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dos a discusion y al comentario de nuestros lectores. La discusion debe limitarse al campo de
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rios recibidos. )
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Comprobacion de una seccidén rectangular
de hormigdn armado con ayuda
de una calculadora programable HP - 67

Alfonso Recuero Fornies
José Pedro Gutiérrez Jiménez

Instituto Eduardo Torroja
RESUMEN

Se presenta un programa, para la calculadora programable de bolsillo HP-67, que per-
mite estudiar las situaciones de agotamiento en una seccion rectangular de hormigén armado
con dos capas de armadura, de acuerdo con lo especificado en la Instruccion EH-73.

Definida la seccidén a estudiar, permite calcular puntos del diagrama de interaccion
M-N, dando como dato de entrada: o bien el axil N, y calculando en tal caso el momento
M, que junto con N agota la seccién, y la profundidad X de la fibra neutra correspondiente;
o bien la profundidad X de la fibra neutra, calculando en tal caso el axil N y el momento M
que conjuntamente agota la seccion.

Permite ademas definir todos los valores en la seccion deformada, tales como: tensio-
nes, deformaciones, fuerzas absorbidas por las armaduras, etc.

Entre las opciones figura la posibilidad de fijar la maxima deformacién del acero en
tracciéon, con lo cual se pueden estudiar aquellos casos en los que por presentarse problemas
de adherencia no pueda adoptarse el valor de 10 milésimas para dicha deformacion.

Incluye una documentacién completa del programa, que comprende las bases tedricas
en que se funda, una descripcién completa de datos, operaciones y resultados, un ejemplo
de aplicacién y un listado comentado.

1. INTRODUCCION

Las calculadoras programables de bolsillo se han convertido en una herramienta habi-
tual de trabajo para los técnicos, gracias a su coste relativamente bajo y a la facilidad de su
manejo. Por esta razdn consideramos que resulta de interés la difusion de programas para
tales calculadoras, que permitan al proyectista obtener el maximo provecho de ellas.

En el presente articulo, se describe un programa para la calculadora programable HP-
67 con tarjeta magnética, que puede resultar de gran utilidad para la comprobacion de sec-
ciones rectangulares, o asimilables a ellas, de hormigdn armado. El programa est4 contenido
en una sola tarjeta magnética y su empleo es sencillo.



Para la realizacion del programa se ha tenido en cuenta lo especificado en la Instruc-
cion espafiola para Proyecto y FEjecucion de Obras de Hormigbn en masa o armado,
IEH-73, en lo referente a diagramas tension deformacién de los materiales, maximas defor-
maciones admisibles en los mismos, y modo de determinar el plano de deformacion de la
seccidn para los distintos pivotes.

2. DEFINICION DE LA SECCION Y DE LOS MATERIALES
Se supone una seccién rectangular de dimensiones b por h, con dos capas de armadu-

ras de secciones A} y Ag, situadas a profundidades d’ y d respectivamente, tal como se indi-
caen la figura 1.

4 T‘f T
As X
h id v
A
4 'S
7!-
" b- Y
f {
Fig. 1.

El hormigbn, de resistencia caracteristicas f. y resistencia de calculo f.q, se supone
que sigue una ley de tensidon deformacién dada por un diagrama paribola rectangulo tal
como se indica en la figura 2.

T
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|
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i
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L]
1

e

2 %o 3,5 %o
Fig. 2.

El acero, de dureza natural, y con una resistencia caracteristica fyy y de célculo fyq,
se supone que sigue una ley de tensiéon deformacidn tal como se indica en la figura 3.

La deformacidn tltima del acero en traccidon puede ser fijada.

El valor de la deformaciéon méxima admisible del acero en traccion €y, se fija normal-
mente en 10 milésimas. En caso de no ser dada, el programa toma automadaticamente este
valor.
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Sin embargo, en algunos casos puede tenerse que utilizar otro valor de €g, , por ejemplo
cuando se presentan problemas de adherencia debido a una mala calidad del hormigon.

3. METODO DE CALCULO

El procedimiento usado en el programa consiste en: dada una profundidad X de la fi-
bra neutra, determinar, de acuerdo con el diagrama de pivotes indicado en la figura 4, el
plano de deformaciones que agota la seccién, cuya ecuacién es € = ax + b. En funcion de es-
tas deformaciones, se determinan las tensiones en el acero y en el hormigdn, y se calcula el
axil y momento resultantes.

Fig. 4,

Para el calculo de la resultante de tensiones en el hormigdn, se divide la zona de com-
presion en 10 fajas de igual altura. La tensidon media del hormigdn en la faja se considera que
corresponde a una fibra situada al 60 por 100 de profundidad en dicha faja, y se sitia la
resultante de dicha faja en el centro de la misma.

En el caso en que el dato suministrado sea el axil N, para determinar la posicion de la
q >
fibra neutra se utiliza el método iterativo “Regula Falsi’’, tomando como valores iniciales

11



para la iteracion los valores X =0 y la X correspondiente al paso del pivote A al pivote B,
que en el caso de ser €g, = 10 milésima, vale 7/27 d. El proceso se continua hasta que el axil
resultante difiere del axil dato en menos de 10 Kp.

4. DESCRIPCION DE LOS DATOS

Los datos que describen la seccion se introducirdn en la calculadora como se indican
a continuacién:

Borrado de registros. f - CLREG

Introducir:

1 - Canto total, h, en cm, pulsar STO 1.

2 - Profundidad, d’, de la armadura A}, en cm, pulsar STO 2.
3 - Profundidad, d, de la armadura Ag, en cm, pulsar STO 3.
4 - Area de la armadura A} en cm?, pulsar STO 4.

5 - Area de la armadura A en cm?2, pulsar STO 5.

6 - 0,85 x fog x b, en My/cm? x cm, pulsar STO 6.

7 - fyq en Mp/cm?, pulsar STO 7.

8 - €5y en milésimas.

Pulsar STO D. Si se omite este dato, se supone que es 10 milésimas.
Con la introducciéon de estos datos, que puede realizarse en cualquier orden, queda
definida la secci6n.

Ahora sepresentan dos opciones:

Primera opcion

Dado N calcular M.

Para ello se teclearé el valor N en M, positivo si es de traccion, negativo si es de com-
presion, y se pulsara la tecla A.

Segunda opcion

Dado X (profundidad de la fibra neutra) calcular N y M.

Para ello se tecleard X en cm, positivo si es por debajo de la fibra superior de la seccion
y negativo si es por encima, y se ‘pulsaré|la tecla E.

5. RESULTADOS

En la primera opcién, tras teclear N y pulsar A, cuando la calculadora se detenga pre-
sentara en el visor el valor del momento expresado en My, - m.

En la segunda opcidn, tras teclear X y pulsar E, cuando la calculadora se detenga apa-
recera en el visor el axil N expresado en My,



Pulsando la tecla R/S aparecera inmediatamente el valor de M en M;, - m.

Una vez terminado cualquiera de estos calculos, pueden obtenerse una serie de resulta-
dos adicionales, tal como se expresa a continuaciéon. Hay que sefialar que los datos de des-
cripcion de la seccién no han sido alterados y pueden recuperarse mediante la instruccion
RCL adecuada. Ademas los coeficientes a y b de la ecuacion del plano de deformacion, es-
tan respectivamente en los registros Ay B.

Méxima deformacion del hormigén (X = 0)

Pulsar RCL B.

Deformacion de la seccién para una profundidad x cualquiera

Teclear x, RCL A, X, RCL B, +

Deformacion en la armadura Ag

RCL 2, RCL A, X, RCL B, +

Deformacion en la armadura Ag
RCL 3, RCL A, X, RCL B, +
Tension en la armadura Ag

RCL2,fa

Tension en la armadura A

RCL3,fa

Producto de la tensién del hormigén por el ancho de la seccién a una profundidad x

Teclear x, f b

Profundidad de la fibra neutra
RCL B, CHS, RCL A, ~

Las deformaciones se expresan en milésimas, y son positivas si son de compresion
y negativas si son de traccion.
Las profundidades se expresan en cm.

Las tensiones se expresan en M,/cm2, y serdn positivas si son de traccion y negativas
p ]
si son de compresion.
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6. EJEMPLO

Consideramos la seccion de la figura 5 con las siguientes caracteristicas:
Dimensiones de la seccion 40 x 40 cm?
Armaduras: Traccion 2¢ 16=4,02 cm?

Compresiéon 2¢16=4,02 cm?

Recubrimiento 3 cm
fyx = 4.200 Kp/cm?

v =1,15
Hormigén: f =175 Kp/cm?
Y = 1,9
DATOS PARA EL PROGRAMA

1 - Primeramente pulsar f CLREG para poner a cero los registros.

2 - Introducir en el Registro 1 el canto total (40 STO 1)

”? ” 2 profundidad armadura de compresion (3 STO 2).
” » 3 profundidad armadura de traccion (37 STO 3).

” ” 4 seccidn armadura compresion (4.02 STO 4).

” ” 5 seccidon armadura traccion (4.02 STO 5).

”? ” 6 0.85 ENTER .175x 1,5+ 40 x STO 6.
” ” 7 42 ENTER 1.15+STO 7.

RESULTADOS

1 - Calcular el momento méaximo correspondiente a un axil de compresion de 20 Mp
(N=-20 Mp).

Teclear 20 CHS A
Esperar la solucién: Aproximadamente 3 minutos.

Solucion: M= 8.41 Mp - m.

Resultados Opcionales:

2 - Célculo de la profundidad de la fibra neutra correspondiente al caso anterior.

14



Teclear RCL B
RCL A
CHS

Solucién: 7.52 cm.

Tension en la armadura superior

Teclear RCL 2
fa

Solucién: — 3.22 Mp/cm? (compresion)

Fuerza absorbida por la armadura superior.

Teniendo en pantalla el resultado anterior

Teclear RCL 4
X

Solucion: — 12.94 Mp

Tensién en la armadura inferior

Teclear RCL 3
fa

Solucién: 3.65 Mp/cm?

Fuerza absorbida por la armadura inferior

Teclear RCL 5
X

Solucién: 14.68 Mp

Deformaciéon maxima del hormigbn
Teclear RCL B

Solucidén: 2.55 milésimas

Deformacion de la armadura superior

Teclear RCL 2
RCL A
X
RCL B
+

Solucion: 1.53 milésimas

Deformacion de la armadura inferior

Teclear RCL 3
RCL A
X
RCL B
_|.

Solucién: —10.0 milésimas

15
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Determinacion de la profundidad de la zona del rectangulo en el diagrama de tensiones
en el hormigon.

Teclear 2
RCL B
RCL A
Solucién: 1.62 cm

Diagrama de interaccién de la seccion.

En este caso se obtendra por 8 puntos. Para cada uno de ellos se tecleard X se pulsara
E y se espera aproximadamente 30 segundos.

Aparecerd en pantalla el valor de N.

A continuaciéon pulsando R/S aparecerd el valor de M.

X N M
10° — 187.94 0
80 — 180.63 1.12
40 —143.90 6.53
30 — 103.04 10.93
20 — 63.50 12.45
10 — 31.75 10.03

0 21.53 1.33
24.27 — 78.48 12.68

DIAGRAMA DE INTERACION M-N

M (Mpm)
A
le + ¢
et E L
12 )
{0
8 3
C b
l{ &
z e
N [ ve)
TS o L
o] 50 A00 A56 200 =

Fig. 6.



Fl maximo momento se producird normalmente para la posicion del plano de deforma-
cion, que produzca una deformacion de 3.5 milésimas en la fibra superior del hormigén, y
la deformacion del limite elastico de la armadura de traccion. En este caso corresponde a
una profundidad X:

X= 37X35 9497 em

12
T15x21 32

7. LISTADO Y DESCRIPCION DEL PROGRAMA

El programa comienza calculando unos valores auxiliares, que almacena en los regis-
tros 0 y 8, y que utilizard para determinar la ecuacién del plano de deformaciones, en fun-
cion del pivote que le corresponda (pasos 1 al 25). Asi mismo, comprueba si se ha fijado la
méaxima deformacion del acero en traccién, y en caso contrario la fija en 10 milésimas.

Seguidamente plantea el método de “‘regula falsi”’, tomando como valores iniciales,
x =0y la x de transicién del primero al segundo pivotes. (Pasos 27 al 46).

La segunda entrada del programa (cuando el dato es la profundidad inicial de la fibra
neutra), se efectia por el paso 47, y la ejecucién para esta entrada va hasta el paso 56, lla-
mando a las subrutinas que se describen més adelante.

La subrutina f C (pasos 57 al 144), calcula el axil y momento respecto a la fibra supe-
rior, de las tensiones en el acero (pasos 71 al 84), y en el hormigon (pasos 85 al 124). Com-
prueba a continuacién si el axil obtenido difiere del dado en menos de 10 kp, y si no es
asi devuelve el control al método de “regula falsi”. Si el error es menor que 10 kp, o se ha
utilizado la segunda entrada del programa, calcula el momento respecto al centro de grave-
dad de la seccién y detiene la ejecucion.

La subrutina f D (pasos 145 al 186) calcula los coeficientes a y b de la ecuacion del
plano de deformaciones € = ax + b para una X determinada y teniendo en cuenta el pivote
que corresponde a dicha X.

La subrutina f B (pasos 187 al 206) determina la tensiéon del hormigdén multiplicada
por el ancho de la seccién que se produce a una profundidad X, utilizando el diagrama pa-
rabola rectangulo.

Por ultimo la subrutina f A (pasos 207 al 223) determina la tension del acero a una
profundidad X, utilizando el diagrama bilineal de tension deformacion.

17
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’Una expresion simplificada de la
matriz de rigidez de la
barra prismaética de directriz circular”.

A. Samartin y J. R. Gonzalez de Cangas
Ingenieros de Caminos, Canales y Puertos

Introduccion

1. En el calculo de estructuras de barras, es frecuente la aparicion de elementos estructu-
rales de directriz curva. Se suelen simular estas situaciones, mediante la introduccion
de nudos intermedios “extra” y sustituciéon de los trozos de arco que resultan por
barras rectas prismaticas (figura 1).

2. De este modo, mediante un Unico programa de cilculo matricial en desplazamientos
de barras rectas y prismaticas, se pueden tratar estructuras de barras mds generales
—(variacion de la seccion, directriz curva etc ...)

3. Los inconvenientes que aparecen en este tratamiento estructural son obvios: Incre-
mento del coste de calculo al aumentar el nimero de nudos y aproximacion en los re-
sultados producida por la sustitucién de la directriz curva de la barra por una poligonal
inscrita. Este ultimo aspecto implica, por una parte, la necesidad de intreducir las car-

barra curva i-j

s
nudos “extra

conjunto de n barras reclas

Fig. 1.
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gas actuantes en las barras, de modo consistente a los nudos extra (en general isostati-
camente) y por otra, la especial atencién que debe tenerse en el proceso de interpreta-
cion de los resultados. En este contexto, la publicacion (1) es instructiva.

Los anteriores inconvenientes pueden evitarse ficilmente, mediante la determinacion
de la matriz de rigidez y el vector solucion inicial (empotramiento total en sus dos ex-
tremos) de la barra curva, ya que el método de calculo matricial en desplazamientos,
una vez conocidos estos dos conjuntos de datos, permite su tratamiento de un modo
automatico, sin distincién del tipo de geometria de la directriz. Es decir, un programa
de calculo-por computador de estructuras de barras, basado en el método del equilibrio
de los desplazamientos, permite, con un esfuerzo adicional de programacion insignifi-

~ cante, la inclusion de cualquier tipo de barras curvas.

La afirmacidén anterior se corrobora al observar como programas de cdlculo de barras
escritos incluso en fecha no reciente, como el STRESS (2), permiten la introduccién
de matrices de rigidez arbitrarias y por lo tanto el tratamiento directo de barras de di-
rectriz curva y variacion arbitraria de seccion. La sentencia de entrada de datos es, para
este programa, la cabecera STIFFNESS GIVEN, seguida de los coeficientes de la ma-
triz de rigidez natural del elemento.

De los comentarios anteriores se deduce la importancia de la determinacion de las ma-
trices de rigidez de barras curvas que aparecen frecuentemente en la practica.

Como es bien conocido, existe una técnica general de calculo de estas matrices de rigi-
dez para una barra o elemento bidimensional arbitrario, que puede verse por ejemplo

en (3).

En esencia, en esta técnica se coaccionan “a” grados de libertad del elemento barra,
de modo que se constituye en estructura isostatica, es decir, se eliminan los movimien-
tos de solido rigido. En los restantes “b’” grados de libertad, se determina, mediante un
teorema energético (Castigliano), la matriz de flexibilidad F, que relaciona los despla-
zamientos e, que aparecen en los “b” grados de libertad, cuando en la barra sustenta-
da isostaticamente se le aplican las fuerzas s, segiin los “b” grados de libertad, es decir:

€y =FSb

Se puede mostrar que, en general, la matriz de rigidez de la barra particionada segiin los
“a” y “b” grados de libertad es:

Da kaa kab da

Py kva koo ] | dv

con: kbb _ F_l
kab = k%;,:"HF_l [1]
kyy =HF 'HT

€€ 9

siendo H la matriz de equilibrio de la barra sustentada isostaticamente en los “a’ gra-
dos de libertad, es decir, que relaciona la acciones s;, con las reacciones 7, en las coac-
ciones “a”’. En términos matriciales H se define como sigue:

r,+Hspy =0



Normalmente, los “a” grados de libertad se eligen como todos los grados de libertad
que aparecen en el extremo 1 de la barra, resultando un voladizo como estructura isos-
tatica basica y la particion de la matriz de rigidez corresponde a la cldsica por nudc:
1y 2.

7. En este articulo se presenta una formulacién simplificada de la matriz de rigidez de una
barra de seccidén constante y directriz circular. Se espera, con ello, reducir el esfuerzo
de programacion y cilculo que puede implicar la inversion de las matrices de flexibili-
dad. Se ha adoptado la barra de directriz circular en este estudio, por ser mas frecuen-
te y ya que permite simular barras de otro tipo de directriz, mediante la introduccién
de nudos extra y un conjunto de barras circulares con radios correspondientes a los de
curvatura medios de cada trozo de barra entre nudos consecutivos. Indudablemente,
esta sustitucidon de la barra real de directriz arbitraria puede ser simulada adecuada-
mente con un numero mas reducido de barras curvas circulares que en el caso de con-
siderar inicamente barras rectas.

8. Una barra arbitraria en el espacio representa, en general, seis grados de libertad en cada
nudo extremo. Estos corresponden, en movimientos, a los tres desplazamientos y los
tres giros.

Se supone, en lo que sigue, que la teoria eldstica y lineal de elementos monodimensio-
nales es aplicable. La seccion transversal de la barra tiene un eje principal de inercia
contenido en el plano de la directriz circular y el eje de gravedad y de esfuerzos cor-
tantes coinciden. Por otra parte, se supone que la maxima dimensidén de esta seccion
transversal es pequefla en comparacion con la longitud del arco y es posible despreciar
la deformacién producida por el esfuerzo cortante. Con estas consideraciones, se pue-
den adoptar en cada extremo de la barra los ejes de referencia de los seis grados de li-
bertad, segin el sistema intrinseco de Frenet, es decir: tangente: (1), normal principal:
(2) y binormal: (3). Los ejes (2) y (3) coinciden con los ejes principales de inercia de la
seccion.

9. Enlas hipdtesis anteriores, la matriz de rigidez k£ de la barra puede ponerse en la siguien-
te forma particionada:

kaa O d,
D 0 kee] | de
en donde:

p, v d, corresponden a las fuerzas y movimientos del comportamiento arco, y

p, Y d, son vectores anilogos a los anteriores pero con referencia al trabajo como em-
parrillado (figura 2).

pal dal
En forma explicita se definen: p, = . d, =
pa2 da2
myi Hti
con P, = | Mfi dqi = | 05
q; Wi
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|11 U,
con pei =17 y dei = Vi
1my Bi

i=1,2)

La ecuacion (2) implica el hecho bien conocido de la teoria elemental de elementos
monodimensionales, referente al no acoplamiento o interaccién entre los dos tipos de
trabajos estructurales de una barra plana, emparrillado y entramado (arco).

10. A continuacién se determinan cada una de las submatrices de rigidez k,, V. ki, €n
funcién de un nimero reducido de funciones del angulo «, subtendido por el arco y

EMPARRILLADO

S

@\ eq( hacia abajo)
m "/
f m,

3

- ARCO

0
”Q\X xh

n

Fig. 2. a) Fuerzas.
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expresando explicitamente los términos de rigidez-torsion, extension y flexion de la
seccidn transversal del arco.

Estructura emparrillado (viga balcon circular)

11.

12.

Se supone la barra de directriz circular de radio R y seccidn constante de las siguientes
caracteristicas:

E mobdulo de elasticidad

E

G modulo de torsidon = m

v coeficiente de Poisson
I'inercia a flexidon normal al plano de la barra de la seccion transversal

J inercia de torsion de la seccidn transversal

1
Se supone que GA =0, con A, el area reducida de cortante.
0

Siguiendo el procedimiento general de célculo, se supone el extremo 1 de la barra
empotrado y en el extremo 2 actuando 2l vector fuerza

conq’=q- R

Para la determinacién del vector movimiento en el extremo 2, definido como:

d, 0+
d=|d, |= |6
d w’
con w' = —-
R
se utiliza el teorema de Castigliano
oE
d =
= [3]
o bien d;= Z?f i=1,2,3) [3a]

_ 1 %o 2 Rda 1 = R do
con E——2— 0 Mg Bl + > . M% GJ la energia complementaria eldstica
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de deforr‘nacic’;n de la barra.

Mg y My los momentos flector y torsor en una seccion genérica @ (0 < o < ), cuya
expresion es:

Mg =m; sen (g — o) + mg cos (g — ) — q° sen (o — @)
Mt =m; cos (g — o) — mg sen (g — ) +q’ [1 — cos (g — )]

La expresion (3) o bien (3a), dado el cardcter de forma cuadratica de E, puede escribir-
se como sigue:

i apl E fl] pj

j=1

92E R (% _0°Mr R [@0 _9°Myp .
b= =%7 o, dat da (i,j=1,2,3
con %, 95, EI f o, op, o+ =75 | o, on, o (i, ] )

La matriz F ={fi;} constituye la matriz de flexibilidad de la estructura de la figura (3)
y puede ponerse en la forma:

R R

2)
F=——FW 4+ —F(
GlJ EI
con:
[ Ay —ay 230 — a0
1) _
F® = —an a02 —ap; T ay;
| 210 =320 — 301 +a;;  ago— 2ay0 tay
[ ag a5y —ag
(2) —
FY= 31 a0 —an
| —302 —au 02
siendo:

Qo
aij=f cos'a sen’ o d«
0

en particular:

a0 = 0o a;9 = S€n o 291 =1 — cos
1 _ 1
820 =75 (0tp + sen o * cos o) 2 =7 (ctg — sen o - COS 0)
_ sen? oy
a.ll - 2



13. Con objeto de obtener una expresion simplificada de la inversa de la matriz F de fle-
xibilidad, es conveniente resolver el siguiente problema de autovalores A y autovecto-

res q.
[F® - \F®]q=0 [4]
La solucion de [4] es:
pts pp—39)
A =0 A, = Pg =
' 2 p—s 3T ot —pd—0)
Ps
-9
1 ! l—-c °~
| 1+c _
q9: = 0 q» — S 43— -9
1 0 : ~2

con =0y, STSsen oy Yy C = COS &,
0 0 0

Si Q=(q1, 9, q3) entonces se pueden obtener las matrices diagonales p® y D@

siguientes:
QT F(l) 0 :D(l)
QT F(2) 0 :D(Z)
. 1+¢) [p@+s)—4 (1 —0)]
D(l) =d [ .(___ o ]
con iag | o, 2 @—5s), ¢ -
1+ ¢ 2 (p—
D@ = diag [0, Lidul: ] 26) (p +g), Tt 1(“’ S)]
— ¢

14. A partir de los resultados del apartado anterior, la matriz inversa de la flexibilidad se
obtiene inmediatamente, como sigue:

sea
R R
F=—_pm L = _p®
a1 ¥ +EIF
entonces:
Teae R 0 R 0@ 2= qine (u-l wot ul?
Q' FQ=47 D"+ D =D =diag (u; s 1y 5 13 )
y por lo tanto:
a1
F1=0 D1 Q" = (q1, 42, 45) diag (1, ko, 13) | 13
a3
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con:

1 1
MII—’ #2:
¢oR 1+c R 1+c R
] @ YOGyt WrIE]
M3 = 1
P ple@+s -4 -0l R 9= R
1—c GJ 1—c: EI

La matriz de equilibrio se deduce inmediatamente de la figura 3, obteniéndose:

c — 8 1—c¢
H=]s c —S
0 0 1

15. La matriz de rigidez de la barra circular de emparrillado se determina mediante la apli-
cacion de las férmulas (1), resultando las siguientes expresiones finales:

Ky =y Ay + 1y Ay + 13 Ay
K12:K§1=_H1 Ay +uy TAy —us T A [5]

Kin=p &y vy T/ THus TAT

siendo:
1 0 1 1 A 0 C? —pC =2C
A=|0 0 O A,=|A A* O Ay =|—¢C @? 2¢
1 0 1 0 0 0 -2C 2¢ 4

T=diag (1,—1,1)

_GJ s
My SOR “’2 A

R R
(<;>—S)GJ + (@ +s) i

1 1
M3 ="
4 R R
(B+C)GJ+(B—C)EI
_1+tc 9 P
A=—— B=T_—_--2 C=q—_—-2

16. Las expresiones (5) son aplicables en el limite al caso de viga recta. En efecto, se
tiene entonces:

R—=>o, 9=>0 y Ry—>2 (luz de laviga)
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Por otra parte se deduce:

2 5 B s
A—)(p B—)G C—~
L GJ E 1?2 L3EI
Q “2 49, M3 Q¢2

y las matrices A, A, y A; deben de modificarse con objeto de relacionar las variables
wy q, en lugar de las w’=w/Ry q’=q - R, resultando:

14 B
m 0 O
A->lO0 0 0 A, >

Lo 0 0
y se obtiene
GlJ
K=="7"
0
3EI
+ Q 0
LO
GJ
Kz K;:T
0 0
3EI
R
2
°

2 ¥ L
! ¥ 0 36 6 3¢
2 4 [ . 2¥
v v 0 i 4 Q
903 2802 4“02
LO 0 Od | 32 2 Q]
1 0 O0- 0O 0 O
EI
0O 0 O +7§—0 4 01+
0O 0 O- 0 0 O
i .
0 0-1 51 0 0
Q
2| 4Bl 6EI
1 e |~ Q 02
2 4 6EI 12E1
L 2] L Q2 3]
—1 0 04 0 0 O
EI
0O 0 O +452 0 —4 O0|-—
0 0 O 0 0 O
j I~
ol [-6L " -
Q
2| 2E1 6EI
Q| L L
4 o _O6EL _12EI
2] | 2 2
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17.

28

K11=~GQ—J 0 0 0 +£é— 0 4 0f+
0 0 0 0 0 0
0 o 0] %—J— 0 0 |
+% 0 1 ——3— =l o 42131 —651
o0 _% %J K _651231 12£Id

Que constituyen las bien conocidas expresiones de la matriz de rigidez de la barra rec-
ta de emparrillado.

Conviene observar, por ultimo, que la determinacidn de las acciones de empotramien-
1y, My,
torigido p; =|the; | ¥ p, =| Mg, | bajo la accion de cargas sobre la barra, se puede
A9 ~9
q1 q2
realizar de un modo directo utilizando las siguientes consideraciones:
my
Sea P, =| m; | una accién puntual aplicada en una secciéon genérica de la barra, defi-
q
nida por el dngulo o (0 < o < ).

Los movimientos d,, que se producen en esa seccion, en la estructura empotrada en el
extremo 1 (figura 3) son evidentemente :

da =Fy Py
con Fy la matriz de flexibilidad del trozo del arco comprendido entre el extremo 1

y la seccidon . Su determinacion es directa, sustituyendo el valor o, por a, en las expre-
siones de los apartados anteriores.

@

™0

.q’w

mt:ﬁ
. \//' borde 1 : empotrado
\O borde 2 :libre

t



18.

19.

Los movimientos d, en el extremo 2 producidos por Py, son entonces:
_ 7T T
d2 _Ha2 da '—Ha2 Fa Pa
siendo:

Hy, la matriz de equilibrio correspondiente al trozo de barra comprendida entre la sec-
cidén oy el extremo 2. Su expresion es idéntica a la matriz H anteriormente dada, sus-
tituyendo alli el valor oy por oy — x.

Entonces los esfuerzos de empétramiento rigido son directamente

131='—K12H§2 Fo Py — Hiq Fa (6]
P2=7 Ky ng Fo Py

con H,q la matriz de equilibrio del trozo de barra comprendido entre las secciones
ly o

Si la carga actuante correspondiera a una distribucion de acciones Py por unidad de ar-
co, las expresiones [6] anteriores se transformarian en las siguientes:

o o
p1=—1<12f Hy FapaRda—f Hig pg R da
0 0
[7]
Qo -
pzz_K22f HO.’ FapaRda
0

Estructura entramado (arco circular)

Se procede de modo completamente andlogo al caso de emparrillado.
Las caracteristicas de la barra se designan:

E modulo de elasticidad

€ area de la seccibon transversal

I, inercia a flexion en el plano de la barra, de la seccion transversal.

Se supone que no existe deformacion por cortante.

La barra se coacciona completamente en su extremo 1 y en el 2, actila el vector
fuerza p (figura 4):

9
P myg,
P=|DP2|T|n
Ps3 Y
» _ Mgy
con mg, = R
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borde1: empotrado

borde 2 : libre

ENTRAMADO

Fig. 4.

El vector movimiento d en el extremo libre, 2, se determina mediante el teorema de
Castigliano

3E
T )
a1 [¢
con d=|d,|=]u
d3 V‘i
0>=0-R
ped [y Rda 1 (%, Rda
o2 ), TYEL 2 E Q

Mg; v N son los esfuerzos, momento flector y axil, en una seccién genérica «. Su
expresion es:

Mg,
—-R———mf1 +n [l —cos (ag—a)] +qsen (g — )

N=n cos (g — ) — q sen (og — )

La expresion (8), dada la estructura cuadratica de E, se puede poner en la siguiente
forma:

d=F,p

con F; = {f;;} matriz de flexibilidad de la estructura de la figura (4), cuyo elemento
fij €s.

da

R (% oMy, 0Mp R (% 3N oN
fy; . d L
0

= +
EL, |, op; op  EQ [ op, dp,
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o bien en forma matricial

R .o, R o
Fy EQ ! EI !
con
0 0 0
1
Fi )= 0 30 —an
0 —an hY)
a0 — a1 + Ao 401
Fiz) =| —ajo tap ap — 2aw tap —an t o
Ao —ay; tag; 402

20. El problema de autovalores y autovectores siguiente:

F® - AFP1g=0

tiene como solucion:

_ _ ¢ (p+5)
ME0 NS AT A -0
1 1 o +c)—2s
q,=10 q, = -1 q3=| —eol +c0)
S
0 1—c e

con la misma notacioén que en el caso de emparrillado.

21. La matriz inversa de la de flexibilidad (rigidez) de la estructura de la figura 4 es:
T
q,

F~'=(q1, 42, q5) diag (uy, iy, K3) ‘IZT

T
q3
- _ 1 _ 1
con My Ry M2 R ¢—s R? ¢p—s
EI, EQ 1-c  EI 1—c
_ 1
“3: R 3
—= 1+ @+s)+ e +c)l@+s)—45s*]p

EQ El
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La matriz de equilibrio se deduce inmediatamente de la figura 4, siendo su expresion

como sigue:

rl 1-c¢) S

72. La matriz de rigidez del arco circular se obtiene mediante la aplicacion de las formulas

(1), alcanzandose los siguientes resultados:
Ezzzﬁl Z1 +H, Ay + s D

IZ12=E2T1:_E1 Zl + U, T_Zz — M3 fgs

K= D+, TR T+us TA T
siendo:
1 0 O 1 -1 —A A2CT —A2C
A=l0 0 0fa= 1 1 A, | As=|—A2C, A2
0 0 O — Ay Ay A? AC, - &

_ _ _EI _ 1
My sORs Mo B R B R3
1M EQ  EJ
M3 = 1 !
= 1
R R} A
B, +2)——
B+ pg + B +2C) 5
-8 _p—s _.___2s
i Bi=75 Gi=1 o (1 +¢)

estos resultados pueden compararse con los presentados en la publicacién (4).

