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MIEMBROS PROTECTORES DE LA ASOCIACION TECNICA ESPANOLA
DEL PRETENSADO

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

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

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

ALVI, S.A. (PREFABRICADOS ALBAJAR).— Orense, 10. Madrid-20.

CAMARA’ S.A.— Paseo de San Vicente, 4. Valladolid.

CAMINOS Y PUERTOS, S.A.— J. L4zaro Galdiano, 4. Madrid-16.

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

CENTRO DE ESTUDIOS Y EXPERIMENTACION DE O.P. CENTRO BIBLIOGRAFICO.— Alfon-
so XII, 3. Madrid-7.

CENTRO DE TRABAJOS TECNICOS, S.L.— Aribau, 185. Barcelona-21.

DRAGADOS Y CONSTRUCCIONES, S.A.— Avda. de América, 22. Madrid-2.

ELABORADOS METALICOS, S.A.— Apartado 553, La Coruiia.

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

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

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

FREYSSINET, S.A.— General Peron, 24. Madrid-20.

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

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

HIFORCEM.— Apartado, 41. Sevilla.

HORMIGONES GERONA, S.A.— Ronda San Antonio Maria Claret, 12. Gerona.

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

INGENIERO JEFE DE LA SECCION DE PUENTES Y.ESTRUCTURAS.— Ministerio de O.P. y
Urbanismo. Direccion General de Carreteras. Madrid-3.

INTECSA.— Orense, 70. Madrid-20.

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

JOSE ANTONIO TORROJA, OFICINA TECNICA.— General Mola, 103, 10°. Madrid-6.

LABORATORIO CENTRAL DE ESTRUCTURAS Y MATERIALES.— Alfonso XlI, 3. Madrid-7.

MEDITERRANEA DE PREFABRICADOS, S.A.— Apartado, 34. BENICARLO (Castellon).

NEXOR, S.A.— Dato, 18 - 1°. Vitoria.

NUEVA MONTARNA QUIJANO, S.A.— Fébrica de Forjas de Buelna. LOS CORRALES DE BUEL-
NA (Santander).

PACADAR, S.A.— Hermosilla, 57. Madrid-1.

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

PRENSOLAND, S.A.— Calle Industria, s/n. SAN MARTIN DE CENTELLAS (Barcelona).

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

S.A.E. BBR.— Poligono Industrial Barcelonés. Calle Carrero Blanco, s/n. ABRERA (Barcelona).

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

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

TRENZAS Y CABLES DE ACERO, S.A.— Monturiol, 5. SANTA MARIA DE BARBARA (Barcelona).

La Asociacion Técnica Espafiola del Pretensado se complace en expresar pUblicamente su agradeci-
miento a las empresas citadas, por la valiosa ayuda que le prestan, con su especial aportacion economica,
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Nueva Publicacion

Calculo, construccion y patologia de forjados de edificacion

Por J. CALAVERA
Dr. Ingeniero de Caminos

A pesar de ser el forjado una estructura tan usual y de tan variadas caracteristicas técni-
cas, es realmente escasa la bibliografia sobre el mismo. Acaba de aparecer el libro “CALCU-
LO, CONSTRUCCION Y PATOLOGIA DE FORJADOS DE EDIFICACION” por el Dr. In-
geniero de Caminos J. CALAVERA, que aborda el tema de forma completa. En cuanto al
cdlculo, estudia con rigor y profundidad tanto los aspectos de disefio como los de calculo
propiamente dichos en los diferentes tipos de forjado. Deben destacarse en este aspecto dos
novedades importantes: Una la adecuacion del libro a las Instrucciones EH-80y EP-80,
aunque en multiples aspectos el Autor sugiere métodos alternativos. La segunda novedad es
el cuidadoso estudio de los Detalles Constructivos, analizando los acoplamientos de los dife-
rentes tipos de forjado con las diversas clases de estructuras (muros portantes, jacenas, vigas
planas, estructuras metdlicas, etc.).

La preocupacion por el Proceso Constructivo es constante en todo el libro y debe quiza
destacarse el detallado estudio de las reglas de descimbrado, el estudio de los procesos de
cimbrado y recimbrado y las tablas para el cdlculo de la transmision de cargas cuando se cim-
bran plantas consecutivas. Finalmente el libro contiene un amplio capitulo de Patologia
donde se ordenan y clasifican los tipos de accidentes mds frecuentes en este tipo de cons-
truccion.

La experiencia de J. CALAVERA como proyectista, especialista en Control de Calidad,
y su dedicacion a los temas de investigacion en laboratorio y patologia, creemos que le han
permitido redactar un libro de extraordinaria actualidad e interés sobre el tema.

El libro es distribuido directamente por el INSTITUTO TECNICO DE MATERIALES
Y CONSTRUCCIONES (INTEMAC), Monte Esquinza, 30 — MADRID—4. Tno: 410 51 58.

Ultima Publicacion del 1.E.T.C.C.
Alojamiento y Tecnologia: ¢lIndustrializacion Abierta?

Por JULIAN SALAS SERRANO
Ingeniero Industrial

La experiencia nacional en construccion industrializada en la Gltima década, aunque no
abundante, puede resultar paralizante. Como reaccion, este trabajo trata de elaborar y orde-
nar la informacién que, pegado al terreno, se ha acumulado durante los sesenta.

Auscultando tendencias avanzadas en otros paises y apoyandose en nuestra realidad
cotidiana, el autor de este trabajo apuesta por la industrializacion, presintiendo un futuro
con pocos puntos en comin con lo que en general, hasta bien reciente, se ha conocido como
construccion industrializada.

Un voltmen encuadernado en rastica, de 24 x 16,5 cm, compuesto de 160 paginas,
con 109 figuras, 19 tablas y 86 referencias bibliograficas. Madrid, junio 1981.

Precios: Espafia 1.200 ptas. Extranjero 24 § USA.
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Homologaciéon del sello de conformidad *Cietan’’
para viguetas de hormigon pretensado

En el B.O. del E. n° 41, del 17 de febrero de 1981, se publica una orden del Ministerio
de Obras Publicas y Urbanismo, cuyo texto se reproduce literalmente a continuacion:

3804 Orden de 20 de enero de 1981 por la que se homologa el Sello de Conformidad CIE-
TAN, para viguetas de-hormigdn pretensado.

llmo. Sr.: Por el Presidente de la Comisién del Sello “/C.1.E.T.A.N.” ha sido solicitada la
homologacion de dicho Sello de Conformidad, de acuerdo con la Orden de 12 de diciembre
de 1977, sobre homologacion de marcas o sellos de calidad o de conformidad de materiales y
equipos utilizados en la edificacion.

A la vista de la documentacion presentada y con los informes previos que se han con-
siderado oportunos,

Este Ministerio, a propuesta de la Direccion General de Arquitectura y Vivienda, ha
tenido a bien disponer:

Articulo 1.—Se concede la homologacién del Sello de Conformidad “C.I.E.T.A.N.”
para viguetas de hormigon pretensado..

Lo que comunico a V.l. para su conocimiento y efecto.

Madrid 20 de enero de 1981.
SANCHO ROF

llmo. Sr. Director General de Arquitectura y Vivienda.

