establecidos por aquella Comision,y en
un documento posterior (14), elaborado por la misma Comision, desarrolla las reglas que de-
terminan la aplicacion de los principios generales al caso de estructuras prefabricadas a base
de grandes paneles.

Finalmente se da cuenta de los estudios en curso en el Instituto Torroja en relaciéon con
el tema del colapso progresivo y se hacen observaciones que pudieran ser de interés en el es-
tudio del problema a nivel nacional.

2.—ACCIONES EXCEPCIONALES

Se entiende por acciones excepcionales aquellas acciones, distintas de las acciones fre-
cuentes y permanentes, generalmente hasta ahora no consideradas en el disefio de una estruc-
tura, por no estar incluidas en forma implicita o explicita en los Codigos y Normas usuales,
aunque la experiencia determina que tales acciones son posibles y que sus efectos son en mu-
chos casos catastroficos.

En la literatura especializada en EE.UU. se utiliza para designar esta clase de acciones
el calificativo de anormales. Recientemente el C.E.B. en (1) ha empleado la denominacion de
accidentales. En lo que sigue se adopta la denominacion de acciones excepcionales utilizada,
frecuentemente, por la Comisién W-23-A del C.I.B.

En la clasificacion de acciones que da el C.E.B. se contemplan, en forma general para
todo tipo de estructuras, ademads de las acciones frecuentes y permanentes hasta ahora consi-
deradas las acciones excepcionales (o accidentales), definidas como aquéllas cuyas magnitu -
des y probabilidades de ocurrencia no son bien conocidas pero alcanzan valores significativos

en una estructura.

Es previsible. que sean considerados, al menos en la manera que lo hace el C.E.B., las
acciones excepcionales en los proximos Codigos o Reglamentos de paises europeos relatlvos a
estructuras; asi ocurre ya, por ejemplo, en el Proyecto de Reglamento de Seguridad y Solici-
taciones en Estructuras portugués (2). Analogas previsiones pueden hacerse para los Codigos

americanos segin las conclusiones dadas en (3).

2.1.—Clasificacién de las acciones excepcionales

El interés de una clasificacidon de las acciones excepcionales es doble, de un lado, descri-
bir los tipos de acciones que segln la casuistica propia de cada pais deben ser consideradas co-
mo excepcionales, y de otro, servir de base para hacer el andlisis estadistico de las magnitudes
y probabilidades de ocurrencia que caracterizan a estas acciones.

Se da a continuacién una clasificacion de las acciones excepcionales segiin cinco catego-
rias. Esta clasificacion corresponde a la propuesta por BURNETT en (4) a la que se han afia-
dido las dos categorias Giltimas.

a.—Acciones de cardcter dindmico debidas a sobrepresiones del medio sobre la estruc -
tura.

Se incluyen aqui los tres tipos siguientes:

a-1, las explosiones debidas a rotura de instalaciones de gas natural, vapor, etc.; las
explosiones en almacenamientos de gases, tales como butano, propano, oxigeno,
etc..., y en almacenamientos de liquidos como gasolina, gas natural licuado, etc.,
las explosiones de bombas y artefactos andlogos en acciones terroristas o crimi-
nales, en depdsitos clandestinos, etc...;
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a-2, los efectos del ““boom” sénico;

a-3, los efectos de vientos excepcionales, como son los tornados y huracanes en re -
giones y paises donde no son frecuentes.

b.—Acciones de cardcter dindmico determinadas por impactos.
Corresponden a dos tipos principales:
b-1, colisiones de vehiculos rodados en trafico de superficie y en aparcamientos;

b-2, caida de aviones y misiles.

c.—Acciones estdticas.
Entre otros, deben incluirse los tipos siguientes:

c-1, las acciones correspondientes a casos de mal funcionamiento de instalaciones que
originan, por ejemplo, cargas de agua;

c-2, las acciones correspondientes a escombros no retirados o que proceden de rotu-
ras de elementos no estructurales.

d.—Acciones debidas a socavones y minados del subsuelo.

e.—Acciones sismicas excepcionales.

Corresponden a sismos de intensidad superior a la prevista en las Normas para cada
zona sismica en un periodo determinado de vida de la estructura, o bien a sismos de
periodo de retorno superiores a los de vida de la estructura.

En el tipo a-1, deben tenerse en cuenta no so6lo las explosiones originadas en el edificio
considerado, sino también los efectos de las explosiones en el entorno urbano de aquél .

En los casos a-3 y e correspondientes a acciones sismicas y de viento excepcionales es
necesaria una diferenciacién con las acciones de la misma naturaleza consideradas como
acciones variables frecuentes.

2.2.—Probabilidades de ocurrencia y magnitudes de las acciones excepcionales

En algunos paises existen datos relativos a la ocurrencia de acciones excepcionales en
estructuras de edificacién, que son conocidos a través de informes y publicaciones de especia-
listas en el campo del an4lisis de estructuras. Estos datos son muy variables en funcién tanto
de las caracteristicas culturales, sociales, politicas y tecnologicas de cada pafs, como de los
criterios aplicados en la seleccion y registro de los mismos datos. A pesar de la variabilidad de
. los datos, su anilisis conduce en todos los casos a establecer que, al menos, un conjunto de ac-
ciones excepcionales cuales son las explosiones de gas, las explosiones de bombas y las coli -
siones de vehiculos rodados tienen probabilidades de ocurrencia tales que necesariamente de-
ben tenerse en cuenta en el disefio de las estructuras de edificacion.

En Espafia no se dispone de estadisticas conocidas relativas a la ocurrencia de los tres
tipos més frecuentes de acciones excepcionales antes citados. Por ello,a titulo orientativo, se
da a continuacion, en las tablas nams. 1 y 2, un resumen de las probabilidades de ocurrencia
de las acciones excepcionales en estructuras de edificaciéon en EE.UU. segtn (4). Para elabo-
rar los datos contenidos en estas tablas se tuvieron en cuenta inicamente aquellos sucesos don-
de los dafios en la edificacion fueron superiores a mil délares, limite esteque corresponde ap1o-
ximadamente, segin (4), a los sucesos que causaron dafios estructurales de consideracion.
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TABLA 1
ACCIONES EXCEPCIONALES EN EDIFICIOS DE VIVIENDA

Probabilidad de ocurrencia en 50 afios
Tipo de accién ‘
excepcional En edificios de _ En edificios residenciales | En edificios colectivos
() vivienda unifamiliar (de hasta 5 viviendas) (del orden de 100

: 2 A3) viviendas) (4)
Explosiones de gas 0,01x102 0,30 x 102 V1 x 102
Explosiones de bombas 0,001 x 1022 0,02 x 102 0,125 x 102
Colisiones de vehiculos - 0,35x 102 0,10 x 102

TABLA 2

ACCIONES EXCEPCIONALES EN EDIFICIOS PUBLICOS Y COMERCIALES

Tipo de accion excepcional Probabilidad de ocurrencia en 50 afios
(0)) ‘ ()]
Explosiones de gas ' —
Explosiones de bombas 1,0x 102
Choques de vehiculos 0,28 x 10'2

En las: tablas ntims. 1y 2, 1a probabilidad de colisiones de vehiculos correspondientes a
las columnas (4)'y (2) respectivamente, no incluyen las colisiones en aparcamientos, ya que
en tales casos se toman generalmente precaucmnes especificas para evitar el impacto directo
sobre la estructura.

De las tablas ntims. 1 y 2 se deducen algunas conclusiones relativas ala ocurrencia de ac-
ciones excepcionales que pueden considerarse validas para muchos paises, entre ellos Espafia.
Estas conclusiones son las siguientes:

1°,—El riesgo més elevado en edificios de viviendas es el de explosiones de gas, y tal ries-
go aumenta considerablemente en el caso de edificios de grandes bloques y de edi-
ficios altos.

20, Tl riesgo més elevado en edificios comerciales y publicos es el de explosiones de
bombas.

39.—Enambos casos, esto es, en edificios de vivienda y en edificios ptiblicos y comercia-
les, los riesgos de colisiones de vehlculos rodados son mfenores a los de explosio-

nes de gas y de bombas.

De acuerdo cen las tablas niims. 1y 2, puede estimarse que uno de cada 100 edificios
colectivos de viviendas o uno de cada 100 edificios piiblicos y comerciales, pueden sufrir res-
pectivamente una explosion de gas o una explosion de bomba en el perfodo de 50 afios adop-
tado convencionalmente como perfodo de vida de una estructura de edificacién. Este hecho
determina, alin cuando no sea posible actualmente comparar las probabilidades de ruina por
acciones excepcionales con las probabilidades de ocurrencia de estados limites iltimos en una
estructura disefiada en base a métodos semiprobabilisticos, la necesidad real de tener en cuen-
ta las acciones de explosiones de gas y explosiones de bombas en el cdlculo de estructuras de
edificacion.
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No se dispone actualmente de datos estadisticos relativos a las magnitudes de las accio-
nes excepcionales en los casos de explosiones de gas, explosiones de bombas y choques de ve-
hiculos, por ello resulta imposible fijar valores caracteristicos de tales acciones y ni siquiera
puede considerarse satisfactorio fijar convencionalmente en los Codigos valores especificos de
las magnitudes que puedan definir tales acciones, ya que, por su misma naturaleza, las accio-
nes excepcionales pueden superar cualquier valor especificado.

3.—COLAPSO PROGRESIVO EN ESTRUCTURAS DE EDIFICACION

El colapso progresivo puede definirse como una reaccion en cadena de roturas de ele -
mentos y conexiones estructurales, provocadas por una rotura local|o primaria de uno o va-
rios elementos, que alcanza a toda la estructura o a una parte importante de ella.

Distinguiremos dos tipos de colapsos progresivos:

a.—Colapso progresivo debido a acciones excepcionales.
En estos casos, la rotura local que desencadena el proceso de colapso progresivo es
originada por una accidén excepcional no tenida en cuenta en el disefio de los elemen-

tos.

Existen varios documentos técnicos en los que se describen y analizan casos de colap-
sos progresivos ocasionados por accidentes excepcionales. Sefialaremos, por su impor-
tancia, el desastre de Ronant Point, referido en (5), de colapso de esquina en un edi-
ficio prefabricado de grandes paneles originado por una explosion de gas, y el caso,
referido en (6), de colapso de esquina en un edificio prefabricado en Argelia por ex -
plosion de un deposito clandestino de bombas.

b.—Colapso progresivo por comportamiento patolbgico de una estructura

En estos casos la rotura local que provoca el colapso progresivo es debida a errores,
del proyecto o de la ejecucion de una estructura.

En (7) se refiere un ejemplo de colapso progresivo de un edificio de 25 plantas por
desencofrado prematuro en las Gltimas plantas.
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Fotografia nim. 1.—Colapso de esquina, edificio calle Capitan Arenas en Barcelona (marzo, 1972).
Fotografia de archivo del diario “’La Vanguardia” cedida al I.E.T. para su publicaciéon en Hormigon y Acero.
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En Espafia, un caso reciente de colapso progresivo debido a acciones excepcionales fue
el desastre de un edificio de la calle Capitan Arenas en Barcelona ocurrido en marzo de 1972,
por colapso de esquina en una estructura porticada de hormigdn armado (fotografia nim. 1).
Sobre este caso, cuyo estudio tiene gran interés, no se conoce, por el momento, referenciade
informe técnico publicado alguno. Igualmente, en Espafia, consta de la ocurrencia de nume-
rosos desastres de colapsos progresivos en estructuras de edificacion por errores de proyecto
o de ejecucién.

Lo que sigue se refiere inicamente al primer tipo de colapso progresivo, esto es, al de-
bido a acciones excepcionales. 5

Aunque todos los edificios no sean igualmente vulnerables a cada tipo de accibn excep-
cional, el problema de la consideracion en el célculo y en el disefio de edificios del colapso
progresivo, mediante soluciones que lo eviten o aminoren que segin se verd, en cualquier ca-
so, representan un coste adicional a la estructura, debe ser comun a todo tipo de estructuras.

Actualmente no resulta posible hacer un anélisis del colapso progresivo y dar soluciones
al mismo que sean comunes a todo tipo.de estructuras: existen pocas caracteristicas comu -
nes ante el colapso de un edificio de estructuras de muros portantes de albafiilerfa y otro de
estructura metélica. Las investigaciones més avanzadas se han llevado a cabo en el campo de
las estructuras prefabricadas de grandes paneles y a este campo nos referiremos a continua-
cién. Sin embargo, conviene expresar claramente que en el futuro, y mientras se mantengan al
menos estacionarios, cuando no en aumento, los riesgos de acciones excepcionales antes in -
dicados, el problema del colapso progresivo deberé ser examinado en todos los casos cualquie-
ra que sea el tipo de estructura de un edificio.

4.—METODOS DE DISENO EN PREVENCION DEL COLAPSO PROGRESIVO

Ningtin procedimiento de disefio puede conducir a eliminar completamente el riesgo de
colapso progresivo debido a acciones excepcionales en estructuras de edificacion, ya que, co-
mo se ha indicado anteriormente, las magnitudes que pueden alcanzar las acciones excepcio-
nales no son limitadas.

Por ello, cuando se adopta un método de disefio, se pretende Gnicamente limitar el ries-
go de colapso progresivo frente a acciones excepcionales a un nivel razonable.

De acuerdo con este criterio, segin (8), son posibles los tres métodos de disefio indica-
dos a continuacidén.

4.1.—Método tradicional

Este método basado en la prictica constructiva tradicional se limita a sefialar las posi-
ciones convenientes de los atados asi como las fuerzas que éstos deben poder soportar y las
condiciones de anclaje de las armaduras. Con ello se pretende dar una cierta integridad alaes
tructura en el caso de una rotura local.

En parte, este es el método seguido en (9), donde se especifican en el caso de estructuras
prefabricadas a base de grandes paneles los atados periféricos, longitudinales y transversales
entre los paneles de muros portantes y de forjados y donde se generalizan los mismos atados
al caso de estructuras distintas de las construidas a base de grandes paneles.

El método tradicional, semiempirico, es de aplicacidén simple: basta seguir las especifica-
ciones establecidas en los codigos referentes principalmente a los atados para admitir que se
ha reducido considerablemente el riesgo de colapso progresivo. Sin embargo este método no
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puede ser aplicado a edificios de formas o disposiciones complejas y en cualquier caso,con es-
te método no se puede llegar a establecer cuando una soluciéon de atados sea mejor que otra.

4.2.—Método de limitacion del riesgo de rotura local

Este método implica que cada elemento y cada conexidn de la estructura sean disefia-
dos para resistir en cada caso determinadas acciones excepcionales, asegurando que cuando ta-
les acciones no superan los valores especificos establecidos la rotura local no ocurre y por tan-
to no se produce el colapso progresivo.

Fl método, en su aplicacion, es anilogo al seguido para las acciones no excepcionales
y equivale a la verificacidén de estados 1imites tltimos en la estructura para una combinacion
de acciones definida que incluya las cargas equivalentes a las acciones excepcionales. Presen-
ta la ventaja, pues de una aplicacidon prictica, relativamente simple, a la que el proyectista es-
t4 habituado, sin embargo, tiene dos inconvenientes:

1°.— Conduce a un sobredimensionado general de la estructura, en relacion con el di-
mensionado correspondiente a las acciones no excepcionales, lo que representa en
la mayorfa de los casos un coste adicional no justificado.

20, Es necesario establecer previamente de forma convencional las cargas equivalentes
a las acciones especificas que se consideran, siendo imposible establecer una rela-
ciébn entre el coste de la estructura y el riesgo de colapso progresivo que pudiera ser
optimizada.

Fl método es particularmente til cuando el sobredimensionado alcanza a pocos ele-
mentos de la estructura y no tiene repercusiéon importante en el coste global.

El método de limitacidon de riesgo de rotura local es propuesto igualmente en (9) como
una opcidn posible en el caso de edificios prefabricados a base de grandes paneles. Se admite
allf que la seguridad frente al colapso progresivo es suficiente cuando los elementos estructu-
rales resisten, ademas de las cargas de utilizacion, los efectos de una explosién de gas, equiva
lentes a una carga uniformemente repartida de 350 kp/m? en cadauno de los espacios inte-
riores segin direcciones normales a los paneles de forjado, a los paneles portantes y a los pa-
neles de fachada. La aplicacién de esta posibilidad de disefio al caso de edificios prefabrica -
dos a base de grandes paneles resulta especialmente costosa en comparaciéon con otras solu-
ciones.

4.3.—Método alternativo al de limitacion del riesgo de rotura local

Con este método se pretende asegurar el funcionamiento resistente y estable de un sis-
tema estructural secundario evitando que por causa de una rotura local enla estructura prima-
ria se origine el colapso progresivo. Para ello, es necesario fijar el tamafio que puede alcanzar
la rotura local. De esta forma se limita el riesgo de colapso progresivo al riesgo de sobrepasar
un tamafio determinado de rotura local.

La aplicacion del método alternativo establece las soluciones més adecuadas en cuanto
al coste de la estructura. Sin embargo, tal aplicacion resulta compleja ya que requiere, segun
se vera mds adelante un trabajo experimental previo y un trabajo de célculo importante.

Contrariamente a los métodos anteriores que son generales, el método alternativo per
mite, al estudiar en cada caso el sistema estructural resistente secundario, tener en cuentalas
caracteristicas propias de cada edificio o de cada sistema y requiere hacer un estudio mas ri-
guroso del funcionamiento de las juntas y conexiones de la estructura, lo cual, segiin se vera,
resulta decisivo en la misma concepcion del sistema.
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4.4.—Resumen

No puede decirse a priori cual de los tres métodos anteriores sea mds apropiado en ca-
da caso. Segin (8), un planteamiento general aceptable a nivel de Codigo o Norma seria la
combinaciéon de los métodos anteriores. En (9) se hace un planteamiento de este tipo admi -
tiéndose, en el caso de estructuras a base de grandes paneles prefabricados los tres métodos
indicados, y en el caso de estructuras porticadas el método tradicional.

El C.E.B. en (14) propone el método de limitacion de riesgo de rotura local en el ca-
so de estructuras porticadas, considerando una carga uniforme repartida segun las direcciones
normales a forjados, columnas, etc... de 300 kp/m? equivalente a las acciones excepcionales
debidas a explosiones; en el caso de estructuras de grandes paneles prefabzicados,propone los
dos métodos alternativo y tradicional.

Fl método alternativo es el inico que posibilita un analisis cientifico del problema de
disefio frente al colapso progresivo en cada caso particular de estructura de edificacion. Este
método sera desarrollado a continuacion.

5._METODO ALTERNATIVO

5.1.—Extension de la rotura local

En el apartado 4-1 se ha indicado como en el método alternativo el riesgo admitido de
colapso progresivo corresponde al riesgo de que un determinado tamafio de rotura local sea
sobrepasado. Para establecer el tamafio de la rotura local seria necesario conocer la funcion
que relaciona la extension de la rotura local con el coste de la estructura, disefiada ésta de for-

ma que quedara garantizado en cada caso la resistencia del sistema estructural secundario.

Actualmente no se ha llegado a establecer tal tipo de funciéon y por tanto no resulta po-
sible fijar el tamafio de la rotura local en base a la optimizacion del coste de la estructura. Por
ello, es necesario dar criterios de tipo convencional que determinen el tamafio méximo dela
rotura local. Los criterios empleados son los siguientes:

a.—Rotura local asociada al tamario de habitacion.

En el caso de edificios de vivienda la probabilidad de ocurrencia de acciones excep-
cionales maxima corresponde a las explosiones de gas. Por tanto resulta razonable ex-
tender la rotura local al espacio afectado directamente por una explosién de gas, es-
to es, a los elementos estructurales que limitan una unidad de habitacién y a otros
clementos directamente conectados con aquéllos.

En estructuras prefabricadas de grandes paneles la rotura local debe quedar, pues, de-
terminada por los espacios que definen las dimensiones de los paneles portantesy de
fachada proximos al lugar de explosion. En la practica serd suficiente considerar las
roturas locales en el perimetro de la edificacion.

En (9) se ha aplicado este criterio limitando el tamafio de la rotura local a tres pisos
y a un 4rea no superior a 70 m?2 o al 15 por 100 del 4rea horizontal en cada piso. En
la figura 1-a se indica la rotura local asociada, al tamafio de habitacion, segin (7), en
el caso de colapso de un panel portante interior.

En (14), y en base al mismo criterio, se limita el tamafio de la rotura local a tres pisos y
a uno o a dos espacios adyacentes en cada piso, segiin sea el colapso de panel portante de es-
quina o de panel portante interior. Las dimensiones d, y d, que delimitanen cada planta la
zona de rotura local se establecen en (14) segiin sean: el tipo de colapso, la resistencia a car -
gas normales uniformemente repartidas de los paneles portantes y las posiciones relativas a
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Fig. 1-a.—Rotura local segiin (9).
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Fig. 1-b.—Roturas locales segin (14).
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éstos de los huecos de puertas y ventanas. En la figura 1-b se indican los tipos de roturas lo-
cales a ser examinados segin (14) correspondientes al colapso de muros portantes de esquina
o interiores.

Para delimitar los forjados implicados en la rotura local debe tenerse en cuenta si exis-
ten o no armaduras de suspensién de los paneles de forjado a los muros portantes situados
inmediatamente por encima de tales forjados. En la figura 1-a y 1-b, los paneles de forjado se-
fialados con puntos se mantendran en el sistema estructural secundario cuando existen arma-
duras de suspension capaces de soportarlos.

b.—Rotura local asociada a un elemento portante.

En el caso de edificios comerciales la probabilidad de ocurrencia de acciones excep-
cionales méxima corresponde a explosiones de bombas. Los efectos de aquéllas de-
ben, por consiguiente, extenderse, al menos, al dafio estructural posible minimo, cual
es, la rotura de un soporte en el caso de una estructura porticada. Analogo criterio,
puede ser requerido en edificios de viviendas de estructura porticada en el caso de ex-
plosiones de gas. '

En el apartado 2.1 se ha indicado como el riesgo de las acciones de explosion de bom-
bas aumenta con el nimero de viviendas del edificio o el nimero de pisos. Por ello,
parece razonable, en el caso de edificios de altura o de grandes bloques, considerar la
extension la rotura local al menos a dos elementos portantes contiguos que formen
parte de una misma columna. .

Resumiendo, al aplicar el método alternativo en prevencion del colapso progresivo de-
be considerarse la extension de la rotura local, al menos, a los paneles asociados al tamafio de
una habitacion y a los inmediatos a éstos, en el caso de estructuras prefabricadas de grandes
paneles, y a uno o dos elementos de soporte en el caso de estructuras porticadas.

5.2.—Sistemas estructurales secundarios

Se estudian a continuaciéon aquellos efectos més simples que pueden determinar el fun-
cionamiento resistente de los sistemas estructurales secundarios sin propagacién de la rotura
local. Estos son: el efecto catenaria en vigas y forjados, el efecto arco y el efecto voladizo,
(cantilever) en muros portantes.

Segtin se veré, después de una rotura local, puede alcanzarse una situacion de equilibrio
del sistema determinada por la combinacién de los efectos anteriores en los elementos resis -

ROTULAS PLASTICAS

——

—leto SOPORTE
RETIRADO

Fig. 2.—Efecto catenaria en un sistema estructural secundario.
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tentes principales préximos a la zona de rotura local y por la interaccion de tales elementos
con los restantes de la estructura. ‘

5.2.1.—Efecto catenaria.

Este efecto puede desarrollarse en un sistema continuo de vigas o forjados cuando se
retira uno de los apoyos intermedios, figura num. 2.

Al retirar el apoyo aumentan la luz del vano y los esfuerzos en los elementos principales
proximos a aquél. Generalmente, tales esfuerzos no pueden ser resistidos y se produce la plas-
tificacion en las regiones centrales y extremos del vano. Esto puede conducir a una gran de-
formacién en las rotulas pldsticas, siendo posible entonces una posicion estable donde las car-
gas gravitatorias son equilibradas por las componentes verticales de los esfuerzos de traccion
en los elementos principales.

Para que pueda originarse tal situacién son necesarias las siguientes condiciones:

12.— Que la deformacioén del sistema, concentrada en las rotulas pldsticas, sea suficiente
para desarrollar el efecto catenaria.

22 _ Que los elementos, vigas o forjados, y las conexiones entre ellos sean suficientemen-
te resistentes para soportar los esfuerzos de traccion originados.

32 _ Que las reacciones horizontales puedan ser soportadas por aquella parte de la estruc-
tura no afectada directamente por la rotura local.

Las condiciones 12 y 22 anteriores pueden establecerse, en la practica, asegurando un gra-
do de ductilidad suficiente en las secciones plastificadas para que los esfuerzos de traccion en
los elementos no sean muy elevados, y disponiendo, en los elementos, las armaduras necesa-
rias para que tales esfuerzos de traccion sean resistidos, y en las conexiones,los anclajes nece-
sarios. '

La condicién 32 anterior puede establecerse asegurando la transmision de las reacciones
a la cimentacion a través de un sistema estructural secundario autoportante,teniendo en cuen-
ta los efectos dinamicos originados a partir de la rotura local.

To

ARMADURAS
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z
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Fig. 3.—Efecto arco en sistema estructural secundario de un muro portante.
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5.2.2.—Efecto arco

Este efecto puede desarrollarse en el caso de un muro portante, cuando un panel que
ocupa una posicion interior en el muro portante es retirado, figura nim. 3.

Para que la situacion sea de equilibrio serd necesario, de una parte, que las juntas verti-
cales entre paneles del nivel de piso superior al panel retirado, sean capaces de transmitir y re-
sistir los correspondientes esfuerzos cortantes, y de otra parte, que el atado a nivel de forja-
do de piso inmediato al panel retirado resista, al contar con armaduras adecuadas, los esfuer-
zos de traccidon correspondientes. -

5.2.3.—Efecto voladizo

Este efecto puede desarrollarse en el caso de un muro portante cuando es retirado un
panel que ocupa una posicion lateral en dicho muro, figuras nims. 4 a y b.
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a).— VOLADIZO CONJUNTO b).- VOLADIZOS SUPERPUESTOS

Fig. 4.—Efectos voladizo en sistema estructural secundario de muro portante.

El funcionamiento del sistema estructural secundario puede ser doble:

10._ La estructura funciona como si todos los paneles superiores al retirado constituye-
ran un voladizo conjunto, solidarizado con los restantes paneles del muro portante
a través de las juntas verticales y de los atados a cada nivel de piso, figura 4-a.

20,14 estructura funciona como si estuviera constituida por una serie de voladizos
superpuestos, equivalentes cada uno a los paneles de piso superiores al retirado, de
modo que entre ellos y los forjados se produce transmision de esfuerzo cortante en
las juntas horizontales, origindndose desplazamientos relativos importantes, figura
4-b. Andlogamente al funcionamiento anterior, cada voladizo de piso es solidariza-
do al muro portante por los atados correspondientes.

Se presenta uno u otro tipo de funcionamiento segun sean las cargas aplicadas al vola-
dizo y seglin existan o no conectadores (armaduras) que impidan desplazamientos relativos en
las juntas horizontales a niveles de forjado de piso.

6.—SISTEMAS PREFABRICADOS A BASE DE GRANDES PANELES

Ya se ha indicado que el colapso progresivo ha sido mds estudiado en el caso de sistemas
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prefabricados a base de grandes paneles. A partir del desastre de Ronant Point (5) se analiza
el problema del colapso en este tipo de edificiones, introduciéndose entonces como disposi-
cion constructiva fundamental en estos sistemas las armaduras de suspensién entre paneles
de pisos sucesivos que constituyen un mismo muro portante. En la figura nim. 5 se dan deta-
lles de las armaduras de suspension en el primer sistema que, segiin (6),adopt6 tal clase de dis-
posiciones constructivas.

Fig. 5.—Armaduras de suspension.

Actualmente, segiin se ve més adelante, las armaduras de suspensién pueden no ser con-
sideradas como esenciales en el disefio de estructuras prefabricadas a base de grandes paneles
frente al colapso progresivo por acciones excepcionales.

En la mayoria de los sistemas prefabricados a base de grandes paneles se han tomado
precauciones frente al riesgo de colapso progresivo. En algunos, segiin las Recomendaciones
inglesas (9) y en otros, segin disposiciones especiales de armaduras o segiin modelos de com-
portamiento de los sistemas estructurales secundarios mas o menos satisfactorios. Andloga -
mente se ha hecho en los sistemas de hormigonado in situ con encofrado tinel y en los siste-
mas prefabricados de células tridimensionales (15).

A continuacion se indican los métodos desarrollados para el andlisis de los sistemas es-
tructurales secundarios después de una rotura local, correspondiente a colapso de esquina o a
colapso de un muro portante interior.

6.1.—Método simplificado

En este método se estudia el comportamiento de un muro portante, supuesto aislado de
la estructura, después de la rotura local que corresponde, seglin sea el colapso de muro por-
tante de esquina o interior, a una de las indicadas en las figuras 1-a y 1-b.

En el apartado 5.2.3 se han explicado los dos funcionamientos posibles del sistema es-
tructural secundario con paneles en voladizo. Este método se basa en la simplificacién de con-
siderar el funcionamiento de los paneles correspondientes al voladizo independientes piso a pi
so, y en admitir que tal simplificacidon, aun cuando no corresponde al funcionamiento real del
sistema, conduce a resultados que aseguran la resistencia del sistema estructural secundario. El
grado de aproximacioén del comportamiento del modelo adoptado con el funcionamiento real
del muro portante en voladizo es mayor cuando no existen armaduras de suspension entre los
paneles correspondientes a pisos sucesivos.
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La simplificaciéon adoptada reduce el problema al andlisis de la resistencia Gltima de un
modelo mecinico constituido por el voladizo que corresponde al panel inmediatamente supe-
rior a la zona de rotura y por aquella parte del muro portante a la que este voladizo esta soli-
darizado por las armaduras de atado, figura nim. 6. El modelo deberd resistir las acciones co-
rrespondientes al peso del panel en voladizo, a una parte del peso y de las cargas variables de
caracter permanente de los paneles de forjado que apoyan en aquél y a una parte del peso de
los paneles de fachada conectados directamente al panel en voladizo.
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Fig. 6.—Modelo de sistema estructural secundario de un muro portante en el método simplificado de voladi -
zos independientes piso a Piso.

Este método ha sido recientemente propuesto para su adopcién por el C.E.B. en (14).
En él se requiere necesariamente verificar mediante ensayos la resistencia ultima a esfuerzo
cortante y a flexion de la junta vertical entre el panel en voladizo y el muro portante.

6.2.—Método de Karrholm y Peterson

Este método desarrollado en (10) estd basado en el andlisis tedrico del comportamiento
de un nuevo portante, supuesto aislado del resto de la estructura, después de una rotura local
admitiendo el funcionamiento primero indicado en el apartado 5.2.3, esto es, aquél en que
todos los paneles superiores al panel retirado constituyen un voladizo conjunto.

Suponiendo que el muro funciona como una membrana elastica que admite deforma-
ciones por esfuerzo cortante en su plano, a partir de la teoria cldsica de elasticidad se ha obte-
nido para las tensiones de corte en la junta vertical que limita el voladizo, figura num. 7, la
formula simplificada siguiente:
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Fig. 7.—Tensiones en junta vertical de un muro portante en voladizo segin (10).

B a.b o Cosh (a x/h) Ec. (1)
() = h. Senh (o) - “

siendo:
0 , latension vertical en el muro portante en la zona inmediata al piso inferior del volad1zo

o
antes de producirse la rotura local.
o, un pardmetro relacionado con las dimensiones del muro y del voladizo.

Cuando no existe fisuracion en la junta vertical puede adoptarse para « el valor aproxi-
mado igual a h/b, obteniéndose entonces a partir de la Ec. (1) la siguienie expresion,

T = o_ ctgh (h/b) Ec. (2)

m ax
Para h > 2b se obtiene, aproximadamente, de la Ec. (2) que la ‘cnsién cortante mdxima
es equivalente a o .

En la prictica, la aplicacion de este método puede hacerse de modo que la tensibn de
corte que pueda resistir la junta vertical sea superior al valor o

El anélisis tedrico anterior ha sido mejorado en (11), estudiando el caso de voladlzos
fisurados en la junta vertical y el sistema estructural secundario real constituido por varios mu-
ros portantes unidos, mediante los forjados, al muro portante en voladizo. El cdlculo se hace
utilizando el método de los elementos finitos y estd basado en las siguientes hipotesis:

19.—La deformacién de los muros portantes se supone ocurre inicamente en su plano
vertical, considerando ilimitada la rigidez de los forjados segiin su plano horizon -
tal.

20, El comportamiento lineal y eldstico de los paneles.

3°.—El comportamiento no lineal y fisurado de las juntas verticales.
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Se han estudiado en (11) las tensiones y deformaciones en el muro portante aplicando
diferentes funciones o (t), que representan la variacion de o en el tiempo, considerando
asi los efectos dindmicos al producirse la rotura local. Los resultados obtenidos determinan
la validez préctica de las Ecs. (1) y (2) en el caso de tensiones o_ (t) decrecientes, con una va-
riacion ripida, que se anulan después de un tiempo t comprendido entre 0,2 y 0,4 segun -
dos.

6.3.—Método de Lewicky y otros

En este método (12) y (13) se hace el anilisis del sistema estructural secundario consi-
derando la interacciéon de los paneles del muro portante en voladizo, con los paneles de forja-
do de piso y con los paneles de fachada. El método es aplicado fundamentalmente al anélisis
del sistema estructural secundario que resulta después de una rotura local de esquina. El mo-
delo adoptado en cada caso dependerd de las caracteristicas propias del sistema, asi en la figu-
ra ntm. 8 se da el modelo general de sistema estructural secundario que corresponde a los ti-
pos de conexiones dados en la figura nm. 9.

DIRECCION DE
FORJADO

LINEA POTENCIAL
DE ROTURA

Ay B,ARTICULACIONES FIJAS

@ PANEL MURO PORTANTE EN VOLADIZO
@ ATADO DE JUNTA HORIZONTAL

@ PANEL APOYADO FORJADO SUPERIOR
@ ATADO DE JUNTA VERTICAL DE ESQUINA
@ PANEL FACHADA EN VOLADIZO

@ PANEL SUSPENDIDO FORJADO INFERIOR

Fig. 8.—Modelo general de sistema estructural secundario después de una rotura local de esquina.
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Fig. 9.—Conexiones y diagramas de rigidez en un modelo general de sistema estructural secundario después
de una rotura local.

En este modelo los paneles se consideran totalmente rigidos, y las deformaciones del
sistema se suponen concentradas en las juntas horizontales y verticales de cada panel con los
elementos de atado o con los restantes paneles. En el ejemplo que corresponde a la figura n©
8 las deformaciones son definidas por medio de las rigideces k, a kg equivalentes a las cone-
xiones del sistema.

Las rigideces k, , k3, k, corresponden a esfuerzos de corte contenidos en los respectivos
planos de los paneles. La rigidez k, corresponde a la armadura de suspension, y lasrigideces
ks y ks alas armaduras de atado, siendo determinadas por las distintas 1, 1, y 15 que define
la separacion entre aquellos puntos donde puede considerarse efectivo el anclaje de las arma-
duras. La rigidez k4 corresponde a la rotacién del panel en el plano del forjado. El modelo asi
definido, cuando se considera fija la posicion del extremo de la armadura de suspension an -
clada en los paneles portantes superiores en voladizo, tiene tres grados de hiperestaticidad.
La compatibilidad de las deformaciones en el modelo, establecidas a partir de dos rétulas fijas
Ay B, requiere la formacion de una linea de rotura segin la diagonal del panel de forjado. Tal
condici6én ha sido observada experimentalmente en ensayos de modelos reducidos.