[9]

ACy

—A

23. Las expresiones [9] son aplicables en el limite al caso de viga recta (entramado). Se

puede escribir en el limite

R—=> 0—=>0 y R‘p—>Q
2 ‘P2 S02
My BimTe Gt
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EI,
M > QR2

My =

1

g (1
3<EQ+

R2
El,

Las matrices A;, A\,, A3, se modifican de modo que relacionen las variables m¢; y
en lugar de mg, y 0°. Resulta en este caso:

Se obtiene:

]
0 0
0 o] A~
0 0
4
Y R
36 R
— R il
A, .
¢2
L 6
0 0
3EI
0 0|+,
0 0 -
J R
[ 4E1,
7
= 0 _
_6ET
| @
0 0
3EI
0 0|+
0 0
J

R2

o

1S

)
R _2R
%)
1 2
%)
2 4
) 9> |
_ ¢
6
2
%)
1
n
. _
__Q_ 0
E
0 |+ 0
4 0
22 | |
6EI, |
QZ
0
12E1
Q3 i
2] 1
—_Q— 0
E
0 |+ 0
4
L2 | LO
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[2E1, _6EI ]
Q Q2
EQ
=| o —— 0
6E1 " _12EIL
| 2 2
I 7 — 2' [ n
1 0 0 1 o & 0 0 0
_EL 3EI, EQ
K= 2 0O 0 O +—§— 0 0 0 +—‘I—Q— 0 4 0]=
2 4
0 0 0] T 0 &) 0 0 o
[4E1, 6EI, |
3 @
~ EQ
=| 0 . 0
6E1, 0 12E1,
| @ A

Que corresponden a las expresiones de las submatrices de rigidez de una barra recta de
entramado plano de luz 2.

24. Por ultimo la determinacion de la solucién inicial sigue la misma pauta que en el caso
anterior de emparrillado.

Conclusiones

25. Las matrices de rigidez de una pieza curva circular pueden expresarse como combina-
cion de un namero reducido de funciones del dngulo central ¢. Es posible, asimismo,

GJ] EQ EI EI

f t 1 . . 5 b M
separar los cofactores de las rigideces de barra R R R Y R®

La utilizacion de las formulas [5] y [9], es directa, para su programacion e inclusion
dentro de un programa de calculo matricial en desplazamientos, de estructuras de ba-
rras. No es, por lo tanto, precisa la inversion de la matriz de flexibilidad, con el consi-
guiente ahorro de programacién y calculo posterior.
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RESUMEN

El método descrito en este trabajo proporciona una solucion exacta para ciertas cargas
qg’que sustituyen a las que realmente actian. En cada elemento estos dos sistemas de car-

gas tienen la misma resultante tanto en magnitud como en posicion, y satisfacen otras con-
diciones de modo que puede decirse que producen efectos andlogos.

La solucién para las cargas qf, es exacta tanto geométrica como mecdanicamente. Exis-
te equilibrio a lo largo de las fronteras enire elementos y el valor de cada esfuerzo en cada
nudo es el mismo en todos los elementos afectados. Para ello basta neutralizar adecuadamen-
te las cargas pardsitas que de otro modo surgirian como consecuencia de desequilibrios en
dichas fronteras.

La solucién que se obtiene no es la buscada, debido tinicamente a la expresada sustitu-
cion de cargas. Se ha definido un error para medir los efectos de esta sustitucion.

Las condiciones de contorno se cumplen exactamente.

El método se expone aplicindolo a una placa sometida a cargas perpendiculares a su
plano y provista de vigas y soportes.

INTRODUCCION

1.  El aspecto mas destacable del nuevo método es que éste da la solucién exacta para unas
ciertas cargas qvcv que sustituyen a las que realmente actian. En cada elemento, estas altimas
cargas y las qf, ‘tienen la misma resultante, tanto en posicién como en magnitud, y cumplen
otras condiciones de modo que puede decirse que producen analogos efectos.

Las fronteras entre elementos estan en equilibrio y cada esfuerzo tiene en cada nudo el
mismo valor en todos los elementos a los que el nudo pertenece.

La tnica causa por la que la soluciéon que se va a obtener no es la exacta consiste en la
expresada sustitucion de cargas. De aqui que se haya definido un error € que mide las dis-
crepancias entre -ciertas magnitudes caracteristicas de los dos sistemas de cargas. Este error
mide, por consiguiente, el grado de aceptabilidad de la solucion obtenida.
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La exposicion del método se realiza mediante su aplicacion a una placa que forma par-
te de una estructura. La placa estd sometida a cargas perpendiculares a su plano.

En § 82, 7 v 8 se indican esquemadticamente las bases del método.

DESPLAZAMIENTO w

2. El desplazamiento w debe ser tal que se cumplan las condiciones geométricas requeri-
das para que la solucioén que se va a obtener sea geométricamente aceptable, con independen-
cia de cudles sean las cargas aplicadas. Es decir que los desplazamientos deben ser cinemati-
camente admisibles.

Por consiguiente el desplazamiento w y sus derivadas 0w/dx y dw/dy deberan ser con-
tinuos en toda la placa salvo en algunas excepcionales fronteras entre elementos, en las que
realmente dichas magnitudes pueden ser discontinuas. Como ejemplo de tales fronteras pue-
de citarse el caso de una frontera paralela al eje OX y en la que se haya dispuesto una char-
nela, donde la 9w/dy podra ser discontinua.

Por otra parte, en el método, en el que se considera cada uno de los elementos, se de-
sea no considerar, en el analisis global, el equilibrio en ninguna de las fronteras de elementos
sin que por ello la solucidon que se va a obtener deje de ser correcta. Esto puede conseguirse
haciendo que los esfuerzos en las fronteras de elementos resulten continuos con la Gnica
excepcion de las fronteras siguientes. Estas Gltimas fronteras, Ginicas en las que se admiten
discontinuidades de esfuerzos se caracterizan por estar aplicadas en ellas unas reacciones
que estan determinadas por dichas discontinuidades y que cumplen ademads la condicidon
de no entrar en el analisis global. Esta condicidén significa que las reacciones en cuestién
requieren que las ecuaciones de equilibrio se establezcan no en el anélisis global sino des-
pués de efectuado este anélisis.

Para que en las fronteras de elementos los esfuerzos resulten continuos basta suponer
que las cargas concentradas en puntos aislados de dichas fronteras y las cargas por unidad
de longitud aplicadas a lo largo de las mismas, experimentan unas traslaciones tan pequefias
como se quiera hacia el interior de los elementos.

Estas traslaciones supuestas se aplican a las citadas cargas siempre que éstas entren en
el andlisis global, como ocurre con las cargas dadas y con las reacciones desconocidas ejerci-
das por vigas y soportes sobre la placa.

Como ejemplo de cargas que no entran en el andlisis global pueden citarse las reaccio-
nes ejercidas sobre la placa por un apoyo (w =0) a todo lo largo de una frontera de elemen-
to, tanto si esta frontera, por pertenecer a un borde, pertenece a un solo elemento, como si
es comun a dos elementos. En este tltimo caso se admiten discontinuidades de esfuerzos
en la frontera pues son estas discontinuidades las que determinan las reacciones.

En cuanto a las reacciones ejercidas por apoyos puntuales en los que sea w = 0, entran
en el andlisis global y, debido a la imposibilidad de ponerlas previamente en funcién de los
desplazamientos, entran como incognitas, sin perjuicio de que a causa de la facilidad de su
eliminacion, no figuren en el sistema de ecuaciones al que conduce dicho analisis.

Es de sefialar que las cargas concentradas en puntos aislados de fronteras de elementos
entran siempre en el analisis global y por consiguiente experimentan las supuestas traslacio-
nes referidas, con lo que se eluden los problemas que tales cargas plantean.

Con objeto de que, en el analisis global, los esfuerzos resulten continuos en una fronte-
ra entre elementos en la que, de acuerdo con lo anterior, deban serlo, puede imponerse la
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condicion de que las derivadas de las que dependen los esfuerzos sean continuas en dicha
frontera, siempre que los dos elementos a que ésta pertenece tengan las mismas caracteristi-
cas geométricas y mecanicas que correspondan. En cualquier caso la continuidad de esfuer-
zos en una frontera entre elementos puede conseguirse neutralizando las cargas parasitas
que, sin esta neutralizacion, surgirian en tal frontera como consecuencia de la discontinui-
dad de esfuerzos en ella.

En §38 y siguientes se estudian las condiciones de contorno.

3. Sea / un nudo cualquiera de la placa. Se designa por{ Ay} al vector cuyos elementos son
los valores desconocidos que w y algunas derivadas de w toman en /. Estas derivadas son las
que deben ser continuas en toda la placa salvo en algunas fronteras entre elementos, de
acuerdo con § 2. Es decir que son las dw/dx y 0w/dy en cualquier caso, asi como las deriva-
das de las que dependen los esfuerzos para cuya continuidad no se aplique la neutraliza-
cion citadaen § 2.

Puede haber que incluir ademas otras derivadas que deben ser continuas en toda la
placa, porque de no incluirlas resultarian esfuerzos nulos en los nudos, como se verd en
8§ 27.

Naturalmente, si por razones de discontinuidad un elemento de{\,} tiene valores dife-
rentes en elementos diferentes, serd necesario distinguirlos.

4. Los elementos de placa son rectangulares. Sea C uno cualquiera de estos elementos.
Los nudos pertenecientes a C son los vértices i, j, k, [ de C. El vector {\€} es el dado por:

= A AT (1)

Anélogamente el vector { A} esta formado por los elementos de los vectores tales como
el{\,} de todos los nudos de la estructura.

5. Para w®, que es el desplazamiento w en C, se adopta la expresion:
T F
wC={¢°} (\} (2)

donde los elementos de{ ¢>C} son funciones de x, y, preferentemente en los ejes locales de
C En § 27 se veran las condiciones que deben cumplir los elementos de {¢¢}.

6. Las soluciones mas sencillas para { ¢} son las proporcionadas por los polinomios de
Hermite. Estos polinomios fueron utilizados por Bogner! y otros para definir w para el mé-
todo usual de elementos finitos, en un trabajo citado por Zienkiewicz?, Desai® y Abel y
otros. En el Apéndice I se tratard brevemente de estos polinomios.

La definicion de{\;} dada en § 3 est4 orientada hacia el empleo de polinomios de Her-
mite. No obstante, el empleo de estos polinomios no es necesario y el vector{ A} puede de-
finirse de otra manera. Lo importante es que se cumplan las anteriores condiciones de con-
tinuidad.

CARGA ¢,

7. Para que la solucién que se va a obtener sea exacta es preciso que la carga que actlla en
un elemento C cualquiera sea la definida por w en C mediante la ecuacion diferencial corres-
pondiente. Dicha carga, designada por qvcv, sustituye a todas las cargas que actiian en C, co-
nocidas o no. Estas cargas son las que actan en el interior de C asi como aquellas cargas

aplicadas en las fronteras de C, que de acuerdo con § 2, se supongan trasladadas hacia el in-
terior de C.
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Naturalmente, entre las cargas que actiian en C no se incluyen las correspondientes a los
esfuerzos en las fronteras de C, que estaran en equilibrio, en la solucidén que se va a obtener,
con qf,.

Sobre la placa no actilan més cargas que las qg de sus elementos, aparte de aquellas
reacciones que, de acuerdo con § 2, no entran en el anélisis global.

8.  El sistema de ecuaciones lineales en que se traduce el andlisis global expresa la referida
sustitucidén de cargas. Esta sustitucion puede efectuarse imponiendo la condiciéon de que
unos ciertos momentos de la carga qg sean iguales que los momentos correspondientes de
las cargas sustituidas por ella. En particular estas cargas y la ‘15 tienen la misma resultante en
posiciéon y magnitud. Cumplida esta condicién referente a la resultante puede sustituirse la
condicion de igualdad de algunos momentos por la minimizacién de la suma, para todos los
elementos, de los cuadrados de las diferencias entre momentos para un nimero mayor de
momentos. Mas adelante se tratara con detalle de los momentos y del sistema de ecuaciones.

Puesto que la solucién que se va a obtener es exacta para las cargas qf, se puede juzgar
el grado de aceptabilidad de dicha solucion midiendo los efectos de la sustitucion de cargas.
Para ello se ha definido el error € como la raiz cuadrada de la suma, para todos los elemen-
tos, de los cuadrados de las diferencias entre momentos. La sustitucion de cargas mediante
la minimizacién de e puede identificarse con la del final del parrafo anterior. En § 50 se de-
fine € con mas precision.

9.  Sila placa es is6tropa se tendra:

I 04 * N\ ¢ c
qw— .ax4 +2 ax'z ay2 + ay4‘ w D (3)

En cualquier caso
g5 = WY 1y )

donde {gl/c} es un vector que se obtiene facilmente del {¢C}.

MOMENTOS M,
10. Sea qg una fuerza por unidad de superficie, dada por qy = qg (x, y) y aplicada en el
elemento C.

Se designa por M,s(qg) al momento de o6rdenes 7, s, de qg, definido por la expresion:

Mys(qy) = / | (—a’-cc—)r(by—clf 45 (x, y) ds (5)

vC

en la que a€ y b€ son las longitudes de los lados de C paralelos a los ejes OX y OY. La inte-
gral se extiende a la totalidad del elemento C. Los valores de 7, s, son enteros no negativos.
Conviene que los ejes sean los locales de C.

Naturalmente, en el caso de una fuerza concentrada en un punto desaparece la integra-
cion en la expresion (5).
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11. La adaptacién de (5) al caso en que la carga sea un momento es inmediata.

Sea M€ un momento concentrado en el punto xy, s, de C y contenido en un plano
perpendicular al de la placa. Se consideran dos fuerzas F' iguales y opuestas, perpendiculares
a la placa y contenidas en el plano de ME€. Una de estas fuerzas actia en el punto X7, y7-

Sea 6 el 4ngulo del plano de M€ con el eje OX siendo d la distancia entre las dos fuerzas F.
El momento M, (MC) sera el limite de -

Fli(-.xM :Cdcosf))’(yM ;gsenOY_(%)’ (%)s} ©)

cuando F = ooy d = 0 con F d =MC. Resulta:

s 1

r-1 r 8§ -
oy | (XN T (N cosO o (Xm\T (YM T sen 6
ey = [ (2) () < (22 () e

con r(xM/aC)r_l igual a O para =0 e igual a 1 para r=1, para todos los valores de
xjr sin excluir el de x3; = 0.

El momento M,; de un momento por unidad de longitud se obtiene facilmente de
(7) por integracion.

12. El momento My, de una carga es la resultante de la carga. Los momentos My, y M -
son los momentos de la carga con respecto a los ejes OX y OY, divididos por b€y daf.

13. Sea {nc} el vector

2 r s m

" T
w0 [ 3 () (3 ) (3 )] @

cuando la carga es una fuerza.

Se designa por {p€} al vector cuyos elementos son los momentos de la carga de que se
trate, de los 6rdenes 7, s, indicados en {nc}.

Para la carga qg (x, y) se tendré:
{p5} =f {(n} q5 (x, y) dS ©9)
C .

Para el momento concentrado M€ se adaptaran las expresiones (8) y (9) de acuerdo con
la (7).

CARGAS EN FRONTERAS DE ELEMENTOS
14. Se trata seguidamente de las cargas que, de acuerdo con §2, deban experimentar las
supuestas traslaciones alli indicadas. Se trata, por consiguiente, de cargas concentradas en

puntos aislados de fronteras de elementos asi como de cargas por unidad de longitud aplica-
das a lo largo de dichas fronteras, siempre que unas y otras cargas haya que tenerlas en cuen-
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ta en el analisis global. Es decir que se trata de cargas dadas o de reacciones ejercidas sobre
la placa por vigas, soportes y apoyos puntuales.

15. Las cargas en cuestion pueden distribuirse en partes y trasladar cada parte a un
elemento.

Las traslaciones de estas cargas no tienen mas objeto que el de poder no considerar el
equilibrio en las fronteras de elementos, de acuerdo con §2. Son tan pequeflas como se
quiera y, por tanto, al tomar momentos M, de las cargas de que se trata, se considerardn és-
tas actuando en sus verdaderos puntos de aplicacion.

16. Las cargas expresadas, al ser incluidas entre las sustituidas por las qg, pierden su natu-
raleza de cargas concentradas en puntos aislados o en segmentos. Una vez efectuado el
andlisis global de la estructura estas cargas pueden recuperar su naturaleza cuando jestén
aplicadas a todo lo largo de una frontera de elemento como ocurre por ejemplo con las
cargas transmitidas por vigas. La frontera puede ser frontera entre elementos o pertenecer a
un borde. Del anilisis global se deduce la carga que la viga transmite a la placa asi como los
esfuerzos de la placa en la frontera de elemento, es decir en un costado de la viga. Por con-
siguiente pueden obtenerse ficilmente los esfuerzos de la placa en el otro costado de la viga.

17. Se designan por qff a aquellas de las cargas en cuestidn, que, aplicadas en C'y depen-
dientes de w, pueden expresarse directamente en la forma:

a$r= 5 A6y (10)

donde {A®} es un vector formado por {A°}y por vectores analogos al {\;}. Entre las cargas
qff pueden citarse las reacciones ejercidas por vigas y soportes sobre la placa.

18.. Sean por ejemplo la fuerza y los momentos transmitidos por el soporte i a la placa.
Estas cargas dependen de los desplazamientos y los giros de los nudos i y m y de las cons-
tantes mecénicas del soporte y pueden ponerse inmediatamente en la forma (10). Los ele-
mentos de {wff} seran constantes. El vector {AC} debe incluir los desplazamientos y los
giros del nudo m, los cuales no estén incluidos en {A} porque m no pertenece a la placa.
Los desplazamientos del nudo i en el plano de la placa deberian considerarse. No obstante
no han sido considerados en este trabajo que no trata de mas desplazamientos de la placa
que el w.

Las fuerzas transmitidas por el suelo, aunque no cubiertas por el titulo de esta seccidn,
pueden ser tratadas aqui. Se supone que estas fuerzas estan dadas en C por la expresion
— K w€ donde K es una constante y puede ser una funcién de x, y. Entonces pueden poner-
se en la forma (10) de acuerdo con (2). Los elementos de {wff} serdn ahora funciones de

X, .
Mas adelante se verdn otros casos de la forma (10).

19. Entre las cargas en cuestion existen otras, también aplicadas en C y dependientes de
w, que no pueden expresarse directamente en la forma (10). Estas cargas se designan por
qgg. Por ejemplo la fuerza transmitida a la placa por un apoyo puntual en que sea w = 0.

ESFUERZOS EN LAS FRONTERAS ENTRE ELEMENTOS

20. El problema consiste en conseguir la continuidad de los esfuerzos en aquellas fronteras-
entre elementos en las que los esfuerzos deben ser continuos de acuerdo con §2.

21. Sea k! la frontera entre los elementos C y D. Esta frontera se supone paralela al eje
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OX. El esfuerzo cortante a considerar por ser el que acttia en k /, es el usualmente designado
por 0, y que por razones de conveniencia se designard por Q. Los esfuerzos cortantes
Q,?, y Q?,, que son Q alo largo de klen C'y D, estan dados por:

0%, = 1" (AC}; Q2= W2y (AP} (11)

donde los vectores {¢§;}, {9} se obtienen ficilmente aplicando las formulas que dan Q,
en funcién de w y particularizando para kI Los elementos de estos dos vectores son

funciones de x.

Si Q,?l +* Q?, actuard hacia arriba (fig. 1) a lo largo de &/ una carga parésita ch) ] — Qg,
no expresamente considerada. Para neutralizar esta carga habrd que aplicar a lo largo de k /

D_nC
Qrr~ Qe

le 0“

.
=i

~Z
okI

1)
0 cOD okl cD
kil c okl

Qi

Fig. 1.

otra carga igual pero hacia abajo. Esta otra carga puede descomponerse en otras dos, (3/?1 y
Q,f’l, aplicadas a lo largo de K/ en C'y D, de modo que

0F + 09, =07 — 95, (12)

El esfuerzo cortante Q toma los mismos valores a ambos lados de kI Estos valores
que se designan por Q,ff estan dados por:

0P =05, + 05, =02, — OF, (13)

y son los que deben adoptarse a lo largo de la frontera k! aunque en la propia frontera sean
diferentes. Es decir que se ha introducido una a modo de perturbacién que esta limitada a
kI Esta perturbacion es ficticia puesto que, una vez aplicadas las cargas Q,fl y Q,?l, resulta
que no existe ninguna carga en kK /

Las cargas chl y Q,?I, que son fuerzas por unidad de longitud, son arbitrarias siempre
que se cumpla (12) y que Q,ff) pueda ponerse en la forma de una expresion lineal y homo-
genea de elementos de {A}, que no sea necesariamente nula. Esta tltima condicién impide
adoptar QISI == Q,‘f, y Q,?l = Qf ; borque entonces Qg{) =0.
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Fig. 2.

22. Hasta aqui se ha tratado del esfuerzo cortante Q a lo largo de k1, lo que no es suficien-
te. Es necesario, ademas, que el valor de Q en [ sea el mismo en k/ que en la frontera /p
(fig. 2) que estd en prolongacion de kI, entre los elementos £y F. Sea Q,CD el valor de
Q,?P en I, es decir el valor de Q en [ tanto en C como en D. Debe cumplirse en / la con-
dicion:

of? =0of" | (14)

y andlogamente en los restantes nudos.

Sea Q; el valor desconocido de Q en / en cada uno de los cuatro elementos afectados.
Para Q) se adopta la expresion:

0=C, QF +C, QP +C3 QF +Ca OF (15)

donde C;, C,, Cs, C4 son coeficientes arbitrarios y por ejemplo Qlc es el valor en / de
Q,f,, dado por (11).

Se trata de neutralizar de acuerdo con §21, las cargas parasitas producidas por desequi-
librios de Q en las fronteras entre elementos, de manera que se cumpla (15).

Para Qg 1y éfl se adoptan las expresiones siguientes:

— ) X —X
0S¢, =K, 0%, + K, OF, +W(K1 ed + K708 + K Q¢ + KV 0) +

X — X

+— (K7 Qf + K" QP + KV QF + K" OF) (16)
X; — Xg
— . X —X X — Xk
D —_ C . D _ Tt " ol oy 14
0p; == (1 +Kp) QFy + (1 = Kp) O — 5~ (K) = = (KT /

que cumplen la condicién (12)

De acuerdo con (13), Q,le estd dado por:
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Q;?z"=(1+K1>'Q§I+K2Q£z+%—(l<’ )+——(KV ) (17)

En los nudos k y [ se tendra:

0P =(1 + K Qf +K, QP + K off + KT Q8 + K™ o + KTV g

OfP=(1+K)Qf +K, QP + KV QF + KV QP + K" QF + KV gF o
Deben cumplirse las expresiones:
Q,=0%P; Q,=0fP (19)
y por tanto:
K'=1+K, +K"=¢,
K'=K,+K"=C
(20)

1+K, +KT=g"T=c,
K, + KV =gV =,
Cualquier sistema de valores que satisfagan (20) proporciona una solucién.
23. Una solucién sencilla se obtiene haciendo:
Ci=C,=C3=0; C,=1
K,=K"M'=1; K, =Kk""=-1 (21)
KI KH KIH - KIV = KV: KVH =0

Entonces:
x —
05, =- 0%, + 0%, (QD +0f)

X — Xp
~ 5 o +2D

5D — ,
o=y (22)

Q5P = a7, (QD +07)

0P =02=0,; 0fP=0F=,

24. Las cargas (—2,?, y é?l son de la forma (10). Todas las magnitudes que aparecen en las
expresiones (16) que dan estas cargas son de la forma (11) o se obtienen particularizando una
expresion de esta forma para un nudo.

25. Para el esfuerzo cortante Q, en fronteras entre elementos tales como la jI, paralelas al
eje OY, el procedimiento es andlogo. Para los momentos flectores M, yM se opera como
para Q, y Qy Para los momentos torsores deben considerarse las fronteras entre elementos,
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paralelas tanto a kI como a jl, debiéndose tomar para las constantes de la correspondiente
expresion andloga a la (15), los mismos valores para las dos direcciones. Esto se debe a que
los momentos torsores en un nudo actiian segin las fronteras de ambas direcciones y tienen
en ellas el mismo valor.

26. El procedimiento anterior para conseguir la continuidad de los esfuerzos en las fronte-
ras entre elementos es valido en cualquier caso.

En regiones de placa en que las constantes mecénicas no varien, esta continuidad puede
conseguirse también haciendo que las derivadas de que dependan los esfuerzos sean continuas
en las fronteras en cuestion. Entonces los valores desconocidos de estas derivadas en los nu-
dos deben incluirse en los correspondientes vectores {A;}. La continuidad de estas derivadas
en las fronteras en cuestion no evita que, en las fronteras en las que las constantes mecdnicas
varien bruscamente, se produzcan discontinuidades de esfuerzos, pero facilita la aplicacion
del procedimiento de §22 porque en los vectores {cp,fl} y {upfl} de (11) muchos elementos
son nulos.

27. Las condiciones que deben satisfacer los elementos de {¢¢} de (2) ya pueden ahora
describirse.

Primeramente la expresion (2) impone, por ejemplo, la condicién de que, derivando
wC con respecto a x y particularizando la derivada para el nudo j, todos los elementos del
vector en que el {¢C} se transforma deben ser nulos salvo uno. Este elemento, que serd igual
a 1, sera el asociado al elemento de 0y que es el valor de ow/ox enj. i

La continuidad en toda la placa de w y de las derivadas de w incluidas en {A} debe
condicionarse de acuerdo con §2.

Finalmente las expresiones anédlogas a la (11) y que dan los esfuerzos no deben ser ne-
cesariamente nulas en los nudos porque entonces los valores finales serdn también nulos, de
acuerdo con (15). Esta condicion exige considerar la dfv/0xdy en {\,} al menos si se adop-
tan polinomios de Hermite para w, porque en caso contrario esta derivada resultaria nula
en los nudos, como puede verse en el Apéndice I, y por tanto el momento torsor también
seria nulo en los nudos.

28. Sea F una fuerza cualquiera distribuida a lo largo de una frontera k/ entre elementos.
El equilibrio en kI exige que los correspondientes esfuerzos cortantes sean discontinuos en
kI Esta discontinuidad esta condicionada por la expresiéon adoptada para w. Por consiguien-
te el equilibrio en kI no puede en general conseguirse exactamente mediante discontinuida-
des de esfuerzos. Sies posible, en cambio, equilibrar de esta manera otra carga F” que tenga
los mismos momentos M,, a considerar que la F. La carga F” no necesita ser obtenida porque
solo interviene en el anilisis mediante sus momentos M,;, que son los de F. Naturalmen -
te, la sustitucion de F por F’ también se refiere al caso en que la carga F sea nula en todos los
puntos de kI, sea porque efectivamente no haya cargas en kI, sea porque se les apliquen las
traslaciones supuestas de §2. En ambos casos se admitirian discontinuidades de esfuerzos
en las fronteras entre elementos con tal que los correspondientes momentos M, de las car-
gas definidas por estas discontinuidades fueran nulos.

La solucién obtenida con este tratamiento de las fronteras entre elementos serd menos
satisfactoria que la descrita en §22.

29. Sea kI la frontera entre los elementos C y D. Esta frontera se supone paralela al eje
OX. Se supone que en k/ la derivada ow/dy es continua como usualmente debe serlo. Esta
derivada es, en kI, una funcion solo de x. Si se adopta una solucion golin(’)mica como es prac-
ticamente necesario, esta funcién es derivable y su derivada es la ow/0xdy. Esta derivada se-
4 continua en kI salvo en k y I donde, de momento, no interesa saber si es continua o no.
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. 2 , ) . .
Debido a que la 0w/dxdy en kl es comin a C'y D es evidente que si las correspondientes
constantes mecanicas varian bruscamente en k/, el momento torsor serd discontinuo en kL

Este es un caso de discontinuidad de esfuerzos en fronteras entre elementos con el
consiguiente desequilibrio, que no puede ser resuelto mediante discontinuidad de derivadas,
pues las derivadas afectadas deben ser continuas en tales fronteras. El caso de que se trata
puede en cambio resolverse mediante el procedimiento indicado en §22.

IGUALDAD DE MOMENTOS M,

30. La igualdad de momentos M, de la carga qg y de las sustituidas por ella pueda expre-
sarse como sigue:

1= (g} + 1S} + 105} (23)

Cada uno de estos vectores es un vector {pc} y para todos ellos se han empleado el
mismo vector {nc} y los mismos ejes. El vector del primer miembro se refiere a qg y los del
segundo miembro se refieren a las cargas dadas, a las cargas qff de §17 y alas cargas qgg de
819. De estos cuatro vectores solo se conoce el {pg}.

31. De acuerdo con (4) se tiene:
{pfv}:,/;- €y (WO ds (€)= U] ) 24)

De acuerdo con (10) resulta:
{p{1= §/c mCr s’ ds ) =2 [US) (A =U5] A} (25)

Finalmente:

g
¢

902
(0§=2 I} a5y =ngy Gy o) | - ¢ = (U511 (26)
Tom

En esta expresion no figura ninguna integral porque se refiere a cargas concentradas en
puntos aislados. Los elementos de {ngg} son constantes y se obtienen particularizando

{n©} para las coordenadas de qgg.

32. Teniendo en cuenta §830 y 31 se tiene:
[U€] €Y= (0§} + [US] (A} + [US] {q5) (27)

El vector {qg} puede incluirse entre las incognitas del sistema de ecuaciones. Como es-
te vector no aparece mas que en C es preferible eliminarlo lo que es especialmente sencillo
para cargas aplicadas en el origen de coordenadas, que pueden ser las locales. Eliminando
{qoc} se obtiene una expresion de la forma:

{p€1=1U°1 A€} (28)
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donde se conocen {pc} y [(_/C].

La expresion (28) puede escribirse:

{p€1=[UC] (\} (29)

donde se conoceran {p€}y [UC].
VIGAS Y SOPORTES

33. Sea una viga unida a la placa. Un elemento de la viga coincide con la frontera ij del
elemento C de la placa. La frontera ij es paralela al eje OX y puede pertenecer a un borde o
ser frontera entre elementos. En este Gltimo caso se supone que la opcién de §15 elegida
es la de aplicar en C la totalidad de las cargas que la viga transmite a la placa.

34. Los desplazamientos de la viga deben ser los mismos que los de la placa en ij. Estos tl-
timos desplazamientos, designados por Ww;;, estardn dados por la expresion:

wy = 16537 (A€} (30)

que se obtiene particularizando (2) para 7.

Las fuerzas g, transmitidas por la viga a la placa son las opuestas a las dadas por la ecua
cion diferencial de la viga. Por lo tanto:

a’{l,v d*
Tt =Bl (65) 0} (31)

q, =—FE]T

Esta carga es de la forma (10).

35. Sila placa en i y la viga experimentan las mismas rotaciones 6 alrededor de ij, se tiene
para la viga:

0= go=N b it =m ax (32)
oy GI, ™’ B

donde M, es el momento torsor de la viga y m, es el momento alrededor de i aplicado a la
viga por la placa. Por consiguiente:

(33)

Para obtener m;, es necesario derivar w, dado por (2), con respecto a y antes de parti-
cularizar para ij.

La carga transmitida por la viga a la placa es — m, y es de la forma (10).

36. Se considera el caso de la figura 3. El nudo j pertenece a dos elementos de una viga rec-
ta unida a la placa. En el mismo nudo se une un soporte.