La publicacion de esta Orden Ministerial, estamos seguros que habra de constituir un
motivo de satisfaccion para todos aquéllos, fabricantes o consumidores, que de un modo u
otro estdn relacionados con la prefabricacion de viguetas de hormigbn pretensado.

Era este un objetivo por el que se venia luchando desde hace afios, con el objeto de
clarificar el mercado de este tipo de viguetas.

La industria de fabricacidon de viguetas de hormigdn pretensado estaba atravesando -
unos momentos dificiles debido a una serie de factores adversos que afectaban muy directa -
mente a la calidad y prestigio de sus prefabricados.

Si, como es logico esperar, con esta homologaciéon se consigue que el usuario pueda
saber, en todo momento, cudles son los.productos que poseen una calidad debidamente con-
trolada y cuéles no, se habra logrado normalizar uno de los mercados mas conflictivos den-
tro de la, por desgracia, tan maltratada actividad constructiva de nuestro pafs.



RELACION DE EMPRESAS QUE EN LA FECHA DE CIERRE DEL PRESENTE NUMERO,
FIGURAN INSCRITAS EN LA ASOCIACION TECNICA ESPANOLA DEL PRETENSADO,
COMO “MIEMBROS COLECTIVOS”

ESPANA

AGROMAN, S.A.— Madrid.

ALBISA, S.A.— Algeciras (Cadiz).

ARIDOS LIGEROS, S.A.— Madrid.

AUTOPISTAS DEL ATLANTICO-CESA.— La Coruiia.

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

AUXINI, S.A.— Madrid.

AZMA, S.A.— Madrid.

BIGUETES, S.L.— Elche (Alicante).

BUTSEMS, S.A.— Madrid.

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

CASTRO HERMANQOS, S.L.— Mislata (Valencia).

CASTRO MATELDO, V., S.A.— Sigueiro (La Corufia). _

CATEDRA DE CONSTRUCCION Il DE LA ESCUELA TECNICA DE INGENIEROS
AGRONOMOS.— Cordoba.

CEMENTOS MOLINS, S.A.— Sant Vicenc dels Horts (Barcelona).

CENTRO DE ESTUDIOS CEAC.— Barcelona.

CIMENTACIONES ESPECIALES, S.A.— Madrid.

COLEGIO DE INGENIEROS DE CAMINOS CANALES Y PUERTOS.— Madrid.

COLEGIO DE INGENIEROS TECNICOS DE OBRAS PUBLICAS.— Madrid.

COLEGIO OFICIAL DE APAREJADORES.— La Corufa.

COLEGIO OFICIAL DE APAREJADORES Y ARQUITECTOS TECNICOS.— Gerona.

COLEGIO OFICIAL DE ARQUITECTOS DE ARAGON. SECCION BIBLIOTECA.— Za-
ragoza.

COLEGIO OFICIAL DE ARQUITECTOS DE CANARIAS. DEPARTAMENTO LABORA-
TORIOS. Sta. Cruz de Tenerife.

COLEGIO OFICIAL DE ARQUITECTOS DE CATALUNA.— Barcelona.

COLEGIO OFICIAL DE ARQUITECTOS DE MADRID. BIBLIOTECA.— Madrid.
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ELABORADOS DE HORMIGON, S.A.— Burgos.



ELEMENTOS ESTRUCTURALES PREFABRICADOS (EEPSA).— Manresa (Barcelona).
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HORMIGONES GERONA, S.A.— Gerona.

HORMYCER, S.L.— Madrid.

HORSA, S.A.— Viladecans (Barcelona).

HUARTE Y CIA, S.A.— Madrid.

IBERDUERO, S.A.— Bilbao.

IBERDUERO, S.A. (CENTRO DE DOCUMENTACION ).— Bilbao.

IBERTECNICA, S.A.— Madrid.

IDASA, INGENIERIA DEL ATLANTICO, S.A.— La Corufia.

INBADELCA, S.A.— Baracaldo (Vizcaya).

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

INFORMES Y PROYECTOS, S.A. (INYSA).— Madrid.

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

INSTITUTO NACIONAL DE EMPLEO Y PROMOCION SOCIAL. SECCION ASUNTOS
GENERALES (SEAF-PPO).— Madrid.

INSTITUTO NACIONAL DE REFORMA Y DESARROLLO AGRARI0O.— Madrid.

JEFATURA PROVINCIAL DE CARRETERAS.— Valencia.

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

53 JEFATURA REGIONAL DE CARRETERAS.— Barcelona.

JULIAN ARUMI, S.L.— Vich (Barcelona).

JUNTA DEL PUERTO DE ALMERIA.— Almeria.

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

LABORATORIO DE INGENIEROS DEL EJERCITO.— Madrid.

LABORATORIO GEOCISA. BIBLIOTECA.— Coslada (Madrid).

LABORATORIO DEL TRANSPORTE Y MECANICA DEL SUELO.— Madrid.

LAING IBERICA, S.A.— Madrid.

LIBRERIA RUBINOS.— Madrid.

LUIS BATALLA, S.A. (LUBASA).— Castellon de la Plana.

MAHEMA, S.A.— Granollers (Barcelona).

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

MATUBO, S.A.— Madrid.

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

NUEVA CERAMICA CAMPO.— Lendo-Laracha (La Corufia).

OTEP INTERNACIONAL, S.A.— Madrid.



POSTELECTRICA, S.A.— Palencia.

POSTENSA, S.A.— Bilbao.

PRAINSA.— Zaragoza.

PREBETONG CANARIA, S.A.— Sta. Cruz de Tenerife.

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

PREFABRICADOS DEL CEMENTO, S.A. (PRECESA).— Leon.
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LABORATORIO DE ENGENHARIA DE ANGOLA.— Luanda (Rep. P. de Angola).

LIBRERIA LA PRENSA CATOLICA.— Quito (Ecuador).

MINISTERIO DE OBRAS PUBLICAS. DIRECCION DE VIALIDAD. DIVISION BIBLIO-
TECA Y PUBLICACIONES.— La Plata. Provincia de Buenos Aires (Argentina).

R.S.W. “PRASA-KSIAZKA-RUCH".— 00-958. Warszawa (Polonia).

SCIENCE REFERENCE LIBRARY.— Londres (Inglaterra).

SOCIEDAD HORMIGON ARMADO PRETENSADO (S.H.A.P., S.A.).— Pilar. Provincia
de Buenos Aires (Argentina).

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

UNIVERSIDAD CATOLICA MADRE Y MAESTRA.— Santiago de los Caballeros (Republi-
ca Dominicana).

UNIVERSIDAD DE CHILE. DEPARTAMENTO DE TECNOLOGIAS.— Valparaiso (Chile).

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

AVISO IMPORTANTE

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

Todos los articulos originales que se publican en “Hormigon y Acero”, quedan someti -
dos a discusion y al comentario de nuestros lectores. La discusion debe limitarse al campo de
aplicacion del articulo, y ser breve (cuatro paginas mecanografiadas a doble espacio, como
maximo, incluyendo figuras y tablas).