El método puede ser reducido, en su aplicacién préctica, al andlisis de modelos simplifi-
cados en los cuales, se admite, tal como se hizo en el método indicado en el apartado 6.1, la
independencia piso a piso de los paneles en voladizo. De esta forma, no deben ser considera -
das las armaduras de suspension, ni la interaccion del sistema estructural secundario a cada ni-
vel de piso con los paneles en voladizo de pisos superiores.

Tal simplificacion permite reducir el estudio a los dos tipos de modelos dados en las fi-
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guras nim. 10 y nam. 11, a y b, diferenciados segiin se mantenga o no el panel de fachada en
voladizo en el sistema estructural secundario; los modelos resultantes tienen dos grados y un
grado de hiperestaticidad respectivamente.

DIRECCION
FORJADO

LINEA POTENCIAL “
DE ROTURA -

\

y ON
{
J\
E\

t —

/

|

1
!
82

A
9, L~
AyB, ARTICULACIONES FIJAS
1
I

| (D PANEL DE MURO PORTANTE EN VOLADIZO
(@) ATADO DE JUNTA HORIZONTAL

@ PANEL APOYADO DE FORJADO SUPERIOR

@ PANEL DE FACHADA EN VOLADIZO

Fig. 10.—Modelo simplificado de sistema estructural secundario después de una rotura local de esquina, con
panel de fachada en voladizo.

En el caso del modelo sin panel de fachada, figuras nims. 11 ay b, la r6tula fija A debe
ser considerada al nivel de piso del forjado que apoya en el panel en voladizo.En los dos tipos
de modelos se debe establecer la compatibilidad de las deformaciones segin lineas de rotura
diagonales en el panel de forjado.

En (13) se dan las ecuaciones que determinan los esfuerzos en el modelo considerando
diagramas de rigidez k; a kg no lineales. La aplicacién del método requiere conocer previa -
mente, de acuerdo con ensayos, las rigideces de las conexiones consideradas en cada modelo;
en la figura nim. 9 se indican los diagramas elastopldstico, bilineal o trilinedl que pueden ser
idealizados para cada uno de los tipos de conexiones del sistema.

7.—RESUMEN

Se han presentado tres métodos de disefio de estructuras de edificacion en prevencion
del colapso progresivo debido a acciones excepcionales: el método tradicional, el método de
limitacion del riesgo de rotura local y el método alternativo.

En el campo de las estructuras prefabricadas a base de grandes paneles,se ha indicado cé-

mo el método de disefio alternativo permite un andlisis cientifico del problema del colapso
progresivo.
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(2) ATADO DE JUNTA HORIZONTAL

(3) PANEL APOYADO DE FORJADO SUPERIOR

Fig. 11-a.—Rotura local de esquina y sistema estructural secundario reducido.

Como métodos de disefio alternativo han sido presentados tres métodos conocidos, que
hacen posible el anilisis de sistemas estructurales secundarios después de una rotura local
debida a acciones excepcionales: el método simplificado, el método de Karrholm y Peterson
y el método de Lewicky. De ellos, el método de Lewicky resulta el mds conveniente, espe-
cialmente para estudiar el sistema estructural secundario después de una rotura local de esqui-
na.

La aplicacién mds general de este método requiere:

10.—La determinacién experimental de las rigideces equivalentes de las conexiones del
sistema.

20, Considerar la interaccién de todos los paneles de! muro portante en voladizo, con
los paneles de forjados y de fachada situados por encima de la zona de rotura local.

54



DIRECCION
LINEA POTENCIAL DE FORJADO
DE ROTURA

-

Ay B, ARTICULACIONES FIJAS

@ PANEL DE MURO PORTANTE
EN VOLADIZO

(2 ATADO DE JUNTA HORIZONTAL

@ PANEL APOYADO DE FORJADO
SUPERIOR

Fig. 11-b.—Modelo simplificado de sistema estructural secundario después de una rotura local de esquina, sin
panel de fachada.

Actualmente no resulta posible hacer con generalidad este tipo de andlisis en los siste-
mas de estructuras a base de grandes paneles, ya que, de una parte, la realizacion de los ensa-
yos indicados de las conexiones no ha sido ain normalizada, y de otra parte,nose dispone de
programas de cilculo que consideren la interaccion de todos los elementos del sistema estruc-
tural secundario en cada caso de rotura local.

Posiblemente una solucion teorica satisfactoria se alcance con la aplicacion combinada
del método de Lewicky y del método de Karrholm y Peterson, basada en los diagramas no li-
neales de rigidez de las conexiones obtenidos experimentalmente y en el andlisis de los muros
portantes considerados como medios fisurados con propagacion dindmica de fisuras durante el
proceso de rotura local.

Por el momento, el método de Lewicky puede ser aplicado en forma suficientemente sa-
tisfactoria en base a cualquiera de los modelos simplificados dados en las figuras nams. 10 y
11.

Como solucion préctica el método simplificado, dado en el apartado 6.1, ha sido pro-
puesto para su adopcién por el C.E.B. Este método que considera el funcionamiento indepen-
diente piso a piso de los paneles en voladizo de un muro portante después de una roturalocal
requiere igualmente de comprobaciones experimentales.

Una alternativa a los tres métodos de disefio anteriores que se ha seguido en algunos ca-
sos, ha sido el andlisis experimental sobre modelos reducidos de sistemas estructurales secun-
darios. Tal analisis presenta las dificultades de representar en los modelos reducidoslas carac-
teristicas no lineales de las conexiones y los efectos dindmicos habidos durante el proceso de

rotura local.
Actualmente en el LE.T. ha sido desarrollada, en (16), una propuesta de método de en-
sayo a escala real de los modelos simplificados del sistema estructural secundario correspon-

diente a la figura nam. 6. El método de ensayo considera los efectos dindmicos en la aplica-
cién de las cargas que simulan el colapso o rotura local, y puede ser extendido a ensayos que
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determinen la interaccion entre paneles sucesivos en voladizo de un mismo muro portante.

Finalmente conviene indicar, para su posible discusién, y en orden a la consideracion y
estudio del problema de disefio de estructuras frente al colapso progresivo en el pais, las si-
guientes necesidades:

12,— La realizacion de un anélisis estadistico de las probabilidades de ocurrencia de ac-
ciones excepcionales en Espafia, estableciendo para ello, previamente,una clasifica-
cién de tales acciones y criterios para el registro y examen de cada suceso.

28 _ La extension del andlisis anterior a los casos de colapsos progresivos ocurridos en
los Ultimos afios en estructuras de edificacion a causa de errores de ejecucién o de
- proyecto, salvando las dificultades de tipo juridico y administrativo que tales anéli-

sis plantean actualmente.

34 _ Introducir en el campo de las estructuras que contemplan la Instrucciéon EH-73 y
la pr6xima EP-77, la consideracion explicita de las acciones excepcionales y de los
métodos generales de disefio frente al colapso progresivo.

42 _ Elaborar, con criterios actualizados, un Reglamento de estructuras prefabricadas a
base de grandes paneles, incluyendo en él las soluciones al problema de colapso pro-
gresivo.

a . . i ! .

5¢.— La exigencia de las verificaciones de seguridad frente al colapso progresivo en la do-
cumentacion de idoneidad técnica de los sistemas de construcciéon industrializada,
en base a grandes paneles. ‘

Los comentarios a este articulo deberan enviarse a la Secretaria de la A.T.E.P. antes
del dia 30 del proximo mes de abril.
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s PHILIP GOODING

Mr. Philip Gooding, OBE, M. Sc., FICE, FIStructE, F. Inst. H.E. falleci¢ el 4 de enero
de 1977 a la edad de 70 afios tras una larga enfermedad.

Philip Gooding era muy conocido por cualquiera relacionado con la industria del hor-
migdn, a la cual sirvié con gran energia y entusiasmo durante cincuenta afios, retirdndose de
la Cement and Concrete Association, en la cual fue Director de Informacion, de Instruccion
y de Publicaciones, en mayo de 1971.

Una de sus mayores aficiones fue el hormigén pretensado, desarrollando una inmensa
labor para promover su utilizacion no soélo en Inglaterra sino en todo el mundo. Tuvo una
gran actuacion para organizar la creacion del Prestressed Concrete Development Group en
1948, que posteriormente quedo integrado dentro de la Concrete Society de la Gran Breta-
fia, estableciéndose contactos con grupos similares de otros paises. Esto tuvo como resulta-
do la formacién de la Federacidon Internacional del Pretensado en 1952, en la cual se han
integrado ingenieros, contratistas, suministradores de materiales y maquinaria de todo el
mundo. Philip Gooding sirvié infatigablemente y con una gran visiéon para la F.LP. como
Secretario General y Tesorero hasta 1973. Organizd congresos en Londres, Amsterdam,
Berlin, Roma, Napoles, Paris y Praga e infundié su entusiasmo a los miembros mediante su
trabajo permanente en las Comisiones de la F.I.P. Incluso después de retirarse mantuvo con-
tactos desde Londres con todas las actividades de la F.I.P.

Estas actividades habrian sido mas que suficientes para cualquier persona, pero no para
Philip Gooding. Fue, ademds, uno de los principales promotores de la Concrete Society, crea-
da en 1966 para ayuda de todos los sectores de la industria del hormigén, y actu6 como miem-
bro del Consejo de dicha Sociedad. Como reconocimiento a su labor, en 1972 fue designado
Miembro de Honor de la misma. Tomé también parte muy activa en el CEMBUREAU ( la
Federacion Europea de la Industria del Cemento) y la British Road Federation. Mostro6 espe-
cial interés en los trabajos del Institute of Landscape Architects y colabord en la coordina-
cion de las actividades de la B.R.F. y el LL.A., lo que ha redundado en una provechosa labor
conjunta, en la actualidad, en lo que se refiere a la conservacion estética del paisaje. Conce-
di6 siempre especial prioridad a su labor en pro de los arquitectos y, durante mds de veinte
afios, organizé diferentes visitas a obras de arquitectura de sefialado interés, tanto en Ingla-
terra como en los distintos paises del mundo, y se preocup¢ en llevar a Londres por prime-
ra vez para pronunciar conferencias, a las principales personalidades del campo arquitectoni-
co tales como Pier Luigi Nervi y Félix Candela.

La extraordinaria labor realizada por Gooding a lo largo de su vida, sin regatear esfuer-
zos y con un entusiasmo excepcional, fue premiada con una larga serie de honores. Fue de-
signado M. Sc honorario de la Universidad de Leeds, especialmente por sus trabajosen el cam-
po del hormigdn pretensado, y Miembro de Honor de la Institution of Civil Engineers, de la
Institution of Highway Engineers, y de su propia Institution of Structural Engineers. En 1964
se le concedio el OBE. Y como espaldarazo final, el American Concrete Institute le eligio, ya
retirado, Miembro de Honor por su “‘especial liderazgo en la coordinacion del intercambio de
informacidn para el progreso del hormigdén™. Esta distincion ha sido otorgada, solamente, a
unas sesenta personalidades, en todo el mundo, desde 1926.

Tenia amigos y reconocido prestigio en todos los paises del globo. Nadie olvidard su
ironia, su agradable cardcter, sus expresivos silencios y la formidable humanidad que supo
“derrochar en todos sus actos y en todas sus relaciones, a pesar de lo cargado que estaba siem-

pre su programa de trabajo. —
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La influencia de la relacion entre la tension
de rotura y ellimite elastico
de las armaduras sobre el comportamiento

a flexion de las piezas de hormigon armado

Por: J. Calavera, Dr. Ing. de Caminos
E. Gonzilez - Valle, Ing. de Caminos
A. Delibes, Ing. de Caminos

J.M. lzquierdo, Ing. de Caminos

1. PLAN DE ENSAYOS

Durante los meses de Enero a Abril de 1976 se ha desarrollado en el Laboratorio Cen-
tral del Instituto Técnico de Materiales y Construcciones (INTEMAC) en Madrid, un Plan
de Ensayos para investigar la influencia de la relacion tension de rotura/limite eldstico de
las armaduras en la deformabilidad, fisuracién y rotura de vigas de hormigén armado some-
tidas a flexion simple. (*)

A tal fin se fabricaron 18 vigas de 20 x 40 cm de seccién y 3,60 m de longitud de acuer-
do con los esquemas de carga indicados en la Fig. 1. Las vigas estaban fabricadas con hormi-
g6én nominal H-200 y contemplaban las siguientes variables.

a) Cuantias de acero: Baja, Media y Alta.

by Tipos de acero: Suave liso (AE - 22L).
Corrugado de dureza natural (Altres) (AE - SON) y
Corrugado en frio (KARI) (AE - SQT).

De cada tipo de viga se fabricaron dos ejemplares.

La designacion, armadura de las vigas y resistencias de hormigén, se indican en el cua-
dro de la Fig. 2.

(*) El citado Plan de Ensayos fue financiado por la Sociedad MACSA dentro de sus Programas de Inves-
tigacion.
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DISTRIBUCION DE ARMADURAS

N

D]i:siIOGNNA' ACERO | CUANTIA s HORfl:l,,I,GON
SUPERIOR | INFERIOR | ESTRIBOS | (Kpjem?)
VIKA,V2KA ALTA 6612 |2608+666 185
VIKM,V2KM|  KARI MEDIA 266 3612 3266 191
VIKB,V2KB BAJA 248 1966 175
VINA,V2NA ALTA 6612 |2608+666 188
VINM, V2NM (EL’?I}:ES) MEDIA 266 3¢ 12 3246 170
VINB, V2NB BAJA 268 1966 187
V10A, V20A ALTA 7616 | 2668+666 189
VIOM,V20M| ORDIN. MEDIA 266 6612 3266 205
V10B,V20B BAJA 448 1966 196
Fig. 2

Sobre cada una de las barras que se emplearon como armaduras se realizé un ensayo de
traccion. Los valores medios para cada didmetro se indican en el Cuadro de la Fig. 3.

Fig. 1.—Montaje del ensayo

(1) 1) ALARGA-
— DIAMETRO LIMITE TENSION DE | RELACION MIENTO
mm ELASTICO ROTURA A EN BASE 5 ¢
(Kp/cm?) (Kp/em?) (%)
12 5.745 7.774 1,35 27.7
AE - S0N 8 5.518 7.893 1,43 25,7
12 5.502 5.509 1,00 _
Ak 30T 8 5.715 5.740 1,01 19.5
16 2.209 3.415 1,55 37,5
AE-22L 12 2.664 3.733 1,40 319
8 2.905 4.250 1,46 40,0

(1) Valores referidos a la seccién nominal
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Las vigas se desencofraron a las 24 horas y se mantuvieron durante siete dias en la Nave
del Laboratorio, mediante un curado intenso. Trascurrida esta edad fueron introducidas en
una Cémara de Curado con temperatura de 20°C y humedad relativa del 60 por 100 hasta el

momento del ensayo.
Se realizaron las siguientes medidas:
— Flechas en el centro de la luz.

— Fisuras, midiendo su anchura a nivel de la capa inferior de armadura, mediante mi-
croscopio de 0,05 mm de apreacidn.

— Deformaciones unitarias mediante 10 bases de extensémetro mecdnico de 400 mm
y una micra de apreciacion (Fig. 4).

400 s
- Y 1'b’3 'y i
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————————————— @ — — @ —hp— —@——@—- — —— —— —— e ——— —p
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200
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Fig. 4

2. REALIZACION DEL ENSAYO
Las vigas fueron sometidas a ensayo de flexion simple elevando la carga en escalones
de aproximadamente el 10 por 100 de la carga de rotura prevista. Los valores de los mo-

mentos tedricos y obtenidos se recogen en el Cuadro de la Fig. 5, asf como el del momento
de servicio. El resumen de las diferentes medidas se recoge en las Figs. 6 a 10.

3. ANALISIS DE RESULTADOS

3.1. Comportamiento en condiciones de servicio

a) Flechas en el punto medio

Son sustancialmente idénticas para KARIy DUREZA NATURAL con las tres cuantias.

El acero ordinario conduce a flechas claramente inferiores, salvo para cuantfas muy ba-
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MOMENTO | MOMENTO | \oMENTO DE SERVICIO
DESIGNACION |  TEORICO REAL (re=1,57.= 1,107, =1,5) My
DE ROTURA, | DE ROTURA, ol M
M (m x t) M, (m x t)
VIKA, V2KA 11,44 10,87 645 0,950
VIKM, V2KM 6,44 648 3,79 1,006
V1KB, V2KB 2,10 2,23 1,26 1,064
VINA, V2NA 11,93 12,09 6,66 1,013
VINM, V2NM 6,66 6,58 | 3,91 0,088
VINB, V2NB 203 2,43 1,22 1,197
V10A, V20A 9,62 10,41 5,50 1,082
V10M, V20M 6,25 6,98 3,68 1,117
V10B, V20B 2,13 2,40 1,28 1,124
Fig. 5

jas, de acuerdo con lo ya conocido. La relacion de flechas con AE-50 frente a AE-22, es
notablemente mas alta, en estos ensayos breves, que la registrada por los autores en ensayos
de larga duracion.

b) Deformaciones en fibra mds comprimida

Las conclusiones son andlogas a las obtenidas para las flechas en a).

¢) Deformaciones a la altura de la capa inferior de armadura

Las mismas conclusiones.

d) Fisuracion

_  Ancho total (Zw). Son muy moderados y del mismo orden (1,3 mm) para KARI
y DUREZA NATURAL. El ancho total es nulo para el caso de acero ordinario.

— TFisura Wos. Esta siempre entre 0,1 y 0,2 mm para KARIy DUREZA NATURAL,
excepto para cuantfa baja, en que es 0,1 mm para KARI y nulo para DUREZA
NATURAL.

3.2. Aviso en prerrotura
a) Cuantia alta (Escalon 8)

Todos los aceros presentan practicamente el mismo namero de fisuras (de 28 a 33).
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Fig. 6.—Evolucion de la flecha en el punto medio
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MOMENTO APLICADO

MOMENTO APLICADO

MOMENTO APLICADO

Fig. 7.—Evolucion de las deformaciones en la fibra mas comprimida
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Fig. 8
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MOMENTO DE SERVICIO

.. MOMENTO APLICADO

MOMENTO APLICADO
MOMENTO DE SERVICIO

MOMENTO APLICADO
MOMENTO DE SERVICIO

Fig. 9.—Evolucion de la fisuracion
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El ancho maximo ocurre para el acero ordinario con 4 fisuras > 0,5 mm. El KARI presenta
1 fisura > 0,3 y la fisura mdxima con DUREZA NATURAL esta entre 0,1 y 0,2 mm. Los
anchos totales (Zyw) son de 3,02; 6,27 y 4,55 mm para Aceros de DUREZA NATURAL,
KARI y ORDINARIO respectivamente.

b) Cuantia media (Escalén 10)

El ntimero de fisuras oscila de 21 (KARI) hasta 27 (ORDINARIO). El ancho mdximo
lo presenta el KARI con 5 fisuras > 0,3 mm seguido del DUREZA NAT URAL con 12 fisu-
ras de 0,2 a 0,3 mm. El acero ordinario tiene 3 fisuras de 0,1 a 0,2 mm. El ancho total
(Zw) es de 4,98;4,36 y 0,91 mm para DUREZA NATURAL, KARI y ORDINARIO respec-
tivamente. Se aprecia ya la disminucién del aviso del acero ordinario frente a los dos aceros
corrugados de alta resistencia.

¢) Cuantia baja (Escalon 11)

El ntimero de fisuras es de 10 para KARI y DUREZA NATURAL y baja a 5 para el
ACERO ORDINARIO. El ancho maximo es de 0,4 a 0,5 mm, con 2 fisuras para el KARI
y 3 para el DUREZA NATURAL. El acero ordinario solo presenta cinco fisuras inferiores
a 0,1 mm. Los anchos totales (Zy) son de 2,74; 2,37 y 0,41 para DUREZA NATURAL,
KARI y ORDINARIO respectivamente. Se acentia aqui la pérdida de aviso cuando se em-
plea acero ordinario.

3.3. Comportamiento en rotura
a) Cuantia alta

La relacion K = (My/Mp), (donde My, es el momento de rotura previsto de acuerdo con
los valores de las resistencias de los materiales realmente empleados y My el momento flec-
tor de rotura registrado en el ensayo) es de 1,013 para DUREZA NATURAL, 0,95 para
KARIy 1,082 para ACERO ORDINARIO. La coincidencia entre formulas y ensayo es bue-
na.

b) Cuantia media

Los valores de K son respectivamente de 0,998;1,006 y 1,117.

¢) Cuantia baja

Ahora los valores de K son 1,197; 1,064 y 1,124. Aparece una hiperresistencia marca-
da para el acero de dureza natural. Esto es posiblemente debido a que los valores del
momento previsto de rotura My se han calculado en el Anejo 4 suponiendo para los tres ace-
ros un diagrama con escalén pldstico indefinido. Esto es cierto en el caso particular del acero
estirado, que fue un KARI artificialmente estirado hasta conseguir A = 1, pero es solo
‘una simplificacién para el acero d¢ DUREZA NATURAL y para el ORDINARIO, en los cua-
les, con grandes deformaciones en la armadura (cuantfas medias y sobre todo bajas) pueden
alcanzarse en el agotamiento de la seccién tensiones superiores al lfmite eldstico.
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Debe considerarse sin embargo que tales hiperresistencias no son utilizables en la practi-
ca, pues se consiguen con alargamientos €, muy superiores al 10 por 100, que es el médximo
permitido en valores de cdlculo por la Instrucciéon EH-73. Este 10 por 100 en valores de cél-
culo, corresponde, con v, = 1,5 y 7, = 1,15 a ¢, = 14 por 100, en valores caracteristicos
que pueden considerarse como correspondientes al ensayo. En aceros de tipo ordinario el
final del escaléon plastico corresponde a alargamientos mucho mayores. Con DUREZA
NATURAL, depende de muchos factores, pero habitualmente ocurre lo mismo. Unicamen-
te con aceros estirados, deformados en frio o trefilados se alcanzan tensiones superiores al
Ifmite elastico con cuantias medias y bajas. En nuestro caso no ha sido asf por lo ya expli-
cado de utilizar un acero laminado en frio y estirado artificialmente para obtener A = 1.

Debe observarse que con cuantias alta y media, la rotura se produce por agotamiento
del acero con rotura del hormigén de la cabeza comprimida, excepto con cuantia alta y
KARI en que después de rota la cabeza comprimida, se produjo la rotura de la armadura (*).

Con cuantia baja para los aceros ORDINARIO y DUREZA NATURAL se registr6 la ro-
tura del acero en una de las dos vigas. También con KARI, en las dos vigas ensayadas de
cuantia baja, los alargamientos concentrados en la fisura de rotura fueron suficientes para
producir la rotura de las barras.

Podrfa discutirse si esta forma de rotura es ‘““‘menos segura’’ que las otras, en el sentido
de que, dependiendo de la armadura existente en la cara superior, puede conducir a la sepa-
racion fisica de la pieza flectada, en dos trozos independientes. De hecho esta discusién, que
en nuestra opinién es bizantina hoy por hoy, se ha planteado ya en alguna Comision Inter-
nacional. En relacion con ello, deben considerarse a nuestro juicio los siglllientes puntos:

— El que la viga se separe en dos trozos, es cierto que puede agravar un accidente.
Pero también con cuantia alta y cualquier tipo de acero, una pieza isostdtica, pue-
de, al agotarse la seccién central, salirse de sus apoyos, y sin embargo no se toman
por ello medidas diferentes al caso de ser una viga continua.

— En traccién simple, siempre el agotamiento se produce con rotura de la pieza en
dos trozos y no por eso se considera la pieza inaceptable. (En traccién simple la
condicién €; < 10 por 100 afecta al cdlculo, pero no evita la deformacién plds-
tica excesiva real y la rotura de la armadura).

— Por otra parte este tipo de rotura se ha registrado con los tres tipos de acero em-
pleados.

(*) Posiblemente esta anomalia sea debida a que el estirado artificial a que se someti6 el acero KARI para
conseguir 7 = 1, ocasiond una gran fragilidad en este material.
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4. CONCLUSIONES

De acuerdo con los ensayos realizados puede establecerse que la relacién entre la ten-
sién de rotura y el limite eldstico de un acero corrugado para hormigoén armado no afecta a
su capacidad de aviso ni a su comportamiento en servicio, prerrotura y rotura por flexion.
En los ensayos, dos aceros corrugados AE-50, uno con A =11y otro con Ade 1,32 a 1,425
han tenido comportamiento satisfactorio y sustancialmente idéntico. En cambio, un acero
liso AE-22 con \ de 1,40-a 1,55 presenta muy escasa fisuracion de aviso. La capacidad de
aviso no parece estar en absoluto relacionada con el valor A sino con la tensién del acero, su
didmetro, sus caracteristicas de adherencia y su posicion en la seccion.

Incidentalmente, conviene llamar la atencion sobre el hecho de que los resultados de
los ensayos con barras lisas AE-22 permiten afirmar de nuevo que las barras corrugadas de
limite eldstico 22 Kp/mm?, conducirfan en flexién a piezas que en gran numero de casos
carecen de fisuracion de aviso.

Finalmente, los resultados anteriores confirman la tesis del C.E.B. en el sentido de que
un valor A de 1,10 entre valores garantizados y 1,05 entre valores de ensayo es suficiente
para barras corrugadas de acero para hormigén armado.

FOT. 1.—V2-NA. Escalon 10
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FOT. 2.—V2-NA. Rotura

FOT. 4.—V2-KA. Rotura
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FOT. 5.—V2-OA. Escalon 8

FOT. 6.—V2-OA. Rotura

FOT. 7.—V2-NM. Escalon 10
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FOT. 8.—V1-NM. Rotura

FOT. 9.—V1-KM. Escalon 10

FOT. 10.—V1-KM. Rotura
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FOT. 11.—V1-OM. Escalon 10

FOT. 12.—V2-OM. Rotura

FOT. 13.—V1-NB. Escalon 11
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FOT. 14.—V1-NB. Rotura

FOT. 16.—V1-KB. Rotura
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FOT. 15.—V1-KB. Escalon 11




FOT. 17.—V2-OB. Escalon 13

FOT. 18.—V2-OB. Rotura

Los comentarios a este articulo deberan enviarse a la Secretaria de la A.T.E.P. antes
del dia 30 del proximo mes de abril.
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Tendencias actuales sobre programas de calculo elastico
de estructuras de barras

Jests Ortiz Herrera
Dr. Ingeniero de Caminos

La incorporacién de medios automaticos de calculo a la practica del anélisis estructural,
ha convertido en practicamente obsoletos todos los métodos de cdlculo “manuales”, en
franco y progresivo desuso ya desde la pasada década. Ello ha sido posible, no s6lo debido al
empleo de los ordenadores. sino también al desarrollo de las técnicas matriciales de calculo
de estructuras, de formulacién compacta y facilmente programables, a la vez que de extraor-
dinaria generalidad (gran nimero de formas estructurales cubiertas por un mismo algoritmo
de calculo).

Las formulaciones mas divulgadas de estas técnicas matriciales mantienen los princi-
pios del andlisis lineal: comportamiento elastico lineal de los materiales y utilizacion de la
geometria anterior a la deformacion para el planteamiento de las ecuaciones de la estructura.
Es decir, en rigor no responden a una teoria diferente a la de los métodos clasicos de calcu-
lo, aunque han suprimido la casuistica estéril de éstos, volviendo a las raices de la teoria. Se
han desarrollado también, para el analisis estdtico de estructuras de barras, teorias no linea-
les de gran generalidad y precision, plasmadas en forma de técnicas y programas de cdlculo
perfectamente operativos (aunque mucho menos divulgados que los programas lineales).
Esto no es tan cierto a nivel del célculo dindmico aneléstico ni del andlisis no lineal de estruc-
turas superficiales y tridimensionales; a pesar.de que estos temas han sido objeto de una ex-
traordinaria labor de investigacion en los ultimos afios, no puede considerarse todavia esta
labor completamente cerrada.

En el campo del andlisis lineal, poco queda por realizar en materia de planteamientos
tedricos y de algoritmos de célculo. Pero cuantos han aplicado los programas de tipo conven-
cional al andlisis de estructuras complejas con solicitaciones variables, saben bien lo tedioso
que puede resultar la preparacion de datos y el manejo posterior de ingentes listas de resul-
tados escasamente ‘“‘elaborados”. Cabe pues afirmar que dichos programas aprovechan defi-
cientemente las posibilidades de los actuales medios de cédlculo automético; y que la renta-
bilidad practica global de un programa para anélisis estructurales importantes, radica mas en
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su flexibilidad de uso que en las técnicas internas de célculo (suponiendo que se utilicen
basicamente Ias universalmente reconocidas como mds eficientes). En este sentido existen
ya numerosas realizaciones, tendentes a la maxima operatividad de uso préctico.

Otra linea practica actual de gran interés es la constituida por programas de relativa
sencillez, aptos para ser utilizados en maquinas de pequefia envergadura, bajo coste y
manejables por personal no especializado. Estos pequefios programas estan lo suficientemen-
te divulgados como para dejar fuera de lugar cualquier comentario especifico de los mismos.
Ademas, logicamente, estdn fisicamente limitados en lo relativo a capacidad y flexibilidad
de célculo, por lo que su aplicacion actual al anlisis de estructuras se restringe al campo de
la edificaciéon y a cdlculos secundarios en Proyectos importantes. Cabe resaltar sin embar-
go sus grandes posibilidades de futuro si la tecnologia de los minicomputadores prosigue su
rapida evolucion de los ultimos afios.

En cambio, la utilizaciéon de un programa de envergadura y muy elaborado en el tra-
tamiento de los datos y de la informacion resultante del calculo, requiere como minimo
ordenadores de tipo medio, dotados de una amplia gama de periféricos (trazadores de grafi-
cos y otros). Normalmente se busca en estos programas la maxima generalidad, por lo que el
método preferido es el “método de equilibrio” (o método de la matriz rigidez), aunque
adaptado para lograr el mdximo de rapidez y compacidad: consideracion de barras de sec-
cion variable (para reducir al maximo el nimero necesario de nudos), manejo de matrices
en banda (con uso de memorias periféricas en el caso de grandes estructuras), resolucion
simultanea de grupos de hipoOtesis de carga, etc. Caracteristicas de estos programas que
pueden potenciar grandemente su utilizacion prictica, son las siguientes:

— Caracter conversacional, para su empleo directo por el propio usuario, incluso el
mismo proyectista; ello requiere una entrada de datos muy comentada y controlada
por el programa, amplia posibilidad de rectificaciones, etc.; y unos conocimientos
minimos (por parte del usuario) del equipo empleado.

— Sin embargo, de cara a una explotacion sistemética, es preferible una utilizacion
rigida del programa. Esta puede ser compatible con el uso conversacional, como
opciones distintas del mismo programa.

— Posibilidad de crear y utilizar un “banco” de almacenamiento de estructuras.

— Tipologia estructural versitil (marcos planos o espaciales, emparrillados, celosias,
etcétera).

— Coacciones indistintamente elasticas o infinitamente rigidas, con orientacion ar-
bitraria respecto a los ejes generales de la estructura.

— Definicion de secciones-tipo, referenciadas después sélo por un indice, al objeto de
evitar innecesarias repeticiones de datos de constantes estaticas.

— Barras de seccion variable, incluso con roétulas intermedias. Esto permite no sdlo re-
ducir el nimero de grados de libertad de la estructura (dimension de la matriz rigi-
dez), sino también un tratamiento unitario de la informacion (datos y resultados)
de las piezas “‘reales” de la estructura.

— Seleccion versatil de diferentes modos de salida de los resultados en las barras, y del
detalle deseado en cada una de ellas. Salidas graficas y numéricas compactas, de
facil interpretacion y uso posterior.

— Variedad en la tipologia de acciones definidas sobre barras y nudos; incorporacion
directa de acciones de pretensado, efectos térmicos, movimientos obligados, etc.

— Posicionamiento automdético de trenes de carga y sobrecargas repartidas moviles,
en base a un reducido ntimero de datos de control suministrados por el usuario.
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ANDECE

Il.E.T.c.c Agrupacién  Nacional
Instituto Eduardo Torroja de de Derivados del Ce-
la Construccion y del Cemento mento

Secretaria del Sello: Costillares (Chamartin) - Madrid-33 - Apartado 19002 - Teléf. 202 04 40

-SELLO DE CONFORMIDAD CIETAN DE VIGU ETAS PRETENSADAS

Fabricas.que han solicitado el Sello

AEDIUM, S. A. VIGUETAS MUBEMI, S. A.
Basauri (Vizcaya) Torrente (Valencia)

Tfno. 49 39 99 Tfno. 5517 18

AEDIUM SORBAN, S. A. VIGUETAS NAVARRA
Calahorra (Logroiio) Huarte (Navarra)

Tfno. 13 17 50 Tfno. 330081

APLICACIONES DEL
HORMIGON, S. A.
La Coruia

Tfno. 26 12 87

CADE, S. A.
San Fernando de Henares (Madrid)
Tfno. 67105 34

CAMARA, S. A.
Poyo (Pontevedra)
Tfno. 85 06 08

CAMARA, S. A.
Valladolid
Tfno. 25 37 54

HIFORCEM, S. A.
Sevilla
Tfno. 37 37 00

HORTE, S. A.
Dos Hermanas (Sevilla)

MAHEMA
Granollers (Barcelona)
Tfno. 87014 50

PREFABRICADOS AEDIUM, S. A.
Burgos
Tfno. 20 56 68

PREFABRICADOS ALAVESES, S. A.

Vitoria
Tfno. 22 21 66
PREFABRICADOS STUB, S. A.

Martorell (Barcelona)
Tfno. 8751350

PRETENSADOS AEDIUM, S. A.
Pamplona (Navarra)
Tfno. 22 14 20

PRETENSADOS DEL LOURO, S. L.
Porrifio (Pontevedra)
Tfno. 295

SAEM, S. A.
Puerto de Sagunto (Valencia)
Tfno. 77 11 50

TEJERIAS LA COVADONGA, S. A
Maliafio (Santander)
Tfno. 2227 90

TENSYLAND, S. A.
Gironella (Barcelona)
Tfno. 2180512

TUBOS BORONDO
Madrid
Tfno. 4788100

SELLOS EN VIGOR

Cietan VP-1 — DOMO-SAINCE, S.A.
Fabrica de Alcald de Henares (Madrid)
Tfno. 293 08 30

Cietan VP-2 — AGUSTI, S.A.

Fabrica de Bafiolas (Gerona)

Tfno. 44

Cietan VP-3 — AGUSTI, S.A.

Fabrica de Fornells de la Selva (Gerona)
Tfno. 20 21 50

Cietan VP-4 — ENAGA, S.A. .
Fibrica de Pozuelo de Alarcon (Madrid)
Tfno. 291 08 58

Cietan VP-5 — PREFABRICADOS Y
SUMINISTROS, PRESUM, S.A.

Fabrica de Sevilla

Tfno. 23 42 32

Cietan VP-6 — MEDITERRANEA DE
PREFABRICADOS, S.A.

Fabrica de Benicarlo (Castellon)

Tfno. 47 15 50

Cietan VP-7 — S.A. DE HORMIGONES
ESPECIALES

Fabrica de Alcala de Henares (Madrid)
Tfno. 888 19 00

Cietan VP-8 — PIEZAS MOLDEADAS,
S.A. (PIMOSA)

Fabrica de San Adrian de Besos (Barcelona)
Tfno. 381 03 50 :

(ver dorso)

Esta ficha informativa se renueva semestralmente
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¢Qué es el Sello de Conformidad CIETAN?