El esfuerzo cortante Q en la viga est4 dado por Q =" ET 8134)/ 0x>. Este esfuerzo puede
ser discontinuo en j a causa de|discontinuidad de 7 o de dw/0x3.
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Fig. 3.

La fuerza F transmitida a la placa serda F=F, — Q"+ Q’ de acuerdo con la figura.
Los esfuerzos cortantes O’y Q” son evidentemente de la forma (10). La fuerza F, esdela
misma forma de acuerdo con §18. Por consiguiente la fuerza F es también de la forma (10).

De 1a misma manera pueden tratarse los demas esfuerzos.

37. Sea ij un elemento de una viga unida a una placa. Se considera el caso de cargas aplica-
das directamente en el elemento ij fuera de sus extremos.

El elemento ij de viga no estd sometido a otras cargas que las determinadas por los des-
plazamientos mediante la correspondiente ecuacion diferencial. Las cargas a las que ahora
estd sometido el elemento i no proceden Gnicamente del correspondiente elemento C de
placa a causa de las cargas directamente aplicadas en 7. Si se supone que todas las cargas de
ij proceden de la placa serd preciso suponer que las cargas aplicadas directamente en ij lo
estan en la placa.

En cualquier caso puede escribirse:
Y= 1p,} + {ogp)s 1051={pp} — {pyp} (34)

de modo andlogo que para (23).

La primera de las expresiones (34) se refiere al elemento ij de la viga y la segunda al ele-
mento C de la placa. Cada uno de los vectores es un vector {p€1 y para todos ellos se’han
utilizado el mismo vector {n¢} y los mismos ejes. Los primeros miembros se refieren a las
cargas determinadas por w mediante las correspondientes ecuaciones diferenciales. En los
segundos miembros aparecen las cargas aplicadas en la viga y en la placa asi como las inte-
racciones entre viga y placa, consideradas estas ultimas mediante {py,}. De (34) se obtiene:

(p€1={pp} + (0,1} — {0} (35)
Esta expresion indica que se opera como si las cargas aplicadas realmente en la viga lo

estuvieran en la placa.
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CONDICIONES DE CONTORNO

38. Las condiciones de contorno que se consideran son aquellas que pueden expresarse
mediante una ecuacion lineal y homogenea de w y de derivadas de w, que se anula en un nu-
do o en todos los puntos de una frontera de elemento de placa. La ecuacion serd lineal y
homogenea en elementos de {A}.

39. Si por ejemplo se tiene un apoyo puntual en el nudo j en el que w; =0, ésta serd una
ecuacion de contorno. La fuerza de reaccion en j es una de las cargas designadas por qgg en
§19. Esta fuerza debe tenerse en cuenta en el andlisis, de acuerdo con (23).

40. Cada condiciéon de contorno en un nudo da lugar a una ecuacioén de contorno. Por el
contrario cada condicién de contorno en una frontera de elemento de placa da lugar a varias
ecuaciones de contorno, como se indica a continuacion.

41. Se considera una condicidén de contorno que afecta a una frontera i de elemento.
La frontera ij es paralela al eje OX y pertenece a un borde. La expresion lineal y homogenea
de elementos de {A}, correspondiente a esta condicion, debe anularse para todos los puntos
de 7j. Si se adopta una solucidén polindmica para w se podrd escribir dicha expresién como
un polinomio en x cuyos coeficientes seran funciones lineales y homogeneas de elementos de
{A}. Cada uno de estos coeficientes deberd ser nulo y originara por tanto una ecuacion de
contorno.

42. Si por ejemplo w debe anularse en todos los puntos de i, al menos las siguientes ex-
presiones:

deberan verificarse. Estas cuatro magnitudes son elementos de {A}.
43. El conjunto de todas las ecuaciones de contorno puede escribirse como sigue:

[V] {\}= {0} (37)

donde [ V] es una matriz conocida de elementos constantes.’

44. En la matriz [17] puede haber filas que sean combinaciones lineales de las demds. Se
designa por [V] a una matriz que estd formada por filas de [V'] que son linealmente inde-
pendientes y de las cuales las restantes filas de [V/] son combinaciones lineales. Me-
diante:

[V1{A}= {0} (38)

se expresan las mismas ecuaciones de contorno que mediante (37).

45. Naturalmente en el caso de desplazamientos impuestos el vector del segundo miembro
tendra elementos no nulos.

46. En los bordes no se pueden imponer mas de dos condiciones de contorno. Si deben im-
ponerse tres condiciones de contorno, como ocurre en el caso de borde libre, puede adop-
tarse el conocido recurso de sustituir los momentos torsores en el borde por fuerzas que son
globalmente equivalentes y que se superponen a los esfuerzos cortantes correspondientes.
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47. Las condiciones de contorno que se refieren a esfuerzos en los bordes pueden tratarse
de otra manera que consiste en aplicar a lo largo del borde cargas que neutralizan a las cargas
en que se traducen los esfuerzos que deben ser nulos. Por ejemplo, si la frontera k/ del ele-
mento C pertenece a un borde donde Q debe anularse, debera aplicarse en k/ una carga
opuesta a la dada por la primera de las expresiones (11). Esta carga es de la forma (10).

Entonces las matrices [I_/] y [V] se limitan a las condiciones de contorno de naturaleza
geométrica.

48 De acuerdo con el tratamiento dado a las vigas en §834 y 35,y teniendo en cuenta
§82 y 7, los bordes provistos de viga de borde deben ser tratados como bordes libres,
como consecuencia de las supuestas traslaciones de las cargas que la viga de borde transmite
ala placa y su consiguiente inclusion entre las sustituidas por la qg correspondiente.

49, Finalmente se considera el caso de un apoyo intermedio segin una linea. Se trata de
un apoyo en cuyos puntos es w =0y tal que existen elementos de placa a ambos lados del
apoyo. Es el caso de un apoyo no extremo de una placa continua a modo de viga continua.

Las reacciones de apoyo se equilibran mediante discontinuidad de los correspondientes
esfuerzos cortantes. Esta discontinuidad podria evitarse con las traslaciones de cargas ex-
puestas en §2, pero entonces se dificultarfa la obtencion de las reacciones. Es preferible
considerar la discontinuidad en cuyo caso, una vez realizado el analisis global, se conoceran
los esfuerzos cortantes a lo largo del apoyo en los elementos de placa a ambos lados del
apoyo. Por consiguiente las reacciones pueden obtenerse facilmente por diferencia.

ERROR ¢

50. La tnica causa por la que la solucion a obtener no es la buscada consiste en la sustitu-
cion de las cargas que actiian en cada elemento por las cargas qfv.

El error € expresa la discrepancia entre los efectos de estos dos sistemas de cargas me-
diante las diferencias entre sus momentos M, considerados. Se define por la expresion:

e=VZ {p° — €Y {p€ - p€} (39)

donde la suma se extiende a todos los elementos. El vector {p€} es el vector conocido de
(28) y el vector QC esta dado por:

{p€1=1U°1 2} (40)

Por consiguiente el vector {BC— p€} expresa los residuos de las ecuaciones (28). El
significado de este vector puede clarificarse considerando (27) y suponiendo que el vector
{qg} no existe, con lo que {p€1= {pg}.

Fl error es la raiz cuadrada de la suma de los cuadrados de los residuos anteriores en
todos los elementos.

51 Fl error € tiene las dimensiones de una fuerza. Si se divide este error por la resultante
de las fuerzas dadas se tendra el error expresado por un nimero adimensional.

La raz6n por la que a€y b€ aparecen en (5) es precisamente la de evitar que las di-
mensiones de M,; puedan variar con 7y s.
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52. El error € no pretende medir las discrepancias entre las cargas qg y las sustituidas por
ellas sino las que existen entre sus momentos, es decir entre sus efectos.

SISTEMA DE ECUACIONES

53. El sistema es un sistema de ecuaciones lineales en el que {A} es el vector desconocido.
Una vez obtenido este vector, pueden obtenerse ficilmente los desplazamientos y los esfuer-
Z0s.

Hay dos maneras de formar el sistema, directamente o minimizando €. Estas dos mane-
ras pueden dar lugar a sistemas diferentes. En otro trabajo se estudiara con detalle 1a forma-
cion del sistema.

54. El sistema directo esta formado por una expresién como la (29) para cada elemento
y por la expresion (38) que expresa las condiciones de contorno.

El ntimero de ecuaciones debe ser el mismo que el de incognitas. Por consiguiente el
numero de ecuaciones incluidas en la correspondiente expresion (29), asi como en la (23),
no puede ser en general el mismo para todos los elementos. Esto no significa sino que el nd-
mero de condiciones impuestas a qf) puede diferir de un elemento a otro.

55. El sistema que se obtiene minimizando e es mas general que el directo. Para el error
€ que se va a minimizar es posible adoptar, para cada elemento, la correspondiente expresiéon
(23) o 1a (29) con el mismo nimero de ecuaciones. Pueden utilizarse las mismas parejas de
valores de 7, 5, en M,;, para todos los elementos. La arbitrariedad de la que se puede hacer
uso puede permitir mejorar un sistema mal condicionado.

Es claro que si para el error € que se va a minimizar se utiliza para cada elemento el
mismo vector {n¢} que para el sistema directo se tendrd e =0 y los dos sistemas se con-
fundiran.

Para la minimizacién de € deben cumplirse las dos condiciones siguientes.

Primeramente deben satisfacerse las condiciones de contorno, expresadas por (38).
Ademés deben satisfacerse, para cada elemento, las ecuaciones incluidas en (29) y referen-
tes a la igualdad de los momentos My, My, v M. La igualdad de estos momentos garantiza
que, en cada elemento, la carga qS y las sustituidas por ella tienen la misma resultante en
magnitud y posicion. El cumplimiento de la segunda condicién equivale a anular los térmi-
nos correspondientes de la suma que figura en €. '

Para el cumplimiento de las dos condiciones anteriores pueden utilizarse los multiplica-
dores de Lagrange.

Estas dos condiciones pueden satisfacerse de un modo mas sencillo, aunque solo apro-
ximadamente, como sigue. Se afiaden a la suma que figura en € los cuadrados de los residuos
de las ecuaciones incluidas en (38). Se asignan pesos a los términos de la nueva suma. Los
pesos asignados a los términos que, con arreglo a las dos condiciones citadas, deben ser nu-
los, deben ser mucho mayores que los demdas. Entonces puede procederse a minimizar el
error € asi definido.

OBSERVACIONES FINALES

56. Un criterio anélogo al descrito para las cargas puede aplicarse a la estructura. La estruc-
tura dada, que puede contener piezas lineales y superficies, seria sustituida por otra. Las su-
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perficies de esta Gltima estructura tendrian en los nudos los mismos valores de las coordena-
das y de algunas derivadas que la estructura dada. El objetivo es el de obtener una solucién
exacta para una estructura andloga a la dada, sometida a unas cargas analogas a las dadas.

57. Con respecto al método seguido para la integraciéon de ecuaciones diferenciales en de-
rivadas parciales es claro que el que conduce al sistema directo es el de residuos ponderados
(weighted residuals). Las funciones de peso son los elementos de los vectores n°1.

El método de integracion en el que se minimiza e difiere del de minimos cuadrados al
menos en su version usual. El primero minimiza los cuadrados de las diferencias entre mo-
mentos M,, de dos sistemas de cargas y el tltimo minimizaria los cuadrados de las diferencias
entre los propios sistemas de cargas. El primero utiliza cuadrados de integrales y el ultimo
utiliza integrales de cuadrados.

58  Como el método usual de elementos finitos, el aqui descrito proporciona una solucion
por trozos. Este es el Gnico rasgo o al menos el mds importante, comun a los dos métodos.

El método que aqui se expone da lugar a una soluci6n exacta para unas cargas qg que
sustituyen a las que realmente actuan. En cada elemento los dos sistemas de cargas tienen
al menos la misma resultante en magnitud y posicion. Por consiguiente no surgen problemas
de convergencia.

La solucion para las cargas qg es exacta tanto geométrica como mecénicamente. Las
fronteras entre elementos estan en equilibrio y el valor de cada esfuerzo en cada nudo es el
mismo en todos los elementos afectados.

La soluciéon que se obtiene no es la buscada a causa unicamente de la anterior sustitu-
cion de cargas. Se ha definido un error para medir los efectos de esta sustitucion.

El método usual se basa en la minimizacion de la energia potencial total. Por consi-
guiente utiliza integrales definidas de cuadrados. Por el contrario el nuevo método, al mini-
mizar €, utiliza cuadrados de integrales definidas y no emplea consideraciones energéticas.
En él las cargas no intervienen mas que a través de sus momentos M, y para obtener los mo-
mentos de las cargas dadas no hay que asociar estas cargas a sus desplazamientos sino a sus
coordenadas. Naturalmente, puesto que los desplazamientos son funciéon de las coordena-
das es posible transformar un método en el otro si ambos cumplen las mismas condiciones
de exactitud, lo que no ocurre.

El nuevo método es mas complicado que el usual si se emplea el mismo numero de
nudos en ambos métodos. Debido a la exactitud referida es de esperar que el nuevo método
requiera un nimero menor de nudos que el usual. Por otra parte las complicaciones de cal-
culo no parece que constituyen un gran obsticulo como lo demuestran algunos elementos
sofisticados con nudos intermedios en los lados y nudos interiores usados en el método
usual.

59. Para aplicar el nuevo método a otros campos que el de analisis de estructuras no es ne-
cesario conocer el funcional equivalente a la energia potencial total. En su lugar es necesario
conocer el concepto equivalente al de equilibrio en las fronteras entre elementos. Es decir,
es necesario conocer las condiciones que deben cumplirse en estas fronteras para que la so-
lucion pueda considerarse valida.
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APENDICE I
POLINOMIOS DE HERMITE

Estos polinomios f;z (§) v f;5(£) se definen como sigue. Designando:

d!
TR ®= d{f fir®) con Fg (§)=Ffr (£) (41)

debe verificarse:

RO =F(1)=1

) ] i=0,1,..,p
Fir(1)=Fi(0)=0 (42)
Flo@=F ()=F (0)=Fl(1)=0; i,j=0,1,..,p; i%]

Sea a=x/a y B=y/b donde a y b son las longitudes de los lados del elemento rectan-
gular paralelamente a los ejes OX y OY. En estos ejes las coordenadas «, 8, de los cuatro
nudos son:

1(0;0), 2(1;0), 3(0;1), 4(1;1)

Designando por ejemplo:
ow
X = =

el desplazamiento w puede definirse por la expresion siguiente donde, para todos los po-
linomios, es p = 1:

W = w1 for (@) for (B) + Wa fos (@) for (B) + W3 fog (@) fos (B) + w4 fos (@) Fis (B) +
+ Wi d g (@) for (B) + Wy a fi5(e) for B) + W3 a fig () fos (B) + Wi a fr5(e) s (B) + |
Wi b for (@) fi1r B) + w3 b fos () fi (B) + w3 b fog () fi5(B) + W) b fys (@) f15(B) +
+ W abf g (00 ig (B) + W abfis(e) fi (6) + w3 abfi @) fs(8) + w? abfis(@) is(B)

Como puede verificarse ficilmente, w, ow/dx, ow/dy y a%v/axay son .continuas en
toda la placa.

Debe observarse que la supresion de la Gltima fila de (44) implica:
w7 =wP =wP? =w? =0 (45)

NOTACION

a®, b¢  longitudes de los lados del elemento C.

M;s(q, ¢y momento de 6rdenesv, s, de la carga qp que actia en el elemento C.
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qs carga definida por w€ mediante la correspondiente ecuacion diferencial.

qff carga dependiente de w y aplicada en C, que puede expresarse directamente en
funcién de {LC}.

qocg carga dependiente de w y aplicada en C, que no puede expresarse directamente en
funcion de {A“}.

le esfuerzo cortante en la frontera k/ entre elementos, en el elemento C.

Qlc valor de le en el nudo [.

Q,ff esfuerzo cortante en k/, en los elementos C'y D.

Q,CD valor de Q,?ID en el nudo /.

Ql esfuerzo cortante en el nudo /, en todos los elementos afectados.

é,f, fuerzas aplicadas en k/ en el elemento C para neutralizar las fuerzas parasitas que
acttian en kI como consecuencia de discontinuidad de esfuerzo cortante (Qk !
* 0% l).

[V1,[V] matrices empleadas para expresar las condiciones de contorno en funcién de {A}.

w¢ desplazamiento w en el elemento C.

€ error que, mediante los momentos M,s, mide las discrepancias entre las cargas que
actilan realmente y las cargas qS que las sustituyen.

{¢€} vector empleado para expresar wC en funcion de {A€}.

W vector empleado para expresar ‘15 en funcion de {\¢}.

N\ vector cuyos elementos son los valores desconocidos en el nudo %, de w y de al-
gunas derivadas de w.

Ny vector cuyos elementos son los elementos de los vectores {\;} correspondientes
a los nudos i, j, k, [, del elemento C.

! vector formado por el vector {?\C} y por otros vectores como el {A;}, de los que
dependen las cargas en C.

N} vector formado por los vectores anélogos al {A\;} de todos los nudos de la es-
tructura.

{nc} vector cuyos elementos son de la forma (x/ac)r - ( y/bc)s.

{pp } vector cuyos elementos son los momentos M,; de la carga qpc de los 6rdenes 7, S,
dados por los elementos de n°1.

REFERENCIAS

1 - F.K. Bogner, R.L. Fox y L.A. Schmit. “The Generation of Inter-Element-Compatible
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tural Mechanics, que tuvo lugar del 26 al 28 de Octubre de 1965 en la Wright-Patterson
Air Force Base, Ohio.

2 - 0O.C. Zienkiewicz. The Finite Element Method in Engineering Science, McGraw-Hill,
London, 1971.

3 - C.S. Desai and J.F. Abel. Introduction to the Finite Element Method. Van Nostrand
Reinhold Company, New York, 1972.
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1.1.- GENERALIDADES

El problema de las tolerancias es una cuestion importante porque proporciona un ins-
trumento para evitar las dificultades de tipo técnico y legal que puedan suscitarse entre las
distintas personas que intervienen en la construccion.

Las tolerancias geométricas, que son las Ginicas que aqui se analizan, ofrecen particular
importancia en los siguientes aspectos de la construccion:

—  Estructural. Las variaciones dimensionales afectan a la resistencia de las piezas y, por
consiguiente, también a la seguridad estructural.

—  Funcional. El empleo de determinadas formas en la construcciéon puede verse afectado
por las desviaciones resultantes.

—  Econémico. El nivel de tolerancia influye en los materiales, en los medios auxiliares y
métodos de construccidn y, en consecuencia, en el coste de todos ellos.

—  Estético. El aspecto final de una construccion guarda también una estrecha relacion
con las tolerancias aceptadas.

Las tolerancias a las que se refiere este trabajo son aplicables a todas las construcciones
de caracter general. Los casos especiales pueden exigir tolerancias especiales.

Fl Ingeniero debe especificar con claridad cual es el nivel de tolerancia que va a aplicar
ala estructura o a cada una de las partes de 1a misma.

Debera también indicar en el plano las dimensiones de tal forma que siempre sea posible
efectuar mediciones directas. (Por ejemplo, distancia entre las caras del hormigon de dos pi-
lares consecutivos en vez de distancia entre ejes). Se tendra aqui especial cuidado de evitar
el doble dimensionamiento.

El Constructor deberd mantener puntos de control y marcas de replanteo durante todo
el proceso constructivo hasta su terminacion, de forma que el control de las tolerancias sea
siempre posible.

Las tolerancias mencionadas en este trabajo incluyen las relativas al replanteo y a la
ejecucion in situ, asi como a los procesos de produccion y montaje en el caso de las estruc-
turas prefabricadas. Las tolerancias se refieren a las estructuras antes de retirar los apeos;
no se tienen en cuenta las flechas ni las contraflechas de calculo y, en general, las tolerancias
no se refieren a las variaciones debidas al transcurso del tiempo y a la temperatura.

Nunca se permitird que la estructura rebase los limites de las propiedades, pese a las
tolerancias aqui indicadas.
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1.2.- DEFINICIONES

Dimension bdsica o posicién.— Dimension o posiciéon que sirven de referencia para es-
tablecer los limites (Fig. 1).

6.10 m
6.06+0.02m
PR :, P _f -7"5 03 , e

LONGITUD BASICA 6.06m
DESVIACION ADMISIBLE % 0.02m
LONGITUD DIMENSIONAL 0.04 m

Fig. 1.

Desviacién. — Diferencia entre dimension o posicion y la dimension bédsica o posicion
basica correspondientes.

Desviaciéon admisible.— Limites aceptados para la desviacion.

Alabeo.— El valor absoluto de la desviacién de una esquina respecto a un plano que
pasa por las otras tres esquinas. (Fig. 2).

—4= ALABEO

Fig. 2.

Rectitud.— La diferencia entre la forma real de una linea y la linea recta. (Fig. 3).

Tolerancia.— La diferencia entre los limites admisibles para la dimension o entre los
limites admisibles para la posicion. La tolerancia es un valor absoluto sin signo.

3

RECTITUD

Fig. 3.
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1.3.- NIVELES DE TOLERANCIA

El nivel de tolerancia descrito en 1.4. es el adecuado para obras que normalmente se
consideran como de “buena calidad” en lo que se refiere a las tolerancias geométricas.

En algunas obras puede ser suficiente un nivel de precision mas bajo y el Ingeniero de-
berd indicarlo con claridad, para reducir el costo total.

En casos especiales, donde la obra exige tolerancias mads estrictas, el Ingeniero debera
indicarlo con claridad en sus especificaciones y en la etapa de cédlculo. Puede ocurrir que en
un contrato solamente una o dos dimensiones exijan tolerancias estrictas, circunstancia que
debera hacerse constar por separado de las dimensiones pertenecientes a la ““buena practica”
standard. Ninguna tolerancia deber4 nunca ser de nivel superior a los 2/3 de las cifras indi-
cadas en 1.4. y en ningn caso se podran disminuir los limites minimos.

Conviene observar que el hecho de elegir niveles de tolerancia innecesariamente estric-
tos aumenta en gran medida los costes de la construccion y el Ingeniero debe considerar con
especial atencion esta circunstancia en todas las etapas de la construccion.

1.4.- DESVIACIONES PERMISIBLES
1.4.1.- Corte y colocaciéon de armaduras y tubos

Corte

—  Longitud de corte (siendo L la longitud basica).

L<6m*20mm
L>6m+30 mm

Doblado
—  Dimensiones de forma

L<0,5 m* 10 mm
0,5m<L<1,50m=*15mm
L>1,50m + 20 mm

Colocacion

—  Recubrimiento: Desviaciones en menos 5 mm

—  Desviacion en mas (Siendo h el canto total del elemento).

h<0,50m 10 mm
0,50m<h<150m 15mm
h>1,50m 20 mm

<
<
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superficies de las barras).

L<0,05m=* 5mm
0,05m<L<0,20m £ 10 mm
0,20 m <L <0,40 m £ 20 mm

L> 0,40 m = 30 mm

Distancia entre barras paralelas consecutivas (Siendo L la distancia basica entre las

Desviacion en el sentido del canto o del ancho del elemento de cualquier punto del

eje de la armadura o vaina (Siendo L el canto total o el ancho total del elemento en ca-

da caso).

L<0,25m=* 10 mm
0,25m<L<0,50m* 15 mm
0,50 m<L<1,50m %20 mm

L>1,50m =30 mm

1.4.2.- Fabricacion de piezas prefabricadas

a) Dimensiones longitudinales:

L< 3mz+10mm
3m<L< 6mz*15mm
6m<L<I2m*20mm

L>12m+30 mm

b) Dimensiones transversales:

0,50 m+ 5 mm

L<
0,50m<L< 1,50m%* 8mm
,50m<L< 3,00mz*10mm
300m<L< 600mz*12mm

N

6,00 m<L<12,00m+ 15 mm
L>12,00m+ 20 mm

¢) Rectitud:

L< 3,00m* 5mm
3,00m<L< 6,00mz*10mm
6,00m<L<12,00m+£ 15 mm
12,00 m <L <24,00 m + 20 mm

L> 24,00 m £ 30 mm
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d) Alabeo. (Siendo L la diagonal del rectangulo):

L< 3,00m* 8mm

300 m<L< 6,00m=*10mm

6,00m<L<10,00m* 15 mm
L>12,00m £0,0015 L

e) Contraflecha. Variacion relativa al valor medio:

3,00m=* 5mm
3,00 m < 6,00 m+ 8 mm
6,00 m<L<12,00m % 12 mm
12,00 m <L <24,00 m + 20 mm

L> 24,00 m + 30 mm

L
L

NN

Diferencia entre las contraflechas de dos elementos consecutivos:

L< 3,00m 5 mm
3,00m<L< 6,00m 8 mm

6,00 m<L<12,00m 12mm
1200 m<L<24,00m 20 mm
L>24,00m 30 mm

1.4.3.- Construccion con hormigon in situ y montaje de piezas prefabricadas
1.4.3.1.- Cimentaciones

a) Posiciéon en planta: =2 por 100 del ancho en este sentido pero no superior a

* 50 mm.
b) Dimensiones en el plano: * 30 mm.
¢) Variacion de nivel de la cara superior: - 20 mm.
d) Variacién de nivel de la cara inferior: 30 mm.
e) Variacion del canto: 0,05 h> £ 50 mm.

1.4.3.2.- Superestructura

a) Posicion en el plano (Distancia a la linea de referencia mas proxima):

+ 10 mm.
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b) Verticalidad (Siendo h la altura basica):

0,50 m = 5 mm
1,50 m £ 10 mm
1,50 m < 3,00 m = 15 mm
3,00 m <h<10,00 m =20 mm

h> 10,00 m £ 0,002 h

h<

0,50 m<h<
h<

<

¢) Dimensiones transversales y lineales:

L<
025m<L<
0,50 m<L<
1,50m<L<
3,00 m < L <10,00 m £ 20 mm

L> 10,00 m = 0,002 L

0,25m = 5 mm
0,50 m = 10 mm
1,50 m = 12 mm

3,00 m £ 15 mm

d) Dimensiones totales de la estructura:

L<1500mz* 15 mm
15,00 m < L < 30,00 m £ 30 mm
L > 30,00 m = 0,001 L

e) Rectitud:

L< 3,00m+* 10 mm
3,00m<L< 6,00m=15mm
6,00 m <L <10,00 m £ 20 mm

A

10,00 m < L < 20,00 m + 30 mm
L> 20,00 m £ 0,0015 L

f) Alabeo (Siendo Lla diagonal del rectangulo):

L< 3,00m*10mm
3,00m<L< 6,00m=*15mm
6,00 m<L< 12,00 m £ 20 mm

L>12,00m + 0,002 L

g) Diferencias de nivel respecto a la superficie superior o inferior mas proxima:

h 3,00 m

< 10 mm
3,00m<h< 6,00m

12 mm

6,00 m <h<12,00m
12,00 m <h <20,00 m
h> 20,00 m

15 mm
20 mm

0,001 L
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Ensayo a flexion de vigas
de hormigon de aridos ligeros

Por Javier Alonso Gomez, Ingeniero de Caminos

1. Introduccion

En un articulo anterior [16] presenté los resultados de ensayos de probetas dehormigdn
de 4ridos ligeros espafioles, compardndolos con la normativa existente en otros paises. En ¢l
anunciaba este segundo articulo sobre las experiencias realizadas sobre vigas ensayadas a fle-
xién. Estos ensayos se realizaron en el laboratorio de INTEMAC en Torrejon de Ardoz (Ma-
drid), al igual que los de rotura de probetas. En este mismo laboratorio se habian ensayado
poco antes unas vigas similares de hormigén normal de la misma manera que en los ensayos
que ahora nos ocupan. Los resultados de aquellas pruebas se publicaron asimismo en Hormi -
gbén y Acero, en su n© 122 [11]y nos van a servir para, comparando ambas series de experien
cias, evaluar en cierto modo la influencia de los dridos ligeros en el comportamiento de ele-
mentos flectados en condiciones reales. De aqui el paralelismo buscado entre la presentacion
de estos ensayos y los ya citados del n® 122 de esta Revista.

2. Montaje de los ensayos

Se ensayaron 4 vigas de idénticas caracteristicas geométricas:

— Longitud: 360 cm.
— Luz entre ejes de apoyos: 300 cms.
— Seccion: rectangular 20 x 40 cm.

Dos de ellas, las denominadas A-1 y A-2 se armaron con cuantia alta representada por
4 ¢ 16 de acero AE 50 F (Tetracero), y las otras 2, denominadas B 1 y B 2, con cuantia baja
representada por 2 ¢ 8 de acero asimismo AE SOF (Tetracero).

En todas ellas se dispuso ademds una armadura de montaje en su cara superior de 2 ¢ 6.
La armadura de estribos estaba sobredimensionada, estando compuesta por cercos ¢ 8 a dis-
tancias de 10 y 20 centimetros.

La figura n© 1 recoge estas caracteristicas de las vigas.

En la figura 2 aparece el esquema de aplicacion de las cargas y el posicionamiento de los
aparatos de medida. Estos consistian en 2 comparadores de 0,01 mm de apreciacion en sec-
ciones inmediatas a los apoyos y 3 fleximetros de 0,05 mm de apreciacion situadas a lamitad
y a los cuartos de la luz. Asimismo se colocaron en la seccion central de la viga y en cada late-
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ral de la misma una base de extensémetro mecédnico a 3 cms de la arista superior y tres bases
coincidiendo con el baricentro de la armadura de traccion. El extensémetro empleado era de

400 mm de base x 0,001 mm de apreciacion.

3. Materiales empleados

Para el hormigon de las vigas se utilizé cemento P-350, arena silicea del rio Jarama de
modulo de finura 2,94 y dridos ligeros de arcilla expandida Arlita procedentes de la factoria
de Alcald de Henares. Las caracteristicas de los aridos ligeros se recogen en la tabla 1.

TABLA 1
Granulometria Modulo de finura Densidad aparente en
monton (Kg/dm3)
Arlita F-5 ........ 4/8 mm 5,97 0,480
ArlitaG-5 ........ 8/16 mm 6,40 0,510
La composicién del hormigdn figura en la tabla 2.
TABLA 2
9/, del Total de los Volimenes relativos Pesos (Kgs)
Aridos (dem3)

ArlitaG-5 ......... 442 306,2 294
ArlitaF-5 ......... 22 1524 126
Arena natural . .. .... 33,8 2342 609
Cemento P-350. . ... . — 110,2 345
Agua.............. — 197 197
Suma............. 100 1.000 —

La densidad de este hormigdn oscilé de 1,66 saturado a 1,42 desecado en estufahasta pe-
so constante. De acuerdo con estos valores, y atendiendo a las Directrices alemanas para el
hormigén ligero [1] su densidad de proyecto seria del orden de 1,47 Kgs./dms3.

Se rompieron probetas tanto del hormigén como del acero empleado, obteniéndose asi
los valores para las caracteristicas de los materiales de cada viga que se recogen en la Tabla 3.
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TABLA 3

fc fy fs w
Viga A-1  ...... 241 5.597 6.368 0,233
Viga A2 ...... 266 5.622 6.338 0,212
VigaB-1 ...... 283 5.526 6.264 0,0246
~VigaB2 ...... 274 5.626 6.282 0,0258
L 75 150 75 L
- 20 6 !
v j Y :F}
A -
|| 30 L 100 (€1) |, 100 (€2) |, 100 (€1) |, 30 |
] 1 1 1 1
4' 360 J_r
29 6
L 354 1
R 1
10 ¢:t | N roﬁ
20 20
8- 206 A=l 206 o
VIGA . 5 B s S vies b 4016 Y
ctribos Jt€1) @ 8a 10 ey 8an0
¢ {(e;) H6a 20 Estrioos {e(z) 9 6a20

Fig. 1. ESQUEMA DE ARMADO

4. Realizacion del ensayo y obtencion de resultados

Cada viga se cargd hasta rotura en 5 escalones de carga, correspondiendo, aproximada-
mente a los siguientes estados:

gscalon 1: 0,25 Momento de servicio

Escalon 2: 0,50 ”? ”
Escalén 3: 0,75 ” ”
Escalén 4: 1,00 ” ”

Escalén 5:  Rotura.