Debe tratarse de una verdadera discusion del trabajo publicado y no ser una ampliacion
_oun nuevo articulo sobre el mismo tema; el cual serd mempre aceptado para su publicacion
en nuestra Revista, pero con tal caracter.

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

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

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

Los textos, tanto de las discusiones y comentarios como de las contestaciones de los
autores de los correspondientes articulos, se publicardn conjuntamente en una Seccidn espe-
cial que apareceri en las Gltimas paginas de la Revista.
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Estudio sobre tableros de puentes
Parte Il.— La seccion cajon

Por Francisco Javier Manterola Armisén
Prof. Dr. Ingeniero de Caminos

SINOPSIS

El presente articulo constituye la segunda parte del que, con el titulo general de “Es-
tudio sobre tableros de puentes”, se inicid en el nimero anterior, 138, de “Hormigbdn y
Acero”.

En la citada primera parte, el Autor realizaba un estudio exhaustivo de los tableros de
vigas. En la presente, estudia los tableros de seccion en cajon.

Después de resumir brevemente las principales ventajas que ofrece la solucién de las
vigas cajon, y exponer los campos de luces mds indicados para este tipo de tableros, se pasa
a examinar con detalle los problemas de su proyecto y ejecucion.

En los apartados 1 al 6, se estudia la respuesta resistente de la seccion cajon; en el 7
se trata de su dimensionamiento, y en el 8 se comentan diversos ejemplos de puentes cajon.

En el proximo nimero de “Hormigdn y Acero” se continuard la publicacién de este
trabajo con el estudio de los puentes de trazado curvo.

INTRODUCCION

Desde el punto de vista resistente, la seccién cajon tiene las siguientes ventajas:

— Tiene una gran cabeza superior e inferior; lo que la hace apta para soportar momen-
tos flectores positivos y negativos.

— Tiene una gran rigidez a la torsién.

— Por su condicién de seccién cerrada, la viga cajon tiene una buena rigidez transversal,
lo que reduce la distorsion de la seccion.

— Por las dos propiedades anteriores, la seccién cajon es apta para soportar cargas des-
centradas, sin desequilibrar apenas la simetrfa de la distribucion transversal de las
tensiones longitudinales de flexion.

— Por su rigidez transversal, permite reducir al minimo el espesor de sus paredes.

— Tiene un gran radio de giro (relacion Inercia/Area), por lo que se obtiene un excelen-
te rendimiento para el pretensado.



Estas propiedades permiten sacar el mdximo rendimiento a la distribucion del material,
obteni€éndose tableros muy ligeros y resistentes; lo que la convierten en la seccién ideal para
los puentes de gran luz.

En realidad, este tipo de seccidén podria utilizarse para todo tipo de luces, pequefias y
grandes, pero en las primeras, las dificultades de ejecucion no compensan las ventajas en pe-
so y rendimiento que este tipo de seccién presenta.

De hecho, los tableros losa, con aligeramientos mas o menos grandes, participan de mu-
chas de las ventajas resistentes de la seccién cajon, salvo en lo que se refiere a su peso propio.
La vocacién del aligeramiento de una losa es convertirla en una seccién cajéon. Los aligera-
mientos parciales no son sino un punto de equilibrio entre la facilidad constructiva y el ren-
dimiento resistente de la distribucién del material.

Las luces que se cubren mds usualmente con la viga cajén van desde los 35 6 40 m hasta
los 250 m que es la mdxima luz que se ha conseguido, hasta ahora, con dinteles rectos de
hormigén. Las mads pequefias, desde los 35 hasta 50 6 55 m, van normalmente unidas a pro-
cesos constructivos que utilizan cimbras apoyadas en el suelo, o autoportantes. Desde los
50 6 55 m hasta las luces mdximas, el proceso constructivo que se emplea en este tipo de ta-
bleros es el de avance por voladizos sucesivos.

No quiere esto decir que los limites que acabamos de marcar determinen inexorable-
mente el proceso constructivo sefialado. Hay puentes que se han realizado en avance en vo-
ladizo de luces muy pequefias y dovelas prefabricadas, y hay puentes de 70 m de luz realiza-
dos sobre cimbra; pero esto no es lo corriente.

Generalmente, todos los puentes cajon son puentes continubs, de canto constante o va-
riable. Las ventajas que proporciona la continuidad, de cara a la distribucién de los momen-
tos flectores principales, debe ser utilizada para todo tipo de tableros, mdxime cuando el
proceso constructivo lleva a la continuidad sobre apoyos (caso de puentes construidos por
avance en voladizo) o cuando, como los tableros construidos sobre cimbra, es idéntico para
el proceso construir con o sin continuidad. Cuando se prefabrica todo un vano con seccién
cajon (caso de un puente italiano) se ha dejado el tablero cajén biapoyado, sin duda por el
mismo tipo de razones que vimos cuando hablamos de la continuidad en tableros de vigas*.

El tratamiento que vamos a dar a la seccién cajon, va a ser similar al dado a los otros
tipos de tableros. En los apartados 1 al 6 hablaremos de la respuesta resistente de la seccién
cajon. En el 7 hablaremos de su dimensionamiento y en el 8 comentaremos una serie de dise-
flos de puentes de cajon.

1. METODO APROXIMADO DE ANALISIS

Para conocer con precision el comportamiento resistente de la viga cajon, asi como la
influencia en su respuesta de cada uno de los pardmetros principales que la caracterizan, bas-
ta con seguir la evolucion, cuantia y distribucién de los resultados obtenidos en el método
general de cdlculo que aquf hemos utilizado: el método de las ldminas plegadas. Sin embar-
go, resulta interesante detenerse previamente en un procedimiento aproximado de andlisis,
el cual destaca perfectamente los mecanismos que desarrolla la viga cajon para resistir, y que
en el método de andlisis general quedan englobados en la respuesta total. Estos procedimien-
tos indirectos de aproximarse al comportamiento real son muy utiles para afrontar el disefio
con conocimiento de causa.

*Véase “Estudio sobre tableros de puentes. Parte I. Tableros de vigas”. Javier Manterola: Hormigén y Ace-
ro, Num. 138.
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En el cuadro n® 1 establecemos la respuesta general de la viga cajon, bajo una solicita-
cién excéntrica, como suma de la que se produce bajo carga simétrica y antimétrica.

La carga simétrica da lugar a la flexién general de la viga. La carga antimétrica produci-
rd dos estados diferentes: la torsidn general y la distorsion de la viga cajon.

En lugar de establecer este andlisis para un caso general, vamos a utilizar el caso parti-
cular de la viga que aparece en la figura 1, con el fin de poder comparar resultados cuantifi-
cados.

1.1. Flexion general de la viga

Si consideramos que la seccion transversal del cajon es indeformable, cosa que es per-
fectamente védlida para esta hipdtesis de carga, y utilizamos para su andlisis la teoria ele-
mental de las vigas, los resultados que obtendremos en corrimientos, tensiones longitudina-
les y tangenciales, los representamos en la figura 1.1.

Sin embargo, en la teoria elemental de la viga no se tiene en cuenta la deformacién por
esfuerzo cortante de las losas que constituyen el cajon. En el caso de que las consideremos,
el estado tensional longitudinal cambia al representado en la figura 1.1.b2.