El Sello de Conformidad CIETAN (anagrama formado por las iniciales: C, de
conformidad; IET, del Instituto Eduardo Torroja; y AN, de ANDECE) es un
distintivo o marca creado, a iniciativa de la Agrupacién Nacional de los De-
rivados del Cemento (ANDECE), con la colaboracién del Instituto Eduardo
Torroja, que acredita que los productos que lo ostentan cumplen con las Es-
pecificaciones de fabricacién y control de calidad, previamente elaborados
por el correspondiente Comité mixto de redaccién, integrado por fabrican-
tes del producto en cuestion y personal especializado del I.E.T.c.c.

¢Quiénes pueden solicitar la concesién del CIETAN?

Todos los fabricantes de productos prefabricados derivados del cemento, %
que hayan sido normalizados por el adecuado Comité mixto de redaccién,
que voluntariamente se comprometan a cumplir las prescripciones conteni-
das en las respectivas Especificaciones y en los Estatutos relativos a su con-
cesion, uso y divulgacién y estén dispuestos a someterse a las oportunas
inspecciones de control, que llevard a cabo el Instituto Eduardo Torroja.

¢Qué requisitos se precisan para la obtencién del CIETAN?

En el escrito de solicitud debera acreditarse cumplidamente que el fabri-
cante solicitante posee las instalaciones y medios de control adecuados
para garantizar que los productos fabricados para los que se solicita relinen
las caracteristicas de idoneidad exigidas en la respectiva Especificacién.

La veracidad de estos datos ser4 comprobada por la Inspeccién del Sello, la
cual propondré a la Comisién del Sello, en vista de los resultados obtenidos,
su concesién o denegacion.

¢Quién otorga o anula el CIETAN?

La Comisién del Sello, que estara constituida por representantes de distin-
tos Departamentos ministeriales, Instituto Eduardo Torroja, ANDECE,
Asociaciones técnicas, Colegios técnicos profesionales y Fabricantes titula-
res del Sello, con una organizacién distinta para cada grupo de productos.

éQuién controla el CIETAN?

El control préximo, o autocontrol, lo llevara a cabo el propio fabricante,
quien vendré obligado a realizar los ensayos diarios que se sefialen en la Es-
pecificacion.

El control remoto, o supervisién del autocontrol, correspondera a la Comi-
sion del Sello, a través de las correspondientes Inspecciones, cuyo alcance
y valoracién de resultados se establece en los Estatutos y que pueden de-
terminar la anulacién del Sello cuando estos resultados acrediten el incum-
plimiento de las condiciones voluntariamente aceptadas por el solicitante.

¢Qué productos se benefician actualmente del CIETAN?

Las viguetas autorresisitentes y semirresistentes de hormigén pretensado y
ceramica pretensada, de acuerdo con las Recomendaciones V.P.-7 1.
Actualmente estdn en preparacién las Recomendaciones relativas a TUBOS
DE HORMIGON, BALDOSAS DE TERRAZO Y BLOQUES DE HORMIGON,
por lo que en fecha préxima se podran acoger al Sello CIETAN todos los fa-
bricantes de estos productos que lo deseen.

Si desean ampliar la informacién sobre las condiciones y alcance de este
Sello pueden dirigirse a ANDECE o al I.E.T.c.c.



— Obtencioén de reacciones, movimientos y esfuerzos de forma gréifica y/o numérica,
segin se ha comentado antes.

— Posibilidad de combinar entre si (incluso con incorporacidon de coeficientes de pon-
deracion y redistribucion) de los resultados de diferentes estados de carga, trenes de
carga, etc., obteniéndose directamente las envolventes de maximos y minimos esfuer-
zos, movimientos y reacciones; ademéds de dichos valores extremos, obtencion de los
valores correlativos (correspondientes a la misma configuracidén de acciones) de es-
fuerzos en la misma seccidn, o de reacciones y movimientos en el mismo apoyo
(a fin de controlar adecuadamente la interaccion entre los diferentes esfuerzos y de
dimensionar los dispositivos de apoyo).

— Operaciones auxiliares, tales como dibujo esquematico de la estructura, mejora
automaética de la conectividad establecida por el usuario, control interno de incon-
gruencias en los datos (admitiendo rectificaciones), etc.

(\ LEYENDA:

O APOYO SIMPLE

7] EMPOTRAMIENTO

12 13
15 Ne
22
T 7 1A 7
N ¥
17 S 9 b
PRUEBA DE BARRA (EMPARRILLADA) ”f el o ‘2
R R e 7z 5
' 25 7 48

Un sistema de programas. denominados con el nombre genérico de “BARRA”, cuya
concepcidn y realizacion ha sido efectuada por el propio autor, reune todas las caracteristi-
cas anteriormente enumeradas. Mds de un afio de utilizacion del mismo, ha permitido
constatar una potencia y flexibilidad de cadlculo muy superiores a los programas convencio-
nales de analisis estructural.

Sin 4nimo de mostrar las diferentes facetas de dicho programa, cuya exposicion de-
tallada excederia con mucho los limites de este trabajo, se adjutan dos ejemplos de calculo.
El primero de ellos (1) corresponde al anélisis de un emparrillado de edificacion; se da unica-

(1)Realizado con la colaboracion del Ingeniero Laureano Garcia Morato Soto, en lo referente a predimen-
sionamiento y preparacion de datos.
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mente la planta del conjunto de barras (figura 1), los graficos de esfuerzos bajo carga per-
manente en las barras 5-6-7-8-9 (figura 2) y la combinacion de esfuerzos correspondientes a
diferentes estados parciales de carga en el mismo grupo de barras (figura 3). Estos graficos
han sido realizados por el propio programa.

El segundo ejemplo corresponde a un tramo de puente-cajon continuo de cinco vanos
(luces de 39,6, 45,6, 49,2, 60 y 44,4 m) sometido a la accioén de su propio peso, cargas
muertas, tren de cargas de 60 toneladas (segin la vigente Instrucciéon sobre acciones en
puentes de carretera) con un momento torsor “acompariante” debido a la excentricidad del
tren de cargas respecto al eje del puente; y sobrecarga uniforme en dos variantes: sobrecarga
extendida a la totalidad de la plataforma, y sobrecarga excéntrica afectando a la mitad de
la misma. Puesto que ¢l tren de cargas y la sobrecarga uniforme pueden actuar indistinta-
mente sobre cualquier zona del puente, se realizan en total 66 andlisis parciales dec la es-
tructura, cuyos resultados son combinados entre si por el programa, obteniendo las envol-
ventes de maximos y minimos esfuerzos (ponderades) que se indican en la figura 4; s¢ pro-
ducen ademas listados de esfuerzosy movimientos, reacciones “matrices” de esfuerzosy movi -
mientos correlativos, etc. Contra lo que parece indicar tan elevado nimero de analisis par-
ciales, los tiempos de calculo no son excesivos, debido a que se utiliza el método de las barras
de inercia variable, ya comentado antes (ver también el Anejo num. 1); ademds, los diferen -
tes analisis parciales no se realizan independientemente, por lo que el tiempo global de
célculo (y entradas/salidas) no es en absoluto proporcional al numero de estados de carga
parciales.

En algunos casos, otras técnicas matriciales diferentes del método de la rigidez pueden
ser mas eficientes que este Gltimo (métodos de las matrices transferencia, matriz flexibilidad,
etc.) siendo de hecho utilizados en programas de célculo para ciertos problemas estructura-
les. Entre estas técnicas menos comunes puede incluirse la del calculo hibrido, que combina
la informacién procedente de ensayos en modelo reducido, con algoritmos matriciales apli-
cados a las sub-estructuras cuya respuesta puede formularse tedricamente, procesandose con-
juntamente ambos tipos de informacion mediante el calculo electronico.

Ademiés del empleo de métodos matriciales o técnicas numéricas especiales, existen
otras razones que pueden aconsejar en ciertos casos acudir a programas de calculo especifico.
Por ejemplo, razones de tipo préactico, tales como simplificar al méximo la entrada de datos
o adjuntar una Memoria detallada (producida por el propio programa) que pueda servir di-
rectamente como Anejo de célculo de la estructura en cuestion. Estos programas “especi-
ficos” se aplican solo a estructuras de tipologia bien determinada, cuyo célculo debe reali-
zarse con asiduidad. La geometria se fija en base a unos pocos datos, corriendo a cargo del
programa desarrollarla adecuadamente, asi como establecer internamente la conectividad de
la estructura, calcular y asignar las constantes estticas de las secciones, posicionar las dife-
rentes configuraciones de carga, combinar resultados parciales, etc. A la salida de resulta-
dos se le dota también de caracter compacto y directamente comprensible.

De esta naturaleza es el programa “C3E”, del cual se indica aqui un ejemplo de calculo,
junto a un breve Anejo descriptivo de los aspectos internos del andlisis; la concepcion y reali-
zacion del programay del método de calculo es del propio autor. El tipo de estructura al cual
se refiere el programa es un conjunto de cajones mixtos de caracteristicas especiales, unidos
por una losa de hormigon armado (Hormigon y Acero, N° 119-120, pags. 335-340; Aguild,
Fernindez Ordofiez, Martinez Calzoén). En la figura 5 se resumen los principales resultados
del ejemplo de calculo antes aludido.
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FIGURA N25
Ejemplo de uso del programa C3E en un caso sencillo (2 cajones de 30m. de luz,
sin esviaje ; apoyo simple y rigido a torsién.)

% 3

n 15m
g ¢
i
MAXIMOS ]
FLECTORES
. EN CADA CAJON.
763 m.T.
reaccion_ |momento de_|
vertical(T)|vuelco(m.T)
REACCIONES 176 100
MAYORADAS DE 123 147
UN SOLO CAJON 36.8 9.1
78.6 -69.1

ENVOLVENTES DE FLECTORES TRANSVERSALES EN LA LOSA
(CENTRO-LUZ) DEBIDOS AL MOVIMIENTO DEL CONJUNTO.

Anejo 1. Matrices flexibilidad, rigidez y transferencia de barras rectas de seccion variable

Se sigue aqui en lo posible la notacidon de la obra ‘“Métodos matriciales para célculo
de estructuras” (R.K. Livesley; Blume 1970): vectores-esfuerzos y movimientos de extremo
de barra (p;, p,, d;, d,), matriz flexibilidad y matrices rigidez de barra (F, K, Kjy,;
A=1, 2; u=1, 2), matriz equilibrio (H), etc. Se contempla s6lo el caso de marcos planos
(estructuras reticuladas planas), aunque es facil la generalizacion a otros tipos estructurales

(marcos espaciales, emparrillados, etc.).
Integrando la ecuacion diferencial de la barra, supuesta biapoyada, se obtienen relacio-
nes giros-momentos (ver figura 6) de la forma: :
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FIG. 6

L L I
35 2P

M, 0 M,¢ M, 2 M, 2
0,=an 3 tonggr TR, T*23EL,

siendo:

Conocidos I, y los coeficientes ayy, 15, Qpp, mds Ay, definido de manera analoga a
I, (a partir de las 4reas de las secciones de las piezas) y el modulo de elasticidad E, la
matriz flexibilidad se expresa en la forma siguiente:

/E A 0 " 0
F=]| 0 Lau®BEIL,, o @/2EIL,
0 ,o%2EIL, , 0q YEI,

siendo:
2 Lo
0(0 zg(an +_212>
O ="3‘ (g, + @p )

Para barras de inercia variable, o, ;2 Y O, se calculan mediante las formulas:
a1 =3 +B,—201), 0126 (B — B2), 0 = 3 B, a partir de:

L. [¢xdx I, [¢x2dx
51:—/0 ’ 52:E I(x)

0

notese que og =2 (1 — 1)y oy =1
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Es inmediato poner estas expresiones de forma explicita sila pieza es de seccidn cons-
tante por intervalos; en otros casos es preferible realizar las integraciones numéricamente.

Otras expresiones de oy, 01, ¥ &y, pueden darse para barras sustentadas eldsticamente
y problemas andlogos (aunque entonces, en general o, # 1).

Teniendo en cuenta que K,, =K=F"!, K, = Kt21 =—-HK, K,, =H K H', es fécil ob-
tener las matrices rigidez de la barra:

[E AL/0 0 0 ]
K;=| O 12 E I, ¢71/23 6 E I, ¢17/2>
0 6 El, ¢\2/2? 4B 1, ¢23/2
—E A,/ 0 o ]
= t . - 11 /93 12 /02
K, =K5, 0 12E Iy ¢12/% 6 Eln ¢,5/%
|0 ~ 6B, 953/2* = 2EI, 85,/% |
[E A/ 0 0o
Kyp=| O 12 E 1, ¢33/2° —6EI, ¢52/2? , siendo:
o =6 E Ly, ¢33/2? 4E Ly ¢35/2 |
11 _ %m (5. 2 G = 8 99 _ 30y — 30 + 0y
61 = A 1= A K2t A
Om o) 2 Oy — O o
Pa=A T i o=
O o oy,
B #R=R = pG=dana -3d)

El paso de ejes locales a ejes generales y la formulacion de las ecuaciones globales de
la estructura, no se ven afectadas por el cambio de las matrices F y K,, individuales de las
barras.

En el caso de barra de seccidn variable, pero constante por intervalos (figura 7), es in-
“teresante una adaptacion del método de las matrices transferencia al objeto de la definicion
*“de las matrices K,,, y de los esfuerzos de empotramiento (pig, P2o), CUyO conocimiento es
necesario para formular las ecuaciones de equilibrio de los nudos. Ademads, una vez resuelto
el sistema general de ecuaciones de la estructura, el mismo procedimiento (con leves adapta-
ciones) sirve para calcular las leyes de movimientos y esfuerzos intermedios de cada barra. El
método consiste en formular, para el conjunto de la barra o parte de la misma, la siguiente
ecuacidn matricial:
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d, d, H', S I,

=R +¢  R= ; S=—-FH7!'; c=
P2 P1 0 H—1 Iy
FIG. 7
% : ¥
(0) (-1 Aj, 1j W (n)
Lo $ + =) =
L J| .
T 1
92
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- + {--=)
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(En el término c intervienen las acciones intermedias de la barra).

Para ello, empleando las formulas explicitas bien conocidas para la obtencion de es-
fuerzos de empotramiento de piezas de seccion constante, se calculan dichos esfuerzos en
cada uno de los n sub-intervalos de la barra, cambiandolos a continuacion de sentido y apli-
candolos sobre los n — | puntos frontera entre sub-intervalos (y en los extremos de la
barra), superpuestos a las posibles acciones directas en dichos puntos (v. figura 7); asi se de-
finen sobre los mismos unas acciones totales qyj, d4, 43 (0 <j <n), que se organizan vec-
torialmente en la forma c} =0, 0, 0, q,j, 4z, q3;]- Se definen también, para cada intervalo
de barra (1 <j<n):

Hi, S
Rjz
0 Hj!
-4/EA; O 0 1 0 0
S; = 0 /6EL -¢2EL| , H;=|0 1 0
0 %2EL —&/E] 0 & |1

Las magnitudes R y c correspondientes al conjunto de la pieza son:
R=R,R,-; .- Ry
C=Cq + Rn Chn-1 + Rn Rn—l Ch-2 + - + (Rn Rn—l one Rl) Co

La demostracion de estas formulas es trivial si se conoce el método de las matrices
transferencia.

Conocida Ry, por lo tanto, S, las matrices Ky, valen:
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K,,=K=—(SH)!, K;;=K5,=—HK=S"!, K,=HKH'=-S"'H!
Y los esfuerzos de empotramiento:
P1o=—S'r;=—Kj311, Ppo=—H'p—1,

siendo ¢t = [rt1 , rtz] (ry, 1,: sub-vectores, de dimensién 3, de c).

Fig. 8. EMPARRILLADO EQUIVALENTE (Programa C3E)

A NUMERO DE CAJONES
] 1,2,3,4....
ST\
e NUMERO DE BANDAS :
TRANSVERSALES = 4+1(5,9
A / =APOYO SIMPLE Y RIGIDO
] — A TORSION (O BIEN :
— R COACCIONES ELASTICAS)

bdis s . s s, !
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Anejo 2. Programa C3E: bases de célculo

Se utiliza el “método del emparrillado plano” (una excelente discusion del mismo
puede verse en Hormigén y Acero, nim. 98, pags. 115-135; A. Samartin). No se pretende
lograr una precision “total”’, pero si un nivel razonable de adecuacidn a la conexion interna
entre cajones y losa. Para ello se ha ideado la particion en barras indicada en la figura 8; la
losa se discretiza en forma de barras transversales, ligadas a las piezas longitudinales (éstas,
coincidentes con los ejes de los cajones) a través de unas barras de gran rigidez, OA y OB
en la figura 8-a; los puntos A y B coinciden con las uniones almas-losa, y en los mismos se
introduce una rotula, ya que se juzgan despreciables los momentos que pueda transmitir
la unioén real (otras soluciones podrian darse para tipos distintos de cajones). De esta forma,
se asegura una deformacion transversal rigida de cada cajon, con sus dimensiones reales, si
bien con discontinuidades en los giros transversales entre cajon y losa, segin se indica en la
figura 8-c (hay en cambio continuidad entre giros longitudinales del cajon y giros torsores en
la losa). La rigidez de las barras OA y OB debe ser objeto de una eleccion cuidadosa, para
eludir problemas de mal condicionamiento numérico; podria evaluarse su rigidez a partir de
la del cajon frente a la distorsion transversal; pero adoptando sistematicamente inercias del
orden de la del propio cajon, se obtienen resultados satisfactorios.

El reparto transversal queda asignado exclusivamente a la losa, ya que no existen dia-
fragmas entre cajones (sin embargo, su inclusion no ofreceria problemas). En la evaluacion
de las constantes estiticas de los cajones, se incorpora el correspondiente ancho “eficaz”
de losa. Se supone que el resto de esta Gltima trabaja independientemente; de ahi que fi
guren barras longitudinales adicionales a los cajones. Se admite la existencia de juntas lon-
gitudinales (discontinuidad de giros transversales), tal como se indica en la figura 8-b. Los
apoyos pueden ser elasticos, segin el tipo de pila utilizada; también, mediante coacciones
elasticas, se puede introducir de manera aproximada la posible continuidad con tramos
adyacentes.

Ademas de las cargas permanentes, se considera una sobrecarga uniforme situada inde-
pendientemente en diversas franjas longitudinales, mas un vehiculo pesado en distintas po-
siciones (segin la Instruccidon espafiola de acciones en puentes de carretera). Toda la asigna-
cion de cargas, asi como la combinacion de resultados parciales para la obtencidén de maximos
y minimos esfuerzos, movimientos y reacciones (con valores “correlativos’) es realizada in-
ternamente por el mismo programa.

En la losa, ademas de los esfuerzos debidos a los movimientos del conjunto de la es-
tructura (que aparecen definidos por metro de ancho, y segin orientaciones longitudinal y
transversal), el programa realiza un calculo independiente para obtener los esfuerzos “pro-
pios” de la losa, es decir, los que se tendrian si la misma estuviera rigidamente apoyada sobre
las almas de los cajones.
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RESUMEN

No pretenden estas lineas dar una vision, ni siquiera parcial, de las tendencias actuales
en los métodos de analisis eldstico de estructuras de barras (tarea que exigiria mucho maés
que un simple articulo), sino s6lo comentar algunas creaciones propias en el campo de los
programas de andilisis estructural de gran envergadura, de tipo genérico (programa BARRA)
o especifico de ciertos tipos estructurales (programa C3E y otros), asi como en lo relativo
a programas de dimension reducida, adecuados para su empleo en miniordenadores. Sin
embargo, de esta experiencia propia es posible, en opinidén del autor, extraer ciertas directri-
ces de interés general, concordantes basicamente con lo sefialado por otros estudiosos del
tema.

Las ideas aqui expuestas se refieren principalmente a aspectos de los programas de cél-
culo relacionados con su utilizacidon prictica; si bien en lo referente a los métodos de analisis
estructural y técnicas numéricas poco nuevo hay actualmente que decir (dentro del anélisis
lineal), existe no obstante un amplio campo de nuevas realizaciones en lo relativo a la flexi-
bilizacion y sofisticacion de los programas, de cara a eliminar en lo posible cuanto tiene de
tedioso la utilizacién de muchos programas convencionales.

Los comentarios a este articulo deberan enviarse a la Secretaria de la A.T.E.P. antes
del dia 30 del proximo mes de abril.
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591-2-117

Calculo de tableros por el método del emparrillado

Javier Manterola Dr. Ingeniero de Caminos

INTRODUCCION

La cuantificacion de los esfuerzos que solicitan a un tablero de puente de hormigon .
pretensado sigue un proceso complejo, en el que queda involucrado el proceso constructivo
por un lado y las solicitaciones de servicio por otro.

El proceso constructivo determina la evolucion del mecanismo resistente del tablero,
desde la situacidon en que no es, hasta aquella en que estd terminado. Un tablero de vigas,
es, en primer lugar, un conjunto de vigas sueltas construidas en un parque de prefabricacion.
Pasa, después de su montaje sobre las pilas, a recibir la carga de la losa que materializa la cal-
zada, la cual una vez endurecida, complementa la capacidad de resistencia de aquellas y a
partir de ese momento es capaz de recibir la carga muerta y las solicitaciones de ser-
vicio.

En este caso, el mecanismo resistente del tablero evoluciona mucho. En otros casos esta
evolucion es mas pequefia pero siempre la conformacion de la estructura determina una his-
toria tensional sobre la cual la sobrecarga no es sino una perturbacion momentanea.

Normalmente, la evolucién del mecanismo resistente del tablero durante su proceso
de formacion determina unas estructuras simples, sobre las cuales la determinacion de los
esfuerzos de peso propio son féciles. Sin embargo, esta respuesta instantdnea se ve pertur-
bada en el tiempo por las deformaciones de fluencia y retraccion de los distintos hormigones
que lo componen.

Estas deformaciones impuestas son las que determinan la historia tensional del tablero
y las que introducen la complejidad en los calculos, ya que para ellas la estructura resistente
del tablero evoluciona. Antes del hormigonado del tablero, en el ejemplo del tablero de vigas
que hemos elegido, las deformaciones por fluencia y retraccion actian sobre las vigas elemen-
tales en el parque. Pasan después a actuar sobre el tablero ya conformado, que en el caso
de que sea recto y biapoyado podrd manifestarse de la misma manera que cuando solo era
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vigas, pero que en el caso, por ejemplo, que vaya a ser oblicuo, las deformaciones de fluencia
y retraccion se ven coaccionadas por la geometria del tablero.

Por tanto un tablero ya terminado debera calcularse tanto para las sobrecargas exte-
riores como para las deformaciones impuestas por fluencia y retraccion.

La determinacién de la respuesta del tablero ante este tipo de solicitaciones es general-
mente muy compleja si se quiere llevar su cédlculo con toda precision. Y esto ocurre porque
un tablero de puentes no se ajusta generalmente a las morfologias en las que los métodos
de célculo que se conocen pueden aplicarse con toda precision. Aqui se ve la disyuntiva que
existe en toda estructura real. Su forma no viene determinada por un ajuste a las condiciones
facilmente calculables sino que viene gobernada por otras condiciones. La evolucion
social con su repercusion en los procedimientos de ordenar personal, medios de montaje,
etc., la presencia de determinados accidentes en el lugar sobre el que se dispone el puente,
etc. Este tipo de condicionantes son las variables mas influyentes en la morfologia de los ta-
bleros cuando se montan sobre el conjunto de conocimientos del fendmeno resistente
con que contamos al realizar el disefio.

La evolucion de estas variables, gobernadas por fendémenos tan complejos como los
econdmico-sociales, hace que para obtener la respuesta de un tablero sea necesario acudir a
procedimientos aproximados, que lo acoten lo mas precisamente posible. ,

El célculo de un tablero de puente tiene que pasar previamente por un proceso de idea-
lizacion. Se convierte en una losa ortotropa, en una lamina plegada, en un emparrillado
de vigas o en cualquier otro procedimiento de discretizacién. Cada uno de estos métodos
tiene su ventajas y sus inconvenientes y resulta por tanto necesario conocer, previamente a
su utilizacion, las limitaciones que presenta y el grado de fiabilidad de su respuesta.

Por ejemplo, el método de la losa ortotropa consiste en suponer que el taglero de
puente puede asimilarse a una losa con caracteristicas de rigidez, concretadas en la inercia
a flexion y torsion, diferentes en dos direcciones ortogonales. Si establecemos condiciones
extremas de apoyo simple en dos bordes opuestos y libre en los otros dos, con contorno
rectangular y constancia a lo largo del tablero de las condiciones de rigidez, la deformada de
la losa puede expresarse en forma de una serie de Levy

nmXx
L

W(x,y)= § W (y) sen
n=1

después de realizar un desarrollo en serie de Fourier de rango mitad de las cargas que lo so-
licitan.

Como vemos este método tiene un conjunto grande de limitaciones, que aunque ha sido
ampliado a casos de bordes oblicuos y curvos, asi como al calculo de tableros continuos, a
partir de la obtenciéon de la respuesta bajo una carga puntual, no es aplicable a multitud
de geometrias diferentes a las sefialadas, ni a una variacidon de inercia longitudinal ni a con-
diciones de empotramiento perfecto en los apoyos extremos.

Ademads presenta un problema importante en la determinacion precisa de las constantes
de rigidez que intervienen en la ecuacidn diferencial de la losa, cuando los tableros son de vi-
gas o losas aligeradas, etc.

Existen otros dos métodos de cdlculo de tableros que utilizan procedimientos armo-
nicos para obtener la respuesta. El método de las laminas plegadas y el método de las bandas
finitas. En el primero se establece una mucho més precisa reproduccion de aquellos tableros
que pueden asimilarse a un conjunto de vigas interconectadas en sus aristas. A mayor preci-
sion obtenida corresponde una mayor limitacion de su aplicabilidad. El segundo constituye
un procedimiento bastante reciente desarrollado principalmente por Y.K. Cheung y que esta
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a caballo entre los métodos discretos y el de la losa ortotropa o laminas plegadas. Permite
unas condiciones de ortotropia en las losas pero a su vez tiene todas las limitaciones co-
rrespondientes a los métodos armonicos.

Si los métodos anteriores tienden a examinar el tablero como una estructura continua,
existen otro conjunto de métodos que convierten al tablero en un conjynto de elementos
finitos conectados entre si en nodos situados en su contorno. El procedimiento general que
determinan es conocido por el “método de los elementos finitos”. Los elementos pueden ser
lineales, superficiales o volumétricos a los cuales se les asigna un conjunto de funciones
que determinan, de una manera Unica, el estado de desplazamiento dentro del elemento en
funcion de los desplazamientos de los nodos.

Este tipo de métodos es extraordinariamente ductil para adoptarse a cualquier condi-
cion del tablero, ya sea de inercia constante o variable, cualquiera que sean sus condiciones
de vinculacidn exterior y cualesquiera sean sus geomefrias en planta y alzado, lo que cons-
tituye su principal ventaja si los comparamos con los métodos armodnicos.

Naturalmente estos procedimientos solo han sido posibles a partir de la aparicion de los
ordenadores electronicos que permiten procesar con rapidez los enormes sistemas de ecua-
ciones que se plantean en las ecuaciones de equilibrio.

{F}=[K] {6}

Todos ellos suponen también una simplificacion de la estructura real, simplificacion
que se reduce con la disminucion del tamafio del elemento discreto y la potencia de sus
funciones de forma.

Esto nos plantea otro tipo de problemas de cara a dilucidar sobre los métodos de cal-
culo a utilizar en el célculo de tableros. Y es el coste del proceso. Con una discretizaciéon me-
nuda y potente el coste en horas de ordenador es grande y ademds el tamafio del ordenador
necesario no esta siempre disponible. Por esta razén no debe llegarse a la conclusion de que
para calcular un tablero de puente es necesario utilizar siempre el procedimiento mds preci-
s0, sino aquel que optimiza la precision de la respuesta, coste de ejecucion y generalidad de
aplicacion. Esta optimizacion varia con el tiempo, dado que depende del conjunto de posi-
bilidades con que contamos y lo que puede ser conclusion hoy en dia puede no serlo mafia-
na. A su vez el método elegido tiene sus limitaciones que impedirdn su aplicacién a deter-
minados problemas. Por esta razdn vuelve a ser en este caso de extrema necesidad controlar
que tipo de respuesta es capaz de reproducir una determjnada discretizacion.

Vamos a dedicar este trabajo a uno de los métodos de elementos finitos, en el que el
elemento destacado esuna barra, gobernada en su proceso de deformacion por la teoria ge-
neral de las vigas. En este caso el método toma el nombre de emparrillado. Su generalidad
de aplicacion es muy grande, el coste no lo es y para precisar la calidad de la respuesta es
necesario formularse un conjunto de preguntas a las que vamos a intentar dar respuesta a lo
largo de este trabajo. Las preguntas son:

1 — Que tipo de tableros pueden reproducirse con este método y que limitaciones
lleva consigo.

2 — Como deben dispornerse las barras del emparrillado en el tablero real.
3 — Que rigideces deben conferirse a dichas barras.

4 — Como interpretar los resultados obtenidos para el dimensionamiento de la estruc-
tura y su uso general en el disefio.

Para ello hemos dividido la exposicion en 10 apartados. En el primero expondremos de
una manera muy resumida el analisis matematico del emparrillado. Los puntos 2, 3,4y 5
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los dedicaremos a ver como cuatro tableros tipicos de puentes, como son el puente losa, el
tablero de vigas doble “T”, el formado por losas aligeradas y el compuesto por vigas anchas,
pueden ser reproducidos por este método.

En todos estos casos nos volvemos a encontrar con la relatividad de la precision del pro-
cedimiento. Los ingleses lo han estudiado con mucha intensidad y lo que es mas importante
han realizado multitud de ensayos en modelo reducido y a escala real con el fin de compa-
rar la idoneidad de las hipdtesis establecidas con la realidad. Las conclusiones obtenidas es-
tan recogidas en la publicacién ‘“Recommendations on the use of grillage analysis for slab
and pseudo-slab bridge decks”. Nosotros vamos a recoger, en nuestra exposicion del método,
dichas recomendaciones.

En el punto 6 veremos la utilizacion del método del emparrillado para tableros obli-
cuos, curvos v de forme cualquiera en planta. Este tipo de geometrias es cada vez mas fre-
cuente en la actualidad.

Resulta de extraordinaria importancia examinar los procedimientos de aplicacion de
las solicitaciones sobre el emparrillado. Estas solicitaciones pueden ser de dos tipos, acciones
exteriores como son las sobrecargas de trafico y el pretensado y deformaciones impuestas co-
mo son las correspondientes a las variaciones térmicas y la fluencia y la retraccion del hor-
migdn. Esta problemdtica la examinaremos en el punto 7.

El punto 8 lo dedicamos a examinar un problema importante en el armado de los table-
ros, como es el de cubrir con dos familias de armaduras un determinado campo de momen-
tos, definido por los tres momentos que aparecen en un punto My, My y M,,. Este tema no
tiene que ver nada con el método del amparrillado sino que es de aplicabilidad general, pe-
ro narece conveniente incluirlo aqui para completar la ¢xposicion.

En el punto 9 examinaremos la aplicacion del método a aquellas configuraciones
que empiezan a salirse fuera del rango de aplicacion de este procedimiento. Nos referimos a
las vigas cajon en las cuales no puede despreciarse la deformacion por distorsion de la sec-
cion transversal.

Finalmente en el punto 10 veremos la aplicacion del método para aquelios casos en los
que la cuantia de la solicitacion sobrepase los limites de linealidad entre los esfuerzos y las
deformaciones. El cdlculo no lineal nos proporciona las herramientas que permiten des-
cubrir la redistribucion de los mecanismos de resistencia del tablero cuando aboca a su ago-

tamiento por rotura.

Este trabajo no constituye el objeto de una investigacion particular sobre el problema
sino, por el contrario, en la ordenacion de un procedimiento general de célculo de puente
obtenido, por un lado, de su larga utilizacion en nuestra oficina de proyectos, por otro, de
las referencias bibliograficas que aparecen al final, de los que hemos sacado, de alguna, de-
terminadas figuras suficientemente expresivas, de otras, formulas, y de todas ellas conceptos.

1. ANALISIS DEL EMPARRILLADO

Sea un emparrillado de vigas como el representado en la figura 1. Esta formado por un
conjunto de barras longitudinales y transversales conectadas rigidamente entre si en un con-
junto de puntogi, denominados puntos nodales.

Este emparrillado est4 cargado normalmente a su plano y .se apoya en un nimero
cualquiera de nodos situados en su contorno e interior. Para el andlisis elastico del emparri-
llado se establecen las siguientes hipdtesis de comportamiento.

1 — Todas las barras son rectas con propiedades constantes entre los nodos.
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FIGURA - 1

2 — Su comportamiento es lineal y elastico.

3 — Las flechas serdn lo suficientemente pequefias como para que puedan ignorarse
los cambios de geometria.

4 — Las fuerzas axiales en los miembros estdn muy lejos de la carga critica de
pandeo.

5 — El centro de esfuerzos cortantes coincide con el centro de gravedad de la
seccion.

Mgy

FIGURA - 2

Sea ¢ una barra cualquiera del emparrillado. Cada nodo de la barra, en el emparrillado
plano, tiene tres grados de libertad. Los corrimientos verticales 6, y 6,, los giros segin el
cje X, 0,, y 0y, vy los giros segiineleje Z, 0,, y 0,,. A estos corrimientos estan asociados un
conjunto de tres esfuerzos por nodo. Las fuerzas verticales Py, y Py,, los momentos torsores
M,; vy M,, v los momentos flectores M,; y M,,.

La relacion entre los esfuerzos en nodo y los corrimientos viene expresada por la ma-
triz de rigidez de la barra [K]" seglin la expresion

(F} =[K]" {8}
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cuya expresion desarrollada es:

] B |
121, 61, | 121, 61,
Pyl L3 0 L2 [— L3 L2 6 1
|
|
M 0 1 0 0 = 0 0
X 2L(1 +v) : 2L(1+0) X1
|
61, 41, | 61, 21,
M, L2 0 L : - L2 0 L 0.1
~--—=E}----""""—-— —— 4 - — - — X |-—-
121, 61,1 121, 61,
PY2 - L3 0 - L2 : L3 0 - L2 8 2
|
M 0 B 0 | 0 - 0
. 2L (1 +v) | 2L (1 + ) =
|
61, 30, 61, 41,
le L2 0 L || - L2 0 L 022

Si se tiene en cuentala deformacion por esfuerzo cortante la expresion anterior quedara:

121, 61, | —12], 61, |
Py, 3 P 0 T2 P | —¥3 P 0 T3 P 6,
L L = L L
|
J | ~J
— 0 _— 0 6
My 2L(1+v) : 2L(1+») X
|
61 41 61 21
M,, i; 0 0 TZ v : ——I—J—;—p 0 —p(1—9) 021
=g.| - - _ _ _ __ _ : ______________
121, —61, b2, ~61,

e I L £ o2

|

M o — 0 L0 ! Oxa

2 2L(1+v) | 2L(1+v)
|
61, 21, R 41,

M., F'D 0 TPU*‘P) | L2 1Y 0 T\b 0,
I n I
donde

1 _6EI 1 )
= 99 = —_— = 1 +—
PTiTT. "YTE KA VTP ( 2)

Losvalores de K representan los coeficientes de deformaciéon constante para las diferen-

. S »
tes formas de la seccion transversal. ( K= ‘ para seccion rectangular) :
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La relacion entre los esfuerzos y los corrimientos de los nodos se ha supuesto en la hi-
potesis de emparrillado plano, que es el que mas normalmente se utiliza para la discretizacion
de tableros de puentes de luces cortas y medias. En el caso mas general de un emparrillado
espacial cada nodo tendra seis corrimientos y seis esfuerzos asociados. La relacién entre es-
fuerzos en los nodos y los corrimientos sera:

(Pyz, Sya)

(Px2,Sx2!
(8y2,Mxa!