La duracion media del proceso de carga fue de 1 a 2 horas por viga.
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Fig. 2.— Montaje del ensayo.
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4.1 Flechas

En la tabla 4 aparecen resumidos los valores medidos para las flechas en los fleximetros
situados a la mitad y a los cuartos de la luz. En la figura 3 se recogen estos valores de forma

grafica.
TABLA 4
Flechas obtenidas en el ensayo
Cuantia Viga Escalén Carga puntual PUNTO DE MEDICION
P (ton)
L/4 L/2 3L/4
1 2,43 0,64 0,67 0,94
2 5,07 1,93 2,40 2,18
A-1 3 7,69 3,40 4,65 3,58
4 10,33 (servicio) 5,03 7,03 5,12
5 19,09 (rotura real) — — -
ALTA
1 2,53 0,85 1,61 0,91
2 5,27 2,38 2,66 2,28
A-2 3 8,01 3,84 5,58 3,62
4 10,76 (servicio) 5,56 8,31 5,12
5 19,76 (rotura real) - — -
1 2,24 0,06 0,09 0,03
2 0,69 0,23 0,42 0,25
B-1 3 1,15 0,56 0,88 0,54
4 1,61 (servicio) 2,04 2,89 1,84
5 3,09 (rotura real) — - —
BAJA
1 0,24 0,10 0,14 0,07
2 0,71 0,19 0,33 0,22
B-2 3 1,19 0,68 1,06 0,63
4 1,65 (servicio) 2,51 5,42 2,42
5 3,09 (rotura real) — — —
TABLA 5
Deformaciones medias registradas
CUANTIA ALTA CUANTIA BAJA
VIGA A-1 VIGA A2 MEDIA VIGA B-1 VIGA B-2 MEDIA
Super. |Infer. |Super. |Infer. |Super. |Infer. |Super. | Infer. |Super. Infer. |Super. | Inf.
1 44 |- 154 | 231 |- 192| 137 |- 173 | 14 |- 67| 15 1| 15 |- 33
2 304 L 503 | 556 |— 655| 430 L 579 | 49 |- 159 51 |- 21| 50 |- 90
3 574 |- 834 | 865 |—1.140| 768 |- 987 [127 |- 323|144 |- 306|135 |- 315
4 885 |-1.175 |1.217 |-1.632]1.051 |-1.403 [235 |- 898|271 |-1.174|253 |-1.036
(Servic.)
1,5x
servicio | 2.086 -2.520 | — - - - 341 |-7.171 | 526 - 433 —
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4.2. Deformaciones de fibras comprimidas y traccionadas

De manera similar se han recogido en la tabla 5 y en las figuras 4 y 5 las deformaciones
medidas sobre las bases extensométricas situadas a 3 cm de la fibra superior y a la altura del
baricentro de la armadura de traccion.

4.3. Fisuracion

En las vigas A-2 (Cuantia alta) y B-1 y B-2 (Cuantia baja) se midieron el n® y ancho de
fisuras existentes en cada escalon de carga. En las figuras 6 y 7 se recoge el ancho total de fi-
suras ZW y el ancho W5 que tiene una probabilidad del 95 por 100 de no ser rebasado en
cada escalén de carga.

4.4. Comportamiento en rotura

En la tabla 6 figura resumido el proceso de obtenciéon del momento de rotura de calculo
Muc. Puede apreciarse en él que para el cilculo de la capacidad mecanicade la seccion de hor -
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migdn se ha tenido en cuenta que, por tratarse de un ensayo relativamente rapido, el factor
cansancio del hormigén actia de forma muy atenuada, por lo que se ha tomado como tension
de rotura 0,95 fc. en vez de 0,85 fc. La aplicacion de este coeficiente 0,95 esta sancionado por
numerosas experiencias practicas.

Los momentos efectivamente actuantes en cada escalon de carga figuran en la tabla 7.

Este cilculo se ha realizado haciendo caso omiso de que el hormigdn de las vigas fuera
convencional o ligero. Se ha utilizado el diagrama parabola-rectangulo al 3,5 por 100y las cur-
vas tension-deformacion reales facilitadas por el fabricante del acero estirado en frio.

5. Principios de cdlculo para el hormigo6n ligero
En este apartado resulta de la méaxima importancia establecer la “predictibilidad’ de la

rotura de las vigas de hormigdn ligero, o lo que es lo mismo encontrar qué sistema de calculo
proporciona resultados teéricos mas en conformidad con los experimentales.

%
7 E—— Hormigén normal
c
/// |\\f
/ ! Y
/ - I
/ Hormigon | :
// ligero | i
Traccion 0 '5 H Compresion
T
b 11 €cu €e
Fig. 8.

5.1. Grdficos tensién-deformacion del hormigon ligero

Al llegar a este punto conviene hacer una aclaracion sobre el diagrama tension-deforma-
cion del hormigodn ligero. Los ensayos realizados hasta la fecha parecen indicar que en el hor-
migén ligero, una vez alcanzado el valor maximo de la tensién de compresion, se produce un
brusco descenso de la curva tensidén-deformacion, en vez de una caida gradual como en el hor-
migén normal. La figura 8 tomada de la Referencia [2] ilustra graficamente este hecho.

s
~
< s ~3
5 \‘\ <
\'IK =
s
A ~
N RN
\—\%3‘ RS
N [,

.o
[$]
S Densidad " . |Def: i6
_% ia| Signo estu?a o F:ﬁ}::‘::f')a' e(ﬁ[r:: 1
3 (Kg/m?®) (mm/m)
- & 15 + 2100 | 107 2.21
2 raay. o5 | @ | 2150 | 172 | 225
2 Ne—— [ 745 [ @] 2240 | 353 2.66
= Berwilit 15 o 1350 | 113 2.88

B———| 25 [ 1400 | 192 2.74

Liapor 8 | 25 | ® 1500 | 201 3.41 | —

L8———=— 45 1630 | 364 3.64

Liapor 4 15 v 1200 | 141 2.71

Y —— 25 [ © 1300 | 211 3.04

1 2 3 4 5 6 7

Deformacion del hormigén en mm/m.

Fig. 9. 75



Sin embargo el fendmeno dista mucho de ser sencillo como puede verse en la figura 9
tomada de la ref. [3]. En ella se aprecia como algunas dosificaciones de hormigén ligero, por
ejemplo las L8/25 y B/15 tienen una rama descendente mds suave que cualquiera de los hor -
migones normales. Otros ensayos interesantes para la curva tensién-deformacion son los rese -
flados en [4] donde se aprecia en especial la influencia de la edad del hormigény del conteni -
do de cemento.

5.2. Normas de cdlculo de secciones de hormigon ligero en agotamiento por flexion

A la vista de lo expuesto en el parrafo 5.1. anterior, puede deducirse que existen argu -
mentos, tanto a favor como en contra, para postular para el cilculo en cuestiéon, los mismos
procedimientos que para el hormigdén normal.

A favor de no establecer diferencias en el calculo en agotamiento por flexién entre los
hormigones normal y ligero estdn por ejemplo la norma USA ACI-318 [5]y lainglesa CP-110
[6]. También se declaran partidarios de esta tesis Brakel y Perchat en [7], v el Manual del
C.E.B. “Tecnologia de las estructuras de hormigén de 4ridos ligeros™ [8]en el capitulo 6 pro-
pugna el mismo diagrama rectangular de tensiones para ambos hormigones avanzado sélo co-
mo posibilidad a tener en cuenta, “que puede no alcanzarse el valor 0,0035 de los hormigones
normales’’.

Por el contrario la escuela alemana fijindose fundamentalmente en la forma diferente de
la curva tension-deformacioén que he mencionado en 5.1. propone que el célculo se haga con
una ley parabdlica limitada al 2 por mil sin segmento rectangular posterior. Como solucién al-
ternativa, las Directrices alemanas [ 1] proponen el diagrama del hormigdén normal afectando
al ancho de la seccién de un coeficiente reductor @ = 1 — M/N = 0,80.

d

La misma norma es aplicada por las Recomendaciones Provisionales Francesas para la
utilizacion de Hormigén de Aridos Ligeros [9]. También admite la ley rectangular, pero con
una altura 0,75 x en vez de 0,8 x para el bloque de tensiones, y una tensiéon 0,75 f.q en vez
de 0,85 f 4.

La propuesta de Normas Técnicas Italianas editada por la A.I.C.A.P. [10] también fija
la deformacion en una parabola limitada al 2 por mil, admitiendo ademads una ley triangular.

Por ultimo el Model Code del C.E.B. [2] también fija las dos leyes, parabdlica al 2 por
mil y rectangular con 0,75 x y 0,75 f.4, aunque no hace mencién de la posibilidad de usarel
coeficiente « = 1 — M/N > 0,80 definido en las Directrices alemanas y las recomendaciones
francesas. d

NOTA.—Estando ya redactado este articulo he tenido acceso al borrador de la nueva norma DIN 4219 que,
en breve, sustituird a las Directrices antes mencionadas [1]. En esta norma se abandona el diagrama
de cdlculo con ley parabdlica al 2 por mil y se propone la utilizacién del mismo diagrama pardbola-
rectdngulo hasta el 3,5 por mil del hormigdn normal con la salvedad de aplicar a la resistencia del
hormigén el coeficiente de minoracién 0,95.

Es de esperar que en el futuro las normas francesas e italianas sigan este mismo camino.

6. Analisis de los Resultados: Momento de Rotura

En el punto 4.4 quedaron resefiados los momentos de rotura de las vigas, Mu, asi como
los momentos calculados, Muc, utilizando el mismo diagrama de cdlculo de la pardbola-rec -
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tadngulo que para el hormigbn normal y los valores experimentales de la resistencia del acero.
En 1a tabla 8 aparecen estos valores resumidos.

TABLA 8
Viga w Mu Muc Mu/Muc

A-1 0,233 14,49 15,08 0,961
Media 0,966

A-2 0,212 14,97 15,44 0,970

B-1 . 0,0246 2,49 2,29 1,087
Media 1,085

B-2 0,0258 2,49 2,30 1,083

W:  Cuantia mecdnica.
Mu: Momento real de rotura.
Muc: Momento calculado de rotura.

Puede apreciarse que la correspondencia teoria-prictica, utilizando este método de cal-
culo es muy buena. Este hecho se pone mas de manifiesto comparando los valores de Mu/Muc
con los obtenidos en ensayos similares realizados con hormigén normal.

En el n® 122 de esta misma revista [11] se publicaron los resultados de ensayos efectua-
dos en el mismo laboratorio sobre vigas similares de hormigdn normal.

Las vigas seflaladas como K estaban armadas con acero AE-50T vy las sefialadas como N
con acero AE-50 N.

Los resultados figuran en la Tabla 9.

TABLA 9
Viga w Mu Muc Mu/Muc
ﬁ 8:%23 ﬂﬁg }Sf,g (l):gfg Media 0,981
KNﬁ 8:}4213 2:22 2::2 é:ggg Media 0,997
E}; gzg‘;; 332 33? i:(l)g; Media 1,130
Media 1,036

Al comparar las tablas 8 y 9 se aprecia una gran similitud (Media total My/M,. =1,025!
para el Hormigdn Ligero y 1,036 para el hormigdn normal). Es decir, que a la vista de los so-
los resultados un observador no podria deducir si se trataba de vigas de hormigén convencio-
nal o de aridos ligeros.
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6.1. Otros ensayos

Algunos de los principales ensayos europeos recientes sobre vigas de hormigoén ligero se
recogen en las referencias [12], [13], [14], [15] y [4]. En este Gltimo articulo se plantea ade-
mas un interesante analisis comparativo de los ensayos de otros autores.

En las experiencias de Toma y otros [12] se rompieron 48 vigas de seccién 15 x 30 de
las cuales 24 eran de hormigén normal y 24 de hormigén ligero. Habia 4 grados de precom-
presion (0, 33, 66 y 100 por 100) y 3 cuantias de armadura. En la figura 10 se representa la
correlacién entre los momentos de rotura reales y calculados en la que se aprecia que no exis-
te ninguna variacion entre los Hormigones normal y ligero. En cambio en los momentos de fi-
suracion si hubo diferencia apreciable a favor del hormigdn normal (véase fig. 11) como co-
rresponde a la menor resistencia a traccion del hormigoén ligero, tal como quedo explicado en
mi articulo anterior [16].

Como parte de los ensayos de Kavyrchine y otros [4] se intentd ver que diagrama ten-
sién-deformacion permite predecir mejor los resultados experimentales de rotura de vigas, ob-
servandose que la pardbola con el 3 por mil da mejores resultadosque la del 2 por mil. Sin em -
bargo se deseché ““a priori” para el hormigon ligero la ley parabola-rectangulo que,a pesar de
su incorreccidn teodrica, quizds proporcione resultados ajustados a la realidad. (Verla nota so-
bre DIN 4.219 al final del punto 5.2).
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Fig. 10.— Momentos de rotura de célculo y
experimentales.
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7. Anilisis de los resultados: Flechas

El médulo de deformacién del hormigdn ligero medido sobre probetas resulta ser del or-
den de la mitad que el del hormigbén normal de igual resistencia (véase[16]).Este esun hecho
de indudable trascendencia en el calculo de las deformaciones. Sin embargo hay que tener en
cuenta que si se calculan las deformaciones teniendo en cuenta las secciones fisuradas la in -
fluencia del médulo de deformacién del hormigén es mucha menor, pues hay que tener en
cuenta la importancia acrecentada de la cuantia de acero y la variacion de la profundidad de
la fibra neutra al disminuir el médulo de deformaciéon E.

En este apartado vamos a presentar en primer lugar los resultados de los actuales ensa -
yos (que ya quedaron resumidos en 4.1) comparandolos con los de las vigas similares descri-
tosen [11], para esbozar a continuacioén una interpretacion mas tedrica.

TABLA 10

Flechas y Modulos de Deformacion ficticios en la Seccion Central
Vigas de hormigén de aridos ligeros

Porcentaje Moédulo de
Cuantia del momento Flecha deformacion | Id. corregido
Viga Mecinica de serv. (3) (cm) ficticio (Kg/cm2) a 200 Kgs/cm?2| Fisuracion
@) @) %, 4) () (6) ™
A-1 0,233 25 0,067 262.948 239.539 NO
50 0,240 153.156 139.521 Media
75 0,465 119.898 109.224 Fuerte
100 0,703 106.532 97.048 Fuerte
A2 0,212 25 0,161 113.928 98.788 NO
50 0,266 143.637 124.549 Media
75 0,558 104.072 90.242 Fuerte
100 0,831 93.875 81.400 Fuerte
B-1 0,0246 25 0,009 193.333 162.528 NO
50 0,042 119.107 100.129 NO
75 0,088 94.744 79.648 Escasa
100 0,289 40.389 33.953 Fuerte
B-2 0,0258 25 0,014 124.285 106.184 NO
50 0,033 155.984 133.266 NO
75 0,106 81.391 69.537 Escasa
100 0,542 22.071 18.856 Fuerte

Tal como se desprende de la figura 2, la flecha tedrica en la seccion central de las vigas

ensayadas es:

Px75
24 EI

y

(3x3002 —4x752)

Y teniendo en cuenta que I = 1/12 x 20 x 403.

Resulta ser yp,

80

(cms) = 7,25 2

Ep




Mt
JdaNm

Porcentaje de

00%  666% 333% 0 recompresién

Hormigén Hormigon
ligero normal
——— Momento de fisuracion

calculado

® o Momentos de fisuracion
experimentales

[} a

o pay

Fig. 11.— Momentos de fisuracién de cdlculo y
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Operando de igual forma para las vigas de la referencia 11 obtenemos:

7,637 P
YN == Iy EN

® % ok

(Utilizamos los subindices L y N para Hormigon ligero y Hormigén normal respectiva -
mente).

Puesto que las magnitudes efectivamente medidas son las cargas aplicadas Py las flechas
Y, vamos a calcular cuales serian los modulos de deformacion “ficticios” que nos proporcio -
nan los resultados coincidentes con la practica. La relacion de modulos de deformacion ““fic-
ticios” E; /Ey nos dird cuanto mas deformable es la viga de hormigén ligero con respecto ala
de hormigdn normal.

Como la resistencia del hormigdn ligero de las distintas vigas, segn figura én la tabla 6
oscilaba entre 241 y 283 Kgs/cm?, y la de las vigas de hormigén normal entre 170y 191 Kg/
cm2,hemos calculado también los médulos| de deformacion ficticios corregidos tedricamente
para hormigon de 200 Kg/em? mediante la formula E’ =E+/ zfgg

Con ello obtenemos las féormulas: ¢

: P 200 P 200
E, =725—; E'y =E By =17637T—; Ey=E -
L VL L LV fL N VN N NV fy
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En la tabla 10 figuran los resultados de las vigas de hormigén ligeroy en la tabla 11 los de
las vigas de hormigén normal.

Al comparar las columnas (6) de ambas tablas pueden extraerse interesantes conclusio-
nes. Quizas la primera de ella sea la enorme dispersién de los resultados. Posiblemente hoy sea
mucho més facil predecir exactamente el momento de rotura de una viga,que no la flechaque
va a tomar para un estado de cargas determinado.

Dentro de dicha dispersién aparecen algunos resultados especialmente aberrantes, como
son los médulos de deformacion de 612.000 y 829.000 Kg/cm? medidos en las vigas KBy NB.
Esto puede ser debido a que para solicitaciones tan bajas, del orden del 25 por 100 de las de
servicio, los elementos de medida y control estan en un rango en el que tienen poca precision.

7.1. Secciones no fisuradas

Vamos a comparar primeramente los valores de los médulos de deformacion ficticios co-
rregidos correspondientes a vigas no fisuradas.
— Media de todas las determinaciones de vigas no fisuradas:
B 140.070 ) E’;.
B’y = 267.013 5@;

= 0,52

— Media eliminando el valor mas alto y el mas bajo:
E’; = 125.527 % Ep

= 0,53
B’y = 237.464 ) By

— Media tomando sdlo los valores medidos para un 259/, del momento de servicio:
E'p =151.760 | E’;

_L _ 041
By = 369.094 } By

Estos valores pueden considerarse conformes con la teoria, ya que en los ensayos reali -
zados sobre probetas del hormigdn con que se confeccionaron estas vigas se obtuvo (véase
[16]) un valor medio E; = 142.250, y teniendo en cuenta que la resistencia mediaera de 248
Kg/cm?2, el valor corregido a 200 Kgs/cm2 del modulo de deformacion seria B’} = 142.250

% = 127.744. La relaciéon E’} /E’y por otra parte concuerda con lo ensayado sobre pro-

betas en dicho artfculo donde el valor medio fue de 0,47.

Es también interesante resaltar como, ain sin aparecer fisuras apreciables a la vista, el mé6-
dulo de deformacién ficticio va disminuyendo al aumentar el momento aplicado (véanse vigas
KBy NB en la tabla 11), fenémeno que puede explicarse por la aparicion de microfisuras en
el hormigon.

7.2. Secciones fisuradas

(Un estudio més detallado de lo tratado en este pérrzafo puede encontrarse en [18]).

La expresién més sencilla para la flecha'y =23 es valida para secciones no fisura -

das, y al ser E; ~ 0,5 Ey, las flechas de los elementos de hormigdn ligero en fase no fisurada
deben ser tedricamente el doble de las correspondientes a hormigdn normal. El anilisis expe -
rimental desarrollado en el punto 7.1 anterior concuerda con este valor tedérico como hemos
visto.
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TABLA 11

Flechas y Modulos de Deformacion ficticios en la Seccion Central
Vigas de Hormigon normal de la referencia [11]

Viga Cuantia Porcentaje Flecha Modulo de Idem. Fisuracion
Mecénica | del momento (cms) deformacion corregido
de servicio ficticio (Kg/cm?2) | afc =200
% Kgs/cm?
KA 0,252 31 0,134 143.962 149.685 NO
59 0,410 88.978 92.515 Media
87 0,749 71.657 74.505 Fuerte
99 0,950 64.538 67.103 Fuerte
-NA 0,259 30 0,117 164.880 170.061 NO.
57 0,338 107.931 111.322 NO
84 0,606 88.566 91.345 Fuerte
96 0,756 81.099 83.647 Fuerte
KM 0,122 32 0,050 233.020 238.447 NO
58 0,245 86.535 88.550 NO
85 0,447 68.794 70.396 Media
95 0,555 62.290 63.741 Media
NM 0,143 31 0,059 197.474 214.191 NO
57 0,164 129.274 140.217 NO
82 0,394 78.048 84.655 Media
103 0,629 61.035 66.202 Media
KB 0,0414 33 0,007 573.000 612.563 NO
49 0,022 269.136 |287.718 NO
77 0,046 203.456 217.504 NO
103 0,073 170.069 181.811 NO
NB 0,0372 34 0,005 802.200 829.615 NO
51 0,17 348.294 360.197 NO
80 0,043 217.651 225.089 NO
106 0,072 172.430 178.322 NO
TABLA 12
Comparacién de flechas reales y calculadas
Viga Flecha calculada Flecha medida Cociente
Hormigdn ligero A-1 0,833 0,703 0,85
A-2 0,865 0,831 0,96
Hormig6n normal KA 0,603 0,950 1,57
NA 0,603 0,756 1,25
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Sin embargo el fendmeno es muy diferente al considerar secciones fisuradas, que es el ca-
so general en el hormigén armado. Por ejemplo podemos utilizar 1a formula propuesta por el
C.E.B. [17] que tiene la gran ventaja de ser muy intuitiva en cuanto a su estructura.

v 5 l:;Mf 12 + (M—Mf)IZ]‘
|

“48LlEl, T 075E],
donde:

M; =Momento de fisuracién.

I, =Inercia de la seccién sin fisuras.

I; ‘=Inercia de la seccion fisurada.

0,75 = Coeficiente empirico.

En esta formula el 1°T término es valido hasta que se alcanza el momento de fisuracion
Mg, y el 2° término expresa la flecha que se produce cuando se sobrepasa el momento de fi-
suracion.

Al utilizar esta formula para vigas similares sometidas al mismo estado de cargas, pero
unas de hormigbn normal y las otras de hormigén de aridos ligeros, como es el caso nuestro,
deben tenerse en cuenta los siguientes|puntos:

1. El médulo de deformacioén de la pieza de hormigén ligero es aproximadamente la mi-
tad del correspondiente a hormigén normal E; ~ 0,5 Ey, tal como hemos visto mas arriba.

2. El momento de fisuracién de la pieza de hormigén ligero es aproximadamente el 800/,
del correspondiente a hormigén normal, pues como indican la mayor parte de las normas de
célculo, asi como los ensayos realizados (véase [16]), a igualdad de resistencia a compresion ,
la resistencia a traccion del hormigén ligero es sélo el 800/, de la correspondiente a hormi-
g6n normal.

Este hecho se ha puesto también de manifiesto en los actuales ensayos, pues en las vigas
de hormigoén ligero con cuantia baja B1 y B2 la fisuracién aparente comenzaba a producirse
para el 759/, del momento de servicio, mientras que en las vigas de cuantia baja con hormi -
gon normal KB y NB, la fisuracién aparente aparecia después de superado el momento de ser
vicio. -

3. El momento de inercia de la seccion fisurada de hormigén ligero es mayor que el co-
rrespondiente a hormigén normal Ig; > Iy en efecto, Iy =b x3/3 +n A (d — x)?

donde X = profundidad de la fibra neutra,y n =Ei

C

y en esta formula n; ~ 2 ny

X1, > Xy, Dpues la profundidad de la fibra neutra se obtiene de la ecua -

2
cion:

=1 A, (d — x).

4. No se debe tener en cuenta que el momento actuante M es menor, para un mismo es-
tado de cargas, en la viga de hormigén ligero por su menor peso propio, pues si se considera
este hecho, también habria que suponer menor cuantia de armadura,y ambos factores se com-
pensarian en cierta manera.

84



7.2.1. Comparacion tedrica hormigoén ligero-hormigbén normal

Para fijar ideas vamos a calcular la flecha teérica que se producirfa para el momento de
servicio en la viga A-1 en las 2 hip6tesis, de hormigén de éridos ligeros y hormigén normal.

Hormigon ligero

M = 7.910 mKg.
E; = 140.000 (segin parrafo 7.1).
- 2.1100.000 _1s
"L~ 740000
I, = 1/1220 x 40 = 106.667 cm*.
Momento de fisuracion
foo x I

‘=05d

f = 17,25 Kg/em? (Ver [16]).

C
17,25 x 106.667 .
— 20t T — 920 mKg equivalente al 11,69/,

fL
2.000 del Momento actuante.
Profundidad de la fibra neutra:
b x2

fz—:nAS(d—x).

(20X2):2=15x8,04 (37 —X)

X, = 1593 cm
b x3 )
I; :3—+nAs(d—x)
20 x 15,93
Ly = _X3 4 15x8,04(37 — 1593)
I, = 80.489 cm?
s [Mfl2 (M—Mf)lz]
Y=l EL T 075EL
B [ 98.000 x 300? (791‘000~98.000)x3002]
YL = 28 1140.000 x 106.667 = 0,75 x 140.000 x 80.489

Valor que debe compararse con el experimental que fue 0, 703 cms.

Hormigoén normal

Ey = 280.000
ny =7,5
17,25

N = =21,56 Kg/cm?

My = 1.225 mKg.

20 X%,
B Tk 7,5 x 8,04 (37 — Xy)
Xy = 12,22 cms.
20 x 12,223
Iy = —s +7,5x 8,04 (37 — 12,22)*

Iy = 49.192 cm?
5 [ 122.500 x 3002

280.000 x 106.667

(791.000 — 122.500) x300?
+ 70,75 x 280.000 x 49.192 ]

YN=5
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0,8
Lo que significa que la flecha del elemento de hormigdn ligero resulta ser 0.658 1,266,

3

tedricamente un 26,69/, superior a la de la misma viga de hormigén normal.

7.2.2. Comparacion de los resultados experimentales

Para la viga A-1 de hormigdn ligero hemos obtenido un valor teodrico de la flecha de
0,833 cms. a comparar con un valor real de 0,703.

Procediendo de igual forma para la viga A-2, y considerando despreciables las pequefias
diferencias en médulo de deformacion y en resistencia a traccién originadas al ser la resisten-
cia a compresion del hormigén con que fue fabricada un 109/, superior, obtenemos los valo-
res tedrico 0,865 y real 0,831. La diferencia en los valores medidos se debe a una mayor de -
formacion en la etapa inicial como puede verse en la tabla 10.

Paralas vigas de hormigén normal KA y NA procedemos de la misma forma, obteniendo
los valores que figuran en la tabla 12.

Como puede verse la correspondencia tedrico-experimental en las vigas de hormigdén 1i-
gero es bastante buena, pero sin embargo las vigas de hormigdn normal quedan ampliamente
del lado de la inseguridad.

Se ha obtenido el resultado curioso de que las vigas de hormigén normal han resultado
claramente mas flexibles que las de hormigodn ligero, incluso en valores absolutos.

En cuanto a los ensayos resefiados por otros autores, en los de Van Nieuwenburg. [13],
una vez alcanzada la fisuracidn, la flecha de las vigas de hormigdn ligero se estabilizé en un 14
por 100 por encima de las de hormigén normal; y en los de Carputti y Garzillo [15] se obtu -
vieron valores del 199/, para dosificaciones de hormigén ligero en las que, como en las mues-
tras, se utilizaba arena natural, y del 479/, cuando se pasé a utilizar arena de arcilla expandi-
da.

8. Resumen y conclusiones

Se han presentado en este articulo los resultados de los ensayos a flexiénhastarotura de
vigas fabricadas con hormigén de arcilla expandida espafiola, observando que los resultados
coinciden fundamentalmente con los obtenidos en ensayos franceses, belgas e italianos. Se
comparan en particular con las pruebas realizadas en el mismo laboratorio sobre vigas simila -
res de hormigdn normal que ya fueron publicadas en esta revista.

El momento de rotura real de las vigas se ajusté muy bien, con la misma precisién que en
las de hormigén normal, al calculado por el método usual para el hormigdénnormal de la para-
bola-rectangulo y los diagramas reales de rotura de los aceros utilizados.

En cuanto a la deformabilidad se observd que para momentos bajos, inferiores al de fisu-
racion, las flechas de las vigas de hormigoén ligero resultaron ser del orden del doble de las co-
rrespondientes a hormigén normal, correspondiendo asi al cilculo tedrico. Sin embargo para
momentos superiores al de fisuracién en los que el célculo tedrico proporciona flechas tota-
les superiores en un 15-300/, para el hormigén ligero, las vigas de hormigdn ligero objeto del
presente articulo dieron flechas cercanas a los valores tedricos, mientras que las de hormigén
normal los superaron ampliamente.
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En conclusién creo que el comportamiento a flexion a corto plazo de los elementos de
hormigbn ligero fabricados con estos aridos debe calificarse como muy bueno.Las actitudes
de clara prevencion que a veces se observan, incluso a nivel normativo, con respecto al hor-
migdn de aridos ligeros, quizd deben su origen a considerar en un mismo montdn cualquier cla-
se de dridos ligeros, tanto naturales, como procedentes de residuos o artificiales,asi como to-
do tipo de dosificaciones. Al reducir el campo de observaciéon a los hormigones de textura ce-
rrada, con 4ridos redondeados de arcilla o esquisto expandido, dosificados con arena natural
y un minimo de 300 Kgs/m3 de cemento, se encuentran unos hormigones cuyo comporta -
miento, con las pequefias peculiaridades de calculo inherentes a los hormigones ligeros,puede
considerarse tan seguro y predecible como el de los hormigones convencionales.
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Comentario al titulo 29,
““De la realizacion del proyecto”,
de la instruccion E.P.-77*

Por José Antonio Torroja
Dr. Ingeniero de Caminos

Tal y como han comentado los Srs. del Pozo y Pifieiro, mi intervencion se va a limitar
exclusivamente al andlisis de los criterios basicos que han conformado la redaccion de los
capftulos incluidos en el Titulo 2° de la E.P.- 77, que trata “De la realizacion del proyecto™.

En cualquier Instruccién, los criterios, métodos o reglas de cdlculo que se proponen
han de estar, para ser coherentes, basados en un cierto planteamiento global y unitario del
concepto de la seguridad de las estructuras, que defina una determinada orientacién para el
desarrollo de los cilculos o comprobaciones resistentes. Frente a los planteamientos deter-
ministas, los modernos estudios sobre la seguridad han puesto en evidencia las ventajas de
toda {ndole que ofrece la consideracion del cardcter aleatorio de las magnitudes e hipbtesis
que intervienen en el cdlculo; consideracién que conduce, en Gltima instancia, al estudio
probabilistico del dimensionamiento, o de la comprobacion, de una estructura. Siguiendo al
CEB y a la FIP, y tal como se hizo ya en la redaccién de la E.H.-68, la E.P.-77 utiliza a
fondo el procedimiento, de base semiprobabilista, conocido como “método de los es
tados limites™.

# NOTA EDITORIAL

Cuando se publicé la nueva “Instruccién para el proyecto y la ejecucién de obras de hormigbn preten-
sado”, BE.P.-77, la A.T.E.P., teniendo en cuenta la indudable trascendencia que para el desarrollo de la
técnica del pretensado en nuestro pafs habria de tener dicha Instruccién, estimd oportuno organizar
una Mesa redonda para comentar brevemente los principios fundamentales adoptados para la redaccién
del mencionado texto. En la citada reunién el Sr. Torroja se ocupd de explicar los criterios que han
servido de base para preparar los articulos relativos al cdlculo, incluidos en el Tftulo 2° “De la realiza-
ci6n del proyecto”.