1.2 Torsion general de la viga

Si seguimos considerando la secciéon transversal del cajon como indeformable, la teoria
elemental de la viga determina que, ante la solicitacién excéntrica, se produce inicamente
un estado de tensiones tangenciales de St. Venant, cuya distribucién en la seccidn transver-
sal se representa en la figura 1.2.e.

Sin embargo, éste no es el comportamiento real de una seccién cajon indeformable so-
licitada bajo un par torsor. De hecho, al girar, se produce el alabeo de la seccion transversal
del cajén. En el caso de que este alabeo esté coaccionado, ya sea por la vinculaciéon en los
extremos de la viga (caso que no es el nuestro), o por el hecho de que el momento torsor
no es constante a lo largo de la viga (que si es nuestro caso), se produce un mecanismo de
resistencia mas complicado que el que reproduce el mecanismo simple de torsiéon de St.
Venant. La teorfa del alabeo torsional estudia cumplidamente este mecanismo; y su desarro-
llo puede seguirse en la publicacion “La seccién abierta y cerrada bajo solicitacion excéntri -
ca’’*,

Segiin esta teoria, se desarrollan dos mecanismos de resistencia para hacer frente a la
solicitacion torsora: el citado mecanismo de torsidon de St. Venant y un estado de flexion an-
timétrica.

Esta flexion ocasiona un estado de tensiones longitudinales, o, , figura 1.2.b, que vienen
gobernadas, a lo largo de la viga, por el bi-momento B (x), figura 1.2.c, y por la distribucion
de coordenadas sectoriales en la seccion transversal.

En la figura 1.2.d se representa qué parte de la solicitacion torsora exterior es resistido
por torsion de St. Venant, Hd (x), y qué parte por la flexion antimétrica de la viga, Hw(x).

La cuantia de las tensiones longitudinales, o, es generalmente pequefia y ademas su
extension a lo largo de la viga también lo es. Por esta razon muchas veces se desprecia. Uni-
camente conviene tenerla en cuenta en el caso de cajones con gran relaciéon ancho/luz.

* “La seccion abierta y cerrada bajo solicitacion excéntrica”. Javier Manterola. Monografia n® 15 de la Agru-
pacion de Fabricantes de Cemento de Espafia.
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Fig. 1.1. Flexion general de laviga. a) Corrimientos verticales; b1) Tensiones 0, (sin tener en cuenta las de-
formaciones por esfuerzo cortante); b2) Tensiones 0, (teniendo en cuenta las deformaciones por esfuerzo
cortante; ¢) Flujo de tensiones tangenciales. Todos los resultados se presentan para el centro de laluz: x
=20 m.
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Fig. 1.2. Alabeo torsional. a) Caracteristicas de laviga; b) Distribucion de las tensiones 0, , parax =20 m.
c) Distribucién del bi-momento B (x) alo largo de la luz; d) Distribucion de los momentos torsores resisti -
dos por torsion de St. Venant, Hd, y por flexion antimétrica, Hw (x); e) Flujo de tensiones tangenciales de

St. Venant.

1.3 Distorsion

Hasta ahora, tanto en la flexion como en la torsion general de la viga, hemos supuesto
que la seccién transversal del cajon es indeformable. La distorsion viene a recoger el efecto
producido por la deformabilidad de la seccidn transversal de la viga cajon.

Ante una deformacién transversal como la de la distorsion, ocasionada por unas fuerzas
exteriores de resultante y momento nulo (resultante recogida por la flexion general y mo-
mento recogido por la torsidon general) se producen dos mecanismos de resistencia  (Figura
1.3.a).

El primero estd constituido por la flexion, en su plano, de cada una de las caras que
constituyen la viga cajon. Es la producida por los corrimientos §; en la cara superior §, en
las verticales y 83 en la inferior. Esta flexion produce un estado tensional longitudinal, o,,
representado en la figura 1.3.b1. '
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El segundo esta constituido por la rigidez a flexién que como marco transversal tiene la
seccion. )

Es claro que si los vértices del cajon estuviesen articulados, el Gnico mecanismo que se
opondria a la deformacion transversal del cajon seria la rigidez en su plano de cada una de las
cuatro losas que lo constituyen;y la deformacion de la seccion seria muy grande, asi como
el estado tensional o,

Por el contrario, si el marco fuese muy rigido, lo que se consigue dando un gran espe-
sor a las paredes, o lo que es mas eficaz, introduciendo vigas riostras transversales, la defor -
mabilidad transversal del cajon seria nula, lo mismo que los corrimientos §; y por tanto des-
aparecerla el efecto de la flexion en su plano de cada una de las caras del cajon, o, lo que es
lo mlsmo las tensiones 0, serian nulas.

En realidad, ni las vigas cajon tienen rigidez infinita en su consideracion como marco
transversal ni las esquinas del cajon estdn articuladas. De"hecho, se producirdn unos ciertos
corrimientos §, relacionados entre si y con la distorsion representada por el dngulojy = a + 8,
(figura 1.3.a). Se producird un determinado estado de flexion longitudinal y unos determi-
nados momentos flectores transversales (figura 1.3.b2).

La teoria que gobierna este fendmeno es el simil de la viga sobre fundacioén eléstica.
Segiin esta teoria, la viga cajon se comporta como una viga, cuya inercia es una combi-
nacion de las inercias en su plano de cada una de las placas que constituyen el cajon, la cual
se apoya sobre un conjunto de muelles eldsticos, que no son sino el reflejo de la rigidez que
tiene el marco de la seccion transversal a deformarse en su plano.

En el caso de que existan vigas riostras intermedias, éstas se representan, en el simil ci-
tado, como muelles de rigidez infinita.

Se comprende después de este simil que cuanto mas delgadas sean las paredes del cajon,
el marco transversal serd mds flexible y por tanto los muelles mds eldsticos. De la carga ficti-
cia que se utiliza para la cuantificacion del fen6meno, la mayor parte se la llevara la viga
por flexioén; y por tanto el estado tensional, o, , sera alto.

De la misma manera, cuanto mds pequefia sea la relacién ancho-luz de la viga cajon,
menor ser4 la rigidez de cada una de las placas en su plano y, por tanto, la de la viga eldstica
sustentada por los muelles. La mayor parte de la carga ficticia se la lleva la fundacién eldsti-
ca, sin producirse estado tensional longitudinal.

Para el caso particular que estamos analizando, la distorsion da los valores que aparecen
en la figura 1.3.

Como se ve en las figuras 1.3.d y 1.3.e, el efecto de la distorsion se extiende a mucha
mayor longitud de viga que el del alabeo torsional; y su efecto en tensiones o, es mucho mds
intenso.