( ng, Szz )

w’l :u Y

@

(z2,M z2)

(Px18x1) FIGURA - 3

{Fy* =[K]* {8}* = { =
Kn  Ku | (62 |
{F1} = {Px1> Py1, Purs Myy, My, My }T
{F2} = {Px2’ Py2’ Pz2: Mx2a My2a Mz2}T
{51} = {5xla 6yl: 6zla exl, eyls ezl}T

{62} = {6x2’ 6y2’ 622, 0x27 9y2, 622}T

99



[Ki1]=

Kol = [K21]T =

[K,,] esigual a [K;,] salvo que varian los signos en:

La expresidon [1] obtiene los esfuerzos en los nodos como consecuencia de los corri-
mientos de los mismos. Sin embargo, esta expresion no es completa, dado que sobre el ele-
mento pueden actuar cargas exteriores y deformaciones impuestas como pueden ser la tem-
peratura, la fluencia y la retraccién. Por tanto las ecuaciones de equilibrio dentro del ele-
mento establecen que:

donde {F}; son los esfuerzos nodales necesarios para equilibrar cualquier fuerza exterior
distribuida actuando sobre el elemento y {F}Z‘o son los esfuerzos nodales requeridos para
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equilibrar cualquier deformacion inicial. Ambas fuerzas se obtienen en la hipotesis de que
los nodos no tienen ningin desplazamiento.

Ensamblaje de elementos y anilisis de la estructura

Generalmente tanto las ecuaciones [1] como [2] vienen expresadas en funcion de los
ejes coordenados locales de la barra. Para proceder al ensamblaje de la estructura debe reali-
zarse previamente un cambio de coordenadas a los ejes generales de la estructura.

Si llamamos [T]? la matriz de transformacion tendremos que:
(Fy* =[T] {F’}*
(6" =[T] (6"}

donde {F’}* y {6’} son la expresion de las fuerzas y corrimientos en los ejes generales de la
estructura. Haciendo las operaciones correspondientes la ecuacion [2] se transforma en:

(PP =TI (K] [T] (8 + [TIT (B35 + [TIT (F¥ = [KT (87 + (Flp + (Fg, [3]
Una vez transformada la ecuacion [2] a los ejes generales de la estructura para obtener
la solucién completa se deberan cumplir dos condiciones:
1 — Compatibilidad de desplazamientos
2 — Equilibrio.

Cualquier sistema de desplazamientos determinados para la totalidad de la estructura:
b : 3 2 2 T
{6}:{615 2’83"' 611}

cumple automaticamente la primera condicion.

Como las condiciones de equilibrio dentro del elemento ya han sido satisfechas, queda
por establecer inicamente las condiciones de equilibrio en los nodos de la estructura.

Consideremos una estructura solicitada por unas fuerzas {R} exteriores y aplicadas en
los nodos, ademas de las cargas exteriores distribuidas en el elemento, y cuyos componen-
tes se establezcan con respecto a los ejes generales de la estructura.

Si consideramos ahora las ecuaciones de equilibrio en un nodo cualquiera i, las fuerzas
exteriores aplicadas en ese punto {R;} deberan ser iguales a la suma de la contribucion de
cada uno de los elementos que concurren en dicho nodo. Es decir:

(R}=2 {F)*= (B} + {F? + (4]

Sustituyendo en [4] la expresion [3] tendremos:

(R} = (2 [Ku 1) (81 + (B (K1) 8y} + + 2 (Bl + 2 {Fig

Las sumatorias conciernen de nuevo solamente a los elementos que contribuyen al
nodo i. Si ensamblamos todas las ecuaciones podremos expresar:

(P}=[K] {8}= {R} — {F};, — {Fl} [5]
que constituye el sistema de ecuaciones con incognitas {8} el cual una vez resuelto nos deter-
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minan los corrimientos de cada uno de los nodos de la estructura y por medio de estos, los
esfuerzos que solicitan a cada una de las barras.

En la ecuacion [5] [K] representa la matriz de rigidez general de la estructura,
{6} son los corrimientos de los nodos respecto a los ejes generales de la estructuray {P}es
la solicitacion exterior compuesta por las fuerzas exteriores aplicadas en los nodos {R}, las
distribuidas en las barras {F}, y las correspondientes a las deformaciones iniciales impuestas
ala estructura {F}EO.

2 ANALISIS DE TABLEROS LOSA POR EL METODO DEL EMPARRILLADO

Examinaremos los tres puntos siguientes. Disposiciéon de la malla dentro de la losa, pro-
piedades de las barras e interpretacion de los resultados.

2.1. Disposicion del emparrillado

Es de primordial importancia, cuando se realiza la discretizacion de un tablero, lle-
var en mente como va a ser el comportamiento real del tablero, pues la disposicion de las
barras que lo idealizan deberd seguir dicho comportamiento. Este concepto, de normal
utilizaciéon en todo proceso de discretizacidon de un continuo, hace que muchas veces sean
necesarias varias disposiciones de barras con el fin de ir acercdndose al comportamiento
real por aproximaciones sucesivas. Se establecerd un proceso dialéctico entre como se cree
que va a responder la estructura y como responde al emparrillado y de esta manera ir con-
formando en la mente uno y otro por los resultados sucesivos. Es por tanto objeto de expe-
riencia por un lado y confrontacidon con un anélisis experimental que confirme el método
adoptado.

Esta situacion, normal no solo para el caso de tableros losa sino también para cualquier
otro tipo de estructura, hace que inicamente puedan darse procedimientos generales a seguir,
estando siempre sujetos a revision. En general nos vamos a referir a tableros rectos y dejare-
mos para el punto 6 las normas a seguir en los casos de disposiciones del tablero en planta
mas complejas.

(F

i |
—]
AN

[
—
AN

FIGURA - 4

— La disposiciéon de las barras debera ser ortogonal y estaran dirigidas en direccion
longitudinal y transversal al tablero, disponiéndose normalmente en direccién para-
lela a las lineas de pretensado y armado del mismo.

— El ndmero de vigas longitudinales dependera de la relacion ancho/luz del tablero,
siendo tanto mayor cuanto mayor sea esta relacion. En general no se dispondran me-
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nos de 5 vigas longitudinales y un miximo de 9 a 11 vigas cuando la relacion ancho/
luz sea grande. Otro criterio que puede ser utilizado y que coincide con el anterior,
en muchos casos, consiste en separar las vigas longitudinales del orden de 2 a 3 veces
el canto.

FIGURA - 8 Mrx

— La viga de borde deberd colocarse alli donde el flujo de tensiones tangenciales debi-
das a la torsion en la losa tengan su componente vertical, que para el caso de seccio-
nes transversales rectangulares esta aproximadamente a 0,3 d. De esta manera este
tipo de tensiones es recogido por el cortante Q, de la viga extrema.

— Las vigas longitudinales deben pasar por los puntos de apoyo definitivo de la losa
y ademas se debe establecer una distribucion de barras mas tupida en aquellas
zonas donde los esfuerzos varien rdpidamente como corresponde a los apoyos
intermedios.

FIGURA - 6

— La separacion entre las vigas transversales podré ser de 1,5 a 2 veces el de las vigas
longitudinales, aunque también debera respetar un minimo de 5 vigas intermedias y
otras coincidentes con las lineas de apoyo.
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T
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L

FIGURA - 7
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Resulta evidente que una disposicion de barras como la expresada no recoge el efecto
de las cargas puntales ya que el emparrillado uniformiza la respuesta en el ancho de cada
barra y este, como hemos visto, es del orden de 2 a 3 veces el espesor de la losa.

Para obtenerla se podréa reexaminar el punto, una vez analizado el emparrillado general,
por una malla mds fina en donde el ancho de la malla coincida con la dispersion propia, en
el espesor de la losa, de la carga localizada y en la cual las condiciones de contorno respon-
dan alas obtenidas en el emparrillado general. Otro procedimiento consiste en acudir a tabu-
laciones existentes de placas, como las de Homberg, en condiciones de contorno similares
a las barras del emparrillado que limitan la zona.

2.2. Caracteristicas de las barras

Las rigideces a flexion y torsion de las vigas del emparrillado corresponden a las zonas
de losa que sustituyen

T [ : : ' |
d ' ! s | \\ [ = :
1 I 1 ) L 1

FIGURA - 8

— Rigideces a flexidon

Tanto a las vigas longitudinales como a las transversales se les asigna la zona de losa
comprendida entre las lineas medias entre dos barras. Por ejemplo a la barra 1 se le asignard
I[=b, d%12,ala 2, I1=b, d%12, etc.

En esta expresion se ha despreciado el valor (1 — v?), que aparece en el denominador
de la rigidez a flexidn de una losa, por ser muy pequefio.

— Rigideces a torsion

El valor de la rigidez a torsiéon a conferir a cada barra es igual a la mitad del valor
de la rigidez a torsion de la viga destacada. Por ejemplo:

_1d3b, 1 5
=373 T4

La razon de utilizar este valor se entiende si nos fijamos que en la determinacion de
la rigidez a torsion de las losas se integra exclusivamente las tensiones tangenciales longi-

LOSA %Q e L= akadll VIGA
=

FIGURA - 9
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tudinales, mientras que en la viga la integracion se extiende ademis a las tensiones tangencia-
les verticales.

Algunos autores establecen la rigidez a torsion en la mitad de la viga que destacan,
pero cn la cual se tiene en cuenta la relacion entre los lados:

IT=%cd3b

donde ¢ es el coeficiente de torsion de las vigas rectangulares que dependen de la relacion
d/by que toma el valor 1/3 para b/d = o°.

2.3. Interpretacion de los resultados

En la figura 10 se representa unos resultados normales, obtenidos por el emparrillado,
de las Icyes de momentos flectores de las vigas longitudinales.

VIGA - 1
VIGA - 2
VIGA-3 R 4
S Mryx) 4
N - //
OMx
dx
VIGA - 1
VIGA - 2
VIGA- 3
FIGURA - 10 .

Si en las vigas centrales y dependiendo del tipo de solicitacién no existe diferencia en-
tre los momentos flectores a uno v otro lado del nodo, no ocurre lo mismo en las vigas ex-
tremas. En ellas se produce un salto apreciable en la ley de momentos flectores como con-
secuencia del momento torsor que recoge la viga transversal. Este efecto serd tanto mas
marcado cuanto menos vigas se utilicen para reproducir la losa.

La realidad establece que la ley de momentos flectores es continua por lo cual la ley
que debe utilizarse para el armado de la losa es la que promedia las discontinuidades, linea
de puntos.

Los momentos torsores en las barras longitudinales y transversales tampoco son igua-
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les en ¢l emparrillado, lo que va ¢n contra del hecho de que en una losa los momentos son
iguales en dos dirccciones ortogonales. Los valores a utilizar en el cdlculo son también los
valores promedio.

I'ijémonos que la expresion del cortante en una losa viene expresado por la relacior

_aMX+aMTyx
&= oy

El primer valor de esta expresion es el cortante debido a la curvatura de flexion, mien-

tras que c¢l scgundo, es el correspondiente a la torsion transversal que en el emparrillado, por
cl esquema representado en las figuras 5y 10, es recogido por flexion.

3. ANALISIS DE TABLEROS DE VIGAS

La idcalizacion de un puente dc vigas por el método del emparrillado se separa de las
condiciones de exactitud tedrica, no solo en las limitaciones propias del método, sino por-
que un tablero de vigas constituye claramente una estructura tridimensional, y la teoria del

LU rr

- o © — — —— EMPARRILLADO

FIGURA - 11

emparrillado se ajusta mejor a una estructura bidimensional. Sin embargo, los errores que
sc cometen en la mayorfa de las ocasiones no son muy grandes y sus resultados son vdlidos.
En 3.4 veremos cual ¢s ¢l comportamicnto resistente que no considera el emparrillado. El
método mds exacto para procesar este tipo de tableros es el método de ia lamina plegada.

3.1. Disposicion del emparrillado

En general las barras del emparrillado deberdn coincidir en posicidon con las vigas fisicas
del tablero, tanto en lo quc se refiere a vigas longitudinales como vigas transversales. Figura
11.

En el caso de que existan muchas vigas fisicas longitudinales se podrd disponer una vi-
ga del emparrillado por cada dos vigas fisicas, haciendo coincidir los extremos y separando
uniformemente ¢l resto cn el tablero. Se mantendrd la limitaciéon de poner un nimecio mi-
nimo de 5 vigas longitudinales. Figura 12.

T U o Ur U UuuUvU U

o - . —— EMPARRILLADO

FIGURA - 12
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En cuanto a las vigas transversales se deberdn separar entre si una magnitud del orden
de 1,5 veces la separacion entre las vigas longitudinales. En ¢l caso de que la relacion ancho/
luz sea pequefia, la separacion entre las vigas transversales podrd ser del orden de 2 veces la
de las longitudinales y en el caso contrario. de relacion ancho/luz grande, la separacion po-
drd ser del orden del de las longitudinales.

Siempre que existan vigas riostras las vigas transversales del emparrillado deberdn coin-
cidir con ellas y cuando su nimero no sea suficientemente grande para que la separacion en-
tre las vigas cumpla las condiciones anteriores se deberd completar el emparrillado con vigas
intermedias que reproduzcan la losa. Figura 13.

71 1 1 1 1@
L — 1 ®

EMPARRILLADO

FIGURA - 13

3.2. Caracteristicas de las barras
3.2.1. Vigas longitudinales

La inercia de las vigas longitudinales del emparrillado sera la de la doble “T” enmar-
cada entre los puntos medios de separacion entre vigas. En casos como el de la figura 12,
en los cuales una viga del emparrillado sustituye a varias vigas reales, la inercia a conferir
a las vigas serd la misma en todos ellos e igual a dividir la inercia total de la seccion trans-
versal del tablero entre el nimero de vigas longitudinales.

FIGURA - 14

Un punto que deberd considerarse especialmente, es el ancho de la cabeza de com-
presion que debe utilizarse en la determinacion de la inercia longitudinal. El criterio ante-
rior es vilido cuando la separacion entre las vigas no es muy grande. En caso contrario la
participacion de toda la losa superior es dudosa por la pérdida de eficacia de las zonas mads
alejadas como consecuencia de la deformacion por esfuerzo cortante.

Un criterio conservador a aplicar en este Gltimo caso es que la anchura de la cabeza
de compresion de cada viga no debe ser mayor que L/6 siendo L la distancia que existe
entre los @poyos o los puntos de momento nulo de las flexiones longitudinales cuando
se trate de tableros continuos.

La rigidez a torsién estard compuesta por la de la suma de los rectdngulos que
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forman la viga longitudinal, teniendo en cuenta la distribucién del flujo de tensiones
tangenciales. Es decir, para los rectangulos 2 y 3 se utilizard la formula normal de la
rigidez a torsion de las vigas rectangulares.

FIGURA - I8

1
It =c b; d; ~§b~.di3

En cambio para el rectdngulo superior, por pertenecer a la losa continua, la féormula
a emplear serd, como vimos en el apartado 2.

1
IT:%Cbl d:: Ngb] d3

quedando por tanto que la rigidez a torsion de las vigas longitudinales serd

IT=E%bidi3 +

1

< by K

3.2.2. Vigas transversales

La rigidez a flexion de las vigas transversales del emparrillado sera la correspondiente
a las vigas que se destacan en la figura 13. Si solo existen vigas riostras, la inercia a conferir
a estas serd la de las vigas “T” que se destacan entre los puntos medios de separacion. En el
caso de que se dispongan ademds vigas que sustituyen a zonas de losas como en figura
13-b, la inercia de estas vigas deberd ser la de la losa que sustituyen. Figura 16.

FIGURA - 16
Como en el caso de las vigas longitudinales, se cuidard que el ancho de la cabeza de

compresidn no sea excesivo pues entonces se producird una sobreestimaciéon de la rigidez a
flexién de dichas vigas.
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El criterio a adoptar serfa que el ala de la viga no fuese mayor que 1/12 de la distan-
cia entre los puntos de momento nulo de la deformada transversal de la viga riostra. Como
estos puntos no se conocen a priori se adopta como criterio conservador el utilizar una
anchura de ala igual o menor a de la separacion entre las vigas longitudinales.

Este altimo criterio no es undnime en todos los autores. Muchos de ellos no estable-
cen esta limitacion a la cabeza de compresion.

En cuanto a la rigidez a torsion, el criterio es el mismo que se ha seguido en las vigas
longitudinales, es decir, obtenerla como suma de la de los rectdngulos que forman cada una
de las vigas, teniendo siempre en cuenta que es necesario dividir por dos la de aquellos rec-
tangulo que forman parte de la losa superior.

Los valores de las rigideces obtenidos de esta manera corresponde a un comportamien-
to perfectamente eldstico del tablero. Sin embargo ¢l comportamiento en servicio puede
no ser igual en lo que se refiere a las vigas longitudinales y transversales. Es frecuente que
las vigas longitudinales esten pretensadasy la losa superior solamente armada. Esto ocasiona
el hecho de que en servicio pueda fisurarse la losa superior en direccion longitudinal, como
corresponde a unos momentos flectores transversales, y no fisurarse en direccion transver-
sal por estar comprimida por las flexiones longitudinales.

De la misma manera, la rigidez a torsion de una viga de hormigén armado desciende
répidamente a partir del momento de su fisuracion, lo que ocurre principalmente en las
vigas riostras sobre apoyos que resultan las mds torsionadas como consecuencia de la dife-
rencia de giros en apoyos de las vigas longitudinales.

Estas pérdidas de rigidez, que pueden ocurrir en la etapa de servicio de la estructura,
cambian los resultados de la distribucion de flexiones que produce el emparrillado. Para
tenerlas en cuenta se suelen adoptar dos criterios.

El primero consiste en conferir a las partes que se espera se fisuren, como es la losa
superior en direccion transversal y las vigas riostras extremas, unas rigideces a flexion y a
torsién, respectivamente, correspondientes a la fase fisurada de las mismas, (para la rigi-
dez a torsion de la viga extrema se toma la mitad del valor elastico. Esto hace que no
interese, en general, disponer vigas riostras extremas voluminosas ya que su rigidez se
vera reducida por el criterio anterior).

Otro criterio mucho mds preciso consiste en realizar un andlisis del emparrillado por
incrementos parciales de la carga. Para ello se obtienen previamente las leyes de momen-
tos-giros a flexion y torsion de todos los elementos que constituyen el tablero. En cada
incremento de carga se determina la relacion que existe entre los giros y los esfuerzos y
se determina la rigidez local.

La matriz de rigidez [K] del emparrillado completo que gobierna el fen6meno —ecua-
cién 5— varia cada vez, en funcion de las rigideces de las barras en esa situacion, lo que
sirve para calcular el escalon siguiente de carga.

Este proceso es el tedricamente més perfecto y el que se utiliza para determinar el com-
portamiento no lineal del tablero desde su puesta en carga hasta la rotura del mismo. Asf se
consigue averiguar los mecanismos de redistribucion de esfuerzos que se producen en la es-
tructura. Sin embargo, este proceso es muy largo de realizar y ademds los datos de partida
como es la evolucién de las leyes de momentos-giros a flexion y torsion combinada, no
estdn suficientemente experimentadas y por tanto no existe seguridad en su cuantfa. Este
tema se desarrolla en el punto 10.
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3.3. Interpretacion de resultados

Se siguen los criterios expresados en 2.3. Unicamente existen discontinuidades en las
leyes de esfuerzos en aquellos nodos en los que se encuentra una viga longitudinal con
una viga riostra real.

3.4. Efecto membrana de la losa superior
En el planteamiento anterior del emparrillado para puentes de vigas hemos estable-
cido una serie de simplificaciones que separan la respuesta del emparrillado de la estruc-

tura real. Esto se debe al efecto membrana producido por la losa superior que confiere
a este tipo estructural un cardcter espacial.
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FIGURA - 17

Si nosotros cargamos un emparrillado de vigas, ocurrird, que el emparrillado pro-
ducird unos giros mas fuertes en las vigas directamente cargadas. Estos giros hardn que
las vigas se deformen como en la figura 17-a, con una deformacién € entre ellas, si como
hemos supuesto, el eje del emparrillado lo hemos situado en el centro de gravedad.

Naturalmente, la losa superior, por efecto membrana, no permite esta separacion
entre las cabezas de las vigas, lo que ocasionard la apariciéon de cortantes entre losas
(figura 17-b), cuyo valor serd decreciente de las vigas mas cargadas a las menos carga-
das, e ird decreciendo del apoyo de la viga hacia el centro. Para equilibrar este esfuerzo
en cada viga aparecerd una traccion axil (figura 17-c) que tendrd un doble efecto, el
primero serd la apariciéon de un momento flector que reducird el propio de flexion del
emparrillado y el segundo hard que la fibra media descienda de la zona mds cargada a la
menos cargada.

El tnico procedimiento adecuado para reproducir este efecto es el método de las la-
minas plegadas o el de los elementos finitos en donde se tenga en cuenta la deformacion
por esfuerzo cortante. Sin embargo, este hecho puede ser reproducido por un emparrilla-
do espacial. En efecto
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FIGURA - 18

Si nos adentramos un poco mds en el mecanismo expuesto podremos descomponer €sos
esfuerzos tangenciales desiguales a un lado y otro de la losa en simétricos y antimétricos. La
solicitacion simétrica la recoge normalmente el emparrillado en el esfuerzo cortante de la
flexion de viga, mientras que la antimétrica no.

FIGURA -19a

En el caso de que el puente sea estrecho, esta solicitacion antimétrica hard que la franja
se curve transversalmente como indica la figura 19, ya que generalmente la rigidez a flexion
es menor que la rigidez al cortante, lo que ocasionard que la viga se desplace lateralmente.

Sin embargo, en el caso de un puente de muchas vigas esta deformacién no es posible.

FIGURA -=19b
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Para reproducir este comportamiento bastard disponer las barras transversales levanta-
das respecto a las longitudinales y unidas a ellas con barras verticales de rigidez a flexién
infinitas. Las caracteristicas para la flexién y torsion seran las mismas, pero se introduce una
rigidez a flexion horizontal infinita en las barras transversales y una deformacién a cortante
correspondiente a la losa que sustituyen. La tendencia al mayor giro, por ejemplo, de la viga
central se contrarrestard con la deformacién cortante de la barra horizontal.

4. ANALISIS DE LAS LOSAS ALIGERADAS

100000000 |

FIGURA - 20

La condicién previa que debe establecerse para que este tipo de tableros pueda exami-
narse por el método del emparrillado es que el aligeramiento sea pequefio,con el fin de que
la deformacién transversal debida a la distorsion sea despreciable. Esta condicién se cumple
siempre que el area del aligeramiento sea menor del 60 por 100 del drea total de la seccidén
transversal. En otros casos habria que plantear el emparrillado teniendo en cuenta la distor-
sién, que puede hacerse a través de tener en cuenta la deformacion por esfuerzo cortante
de las vigas transversales. Ver punto 9.

4.1. Disposicion del emparrillado
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FIGURA - 21

La disposicién del emparrillado en este tipo de tableros se deduce de las normas que he-
mos expuesto al hablar de los tableros losa y de los formados por vigas.

La unidad viga es la comprendida entre dos rectas perpendiculares pasando por los ejes
de las dos almas que rodean un aligeramiento. Figura 21.

Las barras longitudinales del emparrillado serdn coincidentes con los ejes de los aligera-
mientos, emparrillado 1 en figura 21, o coincidentes con las almas emparrillado 2. En este
ultimo caso sale una viga longitudinal mas que en el anterior y las caracteristicas de estas ba-
rras serdn las 9/10 (para el casc representado) de las obtenidas para el emparrillado 1.

Las normas seguidas en 2.1 en lo que se refiere al nimero minimo de vigas longitudina-
les a utilizar son igualmente vdlidas para este caso. En aquellas secciones transversales en las
que por su anchura el nimero de vigas longitudinales reales es muy grande, se puede recoger
las caracteristicas de dos vigas fisicas en una del emparrillado (emparrillado 3 en la figura
21). La rigidez de cada una de estas vigas corresponderd a los 9/5 de la viga elemental des-
tacada. Este valor es un ejemplo para el caso representado.
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Las barras transversales del emparrillado coincidirdn con las vigas riostras extremas e
interiores, cuando estas existan. El resto de las vigas transversales se dispondrdn de manera
andloga a como hemos visto en 3.1 para el tablero de vigas.

También, como hemos visto en 2.1., conviene que las vigas longitudinales pasen por los
apoyos definitivos.

4.2. Caracteristicas de las barras

4.2.1. Rigideces a flexién de las barras del emparrillado

La rigidez a flexion de las barras longitudinales es exactamente igual que la de las vigas
destacadas de la seccidn transversal.
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FIGURA - 22

Cuando una viga del emparrillado sustituya a varias vigas reales, la rigidez a flexion
serd la correspondiente al nimero de vigas que sustituya, siguiéndose el criterio expresado
en 4.1.

Larigidez a flexion de las vigas transversales se obtiene, tomando el momento de inercia
respecto a la linea media del tablero total, de la seccion destacada en un corte longitudinal
por el eje delaligeramiento y las dos lineas que separan entre si dos vigas transversales con-
secutivas. En las secciones con aligeramientos circulares, se puede sustituir éste por un
cuadrado de la misma é4rea con el fin de obtener el espesor de las losas superior e inferior.

FIGURA - 23

En el caso de que exista vigas riostras, éstas serdn tenidas en cuenta con su seccidn
correspondiente. Se deberd ver si la anchura de la losa de compresion sigue los criterios ex-
presados en 3.2. con respecto a su anchura util.
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' 4.2.2. Rigideces a torsion de las barras del emparrillado

Para obtener la rigidez a torsion de las barras longitudinales y transversales del emparri-
llado debe procederse a calcular previamente las dos rigideces siguientes:

a) De las vigas longitudinales se obtiene la rigidez a torsi6on de las vigas cajon por la

expresion:
_4A?
ITL_' ds
g t
I |
 gr————
¥ H
! I an
I —_—
I Il : Tree § ds
I I t
L———————1
|
FIGURA - 25

siendo A el area encerrada por la linea media que pasa por la mitad del espesor de
las paredes.

b) Para determinar una expresidon equivalente a la anterior para las vigas transversales
se han realizado varias pruebas con procedimientos diversos. Uno de ellos correspon-
de al adoptado por las recomendaciones de C.A.C.A./CIRIA.

La viga transversal de la figura 26-a, se convierte en otra viga ficticia figura 26-b sin
maés que eliminar los tabiques transversales, seccion 1-1, colocandolas en el contorno y con
la misma inercia.

seccion 1-1

1 3
Ipzeig® 3
¢)
La | | FIGURA - 26
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La figura 26 b) se convierte a su vez en la figura 26 c), suponiendo que la pared discon-
tinua se hace continua con un espesor t* cuyo valor es necesario determinar. Para ello se

iguala las energias de deformacion ante un momento torsor de las vigas de las figuras 26 b)
y figura 26 c).

o e

b)

a1 e
2

FIGURA - 27

Energfa de deformacion en la viga de la figura 26 ¢)

e .

_13 L Lo, o o i fgd
u—221).j7'i Y dF—?.G?_ITi dF =57 ZIDJ 2 dF

donde q es el flujo de tensiones tangenciales debidas a la torsion, 7 son las tensiones tan-
genciales, y la sumatoria se refiere a los cuatro lados de la seccion. Integrando queda:

_1 q* d, q231>_9_3<$ 3_1)
“'2(}(2 # T2 7 JTe\e T

por tanto la contribucion de una de las paredes laterales a la energia de deformacion en una
distancia b seréa:

2
q* bd
2G t*1 [6]

Veamos ahora la energia de deformacion en la figura 26 b). Si nosotros destacamos un
elemento como el representado en la figura 27 b), tendremos que el montante tendra

que recoger el flujo de tensiones tangenciales q.b. Esta solicitacion producird una deforma-
cion por flexion en la pieza cuyo trabajo de deformacion sera:

( bﬂfﬁ
Vontant ,\P2) 2 @ v d -
ontante  u=2—FFT- 7 12EL, [7.1]

L di)b
: 29°727)2  ¢* v¥d}
Losa superior u=2-—:; A

§EL, 2E 481, [7.2]
Losa inforior u == 22di 73
osa inferior u =57, 79 I, [7.3]
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Iy, e I, son las rigideces a flexion de las losas superior e inferior destacadas en fig. 27,b.

Sumando las expresiones [7] e igualdndolas a la [6].quedara’1:

q> bd;, q° bd} b2d,/1 1
26 v 28°% |1y, T4 \T, L,

de esta expresion queda:

_E 1
G bd? L1 1
121, = 48

t* (8]

4 —
Isl Is2

Una vez determinado el valor de t* se obtiene la rigidez torsional de la viga transversal
por la expresion:

como en cualquier viga cajon, siendo en este caso la de la figura 26 c).

Después de determinar en a) y b) las rigideces torsionales de las vigas longitudinales y
transversales, las rigideces a conferir a las vigas del emparrillado, con el fin de tener en cuen-
tala participacion de las mismas losas reales en ambos flujos de tensiones tangenciales, seran:

I I
vigas longitudinales del emparrillado: It = 1 _TI_Lm m= -I_E [9.1]
TL
. ; m Igp
vigas transversales del emparrillado: I = T+m [9.2]

En el caso de que existan muchas vigas riostras transversales, entonces la rigidez a tor-
si6n se calculard en las vigas cajon que realmente se destacan entre los ejes de las vigas rios-
tras y una vez obtenidas seguir el procedimiento de las ecuaciones [9]

4.3. Interpretacion de los resultados

Se seguiran los mismos conceptos expresados en 2.3 y 3.3.

5. TABLEROS FORMADOS POR VIGAS ANCHAS

O 1gr \gr 19

FIGURA - 28
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El analisis de este tipo de tablero por el método del emparrillado es posible cuando la
dimension de cada una de las vigas cajon es suficientemente pequefia como para que la defor-
macién por distorsion pueda considerarse despreciabie. Esto requiere que la relacion ancho/
luz de cada cajon individual sea menor o igual que 1/10.

5.1. Disposicion del emparrillado
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FIGURA - 29

La disposicion de las vigas longitudinales del emparrillado pueden adoptar varias
posiciones. La mas normalmente utilizada corresponde al emparrillado 1 de la figura 29. En
el se disponen dos vigas longitudinales por cada viga fisica del tablero, coincidiendo cada una
de ellas con las almas de la viga cajon. Esta disposicion resulta necesaria dado que la inercia
transversal en las vigas cajon es muy diferente a la que existe entre vigas y es necesario tener-
la en cuenta.

Fl emparrillado 2 establece el mismo cambio de rigideces en la seccién transversal -
pero concretdndose,en este caso, en una viga corta del ancho del cajon. No presenta ninguna
ventaja respecto al anterior y produce mayor namero de nodos.

El emparrillado 3 es espacial, las vigas longitudinales coinciden con el centro de la viga
y se unen por una barra indeformable con el tablero, en el cual se reproducen las condiciones
reales de rigidez transversal. Por este procedimiento y segin vimos en 3.4. podemos tener en
cuenta el efecto membrana de la losa superior.

La disposicion de vigas transversales sigue el mismo método que el indicado en 3.1.
cuando hablabamos de tableros de vigas.

5.2. Caracteristicas de las barras

Solo vamos a referirnos a la discretizacidon establecida en el emparrillado 1 por ser el
mas corriente.

. Para determinar la rigidez a flexion de las vigas longitudinales se determina previamente
la correspondiente a la viga cajon con su losa asociada.

Esta rigidez a flexion se divide por dos para obtener la correspondiente a cada una de las
dos vigas que sustituyen a la viga cajon.
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FIGURA - 30

La rigidez a flexi6n de las vigas transversales varia de la zona constituida inicamente
por la losa Fig. 31 a), a la zona situada entre las almas de las vigas cajon. Fig. 31 b).

FIGURA - 31

Para la primera se toma la inercia normal de la losa respecto a su fibra media. Para la
segunda se hace lo mismo pero obteniendo el momento de inercia de las dos tablas del cajon
respecto al eje del tablero.

Para determinar las rigideces a torsion a conferir a las vigas longitudinales y transver-
sales se determina previamente la rigidez a torsidon de cada cajon individual representado en
la figura 30.

La rigidez a torsion a conferir a cada una de las dos vigas del emparrillado que susti--
tuyen a la viga cajon es la cuarta parte de la rigidez a torsion del cajon. Y es la cuarta parte
pues la mitad corresponderd —como en el caso de las losas macizas— a las vigas longitudina-
les y la otra mitad a las transversales. Si esa mitad que queda para las vigas longitudinales
la dividimos entre cada una de las dos vigas del emparrillado que sustituyen a la viga cajon
tendremos la cuarta parte.

La rigidez a torsion de las vigas transversales serd diferente para cada una de las dos zo-
nas destacadas. La zona correspondiente al espacio entre vigas cajon tendrd la inercia a
torsion de la losa de la figura 31 a) pero dividida por dos, como ya sabemos.

La zona correspondiente a la distancia entre almas figura 31 b) tendra por rigidez a
torsion la mitad no utilizada de la rigidez a torsion del cajon. Este valor serd multiplicado por
larelacidn del espaciamiento entre vigas transversales al canto del cajon, para tener en cuenta
la diferente anchura de las vigas transversales.

En la zona donde existan vigas riostras estas deberdn ser tenidas en cuenta.

5.3. Interpretacion de resultados

Es necesario tener en cuenta lo dicho en 2.3. y 3.3.
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6. UTILIZACION DEL METODO DEL EMPARRILLADO PARA TABLEROS OBLICUOS,
CIRCULARES, Y DE FORMA VARIABLE

Una de las parcelas de utilizacion clara del método del emparrillado la constituye aque-
llos tableros cuya geometria en planta tiene forma variable, ya sea oblicua, circular u otra
cualquiera. Es dificil utilizar un método que no sea de elementos finitos si se quiere obtener
una respuesta adecuada. La integracion de la ecuacion diferencial de la losa ortotropa resul-
ta imposible cuando el contorno tiene una forma arbitraria.

Es muy importante en estos casos partir de una interpretacion del comportamiento
resistente de este tipo de tableros para poder proceder a hacer una discretizacion adecuada.
En estos casos no existe un método exacto que determine como debe hacerse la distribu-
cion de barras del emparrillado en el tablero. Solo estableceremos una guia, bastante precisa
en el caso de losas oblicuas y circulares debido a que han sido acompafiadas de una gran
experimentacion, y menos precisa en el caso de geometrias cualesquiera.

6.1. Tableros oblicuos

Todas las recomendaciones establecidas en los apartados anteriores son igualmente va-
lidas en este caso. Unicamente serd necesario establecer unas prescripciones complementarias
para estas geometrias,

1 — La orientacion de las barras longitudinales deberdn ser siempre paralelas a los
bordes libres.