Como quiera que, en la actualidad, la E.P.-77 ha entrado ya en vigor oficialmente, con cardcter obliga-
torio, atin cuando estd previsto que alguno de sus Articulos habrin de modificarse en fecha mds o menos
préxima, se ha considerado que podrfa resultar de interés para nuestros lectores conocer los criterios
en su dfa expuestos por el Sr. Torroja. Y ésta es la razon por la cual se reproduce el texto integro de su
intervencién, en el presente niimero de “Hormigén y Acero”.

Serfa muy satisfactorio y provechoso, que la publicacién de este trabajo sirviese de acicate a los Miem-
bros de nuestra Asociacién y se animasen por fin a enviarnos, atendiendo asi al ruego que ya tantas
veces hemos formulado, sus comentarios y criticas a la repetida Instruccion, para su inclusion en proxi-
mos niimeros de la Revista. Confiemos en que asi habrd de ser.
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No vamos a entrar en la descripcion de los fundamentos del método, puesto que es el
mismo utilizado en la E.H.-73 y es, por tanto, conocido por todos Vds. Solo diremos que
en la E.P.-77 se ha explotado méis a fondo este método, resultando, o al menos asf lo pen-
samos, un planteamiento m4s coherente, dentro de las posibilidades actuales, de los célcu-
los correspondientes a los diferentes estados 1imites.

La E.P.-77 clasifica los estados limites en ‘““@ltimos” y “‘de utilizacién, o servicio”, de
idéntica manera a como lo hace la E.H., pero ya desde el principio, en los articulos 3° y 4°,
llama la atencién sobre un concepto importante, quizds el mas importante, que introduce
un planteamiento nuevo respecto a lo que se venfa haciendo en los métodos de célculo cla-
sicos del hormigoén pretensado. Este concepto viene a ser el siguiente: a efectos del comporta-
miento de las estructuras de hormigdn, el hecho de pretensar la armadura tiene una impor-
tancia relativamente pequefia sobre los valores de las solicitaciones de agotamiento corres-
pondientes a los estados limites Gltimos, si los comparamos con los resultantes para una
estructura equivalente de hormigdn armado; mientras que, por el contrario, la introduccién
del pretensado lleva consigo una modificacion sustancial en el comportamiento de la estruc-
tura en relacion con los estados 1imites de servicio, al proporcionar un medio, de posibilida-
des pricticamente ilimitadas, para controlar la fisuracién de la misma y, aunque en menor
grado, también su deformacidn.

El reconocimiento de este hecho ha desembocado en la propuesta, basada en los do-
cumentos FIP-CEB, aunque no idéntica, de definicion de diferentes clases de comporta-
miento de los elementos de hormigdn pretensado, seghin la intensidad con que se limita la
probabilidad de aparicién de fisuras, o la abertura de las mismas. En este sentido, la E.P.-
77 admite explicitamente la formacion de fisuras; pero proporciona unos criterios para li-
mitarlas, seglin los casos, estableciendo una clasificacién que permite al proyectista situar
su estructura en unas determinadas condiciones, previamente establecidas, respecto al
riesgo de fisuracion.

Dada la importancia de este tema, vamos a detenernos algo mas en comentar los cri-
terios utilizados para esta clasificacion.

En primer lugar, la E.P. establece tres estados 1imites relativos a la fisuracidn, de los
cuales solamente uno tiene su equivalente en la E.H. Estos estados lfmites son:

— El de descompresion, definido por la condicién de descomprensién (compresion
nula) en alguna fibra de la seccion;

— El de aparicién de fisuras, definido por la condicion de alcanzarse en alguna fibra
una traccion igual a la resistencia caracterfstica del hormigén a traccion, y

— El de fisuracion controlada, o abertura de fisuras, definido por el hecho de que la
abertura de fisuras alcance un determinado valor limite (equivalente al de la E.H.).

ESTADOS LIMITES RELATIVOS A LA FISURACION

— DESCOMPRESION
— APARICION DE FISURAS
— ABERTURA DE FISURAS

Definidos estos estados limites, la E.P.-77 admite tres clases de comportamiento de los
elementos estructurales de hormigdén pretensado, en relacién con la fisuracion, establecién-
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CLASES DE COMPORTAMIENTO

ESTADOS LIMITES QUE HAY QUE RESPETAR
D.—DESCOMPRESION
A. F.—APARICION DE FISURAS
F. C.—FISURACION CONTROLADA

ACCIONES
CLASE VARIABLES
PERMANENTES
FRECUENTES INFRECUENTES
I D. D. D.
I D. D. A.F.
i D. F.C. F.C.

dose aquel comportamiento a través de lo que podriamos llamar “grado de pretensado’ de
la estructura. La definicion de estas clases es la siguiente:

Clase I: corresponde a los elementos cuyas condiciones de utilizacién exigen una
ausencia de fisuras, ya sea por razones funcionales (estanquidad, por ejemplo) ya
sea por razones de durabilidad (como puede ser 1a proteccion de la armadura activa
en ambientes agresivos).

El control de la fisuracion se realiza comprobando en el cdlculo, que la fuerza de
pretensado es suficiente para que, bajo la actuacion de la totalidad de las acciones,
no se sobrepase el estado limite de descompresion.

Clase II: corresponde a los elementos cuyas condiciones de utilizacién permiten ad-
mitir un cierto riesgo de fisuracion, en determinadas condiciones (por ejemplo, a
efectos exclusivos de la durabilidad, es admisible, atin para ambientes medianamen-
te agresivos, que pueda aparecer una fisuracion restringida cuando se aplica la so-
brecarga total, siempre que bajo la actuacion de las cargas de uso mds normales, y
por tanto mas frecuentes, aquellas fisuras permanezcan cerradas).

En este caso, el control de la fisuracion se realiza comprobando que la fuerza de
pretensado es tal que, bajo la actuacién de la totalidad de las acciones, no se sobre-
pasa el estado limite de aparicion de fisuras; y que, ademds, bajo la actuacion de las
cargas permanentes y de las cargas variables “frecuentes’ no se alcanza el de des-
compresion.

Finalmente, la Clase de comportamiento III corresponde a aquellos elementos es-
tructurales cuyas condiciones de utilizacién permiten admitir una fisuracidon de am-
plitud controlada (por ejemplo, en una estructura en ambiente protegido, puede
admitirse fisuracion controlada cuando se aplican las cargas normales de uso, que-
dando la armadura activa suficientemente protegida si, para cargas con cardcter
de permanentes, aquellas fisuras se cierran).

En este caso, el control de la fisuracidn se realiza comprobando que la fuerza de
pretensado es tal que, bajo la actuacion de la totalidad de las acciones, no se sobre-
pasa el estado limite de fisuracion controlada;y que para las cargas permanentes no

se alcanza el de descompresion.
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De esta forma, la E.P.-77 permite que el proyectista dimensione su estructura de la for-
ma mas rentable, en funcién de unas condiciones de comportamiento que él mismo fija
jugando con el valor de la fuerza de pretensado.

La E.P.-77 no especifica cudles estructuras han de ser proyectadas en Clase I, cuéles
en Clase II y cudles en Clase III. Esta funcién corresponde a las instrucciones particulares
relativas a los distintos tipos de estructuras o a especificaciones o requisitos impuestos por
el propietario de la obra. En cualquier caso, si no se dispone de prescripciones concretas, la
E.P. proporciona, a nivel de comentario, los campos de aplicacién mas propios de cada Clase de
comportamiento, quedando a juicio del proyectista la eleccién de la mds adecuada a su ca-
so particular. Por otra parte, el articulo 4° prescribe que el proyectista vendré obligado, en
este ultimo caso, a justificar su eleccion en la Memoria del proyecto, eleccién que queda
por completo bajo su propia responsabilidad.

Con esta introduccion de las Clases de comportamiento, la E.P.-77 establece un tra-
tamiento unitario para el hormigén armado y para el pretensado, va que basta con definir
una nueva Clase IV en la que se admita la fisuraciéon controlada para cualquier tipo de ac-
ciones para que, en esta nueva Clase, entre de lleno el hormigén armado, que asf puede en-
tenderse como un hormigén pretensado con fuerza de pretensado nula. De hecho, la in-
tencion de la Comision Permanente del Hormigén es la de fundir, en un futuro préximo,
la E.H. y la E.P. en una tnica Instrucciéon del Hormigén.

Una vez comentado el planteamiento general de la E.P.-77 en relacién con el célcu-
lo de las estructuras pretensadas y, en particular, el concepto de Clase de comportamiento
frente a la fisuracién y lo que ello representa, vamos a hacer un repaso ripido de los crite-
rios mds importantes, plasmados en la misma, relativos a las comprobaciones correspon-
dientes a los diferentes estados limites que en ella se contemplan.

Los datos previos que cualquier Instruccién ha de proporcionar al proyectista para
que pueda desarrollar sus cdlculos son, en principio, los siguientes:

a) Caracteristicas mecdnicas convencionales de proyecto de los materiales, tanto de
tipo resistente como reolégico;

b) Criterios sobre los diferentes tipos de cargas y su tratamiento en el cdlculo;

c) Criterios sobre los mérgenes de seguridad que se deben adoptar para reducir a valo-
res suficientemente bajos las probabilidades de que se alcancen los diferentes esta-
dos limites.

Comenzando con las caracteristicas de los materiales, cabe sefialar lo siguiente:

— Las caracteristicas mecdnicas de proyecto de los hormigones y de los aceros para
armaduras pasivas son en todo iguales a las indicadas para estos mismos materiales
enla E.H.-73;

— Respecto a las armaduras activas, la Instruccién proporciona un diagrama tensién-
deformacién de proyecto, definido por una expresién de quinto grado en o, admi-
tiendo un diagrama simplificado, con un escalén de cedencia horizontal para
0=1fpy.

Se dan, asimismo, los valores de los moédulos de elasticidad que hay que considerar pa-
ra los distintos tipos de armaduras si no se dispone de resultados experimentales, asi como
un método simple para obtener las pérdidas por relajacién a un tiempo y para una tension
inicial determinados, en funcién de los valores proporcionados por el fabricante en las con-
diciones que la misma E.P. determina.

92



ACCIONES

PESO PROPIO

PERMANENTES CARGAS MUERTAS

DE EXTRAPOLACION
CLIMATICAS

DEL TERRENO
CONSTRUCTIVAS

DIRECTAS
FRECUENTES

VARIABLES INFRECUENTES

REOLOGICAS

TERMICAS

INDIRECTAS DEFORMACIONES IMPUESTAS
SISMICAS

DEBIDAS AL PRETENSADO PRETENSADO

En relacién con las acciones, la E.P.-77 las clasifica en tres grupos: directas, indirectas
y de pretensado. En el primer grupo, acciones o cargas directas, se incluyen las que aparecen
en la E.H.-73 como cargas permanentes y cargas variables. Su tratamiento en la E.P. es idén-
tico al de la E.H., sin mas que establecer, para las cargas variables, una nueva clasificacion en-
tre acciones frecuentes, que son aquellas de actuaciéon comtn, con una gran duracién de apli-
caci6n sobre la estructura a lo largo de su vida util; y las infrecuentes, que, sin ser excepcio-
nales, aparecen pocas veces a 1o largo de la vida de la misma. No se dan, en la E.P.-77, crite-
rios para definir la fraccion Y Q de la carga maxima Q que representa a las cargas frecuentes,
ya que ¥ es funcion del tipo de estructura. Disposiciones especiales relativas a tipos concre-
tos de obra, o los datos sobre cargas proporcionados por la propiedad, pueden fijar el valor
de Y que, en cualquier caso, deberfa, aunque no lo especifique la Instruccion, ser justificado
en la Memoria del proyecto.

Las acciones indirectas se tratan en la E.P. de forma idéntica a como lo hace la EH., vy
es en el tratamiento de las acciones debidas al pretensado donde, naturalmente, se establecen
articulos de nuevo cufio.

La E.P.-77 empieza definiendo las acciones debidas al pretensado como constituidas
por el sistema de fuerzas que las armaduras activas transmiten al hormigbn que las rodea; sis-
tema que estd constituido, por tanto, por fuerzas concentradas en los anclajes de los tendo-
nes, fuerzas normales a estos ultimos alli donde existen curvaturas o cambios de direccion, y
fuerzas tangenciales desarrolladas a lo largo de tales tendones a causa del rozamiento y la ad-
herencia. Naturalmente, este sistema de cargas se reduce, en una seccion determinada de
una estructura isostdtica, a una fuerza P tangente al trazado medio de las armaduras en dicha
seccion, de valor igual a la carga total de traccién de las armaduras en la misma. Aunque en
el andlisis de ciertas estructuras hiperestdticas pueda resultar mas util el trabajar con el sis-
tema de cargas completo definido anteriormente, la Instruccién sigue la prdctica comun de
utilizar directamente el valor de P en cada seccion, por lo que los criterios que da van en-
caminados a la obtencién de esta magnitud.

El valor de P se obtiene a partir del de la carga de tesado Py, para la cual se fijan los
valores iniciales maximos permitidos. El valor caracteristico de la fuerza P en una seccion
cualquiera y en un instante dado, se obtiene restando de Py, por una parte, las pérdidas
de carga instantdneas, funcion de la situacion de aquella seccién, y por otra, las diferidas,
funciéon del tiempo. El tratamiento que la E.P.-77 da a la obtencién de las pérdidas de car-
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FUERZA DE PRETENSADO

— FUERZA DE TESADO: P, : :
0po NOMAYOR QUE: 0,75f,; , AL ANCLAR LAS

090f,  ARMADURAS
085 frie &k o
095 £ TEMPORALMENTE

— FUERZA CARACTERISTICA DE PRETENSADO: P,
Py =P, —AP,— APy
AP; = PERDIDAS INSTANTANEAS DE CARGA
APy = PERDIDAS DIFERIDAS DE CARGA

ga instantdneas es totalmente cldsico, proporciondndose en comentario valores medios de
los coeficientes de rozamiento, que serdn sustituidos por valores experimentales cuando
se disponga de ellos.

Las pérdidas de carga diferidas se agrupan en dos: pérdidas por retraccién y fluencia
del hormigdén, y pérdidas por relajacion del acero. Para las primeras, se admiten procedi-
mientos que tengan en cuenta el efecto matuo de la retraccién y de la fluencia sobre la
pérdida final, y se propone un método simplificado en el que se trata cada causa por sepa-
rado. Para las pérdidas por relajacién del acero, se da una expresién que tiene en cuenta
el efecto de reducciéon de esta pérdida a causa de los acortamientos producidos por la re-
traccién y la fluencia.

Es interesante destacar que se ha suprimido la exigencia, que se proponia en las Re-
comendaciones FIP-CEB, de considerar dos valores, uno superior y otro inferior, de la
fuerza de pretensado, como consecuencia del cardcter fuertemente disperso de Ias pérdi-
das de carga. Allf se decia que Py podfa tomar dos valores:

Py, sup. = 1,02 Py — 0,8 AP

Pk, inf. = 0,98 Po — 1,2 AP

PROPUESTA C.E.B. — F.IP.

Py wp =102P, —0,8AP | ESTADO LIMITE DE SERVICIO

vV
PROPUESTA INICIAL E.P.

Py qp =P, —0,75 AP | ESTADO LIMITE DE SERVICIO
Py ins =P, — 1,25 AP 7p=1

PROPUESTA DEFINITIVA E.P. - 77

P, =P, — AP ESTADO LIMITE DE SERVICIO
Yo =09
Yo =1,1
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Estas expresiones, en las primeras versiones de 1a E.P., se simplificaron asi:
Py sup. = Po — 0,75 AP
Pk,in_f_':Po —-1,25 AP

Posteriormente y analizando la complicacion que la consideracién de este doble valor
introducia en los cdlculos, se decidié adoptar un tnico valor para Py, y tener en cuenta la
variabilidad de la fuerza de pretensado a través de los coeficientes de ponderacion aplicables
en cada caso, cuando una variacion en la magnitud de la fuerza de pretensado puede ser pe-
ligrosa.  Esta razén explica la aparente sinrazén de que para los estados limites altimos se
proponga yp =1y para los de servicio vp =0,9 6 1,1, segiin que el|efecto del pretensado sea
favorable o desfavorable. Ello es 16gico si se considera que el valor real de Py influye muy
poco sobre los valores de las solicitaciones de agotamiento, (de aquf v, = 1), pero que sin
embargo, las tensiones sobre el hormigén en fase de servicio son muy sensibles al valor real
de Py, puesto que se obtienen mediante diferencia de dos valores muy grandes. Para este
caso, la adopcion de dos valores para 7p obvia el hecho de considerar un Py tinico, y resul-

ta mas sencilla su aplicacion practica.

COEFICIENTES DE SEGURIDAD
ESTADOS LIMITES ULTIMOS Estados limites
de servicio
v PARA
CONTROL VALOR DE vy
NORMAL 1,15
ACERO
INTENSO 1,10 1
PREFAB. 1,40
HORMIGON
OTROS :
CASOS 1,50
PRETENS. — 1,00 Favorable = 0,9
Desfavor. = 1,1
IACCION DES-| ACCION FAVORABLE
DANOS |[FAVORABLE
Permanente: Variable
A 1,5
NORMAL B 1,6
C 1,8
ACCIONES 0,9 0 1
A 1,4
INTENSO B 1,5
C 1,7
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Y pasando a los coeficientes de seguridad adoptados en la E.P., el cuadro adjunto
los explicita. Son idénticos a los de la E.H.-73, si consideramos que para las estructuras
de hormigén pretensado no se admiten|mas que dos niveles de control, normal e ifftenso,
tanto para los materiales como para la ejecuciéon. Los valores nuevos de 7y, que correspon-
den a las acciones de pretensado, ya han sido comentados anteriormente.

Respecto a las hipdtesis de carga que hay que considerar, éstas vienen definidas de
igual manera que para la E.H. Hay, sin embargo, un cambio, sutil, pero importante. En
la E.H. se dice que el coeficiente g, se aplicard con un valor tnico a todas las cargas per-
manentes del mismo origen, valor que se tomard igual a 0,9 si el efecto conjunto de las
mismas es favorable, e igual a yf en caso contrario.

HIPOTESIS DE CARGA

HIPOTESISI 74, .G+, . Q
"HIPOTESISIT 0,9 (g, -G + 74, . Q) + 0,9 75, . W
HIPOTESIS I 0,8 (75, - G + g, - Quq) + Foq +Wog

CASO DE G PREPONDERANTE CUYOS EFECTOS SE COMPENSAN:

7fq “ Q (7fq { 1:25) Q
L J (I 1
0,9 G, € 1,15G, 0,9 G, 4 1,05G,
~—— ~———
FASE DE SERVICIO FASE DE CONSTRUCCION

Este criterio, nuevo en la E.H.-73 respecto a la E.H.-68, se introdujo para simpli-
ficar el célculo y evitar los absurdos que a veces se producfan si cargas del mismo origen,
como pueden ser los pesos propios, se afectaban de coeficientes vy iguales, por ejemplo,
a 0,9 para la parte favorable de esos pesos propios y a 1,5 para la desfavorable. Pero di-
cho criterio puede dejar la seguridad de la estructura muy |reducida en los casos en que las
cargas permanentes son claramente preponderantes y sus efectos se compensan notable-
mente en alguna seccion. Por ello, para estos casos, la E.P. prescribe diferenciar entre la
parte favorable y la desfavorable, y afectar la primera de un coeficiente Y= 0,9 y la segunda
de otro y € 1,15 en las fases de servicio y v < 1,05 en las de construccién.

A continuacién vamos a hacer un repaso rdpido de los articulos que tratan los diferen-
tes estados lfmites, fijindonos, exclusivamente, en los puntos de mayor interés.

En principio, la organizacién de todos estos articulos es la misma:

— se empieza dando unos criterios para la obtencién de los efectos |de las acciones,
incluida la de pretensado, pasando después a definir la seccién que ha de utilizarse
en los cdlculos (neta, homogeneizada, anchura eficaz de cabeza de las vigas en T,
etc.);
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_ 2 continuacién se incluyen los articulos que proporcionan los criterios para dedu-
cir los valores de las solicitaciones 1fmites, o que definen de alguna forma el estado
limite en estudio;

— finalmente, se incluyen prescripciones relativas a armaduras minimas y disposicio-
nes particulares de las mismas.

Los comentarios que siguen se ordenan siguiendo la E.P.-77.,

Estado lfmite de agotamiento por solicitaciones normales

Los criterios para la obtencion de los efectos de las acciones (en este caso solicitacio-
nes) son andlogos a los de la E.H.-73, aclarandose que, en general, no es necesario conocer el
valor de la fuerza de pretensado, sino solamente su predeformacién, o deformacién relativa
respecto al hormigén. '

Se llama la atencién sobre la posible reduccién de los esfuerzos hiperestdticos favora-
bles debidos al pretensado, como consecuencia de la pérdida de la linealidad en la relacion
tensi6én-deformacion en las fases proximas al agotamiento.

DEFORMACIONES Y DOMINIOS DE AGOTAMIENTO
POR FLEXO-COMPRESION
e, =—0,003

b

@ @ h/3.
®

ec =+ 0,01
€, =—0,002

T

La definicion del estado limite se realiza, como en la E.H., basindose en ciertas defor-
maciones de agotamiento. Los cambios introducidos en la E.P.-77 son los siguientes:

_ 1a deformacion de agotamiento del hormigdn por flexion, 'se limita a €. = 0,003,
en lugar de 0,0035. Con ello se intenta tener en cuenta el hecho de que las cabe-
zas comprimidas de las vigasen T o cajon, que son las que se utilizan en la mayoria
de las estructuras pretensadas, trabajan en un régimen proximo a la compresion
simple y, por consiguiente, admiten deformaciones de rotura menores;

_ 1a deformacion de agotamiento del hormigén, por compresion simple sigue limitada
a 0,002, como en la E.H.; : .
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la deformacion de agotamiento por deformacioén plastica excesiva en traccion,
se limita a 0,01, como en la E.H., pero no a nivel de la armadura, sino en la
fibra extrema de’la seccién. Esta nueva definicién, que representa una simpli-
ficacion conceptual importante, se ha introducido para evitar deformaciones
excesivas en el caso, relativamente comtin en pretensado, de que la armadura esté
bastante alejada de aquella fibra.

La deformacibn total €y ¢ en la armadura activa, para un cierto estado de deformacio-
nes de agotamiento, se deduce como suma de la del hormigén que la rodea, €c,p, considera-
da a partir del estado de neutralizacién, mis el término Ae, = ¢, po + €pos que es la defor-
macion en la armadura activa cuando la seccién se lleva a dicho estado de neutralizacién,
entendiendo como tal el que resulta al someter la seccidn, exclusivamente, a una solicitacion
externa de traccion que reduce a cero las tensiones, y por tanto, las deformaciones, qué
la fuerza de pretensado produce sobre el hormigén.

OBTENCION DE‘ept

ESTADO DE NEUTRALIZACION

LEY DE DEFORMACIONES EN EL AGOTAMIENTO

LEY DE DEFORMACIONES PRODUCIDA POR EL
PRETENSADO AISLADO

6

m

po
) = ep,t = ch + A Gp
€epo
€ A€
cp _
| P e A€y =€y T €y
(PH ep,t '

Con estos criterios, y a waves ue 1as conaiciones de equilibrio y de compatibilidad con-
siguientes, se deducen las solicitaciones de agotamiento correspondientes.

La E.P.-77 admite también un diagrama de célculo simplificado, rectangular, defini-
do por: €y =0,003, 0y =0,85 foq, y=0,8 x; v sin fijar 1imite a €. Viene a equivaler al
método del momento tope de la E.H., pero sin fijar un tope.

- Aunque, en general, no ‘es necesario calcular la deformacién de agotamiento resultan-
te para el acero, conviene controlarla siempre que la armadura esté alejada de la fibra mas
traccionada, o cuando “y” resulte muy pequefia.

El articulado se completa con unas prescripciones relativas a armaduras m{nimas, que
tienen el mismo caracter que las de la E.H., o sea, evitar la posibilidad de roturas fragiles de
la seccibn.
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DIAGRAMA SIMPLIFICADO

€u = 0,003

0cu = 0,85 de

y =0,8x

REGLA DE COSIDO

DEFINICION DE 6

cotg 0=/ f2¢ k = ferc (Oca T 0ya)  Oxa - Oya

fetx — Oya

COMPROBACIONES

T4 0,6 f 4 . sen? 0 (cotg & + cotg 6)

Tg . by ST Ay . fyq . d.sena(cotga+ cotg 0)
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Estado limite de agotamiento por solicitaciones tangentes

Al hablar de la obtencién de los efectos de las acciones, se aclara que, en este caso,
como veremos mds adelante, si que es necesario, con los métodos de cilculo que se propo-
nen, conocer el valor de la fuerza de pretensado.

Para el célculo de las solicitaciones de agotamiento, la E.P.-77 proporciona un método
general, conocido como “regla de cosido™, o de las costuras, aplicable a cualquier tipo de ele-
mento estructural, que da resultados en general del lado de la seguridad; y propone méto-
dos de célculo més afinados aplicables a casos en los que existe experimentacién suficiente
para avalarlos, como ocurre con los elementos lineales (vigas, arcos, etc.) y los superficiales
planos (losas y placas).

La regla de cosido no es més que una generalizacién del método de Ritter-Mdrsch. A
partir de las tensiones tangenciales producidas sobre un plano P de maximo cortante bajo
la actuacién de las cargas exteriores y teniendo en cuenta las tensiones normales correspon-
dientes (que, en general, son las producidas por el pretensado) la E.P.-77 proporciona una
‘expresion para definir el 4ngulo 6 de inclinacién de las fisuras y, a partir de 6, prescribe dos
comprobaciones, una relativa al agotamiento por traccién de las armaduras, y otra al agota-
miento por compresidn de las bielas comprimidas de hormigdn.

En cuanto a las solicitaciones de agotamiento de elementos lineales, la E.P.-77 resta,
de entrada, del cortante total, el absorbido por las armaduras longitudinales activas y, en
las vigas de canto variable, las componentes paralelas a la seccidén absorbidas por las cabezas
de compresion inclinadas. Se obtiene asi el llamado esfuerzo cortante reducido, que es €l
que luego se utiliza en los célculos.

La E.P.-77 define dos solicitaciones de agotamiento por cortante: una, V,;, que da
lugar al agotamiento por|compresion de las bielas del alma, y otra, V,,, que produce el ago-
tamiento por tracciéon de dicha alma. Naturalmente, se ha de comprobar que el esfuerzo
cortante de célculo es inferior a cualquiera de estas dos solicitaciones de agotamiento.

CORTANTE EN ELEMENTOS LINEALES

— CORTANTE REDUCIDO: Vg = V4 — Vg — Vg

— ZONAS DE COMPROBACION
ZONA AB ZONA C
Ocq < fct,k Ocd = fct,k

SOLICITACIONES DE AGOTAMIENTO:
' — COMPRESION OBLICUA V.

uy

— TRACCION V

uz
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ELEMENTOS LINEALES.—AGOTAMIENTO POR CORTANTE

POR COMPRESION OBLICUA:
V,1 = 0,60 foq . sen? 6 (cotg & + cotg 0) .b, . dy

POR TRACCION:
Va2 =Vsu T Veu :
Ve = Z Ay -fya, a-0,9 di . sen a(cotg a + cotg 0)

Vid (cotg 6 —1)] €0

: M
Veu = Vauo [1+ﬁ§(2—cotg0)][l— 5

cuo

CON:
VCUO = 0,5 \/ fcd "bO . d2
Y LAS LIMITACIONES:

0,5 <cotg <2, EN ZONA C
cotg 0 LIBRE, EN ZONA A B
MO

—2 (2 —cotg )] F 2

[1+
My

Vui se obtiene a través de una expresion, andloga a la de la regla de cosido, en la que
interviene el dngulo 6 de inclinacién de las fisuras, definido de la misma forma indicada an-
teriormente al comentar dicha regla. La comprobacién de que Viq < Vy; es equivalente a la
V4 <5V de la E.H., pero pensamos que el planteamiento de la E.P.-77 explicita mejor
el por qué de esta limitacion.

En cuanto a la obtencién de Vy,, su valor se fija, al ijgual que en la E.H., como suma de
dos términos; Vg, contribucién de la armadura transversal y Vg, contribucién del hormi-
gbn, a través de la inclinacién de la cabeza comprimida. Se consideran dos zonas de compor-
tamiento diferente, en relacién con la fisuracién del alma del elemento al producirse el ago-
tamiento por cortante, las zonas AB'y C, separadas por la condicién de que la traccion en la
fibra extrema-del hormigdn, para acciones mayoradas, sea mayor o menor que la resistencia
caracteristica a traccion del mismo. El que una seccion se encuentre en zona AB o en zona C
repercute en ciertas limitacionesa los valores de 6y de Vgu,que son mds severas para la zona C.

Con estas salvedades, Vg se obtiene mediante una expresiéon que resulta idéntica a
la de la E.H. sin mas que hacer § = 45°. En cuanto a V¢, su valor es también el mismo dado
por la E.H. (Veyo =foy - b-d) corregido por dos factores; uno que refleja el efecto favora-
ble de la compresién axil producida por el pretensado, introducido a través del momento de
descompresién; y otro que refleja el efecto desfavorable del valor relativo del propio cortan-
te en relacién con Vg,,. Es interesante hacer notar que para el caso de pretensado nulo,
tanto Vg, como V., conducen exactamente a las mismas expresiones dadas en la E.H. para
el hormigbn armado.

Finalmente, se incluyen comprobaciones particulares para losas o placas sin armadura
transversal, y se dan valores de armaduras minimas, asf como disposiciones particulares rela-
tivas a las mismas.

Estado limite de agotamiento por torsion

La E.P.-77 aclara que el pretensado es muy til para reducir, o al menos alejar, la fuer-
te pérdida de rigidez torsional que experimentan las piezas de hormigén al producirse su fi-
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suracién por torsion, pero que el efecto del pretensado es mfinimo en relacién con las soli-
citaciones de agotamiento. En consecuencia, la fuerza de pretensado no interviene para nada
a la hora de obtener dichas solicitaciones de agotamiento.

La Instruccidén empieza por definir una seccién hueca eficaz a efectos de la torsién,
que se utiliza en todos los cilculos, y que es funcién de las dimensiones de la pieza y de la si-
tuacion de la armadura longitudinal.

Al igual que para el cortante, se definen: una solicitacién de agotamiento T,; por com-
presion de las bielas de hormigén y dos, Ty, y Tus, que corresponden al agotamiento por
traccién de la armadura transversal y longitudinal, respectivamente.

Finalmente, para el caso de combinacién de torsién con flexién, se da un criterio sim-
ple de interaccidn torsién-cortante a efectos del agotamiento de la seccién por compresion,
proponiéndose que las armaduras se obtengan como suma de las deducidas independiente-
mente para la flexién, el cortante y la torsidn.

Estado limite tltimo de pandeo

En cuanto al estado limite Gltimo de pandeo, nada nuevo se dice respecto a la E.H.-73,
dandose, en comentario, unos valores de los médulos de elasticidad que se pueden emplear
con los procedimientos clasicos de célculo (a base de la carga critica de Euler), como, por
ejemplo, en los célculos del pandeo lateral de vigas, o en otros casos que no sean de com-
presion axil.

Estados limites relativos a la fisuracion

El articulo 4° ya defini6 los estados limites que deben respetarse en funcién de la Clase
de comportamiento en la que se desea situar, o proyectar, la estructura, y por tanto, en el
presente capitulo sdlo se dan los criterios para calcular los tres estados limites ya comenta-
dos: el de descompresidn, el de aparicion de fisuras y el de fisuracién controlada o abertura
de fisuras.

Los efectos de las acciones que se consideran aqui, son las tensiones “0” o las abertu-
ras de fisuras “w” y, en primer lugar, la E.P. proporciona unos criterios para deducir las
solicitaciones en funcién de las acciones, asi como las ¢ o w en funcioén de aquellas solicita-

ciones, especificando las secciones que hay que considerar en cada caso.