1.4 Conclusiones

La respuesta total del cajon ante la sobrecarga excéntrica es la suma de los tres estados
anteriores: la flexion y la torsion general y la distorsion. Si establecemos la suma de las ten-
siones longitudinales, 0, , en el centro de la luz y la comparamos con la que aparece en la fi-
gura 2.2.a, obtenida por el método de las laminas plegadas, con 99 armoénicos, tendremos 1la
figura 1.4, de donde se puede deducir que la diferencia entre las tensiones longitudinales no
llega al 10%. Unicamente en la parte superior del alma cargada, la diferencia es mayor; y la
raz6n de ello la encontraremos cuando analicemos en detalle la viga cajon.
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Fig. 1.3. Distorsion. a) Deformacion seccion transversal, y caracteristicas; b1) y c) Distribucion de tensiones
0|, parax = 20 m; b2) Ley de momentos flectores transversales; d) Distribucion, a lo largo de la luz de, o,
en las fibras 1y 2; e) Distribucién de la distorsién 7y a lo largo de la luz,

De este estudio'se deduce que son tres los factores que separan el comportamiento real
del ideal, que seria el obtenido por la flexion elemental de las vigas:

19) Deformacién por esfuerzo cortante de las losas que constituyen el cajon, en la fle-
xion general de la viga; lo que produce un incremento de las tensiones longitudina-
les de (véanse figuras 1.1.b y 1.1.b, ):

37’8 = 1,35, en la fibra superior, y de

20,5

&17 = 1,17, en la inferior, del alma cargada.
35,90
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20) Alabeo torsional.

El incremento de tensiones es de (véase figura 1.2.b):

4,31
26,5 = 0,21, en la fibra superior, y de
3,94 011 la inferior.
=Y, ’ a 10r.
35.9 en la inferior

39) Distorsion.

En este caso, el incremento de tensiones, sobre las que produce la teoria elemental
de la viga, es de (véase figura 1.3.c):

2125 .

41_2__ =10,205, en la fibra superior, y de
20,5

1§2§ = 0,5278, en la inferior.

35,9

En el estudio de la distorsion por el método de la viga sobre fundacion eléstica,
no se ha considerado la deformacién por esfuerzo cortante, efecto que viene a in-
crementar, en una pequefia parte, estas diferencias.

Si se suman los tres efectos, veremos que el comportamiento real se separa del de la
teoria elemental de la flexion, en un 77% en la fibra superior y en un 81% en la inferior,
del alma directamente cargada.

Seglin estos resultados deberiamos concluir que una viga cajon se comporta bastante mal
ante el efecto de las sobrecargas descentradas y que poderla considerar como tal viga es ex-
cesivo. Sin embargo, es necesario establecer las siguientes consideraciones:

1) Las vigas cajon que normalmente se utilizan en puentes, no son tan ideales como la
que aqui se ha calculado, ya que las paredes suelen tener espesor variable, conlo que
se incrementa su rigidez a la distorsion y se reduce la deformacion por esfuerzo cor -
tante.

2) El efecto de la carga puntual es bastante local y solo afecta, en la cuantia que hemos
citado, a las inmediaciones de la carga, amortigudndose rdpidamente su efecto cuan -
do nos separamos un poco de la zona cargada.

3) De la carga total que solicita la viga cajon, sblo una pequefia parte corresponde a car-
gas concentradas. Como veremos, las cargas uniformemente repartidas a lo largo dela.
luz del cajon, aunque tengan gran excentricidad, producen unos efectos mucho me -
nores.

De todo este proceso se destacan sobre los demds los siguientes pardmetros significati -
Vos:

19) La relacién ancho-luz. Para puentes anchos y de poca luz, los efectos del alabeo
torsional, la distorsiéon y la deformacion por esfuerzo cortante, producen unas des-
viaciones muy importantes sobre el comportamiento ideal dela viga cajon. Por el
contrario, para puentes largos y estrechos, estas desviaciones se reducen mucho.

20) La rigidez transversal de la viga cajon. Cuanto mayor sea ésta, mds reducidos serdn
los efectos perturbadores. En el caso limite, se deberdn utilizar vigas riostras para
eliminar las tensiones longitudinales producidas por la distorsiéon. Este es el caso
de puentes muy anchos con grandes voladizos transversales.
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39) Una distribucion adecuada del material de la seccion transversal, con concentracion
de la masa hacia las almas, reduciri los efectos producidos por la deformacién por

esfuerzo cortante.

Intentar acortar la influencia de estos tres pardmetros significativos es uno de los obje -
tos de este trabajo, después de analizar mas en profundidad la respuesta de la viga cajon.

2. COMPORTAMIENTODE LA VIGA CAJON CON ALMAS VERTICALES

Para analizar el comportamiento resistente de este tipo de viga cajén, vamos a utilizar el
modelo de viga representado en la figura 1 y que ya hemos analizado en el método aproxi-
mado. Estudiaremos, en primer lugar, la respuesta ante cargas puntuales y, seguidamente,

bajo cargas uniformemente repartidas.

El método de andlisis utilizado es el de las ldminas plegadas, con 99 armdnicos.

15.82
==312425
L]

S|

F+AT+D.
_____ — (F+AT+D.) +D.C.

39.73

18.4
15.94 13.93

-

6302

Fig. 1.4. Comparacién de 0, por el método aproximado y el método de las laminas plegadas.

a) Estado tensional por el método aproximado: flexién, torsiéon y distorsiéon (Iinea continua, sin tener en
cuenta la deformacion por esfuerzo cortante de las losas; linea punteada, teniendo en cuenta la deforma-
cion por esfuerzo cortante).

b) Estado tensional por el método de las I&minas plegadas, con 99 armonicos.
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a)

b)

c)

d)

2.1 Respuesta ante las cargas puntuales

Examinaremos en primer lugar la respuesta de la viga cajon solicitada bajo una carga
. Esta

puntual de 100 t, situada sobre el alma izquierda de la viga y en el centro de la luz

carga es la misma que la utilizada en el método de célculo aproximado.

a)

14.39

G sup max =193 Gyiga

G int max. *L78 Gviga

oo

g8

[} [ QDEEEI 5
®

0.00053

tensiones g, en los nudos 3,4,8y 9.

o.ssl10"3

dist. =

(¢4 B) +(¥+5)
2

Fig. 2.1. Corrimientos. a) Corrimientos para x = 20 m; b) Co-
rrimientos para x = 15 m; c) Distribucion de flechas de los
nudos 3y 8 alo largo de la luz; d) Distribucion de la distor -
sion a lo largo de la luz.
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Fig. 2.2. Tensiones longitudinales 0. a) Distribucion de 0,
en el centro de la luz (x = 20 m.); b) Distribucion de g,
para x = 15 m; c) Distribucién a lo largo de la luz de las
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Fig. 2.3. Momentos flectores transversales, My. a) Momentos flectores en la seccion central, x = 20 m; b) Mo-
mentos flectores para x = 15 m; ¢) Distribucion a lo largo de la luz de los momentos My en los nudos 3y 9.

La distribucion de corrimientos se representa en la figura 2.1, la de tensiones longitu-
dinales en la figura 2.2 y la de los momentos flectores transversales en la figura 2.3.

Lo primero que puede apreciarse en la distribucion de las tensiones longitudinales es el
fuerte efecto perturbador en la zona situada bajo la carga (figura 2.2.c). Como se ve, las
tensiones reales se separan fuertemente de las te6ricas dadas por la teorfa de la viga en dicha
zona, obteniéndose valores hasta un 93% superiores en la fibra 3. Sin embargo, a s6lo 5 m
de distancia de la carga, las diferencias entre ambas teorias es insignificante (figura 2.2.b).