2 — La posicion de las barras transversales podri ser:

a) Paralelas a la linea desoportes, con las caracteristicas de las barras obtenidas
utilizando la distancia ortogonal entre las vigas. Fig. 32 a.

b) Perpendiculares a las barras longitudinales. Fig. 32 b.
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FIGURA - 32

Se recomienda que si se utiliza la disposicion b) las barras transversales partan de los
nodos de apoyo de las longitudinales, en las zonas triangulares que determinan. En este caso
a, v a, podran no ser iguales. a, viene guiado por los conceptos expuestos anteriormente en
otros apartados, mientras que a, depende de la oblicuidad.

Para angulos pequefios de oblicuidad (< 35°) un criterio como el anterior puede dar
lugar a un excesivo nimero de barras transversales en las zonas triangulares. En estos casos
se permite eliminar una barra si y otra no de esta zona fig. 35
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FIGURA - 33

Cuando existan diafragmas reales en la estructura, su direccion, fijard obligatoriamente
la direccion de las barras transversales. Si no existen, cualquiera de las dos disposiciones a)
y b) son igualmente validas. Sin embargo suele dar mejores resultados una disposicién como
la b) que es méas recomendable y que permite una utilizacion de los resultados més comoda.
Ademads cuando se utiliza una disposiciéon como la a) los momentos flectores y las flechas
vienen sobreestimados.

En el caso de puentes oblicuos es extremadamente importante que las vigas longitudi-
nales coincidan en los apoyos con los apoyos reales, dado que la geometria de la planta de-
termina un incremento de las reacciones en los bordes obtusos. Por esta razon es especial-
mente necesario reproducir lo més exactamente posible las condiciones de rigidez en los apo-
yos. Una infravaloracion de esta o una sobreestimacion determinard un menor efecto de
oblicuidad o un mayor efecto. La oblicuidad supone una reducciéon de los esfuerzos respec-
to a el caso de considerar como luz del puente la oblicua.

Este efecto es tanto mayor cuanto mayor sea la rigidez a torsion de las vigas longitudi-
nales.

Con respecto a la interpretacion de los resultados resulta conveniente establecer la rela-
cion que liga los esfuerzos My, My, My, y My, con M,, M,,, M, y M, cuando el emparri-
llado utilizado tiene las barras oblicuas (caso a)

?

? /3 My= 130
My = 130 Myy =66

Myy = 66 My=5098
Myy=-283 b)
a) -}
_ Myz=-26 My = 30
- ] Myx=60 Myx=-50 [
M, =-52552
Myy = 38.96 ‘
/ My= -140 Myx =-140
Mxy" 70 Mxy"7°
FIGURA - 34

Si por ejemplo tenemos unos resultados de un emparrillado oblicuo, como los pre-
sentados en la figura 34 a) podreinos determinar los que se producen en dos ejes normales
sin mds que utilizar las expresiones:

M, = M, sen 6 + M, cos 6
M,, = M, cos & — M, sen 6

X

con lo que se obtienen los resultados en la figura 34 b).
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A partir de estos valores se obtiene, como en el caso de los apartados anteriores, los
valores promedio con el fin de obtener los tres valores M, , My y My, que nos servirdn para
armar la losa. Ver punto 8.

6.2. Tableros curvos

FIGURA - 35

La disposicion de un emparrillado de vigas para reproducir el comportamiento de un
puente curvo no presenta ninguna particularidad. Tanto la separacion de barras longitudina-
les como transversales viene guiado por los mismos conceptos que veiamos en los puntos
2, 3, 4, 5. Cada una de las vigas curvas se convierte en una poligonal inscrita en la curva
real del tablero.

Unicamente es necesario tener en cuenta una condicion adicional respecto a la discre-
tizacion de tableros rectos y ésta es que deben establecerse suficientes divisiones con el fin
de que los 4ngulos que forma entre sila poligonal no sean muy elevados. Para los casos nor-
males con 8 divisiones del tablero entre dos apoyos consecutivos es suficiente, debiendo
incrementarse cuando el radio es pequefio. Podia precisarse un poco més esta regla estable-
ciéndose que el 4ngulo entre dos vigas radiales no supere los 2°.

La razon para este hecho la encontramos en la particularidad del comportamiento
resistente de una viga curva.

S+dsS

FIGURA - 36
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Si examinamos las condiciones de equilibrio tendremos:

dS=—w (s) ds

M_ T - dzw_?z)

s SR M= El(dsz K
S

a_ M oy fd9, 1w

ds_ M TR T= GJ(ds+k ds)

Es decir, que en una viga curva los momentos flectores y torsores estan acoplados.

Por esta razon en el comportamiento real del tablero la interaccion entre estos dos
tipos de esfuerzos se realiza de una manera continua . lo largo de la viga curva. pero en cam-
bio ¢ un emparrillado, en el que se sustituye tramos curvos por rectos, la interaccion entre
momcentos flectores y torsores sdlo se realiza un los vértices de la poligonal. Cuanto menor
sca el angulo de quiebro, o lo que es lo mismo cuanto mayor sea el niimero de partes en quc
dividimos el tablero, tanto menor sera la desviacion de los esfuerzos del emparrillado respec-
to al teorico. ‘

F. Sawko ha realizado una mejora del método del emparrillado consistente en consi-
derar barras curvas en lugar de barras rectas. La matriz de rigidez de la barra cambia, por es-
tablecerse la relacion entre los esfuerzos en nodo y los corrimientos en una viga curva cn
planta. A partir de este punto, el planteamiento de la matriz de rigidez conjunta del empa-
rrillado se realiza por procedimientos normales.

Las rigideces a flexion y a torsidén varian en una viga curva respecto a la viga recta en
funcion del angulo 6 que se destaca entre sus extremos y de la relacion EI/GJ.

En la figura 37 representamos el porcentaje de error en la rigidez a flexion y en la rigi-
dez a torsion determinados por F. Sawko. Este porcentaje se expresa por la relacion:

rigidez de la barra curva — rigidez barra recta
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De cara a la prictica, el procedimiento que se utiliza normalmente es el del emparrilla-
do formado por barras rectas. Unicamente seria aconsejable el método de F. Sawko cuando
los radios de curvatura en planta del tablero son muy pequefios y no se desea establecer
muchas subdivisiones de las vigas longitudinales.

6.3. Tableros de forma cualquiera

FIGURA - 38

La aplicacién del método del emparrillado a tableros de puentes como el representado
en la figura 38 debe realizarse a partir de un estudio detallado de su comportamiento resis-
tente. Como normas generales de aplicacion, ademds de las ya examinadas en las cosas nor-
males, tendriamos:

1 — Las barras longitudinales del emparrillado deben pasar siempre por la situacion
definitiva de los apoyos, tanto interiores como del contorno.

2 — La disposicion de las barras transversales deberad ser 1o més perpendicular posible
a las longitudinales, lo que determinard muchas veces trazados poligonales en plan
ta.

3 — La relacion entre los lados de los recuadros destacados por las barras longitudina-
les y transversales, deberd ser todo lo constante que sea posible dentro del empa-
rrillado.

4 — En el caso de variacion de canto a lo largo del puente, el proceso de colocacion
de las barras transversales debera cuidar, ademas de las reglas anteriores, el hecho
de que como las barras longitudinales del emparrillado suelen tener inercia constan-
te en toda la longitud entre dos nodos, el nimero de subdivisiones deberd ser su-
ficiente para una buena reproduccion de la inercia longitudinal real. Figura 39.
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FIGURA -39
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Resulta muy adecuado, de cara a asegurarse de la bondad del emparrillado para reprodu-
cir el comportamiento de este tipo de tableros, el realizar diversas pruebas de disposicion
de barras.

7. INTRODUCCION DE ACCIONES Y DEFORMACIONES EN EL EMPARRILLADO

De cara a obtener unos resultados correctos en el emparrillado es necesario introducir
las solicitaciones exteriores de manera que la respuesta que esperamos pueda ser reproduci-
da. Las cargas exteriores son de dos tipos, cargas verticales, debido a la actuacién de la so-
brecarga y cargas de pretensado. Las deformaciones impuestas que estudiaremos son las dila-
taciones o contracciones debidas a la temperatura y las debidas a la fluencia y retraccion
del hormigdn. El tratamiento dado a este Giltimo problema serd parcial pues no tendremos
en cuenta el hiperestatismo interno que se produce entre la armadura activa o pasiva y el
hormigon.

7.1. Cargas verticales

FIGURA - 40

Imaginemos un tablero de vigas como el representado en la figura 40.

7.1.1. Peso propio

Debemos descomponer el peso propio en dos partes. El peso propio de las vigas se de-
be introducir como carga uniformemente repartida en las vigas longitudinales mientras
que el peso propio de la losa debe introducirse como carga uniformemente distribuida en
las transversales. De esta manera conseguiremos que los resultados reproduzcan las flexiones
en la losa.

Este procedimiento reproduce ademas la entrada de cargas reales, ya que el proceso
constructivo, en este tipo de puentes, normalmente nos lleva a prefabricar las vigas y una
vez lanzadas, hormigonar encima el tablero.

Es precisamente el proceso constructivo el que determina la manera en que se intro-
ducen las cargas de peso propio y la guia que deberemos seguir para aplicarlas correctamente.

Si en lugar de tener un puente de vigas tuviésemos un puente losa en el cual el hor-
migonado se realiza ““in situ” y ademds no existe ninguna diferenciacién fisica entre vigas
longitudinales y transversales, la distribucién de cargas de peso propio entre vigas longitudi-
nales y transversales podré realizarse de diversas maneras. La primera la representamos en la
figura 41 a). Cada una de las vigas recibe las cargas tridngulares de los rectangulos contiguos.
Este procedimiento resulta un poco molesto de realizar ya que la entrada de datos es com-
pleja. Resulta mucho mas facil introducir las cargas como uniformemente distribuido sobre
las vigas transversales segiin figura 41 b). Esta distribucion de cargas podria dar lugar a erro-
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FIGURA- 41

res en las flexiones longitudinales en el caso de que el ntimero de vigas transversales sea muy
pequefio y por tanto la solicitacién sobre las vigas longitudinales resultaria demasiado con-
centrada en pocos puntos. Sin embargo esto no suele ser corriente si se siguen las normas
de distribucion vigas del emparrillado que hemos estudiado.

7.1.2. Carga muerta

La carga muerta se dispone normalmente sobre las vigas transversales, lo que resulta
evidente para el caso de un puente de vigas y para el caso de un puente losa estarfamos en el
mismo caso que cuando habldbamos de peso propio.

7.1.3. Sobrecargas

De entre la sobrecargas hay que considerar por un lado el efecto de las cargas locales,
y por otro el de la sobrecarga uniforme. Esta Giltima no presenta ninguna particularidad res-
pecto a las cargas muertas o de peso propio.

Las cargas puntuales presentan una problematica mucho mas compleja.

En efecto si suponemos, en el mismo puente de vigas de la figura 40, la actuacion de una
. carga puntual en el centro del vano entre dos vigas y suponemos los contornos de la losa

FIGURA - 42

125



rigidamente empotrados en las vigas longitudinales la carga puntual producird una deforma-
cion como la representada en figura 42 a) y una ley de momentos flectores como la repre-
sentada en figura 42 b).

Las reacciones sobre las vigas —momentos y cortantes— se deberdn introducir en el
emparrillado como solicitacion y los resultados de este anélisis afiadirselo al estudiado en la
figura 42.

Sin embargo este proceso, que es el mas correcto, no suele realizarse asi para los casos
normales, por la complejidad de las expresiones de las reacciones sobre las vigas.

Si miramos el efecto de la carga puntual P, podriamos considerarla actuando sobre una
viga transversal del emparrillado y en su misma situacién figura 43. Eso supone considerar
la carga como uniformemente repartida en el ancho de la viga transversal.

FIGURA - 43

También la solicitacion sobre la viga longitudinal cambia, pero su efecto sobre el empa-
rrillado, en los casos normales, no se diferencia mucho del que se obtendria introduciendo
la solicitacion de la figura 42 b). Unicamente cuando la losa entre las vigas longitudinales
tienen una granluz y las vigas son cortas, la concentracion de momentos que supone este pro-
ceso puede dar lugar a errores de consideracion. Por tanto para obtener el efecto de la carga
puntual sobre la flexion generalizada del emparrillado podrfamos considerarla aplicada en
una viga transversal.

Por otro lado el efecto local sobre la losa —representado en la figura 42— puede obte-
nerse par medios de dbacos como los de Homberg o las formulas de Westergaad o Pucher
o incluso un concepto més generalizado como el de ancho eficaz, el cual coincide bastante
bien con el criterio utilizado para realizar el calculo del emparrillado.

Naturalmente un célculo directo puede establecerse discretizando localmente la zona
de carga por una malla mas tupida de vigas como indicdibamos en 2.1., o acudir a otros pro-
cedimientos de discretaciéon como puede ser utilizar elementos finitos tipo losa. Normalmen-
te este tipo de calculos no suele realizarse salvo en casos muy especiales.

7.2. Pretensado

Supongamos una zona de un dintel pretensado como el representado en la figura 44.

El pretensado introduce un conjunto de acciones en el hormigdn formado: por cargas
concentradas en las zonas donde existen anclajes, cuyo efecto, reducido al centro de grave-
dad, equivale a un par, una fuerza axil y otra vertical; unas cargas verticales ascenden-
tes o descendentes segin sea la curvatura del cable y un conjunto de fuerzas axiles
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correspondientes a las pérdidas de pretensado por rozamiento. Figura 44 b).

El efecto de todas estas cargas en una estructura con libertad de deformacién equivale
a una ley de momentos flectores —isostaticos— cuyo valor en cada punto equivale a figu-
ra 44 c). -

M; =P; ¢

donde P; es el valor de la fuerza de pretensado en el punto i y e; es la excentricidad respecto
a la fibra media de dicho pretensado, y ademds a un conjunto de esfuerzos axiales cuyo valor
eniesigual a:

P;

En el caso de que la estructura sea hiperestitica, la deformacioén libre que hemos su-
puesto estard coartada y por tanto la ley de momentos flectores de la figura 44 cambiara.
Para obtenerla podemos proceder de dos maneras.

La primera consistiria en deducir el valor de las fuerzas que aparecen en la figura 44 b)
e introducirlas como acciones en la estructura. La determinacion de estos valores es muchas
veces compleja pues supone la obtencidon previa de los radios de curvatura del cable.

El segundo procedimiento es mucho mdis simple. Si conocemos la ley de momentos
flectores isostdticos, podemos aproximarla por una poligonal al dividir 1a viga en un conjunto
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de segmentos, que serdn las correspondientes a la discretizacion realizada en el emparrillado.
Para obtener esa ley de momentos flectores bastard introducir en cada barra una solicitacion
formada por unos pares uniformemente repartidos y que en la barra i tomaran el valor:

_Pi+1 ei+1 —Pieg

1 Q.

1

Las discontinuidades producidas en laley, por la apariciéon de anclajes, se obtienen in-
troduciendo un par concentrado cuyo valor es P.e., siendo P la fuerza de anclaje y e la ex-
centricidad de dicho anclaje.

Con esta solicitacién, muy facil de obtener, podemos cargar la estructura hiperestatica
y los esfuerzos que obtengamos son la ley de momentos flectores reales.

FIGURA - 46

Con las fuerzas axiles del pretensado podemos hacer lo mismo. Si la ley de esfuerzos
axiles de pretensado es la representada en figura 46 a), podemos obtenerla sin mas que intro-
ducir en cada anclaje la fuerza concentrada que se la aplica y a lo largo de cada barra una
carga horizontal uniformemente repartida cuyo valor es:

Pi,, — P

P= 2
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FIGURA - 47
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Generalmente este segundo cdlculo no suele realizarse salvo en el caso de que la estruc-
tura sea hiperestitica a los movimientos horizontales, lo cual es muy poco frecuente.

En el caso de que el tablero sea curvo en planta, el pretensado introduce un efecto
nuevo.

Bajo la curvatura en planta el pretensado produce una componente horizontal igual al
valor de la fuerza de pretensado partido por el radio de curvatura en planta

_P
F=x
y un momento torsor cuyo valor es
P
my - ﬁ €

Por tanto si discretizamos la viga, como en el caso anterior, en cada barra i se debe in-

. . P, P
troducir una carga horizontal cuyos valores extremos son = y ——
R; 7 R4y
’
/ - ! PL41 6141
| _Pi+y i RL*+1
__P‘A_ | I Ri#y | —R-.—P- e |
Ri I | | . ) ‘ [ L+
I i L +1 i § i
FIGURA - 48
PP

i Ci+1

i

. . 1
y una ley de acciones torsoras trapecial cuyos valores extremos son R SYR »
1

Como resumen podemos decir, que para introducir el pretensado en cada barra del em-
parrillado se solicita a éste bajo las siguientes cargas.

1 — Una ley de pares flectores uniformemente repartidas cuyo valor es:

_Pi+1 ei+1 — Pi ¢
Ty =
&

2 — Un par flector concentrados en cada punto donde exista anclaje, cuyo valor es:
M=Pe

siendo P la fuerza en el anclaje y e la excentricidad del anclaje.

3 — Se estudiara el efecto de las fuerzas axiles en el caso de que el emparrillado este
coaccionado a los movimientos horizontales. En este caso se introducird una carga
horizontal en cada anclaje de valor P (fuerza en el anclaje) y una serie de cargas
axiles uniformemente repartidas de valor:
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4 — En el caso de que el puente sea curvo en planta a la barra i se le introducird una
ley de pares torsores con distribucion trapecial cuyos valores limites son P; ¢;/R;
y Piy1 €+1/Ri+; siendo R; y Ryy; el radio de curvatura en planta en los nodos
iei+1ye yeq los valores de las excentricidades de los cables respecto al
centro de gravedad de los mismos nodos.

5 — Se introducira unas fuerzas radiales horizontales en la barra i, con una distribucion
trapecial y cuyos valores extremos son P;/R; v P41 /Ri+;.

6 — Las fuerzas P del punto 3 estardn en el caso del puente curvo posicionadas en
planta.

En el caso de tablero recto, el pretensado suele ser uniforme en secciéon transversal, 1o
que produce una deformacion cilindrica sin reparto transversal. En este caso no resulta ne-
cesario hacer un calculo como el anterior si las vinculaciones externas son isostaticas. En el
caso de que el tablero sea recto y continuo, el hiperestatismo del pretensado puede abordar-
se como una viga continua.

Sin embargo, en el caso de tableros con geometrias en plantas oblicuas, curvas,
trapeciales, etc., el pretensado es una solicitacion mas y deberd obtenerse su efecto por me-
dio de un proceso como el examinado, aplicado sobre el emparrillado que discretiza el
tablero.

Asi como vefamos que para determinar la forma de aplicacion del peso propio es nece-
sario conocer el proceso constructivo, para el caso del pretensado este mismo proceso es de-
terminante. Si un puente oblicuo esta formado por vigas pretensadas prefabricadas, la com-
ponente eldstica del pretensado no actuara sobre el puente oblicuo sino sobre las vigas cuan-
do aun estan independizadas. Sin embargo, si se trata de una losa hormigonada ““in situ’ el
efecto del pretensado actuara desde el principio con el hiperestatismo proporcionado por la
geometria oblicua del tablero.

En cambio para los efectos de la deformacion diferida del hormigdn por fluencia y re-
traccion, la geometria hiperestatica del tablero estd presente en unoy otro caso.

7.3. Acciones de Temperatura

Las variaciones de la temperatura dentro de la masa del hormigon se desarrollan debi-
do a dos efectos a) variaciones de temperatura debidas al calor de hidratacion b) variaciones
térmicas debidas a los cambios de las temperaturas ambientales.

Durante el proceso de hidratacion del cemento, se desarrolla en la masa del hormigon un
incremento de temperatura, la cual escapa en proporcién inversa al cuadrado de su menor
dimension. Este hecho determina una variaciéon de las condiciones de temperatura dentro de
la masa del hormigdn que producen un estado tensional interno en el caso de que las defor-
maciones de la pieza esten coartadas o la ley de variacién de temperatura dentro de la masa
del hormigdn no sea lineal.

Esto suele ocurrir generalmente en piezas gruesas en las que si se produce un enfria-
miento en las caras en contacto con el ambiente ocasionard un acortamiento de dichas caras,
el cual tiende a ser impedido por el interior mas caliente. Estas coacciones mutuas producen
un estado de tensiones de traccion en las caras exteriores que se equilibra por un estado de com -
presion, en el interior. Cuando las deformaciones de traccidon exteriores sobrepasen las corres-
pondientes a las de rotura del hormigén se produce una fisuracién exterior. Este fenémeno
se acentfia cuanto mayor es el espesor de la pieza o cuanto menor es la conductividad del
hormigdn, como ocurre en el caso de utilizar hormigdn ligero. En el caso de elementos de
hormigén delgados este fendmeno tiene poca importancia.

130



De la misma manera el hormigdn del tablero esta expuesto a las variaciones diarias y
estacionales de la temperatura, ambiental. Bajo estas temperaturas variables no es posible
obtener un estado estacionario en la conduccién del calor a través de la seccidn, lo cual solo
es posible cuando las temperaturas exteriores son constantes. Por tanto aparecen dos facto-
res que influyen determinantemente en las temperaturas interiores. El primero es el tiempo
de retraso de la penetracidon de las fluctuaciones de las temperaturas exteriores dentro del
cuerpo del hormigoén. El segundo es la atenuaciéon de su intensidad con la distancia de un
punto a la cara del hormigoén calentada. ‘

El primer factor depende de la frecuencia del cambio de las temperaturas y de las pro-
piedades térmicas del hormigon tales como conductividad y calor especifico. La atenuacion
de la amplitud de las temperaturas exteriores a varias distancias de las caras es tal que los
cambios ripidos de temperaturas penetran muy poco en el cuerpo del hormigdn. Por ejem-
plo, para ciclos de temperatura con amplitud diaria se atenuan al 28 por 100 de su valor
a solo 15 cm. del exterior. A esos mismos centimetros una amplitud de 7 dias se reduce al
62 por 100y con amplitudes de 90 dias se reducen al 88 por 100.

Esto hace que utilizar las temperaturas punta, que Gnicamente se producen pocas horas,
es excesivamente desfavorable.

De cualquier manera una seccion de hormigén estard sometida en general a una ley de
temperaturas como la representada en la figura 49 b). Si la pieza esta totalmente constre-
fiida esta ley de temperaturas dar lugar a un estado tensional como el representado en figura
49 ¢) y cuyo valor sera:

/

a) : b) c)

FIGURA-49

0=EKAT

Este estado tensional podemos descomponerlo en tres partes:

. + +
/

a) b) c)
FIGURA - 80
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Un estado tensional uniforme figura 50 a), obtenido por la expresidén

45 bdz
- Omed = Area
Jo

lo que produce, en el caso de liberar la pieza axilmente, un corrimiento longitudi-
nal de la misma.

Un estado tensional correspondiente a un momento flector cuyo valor es obtenido
por: .

"d
M=/ obzdz
Jo

Siendo o en este caso el estado tensional resultante del inicial menos el correspon-
diente a haberle restado el que produce un acortamiento o alargamiento axil.
Figura 50 b).

Si nosotros liberamos la pieza al corrimiento axil y al giro, quedard un estado ten-
sional quees el 50 c), cuya resultante y momento es nulo. Es decir si nosotros esta-
blecemos la permanencia de las secciones planas en la dilatacion de la pieza, una
liberacion de las coacciones exteriores a la dilatacidon no anula el estado tensional
interno sino que se produce en él un estado tensional con resultante y momento
nulo que permanecera en la pieza. Este efecto se debe tanto a la variacion del ca-
lor de hidratacion dentro de la pieza, como al hecho de que salvo para el caso de
piezas delgadas el gradiente de temperatura en el interior de la pieza, como con-
secuencia de los cambios ambientales, no es lineal.

En el caso de que la variacidon de temperatura a través de la pieza sealineal,las tensiones
de la figura 50 c¢) desaparecen.

El tratamiento de los esfuerzos producidos por la temperatura en una estructura com-
pleja discretizada por una emparrillado se realiza de la manera siguiente:

A)

B)

Cada barra del emparrillado se supone rigidamente empotrada en unos apoyos
virtuales que se introducen en los extremos de la barra. En dichos apoyos apare-
ceran un esfuerzo axil y un momento flector que son los obtenidos en los puntos
1°) y 2°) del parrafo anterior. La deformacion del elemento bajo el efecto de tem-
peratura y las coacciones externas sera nulo.

Estos esfuerzos sen los que representamos en [2] como:
a
{Fle;

Estos esfuerzos de empotramiento perfecto, introducidos artificialmente en cada
barra de la estructura, se introducen en el emparrillado completo con signo con-
trario. Segln la ecuacion [2]

0=[K] {8} + {F},, — — (F}, = [K] {8}

Con estos esfuerzos calculamos la estructura y obtenemos un estado de deforma-
cidn y de esfuerzos.



C) El estado tensional y el de deformacion real de la estructura serd la suma de los
estados tensionales y de deformacién obtenidos en A) y B).

Por ejemplo veamos el efecto de este cdlculo en una viga apoyada y sometida a una di-
ferencia de temperatura entre su cara superior e inferior.

(o Y\ Sy

a) b) c)

FIGURA - 81

En la figura 51 a), tenemos el estado tensional y el de deformacion de la viga bajo la
temperatura y el empotramiento perfecto. Punto A). En la figura 51 b) tenemos el estado
tensional y de deformacién obtenido en la estructura cuando le introducimos un momento
en los extremos igual y contrario al de empotramiento perfecto. Punto B). En la figura
51 ¢), tenemos la suma de los dos anteriores que nos proporciona la deformacion de tempe-
ratura y un estado tensional cero.

Naturalmente en un caso tan simple como el representado no es necesario realizar es-
tas dos etapas. Sin embargo, con un tablero oblicuo o curvo serd necesario establecer este
proceso para obtener la respuesta real.

7.4. Deformaciones de fluencia y retraccion

Fl hormigdn de los puentes sufre deformaciones diferidas como consecuencia de la
fluencia y la retraccion. Dichas deformaciones que se desarrollan en el tiempo segin deter-
minadas leyes, determinardn un estado tensional en aquellos casos que estas deformaciones
esten impedidas.

Para determinarlas es de capital importancia examinar el proceso constructivo del puen-
te que determina la historia de formacion de la obra.

Nosotros podemos obtener un tablero de puente por prefabricacion de unas vigas pre-
tensadas en parque y posterior hormigonado de las mismas sobre las pilas. Podremos darles
o no continuidad estructural y estar distribuidas en planta recta, oblicua o curva. En cual-
quiera de estos casos, la edad de puesta en carga de los distintos hormigones varia y el siste-
ma estructural donde se encuentra varia también.

Como consecuencia de ello, las deformaciones de los distintos hormigones se coartan
mutuamente y dicha coaccidn se organiza segun la configuracion resistente del tablero en di-
cho momento, lo que determinara la aparicion de una serie de esfuerzos hiperestaticos que
habra que tenerse en cuenta.

A este hiperestatismo que podriamos denominar externo se afiade otro interno como
consecuencia de las coacciones que experimenta el hormigon por la presencia de armadura
activa y pasiva en su interior.

El conjunto de problemas que presenta esta problemdtica en los puentes, es multiple,
entre los que podriamos citar por ejemplo, las pérdidas de pretensado de la armadura activa,
el intercambio de esfuerzos entre losa de hormigén y vigas prefabricadas, momentos hi-
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perestaticos que se producen en los puentes prefabricados convertidos en continuos, inter-
cambio de esfuerzos en puentes continuos construidos en tramos que van de cuarto a cuarto
de luz, tableros oblicuos formados por vigas pretensadas, etc. En todos estos fend6menos lo
que buscamos es la redistribucion de esfuerzos por fluencia y retraccion.

Existe un segundo tipo de problemas en los que ademés de la redistribucion de esfuer-
zos buscamos el control de flechas como corresponde a puentes de voladizos sucesivos.

Examinar la determinacion de esfuerzos en todos estos casos se sale fuera del alcance
de este trabajo y ya habrd hora de tratarlos con precision. Lo que nos importa ahora es tratar
los problemas de fluencia y retraccién involucrados con los cambios en el mecanismo resis-
tente del tablero durante su formacién, haciendo abstraccion de los restantes problemas
de hiperestatismo interno. En un buen tratamiento del problema ambos fenémenos estan
interrelacionados y por tanto no se pueden tratar independientemente, sin embargo en aque-
llos casos en que las cuantias de armadura activa y pasiva no es muy importante y no existen
hormigones diferentes en una misma seccidén, puede despreciarse su presencia de cara a obte-
ner la redistribucidén general de esfuerzos. '

Las hipotesis que vamos a establecer respecto a la deformacion por fluencia y retraccion
del hormigén son las expresadas en la instruccion espafiola para obras de hormigén armado:

€ =P Gg

9= 0o (B — B;) + 0,4 B - 5

Estas hipotesis establecen que cualquier hormigén, en funcién de su edad de puesta
~en carga, tiene una determinada curva de deformacién en el tiempo.

=

]
1

to t ]t
'FIGURA - 52

Por ejemplo para un determinado hormigdn existird un haz de curvas de fluencia, una
para cada tiempo de puesta en carga. Figura 52. Para poder afrontar el problema de la deter-
minacion de esfuerzos en una estructura hiperestdtica de un modo general, un planteamiento
continuo del problema da lugar a un complejo conjunto de ecuaciones integrales de dificil
solucion. Sin embargo, podemos tratar el problema con toda la precisiobn que queramos si
discretizamos el tiempo total en un conjunto de intervalos finitos. Asi por ejemplo un mo-
mento m; aplicado a ese hormigén en el tiempo t; producird un giro de la seccién por
fluencia en el intervalo (t;,; — t;) cuyo valor sera:
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it
FIGURA - 83

En general dicha scecion, estard sometida a una ley de momentos variables en el tiempo
como la representada en la figura 53. En ¢l intervalo de tiecmpo 4, t; la ley variard de
M, a M, ,. En lugar de suponer una ley continua suponcmos una ley discreta en la que du -
rante el intervalo t; ., — t; sc produce un momento:

m; =M - M;
Por tanto ¢l giro de la scecidon en el intervalo J seri:

" _i; m; |
- Tk

De la misma manera bajo los esfuerzos axiles, el acortamicnto que experimentard serd

5 =

J ;
i

1 p
. E‘Xgpij + Ag

[ ]

dondc Ae; es el valor de la retraccion de ese hormigon durante ¢l intervalo tj4 - tj. Si tene-
mos ademas momentos torsores el giro seri:

Si suponemos conocido los valores m;, n; y my; hasta ¢l intervalo j y queremos obtener
los que se producen en el intervalo j + 1, no tenemos sino proceder de la misma manera
a como vefamos en 7.3. para la deformacion de la tempceratura.

Suponemos cada una de las barras en las que se discretiza la estructura empotrada rigi-
damente en apoyos ficticios. Nosotros podremos obtener los esfucrzos de empotramiento
perfecto que se producirdn para impedir la deformacion por fluencia y retracceion:
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i=j
M= 2 m;yj
i=0
i=j
> n; (p’” + E AAEJ
i=0

Z
|

is

p— )
Mp= 2 my;

i=0

N ~ a . v
istos estucerzos corresponden a {F}CO del apartado A de 7.3. A continuacion se procede
como c¢n ¢l punto B de 7.3. y por altimo ¢l punto C.

De esta manera podremos obtener el valor incremental my 4 ¢, nj4,, M4 4. Si partimos
asi desde el instante t,, podremos obtencer la evolucion de la curva de los esfuerzos hiper-
estiticos externos producidos por la coaccion de la estructura a las deformaciones de
fluencia y retraccion.

Las pérdidas de pretensado pueden tenerse en cuenta suponiendo que se conoce la cur-
va de tension en el tiempo y discretizindola como hemos visto en la ley general de esfuerzos.
Esta curva podria obtenerse en un plantcamiento elemental de la fluencia en cada una de las
secciones del tablero. Naturalmente es imposible conocerla con rigor si no es introduciendo
el hiperestatismo interno de deformacion del hormigén en ¢l planteamiento general, pero
de cara a la mayoria de los problemas y siempre que, como hemos dicho, la cuantia no sca
muy importante, el error cometido con esta disociacion del problema general no es impor-
tante.

8. ARMADO DE LOSAS DE ACUERDO CON UN PREDETERMINADO CAMPO DE
MOMENTOS

Del estudio de los apartados anteriores determinamos el campo de momentos flectores
y torsores a que esta solicitado un punto de la losa.

Py

My
FIGURA - 54

Estos esfuerzos nos proporcionan en cada punto los momentos flectores principales
M; y My, y sus direcciones correspondientes, en los cuales podriamos distribuir la cuadricula
de armadura. Sin embargo, seguir las direcciones de los momentos principales con armadu-
ra resulta muy caro. Por esta razon se han establecido métodos para determinar la cuantia
de los momentos flectores, que actuando sobre dos direcciones fijas, cubren con seguridad
el campo de momentos determinado por M, , M, y My, .
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El método que vamos a utilizar ha sido puesto a punto por R.H. Wood y G.S.T.
Armer.

8.1. Reglas para disponer la armadura segiin dos direcciones ortogonales

Sean My, M,y y M,, los momentos flectores y torsores que nos proporciona el calculo
en un punto cualquiera. Buscamos un par de esfuerzos M} y M con los cuales dimensionar
la armadura y que cubran todas las posibles momentos creados por M, , My y M, en cual-
quier direccidn.

Si suponemos dos direcciones cualesquiera n y t tendremos que los esfuerzos segin
ellos serdn:

M, =M, cos?0 + M, sen?6 — 2 M, sen @ cosf
M, =M, sen?d + M, cos?6 + 2 M,, sen @ cosf [10]
M= (M, — My) sen 6 cos@ + M, (cos?6 — sen?0)

t
/ARMADURA
— *
= M x
8 Jo
I ) I
DIRECCION PRINCIPAL DIRECCION PRINCIPAL
n
Armapura—||lll ., +
My
FIGURA - 85

Si nosotros suponemos conocido M¥ y M¥ ocurrird que la componente de estos esfuer-
z0s sobre las direcciones ny t serdn:

M, =M} cos?6 — M *sen?0
M; =M sen?f — M*cos?0 [11]
My = (Mjf — Mj) sen 6 cos6

Las condiciones que debemos establecer es que los resultados obtenidos por [11] sean
mayores o iguales que los obtenidos en [10].

Con estas condiciones Wood obtiene los siguientes valores.

a) Armadura inferior

M =M, + Myl
ME =M, + My

[12]

donde My y M, son positivos si dan tracciones en la parte inferior de la losa.
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En el caso de que en las ecuaciones [12] los valores de M} o M salgan negativos, en-
tonces las reglas anteriores cambian. El valor que sale nagativo se hace cero y el que vale po-
sitivo valdra:

M =M, + —"y‘ 2
X My

) 5ParaM;,"<Oen[12]
M#=0

o
M#=0 )
M2, |

My =My +| 3 ) Para M¥ <0 en [12]

En el caso de que tanto M} como M} salgan negativos, entonces no es necesario dispo-
ner armadura inferior.

b) Armadura superior

M#* =M, — 1Ml
[13]

MF =M, — Myl

donde se establece la mismna convencién de signos para My y My que en el apartado a). Tam-
bién, como en el caso anterior, si uno de los dos valores de [13] sale positivo entonces:

2
M*=M, — &
X X My
ParaM;“>Oen[13]
My =0
o)
M¥=0
2
M;’,‘=MY—M’;Y Para M7 >0 en [13]

En el caso de que M} y M;,*‘ salgan positivos en [13] no es necesario colocar armadura
superior.