ESTADOS LIMITES RELATIVOS A LA FISURACION

— DESCOMPRESION: -
o =0
— APARICION DE FISURAS:
POR TRACCION o =
ct,k
POR COMPRESION o =l
1,6
— FISURACION CONTROLADA:

w = 0,1 mm
w = 0,2 mm
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Para el estado 1imite de descompresion el efecto de las acciones lo constituyen las ten-
siones normaleés calculadas sobre la seccidén de hormigdn sin fisurar;y el correspondiente es-
tado 1{mite viene definido por la condicién ¢ = 0 en alguna de las fibras extremas.

El estado 1fmite de aparicién de fisuras puede alcanzarse por dos causas:

1° Aparicién de fisuras por traccion, en cuyo caso el tratamiento es idéntico al del
estado 1imite de descompresién, sin més que definir la situacién limite por la con-
dicién o = f ¢ k en alguna de las fibras extremas;

2° Aparicién de fisuras por compresion. Se trata, en este caso, de la aparicién de una
microfisuracién paralela a las mdximas compresiones, que se produce para altos
valores de la tensién, y que de aparecer en las zonas de recubrimiento de las ar-
maduras activas puede ser perjudicial para su durabilidad. Fl efecto de las acciones,
en este caso, vuelve a ser 0, y el estado limite se alcanza para ¢ = fi/1,6. Esta com-
probacién solamente hay que realizarla para las cabezas de traccion de elementos
pretensados, en las fases de aplicacion del pretensado, fases en las que estas cabezas
se encuentran fuertemente comprimidas. Las tensiones normales en las cabezas de
compresion, para cargas de servicio, son ya inferiores al valor antes indicado, pues
vienen limitadas por las condiciones relativas al agotamiento por flexion. Es de re-
saltar que, aunque no lo especifique explicitamente la Instruccién, la comprobacion
de la no apariciéon de fisuras por compresion ha de realizarse también para las es-
tructuras proyectadas en Clase I, pues seria absurdo admitir tal fisuracién precisa-
mente en el caso en que mas se quiere restringir la probabilidad de aparicion de
cualquier clase de fisura. Consideramos que 1a limitacién de o < fcx/1,6 en las ca-
bezas comprimidas por el propio pretensado deberfa introducirse para todas las
Clases.

3° Finalmente, para el estado limite de fisuracién controlada, el efecto que producen
las acciones es el de abertura de las fisuras, ddndose unas expresiones simples que
permiten calcularlas, y definiéndose la’ situacion limite por w=0,1 mm para es-
tructuras expuestas a la intemperie o en ambientes ventilados medianamente agresi-
vos, y w=0,2 mm para estructuras interiores en ambientes protegidos. No se ad-
mite w= 0,3 mm, como en el caso del hormigdn armado, debido a la mayor suscep- -
tibilidad a la corrosion de las armaduras activas.

En cuanto a la fisuracién por solicitaciones tangentes, la E.P.-77 da unos criterios muy
simples de limitacién de la tension principal de traccién, para estructuras proyectadas en
Clase I, o de distribucién de armaduras transversales en los otros casos.

Estado limite de deformacion

La E.P.-77 indica que las flechas deberdn obtenerse a partir de una doble integracion
de 1a curvatura a lo largo de la pieza; proponiendo distinguir, a tal efecto, tres zonas:

— A, correspondiente a zona no fisurada;

_ B, correspondiente a zona fisurada en la que las deformaciones del aceroy el hor-
migdn estdn en régimen eléstico;

— C, correspondiente a zona fisurada en la que las deformaciones del acero u hor-
migdn se sitGian fuera del régimen elastico.
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En los articulos correspondientes se dan criterios para definir la curvatura, tanto para
cargas rdpidas como de larga duracidn, en las zonas A y B, aclardndose que la zona C queda
fuera de consideracion en la E.P., a efectos del calculo de flechas.

“También se incluyen criterios para calcular el giro por torsién de elementos lineales

Para terminar, diremos que el capitulo de “Elementos estructurales”, que en la E.H.-
73 tiene una gran extensién, ha quedado reducido, en la versién actual de la E.P., al articulo
58° relativo a forjados. La Comisién Permanente del Hormigbn analizé cuidadosamente
la conveniencia de tratar més en extenso el tema de los elementos estructurales, llegando a la
conclusién de que tal tratamiento ocasionarfa un retraso, que se juzgd inoportuno, en la
publicacion de la Instruccién; razdén por la cual solo se incluyeron prescripciones respecto a
los forjados, ya que se consider6 que no debia dejarse sin reglamentar el proyecto y la cons-
truccion de estos elementos, de utilizacién tan difundida en nuestro pafs.

La mayor laguna que esta decisién ha producido en la E.P.-77 a efectos practicos,
quizés esté en la falta de definicidn de las anchuras eficaces de las cabezas comprimidas, para
el calculo de las solicitaciones de agotamiento por flexién de las vigas en T o en cajéon. No
obstante, para estos casos y de momento, pueden utilizarse los datos dados al respecto en la
E.H.-73.

Cursos Organizados por la
CEMENT and Concrete Association

Para conocimiento de nuestros asociados y del publico en general les anunciamos que
los Cursos de Especializacion sobre diversos aspectos de la tecnologia del hormigén, que
regularmente viene realizando la Cement and Concrete Association en la Fulmen Grange
Conference and Training Centre‘,. se celebrardn del 25 de febrero al 23 de mayo de 1980.

Estos Cursos, que se imparﬁran en lengua inglesa, tendrdn lugar en la localidad de Ful-
mer, Slough, en las proximidades de Londres:.

Los temas de estudio para los que realicen el Curso son los siguientes: trabajos de labo-
ratorio de hormigones; construccién en obra y supervisién; hormigén prefabricado.

La duracién del curso es de 13 semanas, dedicandose la primera a la preparacién de
todos los participantes en general. En las restantes semanas, ya divididos en grupos especiali-
zados se impartiran las ensefianzas correspondientes al tema previamente elegido.

Los interesados en recibir informacién completa sobre estos Cursos deberan dirigirse a:
The Registrar. Cement and Concrete Association. Conference and Training Centre. Fulmer
Grange. Fulmer, Slough SL 2 4QS. England.
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Comportamiento sfsmico de estructuras
aporticadas prefabricadas pretensadas.
Estudio experimental de uniones
exteriores viga - columna (*)

Hugo E. Corres Peiretti. Ing. Caminos
José |. Alvarez Baleriola. Ing. Caminos
Rafael Fernandez Sanchez. Ing. Caminos
Instituto Eduardo TORROJA

1. INTRODUCCION

Desde el punto de vista econémico, no parece adecuado efectuar el disefio sismorresis-
tente de las estructuras de edificacion, con las que normalmente se encuentra el proyectista,
de manera que éstas posean un nivel de dafios tan bajo como el que generalmente se alcan-
za ante otro tipo de acciones mds habituales.

Segun los criterios de disefio sismorresistente en vigor, se acepta que las estructuras
ubicadas en zona sismica deben proyectarse de manera que, sometidas a un sismo de tipo
moderado, la respuesta se mantenga fundamentalmente dentro del rango eldstico, sin que
se produzcan dafos estructurales, ya que éstos reducen la funcionalidad de los edificios. Por
otra parte, si las estructuras sufren la accién de un terremoto de tipo severo, su respuesta
debe ser tal que, en todo caso, se evite el colapso de la misma, ain permitiéndose que entre
en el rango ineldstico produciendo dafios de tipo estructural y por tanto pérdidas econOmi-
cas que pueden ser considerables, pero manteniendo el objetivo final de evitar la pérdida
de vidas humanas.

- Asi, las recomendaciones internacionales més recientes relativas al disefio sismorresis-
tente en estructuras de hormigon pretensado (F.LP. 1977) determinan que el anlisis de es-
tructuras habituales debe efectuarse considerando dos niveles de riesgo, ampliandose a tres pa-
ra aquellas estructuras de tanta importancia social y econdmica como Centrales Nucleares o
Plataformas Marinas de Prospeccion Petrolifera.

(*) Este articulo recoge distintos resultados presentados por los autores en los siguientes congresos inter-
nacionales:

«STRUCTURAL CONCRETE UNDER SEISMIC ACTIONS”, AICAP-CEB Symposium, Roma (Ita-
lia), Mayo 1979.

«yI SIMPOSIO PANAMERICANO DE ESTRUCTURAS”, Cérdoba (Argentina), Julio 1979.
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En el caso general, deberdn analizarse dos estados Ifmites diferentes relativos a las ac-
ciones sismicas:

a) Estado 1fmite de utilizacién relativo a sismos moderados:

En este estado 1imite, deberd comprobarse que la combinacién ponderada de las solici-
taciones correspondientes a la accién de un sismo moderado (periodo de retorno T= 10 a
20 afios) y otras acciones, no provoca dafios de tipo estructural, lo que en hormigén preten-
sado implica que no se producen deformaciones residuales adicionales en los tendones por
efecto de esta combinacién de acciones.

b) Estado limite Gltimo relativo a sismos severos:

En este caso, deberd comprobarse que, bajo la combinacién ponderada de las solicita-
ciones correspondientes a la accién de un sismo de tipo severo (T = 50 a 100 afios) y
otras acciones, la estructura posee la capacidad resistente suficiente como para evitar el
colapso parcial o total, habida cuenta de las posibilidades de vuelco, deslizamiento, asiento
diferencial o pandeo. En este caso se permite la existencia de deformaciones post-eldsticas,
pero naturalmente deberd garantizarse que los elementos y conexiones poseen la ductilidad
necesaria como para absorber la demanda de este tipo de deformacién que el sismo provoca
sobre €éllos pudiendo de esta manera, disipar la energia extra que el sismo aporta. Asimismo
deberd comprobarse que no existe la posibilidad de roturas de tipo fragil y prestar una aten-
cién especial a los efectos de segundo orden de la estructura.

La seguridad de la estructura frente a estas acciones, estard basada entonces en su capa-
cidad para absorber la energfa sfsmica por medio de deformaciones post-eldsticas de tipo
ductil materializdndose este efecto en la capacidad de deformacién ductil de las r6tulas plds-
ticas que se formen en aquellas zonas donde las solicitaciones superen la capacidad resistente
eldstica de la seccion, por lo que estas zonas deberdn disefiarse cuidadosamente para dotarlas’
de la citada propiedad.

Por otra parte, el empleo poco generalizado de estructuras pretensadas en zonas sismi-
cas podria estar fundado en la escasez de conocimientos de tipo tedrico y experimental so-
bre el comportamiento de estas estructuras ante dichas acciones, especialmente si se compa-
ran con las estructuras de hormigén armado, lo que a su vez ha podido producir un cierto te-
mor entre los proyectistas a la hora de disefiar estructuras de hormigén pretensado en zona
sismica. Estos hechos ponen de manifiesto la necesidad de continuar y profundizar en el es-
tudio del comportamiento diictil de este tipo de estructuras y particularmente el de aquellas
zonas donde se forman las rotulas plasticas.

Ademds, es un hecho reconocido (Blakeley, Park 1971) que en las estructuras porti -
cadas construidas con elementos prefabricados de hormigén unidos con acero pos-
tensado, el comportamiento de las juntas es un factor que afecta muy considerablemente el
comportamiento global de la estructura cuando ésta se encuentra sometida a la alternancia
de cargas propia de la accidn sismica y especialmente cuando dichas juntas, necesarias por
problemas de tolerancias en la prefabricacién, son, como es habitual, de mortero de cemento
y estdn situadas en zonas criticas.

Para estudiar estos efectos, en 1978 se comenzé en el Instituto Eduardo Torroja un
programa experimental de investigacion relativo a estructuras porticadas prefabricadas pre-
tensadas, analizdindose diversos modelos a escala real, correspondientes al conjunto tipico de
la unién viga-columna de este sistema de estructuras prefabricadas, sometidas a cargas cicli-
cas alternadas de alta intensidad que pretenden representar la accién sismica sobre estos ele-
mentos.

El programa incluye la investigacién sobre el comportamiento de las juntas de mortero
de la unién viga-columna, tanto para columnas interiores como exteriores, prestando una
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especial atencion a las propiedades de ductilidad y capacidad de disipacion de energia por
histéresis asi como a la degradacion de rigidez y resistencia debida a la alternancia ciclica de
cargas de alta intensidad.

El programa pretende investigar la posible influencia de una serie de pardmetros cuya
cuantificacion tedrica es dificil de realizar, tales como: longitud de la junta de mortero,
caracteristicas del mortero, cuantia y separacion del acero transversal utilizado para confinar
el mortero de la junta, el hormigén de la viga, etc. Por otra parte, la velocidad de la aplica-
ci6n de la carga, es también una variable, ya que, aunque la mayor parte de las investigacio-
nes que se han llevado a cabo se han realizado con acciones de tipo quasi-estdtico suponién-
dose que se obtienen resultados conservadores, se estima conveniente confirmar nuevamente

este hecho asi como obtener resultados m4s acordes con la realidad.

Por ultimo se considera necesario, estimar el comportamiento de algunos modelos en-
sayados y posteriormente reparados por diversos métodos, factor que puede ser determinan-
te a 1a hora de volver a poner en servicio una estructura sometida a un sismo severo.

En este Articulo se presentan una serie de resultados parciales correspondientes a las
cuatro primeras unidades ensayadas, asi como al ensayo de una de €éllas reparada.

2. DESCRIPCION DE LOS ENSAYOS
2.1, Modelo de ensayo

Los especimenes utilizados en esta serie de ensayos representan la parte de una estruc-
tura porticada plana que muestra la figura 2.1.

Esta estructura, sometida a las cargas laterales de inercia producidas por la excitacion
sismica, tomara una deformacion del tipo de la que se muestra en la figura 2.2.

En el supuesto de que, bajo este tipo de cargas, los puntos de momento flector nulo se
sitien aproximadamente en los puntos medios de los pilares y las vigas, es posible aislar la
parte de la estructura que muesira la figura 2.3 representando la accion que sobre esta parte
ejerce el resto de la estructura por medio de las reacciones horizontales H y verticales
(P + V) y P, en los extremos del pilar, igualmente, de la reaccion vertical V en el extremo
de la viga, aplicdndolas al modelo.

En la figura 2.4 se muestra el especimen en posicién de ensayo, es decir girado un dngu-
lo a respecto a su posicion real, de esta manera resulta més comodo efectuar el ensayo al es-
tar contenidos los puntos extremos del eje del pilar constantemente en la misma vertical.

La carga vertical P representa la fraccion de las cargas gravitatorias de la parte del edifi-
cio situada por encima del especimen de ensayo que se transmite por ese pilar, as{ como los
esfuerzos axiles provocados en él por el momento de vuelco inducido por el sismo. La carga
vertical V, que en el ensayo se reproduce como cfclica alternada de alta intensidad, represen-
ta el esfuerzo cortante provocado en el punto medio de la viga real a causa de la deforma-
ci6én impuesta por el sismo.

Por otra parte, en la estructura real existen, tal como muestra la figura 2.3, unos esfuer-
zos de segundo orden inducidos al no estar los extremos del pilar en la misma vertical, por
lo tanto las reacciones horizontales H serdn en el modelo mayores que en la realidad, ya que
deben compensar la inexistencia de dichos momentos de segundo orden en el modelo. La
importancia de esta diferencia serd tanto mayor cuanto mayores sean los valores de P y del
angulo o en la realidad y en todo caso deberdn tenerse en cuenta a la hora de efectuar el
célculo de la estructura pues pueden llegar a ser considerables. Sin embargo, dado que €l ob-
jetivo de estos ensayos es obtener las caracteristicas ineldsticas de la zona de la viga donde se
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localiza la junta de mortero, y que los pilares se dimensionan de manera que en ningin caso
se formen en éllos las rotulas pléasticas, este efecto no se ha tenido en cuenta en estos ensa-
yos.

Por otra parte, tampoco se ha tomado en consideracion la variacion del esfuerzo axil
que se produce por efecto de la variacién ciclica del momento de vuelco, pardmetro que
afecta asimismo mas directamente al dimensionamiento del pilar que al de la zona de la rétu-
la pléstica si ésta se forma en la viga.

2.2. Descripcién de las unidades ensayadas

Las dimensiones generales de las unidades y los detalles de armado de las secciones de
la viga y columna se muestran en la figura 2.5 y en las tablas I y II. Lasdimensiones
de estos elementos se corresponden totalmente con las que pueden presentarse en la reali-
dad, por lo que se estima que son completamente representativas. Sélamente, v debido a res-
tricciones propias de los aparatos de ensayo, la esbeltez de cortante que corresponde a las
unidades ensayadas es del orden de 6 que resulta ligeramente inferior a la real en este tipo
de estructuras porticadas, que puede oscilar entre 7 y 10. Esto implica que para el modelo
de ensayo, las solicitaciones de cortante son mds desfavorables que para las condiciones rea-
les, por lo que se estima que los resultados del ensayo estdn, en este aspecto, del lado de la
seguridad.

Todas las unidades fueron disefiadas de manera que las rétulas pldsticas se formasen en
las vigas, ya que este tipo de mecanismo conduce a lograr una absorcién de energfa conside-
rable con una demanda de ductilidad seccional muy inferior a la que se produce cuando las
rétulas plésticas se forman en los pilares.

TABLA I CARACTERISTICAS DE LOS MATERIALES

Resistencia | Resistencia a Armadura pasiva Armadura transversal
ciindrica a compresion Armadwa Activa . "
compresion del morfero longitudinal Viga Columna Nucleo de la Union
Urnidod| & el momento | en dg momento
de ensayo
ensayo ¢ |tyoz| f ¢ fy ¢ fy ¢ fy ¢ fy
MPa MPa mm | MPa | MPa mm mm mm mm
1 442 53,7 7 1440 [ 1800 (2) 420 8 420 8 420 8 420
2 433 513 7 |1440 |1.800 8 420 N - 420 8 420 8 420
3 435 453 7 |1446 |1.788 g 420 6 420 8 420 8 420
4 42,0 46,7 7 |1446 (1788 g 420 6 420 8 420 8 420

TABLAII . DETALLE DE ARMADO DE LAS UNIDADES

Viga Columna
Armodwra | Armadura | Armadura | Armadura | Armadwra | Armadura Armadura del
Activa pasiva | fransversal | transversal | longitudinal | fransversal | nudeo de la union
IW+ longudinal especial Longitudinal | Tronsversal
en la zona
de la junta
e« Pp Pst Pst Pstconf. Pst Pst Pst,nucieo | Pstnucieo
) 807 api0 |@8-2007 | o8-55° 8oz | @e20d” | 202 | @s-100°
0,273 (0,279) (0,2) 0,731) (0,861 0,2) (04)
5 807 4010 | @8-200" | 08-55° 8012 28-200° | 2012 | @s-100°
©0273) (0279) (02) (0,73) (0,861) ©0,2) 04)
= 887 agi0 | @6-150° 8012 | @s—200 | 2012 |@8-100°
0273 0,279 (0,15) ! (0861) 0,2) ©04)
4 807 4010 |@6-1509 . 8012 | ©8-2000 | 202 | ©8-1009
Qzr3 (0279) (0,15) (0,861) 0,2) ©0,49)
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Las vigas de hormigdn pretensado y las columnas de hormigdén armado en todas las uni-
dades, se disefiaron para que tuvieran aproximadamente la misma resistencia a flexién y a
flexocompresioén respectivamente. En todos los casos se siguieron las recomendaciones del
Cédigo Modelo CEB-FIP, excepto en lo que se refiere a la armadura del nicleo de la unién
viga-columna y zonas adyacentes.

Las vigas del modelo poseen un pretensado concéntrico en toda su longitud, y por tan-
to en las zonas de la junta y del nudo de la unién viga-columna, con objeto de proveer la
maéxima resistencia a flexidn frente a las cargas alternadas que provoca el sismo.

Los tendones de postesado en las vigas de las unidades son rectos, asegurando de esta
forma que antes de la carga del sismo, los elementos tuvieran una tensién uniforme. Esta
misma situacién es la que se presenta segin las pricticas comunes de disefio, ya que la carga
permanente y parte de la carga variable son equilibrados por el efecto del pretensado vy las
cargas del sismo actian sobre estructuras cuyos elementos poseen un estado de tensién sec-
cional méis o menos uniforme.

Los tendones de pretensado en todas las unidades ensayadas estin constitufdos por
ocho alambres de ¢ 7 mm de acero de alta resistencia, postesados al 75 por 100 de su ten-
sién caracterfstica en el momento de transferencia y luego inyectados, de manera que la
compresion uniforme inicial del hormigdn en el momento de ensayo resulté ser de 6 Mpa.

Los anclajes de los tendones de postensado en la zona de la unién viga-columna se
localizaron en un bloque de hormigén exterior a la citada unién, para evitar que las tensio-
nes del anclaje afectaran al comportamiento de dicha zona.

La armadura pasiva de la viga fué proyectada de acuerdo con las solicitaciones que se
generarian debido al manejo de la misma para su puesta en situacién de ensayo.

El efecto de los distintos grados de confinamiento en la viga es una de las principales
variables estudiadas. Las vigas de las unidades 1 y 2 posefan armadura especial de confina-
miento en la zona de la rétula pldstica, de acuerdo con las recomendaciones ACI-318-77. Las
vigas de las unidades 3 y 4 posefan Gnicamente armadura transversal de cortante segun las
recomendaciones del Cédigo Modelo CEB-FIP. '

El nucleo de la interseccion viga-columna, asi como sus regiones adyacentes en el pilar
fueron proyectados de acuerdo con las recomendaciones ACI-318-77 manteniéndose cons-
tantemente iguales en todas las unidades.

Finalmente, respecto a las caracteristicas de la junta de mortero, se estudiaron princi-
palmente dos variables: longitud y confinamiento de la misma. Las unidades 1 y 4 tenfan
una junta de 2,5 cm de longitud sin ningan tipo de confinamiento, mientras que las unidades
2 y 3 posefan una junta de 10 centimetros de longitud con un estribo de confinamiento ubi-
cado aproximadamente en el centro de la misma.

En ninguna de las unidades se tomaron medidas especiales para mejorar la rugosidad de
las caras internas de los elementos prefabricados en la zona de la junta.

2.3. Reparacién de la unidad 4

Después de efectuar el ensayo de la unidad 4, la zona de la junta fué reparada con un
mortero de resina epoxi para proceder a ensayar de nuevo el modelo.

La parte de mortero y de hormigdn que se encontraba dafiada fué eliminada, asimismo,
se rebajoé el hormigdén que estaba en buenas condiciones aproximadamente en 1 cm y se pro-
cedié a dar una capa de imprimacion en toda la zona para facilitar la adherencia del mortero
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nuevo. A continuacién se dispuso un encofrado de madera alrededor de la zona a reparar y
se introdujo el mortero de resina epoxi y arena (relaciéon 1/8) procurando que las dimensio-
nes de la viga reparada resultaran idénticas a las originales. Después de esperar el tiempo ne-
cesario para el curado del mortero, se efectud el ensayo siguiendo el mismo proceso que para
el resto de las unidades.

3. PROCEDIMIENTO DE ENSAYO
3.1. Ciclos de carga

Las unidades ensayadas fueron sometidas a un conjunto de series de ciclos de carga
quasi-estaticos en los que el valor de V era progresivamente creciente, con objeto de determi-
nar con mayor facilidad las propiedades ineldsticas de su comportamiento ante este tipo de
solicitaciones, y ademéas para tener una referencia de comparacion respecto a otros ensayos
realizados anteriormente sobre modelos de construccién monolitica (Nakano, Okamoto,
1978). En préximos ensayos se variard el esquema de ciclos de carga, ya que, como es bien
conocido (Bertero, 1973), el tipo de accidén aplicada hasta ahora, puede no representar la
situacion mas desfavorable respecto a la capacidad de absorcidon de energia y la degrada-
cion de resistencia, sino que ésta puede venir dada cuando los valores mdximos de la carga se
obtienen en los ciclos iniciales.

La secuencia de cargas fue realizada controlando los desplazamientos en el extremo de
la viga y siguiendo los diagramas que se muestran en las figuras 4.1 a 4.5. En los especime-
nes ensayados, los primeros ciclos de carga se llevaron hasta aproximadamente la deforma-
cién correspondiente al estado de primera fluencia en el acero pretensado, calculada utili-
zando la resistencia nominal de los materiales en las secciones criticas. En los ensayos 3 y 4
se dieron ademas inicialmente una serie de ciclos de menor intensidad para estudiar el com-
portamiento eldstico del sistema en estados de carga inferiores al estado de utilizacion de la
pieza. Como la carrera del gato hidrdulico esta limitada a 25 c¢cm, una vez que se superaron
los ciclos correspondientes a aproximadamente + 12,5 cm, la deformacién se prosiguié en
un sélo sentido hasta alcanzar la deformacién mixima, modificando previamente la disposi-
cion de la cabeza del gato, de manera que pudiera aprovecharse la longitud total de la carrera
en un s6lo sentido.

En cualquier caso, se estima que las deformaciones provocadas en los modelos ensaya-
dos es superior a la que podria producir un sismo, incluso uno muy severo, no obstante, se
prosiguid la deformacién para generar una historia de cargas que mostrara visiblemente el
comportamiento post-eldstico de las piezas de hormigdn pretensado, superando el rango
correspondiente a los efectos de las acciones sismicas.

3.2. Equipo de ensayo y proceso experimental

En la fotografia n° 1 se muestra una de las unidades estudiadas, en élla puede verse la
disposicién de ensayo y parte de los equipos de registro utilizados.

En todas las unidades ensayadas, las columnas fueron cargadas axialmente por medio
de un gato hidrdulico que proporcionaba una carga constante de 861 kN, que representa
aproximadamente el 50 por 100 de la carga de rotura balanceada de la columna, calculada
tomando como resistencia nominal de los materiales los valores f, = 40 Mpa y f = 420
Mpa.
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La carga variable aplicada sobre el extremo de la viga fue proporcionada por medio de
un gato Schenck de doble accién de 500 kN controlado por servo-vilvula, registrindose por
medio de un plotter tanto el desplazamiento del gato como la carga que éste proporcionaba
en cada instante.

Foto 1.

Las rotaciones en la zona critica, donde se formaban las rétulas pldsticas, se obtuvieron
directamente por medio de captadores inductivos soportados por dos pequefios marcos de
aluminio que se sujetaban al hormigén de la viga por medio de tornillos, una vez que se ha-
bfa preparado adecuadamente este hormigdn para recibirlos. Véase fotografia n° 2. Estas
rotaciones, asi como los diagramas momento-rotacién correspondientes a los tramos com-
prendidos entre la cara interna del pilar y el primer marco y entre los dos marcos, fueron re-
gistrados en forma continua por medio de dos plotters. ’

Con objeto de obtener la distribucién de curvaturas a lo largo de las vigas y los pilares,
se dispusieron bases de elongdmetro distribuidas regularmente cada 10 cm y cada 40 cm.
Asimismo, para comprobar la fidelidad de las lecturas realizadas con el elongdmetro, al me-
nos en las primeras fases del ensayo, se dispusieron bandas extensométricas de lectura direc-
tade 6 cm y 12 cm en los puntos medios entre las bases.

Por otra parte, se colocaron flexfmetros para poder obtener las flechas en los puntos in-
termedios de la viga asi como los giros en el nudo de la unién viga-columna.

Ademas, para obtener el posible deslizamiento entre la junta de mortero y las caras in-
ternas de la viga y la columna, en altas deformaciones, se instalé un medidor éptico de ni-
vel.

La fisuracién fue medidavpor medio de un lector 6ptico amplificador.

Asimismo se registraron por medio de células de carga los esfuerzos cortantes H induci-
dos en los extremos de las columnas. '
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El proceso de ensayo seguido fue el de aplicar la carga axial en la columna para poste-
riormente ir aplicando la carga V en el extremo de la viga segin los esquemas mostrados,
hasta alcanzar la maxima deformacién posible, o hasta que la pérdida de resistencia era tal
que aconsejaba detener el ensayo. _

Fl registro de los diagramas de carga-desplazamiento y momento-rotacién se efectud de
forma continua durante toda la duracién del ensayo, almacendndose ademds intermitente-
mente determinados valores por medio de un datta-logger.

Los registros de las bandas extensométricas y de las células de carga se efectuaron
automaticamente de forma intermitente, garantizando que se obtenfan los valores corres-
pondientes de los picos de desplazamiento.

Por tltimo, los datos proporcionados por las bases de elongdmetro, los flex{metros y el
nivel 6ptico se anotaron unicamente en aquellos momentos en los que se llegaba a un pico
de deformacion superior a los picos anteriormente alcanzados en uno u otro sentido, dete-
niéndose momenténeamente el ensayo para realizar las lecturas. ’

4, RESULTADOS DE LOS ENSAYOS

Los diagramas de carga-desplazamiento del extremo de la viga se muestran en las figuras
4.1 a 4.5. Asimismo, los diagramas de momento-rotacién para las zonas criticas registrados
por los captadores situados entre el primer marco y la cara interna del pilar y el captador in-
terno de presion del gato Schenck se muestran en las figuras 4.6 a 4.8 para los tres ultimos
ensayos.

Por otra parte, las fotograffas n®® 3 a 7 muestran los dafios producidos en la zona de la
junta al final de cada ensayo. La fotograffa n° 8 muestra el cstado de la junta del ensayo 4
una vez reparada con mortero de resina epoxi.

En los ensayos 1, 2, 3 y 4, durante los primeros ciclos de carga, se observé la apertura
de fisuras en las secciones de unién de la viga con la junta de mortero y de ésta con el pilar.
Esta fisuracion, de muy poca importancia, fue debida a la falta de resistencia a traccion en
la unioén del mortero y el hormigdn, y en ningun caso alcanzaba la profundidad de los cables
de pretensado, siendo la recuperacion al final de estos primeros ciclos practicamente total.
En el ensayo 5 esta fisuracion solo se aprecié en la unién del mortero de resina con el pilar,
rompiéndose el hormigén de éste, que quedaba adherido a la resina.

La disipacién de energfa, medida como el area contenida en el bucle de histéresis para
cada ciclo, asi como la degradacién de resistencia y de rigidez durante estos primeros ciclos
fue practicamente inapreciable.

En las series de carga subsiguientes y una vez que se habia alcanzado la capacidad resis-
tente de la viga y comenzaba el aplastamiento del mortero y del hormigén en las fibras mds
comprimidas, es decir, cuando el comportamiento del modelo habia entrado en el rango
ineldstico, se observé un apreciable aumento de la capacidad de absorcién de energia, dismi-
nuyendo por otra parte la resistencia y la rigidez del sistema.

La formacién de fisuras de flexién a lo largo de la viga 'y del pilar fue aumentando pro-
gresivamente hasta que se alcanzoé la capacidad resistente de la rétula, momento en el que ya
no progresaron mas, excepto las dos fisuras principales de la r6tula que sélo lograron esta-
bilizarse en cuanto a su profundidad (aproximadamente hasta la altura del tendén menos
traccionado), pero que se abrian cada vez més segin aumentaba la deformacién impuesta en
el extremo de la viga. Unicamente en el ensayo 5 se aprecié un inicio de fisuracién cruzada
en el nicleo de la unidén viga-columna pero tomando una apertura insignificante por lo que
puede afirmarse que, tal como se esperaba, las columnas no sufrieron practicamente ningin
dafio.
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Foto 5.

Foto 4.
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Foto 7.
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Foto 9.

La degradacioén de resistencia comenz6 a ser notable a partir del primer ciclo cuya de-
formacién fue alrededor de 6 cm momento en el que se alcanz6 la méxima resistencia (supe-
rior a la teorica). Este efecto, que fue observado comparando diversos ciclos de una misma
serie, es decir, manteniendo la misma deformacién maxima, resultaba mds notable al com-
parar los primeros ciclos de dos series consecutivas una vez superada la citada deformacion.