De la misma manera, este incremento de tensiones tan importante se reduce mucho si
en lugar de utilizar una carga absolutamente puntual, cargamos con la carga mds real del
tanque de 60 t de la Instruccion de cargas de los puentes de carreteras. En este caso, el in-
cremento de tensiones longitudinales es del 34%, en el mismo punto 3. Esta reduccion se de-
be al hecho de que la cuantia de las tensiones se reduce muy bruscamente en cuanto nos se-
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paramos del punto exacto de la carga; 1o que hace el vehiculo de la Instrucciéon, que divide
las 60 t en seis cargas de 10 t, separadas entre si 1,5y 2 m,

En la figura 2.3 representamos los momentos flectores transversales, en la seccion
transversal, debidos a la carga puntual de 100 t. Segiin la teorfa de la distorsion que hemos
visto en 1.3, la flexion transversal del cajon sigue una curva homotética a la de los corrimien-
tos de distorsion. Esto se aprecia claramente en los momentos flectores, M, del punto 9
de la seccién transversal. Sin embargo, los momentos flectores transversales en el punto 3,
bajo la carga, se diferencian bastante de los obtenidos por la teoria de la distorsién. Esto se
puede deber a dos hechos: 19, a que el andlisis con 99 armonicos no es capaz de producir mds
precision; 2°, a que esta teorfa, al tener en cuenta todo tipo de deformacioén en esta zona,
cosa que no hace el método aproximado, determina con mucha mas precision el efecto local.

2.1.1 Distribucion de las tensiones tangenciales, 7,

La distribucién de las tensiones tangenciales, 7, , y de los esfuerzos cortantes, Ny, la
representamos en las figuras 2.4 y 2.5. La primera consecuencia que se puede sacar de estas
figuras es la fuerte concentracion de las tensiones tangenciales en las proximidades de la
carga y sobre todo en la losa superior, que las separa radicalmente de las obtenidas en la
teoria de la viga.

También en el alma de la viga situada bajo la carga, la distribucion de tensiones tangen-
ciales se separa mucho de la habitual en las vigas. Este hecho se debe a que la misiéon de las
tensiones tangenciales, en esta zona, es repartir el efecto de la carga puntual en el cuerpo del
alma. Esto se ve muy bien en la figura 2.6.b, donde se representa la distribucion de los axi -
les, N, , en el alma. La parte superior del alma est4d muy solicitada a cortante y las tensiones
se reducen sensiblemente en la parte inferior. Esto mismo se refleja en la figura 2.4.c.

Esta enorme perturbacion que introduce la carga puntual en las tensiones tangencia-
les, se disipa rapidamente cuando nos alejamos de dicha zona. A s6lo dos metros de la carga,
las tensiones tangenciales se parecen mucho a las normales correspondientes al cortante y la
torsion de la viga, y a cinco metros, la distribucion de tensiones tangencialesson practicamen-
te lineales e iguales a las que proporciona la teoria de la viga. En la figura 2.4.c se representa
la distribucion longitudinal de las 7y, en las fibras de la seccion transversal; y en ella se com-
prueba esta afirmacion.

2 1.2 Distribucion de tensiones 0., en la viga

y’
Son varias las causas de aparicion de tensiones axiles en la seccién transversal,normales
al eje del puente.

2.1.2.1. En primer lugar, tenemos las correspondientes a la actuacion directa de la car -
ga puntual. En la figura 2.6.b se representan los esfuerzos N, a lo largo de tres fibras, en el
alma directamente cargada, y bajo la carga. Como se ve, la tension se reduce rdpidamente en
profundidad, extendiendo su efecto en el alma y transmitiéndose a lo largo de ella por el es-
fuerzo cortante.

2.1.2.2. En segundo lugar, tenemos las tensiones correspondientes a la deformacion
por distorsion de la seccién transversal, la cual, como hemos visto, determina una flexion
transversal de la misma, con la consiguiente aparicion de esfuerzos cortantes y axiles para
equilibrar los nudos. En la losa superior (figuras 2.6.ay 2.6.c), aparece claramente una con -
centracion de estos esfuerzos en las proximidades de actuacion de la carga.
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Fig. 2.4. Tensiones tangenciales 7, . a) Distribucion de 7,
en laseccion de x = 19,5 m; b) Distribucién de Zy en lasec-
cion transversal para x = 10 m; c) Distribucién, a lo largo
de la luz, de Ty €N los nudos 3y 4.

Fig. 2.5. Distribucion de los esfuerzos cortantes, ny, enla
losa superior.

2.1.2.3. Por ultimo, tenemos las correspondientes a la variacién de los esfuerzos cortan-
tes a lo largo de las losas que constituyen el cajon. En el caso de actuacion de una carga simé-
trica, la determinacion de estos axiles transversales es muy simple. Supongamos un elemento
diferencial de viga cajon, cortado por el eje longitudinal del puente (figura 2.7).

Si elegimos un elemento de la losa inferior, tenemos que el esfuerzo cortante T, enun
punto es:

.S S S
Tl :g—_X ;dTl :dQ._y—_—P.—y
I I I
Es decir, por ejemplo, en cada elemento, dy, de la losa inferior existe un desequilibrio
de fuerzas en direccion ‘y”, cuyo valor es P. Sy /I; donde P es la solicitacién por metro i -
neal, S, es el momento estdtico en el punto considerado e I el momento de inercia de la sec-
cion. La integracion de este valor a lo largo de “y”, nos proporciona el valor de T, cuyo mé -
Ximo se encuentra en el eje longitudinal del puente y su cuantia es:
P.v .e.b2

mix. =gl

T
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el alma cargada; c) Distribucion de Ny en la seccién cargada (x =20 m.).

donde V' es la distancia del eje de la losa inferior al centro de gravedad de la seccidn; ¢ es el
espesor de dicha losa, y b es el ancho de la losa inferior.

La distribuciéon de la tensién a lo largo del ancho de las losas es parabdlica, como co-
rresponde a un incremento de carga lineal. En el caso de accién simétrica sobre la seccion,las
tensiones en cara superior son de compresion, y de traccién en cara inferior.
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En nuestro caso de carga, la distribucién de tensiones no es en absoluto parabodlica, en
las inmediaciones de la carga; y su cuantia hay que obtenerla en funci6n del equilibrio trans-
versal de las losas superior e inferior.

En la figura 2.6.c se observa la variacion de la tension, en cara superior e inferior, en la
seccién central del puente,

2.1.3 Influencia en los esfuerzos y deformaciones, de la variacion de la situacioén de la carga
en la losa superior

Cuando varia la situacion de la carga en la seccion transversal, la cuantia de las ten-
siones. esfuerzos y deformaciones experimenta cambios importantes.

2.1.3.1 Variacion en las tensiones, 0,

En la figura 2.8.b representamos las lineas de influencia de tensiones o0, , en los puntos
Ay B, cuando la carga de 100 t se pasea por la losa superior. Como se puede observar, el va-
lor maximo de o, se obtiene precisamente cuando la carga se sitia sobre el alma, disminu-
yendo su valor cuando se aleja de ella. Este efecto se explica con claridad si observamos la fi-
cura 2.8.a, donde se presenta la distribuciéon de Qy alolargo de la linea 3 en sentido longitu-
dinal.