8.2. Reglas para disponer la armadura segtin dos direcciones oblicuas

En algunos casos, como en €l de los puentes oblicuos, puede ser interesante disponer
la armadura segiin dos direcciones oblicuas. En este caso la armadura que es necesario colo-
car segun estas direcciones viene dada por las formulas siguientes:
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FIGURA -56

a) Armadura inferior

M,, + M, cotg o
sen o

M#* =M, + 2 M,y cotga+M, cotg?o +

[14]
M,y + M, cotg o

sen o

En el caso de que alguno de los dos valores sea menor que cero en [14], las expresiones
quedardn:

M =0

(M,y, + M, cotg o)?
M, + 2M,, cotga+ M, cotg’a

|
Mg sen? o (My +

) Para M¥ <0 en [14]

M,y + M, cotg a)?

M* =M, + 2 M,, cotg o+ M, cotg? o + i
y

Para M} < O en [14]

Mz =0

b) Armadura superior

M,y + My cotg «
sen «

M#* =M, + 2 M,y cotga+ M, cotg’a~

[15]
* = MY

M,, + M, cotg
¢ sen o

sen o

Para los casos en que alguno de estos valores sea positivo se tiene:
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M¥=0 )

=g (- )

(Mxy + My Cotg 0()2
M, + 2 M,y cotg o + M, cotg? o

Para M¥ >0en [15]

M,y + M, cotg?«a
My

M#* =M, + 2 M,y cotg -+ M, cotg? a—

Para MZ >0 en [15]
ME=0

9. APLICACION DEL METODO DEL EMPARRILLADO PARA EL CALCULO DE
TABLEROS ALIGERADOS EN LOS QUE NO PUEDA DESPRECIARSE LA DIS-
TORSION

En el capitulo 4 hemos examinado la utilizacién del método del emparrillado para
el cdlculo de tableros alveolares, con aligeramientos circulares o cuadrados. La condicion
que imponiamos allf era que la rigidez de la seccién transversal fuese suficiente para que la
deformacién por distorsiéon fuese despreciable.

Sin embargo, cuando las paredes de la seccién alveolar son delgadas este tipo de defor-
macién no puede despreciarse.

El limite del aligeramiento que determindbamos como frontera entre ambos estados
era el de que la parte hueca no superase el 60 por 100 del drea de la seccidon total. Sin em-
bargo este criterio es demasiado simplista. La distorsiéon depende no solo de las condicione
de rigidez de la seccion transversal sino también de la relacién ancho/luz del tablero y del
tipo de solicitacién a que estd sometido.

Para abordar este problema con rigor es necesario acudir a la teorfa de las laminas ple-
gadas, a la analogia de la viga sobre fundacién eldstica, o a una discretizacion espacial del
tablero por medio de elementos finitos superficiales. Sin embargo, la simplicidad que supone
el método del emparrillado, la universalidad de su aplicacién a tableros de inercia variable,
etc., hace que en determinados casos y sin esperar una perfecta reproduccion del fenémeno
resistente que se desarrolla en un tablero muy aligerado, pueda obtenerse una aproximacion
aceptable.

Este método es la replica, al que se utiliza en el método de las losas ortotropas, para
calcular tableros en los cuales no puede despreciarse la distorsion.

9.1. Descomposicion de la deformacion de un tablero aiveolar

‘P

jv iy - . _
a) b) c) d) e)
FIGURA - 57

140



Si solicitamos a una seccién cajén bajo una carga excéntrica (figura 57 a) la deforma-
cién resultante podemos descomponerla en cuatro partes, las cuales nos van a proporcionar
la gufa para determinar las condiciones que debemos imponer al emparrillado.

En la figura 57 b) tenemos una deformacion cilindrica por flexién con indeformabili-
dad de la seccién transversal. Una deformacion de la seccion transversal por flexion (figura
57 ¢). Un giro de la seccién correspondiente a la torsion longitudinal del tablero (figura
57 d) y por ultimo la distorsion de la seccion, o deformacion tipo Vierendel (figura 57 e).

Vamos a examinar sucesivamente como reproducir con el emparrillado estas cuatro
deformaciones. Pero previamente dispondremos las barras del emparrillado.

FIGURA - 88

Las barras longitudinales se colocan coincidentes con las almas de la seccion alveolar,
una por cada alma. Las transversales se disponen siguiendo las condiciones que hemos vis-
to en apartados anteriores. Su separacion nunca deberd ser mayor que 1 /4 de la distancia
entre los puntos de inflexién de la deformada longitudinal del tablero.

9.2. Flexién longitudinal (Figura 57 b)

—_—— — — —_—— — ———

a) b)
FIGURA -89

Para determinar las caracterfsticas de las vigas longitudinales del emparrillado podemos
dividir la seccién cajon como aparece en la figura 59 a) o figura 59 b).

En el primer caso al dividir el cajon por el punto medio entre las almas puede ocurrir
que los centros de gravedad de cada una de las vigas no sean coincidentes en altura. Este he-
cho ocasionard la aparicién de un conjunto de tensiones tangenciales en las losas superior e
inferior que tenderfan a eliminar el desplazamiento relativo que se producirfa entre ellas se-
gan aparece en la figura 60.

T ——— LINEA NEUTRA VIGA LATERAL

FIGURA - 60 T —— —— LINEA NEUTRA VIGA CENTRAL
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Para evitar este fendbmeno se debe utilizar un centro de gravedad comun para todas las
vigas lo cual se consigue si utilizamos el de la seccidén cajon considerado como conjunto. La
inercia longitudinal de cada una de las vigas puede obtenerse repartiendo la losa superior e
inferior entre ellas de manera que se cumpla la condicién de que el centro de gravedad de
cada una de las vigas coincida con el centro de gravedad del conjunto. Figura 59 b).

Las tensiones longitudinales obtenidas para la flexidén en el emparrillado serdn unifor-
mes en las cabezas de las vigas destacadas e iguales en todas las vigas si la curvatura de cada
una de las vigas es igual, lo que ocurre en esta hipdtesis de deformacion.

Sin embargo, para el caso de carga descentrada y como consecuencia de la distorsion
que veremos en 8.5. la curvatura de estas vigas serd diferente y por tanto también las ten-
siones longitudinales (figura 61).

| COMPRESION | ————

T———
E i 3 —
! —
lTRACCI(l!j I -
FIGURA - 61

Estas tensiones longitudinales son un valor promedio de las que obtendriamos en la
realidad y que tienen una distribuci6n lineal a lo largo de la cabeza superior e inferior.

En la discusidon anterior no hemos tenido en cuenta la deformacion por esfuerzo cor-
tante de las losas superior e inferior, deformacién que en el caso de alas anchas reduce su
eficacia al producirse una distribucidon curva de tensiones longitudinales. Este concepto,liga-
do con el del ancho eficaz de las piezas “T”’, hace que la cantidad de ala a considerar varie
a lo largo del dintel, reduciéndose en las zonas en donde los esfuerzos cortantes son grandes
como es, por ejemplo, la zona de apoyos. Como sabemos depende ademds de la relacion
ancho/luz del dintel y su estudio solo puede realizarse si tenemos en cuenta la deformacion
por cortante de las losas en su plano.

Como resumen podemos decir que las caracteristicas de rigidez a flexioén a conferir a
las vigas longitudinales del emparrillado corresponde a la inercia que destacan las vigas en
que se divide la seccion, en las cuales se cumple ademas la condicidén de que la linea neutra
coincide con la de la seccidén cajon conjunta.

9.3. Flexion transversal (Fig. 57 c)

hl

FIGURA-62

En la figura 62 representamos la flexion transversal de las losas superior e inferior res-
pecto al centro de gravedad de la seccidn transversal.
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El momento de inercia de las vigas transversales del emparrillado serdn:
[=h’2d +h”?2d” porm.L

En esta expresion ignoramos el efecto del modulo de Poisson en la interaci6én de mo-
mentos flectores longitudinales y transversales.

9.4. Torsion (Fig. 57 d)

Bajo el efecto de un momento torsor, en una seccidn sin distorsion, se produce un flu-
jo de tensiones tangenciales alrededor de la seccion.

—_——— - = = = o—

—- — — — —o —&

a)

FIGURA - 63 1

Cuando un emparrillado de vigas gira de la misma manera, se producen en las barras
longitudinales unos momentos torsores y unos esfuerzos cortantes.

Estos esfuerzos cortantes representan la integracion del flujo de tensiones tangenciales
sobre las almas verticales de la seccion cajon, mientras que la rigidez torsional de las barras
longitudinales recoge el efecto del flujo de tensiones tangenciales en la losa superior e infe-
rior.

La rigidez torsional proporcionada exclusivamente por las losas superior e inferior es
(ver 1 en bibliografia).

h? &’ a”

IT=2 d,+d”

por m.L.

Este valor es precisamente la rigidez torsional a conferir a las barras longitudinales des-
pués de multiplicarlas por la anchura del cajon que representan (fig. 59 b).

La otra mitad, como veiamos, esta recogida por los esfuerzos cortantes extremos de
las vigas del emparrillado. Estas fuerzas estan en equilibrio con el momento torsor de las vi-
gas transversales. Por tanto la rigidez a torsion a conferir a las vigas transversales del empa-
rrillado serd la otra mitad no recogida por las vigas longitudinales.

)

DIAGRAMA DE MOMENTOS FLECTORES

FIGURA -64
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Como se ve este criterio es similar al que empleabamos en los apartados 2., 3., 4.y 5.

9.5. Distorsion (Fig. 57 c¢)

La distorsién se produce cuando las paredes del cajon son muy delgadas y no existen
vigas riostras transversales. La deformacion tipo Vierendel que se produce en la seccidon
transversal es similar a una deformacién por esfuerzo cortante de un alma ficticia deforma-
ble por esfuerzo cortante. La determinacidén del area A, a conferir a dicha viga ficticia es

(ver 7 en bibliografia).

1
A =
T a.h . 22 Bh(C+I)+aly)

12.E.1, 12E(12h.T7. I +al , T +1I7))

En esta expresion I’ e I’ son los momentos de inercia de la losa superior e inferior respec -
to a su fibra neutra. I , es el momento de inercia del alma.

FIGURA - 65

En una seccidén cualquiera un procedimiento mas adecuado para obtener A, consiste
en calcular una estructura plana como la de la figura 66 solicitada bajo unas fuerzas Sy con
unas vinculaciones de barras como las representadas.

DD > D D
S S
< < <3
FIGURA - 66

La rigidez al cortante sera entonces S dividido por los movimientos verticales relativos
a través de las celulas. Este valor ser4 igual a A; G/a y por tanto obtendremos el valor de

A,.

VA A 4

FIGURA - 67

La distorsion recogida por este efecto es la correspondiente a la deformacion segiinla -
figura 67 a), en la cual solo se tiene en cuenta la correspondiente al corrimiento vertical
de las almas. Se elimina la distorsidon correspondiente a un desplazamiento horizontal de las
losas superior e inferior Fig. 67 b). Esta hipotesis es tanto mas correcta cuanto mas ancho
es el cajon ya que en este caso la rigidez horizontal de las losas superior e inferior no permi-
ten que dicho movimiento sea apreciable.
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9.6. Resumen de caracteristicas a conferir al emparrillado

En 9.1. hemos visto que las vigas del emparrillado deben disponerse segiin los almas de
la viga cajon.

En 9.2. hemos visto la divisidbn que debe realizarse de la viga cajon para determinar las
rigideces a flexion de las vigas longitudinales del emparrillado.

En 9.3. hemos examinado la rigidez a flexiébn a conferir a las vigas transversales del
emparrillado.

En 9.4. determinamos la rigidez.a torsidon a conferir a vigas longitudinales y transver-
sales. : ‘

Finalmente en 9.5. determinamos el drea ficticia a proporcionar a las vigas transversales
del emparrillado para que se reproduzca el efecto de la distorsiéon. Es claro que entonces el
analisis matemadtico del emparrillado que hemos examinado en 1. s6lo es vdlido cuando tene-
mos en cuenta la deformacién por esfuerzo cortante, en la relacion entre los esfuerzos y los
corrimientos de los nodos.

9.7. Interpretacion de resultados

La distribucion de la ley de momentos flectores en las vigas longitudinales suele tener
un aspecto discontinuo como el que aparece en la figura 10. Estos momentos flectores de-
ben promediarse de manera a obtener una ley continua. La discontinuidad real aparece
cuando exista alguna viga riostra transversal.

Los momentos flectores transversales producirdn un estado tensional de compresion en
la losa superior y traccion en la inferior para momento positivo.

La distorsion del cajon esta recogida en el emparrillado por el esfuerzo cortante en
las vigas transversales. Este esfuerzo cortante es necesario convertirlo en las flexiones de la
losa superior e inferior segin se ve en la figura 68.

°'°l+92 Q, _ _
— 11 . TR, R
a) [ -1 1]
T
Q, b)

FIGURA - @68

Por tanto deberemos dividir el esfuerzo cortante en las barras transversales entre la lo-
sa superior e inferior. Para ello se reparte entre ellas en relacion directa a sus rigideces a
flexion. El momento flector en las losas transversales se obtiene suponiendo que la deforma-
cion real del cajon tiene puntos de momento nulo en el centro del cajon (Fig. 68.b).

Para obtener el momento torsor que determina el flujo de tensiones tangenciales no
hay mds que obtener el valor promedio entre las vigas longitudinales y transversales que par-
ten de un nodo. '

10. COMPORTAMIENTO NO LINEAL

En el célculo de tablero por el método del emparrillado que hemos examinado hasta
ahora, hemos partido de la hip6tesis basica de proporcionalidad entre esfuerzos y deforma-
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ciones. Sin embargo, esta hipotesis no es admisible a partir de una determinada cantidad de
carga, desde la cual la relacidn entre momentos-curvatura, por ejemplo, deja de ser lineal.
Esta pérdida de linealidad se desarrolla hasta la rotura del tablero.

Para determinar el coeficiente de seguridad real del tablero conviene introducirse de
lleno en esta fase que nos determinard la evolucidon del mecanismo resistente. No basta con
obtener la distancia que existe entre el momento de rotura de una seccién pretensada y su
solicitacion de servicio, ya que a lo largo del proceso no lineal, determinadas zonas del ta-
blero quedaran fuera de una respuesta proporcional y otras zonas no. Esto ocasionara una
redistribucion del mecanismo resistente del tablero cuyo proceso es necesario obtener.

Para poder determinar con precisién este proceso se necesita obtener previamente la
relacion del vector curvatura con el de esfuerzos para cada seccion del tablero y alo largo de
una carga creciente hasta la rotura de la seccion. Por ejemplo, en la figura 69 representamos

| ™
M
\ i
L)
\
\\ /r
0K 4
Vv
FIGURA - 69 &

una ley convencional que relaciona el momento flector con la curvatura de flexiéon. En la
primera parte existe proporcionalidad entre el momento y la curvatura y la constante es pre-
cisamente EI. Sin embargo, a partir de un determinado momento, M y 0, dejan de ser pro-
porcionales, tomando un valor curvo que dependerd de la resistencia del hormigon, de la
cuantfa de acero y de la geometria de la seccion. La obtencion de estas curvas puede reali-
zarse por experimentaciéon o analiticamente teniendo en cuenta las limitaciones dadas en las
normas de hormigbén armado y pretensado a las deformaciones del acero y el hormigon.

De esta manera podemos conocer la relacion entre momentos flectores y curvaturas,
momentos torsores y giros, etc., sin embargo nos encontramos con dos problemas comple-
mentarios. No todas las pérdidas de linealidad se producen en el mismo valor relativo a su
correspondiente esfuerzo de rotura. Por ejemplo, la relacion entre momentos torsores
y giros.de torsidon deja de ser lineal muy rdpidamente lo que no ocurre igual con las fle-
xiones.

Si este problema es perfectamente conocido y por tanto se puede tener en cuenta
muy ficilmente, no ocurre lo mismo cuando dos tipos de esfuerzos solicitan a una misma
seccion. Por ejemplo no conocemos bien cual es la relacidén entre los momentos flectores
y las curvaturas de flexidon cuando una seccidon esta fisurada por torsion. La determinacion
de estos estados no puede realizarse sino experimentalmente y su solucién no esté lo sufi-
cientemente adelantada, hoy en dia, para poder establecer una relaciéon analitica precisa en
cualquier caso.

Por tanto, para realizar el cdlculo no lineal, es preciso esiablecer ciertas hipotesis pre-
vias, como puede ser la independencia de los momentos torsores y flectores en sus curvatu-
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ras respectivas, u otra cualquier hipotesis simplificadora. Naturalmente el célculo realizado
a partir de dichas hipotesis se resentirad de esta impresion.

Una vez obtenida la evolucidén de la matriz [D] que relaciona los esfuerzos y las curva-
turas a lo largo de un proceso de carga

{M}=[D] {¢}
creciente desde el elastico hasta la rotura, podemos pasar a realizar el célculo no lineal del

tablero. Como sabemos las ecuaciones que ligan los esfuerzos y las deformaciones en com-
portamiento lineal son:

{F}=I[K] {8}

en donde la matriz de rigidez [K] depende de 1a matriz [D]
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FIGURA - 70

Un primer procedimiento consiste en establecer un proceso incremental de la carga
de manera que al final de cada fase cambiemos la matriz de rigidez [K] en funcion del cam-
bio experimentado en [D] deducida de los esfuerzos obtenidos al final de cada intervalo
de carga. Fig. 70.

Este planteamiento nos produce una curva circunscrita a la real dado que para ca-
da intervalo de carga partimos con la matriz de rigidez obtenida del intervalo anterior. Su
precision serd tanto mayor cuanto mas pequefio sea el incremento de carga, lo cual sera tan-
to més necesario cuanto maés cerca estemos de la rotura del tablero.
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Un segundo procedimiento consiste en proceder por aproximaciones sucesivas. Por
ejemplo si tomamos un valor de la carga {F;} muy grande y resolvemos el sistema:

{Fl}': [KeQ] {61}
en donde [K.g] es la matriz de rigidez elastica, obtendriamos un punto A que no pertenece
a la curva cargas-deformaciones del tablero.

De los corrimientos {8} podriamos obtener los esfuerzos que compatibilizan esfuerzos
y corrimientos en [D], es decir, obtendriamos un {F’} tal que:

{F}=1[Ka] {6,}

donde [K,] es la nueva matriz de rigidez obtenida a partir de {6} (Fig. 71).

Si aplicamos ahora una nueva fuerza {F,} — {F’} con matriz de rigidez [K,] obtendre-
mos un segundo punto {§,} tal que:

(F,} — {F} = [Kq] (55}

Seria el punto A’, que puede compatibilizar o no las curvaturas con los esfuerzos en la
matriz [D]. Si lo hace sera un punto real de la curva F — 8, si no se procede como en el caso
anterior hasta que el valor {F;} — {F”’} sea tan pequefio como queramos.

Este procedimiento es més rapido que el anterior en las primeras fases del proceso ya
que al ser casi lineal se compatibiliza muy rapidamente. En cambio cuando nos acercamos
al punto de rotura el nimero de aproximaciones crece mucho.

Los comentarios a este articulo deberén enviarse a la Secretaria de la A.T.E.P. antes
del dia 30 del proximo mes de abril.
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Notas de la FIL.P.

N.0 57 Julio-Agosto

1975

COMISION DE LA F.I.P. SOBRE BARCOS DE HORMIGON
Informe por W.F.G. Crozier, Secretario Técnico

La Comision sobre Barcos de Hormigodn se reunio el 28 de mayo de 1975 en Tesaloni-
ca, Grecia. La reunidon fue organizada por el Grupo Helénico de la Camara Técnica del Hormi-
gon de Grecia y ha coincidido con el Segundo Congreso Helénico del Hormigdén Estructural,
celebrado en Tesalonica del 28 al 31 de Mayo.

En la reunién se discutio el tercer borrador del informe “Barcos de Hormigdn Pretensa-
do — Consideraciones de Proyecto”, lograindose poner de acuerdo respecto a la redaccion del
texto final. Tal como se esperaba, dicho informe ha sido publicado por la F.I.P. a finales de

1975.

El futuro trabajo de la Comision abarcara tres aspectos especiales sobre la utilizacidon de
los barcos de hormigdn pretensado.

Requisitos para el transporte de LNG (Gases Naturales Licuados).
Comportamiento de los barcos de hormigdn frente al fuego.
Efectos del impacto sobre los barcos de hormigon.

Los informes preliminares sobre estos tres temas y sobre el problema de las zonas han si-
do sometidos a discusion en la reuniébn que ha tenido lugar en la Universidad de Berkeley, Ca-
lifornia, el 20 de Septiembre de 1975

Al final de la reunion, los participantes pudieron asistir a la ceremonia de apertura del
Segundo Congreso Helénico, en donde el Profesor Tassios, Vicepresidente Griego de laF.1.P.,
tomod la palabra. En su alocucion, el profesor Tassios dio la bienvenida en inglés a los miem-
bros de la Comision y expreso su esperanza de que, “‘asi como este Congreso ha de desarro-
llarse inicamente en griego, los futuros congresos sean plurilingiies”.

LA CONSTRUCCION EN HORMIGON EN LA ALEMANIA OCCIDENTAL,
REALIZACIONES Y PROBLEMA DE LA INDUSTRIA DE LA CONSTRUCCION
Por Peter Misch, Ingeniero diplomado. Informe por VW.F.G. Crozier

Peter Misch, Vicepresidente de la F.I.P. para la Republica Federal Alemana, leyé una
conferencia a los miembros de la Sociedad del Hormigbn (Concrete Society), en Londres el
mes de Marzo de 1975, sobre el desenvolvimiento de la industria de la construccidn en su pais
durante estos Gltimos afios. A continuacion se exponen algunos de los puntos de vista genera-
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les de Herr Misch (cuyo ilimitado trabajo a favor de la F.I.P. se hace mds patente cada ano)
junto con descripciones de algunas de las obras que ha creido conveniente mencionar.

Desde el punto de vista del aspecto negativo del problema, en la Reptblica Federal Ale-
mana, como también sucede en otros muchos paises, se ha presentado una importante rece-
sién. En tales crisis, las obras estan expuestas a quedar paralizadas sin dilacion alguna. Por el
contrario poner en marcha la maquina de la construccion requiere una gran cantidad de tiem-
po.

Al tratar el tema de los Codigos y Normas Herr Misch emite unas opiniones que son ple-
namente coincidentes con las nuestras. Interrogdndole sobre si los que redactan los Codigos
son populares, llega a la conclusion de que ‘‘no-somos unanimemente populares”. En ambos
paises (Inglaterra y Repiiblica Federal Alemana) la mayoria opina que posiblemente el grupo
de redactores de los Codigos sea un mal necesario. Los Codigos son aceptados, principalmen-
te, porque proporcionan a los usuarios una base de partida y constituyen la mejor posibilidad
para difundir las mas recientes experiencias de la prictica y la investigacion”.

Considera que las primitivas ediciones de las Normas alemanas de pretensado (DIN4227),
publicadas a principios de los afios cincuenta, probablemente aceleraron el desarrollo y, que
las Recomendaciones de la F.I.P. para el Proyecto de Estructuras Maritimasde Hormigon,cier-
tamente han sido la base primordial para el ripido desarrollo de esta especialidad. Sin embar-
go, las posteriores ediciones de las Normas (DIN 1045) pueden, por introducir recopilaciones
de disefio, cohibir, en cierto modo, el progreso. Para compensar un posible incorrecto uso de
las altas resistencias, se hace necesario incrementar el control de la calidad en la obra.

La propia organizacién de Herr Misch, la Deutscher Beton-Verein (Asociacion Alemana
del Hormigoén) ha formado un equipo para realizar el control de la calidad en cooperacion con
otros equipos pertenecientes a la industria de la construccion. Esta impone estrictas reglas de
autocontrol a las firmas participantes, sometiéndose también a ser comprobada por entida-
des ajenas. La penalidad maxima implica la pérdida del Certificado de Calidad. Para llegar a
tal situacion es preciso que el nimero de informes desfavorables respecto a la calidad de los
elaborados sea del orden del 5 por 100.

Reaccion arido-alcali

Como consecuencia de la reaccion arido-alcali se han producido algunos casos de dafios
en diferentes estructuras. Hace pocos afios un puente, proximo a Lubeck, ha tenido que ser
demolido totalmente, como consecuencia de los efectos de una combinacion de un alto con-
tenido de cemento, con elevada relacion en alcalis, y un clima himedo. Consecuentemente ha
sido preciso incorporar oficialmente un cemento con bajo contenido en dlcalis (cuyo equiva-
lente de Na, O es inferior al 0,6 por 100) y también se han elaborado nuevas normativas para
la construccion en las que se admite la utilizacion de aridos potencialmente reactivos. Los dis-
tintos aridos se han clasificado en tres clases: “no objetables”, ““de limitada fiabilidad”y “cri -
ticos”, relaciondndose estas categorias a su vez con tres tipos de condiciones ambientales exis-
tentes en las obras: “seca”’, “htimeda” y “htimeda con aportacion de alcalis desde el exterior”.
Los aridos se agrupan, mediante los correspondientes ensayos para cu determinacion, por el
contenido en minerales opalinos (de tamafio superior a 1 mm.), en cuarzo reactivo (superior -
a 4 mm.)y por sus valores limites de sedimentacion, expresado por el porcentajedel peso.

Cementos aluminosos

Hace unos 12 afios, en la Reptblica Federal Alemana, se produjeron algunos derrumba-
mientos en construcciones realizadas con elementos prefabricados elaborados con cemento
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aluminoso. El hundimiento mas importante fue el de una zona de la cubierta de la Estacion
Principal del Ferrocarril de Colonia. La causa de estos derrumbamientos se atribuy0 a trans-
formaciones, que daban lugar a pérdidas de proteccion del acero contra la corrosion vy a la ten-
dencia de éste a ser quebradizo por la accion del hidrogeno, acelerados ambos fendmenos por
la influencia de los constituyentes del cemento. Consecuentemente se proscribio su utiliza-
cién en toda clase de elementos de hormigdn cuya mision sea sustentar cargas. Teniendo en
cuenta la experiencia que ha supuesto el empleo de estos cementos en la Republica Federal
Alemana vy, ante los accidentes que con este mismo material se han producido en otros pai-
ses, Herr Misch pone de relieve la vital importancia que supone la cooperacion internacional
en relacion, tanto en el logro de objetivos como en la resolucion de problemas.

Realizaciones en la construccion

1. Edificio de altura Senckenberganlage, Frankfurt

‘ Las 46 plantas de este edificio le hacen alcanzar una altura de 160 m., sobre la cimenta-
cion, que estd a 10 m. de profundidad. Elnucleo y los tres muros ciegos, estos tltimos con per -
fil en forma de U, se realizaron con encofrados deslizantes. Las 25 plantas del cuerpo infe-
rior del edificio estdn dedicadas a locales para oficinas. Los forjados estan constituidos por
elementos prefabricados y los pilares de acero se apoyan sobre un emparrillado de 8 x 8 m.
Sobre éstos se construyd un piso intermedio de arriostramiento, formando la base para una
construccion de tipo muro rigidizador de las plantas superiores, con muros separados 4 me-
tros entre ejes y tabiques longitudinales. En la planta donde cambia el sistema constructivo
se instalaron unos gatos para asi contrarrestar los asientos diferenciales del terreno, que se
aprecian entre el nucleo y los muros ciegos, y las deformaciones diferenciales entre el nucleo
y los pilares de acero.

2. Commerz Bank, Frankfurt

Se trata de un edificio de 28 plantas, también realizado a base de un ntcleo moldeado in
situ. Los forjados son de hormigdn ligero, constituido por grandes elementos prefabricados
de 7,5 metros x 1,9 metros. Los pilares son de gran capacidad resistente, de hormigdn fuerte-
mente armado, con soportes de acero en el interior. Con objeto de resistir las acciones hori-
zontales, los forjados se han disefiado como vigas trianguladas. El edificio se ha construido a
raz6n de una planta cada 5 6 6 dias, valiéndose para ello de una gria capaz de manipular 170
m2 de elementos de piso por hora.

3. Hospital de la Universidad, Colonia

En este edificio, diez y seis pisos van colgados de la parte superior de dos torres gemelas,
empledndose a tal fin los procedimientos del método de “ereccion de la losa’ y tirantes pre-
tensados de 'suspension. El emparrillado de jicenas para los muros de fachada, que va en la par-
te superior de las torres, se construyd por el método denominado Taktschiebeverfahren, ya
descrito en nimeros anteriores de Notas de la F.I.P.

4. Edificio de la B.M.W. en Munich

En el edificio administrativo de la B.M.W. en Munich, de 18 pisos, también se ha utiliza-
do el sistema de construccion suspendida. Una estructura en forma de trébol de cuatro hojas
va montada alrededor de una torre o nucleo, que fue moldeada con encofrados deslizantes.
Los siete pisos de la parte superior, que son independientes, mediante una separacion, de las
plantas inferiores se han construido de modo que el forjado inferior actiie como una armadu-
ra espacial, apoyandose dichos siete pisos por gravedad. Se construyeron por el procedimien-
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to tradicional sobre una solera y, una vez terminados, cada forjado, incluido el forjado susten-
tante inferior, se colocaron en posicion. Cada nivel se completd en una semana.

5. Estadium para deportes sobre hielo. Augshurg

En este caso se trataba de un problema diferente. Hab{a que cubrir un estadium ya cons-
truido, de 75 x 63 m. Las gradas de asientos existentes explica el porqué de la curvada forma
de las jacenas de la cubierta, que son simplemente apoyadas y salvan una luz de 62 m. Estas
jdcenas son de hormigdn ligero pretensado, de seccion en T simple y un alma tan delgada co-
mo 10 cm. Su canto varia entre 1,0 y 3,7 m. y van arriostrada lateralmente mediante piezas
prefabricadas gemelas. Cada par de vigas, cuyo peso es de 250 t., se fabricaron en un terreno
proximo al estadium. A continuacioén se montaron y colocaron en posicion sobre unas colum-
nas sustentantes de forma especial.

6. Autopista elevada Elbmarsch, Hamburgo

Esta autorruta elevada tiene unos 4 km. de longitud, atravesando campos y rios. Su an-
chura es de 35 m., con seis carriles de trdfico. En determinadas zonas presenta una anchura de
46 metros. Las jacenas principales, con perfil en T simple, que salvan luces de 36 m., fueron
moldeadas in situ y postensadas.

7. Fuego en un edificio en construccion en la Plaza de la Repiblica. Frankfurt

Herr Misch relata un poco normal y “perturbador’ fuego acaecido en un edificio en cons-
truccion. Esta edificacion de altura tiene 45 plantas, inicidndose el fuego en el piso 40. El in-
cendio se propagd hacia abajo hasta el piso 38 y hacia arriba hasta el piso 41. La lucha contra
el fuego fue “casi imposible” pues el agua no estaba conectada en los pisosaltosy una bomba
de elevacion habia sido retirada recientemente para ser sustituida al siguiente dia por una nue-
va de mayor potencia. Las bombas de los ingenieros de incendios y las mangas tuvieron que
ser transportadas a mano por el personal hasta el piso 40 (que estd a 135 metros de altura so-
bre el nivel del suelo), necesitindose cinco horas para extinguir el incendio. Los dafios fueron
considerables. Las reparaciones posiblemente se realizaran mediante la técnica de aplicacion :
de gunita.

PUBLICACIONES Y PROXIMOS ACONTECIMIENTOS

ELECCION DE MATERIALES. Continuacion de lo publicado en las Notas de la F.I.P.
Nums. 50y 51.

Detalles finales de la encuesta concerniente a la Eleccién de Materiales, de lo cual se did
noticia en las Notas de la F.I.P. N.0 50, que seguidamente se facilitan:

SECCION B- ELECCION DE CEMENTO

Pregunta W 9 — Describase el tipo y propiedades del cemento disponible en cada pafs.

Australia

Tipo Caracteristicas predominantes

A Portlana normal

ASCE (Mod.)

A Silico aluminato célcico inf. al 7 por 100
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SM A CATEGORY Calor de hidratacién, a los 7 dfas, inferior a

B 70 cal./gramo.
B Altas resistencias iniciales. Finura 4.000
C Bajo calor de hidratacion.

MEZCLADO CON CENIZAS

VOLANTES

A 25 por 100 de cenizas volantes
‘ 75 por 100 tipo A.

D Resistente a los sulfatos.

Inglaterra

La mayoria de las plantas de prefabricacion utilizan cemento portland de endurecimien-
to rdpido, pero una minoria emplea cemento portland normal. Excepcionalmente se utiliza
cemento portland de muy altas resistencias iniciales ( *).

Las resistencias a la compresion, que se facilitan en la tabla siguiente se han obtenido de
los ensayos realizados sobre cubos de 100 mm, hechos con aridos corrientes y con una rela-
cién agua/cemento = 0,6.

CPC RHPC UHE HAC (¥)
SPC
Superficie especifica
(m2/Kg.) 345 440 700 325
Resistencia a la compresion en kp/cm2
8 horas 50
16 horas 182
1 dia 120 255 665
3 dias 195 250 370 705
7 dias 280 340 425
28 dias 395 455 500
Tiempos de fraguado (minutos)
Comienzo 150 130 75 180
Final 200 180 120 240

(*) Nota del Editor: Las Normas referentes a la utilizacion del HAC se estdn revisando actualmente en




Rumania
Cemento portland normal

Pa 400, P 400, P 500

Cementos de altas resistencias iniciales
RIM 200,RIM 300
Las cifras se refieren a ‘ensayos de resistencia a la compresion sobre cubos de mortero en-

durecido a 28 dias, para los cementos normales, y a las 24 horas para los cementos de altasre-
sistencias iniciales.

Dinamarca
Cemento normal.
Cemento rapido.
Cemento super rapido.
Cemento portland
Clase C (88 por 100) “PC”
El PC es el més popular, debido a sus altas resistencias iniciales.

El HOB se utiliza por su mejor resistencia al agua de mar y a los agentes quimicos.

Espaiia
Tipo
P - 350 P — 450 PUZ — 350
Superficie especifica
em2/kg. 4.200 4.200 4.200

Peso especifico ' 3,0 3,0
Principio del fraguado 30 min. 30 min. 30 min.
Fin del fraguado 10 h. 10 h. 10 h.
Expansion méxima, en % 0,8 0,8 0,8

1.e1 dia — — —
Resistencia
a traccion 3.1 dia 33 50 33
kp/ cm2

7.0 dia 45 60 45

28.0 dia 64 70 64

Bélgica

Hay tres clases de cemento portland:

P 300, P 400, P 500
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La cifra indica la resistencia a compresion, en kp/ cm2, de los cubos normalizados, ensa-
yados a los 28 dias.

Resistencias a compresion, kp/cm2
Tipo 1 dia 3 dias 7 dias 28 dias
300 160 300
400 160 300 400
500 160 300 500
Resistencias a traccion, kp/cm2
300 30 50
400 30 50 60
500 30 50 70

Para obras pretensadas Gnicamente se permite utilizar cemento portland.

Holanda
Cemento de alto horno

Clase B (8 por 100) “HOB”
Cemento portland

Clase B (4 por 100) “PB”

Finlandia

Cemento portland normal y de endurecimiento rapido.

Nueva Zelanda

Cemento normal y de endurecimiento rapido, mas los que cumplen con las Normas Bri-
tanicas.

Suecia

Para la prefabricacion se utilizan dos clases de cementos portland, rdpido y normal.