La degradacion de rigidez result6 evidente al comparar la correspondiente a aquellos
ciclos en los que se habfa alcanzado una nueva deformacién maxima con los posteriores a
éstos, especialmente cuando previamente se habfa llegado a un nuevo mdximo en el sentido
opuesto, pero tendiendo a la estabilizacion si el mdximo anterior no era superado.
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La disipacién de energfa resultd ser importante una vez que se alcanzaron grandes de-
formaciones post-eldsticas especialmente para aquellos ciclos que superaban la deformacién
méxima anterior produciendo un notable aplastamiento del mortero y el hormigdn y su des-
prendimiento, aunque éste se concentraba fundamentalmente en la zona de la junta, ya que
el desprendimiento del mortero limitaba este efecto sobre el recubrimiento del hormigén.

Cuando las deformaciones impuestas alcanzaron valores muy considerables (m4s de 16
cm), después de un gran ndmero de ciclos, se aprecié por medio del nivel optico el inicio de
un evidente deslizamiento relativo entre las caras de las fisuras principales y simultdneamen-
te aparecieron fisuras horizontales a la altura de los cables de pretensado en la zona de la
rotula. Esto parece indicar que después de un deterioro progresivo del mecanismo de resis-
tencia a cortante por friccion, el efecto pasador comenzaba a tomar un cardcter mucho mas
significativo. Sin embargo, este deslizamiento no fué, en general, muy importante, excepto
en el ensayo 2 para el que se lleg6 a medir un valor de 0,035 cm.

En las tres primeras unidades ensayadas, cuando se alcanzaron deformaciones impor-
tantes y aunque la apertura de las fisuras principales llegaba a tomar valores muy considera-
bles (7,5 mm a nivel del acero activo) no se observé una pérdida excesiva de mortero por
aplastamiento y posterior desprendimiento, sin embargo, en el ensayo 4 esta pérdida fue tan
considerable, al alcanzar una deformacién de 9 c¢cm en el extremo de la viga, que aconsejo
detener el ensayo. Hay que resaltar que en los ensayos 1 y 4, que tenian la junta de mortero
de 2,5 cm sin confinar, el dafio, aparentemente, se extendié m4s hacia el hormigén de la vi-
ga, mientras que en los ensayos 2 y 3 con junta de 10 cm y un cerco de confinamiento, el
dafio se concentré mas en la propia junta ya que la pérdida del recubrimiento de mortero
limit6 la progresiva pérdida de recubrimiento de hormigén.

Ademas, en todos los casos, la pérdida de material fue m4s notoria en la parte inferior
de la zona de rétula pldstica, ya que, una vez roto por compresion, en el semiciclo siguiente
el material se desprendfa por su propio peso.

5. ANALISIS DE LOS RESULTADOS

Tal como muestran los diagramas, en todas las unidades ensayadas se alcanzé aproxima-
damente la misma resistencia a flexién en las secciones criticas y habida cuenta del peso
propio de la viga, las diferencias entre la méxima resistencia obtenida en los ensayos y los
valores tedricos calculados (3 por 100 para la junta no confinada y 6 por 100 para la junta
confinada) parecen razonables, ya que en el cdlculo no se tuvo en cuenta el efecto del confi-
namiento y, por otra parte, de acuerdo con el Cédigo Modelo CEB-FIP, la mdxima deforma-
cién para la fibra de hormigén mas comprimida se establecié en el 3,5 por mil cuando este
valor fue claramente superado en el ensayo.

Por otra parte, la resistencia alcanzada en el ensayo 5 fue superior a la obtenida en el
ensayo 4 debido al distinto comportamiento y mayor resistencia de la resina epoxi.

La degradacioén de resistencia, apreciada durante la alternancia ciclica, fue debida al
aplastamiento de las fibras mis comprimidas del mortero y del hormigdn, lo que produjo
una progresiva pérdida de material y una disminucién del 4rea util de la seccidn.

Pudo comprobarse experimentalmente que el acero de pretensado posee un marcado
efecto Bauschinger ante cargas ciclicas y este fenémeno, unido a un comportamiento en
cierto modo similar del mortero y del hormigén ante el mismo tipo de cargas, explica por-
qué en las series de ciclos en los que se alcanzaba una misma deformacién maxima la resis-
tencia obtenida era progresivamente menor en cada ciclo.

La progresiva degradacién de rigidez observada fue notablemente mayor en los semici-
clos inmediatamente posteriores a aquéllos en los que se habfa alcanzado una nueva defor-
macién maxima en el sentido opuesto. Este efecto fue debido, al parecer, a la correspon-
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Fig. 4. 6.— Diagrama momento-curvatura media
ensayo 3.
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~150
L 65 Fig. 4. 8.— Diagrama momento-curvatura medja
163 ensayo 4 reparado.

4.5
- (0(%))(1")3 (Curvatura media)

diente degradacién de rigidez de los materiales constructivos de la seccion al estar éstos so-
metidos a cargas ciclicas de alta intensidad, asi como al progresivo deterioro de la adherencia
del acero de pretensado. Esta caracteristica, que en el caso del hormigon pretensado viene
acompafiada por una muy considerable recuperacion de las deformaciones al cesar la accion,
se considera muy positiva para resistir los esfuerzos sismicos.

Los especfmenes ensayados ponen de manifiesto que la capacidad de disipacion de
energia, una vez superado el valor de la méxima resistencia, puede resultar significativa, pu-
diendo llegar a ser considerable para grandes deformaciones. La capacidad de disipacién de
energfa por histéresis estd directamente relacionada con la creacion de deformaciones perma-
nentes en los materiales constitutivos de los elementos, asf pues, en aquellos ciclos en los
que se provocaba el aplastamiento del mortero o del hormigén y/o se superaba el 1imite de
cedencia del acero de pretensado se obtuvo una disipacién de energfa mayor que en aquellos
otros en los que estos fenémenos no se producfan o sucedidn en menos extension. Esto ex-
plica porqué en los ciclos de aquellas series en las que se mantuvo la deformacién mdxima
constantemente igual, solo el primero de éllos presenta una absorcion de energfa considera-
ble, siendo mucho menor la de los siguientes y dentro de éstos la disipacion era progresiva-
mente decreciente. En todo caso, el aumento progresivo de la deformacion permanente en el
modelo, cuando se efectuaron ciclos en un solo sentido, sefiala claramente la acumulacién de
deformaciones post-eldsticas, fundamentalmente en el cable de pretensado solicitado a ma-
yores tensiones.

En cuanto al comportamiento de la unidad reparada ya se ha sefialado que se obtuvo
con élla una resistencia superior a la de la unidad 4, pero la rigidez inicial de aquélla fue muy
inferior a la original de la citada unidad, habida cuenta de que, conla reparacién, no se ha-
bfa logrado restaurar la adherencia de los alambres de pretensado, tampoco se podian corre-
gir sus deformaciones permanentes ni se habian sellado las fisuras existentes en otros lugares
del modelo. Ademés, el mortero de resina posee un médulo eldstico inferior al del hormigén.

Por otra parte, resulta significativo que la pérdida de rigidez y resistencia de esta unidad
reparada fue notablemente inferior a la que se produjo en los ensayos anteriores y al conse-
guirse un superior comportamiento del material componente de la junta se alcanzé un mo-
mento resistente mayor, puesto de manifiesto por una progresiva ampliacién de la fisuracién
tanto en el pilar como en la viga, llegando a afectar al niicleo de la unién viga-columna, lo
que produjo en él la tipica fisuracién cruzada con la consiguiente distorsién por cortante.
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Ademas, al transmitir la resina epoxi los esfuerzos mejor que el mortero de cemento y
tener mayor resistencia, los momentos flectores soportados por el resto de la viga fueron su-
periores y esto llegd a provocar el pandeo local de una de las barras de acero|pasivo resultan-
do en un descenso brusco del momento resistente del sistema, tal como puede apreciarse en
los diagramas de las figuras 4.5 y 4.8, aunque hay que resaltar que esto sucedi6é para un valor
de la deformacidén superior al que 16gicamente puede esperarse en el caso de un sismo mode-
radamente severo en este tipo de estructuras.

La medicién de las deformaciones longitudinales permitié calcular la distribucién de
curvaturas a lo largo de las piezas, y por tanto obtener las longitudes de la rétula pléstica
equivalente, calculada como el ancho del rectingulo que posee la misma superficie que la
parte ineldstica de la distribucién de curvaturas real (Blakeley, Park, 1971), estas longitudes
resultaron estar comprendidas aproximadamente entre 22 y 29 c¢m, lo que estd de acuerdo
con los resultados obtenidos por otros investigadores (Blakeley, Park, 1971), (Thompson,
Park, 1975), indicando que la longitud de la r6tula pldstica puede estimarse como la mitad
del canto de la zona de la rétula o un valor ligeramente superior. Este efecto fue asimismo
confirmado por los registros de curvaturas medias obtenidos por los captadores situados
entre los dos marcos que reproducfan un diagrama momento-rotacién casi perfectamente
eldstico.

La considerable pérdida de mortero en el ensayo 4 fue debida a una rotura de tipo fré -
gil en la junta, lo que produjo una brusca disminucién del momento resistente como puede
apreciarse en la figura 4.4. Esto parece indicar 1a necesidad de disponer un dispositivo confi-
nante apropiado en la zona de la junta para evitar su pérdida y mejorar las cualidades del mo-
tero. En la fotografia n® 9 se muestra el estado de deformacién inelastica resultante al final
del ensayo 3 en el cerco colocado en la junta de mortero y se pone de manifiesto, la accién
confinante del mismo.

Ductilidad.—Los resultados de los ensayos muestran que es posible obtener con los ele-
mentos de hormigén prefabricados unidos con acero postensado deformaciones post-eldsticas
muy notables sin que ello deba implicar una pérdida de resistencia excesiva.

Elvalor del factor de ductilidad en desplazamientos propuesto como minimo por diver -
sos cOdigos internacionales, que generalmente oscila entre 3 y 5 fue superado sin que se apre-
ciara una disminucién de resistencia significativa, excepto en el ensayo 4 por las razones ante-
dichas.

El factor de ductilidad en desplazamientos calculado en base al criterio de igual absor-
cibn de energia (Nakamo, Okamoto, 1978) resulté ser wuy =7,0; u, =8,3; u3=7,6; y
Mg = 3,4 para las cuatro unidades ensayadas, no resultando 16gico aplicar el mismo concepto
ala unidad reparada por los motivos anteriormente expuestos.

6. CONCLUSIONES

Las conclusiones provisionales a las que se ha llegado hasta el momento son las siguien -
tes:

12) Las juntas de mortero entre elementos de hormigdn prefabricados unidas-por pre- -

tensado y situadas en las zonas de las rétulas plasticas pueden poseer un comportamiento sa-
tisfactorio ante cargas ciclicas alternadas de tipo sismico siempre que estén confinadas ade -
cuadamente para evitar la pérdida excesiva de material.

a) Las juntas estrechas (de alrededor de 2,5 cm) pueden presentar dificultades construc
tivas, ya que resulta dificil su relleno con mortero asi como un vibrado adecuado, en es-
pecial si se dispone ademaés en ellas algin dispositivo confinante.
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b) Las juntas estrechas no confinadas pueden poseer un comportamiento poco satisfac -
torio.

¢) Parece apropiado disponer las juntas de anchura suficiente como para poder situar en
cllas los cercos de confinamiento necesarios y poner en obra el mortero adecuadame-
te.

23)  Sj est4 asegurado que la junta no perderd material en forma excesiva, el comporta-
miento dactil del sistema estara controlado por la cuantia de armadura longitudinal, tal co -
mo sucede en estructuras monoliticas. Para cuantias bajas, como las de estos ensayos (w =
= 0,095 en la junta), no parece necesario disponer ningdn tipo de armadura especial de con-
finamiento en la viga.

3%) La disipacion de energia de estos elementos es pequefia en tanto no se producen
deformaciones inelasticas, a partir de entonces la disipacién de energia por histéresis, puede
ser considerable, especialmente en aquellos ciclos en los que se producen mayores deforma-
ciones permanentes en los materiales constitutivos de 1a seccion.

42) Después de diversos ciclos de carga en el rango inelastico resulta evidente una pér-
dida de rigidez importante en el sistema, sin que las deformaciones permanentes sean excesi -
vas, este hecho se considera positivo para resistir las acciones de tipo sismico.

53) La reparacion efectuada con mortero de resina epoxi permitié que el modelo recu-
perara y alin aumentara su capacidad resistente, pero no la rigidez original ya que no se habia
restaurado la adherencia, ni se habfan sellado otras fisuras existentes por lo que la estructura
reparada resulté mucho mas flexible que la original. '
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Reseia Bibliografica

El Instituto Técnico de Materiales y Construcciones, INTEMAC, S.A., ha publicado la
segunda edicién de la obra “Influencia de las variaciones resistentes de los materiales y de las
variaciones dimensionales de las piezas de hormigdén armado sobre su capacidad resistente”,
de la que es autor J. Calavera, Dr. Ing. de Caminos.

En este libro de 121 pdginas se estudia el tema de la influencia de las variaciones de re-
sistencia del hormigén y del acero, de las variaciones dimensionales de la secciéon de acero y
de la seccién de hormigén y de los errores de colocacion de la armadura, sobre la seguridad
de las piezas de hormigdén armado.

El estudio se plantea mediante el Método Determinista que ha sido desarrollado como
una ayuda para estudios de Patologfa, en los cuales los ensayos de informacién permiten una
estimacion muy fiable de las caracterifsticas de la pieza en estudio. Por supuesto, el resultado
puede ser util también como punto de partida para el establecimiento de sistemas parciales
de tolerancia de estructuras de hormigén armado.

Se incluyen una serie de dbacos que permiten una resolucidn ripida de los casos mds
frecuentes, en flexién simple, compresidn centrada y flexién compuesta, para aceros de 1imi-
te elastico de 24 kp/mm? y 42 kp/mm?.

Los interesados en adquirir esta obra deberan dirigir sus pedidos a INTEMAC, S.A.
Monte Esquinza, 30—4° D, Madrid—4, tfno: 410 51 58.

The World of Concrete

Del 2 al 6 de marzo de 1980, se celebrard en Las Vegas, Nevada, Estados Unidos de Amé-
rica, la sexta edicion de la denominada “The World Concrete Exposition”. Se trata de una fe-
ria internacional de muestras, especializada en el tema del hormigén, a la que acuden suminis-
tradores y usuarios de la industria de la construccion, tanto de Estados Unidos como de dife-
rentes paises del mundo y, especialmente, de América del Sur. Con motivo de este aconteci-
miento se desarrollard un interesante programa de actos que comprenderd seminarios sobre
diversos temas relacionados con el amplio campo de las técnicas de la construccion. Tambien
habrd demostraciones sobre maquinaria y materiales de construccién, proyecciéon de pelicu-
las técnicas, etc.

Desde el afio 1975 el Certamen del “World of Concrete” se ha venido celebrando anual-
mente con éxito creciente, en las ciudades de Houston, Las Vegas, New Orleans, Phoenix y
Atlanta.

Los interesados en conocer mds detalles en lo que se refiere a programa de actos, condi-
ciones para acudir a este certamen, derechos de inscripcion, etc. deben dirigirse a:

Sarah Burleton. 1 Duxford House, Wolvercote Road,
London SE2 9TN, Inglaterra.
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Los puentes pretensados
en el Gltimo Congreso de la FIP
(Londres, 1978) Continuacion (*)

Carlos Fernandez Casado
Javier Manterola Armisen
Leonardo Ferndndez Troyano

ARGENTINA

Desde hace solo 22 afios la Republica Argentina incorpord la técnica del hormigon pre-
tensado a la construccion de los puentes. Las obras realizadas son innumerables desde los pe-
quefios puentes de vigas prefabricadas, hasta las grandes obras espectaculares construidas por
avance en voladizos sucesivos con prefabricacion u hormigonado in situ.

Por limitacién del tiempo vamos a referirnos Unicamente a las obras que por sus carac-
teristicas puedan reflejar el grado de desarrollo alcanzado por el hormigdn pretensado en la
. Argentina.

Puente Paysandii—Colon: Sobre el rio Uruguay, une al Uruguay con la Argentina. La
longitud total es de 2.370 m formado por un viaducto del lado argentino de 34 vanos de 46
m con una longitud de 1.575 m; el puente principal estd constituido por tres vanos de 97—
140—97, dejando un gilibo de navegacién en el centro de 120 m de anchura por 34 m de
altura y un viaducto del lado uruguayo de 10 vanos de 46 m.

El puente principal estd constituido por tres porticos unidos monoliticamente a los pi-
lares principales, construidos en voladizos sucesivos con dovelas hormigonadas “in situ”.

Los voladizos centrales se unieron para formar el vano central de 140 m y los laterales
avanzaron 67 m y continuaron hasta llegar a los 97 m de su luz empalmando con secciones
construidos sobre andamio.

Fl viaducto del lado argentino estd constituido por un tablero de hormigén pretensado
compuesto de dos vigas longitudinales enlazadas por losa sin vigas transversales. Formaban
estructuras de dos vanos en T con el dintel empotrado en el pilar central y simplemente apo-
yado en los adyacentes. Construfdo “in situ” con encofrado deslizante.

(.) Como ya se anuncio, este articulo complementa al publicado con el mismo titulo en el n® 129 de la Revis-
ta Hormigén y Acero. La ponencia que ahora se incluye sobre la Construccién de puentes de hormigdn pre-
tensado en la Republica Argentina ha sido facilitada por el Ingeniero Civil Don Carlos Ernesto Duvoy, Pre-
sidente de la Asociacién Argentina del hormigén pretensado, al cual agradecemos muy sinceramente las fa-
cilidades que nos ha dado para su publicacién.
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Fig. 2.

Figs. 1,2y 3.— Puente Paysandi -
Colén,

Figs. 4, 5, 6 y 7.—Puente Fray Bentos
Puerto Unzué.




Fig. 10.

Fig. 12.

Fig. 14.

Figs. 8 y 9.— Puente Zarate - Brazo
Largo.

Figs. 10, 11 y 12.— Puente Chaco -
Corrientes.

Fig. 13.— Puente sobre la laguna
Sétubal.

Fig. 14.—Puente sobre el rio
Guachipas.
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Fig. 15.

Fig. 15.—Puente sobre el rio
Guachipas. Vista inferior.

Fig. 16.— Puente Puyrredén. Vista

general.
f—'h—"_rn‘w'f_”"'“ T T 1 ’i_‘j
Fig. 17.— Puente sobre el canal de
Zeo L z evacuacion de la Presa de Paso
R \"‘"‘2“""“ = pomceyn Piedras.
ST N e R AR
Fig. 17,

El viaducto uruguayo estd constituido por vanos de tres vigas longitudinales pretensa-
das, prefabricadas y lanzadas longitudinalmente mediante pasarela auxiliar.

Puente Fray Bentos—Puerto Unzué: Sobre el rio Uruguay, une Urugay y Republica
Argentina. Tiene una longitud total de 3.400 m. Est4 constituido por un vano principal de
220 m dejando una altura libre de 36 m, en continuidad con dos vanos de 145 m. Les acom-
pafian 24 vanos de 70 m de luz, 17 en territorio argentino y 7 en el uruguayo mds un viaduc-
to del lado argentino de 27 vanos de 41 m de luz. Ademds dos vanos de transicién de 55 m
‘en cada pafs.

Los vanos de 70 m se forman colocando sobre todos los pilares dobles ménsulas con
voladizos de 15 m a cada lado, completando los vanos mediante tableros de 40 metros con 4
vigas prefabricadas que apoyan simplemente sobre las extremidades de las ménsulas.

El vano principal estd constituido por dos ménsulas de 85 m de luz libre construidas
por avance en voladizos sucesivos a partir de los pilares centrales, enlazados entre s por un
tramo simplemente apoyado en sus extremidades y de 50 m de luz.

Viaductos del conjunto caminero y ferroviario: Zdrate—Brazo Largo: Los viaductos de
carretera totalizan 6,5 Km y los ferroviarios 10 km.

Los de carretera estdn constituidos por vanos de 45 m de luz integrados por 6 vigas
pretensadas prefabricadas, con altura méxima de 2,90 m y peso de 110 tons.

Los pilares estdn constituidos por 3 columnas de hormigén armado de seccion rectan-
gular en cajén de 2 x 5,50 m terminando en doble ménsula simétrica de 20 m de longitud.
La distancia entre los ejes de pilares es de 65 m.

Los viaductos ferroviarios estdn formados por dos vigas prefabricadas y pretensadas de
la misma luz cuya maxima altura es de 3,80 y su peso de 220 ton. Se prefibricaron 600 vigas
en los viaductos carreteros y 358 en los ferroviarios.
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Los puentes principales Parand—Las Palmas y Parani-Guazu, son de tablero metélico
atirantado de 550 m de longitud repartidos en un vano central de 330 m y dos laterales de
110 m, siendo la altura de los pilares de 114 m y el gdlibo libre de 50 m sobre el nivel de las
aguas.

Puente Chaco—Corrientes sobre el rio Parand: La totalidad de puente principal y acce-
sos alcanza una longitud de 1.667 m.

El vano central tiene un gélibo libre de 200 x 35 para navegacion. Su luz es de 245 m
encajado entre dos de 163 m. Los pilares centrales tienen forma de A y una altura de 83 m.
El tablero principal comprende el vano central de 245 m de luz y los dos vanos laterales de
163 metros estando suspendido mediante cables inclinados desde los dos pilares en A.

El puente esté constituido por dos vigas cajén de 3,50 m de altura y 2,50 de anchura
prefabricados en taller por dovelas, que se montaron por avance en voladizos sucesivos uni-
das por medio del pretensado. Entre las dos ménsulas del vano principal se sustentan vigas de
20 m de luz.

A cada lado del tramo principal se adosan dos tramos en portico de 82,60 m de luz,
construidos también por avance en voladizos sucesivos mediante dovelas prefabricadas.

Los viaductos de acceso estdn constituidos por tramos de vigas pretensadas y prefabri-
cadas de 33 m de luz.

Puente sobre la Laguna de Setubal: Tiene una longitud de 300 m y estd dividido en tres
vanos de 80 + 140 + 80 metros.

La estructura de hormigén pretensado estd formada por dos vigas—cajon de 6,00 m de
anchura y una altura variable desde 7,00 m en los apoyos a 2,20 m en el centro del vano. Se
construyeron por avance en voladizos sucesivos con secciones hormigonadas “in situ”.

Puente sobre el rio Guachipas: Tiene una longitud de 380 metros con 8 vanos isostéti-
cos, 6 centrales de 49 m de luz 'y dos extremos de 46 y 39 respectivamente. La infraestruc-
tura estd formada por pilares cilindricos huecos de 6 m de digmetro y altura variable, hasta
80 m.

Las vigas pretensadas prefabricadas tienen 2,50 m de altura y 92 tons. de peso y se han
colocado mediante una viga de lanzamiento de 82 m.

Puente Pueyrredon: El puente propiamente dicho es de 187 metros de longitud con
cinco vanos de luces variables entre 24 y 46 m. Cada tramo estd constituido por 8 vigas de
hormigdn pretensado de seccién cajon de 2,35 m de altura y 120 tons de peso. Se colocaron
mediante una graa flotante.

Puente sobre el canal evacuador del aliviadero de la presa Paso Piedras: Superestructura
organizada en 7 vigas pretensadas simplemente apoyadas de 62 m de longitud y 3,20 m de
altura. Se construyeron ‘“‘in situ” sobre andamio metdlico. Son record de vigas isostdticas.
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Premios SEREM 79 - Arquitectura

La problemética de los minusvélidos fisicos
y psiquicos necesita de la colaboracién de
toda la sociedad siendo este hecho impres-
cindible para que, independientemente de las
acciones que la misma puede llevar a cabo
directamente, las :normas que dicte el Gobier-
no en favor de la integracién social de los
minusviélidos alcancen su plena eficacia.

Al'mismo tiempo es conveniente informar
a la sociedad sobre las miiltiples facetas que
presenta esta problematica, concienciéndola
acerca de la necesidad de buscar nuevos ca-
minos a posibles soluciones.

A tal efecto el Consejo de Ministros aprobé
el 27 de septiembre de 1974 una serie de me-
didas propuestas por la entonces Comisién
Interministerial para el estudio de la integra-
cion social de los minusvélidos. Entre estas
medidas se encontraba la convocatoria de pre-
mios que contribuyesen a la creacién de una
conciencia social, con la finalidad de estimu-
lar, por una parte, la preocupacion de las Em-
presas en orden al empleo de trabajadores
minusvélidos, por otra, atraer la atencién de
profesionales que, relacionados con la asis-
tencia a los minusvélidos puedan aportar nue-
vas ideas; del mismo modo, se considera im-
prescindible fomentar un nuevo concepto de
la arquitectura y del urbanismo, construyendo
sin barreras fisicas que impidan o dificulten
la movilidad y por consiguiente el uso y dis-
frute de viviendas y edificios publicos; 'y, en
general, se considera muy positiva la colabo-
racion de los medios de comunicacién social
como elementos imprescindibles en la tarea
de concienciacién ya sefialada.

En base a lo expuesto, y teniendo en cuenta
la experiencia acumulada durante los cuatro
afios consecutivos en los que se ha procedido
a la convocatoria de los «Premios SEREM», Ia
Direccién General de Servicios Sociales, a
propuesta y a través del Servicio de Recupe-
racion y Rehabilitacién de Minusvélidos Fisi-
cos y Psiquicos convoca los Premios SEREM-
79, en las siguientes modalidades:

Arquitectura, Empfesas, Articulos de Pren-
sa, Radio, Fotografia, Cuentos, Investigacién
y un Premio Extraordinario.

BASES COMUNES

PRIMERA. Los trabajos deberan entregarse per-
sonalmente o remitirse por correo certificado al
Servicio de Recuperacién y Rehabilitacion de Mi-
nusvélidos Fisicos y Psiquicos de la Direccién Ge-
neral de Servicios Sociales del Ministerio de Sa-
nidad y Seguridad Social, Maria de Guzman, ni
mero 52, Madrid-3, con la indicacion «Premios SE-
REM, 79».

SEGUNDA. El plazo de admisién fina'izara el dia
15 de marzo de 1980.

TERCERA. Los Jurados de los Premios estaran
presididos por el flustrisimo sefior Director gene-
ral de Servicios Sociales y su composicién se anun-
ciara oportunamente.

CUARTA. El fallo de los Jurados, que podran de-
clarar desiertos los Premios, sera inapelable y se
hara publico a través de los medios informativos,
comunicandose personalmente a los ganadores.

QUINTA. No podran concurrir a esta convocato-
ria el personal y colaboradores del SEREM.

SEXTA. La participacion en los concursos im-
plica la aceptacién de sus bases y de las normas
complementarias que se dicten.

BASES ESPECIFICAS

Primera.—Podréan presentarse todos los Arqui-
tectos de nacionalidad espafiola, asi como los
alumnos, de igual nacionalidad, que cursen el
Ultimo curso en cualquier Escuela Superior o
Colegio Universitario de Arquitectura.

Segunda.—Sera tema obligado la realizacion
de un estudio teérico sobre los aspectos técni-
cos a tener en cuenta en la construccién de un
edificio de viviendas, sin barreras arquitectdni-
cas que impidan o dificulten el acceso y movi-
lidad de las personas afectadas de minusvalias
fisicas motoras, de tal modo que de ese estudio
resulte una «relacion idsal» de los citados aspec-
tos a aplicar en cualquier edificio, y que pueda
servir de base para futuras normativas sobre
este tema.

Tercera.—Los trabajos se presentaran por cua-
druplicado, en folios mecanografiados a doble
espacio. Se podrén acompaiiar todos los gréfi-
cos, disefios y maquetas que se consideren ne-
cesarios.

Cuarta.—Seréa concedido un premio de 200.000
pesetas.

Quinta.—El SEREM tendré la facultad de repro-
duccion literaria y fotografica y de exposicion
de los proyectos premiados, citando en todo
caso el nombre de su autor o autores.

Sexta.—El| Jurado otorgard el premio en fun-
cién de la originalidad y/o de la viabilidad de
las soluciones ofrecidas.
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INTRODUCCION

El valor a largo plazo de la relajacion del acero de pretensado es un dato imprescindible
para el proyectista de estructuras de hormigén pretensado. Sin embargo, los ensayos de rela-
jacion solamente proporcionan valores de la relajacion para tiempos cortos, usualmente de
1.000 horas, por lo que es necesario utilizar algin método de extrapolacion para determinar
la relajacion que se tendrd para la vida estimada de la obra, que es la que realmente interesa
para el proyecto.

Algunos métodos de extrapolacion propuestos [1] [2] [3] han cafdo en desuso, bien
por haberse mostrado su falta de validez con ensayos posteriores o bien por su extremada
complicacién de cdlculo. El tnico método de extrapolacién que ha subsistido es el lineal en
escala bilogaritmica, que consiste en suponer una relacién lineal entre el logaritmo de la
relajacion y el logaritmo del tiempo:

logR=K; +K, logt 1)

propuesto por autores franceses y Holandeses [4] [5]. La buena concordancia entre esta ley
y los resultados experimentales llevé a la Comisién C.E.B. — F.I.P. a recomendar este méto-
do para la extrapolacion de la relajacion de los aceros de pretensado [6]. En Espafia, conse-
cuentemente, la Instruccion para el proyecto y la ejecucion de obras de hormigon pretensa-
do EP 77 propone este método para la‘determinacion de la relajacion a largo plazo.

ANALISIS DEL METODO DE EXTRAPOLACION BILOGARITMICO

El método de extrapolacién bilogaritmico consiste en ajustar una recta a los resultados
de un ensayo de relajacién en coordenadas (log R, log t), lo que proporciona los pardmetros
K, y K, de la expresion (1) y después utilizar dicha expresién para determinar la relajacion
para el tiempo t que se desee.

El método se ha extendido por su buena concordancia con los resultados experimenta-
les vy por su extremada sencillez. Sin embargo, la extensién de su utilizacién ha puesto de
manifiesto algunos inconvenientes de este método de extrapolacion:
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— La ley lineal no es vdlida desde el primer instante en que se pone en carga el acero
sino a partir de un tiempo variable entre 3 y 100 horas [5] por lo que el ajuste por
una recta debe hacerse con los resultados que se tengan entre ese instante y el del fi-
nal del ensayo, normalmente 1.000 horas, descartando todos los resultados para
tiempos inferiores. puesto que se utiliza una escala bilogaritmica el ajuste por una
recta de puntos relativamente préximos, puede introducir errores importantes en la
pendiente, que se traducen inevitablemente en una gran indeterminacién en los valo-
res que se extrapolan a 105 6 10% horas (10 a 100 afios).

— De un acero a otro, los valores correspondientes de-los pardmetros K; y K, presen-
tan variaciones importantes, lo que desconcierta al proyectista y al fabricante de
acero de pretensado, que no pueden acotar los valores de los pardmetros de la recta
en unos intervalos estrechos. Asi el C.U.R. en 44 ensayos de relajaciéon encontrd va-
lores de K; comprendidos entre —0,542 y + 0,348 y de K, entre 0,097 y 0,347,
[5]. Recientemente el Dr. P. Estellés en un estudio sobre 12 ensayos de relajacién ha
encontrado valores de K; entre —0,725y + 0,291 y de K, entre 0,084 y 0,291, [7],
lo que confirma lo anteriormente expuesto. ’

— A largo plazo, el método de extrapolacién sobreestima las pérdidas de tensiéon. Este
hecho, reconocido por los propios proponentes del método [4] [5], puede ser parti-
cularmente importante en el caso de los aceros ‘‘envejecidos” o aceros de relajacion
normal, por cuanto al utilizarse una escala logarftmica en ordenadas, es decir en la
escala de valores de la pérdida de tensién, la desviacion de la recta respecto del com-
portamiento real del acero puede llevar a predicciones de la relajacién a largo plazo
extraordinariamente elevadas e inaceptables para el proyectista.