Cuando la carga estd separada del alma, la carga puntual se reparte sobre la linea 3 como
consecuencia del reparto que le proporciona la flexion de la losa superior y su concentracion
se reduce.

La distribucién de la distorsion de la seccion central, experimenta una reduccién simi-
lar (figura 2.8.d) y lo mismo pasa, aunque en menor medida, con el resto de las secciones (fi-
gura 2.8.c).

Cuando la carga estd centrada, la distorsién desaparece y, sin embargo, las tensiones
longitudinales en A y B (figura 2.8.b) no se hacen iguales a las correspondientes a la teoria
de la viga (22,81 kg/cm? contra 20,08 kg/cm?,en A,y 39,58 kg/cm? contra 36,5 kg/cm?,
en B) debido a la deformacién por esfuerzo cortante de la losa superior.
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2.1.3.2 Variacion de los momentos, M

Cuando la carga se mueve en la seccion transversal, los momentos flectores transversa -
les provienen de dos causas: la distorsion de la seccion, cuya variacion hemos visto en la fi -
gura 2.8.d, y la flexion transversal propia del marco por la actuacion directa de la carga.

Las lineas de influencia de estos momentos flectores, en diferentes puntos de la sec-
cién transversal, se observa en la figura 2.9. Estas lineas de influencia se parecen bastante a
las correspondientes a suponer que el marco estd apoyado en la parte inferior de las almas;y
su diferencia se encuentra, precisamente, en los momentos introducidos por la distorsion.

En estas leyes de momentos se observa la diferencia de cuantias que existen en los
puntos D y E del alma. Esto ha conducido a un dimensionamiento de las seccién cajon, prin-
cipalmente en la zona de influencia de la tecnologfa germana, tendente a realizar almas de es-
pesor variable, decreciendo de arriba a abajo (figura 2.10).

A esta tendencia ayuda el hecho de que las tensiones tangenciales en la parte superior
del alma son mayores que en la parte inferior, como se ha visto en las figuras 24.ay 2.5.

.3
]
I
l

100
) Fig. 2.10.
37.3 1657 16.41 @ 1666 16.08 15.25 14,88 14,59 14.85 1460
O\@ Fser
24.4
®
A
. P 16 I8 20 22 24
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2 Fig. 2.8.c. Linea de influencia de tensiones longitudinales,en
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2.1.3.3 Variacién de los esfuerzos, Ny

De la misma manera que para las acciones anteriores, en la figura 2.11se representan las
lineas de influencia de los esfuerzos Ny, en distintas secciones del cajon.

2.2 Respuesta de la viga ante cargas repartidas

La viga cajon representada en la figura 1, se ha sometido a varios tipos de sobrecargas ,
uniformemente repartidas a lo largo de la viga, pero que cubren distintas zonas de la seccién
transversal. Su valor es 400 kg/m? (figura 2.12).

2 2.1 Corrimientos

En el tinico tipo de carga que presenta interés el comportamiento de este tipo de vigas
esen el 1. Sus corrimientos los representamos en la figura 2.13.

Lo primero que se aprecia es que los corrimientos son similares a los que se producen , ‘
bajo una carga puntual, pero con una diferencia importante; la distorsion es del orden de la
tercera parte y su ley de distribucién a lo largo de la viga m4s uniforme.

2.2.2 Distribucién de o,

Ladistribucion de las tensiones longitudinales, o, , para esta misma carga y en el centro
de la luz, se representa en la figura 2.14.b. En ella se pueden apreciar los dos efectos que se -
paran la distribucién de tensiones, de la proporcionada por la teorfa de la viga: la distorsion
de la seccién y la deformacioén por esfuerzo cortante de las losas.

Sin embargo, debido a que la distorsiéon es muy pequefia y no existe una concentra-
cién de cortantes en ninglin punto, las diferencias entre las tensiones longitudinales reales y
las de la teorfa de la viga son pequefias (véase figura 2.14):

o, real
Punto 3: X% _ 1 08
o, viga
g al
Puntod: X0 _ 1]
o, viga

Menor diferencia encontramos en el caso de carga centrada (tipo 2), cuyas tensiones
longitudinales representamos en la figura 2.14.a. En este caso no existe distorsion y, por tan-
to, las unicas desviaciones de las tensiones de la teorfa de la viga, se deben a la deformacion,
por esfuerzo cortante.

Ll IFeRIie! Uil 1
Carga - 1 Carga - 2 Carga- 3
Fig. 2.12.
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2.2.3 Momentos flectores transversales, My

La distribucién de momentos flectores transversales, M, , la representamos en la figura
2.15 para el caso de carga 1.

Como se ve, la ley de momentos flectores reales, M, , se reduce desde el apoyo de la
viga hacia el centro del vano. Esta reduccion se debe a los momentos flectores positivos que
produce la distorsién, representados como M, en la figura y que completan, con los reales,la
ley de momentos flectores constantes, M, que tendrfa la seccidn si estuviese apoyada a lo
largo de toda su luz. Los momentos debidos a la distorsion se reducen del centro de la luz,
hacia los apoyos.

2.2.4 Esfuerzos axiles transversales, Ny

En la figura 2.16 representamos los axiles transversales, Ny, para los tres tipos de
carga. Al igual que hemos visto en 2.1.4, éstos se deben a la accion de la seccién transversal
como marco, y al equilibrio de las losas como consecuencia de la variacion del esfuerzo cor-
tante en las mismas.

En 2.1.4 decfamos que, para el caso de sobrecarga centrada, esta segunda fuente de
Ny producia compresiones en la cara superior y tracciones en la inferior, con una distribu-
cién parabdlica a lo largo de ellos. Esto se confirma plenamente en la figura 2.16.

Para el caso de carga centrada (figura 2.16.a), las compresiones de la losa superior par-
ten del valor introducido por los axiles del marco y crecen hacia el centro; lo mismo les pasa
a las tracciones de la losa inferior. Para el caso de carga 3 (figura 2.16.c), las tracciones del
marco disminuyen por las compresiones del equilibrio de fuerzas transversales en la losa
superior; y lo mismo, pero al revés, pasa en la losa inferior.

3. VIGA CAJON CON ALMAS INCLINADAS
Para analizar el comportamiento de una viga cajoén con almas inclinadas, hemos elegido

la viga de la figura 3.1, cuyas caracteristicas geométricas son muy parecidas a las de la figu -
ral.

Comparando las caracteristicas mecanicas de las vigas tenemos:

Viga cajén — almas verticales

Area = 4.4 m?2
Inercia flexiéon = 348 m*
Inercia torsién = 7,2 m#
Centro de gravedad = 0,7272 m

Centro de esfuerzos cortantes = 0,9772 m

Viga cajon — almas inclinadas

Area = 4.6 m2
Inercia flexién = 3,6202 m#
Inercia torsién = 5,293 m4
Centro de gravedad = 0,7392 m

Centro de esfuerzos cortantes = 0,9418 m

Lasolicitacion es la misma; carga de 100 t aplicada en el centro de laluz y con una ex-
centricidad, respecto al eje de la viga, de 3 m.
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Fig. 2.16. Distribucion de Ny en la seccidn transversal x =20,
para carga uniformemente repartida.