Estados Unidos de América

Para pretensado se utiliza, principalmente, el cemento portland Type III, puesto que se
requieren altas resistencias iniciales.

Republica Federal Alemana

Cemento de endurecimiento rapido.
PZ 450
PZ 550
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Suiza
Cemento portland normal (PC)

Cemento de altas resistencias iniciales (HPC).

Pregunta W 10 — ;Es constante la calidad del cemento?

Como respuesta a esta pregunta, Australia, Rumania, Espafia, Bélgica, Suecia y Alema-
nia, responden “si”’.

Por el contrario, Finlandia responde “no”. Otras respuestas fueron:

Inglaterra

La diferencia entre las resistencias, al comparar los valores obtenidos en una factoria con
los de otra, es reducida.

Dinamarca

La calidad del cemento puede variar con la estacion del afio.

Holanda

La resistencia caracteristica obtenida de los ensayos a la compresién muestra que existe
una tendencia a disminuir durante la primavera.

Nueva Zelanda

Contesta afirmativamente, indicando que siempre sobrepasan las exigencias de la norma.

Repiiblica Federal Alemana
La calidad no es constante. La resistencia normal del PZ 550 varia entre 570 y 640 l:p/
cm?2,

Pregunta W 11 — Indiquese el método usual de transportar y almacenar el cemento en
su pais.

Respondiendo a esta pregunta, Australia, Suecia y Estados Unidos, sefialan que a gra -
nel. En tanto que Inglaterra, Rumania, Dinamarca y Nueva Zelanda, responden que el cemen-
to se facilita a granel por medio de camiones cisterna, y la alimentacién de los silos se realiza
por medios neumadticos. El resto de las contestaciones fueron:

Espaiia

Se suministra en sacos o a granel, generalizdndose cada dia mds el uso de contenedores.

Bélgica
Por camién, en contenedores de 20 t, también por barco. Los silos de almacenamiento
tienen mds capacidad maxima de 200 t.

Holanda

El método mas corriente de realizar los envios es por barco, a granel, en cantidades que
oscilan de 200 a 500 t. El cemento se deposita bién en la bodega del barco o en vasijas de pre-
sion, para su posterior descarga en el silo de almacenamiento mediante el empleo de procedi-
mientos neumaticos.
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En pequefias partidas, que suelen ser cargas de 25 t, la distribucion se efectiia por camion
o ferrocarril. '

Finlandia

Por camidn o ferrocarril, a granel o en sacos. El almacenamiento se realiza en silos.

Repiiblica Federal Alemana

Por trenes cisterna e inyectado por aire comprimido a silos verticales fijos.

Suiza

A granel, por camioén o ferrocarril. Almacenamiento en silos.

Pregunta W 12 — Sirvase detallar el precio establecido en su pais para el suministro de
cada tipo de cemento.

Comentario del Editor: Aunque todos los paifses han respondido a esta pregunta, se po-
ne de relieve que dichas respuestas no pueden ser tenidas en consideracion debido a la infla-
cion y a los bruscos cambios que experimenta el dinero en circulacion.

SIMPOSIO SOBRE PUENTES FERROVIARIOS DE HORMIGON PRETENSADO

Por facilitarse en los nimeros 117 y 118 de nuestra revista Hormigén y Acero una am-
plia informacion sobre este acontecimiento, no se transcribe la detallada referencia que apare-
ce en las presentes Notas de la F.L.P.

CONFERENCIA ORGANIZADA POR EL CONSEJO CHINO-BRITANICO DE COMERCIO

En el mes de Junio de 1975 se ha celebrado en Glasgow una Conferencia sumamente in-
teresante sobre los problemas que se le han planteado a la Republica Popular China al tratar
de explotar sus recursos petroliferos —tanto los de tierra firme como los de mar.

Aunque ya exporta petroleo al sudeste asiatico, China espera incrementar notablemente
sus exportaciones en los 5 6 10 proximos afios. Esto implicard la necesidad de utilizar al ma-
ximo los recursos técnicos del pais, quedando patente en esta Conferencia que todo el traba-
jo de ingenieria civil lo realizard con medios propios. Puede que persistan limitadas las posibi-
lidades, con, por otra parte, una fuerte competencia, para vender a China determinados equi-
pos pesados, especialmente en lo que concierne al mercado de material para estructuras mari-
timas.

VIIlI ASAMBLEA NACIONAL TECNICA DE LA A.T.E.P. — 3-8 DE NOVIEMBRE, 1975
Se anuncia la celebracion de la VIIIa Asamblea Nacional de la A.T.E.P. y se incluye el

programa completo de la misma. Por ya estar debidamente informados los lectores de la Re-
vista Hormigén y Acero de tal acontecimiento, no se reproduce aqui tal informacién.

PRIMER COLOQUIO EUROPEO SOBRE EL CONTROL DE LA CALIDAD EN LA CONSTRUCCION

Durante los dias 23, 24 y 25 de marzo de 1976 ha tenido lugar, en el Instituto Eduardo
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Torroja de la Construccion y del Cemento, un Coloquio para analizar la experiencia que en
diversos paises se tiene sobre el control de la calidad. Se consideran todos los tipos de estruc-
turas desde los puntos de vista de la seguridad, servicio a desempefiar y durabilidad. También
se dedicé un abundante espacio de tiempo del programa a la lectura de las ponencias de los de-
legados y a las discusiones de tema libre. El plazo para la presentacion de las ponencias termi-
n6 a finales de Enero de 1976. Para més detalles pueden dirigirse a la Secretaria.

ler. Coloquio Europeo sobre el Control de la Calidad en la Construccion.
Calle de Serrano, N.0 150.

Madrid-6

ESPANA.

EFECTOS DE LA TEMPERATURA
SOBRE LA RELAJACION DE LOS ACEROS DE PRETENSADO
Por F. Dumas

En la Universidad de Lieja, Bélgica, de acuerdo con los programas propuestos por M. Fer-
nand Dumas, Presidente de la Asociation Scientifique dc la Précontrainte, durante los ulti-
mos veinte afios se han realizado una serie de ensayos para determinar las propiedades de los
aceros de pretensado. Cada cierto tiempo han ido apareciendo referencias sobre este trabajo
de investigacion en las Notas de la F.I.P. (la Gltima en el N.O 50, de 1975, pag. 9).

Recientemente M. Dumas ha enviado una segunda parte sobre estos ensayos, en donde
se trata de los efectos de la temperatura sobre la relajacion. Como era de esperar el informe
de M. Dumas ¢s de considerable importancia y refleja plenamente el entusiasmo y el interés
por todos los detalles que en todos los aspectos aporta este brillante ingeniero. El informe
abarca 120 péaginas y sclamente es posible dar aquf en forma resumida una idea fundamental
de la finalidad de estos ensayos.

La primera parte del Informe describe los ensayos realizados a la temperatura normal de

210C + 10C. Los ensayos descritos en la segunda parte se efeetuaron a temperaturas com-
prendidas entre — 400C y + 3000C.

Las pérdidas por relajacion fueron, en general, mucho mas elevadas a altas temperaturas
y dichas pérdidas aumentaban a medida que se incrementaba la temperatura. A temperaturas
ligeramente inferiores a la normal, hubo pocas diferencias en los valores de relajacion y, por
debajo de los 00C las pérdidas por relajacion podian considerarse como inexistentes.

Los que deseen mds informacion sobre este tema pueden ponerse en contacto directo
con M. Dumas. Su direccion es: Presidente de la Asociation Scientifique de la Precontrainte,
1 Place Genevieres, 59 Lille, Francia.

%k %k K

ULTIMGS AVANCES
CONSTRUCCION DEL DEPOSITO PLATAFORMA MARINA
McALPINE EN ARDINE POINT, ARGYLL, ESCOCIA

Evolucion de las estructuras de hormigon

La construccion de grandes estructuras de hormigon, destinadas a servir de plataformas
permanentes en el mar, posiblemente no constituya un hecho mds nuevo en aguas britdnicas
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que en aguas americanas. En efecto, ya antes de la Segunda Guerra Mundial, probablemente
el primer trozo de suelo britdnico que aparecia ante la vista de los visitantes del Reino Unido
era la Nab Tower, situada precisamente al sur de Southamton. Esta estructura de gravedad,
realizada en hormigdn, fue construida en Shoreham Harbour, en la South Coast, cerca de
Brighton, en el afio 1918, e instalada a una profundidad de 24 m. y a unos 32 km. al sudeste
de Southampton, donde todavia permanece en pie. Desde esta acertada utilizacion del hormi-
gon, que por otra parte también se ha empleado en la construccion de barcos, barcazasy otras
estructuras maritimas, no han aparecido comentarios de ningin género sobre este tema, e, in-
cluso, més recientemente, a pesar de haberse realizado la instalacion de estructuras pesadas de
hormigon para faros, alrededor de las costas inglesas, su ejecucion se ha llevado a cabo por
procedimientos totalmente desligados e inadvertidos de las mds recientes teoriasde la ciencia
de la construccién moderna.

Cuando a mediados de 1960 comenzaron a realizarse trabajos de prospeccion en los cam-
pos petroliferos y de gas natural en los mares que rodean las costas britdnicas, se hicieron, ini-
cialmente, siguiendo las técnicas tradicionales, en lo que se refiere a métodos de construccion.
Las previas recomendaciones practicas establecidas para la construccion de las plataformas de
produccion de gas en las inmediaciones de las costas inglesas del este, sobre aguas poco pro-
fundas y cimentadas sobre lechos blandos de lodo, no fueron en nada diferentes a los proce-
dimientos practicos ya existentes ni a los métodos de ejecucion para los trabajos estructura-
les.

Condiciones ambientales existentes en el Mar del Norte

Como resultado de unas exploraciones realizadas al norte de Ekofisk en el afio 1968, en
los campos de Forties y Frigg a principios de 1970 y, finalmente, en la ddrsena de East Shet-
land en 1972, se lleg6 a la conclusion de que sus condiciones ambientales son totalmente dife-
rentes a las de la costa Este de Inglaterra. En este caso las plataformas de produccién de pe-
troleo tuvieron que alimentar cada una a cuarenta cisternas. En el lugar de ubicacion la pro-
fundidad marina era de 150 a 160 m. y la distancia a la costa de 150 a 250 km. A tales latitu-
des los lechos marinos estan constituidos por arcillas duras o arenas compactadas, las olas de
temporal alcanzan 30 6 mas metros de altura y los vientos llegan a ser de 240 a 260 km/hr. El
hecho de presentarse estas condiciones, que dan lugar al deterioro del revestimiento de la es-
tructura, a la limitacién de la capacidad sustentante de la plataforma, a, por otra parte, un cor-
to periodo estacional para su instalacidon y a la necesidad de habilitar, si es posible, almacena-
miento para el petroleo, obliga a un replanteamiento de la solucion ingenieril e implica diver-
sas limitaciones en el disefio de las estructuras pesadas de hormigon.

Durante todos los trabajos que han venido realizindose para el perfeccionamiento y me-
jora de estas construcciones, el paso adelante més importante, que ha repercutido en una ma-
yor experiencia practica para los ingenieros civiles dedicados a las obras maritimas, ha sido ¢l
del dominio de la “escala’. Esta es aplicable mds particularmente a la logistica y a la organi-
zacién de la obra que incluso a los trabajos de disefio.

Solucion general

Aunque, para resolver el problema de construir una plataforma de produccion de petro-

leo realizada en hormigdn, apoyada en un fondo que se encuentra a una profundidad de 150
metros 'y en la zona septentrional del Mar del Norte, se han preparado proyectos con diversas

soluciones, la mayoria de estas son similares entre si, en lo que se refiere a dimensionamiento
general. Principalmente estan constituidas por un cajén celular de hormigébn de unos 100 x
100 m, en planta, y de 40 a 60 m de altura, para fines de flotabilidad y apoyo. Este cajon
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sirve de base a tres o mds torres de hormigon, de 9 a 13 m de didmetro y 120 a 150 m de al-
tura. Una plataforma de acero, que alberga la planta de tratamiento y su equipo, cuya super-
ficie es de hasta 10.000 m2., se apoya en dichas torres de hormigdn. Inicialmente se utiliza co-
mo plataforma de perforacion con sus correspondientes torres, depdsitos de lodos. almacén
de tuberfas y cemento, central de energia y locales con capacidad para alojar hasta 100 perso-
nas; su mision final es ser una unidad de produccion, provista de sistemas de enfriamiento y
separacion para poder tratar 10.000 m3 diarios de crudos de petroleo, almacenar 150.000m 3,
producir de 50 a 60 megawatios de potencia, disponer de un equipo de bombeo y de inyec-
cion y tener suficientes habitaciones para personal, instalaciones de salvamento, equipo de
lucha contra incendios, comunicaciones, antorcha para quemar los gases nocivos, etc. La es-
tructura una vez terminada tiene que soportar una carga en la plataforma de alrededor de 20
mil toneladas, un empuje horizontal circundante que puede llegar a las 50.000 toneladas. En
su construccion se han empleado de 100.000 a 120.000 m3 de hormigbn, 15.000 toneladas
de redondos y aceros de pretensar y 5.000 toneladas de perfiles laminados. La construccion
de tal estructura, en un perfodo programado entre 15 y 18 meses, dentro de una superficie de
trabajo de 100 m. cuadrados, esuna concentracion de obra de ingenieria civil completamen-
te insolita.

Lugar para la realizacion de la obra

Idealmente se requiere un dique seco de 150 m. de amplitud y 40 m. de fondo, conti-
guo, pero defendido, de la mar abierta, que tenga 150 m. de profundidad, situado de modo
que sea minima la distancia a la que ha de ser remolcado para su ubicacion definitiva. Otro im-
portante factor es que se encuentre en las proximidades de centros productores. Si no se dis-
pone de un dique seco otra solucién es excavar una darsena de 12 a 14 m. de profundidad y
con una amplitud de 150 x 150 m., al mismo nivel de una playa de 12 hectareas, en una zo-
na de aguas tranquilas, construyéndose la obra de hormigon en dos etapas. Para realizar la se-
gunda etapa de la construccion se requiere una profundidad en las aguas de 40 a 50 m., cons-
tituyendo los fiords del suroeste de Noruega un lugar ideal para su ubicaciéon. Generalmente
las costas occidentales de Inglaterra y Escocia son arenosas y con muy poca pendiente, siendo
escasos los lugares con aguas lo suficientemente protegidas como para servir de fondeaderoy,
por tanto, son totalmente inadecuadas.

En las costas orientales de Escocia existen parajes que son adecuados para este fin, pero
es preciso efectuar un largo remolque hasta llegar al East Shetland Basin (1.200 a 1.350 km.)
y, por otra parte, las aguas poco profundas del Canal del Norte, entre Escocia e Irlanda (de
menos de 50 m.) constituyen un inconveniente. El Estuario del Clyde, sin embargo, tiene la
ventaja de encontrarse en un lugar estratégicamente situado, existiendo en sus proximidades
importantes fabricas y astilleros, buenos medios para trabajos de construccion,disponibilidad
de materiales, energia v talleres, y, si bien no es exactamente el lugar ideal para 6ptimamente
realizar una estructura, sirve para racionalmente desarrollar un proyecto con cierta flexibili-
dad. Las estructuras McAlpine/Sea Tank se estdn construyendo en Ardyne Point, Argyll,en la
costa de Loch Striven, donde se estdn utilizando para tal fin tres darsenas de construccion.

Calidad del hormigon

Para cualquier clase de estructura maritima, costera o de alta mar, el ingeniero civil nor-
malmente prefiere como material de construccion el hormigén, significando este criterio, res-
pecto al imperante en el ambito de la industria petrolifera, una considerable discrepancia,que
es preciso salvar. Durante la primera Guerra Mundial las estructuras se construyeron sin un
verdadero respaldo documental técnico e, incluso, el precedente del plan“Mulberry Harbour”,
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utilizado en la Segunda Guerra Mundial no fue totalmente satisfactorio. En esta estructura
prefabricada los elementos de apoyo para los puentes de barcazas estaban compuestos por
paneles prefabricados de hormigén de 4 cm. de espesor unidos mediante rigidizadores de hor-
migén moldeado in situ de 15 x 15 cm. Los principales cajones de los rompeolas, de los que
habfa 212, tenfan 61 x 17 m en planta, de 8 a 18 m. de altura y estaban constituidos por
muros de hormigoén armado de 23 y 38 cm. de espesor. Se moldearon con hormigon de 20
N/mm.2, teniendo un recubrimiento en las armaduras de acero de 2 cm. Actualmente existen
muchos de estos en pie después de permanecer en los mares durante 30 afios. Para conseguir
una adecuada durabilidad en el hormigon éste ha de basarse en un proyecto de mezclas cuyo
contenido minimo de cemento ha de ser de 350 kg/m3 y su resistencia a la compresion a 28
dias en probeta clbica no inferior a los S0 N/mmZ2. En la zona batida por las olas se ha utili-
zado un agente aireante con objeto de aumentar su resistencia al hielo, pero, por regla gene-
ral, la solucién ha sido emplear cemento portland normal y con la posible alternativa de la
sustitucion parcial de éste por un cemento PFA. Ha sido objeto de ciertas criticas el conteni-
do en aluminato tricilcico de los cementos britdnicos, pero actualmente esto no se considera
importante. El principal problema concerniente al control del hormigon reside en el comple-
jo contorno de la totalidad de la obra, que tiene que ser moldeado por el encofrado deslizan-
te, ya que es necesario retardar el fraguado del hormigén durante un tiempo que se aproxima
a las nueve horas, con objeto de obtener la adecuada sincronizacion en relacion con la lenta
velocidad de desplazamiento de los mencionados encofrados, que esde 5 a 7,5 cm./hora.

La utilizacién en gran escala de un hormigdn de tan alta calidad es, ciertamente, poco
frecuente en el Reino Unido, si bien para la realizacion de las vasijas de presion de hormigon
pretensado, destinadas a las centrales de energia nuclear, se emplearon grandes cantidades de
esta clase de hormigén. Sin embargo, si se hace un estudio de las obras corrientes realiza -
das en Inglaterra en las que inicamente en zonas muy especiales se emplea el hormigon de
40 N/mm2, la utilizacién de un hormigén de 50 N/mm2 en todas las diferentes partes del
proyecto, que llega a alcanzar un volumen de 100.000 m3, supone un planteamiento de pro-
grama para la obra totalmente nuevo. Para la tercera estructura McAlpine/Sea Tank, en la
cual se ha utilizado una gran cantidad de prefabricados, la calidad general del hormigon utili-
zado se consiguié incrementar a 60 N/mm2, empleandose en todo momento materiales con-
vencionales y métodos de elaboracion corrientes.

Produccion del hormigon

La planta de dosificacion y amasado estd constituida por dos amasadoras gemelas de
tambor de 1,5 m3 de capacidad y una instalacion adicional de amasado, cuya capacidad de
elaboracion viene a ser la mitad de la primera. Con ambos medios se obtiene una produccion
total permanente, suficiente para alimentar las bombas de hormigon, de 90 m3/hora y asi es
posible rellenar los encofrados deslizantes. Las velocidades previstas para el desplazamiento
de los encofrados, ya mencionadas anteriormente, para la realizacion de las dos primeras es-
tructuras fueron de 7,5 y 5 cm/hora respectivamente. Esto implico la obtencién de una pro -
duccion media de hormigdn de 60 m3/hora, pero la velocidad realmente conseguida fue algo
superior a la planificada. Cabe sefialar que para la segunda estructura la colocacion de 1.100
m3 de hormigdn vino a suponer una altura de hormigonado del cajon de 1,00 metros.

El hormigdn se colocd por bombeo, a excepcion de las primeras partes de la construc-
cion de la “artesa”, utilizindose para ello dos bombas, cada una de 45 m3/hora, situadas de-
bajo de la planta de amasado. Estas distribuyeron el hormigon a las diferentes partes de la
obra.

Una vez se puso a flote la primera seccién de obra del cajon, se transporto y anclo6 fuera
de la costa, realizindose el bombeo del hormigdn por tuberias gemelas de 15 cm. de didme-
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tro, dispuestas sobre un puente flotante. Las tuberias descargaban sobre tolvasy éstas, a su
vez, sobre otras cuatro bombas de hormigonado, montadas en el pontén del equipo. Estas
bombas servian para alimentar cuatro trompas Schwing de distribucion, accionadas hidrauli-
camente, con brazo de 24 m. de didmetro de alcance cada una, montadas sobre unas vigas
" que descansaban sobre los gatos del encofrado deslizante, en cada uno de los cuatro compar-
timientos del cajon. Debido al movimiento del puente flotante durante la construcciéon y a
los desplazamientos relativos entre el cajoén y el ponton del equipo, fue necesario disponer
los adecuados medios para adaptarse a los alargamientos y acortamientos de los tubos de con-
duccién del hormigbdn en la medida que fuese necesaria, mientras continuaba la produccion
de hormigon.

Primera etapa de la construccion

La presa de tierra que cierra las darsenas estd constituida por un talud situado entre el
nivel del mar y + 4,50 m. y formada por capas de balasto arenoso tendidas sobre material de
acarreo. Las dosprimeras ddrsenas, de unos 150 x 150 m. en planta, se construyeron median-
te excavacion del terreno hasta llegar a alcanzar un nivel de —9,50 m. Para aislarlas del mar ,
en la parte frontal se construyd un malecon de tierra conteniendo una fila sencilla de tables-
tacas. En una de las ddrsenas se localiz6 un amplio cauce de légamo blando. En cada ddrsena,
a tres alturas diferentes, se practicaron pozos de sondeo con el fin de controlar el nivel acui-
fero del terreno y para consolidar la estabilidad de los taludes.

Para contrarrestar los empujes horizontales que experimentan estas estructuras mariti-
mas una vez situadas en el lugar de ubicacion definitivo, se habia previsto en el proyecto la
construccion de unos ““zécalos” de 3 m. de canto, situados en la parte -inferior de los cajo-
nes. Para reducir al minimo la profundidad de la darsena y hacer menos voluminoso el traba-
jo se decidié que los z6calos se prefabricasen a pie de obra en piezas de tamafio relativamente
reducido (en segmentos de 20 toneladas) colocdndose éstos en zanjas adecuadas. La placa de
solera se molded sobre el echadizo en el “molde” nivelado. Las zanjas se rellenaron con za-
horra cribada, extraida in situ y, una capa con un espesor minimo de 50 cm. de este mismo
material se colocd sobre todo el molde para conseguir que, cuando se procediese a la inunda-
cibn de la darsena, se aprovechase todo el efecto de la presion hidrostatica. Para conocer la
presion bajo la solera se situaron tubos piezométricos. Una vez dispuesto el medio filtrante,
todo el conjunto que forma el molde de la solera se cubrié con un revestimiento de hormi-
gén, cartdon duro y ldmina de P.V.C. (cloruro de polivinilo), hormigondndose seguidamente
los primeros 50 cm. de la placa que ha de formar la solera. Las placas principales que forman
la solera del cajon tienen de 3 a 4 m. de espesor y se hormigonaron en-dos etapas —(los pri-
meros 50 cm. en la dirsena, antes de ponerlo a flote) y los restantes 2,50 6 3,50 m. una vez
que se situd en las inmediaciones de la costa, convenientemente amarrada, y antes de pro--
ceder a la terminacion de la cubierta del cajon.

Completada la primera etapa de la construccion de la losa de la solera, el hormigonado
de los muros rigidizadores y de las vigas perimetrales, montdronse seguidamente los encofra-
dos deslizantes, destinados a la realizacion de la primera etapa de la construccion de los mu-
ros del cajon, que han de alcanzar una altura de aproximddamente 13 metros.

El conjunto de elementos constituyente del encofrado deslizante, suministrado por In-
terconsult, es de un volumen e importancia extraordinaria, siendo mayores que cualesquiera
otros que puedan haberse aplicado en la técnica.

La segunda estructura Mc Alpine/Sea Tank precisd, para el encofrado deslizante,mds
de 1.000 gatos de 3 toneladas de capacidad y fueron necesarios 1.100 m3 de hormigén para
que los muros del cajon llegasen a alcanzar 1 m. de altura. Debido a ser una obra tan desme-
surada, la velocidad de desplazamiento del encofrado deslizante se estudié para que fuese
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tan solo de 5 cm/hora y tal cosa obligd a retardar el tiempo de fraguado del hormigén de mo-
do que fuese de unas 9 horas y asi poder trabajar eficientemente. Cada 2 metros, entre ejes,
se colocaron estribos para sustentar el encofrado deslizante. Para comprobar si podia fijarse
en perfectas condiciones la armadura fue preciso construir un modelo. Desde un local, habili-
tado a tal efecto, donde estd instalado el control central, se gobierna el equipo de acciona-
miento de los encofrados deslizantes y también las cuatro trompas hidrdulicas de hormigona-
do. Se han adoptado las medidas pertinentes y, a tal fin, se han previsto: pasarelas de acceso
dentro y fuera de cada compartimiento; almacenamiento, sobre los estribos de los encofrados .
deslizantes, del material necesario para las armaduras horizontales y verticales; cuatro unida-
des generadoras de electricidad, con su depodsito de combustible, para todo el conjunto de la
estructura, destinada a casos de emergencia; cuatro griias torre Record 764 para 10 toneladas
y 15,70 m. de alcance; cuatro trompas de hormigonado; zonas para el almacenamiento de
tuberias, aceros y otros materiales; pertrechos; cuatro servicios de aseo; dormitorio; cantina
y, dicho brevemente, los servicios completos para acoger a 250 hombres, que trabajan en ta-
reas relacionadas con la obra realizada por el encofrado deslizante y cuya actividad se desa-
rrolla independientemente fuera de la costa. De hecho, para facilitar el trabajo y simplificar
las comunicaciones, el encofrado deslizante se ha dividido en cuatro unidades autosuficien-
tes, dotadas de griia, medios para colocar el hormigon, etc., estando cada una controlada por
su propia direccion.

Amarras y Anclajes

Una vez que se completa la etapa inicial constructiva de la estructura se rellena con las-
tre. A continuacion se desmonta el malecon, se deslastra y remolca la estructura hasta un lu-
gar distante de la costa unos 200 metros, donde es enclada mientras se completa el resto de
la obra a realizar en hormigon, siendo la profundidad marina, en dicho lugar, de unos 45 m.
Las amarras para sujetar la estructura fuera de la costa estdn disefiadas para resistir el madximo
esfuerzo que se puede producir como consecuencia de las acciones del viento y tormentas y
que en algunos casos llegan a ser superiores a las 800 t. en cualquier direccidén. Se necesitaron .
seis tirantes, agrupados por parejas y dispuestos radialmente con un intervalo de 1200: Cada
tirante esta constituido por una cadena U3 de 100 mm. Los puntos de amarre y los dispositi-
vos de remolque son de tamafios similares y presentan problemas estructurales de poca im-
portancia. A medida que la estructura crece en altura y peso, aumenta el calado; en conse-
cuencia fue necesario encontrar los medios para tensar las cadenas de anclaje con objeto de
mantener la estructura en posiciéon. Inicialmente tal cosa se hizo desde el extremo del puntal,
pero, debido a las complicaciones que se presentan para fijar el puente flotante, se decidio,
por ultimo, retensar los tirantes. Por otra parte los propios anclajes presentan problemas, ya
que el lecho marino de Loch Striven esta constituido por algunos metros de cieno blando.
Algunos buenos anclajes han fallado, cuando se han ensayado al tratar de comprobar si su :
poder de sujecion es adecuado. Para ello se han disefiado y ensayado anclajes de placa de
hormigon armado, actualmente en uso, que admiten una carga de trabajo individual de 400
toneladas. Tales anclajes consisten en grandes piezas de 11,00 x 11,00 x 4,00 metros. Se
calcula que el movimiento de la estructura, debido a las acciones del viento, olas, corrientes
y mateas, bajo las mds severas condiciones pronosticables para Ardyne Point, sera, aproxi-
madamente, de 7 m, de modo que todos los elementos de sujecidon para el amarre de la es-
tructura deberan estar previstos para tolerar tal desplazamiento.

Puente de Acceso
Amarrado directamente al cajon estd el pontdn auxiliar para el equipo que actiia como
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etapa intermedia destinado a manipular el hormigdén bombeado desde la costa. El hormigon
se descarga en unas tolvas y, después, por medio de cuatro Bombas Schwing de 120 HP cada
una, pasa a las trompas hidraulicas que lo colocan en el encofrado deslizante. El ponton tam-
bién comprede: una subestacion de 11 KVA, compresores, drea de servicio, depositos para
el suministro de agua y sustenta el extremo final del puente de acceso, que estd constituido
© por siete tramos de unidades Bailey Bridge, de 30 m. de longitud, apoyadas sobre pontones
- Uniflote: Los pontones Uniflote se sujetan, con cadenas colgantes, a las cadenas de las ama-
rras principales del propio cajon. Sin embargo, no obstante haberse adoptado este sistema y
ante la incertidumbre de su comportamiento, es l16gica la preocupacion de los técnicos, parti-
cularmente si se tiene presente la antedicha variacion de 7 m, ya que el dispositivo para la
conduccion del hormigdn debe permanecer integro durante todo el tiempo que dura el traba-
jo realizado con el encofrado deslizante. Cada uni6n se ha disefiado de tal forma que permita
una total libertad de movimientos respecto a los tramos adyacentes. Por otra parte se han rea-
lizado algunos estudios experimentales mediante la construccién de un tramo de abrigo flo-
tante, como posible protecciéon para el proximo invierno. Se ha instalado una boya registra-
dora del oleaje, y se han dispuesto aparatos de registro para medir los esfuerzos que se produ-
cen en las amarras.

Construccion flotante

Los trabajos de hormigonado que realiza el encofrado deslizante prosiguen hasta su con-
clusién con toda la obra puesta a flote, levantindose las paredes del cajon hasta que alcanzan
su altura total, que es de 50 a 60 metros. Cuando esta parte de la obra ha terminado, se pro-
cede al acabado de la construccidn de la losa de la solera, completdndose los trabajos relati-
vos a los dispositivos mecdnicos que van en el interior del cajon. Podemos darnos una idea de
lo que supone toda esta tarea por el hecho de que, durante este periodo de la construccion,
aparte del modulo principal de inmersion, la bomba y el equipo de control, el sistema de in-
yeccion para la cimentacion, los depositos para los crudos de petréleo, las tuberias; controles
e instrumentacion para la cimentacion, han de ser instalados en la plataforma de produccién
cerca de 1.400 t. de tuberias.

Seguidamente se procedid a construir la cubierta del cajon. Para cubrir las células, de
14,00 x 14,00 m de luz, con una placa de 1 m. de espesor, cada unidad requirié 600 t de
hormigén. Se estudiaron diversas posibilidades para resolverlo mediante una solucion prefa-
bricada y mejorar el programa de tiempos de construccién, consistiendo la primera en el
montaje, en la costa, de una serie de pirdmides truncadas, de 30 cm. de espesor de pared,
que harfan las veces de encofrado perdido y sobre las cuales se dispondrian todas las armadu-
ras. Otra solucidn, consistente en emplear unicamente elementos planos, permite reducir el '
peso maximo a elevar de 180 t a unas 45 t, pero incluso con esta solucion y empleando una
gran barcaza con gria, el tiempo programado ha sido muy critico. Es preferible un procedi-
miento a base de utilizar piezas de 20 toneladas dotadas de una armadura ligeramente supe-
rior para su sujecién temporal, que implica la instalacion de una planta de hormigonado por
desplazamiento sobre apoyos provisionales de acero sobre la cubierta del cajon, pero precisa-
mente esta solucién requiere situar un tractor Manitevoc 4.100 sobre la citada cubierta del
cajon.

Acabada la cubierta del cajon se procede a construir sobre ésta las cuatro torres de hor-
migdn, operacién que se efectiia mediante el empleo de encofrados deslizantes y groa. Com-
pletadas las torres se aplica un pretensado longitudinal por medio de armaduras postesas. El
sistema utilizado ha sido el CCL y consiste en 7 cables Dyform de 0,7 pulgadas de didmetro
(17,78 mm.), con una capacidad de 2.660 kN por tendon.
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Estructura de la Plataforma

En las obras que se realizan en Ardyne Point, una vez que se completan y aplica el pre-
tensado a las columnas, se montan sobre éstas un armazon metédlico que las une entre si. So-
bre dicho armazon se instala el equipo para el control de la navegacion y el del sistema de in-
mersion. En Loch Striven no se ha procedido a montar la estructura de la plataforma ni los
moddulos, debido a que la profundidad de las aguas es relativamente pequefia.

La estructura, con un calado de alrededor de 36 m., se transporta remolcada desde el si-
tio donde se ha procedido a su construccion. Existen diversas variantes para proceder a los
trabajos de acabado de la misma. En las inmediaciones de Loch Fyne las posibilidades son
muy amplias ya que las profundidades marinas superan los 150 m. En este caso la estructura
de la plataforma y algunos de los equipos de tratamiento pueden instalarse a bordo. En estas
condiciones se remolca a través del Canal del Norte donde, por determinadas zonas la pro-
fundidad de las aguas no es inferior a los 50 metros; esto implica algunas limitaciones en lo
que se refiere al peso de la plataforma (hay que tener en cuenta que una carga adicional de
8.000 t. del tablero supone como minimo 1,00 m. mas de calado, pero en cambio tiene una
notable influencia sobre la estabilidad de flotacion).

Cerca de Rothesay también se dispone de un fondeadero con aguas tranquilas donde
pueden comodamente montarse los modulos de la plataforma, ya que las limitaciones, en lo
que se refiere a profundidad, son menores, puesto que el fondo esta a casi 80 metros. Otra
solucion es montar el resto de las instalaciones cuando la estructura se encuentre ubicada en
su emplazamiento definitivo, como similarmente se suele realizar en las construcciones que
han de ser revestidas.

Conclusion

Es un hecho evidente que durante la construccion de las grandes estructuras maritimas
de hormigdn no se ha encontrado una barrera tecnologica absolutamente nueva, ya que todos
los materiales, técnicas e instalaciones habian sido experimentadas previamente. En cualquier
caso, sin embargo, con lo que es preciso enfrentarse plenamente es con la magnitud del pro-
blema, ya que se trata de moldear una estructura completa con un hormigén de 50 N/mm?2,
utilizando constantemente un encofrado deslizante. Es decir supone realizar el hormigonado
de una estructura cuyos muros alcanzan una longitud de 1,8 km. con turnos de 250 hombres
que trabajan todos al mismo tiempo y, también, el problema de conseguir que se encuentre
perfectamente anclada una estructura que aumenta en peso de 40.000 a 320.000 t. dentro
de un tiempo programado en 40 semanas. Hacer frente a tal desafio es la mision del ingeniero
civil més que de la ciencia de la investigacion la cual, ciertamente, aporta una notable contri-
bucidn a la solucidon de los problemas.

HORMIGON PRETENSADO Y CONSTRUCCION DE BARCOS

Por el profesor A.J. Harris

Uno de los trabajos presentados en el Segundo Congreso Helénico del Hormigén Estruc-
tural, celebrado en Tesalonica del 28 al 31 de Mayo de 1975, es el del Profesor Alan Harris,
Presidente de la Comisién de la F.I.P. sobre Barcos de Hormigdén. Amablemente el Profesor
Tassios, Vicepresidente del Grupo Nacional Griego, ha autorizado reproducir el trabajo del
Profesor Harris. A continuacion se publica parcialmente.
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Introduccion

El tema de la construccién de barcos es de una gran amplitud y la idea de utilizar el hor-
migdn pretensado en esta actividad es una materia, 16gicamente, mds reducida. Por limitacio-
nes de tiempo es imprescindible ser selectivo y, en consecuencia, el autor ha optado por ocu-
parse Unicamente de ciertos aspectos del P.S.C. (Hormigdn Pretensado) que, a su parecer,
son de importancia capital. Las primeras facetas son de gran importancia por los beneficios
que pueden aportar a los barcos; las segundas son importantes por los cambios radicales de
actitud que ellas pueden suponer en el ingeniero civil tratando de servir al arquitecto naval y
al constructor de barcos.