NUEVA FORMULA DE RELAJACION DE ACEROS ENVEJECIDOS

Recientemente, hemos encontrado una expresion para la relajacién de los aceros enve-
jecidos [8], que se ha mostrado vélida tanto para explicar la evolucién de la relajacién con el
tiempo, como para explicar correctamente la influencia sobre la relajacién de la temperatura
y de la tensién inicial del acero. La expresion deducida es:

O, — 0O o kTM m o kTM m @)
2 =+ ———1lnnt] [+ — )
E 3+ 3p 10t — 5+ 5 1nvt]

donde o es la tensién inicial, E el modulo de elasticidad, k la constante de Boltzmann, T la
temperatura expresada en grados Kelvin, o la tensién en el tiempo t, t o ¢l tiempo que dura la
puesta en carga del acero, M, V y v constantes que valen 3,4,375. 10722 cm3 y 103 seg™
respectivamente, P y m pardmetros empiricos que se determinan ajustando la expresion (2) a
los resultados de un ensayo de relajacion.

La nueva férmula propuesta obvia los inconvenientes de la formula bilogaritmica. En
efecto, dicha expresion es vdlida desde el primer instante del fenémeno, por lo que todos los
valores de la relajacién para distintos tiempos obtenidos en un ensayo son utilizables para la
determinacién de los pardmetros P y m y en particular ello representa que no es necesario
prolongar los ensayos hasta 1000 horas pues los datos para tiempos inferiores son suficien-
tes. Por otro lado se ha demostrado que en ensayos de larga duracién, mientras la férmula
bilogaritmica sobreestima las pérdidas de tensién, la férmula tedrica (2) sigue ajustada al
comportamiento real del acero. [8]
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TABLAI

Ensayo 1 2 3 4 5 7
_ Duracién (h) 30.000 58.000 37.000 40.000 | 40.000 22.000 19.000
Ri20 (%) 1,7 2,64 1,19 6,62 8,49 4,60 4,36
Ri000 (%) 32 4,90 1,89 9,42 11,66 7,83 7,71
K, —0,38981 | —0,18487 |—0,37811 | 0,47494 |0,61778 | 0,14115 | 0,08047
Ka 0,29832| 0,29169 | 0,21819| 0,16637 |0,14964 | 0,25087 | 0,26886
P (Kg/mm?2) 309,37 289,98 377,59 296,41 287,38 272,56 266,44
m 38,52 49,03 23,89 28,00 34,89 78,09 80,56
Relajacion
max. real 7,0 10,32 4,33 16,0 18,06 14,77 12,11
Idem. predicha
por férmula (1) 8,8 16,0 4,1 17,4 20,2 17,0 17,0
Idem. predicha
por férmula (2) 6,9 10,8 2,3 16,3 17,8 13,2 12,7
Relajacién a 106h
predicha por
formula (1) 25,1 36,7 8,5 29,7 32,8 44,2 49,4
Relajacién a 106h
predicha por
formula (2) 11,8 15,6 43 21,0 23,6 20,4 20,7
TABLAII
Ensayo Laboratorio Acero Tension inicial
1 Laboratorio Central de Ensayo de Materiales de Alambre ¢ 5 | 709, og
Construccion [8]
2 EMESA [7] Alambre ¢ 7 | 709/, o
3 Laboratoire Central des Ponts et Chaussées [4] Alambre ¢ 7 | 75,59, Ox
4 Id. Alambre ¢ 12 | 71,99, og
5 Id. Alambre ¢ 12 | 77,49/, og
6 Instytut Techniki Budowlanej. Varsovia [10] Alambre ¢ 5 | 709/, og
7 Id. Tendén¢ 7,8 | 709/, O
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COMPARACION EXPERIMENTAL DE AMBOS METODOS DE EXTRAPOLACION

En los Gltimos afios se han realizado numerosos ensayos de relajacién de larga duracién
en diversos paises. Vamos a utilizar aqui los resultados de los ensayos de los que disponemos
de datos con el fin de comparar los dos métodos de extrapolacién expuestos. Aiin cuando es
indudable que se han realizado muchos mas ensayos de larga duracién, los aquf recogidos
pueden constituir una muestra significativa del conjunto. En particular, no se han incluido
los ensayos de Dumas [9], pues a pesar de su indudable interés por haber sobrepasado los 15
afios de duracién, la tensién inicial de los mismos (superior al 90 por 100 de la tensién de
rotura) los situa fuera del intervalo de validez de la expresién (2) y de las tensiones de traba-
jo usuales del acero de pretensado.

Dado que en numerosas ocasiones el proyectista no dispone de mds datos que los valo-
res de la relajacién del acero a 120 y 1000 horas, no conociendo la curva completa relaja-
cién-tiempo del ensayo, a efectos comparativos se han tomado los valores de la relajacién a
120 y 1000 horas de los ensayos de larga duracién y con ellos se han calculado por un lado
los pardmetros K; y K, y por otro los pardmetros P y m. Una vez calculados los pardmetros
de ambos métodos se han utilizado las férmulas respectivas para predecir la relajacién para
un tiempo igual a la duracién alcanzada por el ensayo y poder asi comparar los valores calcu-
lados con la relajacién real del acero. Finalmente se han utilizado ambos métodos para ex-
trapolar la relajacién a 10° horas.

En la tabla I se muestran en esquema los resultados obtenidos a partir de los datos de
los ensayos que se denominan 1 a 7 y cuyo significado se especifica en la tabla II.

El examen de la tabla I muestra que efectivamente con aceros envejecidos la utilizacién
de la férmula (2) para la prediccién de la relajacién proporciona valores mds ajustados a la
realidad que la utilizacién del método bilogaritmico, ya que la desviacién en los ensayos 1,
2,4,5,6y 7es inferior al 10 por 100 con la férmula (2), mientras que la desviacién obtenida
con la férmula (1) llega a superar en el ensayo 2 el 50 por 100. Por el contrario en el caso
del ensayo 3, realizado con acero estabilizado, el método de extrapolacién bilogaritmico
queda ajustado a la realidad, mientras los valores predichos por la férmula tedrica se alejan
considerablemente.

En consecuencia, puede deducirse que con aceros envejecidos, el método de extrapola-
cién propuesto es més aproximado que el método bilogaritmico, mientras que para aceros
estabilizados, para los que no se ha mostrado la validez de la expresién (2), el método biloga-
ritmico es ventajoso.

Por otro lado, si se observan los valores de la relajacién a 10 horas que predicen ambos
métodos, se encuentra que exceptuando el ensayo 3 los valores obtenidos por extrapolaciéon
con el método bilogaritmico son claramente excesivos, superiores al 30 e incluso al 40 por
100 en algunos casos mientras que los valores extrapolados usando la férmula (2) son muy
inferiores, estando en torno al 20 por 100, lo cual a la vista de la relajacién que tenfan los
aceros para la duracién maxima alcanzada por los distintos ensayos, parecen mds ajustados a
la realidad. Es decir, la utilizacién del método bilogarftmico para extrapolar a 10° horas los
resultados de un ensayo de relajacién con aceros envejecidos puede llegar a dar valores del
orden del doble del valor real.

ABACOS PARA LA EXTRAPOLACION DE LA RELAJACION
A pesar de que la utilizacién de la férmula (2) proporciona, segtin se ha visto, un méto-

do de extrapolaciéon méis exacto que el método de extrapolacion bilogaritmico en el caso de
aceros de relajacién normal, debe sin embargo reconocerse que presenta el grave inconve-
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niente de ser una expresion complicada, donde la tensién aparece implicita y su cdlculo debe
realizarse por tanteos.

Aunque el cdlculo de la tensién para un tiempo dado puede efectuarse en escasos minu-
tos con la simple ayuda de una calculadora manual, no cabe duda que es un inconveniente
importante si se compara con la sencillez de la férmula (1), especialmente para el proyectista
que desea conocer rapidamente el valor de la relajacién que debe utilizar en sus célc_ulos.

Usualmente, como ya hemos indicado, el proyectista no dispone de mds datos que la
relajacién del acero a 120 y 1000 horas. Con estos dos valores puede calcular los dos pard-
metros K; y K, y utilizar la férmula (1) para predecir la relajacién para el tiempo t que
desea. Un procedimiento similar puede seguirse con la expresién (2) utilizdindose los datos
de relajacién a 120 y 1000 horas para calcular los pardimetros P y m y utilizar después la
férmula para determinar la tension, y por tanto la relajacién, que se tendrd al cabo del tiem-
po t deseado. Sin embargo, en este caso el cdlculo es evidentemente mds laborioso y ello
puede ocasionar que el método propuesto, aunque mds preciso, caiga en desuso por la mayor
sencillez del método bilogaritmico.

Con el fin, por tanto, de evitar cdlculos al proyectista que desea tener con rapidez un
valor de cédlculo de la relajacién hemos realizado dos dbacos, donde para los casos mds co-
rrientes pueda obtenerse a partir de los datos de relajacién a 120 y 1000 horas, el valor
extrapolado por la férmula (2) de la relajacién a 10% y 10¢ horas respectivamente.

Los dbacos se han representado en las figuras 1 y 2, habiéndose utilizado una escala
suficientemente grande para que las propias figuras puedan ser utilizadas por el proyectista
en el cdlculo de la relajacion.

Con relacién a los dbacos presentados deben hacerse una serie de observaciones:

— Aunque la expresién (2) es vdlida para cualquier valor de la tensidn inicial hasta
aproximadamente el 80 por 100 de la tensidon de rotura, los dbacos se han dibujado
para una tensién inicial del 70 por 100, que es la mds corriente en los ensayos de re-
lajacién. Si la tensidn inicial de proyecto fuese distinta, puede calcularse con los 4ba-
cos la relajacion para una tensién del 70 por 100 y a continuacién utilizarse el méto-
do de cdlculo que propone la Instruccion EP 77 para determinar la relajacién para la
tensidn inicial del proyecto o bien utilizar la férmula (2) para calcular directamente
la relajacién a largo plazo, utilizando en ella la tensién inicial de proyecto.

— Los dbacos se han limitado a valores de la relajacién a 1000 horas de hasta el 8 por
100, dificilmente superables con aceros envejecidos que de acuerdo con la norma
UNE 36.095 no deben presentar valores de la relajaciéon a 1000 horas superiores al
5 por 100 en un ensayo con tensidn inicial del 70 por 100 de la tensién de rotura
garantizada, por lo que la gran mayoria de los casos practicos quedardn inclufdos en
el intervalo que recogen los dbacos.

— Aun cuando los dbacos se han dibujado también para valores de la relajacién a 1000
horas, muy pequefios, de hasta el 1 por 100, debe tenerse en cuenta que los valores
de la relajacién a 1.000 horas inferiores al 2 por 100 corresponden a aceros estabili-
zados, para los que es preferible la utilizacién del método de extrapolacién biloga-
ritmico; asi pues la regidon de los dbacos situada por debajo de la ordenada corres-
pondiente al 2 por 100 debe tomarse con las correspondientes reservas.

En la figura 3 se han representado los puntos correspondientes a los ensayos 1,2, 6y 7
sobre el dbaco de relajacién a 10° horas, como ejemplo de utilizacién del mismo, pudiéndo-
se interpolar comodamente la relajacién a 10% horas de estos ensayos, obteniéndose 11,8
15,65 20,4 y 20,7 por 100 respectivamente; valores que coinciden con los calculados directa-
mente por medio de la férmula (2) y que se indicaron en la tabla I.
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~ No se han dibujado los puntos correspondientes a los ensayos 3, 4y 5 pues la tensién
inicial de éstos es distinta del 70 por 100 de la tensién de rotura, por lo que los puntos co-
rrespondientes a los ensayos 4 y 5 quedan fuera de la zona cubierta por el dbaco. En cuanto
al ensayo 3, como ya hemos indicado, es con acero estabilizado por lo que la utilizacién del
dbaco no estd justificada.

CONCLUSIONES

Se ha realizado un examen comparativo del método de extrapolaciéon de la relajacion
bilogaritmico propuesto por la Instruccién EP 77 con el método que resulta de la utilizacion
de la férmula tedrica propuesta por el autor, habiéndose comprobado las ventajas de este
altimo con aceros envejecidos.

Se han presentado los resultados de siete ensayos de relajacién de larga duracion reali-
zados en distintos pafses, compardndose los valores reales de la relajacién de los ensayos con
los extrapolados por ambos métodos a partir de la relajacién a 120 y 1000 horas en dichos
ensayos, obteniéndose una mayor aproximacién con el método propuesto por el autor en
todos los casos salvo en un ensayo realizado con acero estabilizado.

El nuevo método de extrapolaciéon propuesto presenta sin embargo el inconveniente de
ser mas laborioso que el método bilogaritmico. Para evitar este inconveniente se han realiza-
do dos 4bacos que pueden utilizarse para obtener inmediatamente el valor de la relajacién
extrapolado a 105 y 10° horas respectivamente a partir de los datos de relajacion a 120 y
1000 horas para un ensayo con tension inicial del 70 por 100 de la tension de rotura.
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ULTIMA PUBLICACION DE LA ASOCIACION TECNICA ESPANOLA
DEL PRETENSADO

Con motivo del VIII Congreso Internacional de la F.I.P. Gltimamente celebrado en
Londres, la Asociacion Técnica Espafiola del Pretensado ha publicado un libro
titulado: ‘“Hormigon Pretensado, Realizaciones Espafiolas”, tomo 1lI, en el que
se describen las principales obras pretensadas construidas en nuestro pais durante
los altimos cuatro afios.

Consta de mas de 300 péginas, con numerosas fotografias, planos y ldminas y esta
editado en papel cuché, encuadernado en tela y con sobrecubierta plastificada en
color. Su precio es de 2.000 pesetas cada ejemplar (para el extranjero, 30 déla-
res).

Para su descripcion, las distintas obras aparecen agrupadas en los siguientes apar-
tados:

— Puentes.
— Edificacion.
— Obras hidrédulicas y maritimas.

— Obras especiales.

Los interesados en adquirir este libro, que es continuacién de los tomos |y I
publicados con ocasién de los anteriores Congresos de la F.I.P., celebrados en
Praga, en 1970, y en Nueva York, en 1974, respectivamente, pueden cursar sus
pedidos a la Secretaria de la A.T.E.P. o al Instituto Eduardo Torroja, aptdo.19002,
Madrid-33.




VI~ADUCT 0 DE CATOIRA SOBRE EL RIO ULLA
ANO 1976-1978

Propietario: Direccién: Proyecto: Construccién:
. e
Diputaciones Provinciales Luciano Yordi (1) J. A. Torroja FERNANDEZ CONSTRUCTOR
de La Corufia y Pontevedra | Eloy Fdez. Valdés R. Chueca Pretensado: FREYSSINET
J. M. de Villar

PUENTE PRINCIPAL VIADUCTO DE ACCESO
Esquema estdtico: Pértico, de tres vanos, con Pérticos, de un vano, en L invertida
: articulacién central.
Longitud total: 272,00 m. 449,00 m.
Namero de vanos: 3 15
Luces: 64,00 + 144,00 + 64,00 14 x 30,00 + 29,00
Anchura total: 10,00 m. 10,00 m.
‘Seccién transversal: Cajon unicelular s
Canto: Variable entre 7,50 y 2,00 m. 2,00 m.
Pretensado: Sobre pilas: 60 tendones 10 tendones 12T13
12T15

Inferior vano central: No
hay

Inferior vanos laterales: 4
tendones 12T15

GENERALIDADES:

El Viaducto de Catoira atraviesa el rio Ulla para unir las provincias de La Corufia y Pontevedra. Su
construccién ha sido promovida por las Diputaciones de ambas provincias, y dichas Diputaciones, junto con
la Direccién General de Bellas Artes, han intervenido también en la eleccion de su trazado, con el objeto de
lograr perturbar lo menos posible el recinto en el que estdn ubicadas las Torres del Oeste, calificadas como
Monumento Nacional. Esto ha motivado, asi mismo, que en la solucién adoptada se haya procurado alcanzar
un alto nivel estético.

El trazado asf impuesto, ha obligado a disponer una importante luz central, a fin de salvar la Rfa sin
apoyos dentro del agua. Por otra parte, en la orilla de Pontevedra era preciso atravesar una marisma;lo que
hizo necesario construir un largo viaducto de acceso.

SOLUCION ESTRUCTURAL:

El esquema estdtico del puente principal es tipico de la construccién por voladizos sucesivos. El deseo
de evitar los aparatos de apoyo en las pilas centrales, condujo a la solucién de empotrar el tablero sobre pi-
las, formando un pértico. La pequefia altura de las pilas, no les permitia absorber por flexion los acortamien-
tos del tablero del vano central, caso de que fuese continuo; por lo que se adopté la solucién de disponer
una articulacién deslizante en clave, y se dimensioné el pretensado de manera que el tablero quedase, bajo
cargas permanentes, en un estado proximo al de compresion pura, con el fin de evitar las deformaciones dife-
ridas. A pesar de la importante luz central, las almas no van pretensadas.

Las dos pilas principales tienen cimentacibn directa.

Las motivaciones estéticas impusieron la construccién in situ del viaducto de acceso, logrdndose asi no
interrumpir la linea del puente principal. Este viaducto esté constituido por una serie de porticos en L in-
vertida, formados al empotrar un extremo del dintel en la pila y apoyar su otro extremo en un pequeflo vo-
ladizo del portico contiguo, mediante una jupta a media madera. Se ha podido asf reducir a la mitad el nd-
mero de apoyos necesarios, y economizar pretensado. Cada pila consta de dos fustes octogonales, cada uno
de ellos cimentado sobre un pilote, de 1,50 m de digmetro, dispuesto en prolongacion.

PROCESO CONSTRUCTIVO:

El tramo central del puente principal se construyé mediante carros de avance y estd constituido por dos
voladizos, cada uno de ellos formado por quince dovelas de longitudes comprendidas entre 4,10y 4,55 m.
Los tramos laterales se hormigonaron sobre cimbra; y cada uno consta de seis dovelas de 9,50 m.
El viaducto de acceso se hormigoné mediante unos carretones, que formaban los encofrados exterior
e interior, y se desplazaban sobre una cimbra tubular; lo que exigié que no hubiese traviesas interiores.



CARACTERISTICAS Y MEDICIONES DE LOS MATERIALES UTILIZADOS

t

CUANTIAS EN TABLERO

MATERIAL CANTIDAD
Puente principal Viaducto de acceso

Hormigén
fck = 350 kp/cm? 4,498 m® 0,87 m3/m? 0,47 m*/m?
Armadura pasiva
fyk = 4.600 kp/cm? 392t 74 kg/m?® 36 kg/m?
Armadura activa
fmax = 175 kp/mm? 160t 45 kg/m? 9 kg/m?




PASARELAS EN LA AVENIDA DE LA PAZ

Propietario: Direccién: Proyecto: Construccién:

M.O.P.U. Roberto Alberola J. A. Torroja HUARTE Y CIA.
R. Chueca Pretensado: FREYSSINET
J. M. de Villar

Esquema estdtico:  Arco biarticulado

Longitud total: 122,06 m.

Namero de vanos: 1

Luz: 103,00 m.

Anchura total: 3,00 m.

Seccion transversal: Cajon unicelular

Canto: Variable entre 1,16y 2,76
Pretensado: Por desplazamiento de un estribo
GENERALIDADES:

Una vez terminada la construccién del tramo Manoteras-Marfa de Molina de Avenida de la Paz se plan-
te6 la necesidad de construir dos pasarelas para peatones en los Km. 2 + 00 y 3 + 720. Dado que la auto-
pista estaba en servicio, se impusieron las condiciones de que no debfa haber apoyos intermedios y de que
se mantuviese el tréfico por todos los carriles, permitiéndose Gnicamente alguna interrupcion temporal de
una sola calzada. Por otra parte la construccién debia ser rdpida y se debia conseguir una buena estética.

SOLUCION ESTRUCTURAL:

Es comiin a las dos pasarelas. Se trata de un arco biarticulado de 103,00 m de luz y flecha de 9,36 m,
esto es, con un rebajamiento de 1/11. El arco tiene seccion en cajén en la zona central, de unos 80 m de lon-
gitud, y en los extremos de la misma pasa a dos puntales macizos, que se abren transversalmente para mejo-
rar la estabilidad lateral.

Sobre los extremos de la zona central apoyan unos tramos de acceso con seccion en 7.

Uno de los arranques del arco carga sobre una pieza mévil, apoyada sobre el cimiento a través de pla-
cas deslizantes de teflén. Esta pieza puede desplazarse mediante gatos para poner en carga el arco y compen-
sar asf anticipadamente los acortamientos del hormigdn.

PROCESO CONSTRUCTIVO:

Los arranques del arco se hormigonaron sobre cimbra y la parte central se descompuso en cuatro tro-
zos prefabricados de unos 20,00 m de longitud, que eran capaces de resistir su peso propio como vigas bi-
apoyadas. Estos trozos se montaron sobre torres dispuestas en las medianas de la autopista y se hormigona-
ron las juntas abiertas de 0,40 m dispuestas entre ellos. Seguidamente se puso en carga el arco, desplazado
55 mm la pieza movil mediante un esfuerzo de 680 toneladas. '

MEDICIONES

Hormigbn: 270 m® 0,74 m®/m?
Acero: 21,6 tn. 80 Kg/m®
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PUENTE DE ACCESO AL POLIGONO DE CARANZA
ANO 1977-1978

ropietario: Direccidn: Proyecto: Construccion:
1.0.P.U. (Espafia) Santiago Rivera E g‘?l Fozo Ff“foz HUARTE Y CIA.
. Siegrist Fernandez Hormigén Inyectado PREPAKT
F. del Pozo Vindel Pretensado BARREDO

Esquema estdtico: Portico compensado con células triangulares extremas
Longitud total: 41,20 m.
Némero de vanos: 3

Luces: 7,10 +27,00 + 7,10 m.

Anchura total: 11,30 m.

Secci6n transversal: Losa aligerada

Canto: Variable entre 0,60 y 1,30 m.
Pretensado: En tablero: 15 tendones de 12 ¢ 1/2”

En pilas: 1 tend6n de 3 ¢ 7/16” por elemento

GENERALIDADES:

El puente constituye el paso superior perteneciente al diamante de acceso al Poligono de Caranza en
el Ferrol del Caudillo situandose sobre la autopista de acceso a la ciudad y muy cercano a la misma. El ca-
ricter fundamentalmente urbano de la obra ha sido tenido muy en cuenta tanto en el disefio de la solucién
estructural como en la calidad de la construccion y acabados.

SOLUCION ESTRUCTURAL:

El esquema estdtico adoptado es el de poértico compensado con células triangulares extremas. Tanto
las pilas como los tirantes de compensacion se disponen en forma triangulada formando elementos de gran
rigidez transversal que permiten resistir las acciones sismicas horizontales. La uni6n de las pilas al tablero se
realiza mediante articulaciones pldsticas. La seccion transversal en losa aligerada de 11 metros de ancho so-
porta una calzada de 7 m y dos aceras de 2 metros de ancho cada una. El canto varia linealmente tomando
valores de 0,60 m en los extremos de los vanos laterales, 0,80 m en el centro del vano central y aumentan-
do a 1,30 m sobre las pilas. La losa inferior del tablero es de ancho constante lo que proporciona paramen-
tos laterales inclinados en paraboloide hiperbdlico lo que da un refuerzo del canto aparente sobre pilas y dis-
minucién del mismo en el centro de la estructura. Tanto las pilas como los tirantes son facetados con seccién
octogonal irregular variable. Los tirantes son pretensados.

PROCESO CONSTRUCTIVO:

Dada la complicacién de ferralla que se produce en las uniones de los elementos que forman la trian-
gulacion de pilas y tirantes, debido a que se cruzan en estos puntos todas las armaduras, y con objeto de ase-
gurar el perfecto hormigonado de estas zonas, s colocé en primer lugar la ferralla y el drido grueso realizan-
do posteriormente una inyeccion de las mismas con mortero PREPAKT y asegurando de esta forma el mo-
nolitismo de las uniones. El tablero se hormigoné de forma convencional sobre cimbra empleando encofra-
dos de tabla machihembreada y cepillada de 5 cm de ancho para asegurar la calidad de los paramentos.

MEDICIONES DEL TABLERO

HORMIGON ARMADURA PASIVA ARMADURA ACTIVA
fck = 350 Kp/cm? fyk = 4.600 Kp/cm’ fmdx. = 205 Kp/mm®
m® m®/m? Ton Kg/m® Kg/m? Ton Kg/m?

212 0,45 27 127 57 6 13




PUENTE DE ACCESO AL POLIGONO DE CARANZA
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VIADUCTO DE CATOIRA SOBRE EL RIO ULLA

ANO 1976-1978

Propietario: Direccién: Proyecto: Construccion:
Diputaciones Provinciales Luciano Yordi (1) J. A. Torroja FERNANDEZ CONSTRUCTOR
de La Corufia y Pontevedra | Eloy Fdez. Valdés R. Chueca Pretensado: FREYSSINET

J. M. de Villar

PUENTE PRINCIPAL

Pértico, de tres vanos, con

VIADUCTO DE ACCESO

Porticos, de un vano, en L invertida

Esquema estdtico:

articulacion central.

Longitud total: 272,00 m. 449,00 m.
Nimero de vanos: 3 15
Luces: 64,00 + 144,00 + 64,00 14 x 30,00 + 29,00
Anchura total: 10,00 m. 10,00 m.
‘Seccién transversal: Caj6n unicelular m
Canto: Variable entre 7,50y 2,00m. 2,00 m.
Pretensado: Sobre pilas: 60 tendones 10 tendones 12T13
12T15
Inferior vano central: No
hay
Inferior vanos laterales: 4
tendones 12T15
GENERALIDADES:

El Viaducto de Catoira atraviesa el rfo Ulla para unir las provincias de La Corufia y Pontevedra. Su
construccién ha sido promovida por las Diputaciones de ambas provincias, y dichas Diputaciones, junto con
la Direccién General de Bellas Artes, han intervenido también en la eleccion de su trazado, con el objeto de
lograr perturbar lo menos posible el recinto en el que estdn ubicadas las Torres del Oeste, calificadas como
Monumento Nacional. Esto ha motivado, asi mismo, que en la solucién adoptada se haya procurado alcanzar
un alto nivel estético.

El trazado asf impuesto, ha obligado a disponer una importante luz central, a fin de salvar la Ria sin
apoyos dentro del agua. Por otra parte, en la orilla de Pontevedra era preciso atravesar una marisma; lo que
hizo necesario construir un largo viaducto de acceso.

SOLUCION ESTRUCTURAL.:

El esquema estdtico del puente principal es tipico de la construccién por voladizos sucesivos. El deseo
de evitar los aparatos de apoyo en las pilas centrales, condujo a la solucién de empotrar el tablero sobre pi-
las, formando un pértico. La pequefia altura de las pilas, no les permitia absorber por flexion los acortamien-
tos del tablero del vano central, caso de que fuese continuo; por lo que se adoptd la solucidn de disponer
una articulacién deslizante en clave, y se dimensiono el pretensado de manera que el tablero quedase, bajo
cargas permanentes, en un estado proximo al de compresion pura, con el fin de evitar las deformaciones dife-
ridas. A pesar de la importante luz central, las almas no van pretensadas.

Las dos pilas principales tienen cimentacion directa.

Las motivaciones estéticas impusieron la construccién in situ del viaducto de acceso, logrdndose asi no
interrumpir la lfnea del puente principal. Este viaducto estd constituido por una serie de pérticos en L in-
vertida, formados al empotrar un extremo del dintel en la pila y apoyar su otro extremo en un pequefio vo-
ladizo del pértico contiguo, mediante una junta a media madera. Se ha podido asf reducir a la mitad el nt-
mero de apoyos necesarios, y economizar pthensado. Cada pila consta de dos fustes octogonales, cada uno
de ellos cimentado sobre un pilote, de 1,50 m de didmetro, dispuesto en prolongacion.

PROCESO CONSTRUCTIVO:

El tramo central del puente principal se construyé mediante carros de avance y estd constituido por dos
voladizos, cada uno de ellos formado por quince dovelas de longitudes comprendidas entre 4,10 y 4,55 m.
Los tramos laterales se hormigonaron sobre cimbra; y cada uno consta de seis dovelas de 9,50 m.
El viaducto de acceso se hormigon6 mediante unos carretones, que formaban los encofrados exterior
e interior, y se desplazaban sobre una cimbra tubular; lo que exigié que no hubiese traviesas interiores.



CARACTERISTICAS Y MEDICIONES DE LOS MATERIALES UTILIZADOS

CUANTIAS EN TABLERO

MATERIAL CANTIDAD
Puente principal Viaducto de acceso

Hormigén
fck = 350 kp/cm? 4.498 m® 0,87 m*/m? 0,47 m®/m?
Armadura pasiva
fyk = 4,600 kp/cm? 392t 74 kg/m? 36 kg/m?
Armadura activa
fmax = 175 kp/mm? 160t 45 kg/m? 9 kg/m?




PUENTE SOBRE LA RIA DE CUBAS
ANO 1976-1977

Propietario: Direccién: Proyecto: Construccién:
M.O.P.U. (Espafia) Jaime Izquierdo del Fraile | F. del Pozo Frutos HUARTE Y CIA.
Francisco Almendres F. del Pozo Vindel Pretensado: STRONGHOLD
G. Gomez Valcdrcel

Ry

Esquema estdtico:  Viga continua
Longitud total: 320,00 m.
Ntimero de vanos: 8

Luces: 8 x 40,00 m.

Anchura total: 11,00 m.

Seccién transversal: Cajon tricelular

Canto: 1,60 m.

Pretensado: 22 tendones de 12 ¢ 0,6”
GENERALIDADES:

El puente permite el paso sobre la Ria de Cubas a la carretera vecinal de Somo a Pedrefia uniendo el
espigbn de Somo con la Punta de Cotrajon en: la Bahia de Santander. Los condicionantes bdsicos al proyecto
vienen dados por la necesidad de conservar la navegacion hacia el sur del espigon de Somo, el remonte dela
ria por las embarcaciones deportivas y un desagiie libre de, al menos, 200 m de anchura para evitar una va-
riacién sensible en las corrientes de la ria. El terreno de cimentacion del fondo de la ria est4 formado por
estratos de arenas y arcillas blandas alternados y sustentados por un sustrato rocoso de areniscas calcareas a
una profundidad entre los 20y los 30 metros que obliganala adopcién de soluciones de cimentacién profunda.

SOLUCION ESTRUCTURAL:

La solucién adoptada presenta un esquema estdtico en viga continua con ocho vanos iguales de 40 me-
tros cada uno y canto constante de 1,60 metros. Transversalmente el tablero est4 constituido por un cajén
tricelular con paramentos laterales inclinados de los que arrancan voladizos de 2,0 metros y canto variable.
La losa superior de 11 metros de ancho consta de una calzada de 8,0 metros 'y dos aceras de 1,50 m. La losa
inferior tiene un ancho de 4 metros. Sobre los apoyos la secci6n estd macizada por una traviesa de 2,0m de
ancho y en estas zonas se produce un regruesamiento de la losa inferior, de los 20 cm de la seccion tipo a
40 cm con variacién lineal. La anchura de las pilas es constante de 1,35 m de canto y en forma de V trans-
versalmente, sobre cuyos brazos apoya el tablero mediante placas de neopreno. La secci6n de las pilas es en
forma de exdgono irregular y variable. La cimentaci6n se realiza mediante cuatro pilotes de 1,50 m de dia-

metro por pila.

PROCESO CONSTRUCTIVO:

La construccion del tablero se realizé por el método de los vanos sucesivos, para lo que se cimbraban
dos vanos, mediante vigas auxiliares entre pilas, hormigondndose completamente el primero de ellos y los 10
primeros metros del siguiente. En esta seccion se anclaban los cables de pretensado con acopladores para su
prolongacién en la siguiente fase. Posteriormente se retiraba la cimbra del vano completo pasdndose al si-
guiente y repitiendo el proceso.

MEDICIONES DEL TABLERO

HORMIGON . ARMADURA PASIVA ARMADURA ACTIVA
fck = 350 Kp/cm® fyk = 4.600 Kp/cm® fméx. = 195 Kp/mm®
m® m>/m? Ton. Kg/m® Kg/m? Ton. Kg/m?

2.260 0,64 22.7 100 64 94 27




PUENTE SOBRE LA RIA DE CUBAS
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