Primero, haciendo un breve resumen histérico de su evolucidn, es preciso sefialar que
los primeros ejemplos conocidos en construcciones de hormigdn armado fueron los botes de
remos (algunos todavia existen y en buenas condiciones). En ambas guerras mundiales fue-
ron corrientes los barcos de hormigén armado y los equipos flotantes de una y otra clase,,
siendo la escasez de acero la razén de que esta técnica experimentase un gran impulso. Al.-
canzaron una buena reputacion por su bajo costo inicial, conservacién econémica y robustez
(algunas barcazas petroleras de la Segunda Guerra Mundial todavia estdn prestando servicio
como tales por el Tamesis en Westminster). Sin embargo su elevado peso siempre ha resulta-
do ser un inconveniente pues afecta a su aprovechabilidad en tal forma que, tan pronto se pu-
do disponer de acero en abundancia, los navieros y constructores abandonaron rdpidamente
el hormigdn. En aquella época disefiar barcos con un nuevo material resultd ser un procedi-
miento que compensaba poco. Magnel ha tratado este tema con el autor de este trabajo y de
sus experiencias en el disefio de barcos de hormigbén armado como refugiado en Inglaterra
del afio 1917. Para lograr la licencia de navegacion era necesario ajustarse a los dimensiona-
mientos para el acero, tal como lo requieren los Reglamentos del Lloyd (reglamentos que
aportan un bagaje de conocimiento experimental sobre barcos similares a éstos) y que sirven
para disefiar, uno por uno, los elementos de hormigdn con una resistencia minima, calculados
de acuerdo ‘con unas tensiones basicas de seguridad. Indudablemente esta no es la forma més
correcta de proyectar cualquier clase de estructura de hormigon; pues si bien el hormigdn tie-
ne algunas ventajas estructurales, disefidndolo de esta forma es casi seguro que se desaprove-
chan. No es sorprendente, pues, que estos barcos resultasen pesados.

Sin embargo, en estas Gltimas décadas hemos contemplado una revolucién, en lo que se
refiere al disefio de barcos, que ha sido provocada por el enorme aumento de tamafio de cier-
tos cargueros, particularmente de los barcos cisterna, ya que estos navios han sobrepasado
con sus enormes proporciones, el tamafio de cualquier barco previamente construido. La ex-
periencia adquirida precedentemente aportaba escasa orientacioén para la realizacion del dise-
fio. Los amplios programas para la medida de los estados del mar, asi como la determinacion
de las tensiones de los cascos en servicio y la inmensa posibilidad de anélisis de tales medidas,
sometidas a las técnicas estadisticas, todo ello debidamente combinade para su utilizacion
en computadores, el desarrollo de nuevas filosofias de fiabilidad, asi como la transformacion
del analisis aportado por el computador, ha dado lugar a una idea clara, coherente y logica
del disefio a desarrollar.

Indiscutiblemente todavia es necesario hacer adecuadas adaptaciones para este material
distinto; no basta con establecer una simple correspondencia entre los principios existentes
para el disefio de barcos y las practicas constructivas vigentes para el P.S.C. (Prestressed Con-
crete) —Hormigon pretensado. El nuevo material presentara ventajas e inconvenientes, que
deben ser previstos, ya que las tensiones de cilculo a emplear son completamente diferentes.
El comportamiento estructural puede realmente influir sobre el criterio de suficiencia.

El hormigdn pretensado puede beneficiarse de la experiencia y trabajos de aquellos pre-
decesores que construyeron barcos de hormigdén armado y cabe esperar, en cualquier caso,
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que se consifian mejoras en caracteristicas, seguridad, durabilidad y peso. Ahora que ya exis-
te:un claro concepto para el desarrollo del disefio, parece oportuno considerar que el hormi-
gon pretensado puede aportar, a la construccion de barcos, una valiosa contribucidn.

“Después de ‘esta introduccion el Profesor Harris hizo un bosquejo de las multiples ven-
tajas que tiene la utilizacién del hormigoén pretensado en la construccién de barcos — fiabili-
dad en traccidon yrcompresion, ausencia de fisuras, alto rendimiento frente a la fatiga, et«
cétera. Puesto que muchos de estos aspectos figuran en la publicaciéon de la F.I.P., “Barcos
de Horinigon Pretensado: Consideraciones de Proyecto”, publicado a finales del afio 1975,
no se tratan aqui estos apartados. Seguidamente el Profesor Harris enfoca el problema eco-
némico desde los siguientes puntos de vista:

Peso

A este respecto cabe sefialar que no es infrecuente el caso de cargueros especiales, entre
los que se destacan los destinados al transporte de L.N.G. (Gases Naturales Licuados), en los
que el exceso de peso de la estructura es de poca transcendencia; en todo caso cualquier uso
generalizado del PSC (hormigén pretensado) en la construccion naval servird para acabar con
el problema del excesivo peso que tienen los barcos de hormigédn.

En las aplicaciones del hormigdn pretensado a la ingenieria civil y estructural apenas si
es posible actuar sensiblemente contra el peso. Si acaso, en la seccidon central de un puente
de gran luz, el peso de la estructura puede ser significativo, pero incluso en este caso su im-
portancia es estrictamente relativa. Es dudoso merezca la pena gastar cierta suma de dinero
en reducirlo. Esta insensiblidad a la consideracion del peso se patentiza por la historia ‘del
hormigdn de altas resistencias. Con el advenimiento del pretensado, la resistencia del hormi-
gon saltd desde aproximadamente 25 kN/m2 a 40 kN/m2, con el propbsito, casi exclusivo,
de reducir las pérdidas por fluencia.

Pueden obtenerse facilmente hormigones con resistencias dobles a la que se ha mencio-
nado anteriormente; sin embargo, a efectos de calculo, se sigue adoptando un valor proximo
a los 40 kN/m2, y esto se hace asi, no por que los ingenieros sean demasiado prudentes (las

_estructuras, de las cuales se han presentado informes en el Congreso de la F.I.P., pueden ser
objeto de tal imputacion), sino porque no existen ventajas econdmicas utilizando valores tan
altos. El aprovechamiento de resistencias mds altas da lugar a que las secciones sean mds dek
gadas y a costos relativos de mano de obra mds altos. Por consiguiente resulta ser un mate —
rial tads caro, sin compensacion econdmica alguna, y la eventual excepcion, por ejemplo, de
efecto indirecto € importancia menor, de reducir los costos de manipulacién y botadura.

En los barcos, sin embargo, se hace caso omiso de la afirmacion rotunda de que “si la

- estructura es exageradamente pesada el barco se hunde. Un kilo mds de peso en el peso de

la estructura es un kilo menos de carga util y una reduccioén en el aprovechamiento econd —

mico del barco durante toda su vida. Hay, consecuentemente, una ventaja directa y mdxima

al reducir la tara. En este trabajo de reducir la tara los ingenieros civiles tienen poca experien-

cia, pero, si verdaderamente desean colaborar con eficacia en la técnica de la construccion de
barcos, tendran que aprender la forma de conseguirlo.

i

Aunque el peso sea importante y aunque esta importancia adquiera particular énfasis
cuando uno se dirige a los ingenieros civiles, no es, desde luego, un categdrico a perseguir y no
importa lo que se gaste. Para cualquier barco en particular habrd una 6ptima combinacién
entre el peso y el costo.
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CALDWELL, en su ponencia ante la IASS en Hawai facilito la siguiente expresion:

Rca

> C

Sw *+ S¢
wa

En donde Sw yS ¢ son porcentajes de reduccion en peso y costo, respectivamente, del
disefio ‘A respecto al disefio B, y

Peso de la estructura
R = para el barco A

Wi carga util

Costo anual, dependiente del costo inicial del barco

+Rep=
costo medio anual

para el barco A

~ También Caldwell dio valores tipicos para un carguero moderno de gran tamafio, tales
como Ry, = 2,0 y R, = 0,4, lo que nos daunSy + 28> 0; es decir, el porcentaje de ahorro
en costo no debe ser menor que la mitad del 1ncremento de porcentaje del peso. Puesto que
tal costo es el del total del barco, y, puesto que en barcos de esta clase el costo estructural
puede ser, como mucho, el 50 por 100 del costo total, se ha llegado a la conclusion de que
un incremento en el peso estructural debe venir compensado con un ahorro proporcional-
mente equivalente en el costo. Si nos planteamos el caso de una estructura en PSC (hormigon
pretensado) con un peso adicional del 20 por 100 (cifra que consideramos muy real), y, su-
ponemos, ademds, que la relacion sigue siendo buena para un incremento de esta magnitud,
en estas condiciones precisaremos economizar ‘alrededor de un 20 por 100 en el costo estruc-
tural para lograr un aprovechamiento equivalente. Por otra parte, ningin armador es partida-
rio de adoptar un nuevo material, exclusivamente, porque tenga la misma aprovechabilidad;
necesita la evidencia de un sustancial ahorro en los costos primarios. Por consiguiente es ne-
cesario que el costo de una estructura constituyente del casco de un barco de hormigon pre-
tensado no sobrepase en un 0,6 el costo de un casco de acero. En el caso considerado, con
un peso extra del 20 por 100, el costo por tonelada del hormigon pretensado no deberé ser
mayor del 50 por 100 del costo del acero.

Otra hipbtesis, por ejemplo, es que el barco de hormigén pretensado pese lo mismo que
el barco hecho con acero, en cuyo caso el citado 20 por 100 de economia serd imprescindi-
blemente necesario para animar al armador a que se decida por este material. Hemos llegado
a la conclusion de que el hormigdn tiene que costar, por tonelada, como maximo un 80 por
100 de lo que cuesta el acero para empezar a ser competitivo.

Ahora bien los nuevos precios para los pontones flotantes construidos en hormigon pre-
tensado, estructuras de moderada complejidad, disefiadas bajo los conceptos de los princi-
pios cldsicos y en las cuales la preocupacion por el peso es escasa, tienen un costo por tonela-
da alrededor del doble que las obras estructurales y civiles normalesy tan s6lo aproximada-
mente un sexto del costo normal de construcciéon de los buques de acero. Por consiguiente,
para ser atractivo, el costo del hormigdn pretensado debera ser: '

En el supuesto de embarcaciones del mismo peso (en acero u hormigbn) aproximada-
mente cinco veces, para los pontones construidos en hormigén pretensado.

En el supuesto de un 20 por 100 mds de peso (en las embarcaciones de hormigén),
aproximadamente tres veces para los pontones de hormigon pretensado.
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Esta disponibilidad de margen para actuar sobre la estructuray la construccion es esti-
mulante.

;Cuiles son las posibilidades? Hay dos aspectos a considerar, los materiales y la forma
estructural.

Materiales

Una mejora en la economia estructural puede conseguirse bien aumentando las resis-
tencias o bien disminuyendo la densidad. '

Hoy en dia, en obras de ingenieria civil de excelente calidad, es frecuente que la resis-
tencia del hormigon sobrepase la tipica resistencia del proyecto de 40 N/mm?2 y en determi-
nados casos esto se consiga con amplio margen. Esto es debido a que no es muy dificil lograr-
lo y porque tal aumento reporta ventajas secundarias en lo que se refiere a durabilidad, im-
permeabilidad, etc. La F.I.P. ha estudiado las posibilidades que existen de elaborar hormigdén
de muy altas resistencias, definiéndose como tal al hormigon de 100 N/mm?2 en adelante,
(Véase informe de la F.I.P.) y ha encontrado diversos procedimientos para hacerlo sin recu-
rrir a materiales extrafios o plantas especiales. '

Los limites superiores que se pueden alcanzar en las resistencias del hormigdén son mu-
cho mds altos, ya que se ha podido observar que las pastas puras de cemento compactadas,
de las cuales se han hecho pruebas en los laboratorios de la C&CA en Wexham, llegan a pre-
sentar resistencias del orden de los 400 N/mm?2.

Siempre bajo el punto de vista de obtener resultados practicos es necesario intentar al-
canzar resistencias que puedan lograrse facilmente con las técnicas de hoy dia y cuya utiliza-
cién en el proyecto no signifique influir demasiado radicalmente sobre los conceptos estruc-
turales actualmente aceptados. Tal forma de actuar debe representar una mejora en la cons-
truccidén, no una revolucion. Que resulte algo mds caro es admisible, pero este gasto extra de-
be orientarse en el sentido de una cuidadosa eleccion de los materiales, una mejor construc-
ciéon y una mayor vigilancia, en lugar de introducir innovaciones en el equipo de maquinaria.

Se sugiere que un hormigdén cuya resistencia sea de 70 — 80 N/mm?2 debe satisfacer es-
tos requerimientos. Proyectar estableciendo resistencias mucho mas altas que las propuestas
presenta muchas dificultades; las tensiones admisibles, correspondientes a los hormigones de
muy altas resistencias, se ha comprobado que son realmente imposibles de utilizar en las so-
luciones estructurales cldsicas y aquella estructura en la que se llegue a emplear tal material
constituira realmente una total novedad. Tales innovaciones pueden, eventualmente, encon-
trar aplicacion en la construccidon de barcos; mientras tanto es muy importante abstenerse de
proponer cosa alguna que esté fuera de nuestros presentes conocimientos.

La utilizacion de aridos ligeros también constituye una buena posibilidad. Se han podi-
do constatar resistencias de §5 N/mm2 en un hormigdn con una densidad alrededor de2,0
(véanse Informes de la F.I.P.). Refiriéndonos a resistencias, a igualdad de pesos, el hormigdn
ligero se puede asimilar al hormigbn de dridos densos que se mencion6 anteriormente. Ade -
més ha sido ampliamente utilizado en el hormigdn pretensado. Su uso tiene la ventaja, sobre
el hormigdn denso, de que las secciones tienen que ser mayores, resultando el moldeo més fa-
cil y resolviéndose facilmente el problema de acomodar los tendones y armaduras. Con el
mismo peso una losa serd un 25 por 100 mds gruesa y las tensiones que deba soportar aproxi-
madamente un 35 por 100 mds reducidas. Cuanto mayor sea el canto tanto mayor sera la
economia en acero para absorber el momento flector local.
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Forma estructural

El elemento estructural basico, a partir del cual se construye el casco de un barco es la
placa bidimensional. Tales piezas presentan resistencias en dos direcciones, aprovechandose
el material, por asi decirlo, dos veces; es un elemento rigido en servicio; su resistencia a rotu-
ra es alta y su agotamiento viene acompafiado por flechas muy importantes. Su construccion
no presenta dificultades y es una pieza muy robusta. Actualmente se dispone de los sufi -
cientes conocimientos para calcular con exactitud una losa armada en dos direcciones, someti-
da a una carga transversal combinada con una fuerza axil, bien de compresion o de traccion,
que es el caso concreto de los paneles del fondo de un barco, sometidos a flexion completa.

Normalmente el hormigén en las proximidades del eje neutro de la placa no estd someti-
do a tensiones, excepto a cortantes, siendo la resistencia de una placa a este tipo de cargas ex-
cesivamente superior. Sin embargo, cuando la placa se encuentra sometida a cargas axiles,
no se desaprovecha esta zona del hormigén, puestd que colabora a absorber dichas tensio: -
nes axiles. A medida que aumentan las dos dimenisones mayores, el canto de una placa ma-
ciza puede llegar a superar los 200-300 mm. En este caso es preferible aligerar la placa me -
diante cavidades, formando una especie de doble pared. El inconveniente de una estructura
de tal clase estriba siempre en la imposibilidad de'realizar una inspeccién de su interior. Esto
constituye una desventaja fundamental si se trata de una construccién en acero, pues se plan-
tea la necesidad de enlazar todos los huecos con un sistema de bombeo, en el caso de produ-
cirse filtraciones. ’

Con la aplicacién de un relleno de espuma de pléstico rigido de células cerradas moldea-
do in situ puede sellarse permanentemente la estructura, en cuyo caso no se la podrd poner
* objeciones.

Cuando se trate de placas de grandes dimensiones, resulta mas conveniente una estruc-
tura de doble pared, pudiendo ser de hormigon pretensado tanto la pared interior como la ex-
terior, pero lo suficientemente separadas como para poder ser inspeccionada la cimaray con
los correspondientes elementos de enlace para resistir los cortantes, de tal modo dispuestos
que la doble pared actlie como una losa bidireccional. Los elementos para resistir los cortan-
tes pueden ser almas de hormigdn; para este caso concreto el hormigbn pretensado no es
muy eficaz para el cortante y su peso resulta excesivo. Podra realizarse una triangulacion en
hormigén armado o en hormigdn pretensado cuando el tamafio de las piezas permita obte -
ner buenos efectos mediante variacién de su postura durante su prefabricacion. La armadura
para resistir los cortantes es posible resolverla con una triangulacién en acero, incluso utilizan-
do tubos, ya que los modernos sistemas de proteccién pueden ser adecuados para las piezas
de acero consolidantes situadas alli.

Sean cual sean los dispositivos para resistir el cortante, una estructura de doble pared
de esta clase es altamente eficaz a flexidon y torsidn, tiene buenas caracteristicas de seguridad
y, por presentar una superficie interior lisa, es atractiva para el usuario.

Para mamparos interiores pueden disponerse placas muy delgadas, en forma de artesa,
similares a los mamparos metalicos. Este elemento estructural presenta resistencia en una so-
la direccion, pero para esta finalidad su eficacia es alta.

Inversion de la carga

La tipica viga de hormigdn pretensado, tal como se concibe en ingenieria civil, se en-
cuentra sometida a una carga que actia en una sola direccién, cuyo valor, normalmente, es
una fraccion de la carga permanente. Todos conocemos las ventajas del pretensado, calcula-
do desde el punto de vista eldstico bajo la accion de tal carga; la seccién de hormigbn estéd
calculada para una fraccién variable de la carga y el peso propio estd ‘“fuera de tensién”.
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En los barcos el momento flector debido a las aguas tranquilas sin oleaje viene a repre-
sentar el papel de la carga permanente; los momentos flectores resultantes son, generalmen-
te, de magnitud mucho mds amplia y completamente reversibles. Si calculamos tal estructura
por la simple superposicién de tensiones, apreciaremos que el hormigdén pretensado resulta
inadecuado. En efecto, el planteamiento no es tan sencillo.

1. El pretensado no se puede aumentar. Las tensiones, originadas por la puesta en carga de
los tendones, no pueden, salvo en el improbable caso del retesado de los tendones, ser
mayores que en el momento del tesado; a partir de entonces, este valor cae hacia un va-
lor asint6tico algo inferior al 20 por 100. Sobre una base de cédlculo racional, una ten-
sién, que se ha aplicado deliberadamente, que se ha comprobado y que no puede au-
mentar, dard un factor de seguridad distinto al resultante de las cargas exteriores, para
las cuales no hay un Ifmite fisico y, cuando se consideran, la suma del pretensado y las
tensiones debidas a las cargas externas hay que utilizar un factor inferior al que resulte
de la suma de tensiones debidas inicamente a las cargas exteriores.

2. En realidad, suponiendo que la adherencia entre los tendones y el hormigén es adecua-
da, cuando el hormigén se agota a compresion, la deformacién es tal que las tensiones
existentes en los tendones, en la zona rota a compresion, dejan de ser de traccion; el
pretensado habra desaparecido. En la rotura por compresion el inico esfuerzo sobre el
hormigoén es el debido a la carga externa, hecho que es preciso tener en cuenta al efec-
tuar el cdlculo en el estado Ifmite. '

3.  En los célculos eldsticos se utilizard la seccidn equivalente. Puede muy bien suceder que
la utilizacion de grandes secciones para las armaduras, con tendones que trabajen a baja
tensién y hormigones con moédulo de elasticidad reducido (es decir de aridos ligeros)
resulte ventajosa. Por consiguiente la variaciéon que la tensiéon del tendén ha de tener

'sera creciente. Tal cosa debe ser tenida en cuenta, pero parece improbable que sea
tan grande como para provocar un riesgo de rotura por fatiga.

Ademas de estos aspectos, que deberdn ser tenidos en cuenta en los conceptos bdsicos
de disefio, hay uno o dos detalles practicos que resultan favorables:

Los tendones no estdn tan concentrados como, por ejemplo, en una viga con fuerte car-
ga permanente; practicamente la carga estard casi uniformemente distribuida por toda
la seccidn. Esto facilitard mucho la disposicién de las armaduras y la construccion.

Las dimensiones son lo suficientemente amplias como para poder distribuir el preten-
sado transversal en todas las piezas. La capacidad para resistir las tensiones cortantes y
las de torsidén mediante el pretensado es una enorme ventaja, suficiente para influir so-
bre la seguridad de la estructura.

Conclusiones

El pretensado cuenta con dos argumentos a su favor, para su utilizaciéon en la construc-
cion de barcos, de gran importancia:

Su fiabilidad como material estructural es tinica; su durabilidad, y por consiguiente su
facilidad de conservacion, le hacen ser extremadamente atractivo.

Las principales dificultades que encontrard el ingeniero civil al aplicar sus conocimien-
tos sobre este material, cuando trata de ofrecerselo como solucién a los arquitectos navales y
a los armadores, son: \

La necesidad ineludible de proyectar teniendo en cuenta la de obtener un peso mini-

mo; unas condiciones éspeciales a las cuales no estd acostumbrado debidas a, la repetida

inversion de la mayoria de las acciones que actian sobre las piezas de la estructura.
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LAS PROPIEDADES DEL HORMIGON EMBEBIDO DE PETROLEO

Uno de los principales objetivos de la Comision de la F.LP. sobre Vasijas de Presion y
Recipientes de Hormigén es el de los posibles usos del hormigén armado y pretensado en la
construcciéon de vasijas para el almacenamiento de combustibles. Uno de los grupos de tra-
bajo, bajo la direccién de Mr. Félix Kulka (EUA), se estd ocupando de este tema y estd tra-
tando de elaborar un Manual de Buena Prictica para la construcciéon de tanques de hormi-
gbn para almacenar petréleo.

En la Conferencia Internacional sobre Tecnologfa de la Construcciéon Submarina, cele-
brada en Cardiff en abril de 1975, los sefiores M.A. Matti, A.J. Watson y B. Rawling, de la
Universidad de Sheffield, presentaron una ponencia titulada “The Properties of Oil-Soaked
Concrete” (Las propiedades del hormigbén embebido de petroéleo). El indice, que aparece al
principio de esta ponencia, y que se reproduce mas adelante, puede ser de interés para aque-
llos que trabajan en este tema. '

En este trabajo experimental se han investigado algunas de las propiedades del hormi-
gbén embebido de petréleo utilizando a tal efecto los correspondientes ensayos normalizados
sobre probetas embebidas, durante diferentes perfodos de tiempo, en crudos de petroleo de
Kuwait. Los resultados obtenidos se compararon con los presentados por probetas similares
no embebidas.

1. Resistencia a compresion. Ensayo de rotura de cubos de 100 mm.

2. Resistencia a traccion. Ensayo de hendimiento sobre cilindros de 100 mm de didmetro
' x 200 mm de longitud.

Ensayo para el modulo de fluencia, sobre prismas de 100 x 100 x 500 mm de longitud.

3. Ensayo de adherencia. Ensayo al arrancamiento, con redondos corrugados y lisos de
16 mm.

:Se utiliz6 crudo de petréleo de Kuwait para ensayar los hormigones con tres clases de
mezclas que presentaban diferente porosidad, hechos con cemento portland normal y dridos
naturales de rio. La cantidad de petréleo absorbido por cada probeta durante la imbicion se
determind pesando las probetas antes y después de su inmersion. Para determinar la profun-
didad de penetracién del petréleo en el hormigdn se utiliz6 una ldmpara de rayos ultraviole-
tas.

Aunque no se llegé a producir una total saturacion de la probeta con el petréleo, sin
embargo la reduccién en la resistencia a compresion fué como mfnimo de un 8 por 100, y la
resistencia a la traccién se incrementé alrededor de un 15 por 100, al comparar este valor
con el que presentaban las probetas no mojadas. De los ensayos de adherencia por arranca-
miento no se obtuvieron resultados concluyentes.

El informe contiene algunos datos interesantes relativos a la penetracién del petroleo.
" El empapamiento comenzé cuando la edad de las probetas alcanzé los 14 dfas, permane-
ciendo estas en un recipiente corriente de 500 mm de profundidad hasta 14 dfas antes de ser
ensayadas, en cuyo momento se colocaron en una vasija de presién que contenfa petroleo y
a una presion de 240 — 275 kN/m?. Los autores hacen los siguientes comentarios: “que la
profundidad de penetracion y la superficie embebida de petréleo aumentan con el tiempo y
con la relacién agua-cemento; que la penetraciéon del petréleo no fué uniforme, incluso al
cabo de 6 meses de imbicién y, particularmente, la zona posterior de la cara fratasada de la
probeta no se llegd a mojar”.

ESTADIO OLIMPICO DE MONTREAL.
En el N° 55 de Notas de la F.LP. se han publicado comentarios sobre la construccién
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del Estadio Olimpico de Montreal, indicandose que en todo €l se utiliz6 el sistema Freyssi-
net de pretensado. Es preciso sefialar que en la construccion del méstil no se ha empleado el
sistema Freyssinet y que en futuras Notas de 1a F.LP. se espera facilitar mas detalles sobre el

mismo.

Traducido por:
C. Sdanchez Castro.

COMUNICADO DE EUROESTUDIOS, S.A.

Ha sido nombrado Director General de EUROESTUDIOS, S.A., D. Juan Herrera Fer-
nandez, Dr. Ingeniero de Caminos, quien hasta ahora ha ocupado los cargos de director del
departamento de Estructuras y director de Proyectos de Carreteras en la citada compafiia de
ingenieria.

ULTIMAS PUB LICACIONES DEL GABINETE TECNICO DEL
SINDICATO NACIONAL DE LA CONSTRUCCION

Acabamos de recibir las iltimas publicaciones editadas por el Gabinete Técnico del Sin-
dicato Nacional de la Construcciéon. Los titulos y autores de estos interesantes trabajos son
los siguientes:

— ““Organizaciones profesionales”, por Luis Labiano Regidor de Vicuiia.

— “Ponencias presentadas al II Sector Monogrifico sobre Construccién industrializa-
da”.— Indice: Industrializacién del proceso constructivo, por F. Aguirre de Yraola.—
Disefio arquitectdonico mds evolucion, igual disefio industrial, por F.M. Garcia
Ordofiez.— Pardmetros condicionantes en el proyecto con sistemas industrializados
por J. Monjo.— Sistema industrial de la construccién, por P.E. Christoffersen.—
Instalaciones prefabricadas en edificacion, por J.M. Martinez de Luco.— La coordina-
cion dimensional y modular, por F. Aguirre de Yraola.— Disefio industrial y disefio
arquitecténico, por M. Durdn-Loriga y colaboradores.— La construccion industriali-
zada de viviendas en Espafia: Realizaciones de la Obra Sindical del Hogar, por J.M.
Fernandez.—Industrializaciéon y arquitectura, por D. del Aguila.—Intervencion del
usuario en el disefio arquitecténico, por I Paricio y colaboradores.— Observaciones
sobre el Disefic Arquitecténico en la prefabricacion pesada, por D. Oriol Bohigas.—
Sistematizacion armédnica de “Fl espacio arquitectonico”, hacia su materializacion
industrial, por R. Leoz.
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— “Ponencias presentadas a las III Jornadas Técnicas”.— Indice: Los sistemas de cons-
truccion, su evolucién, por V. D’Ors.— Sistemas de grandes paneles, por el Grupo
“”.— Sistemas con elementos tridimensionales, por M. Safdie.— Sistemas con
plasticos hinchables, por J.M. Prada.— Sistemas de construccién industrializada li-
gera, por M. Masvidal.— Sistemas de cerramientos metélicos, por E. Segovia.—
Estructuras prefabricadas de hormigbn para naves industriales, por J. Alonso.—
Encofrados ttinel, por M. Cabrera.— La edificacion como coordinaciéon de subsiste-

(13344

mas parciales, por el Grupo i

CUADERNOS MONOGRAFICOS
Cuaderno 6: “Procedimiento espafiol de construccion industrializada PRESCOIN”, por
J.L. Calvo.

Cuaderno 7: “Descripcidon técnica del sistema RODRIGUEZ DE LA CRUZ”, por J.A.
Rodriguez de la Cruz.

Cuaderno 8: “Encofrados Tinel”, por M. Cabrera.

Cuaderno 9: “La fabrica Sior. Anlisis de productividades”, por J. Garrido.
Cuaderno 10: “Consideraciones sobre el cilculo y ejecucion”, por J. Garrido.
Cuaderno 11: ““Rocas igneas”, por J. Burg Hohn y J. Burg Mateos.

Cuaderno 12: “La construccién de la vivienda flexible”, por J. Grau.
Cuaderno 13: “Cerramientos metalicos galvanizados™, por E. Segovia.

Cuaderno 14: “Calculo de edificios de gran altura prefabricados con grandes paneles”, por
A. Unzueta.

Cuaderno 15: “Control de la dispersién en la producciéon”, por J. Garrido.

Los interesados en recibir estas publicaciones, que se distribuyen con caricter gra-
tuito, deberan dirigir sus peticiones a la siguiente direccion:

Gabinete Técnico del Sindicato Nacional de la Construccion

Paseo del Prado, 18 y 20
MADRID- 14
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LA REVISTA “E.L ” DE LA ASOCIACION DE INVESTIGACION DE LA CONSTRUCCION

La Asociacion de Investigacion de la Construccion viene editando, trimestralmente, la
Revista “Estudios e Investigaciones”, “E.L”, que trata de ser portavoz de todas las activida-
des de investigacion cientifica y de reflexion cultural que existen en el pais sobre el mundo
de la construccion entendida como soporte fisico de una arquitectura, y un instrumento de
analisis de todos los aspectos del “habitat” humano en sus multiples dimensiones técnica, so-
ciologica, historica, filosofica y artistica; en fin, un amplio seminario de investigacion y de es-
tudio al que invita a participar a cuantos estan interesados desde una superior perspectiva hu-
manistica en estos temas.

Ultimamente, hemos recibido el niimero 4 de dicha Revista, que se inicia con un arti-
culo editorial en el que se mantiene la tesis de que, el arquitecto, para la sociedad de laeratec-
no-cientifica, habra de ser necesariamente un arquitecto informado y que a las responsabili-
dades técnicas afiada una conciencia de las humanidades y un sentido de los valores, esa ética
que es, en fin, el propio fundamento de la razon y la libertad.

Dicho numero incluye ademds un trabajo de J.C. Villacorta bajo el titulo de IDEAS
GENERALES PARA UN NUEVO CONCEPTO DEL “HABITAT” HUMANO; un estudio de
R. Gomez Lopez-Egea sobre la obra del arquitector Antonio Palacios y un ensayo del investi-
gador G. Conrad sobre la Catedral de Toledo y la concepcion del volumen en las estructuras
goticas.

Se completa el indice con una recopilacion documental realizada por A. del Valle Me-
néndez sobre el valle montafiés de Trasmiera, cuna de insignes canteros montafieses, y con
una conversaciéon con el Grupo Profesional de GO.DB. ARQUITECTOS ASOCIADOS,de Va-

lencia, en torno al tema de la construccion de viviendas mediante elementos.

Comentarios técnicos y criticos de la actualidad integran el panorama cultural que la Re-
vista abarca a nivel de la construcciéon entendida como soporte de arquitectura,y su documen-
tacion y sus recensiones bibliograficas enriquecen las paginas de esta interesante publicacién
que presenta en su portada un viejo grabado de la Acropolis ateniense.

Los interesados en esta publicacion deberdn ponerse en contacto con la direccion de la

misma, en:
PO del Prado, 18-20, planta 98 — Madrid-14. Tels.: 239 34 64 y 239 60 92



IBROS PROTECTORES DE LA ASOCIACION
ICA ESPANOLA DEL PRETENSADO

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

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

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

ALVI, S.A. (PREFAB RICADOS ALBAJAR).—General Yagiie, 8. Madrid-20.

ARPING, ESTUDIO TECNICO.—Avenida del Generalisimo, 51, derecha. Madrid-16.

CAMARA, S.A.—Paseo de San Vicente, 4. Valladolid.

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

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

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

CENTRO DE ESTUDIOS Y EXPERIMENTACION DE O.P. CENTRO BIBLIOGRAFICO.—AlfonsoXI|,
3. Madrid-7. :

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

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.—Apartado 553. La Corufia.

ENTRECANALES Y TAVORA, 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. Madrid-8.

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

HIFORCEM.—Apartado 41. Sevilla.

HORMIGONES GERONA, S.A.—Gerona.

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 O.P. Direccion
General de Carreteras. Madrid-3.

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

INTECMAC.—Monte Esquinza, 30. Madrid-4.

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

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

MEDITERRANEA DE PREFABRICADOS, S.A.—Apartado, 34. BENICARLO (Castellon).

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

PACADAR, S.A.—Hermosilla, 57. 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.—Rosellon, 229. Barcelona.

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

SICOP, S.A.—Princesa, 24. Madrid-8.

SOCIEDAD GENERAL DE OBRAS Y CONSTRUCCIONES, S.A.—Velazquez, 150. Madrid-2.

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

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

VICENTE PEIRO FAYO0S.—Quintana, 26. Madrid-8.

La Asociacion Técnica Espafiola del Pretensado se complace en expresar piblicamente su agradecimien-
to a las empresas citadas, por la valiosa ayuda que le prestan, con su especial aportacion economica, parael de-
senvolvimiento de los fines que tiene encomendados.

Son Instituciones Miembros Correspondientes del Instituto
Edvardo Torroja de la Construccién y del Cemento

La Pontificia Universidad Catélica de Chile (Santiago de Chile).

La Facultad de Arquitectura de la Universidad del Valle de Cali (Colombia).

El Departamento de Ingenieria de la Universidad Nacional del Sur. Bahia Blanca (Repu-
blica Argentina).

La Facultad de Ingenieria de la Pontificia Universidad Catdlica del Peri (Lima).

La Facultad de Ingenieria de la Universidad Central de Venezuela (Caracas).

La Facultad de Ingenieria de la Universidad Catélica de Cérdoba (Repiiblica Argentina).
La Facuitad de Arquitectura y Urbanismo. Universidad de Chile (Santiago de Chile).

El Instituto de la Construccion de Edificios de la Facultad de Arquitectura. Montevideo
{Uruguay).

El Instituto Nacional de Tecnologia Industrial. Buenos Aires (Repiiblica Argentina).

La Facultad de Arquitectura de la Universidad Nacional de Colombia (Medellin).

La Universidad Autonoma - Guadalajara, Jalisco (México).

El Departamento Técnico y Laboratorios de Aprovence, Caracas (Venezuela).

Instituto de Ingenieria Civil de la Facultad de Ingenieria y Agrimensura de la Universidad
de la Repiblica del Uruguay (Montevideo).

El Centro Impulsor de la Habitacién, A.C., de México.
El Departamento de Investigacion de !a Direccion General de Tecnologia del Ministerio
del Bienestar Social de la Repiblica Argentina (Buenos Aires).