3.1 Corrimientos

Si comparamos los corrimientos de las dos vigas (figuras 2.1 y 3.2) vemos que las fle-
chas medias son muy parecidas, como corresponde a inercias longitudinales también pareci-
das; pero si comparamos la distribucion transversal de las flechas en la seccion central(x=20 m)
vemos que aunque la viga cajon con almas inclinadas tiene mucha menos rigidez a torsion y
por tanto el giro debido a la excentricidad de la carga es mayor, las flechas de los nudos 3 y
8 son incluso algo menores que en la viga con almas verticales.

Este hecho se entiende si comparamos las curvas de distorsién de la seccién, en donde
vemos que la correspondiente a la seccion con almas inclinadas es mucho menor, del orden
de la tercera parte.
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La mayor rigidez a la distorsion de la viga con almas inclinadas, reposa en la rigidez
transversal del marco de la seccion a deformarse en su plano, que en este caso particular, es
2,7 veces mayor. Asi, en la analogia de la viga sobre fundacion eldstica, que refleja la defor-
macioén por distorsion, la seccion cajon con almas inclinadas se apoya sobre una serie de mue-
lles 2,7 veces mds rigidos que la viga con almas verticales. Esta may or rigidez se debe alame-
nor anchura de la losa inferior, a su mayor espesor y a la forma de la seccion.

3.00m. 6.00 m. A 3.00m. ,

200m

0.4a0m.
3.00m. [

X=20m. |100 Tn.

h— %
B

—=X Ls 40 m. , 1L

Fig. 3.1.

3.2 Tensiones longitudinales, o,

La distribucién de tensiones longitudinales en la seccion transversal del centro de la
luz, experimenta los mismos cambios respecto al comportamiento del cajén con almas ver-
ticales. Sin embargo, debido a la menor distorsion de la seccidn, la separacién de las tensio -
nes reales respecto a las de la viga recta son menores (figura 3.3):

punto 3: —*——= 1,986 1,62;
o, viga
o, real

punto 4. —~——— = 1,25
o, viga

Los dos valores que aparecen en el punto 3, corresponden a las tensiones obtenidas a
uno y otrolado del alma. En realidad, estas tensiones debian ser iguales; pero el método de
cdlculo empleado, con 99 armonicos, no es suficiente para precisar la respuesta en este pun-
to, donde existe un intercambio de tensiones muy intenso.

Si recorremos ahora la viga en toda su longitud (figura 3.3.b), se observa también que
la diferencia entre las tensiones como viga y las reales son mucho menores que en el caso del
cajon vertical.

3.3 Momentos flectores transversales, M,

En la figura 3.4 representamos la distribucion de los momentos flectores transversales ,
debidos a la distorsion del cajon, tanto en direccion transversal como longitudinal. Como se
puede observar, la cuantia de los momentos flectores es similar a 1a del cajon con almas ver -
ticales (figura 2.3), aunque la distorsion es del orden de la tercera parte. Esto se debe a que,
como esta seccidn es bastante mds rigida (2,7 veces), para unos corrimientos del orden de la
tercera parte, los momentos son similares.

En las inmediaciones de la carga se aprecia aqui el mismo efecto que vefamos en la figu-
ra 2.3.a. Las flexiones locales de la losa en las inmediaciones de la carga, perturban el com-
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portamiento generalizado de la distorsion, produciendo picos muy notables en la ley de mo-
mentos en la seccion 3, que se separan claramente de la ley que daria la distorsion, la cual es
lineal en la losa superior. Este efecto local se amortigua rdpidamente cuando nos separamos
de la carga, tanto en direccion longitudinal (figura 3.4.b), como en direccion transversal ,don-
de el punto 9 no se ve afectado por dicho fenémeno.

3.4 Distribucién de cortantes, N, , 7,, , y axiles transversales, N,

Xy o

Silainclinacién del alma, vefamos, proporcionaba una caracteristica especial al compor-
tamiento de los cajones al disminuir la distorsién, la segunda caracteristica especial de su co-
portamiento la encontramos en la distribucién de ny y Ny en las inmediaciones de la carga.

Veamos, en el caso de almas verticales e inclinadas, cudles son los esfuerzos cortantes,
que se producen en sus inmediaciones.

La carga de 100 t, en el caso de almas verticales, (figura 3.5), estd contrarrestada por
los esfuerzos cortantes, N,y , en el alma de la viga y por los esfuerzos cortantes, Q, ,en las lo-
sas superior e inferior del cajéon. La mayor cuantia de la carga, el 89% , se transmite al alma,
que la transporta a lo largo de la viga. El resto es recogido por la losa superior, principalmen-
te, en la que se produce la concentracién de flexiones que hemos visto en 2.1.

En el caso de almas inclinadas, la carga de 100 t estd contrarrestada, por un lado, por
las componentes de cortante, Qy, que aparecen en losa superior e inferior, y por otro, por
una componente que se descompone segin la direcciéon del alma inclinada y de la losa supe -
rior. Como en el caso anterior, estas componentes se llevan la mayor cantidad de carga exte-
rior (figura 3.6).

Las componentes segiin el alma y la losa superior, se transmiten en el plano de cada
una de ellas, hacia los apoyos, poniendo en marcha todo el mecanismo de trabajo del cajén.

La componente horizontal segiin la losa superior, produce una distribucién de axiles,
que son de traccién en la losa central y de compresion en la lateral, seglin se ve en la figura
3.7.a. Estos axiles son mucho mayores que los correspondientes al cajon con almas vertica -
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les, dado que la carga directa produce una componente en esa direccién. Se concentran fuer-
temente en la zona de la carga y se dispersan ripidamente.

La distribucion de cortantes, N, , en la losa superior (figura 3.8), experimenta tam-
bién un incremento brusco de tensiones en la zona de carga, ya que son los encargados de
repartir el valor concentrado de Ny en la losa, ademds de realizar el papel de transmitir ten -
siones 0, al cuerpo de la losa superior.

Estos valores se van regularizando rdpidamente a poca distancia del apoyo y vemos co-
mo a tan sélo 5 m ya tienen una distribucién lineal, propia de las tensiones cortantes y de
torsiéon de una viga normal.

En la figura 3.9 se complementa la informacioén sobre la distribuciéon de cortantes en
el cajon.

100 Tn.

Fig. 3.5. a) Seccion transversal de la seccion en la zona del al-
ma; b) Distribucion de ny en el alma; c) Distribucion, en
planta, de Qy en lalosa superior; d) Distribucion de Oy enla
laca inferior.
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‘F- 100 Tn.
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Fig. 3.6. Equilibrio de cortantes en la zona de carga. a) Des-
composicion de la fuerza exterior en dos componentes;b)Es-
tado de cargas en el nudo; c) Distribucion de nyen el alma;
d) Distribucion, en planta, de Ov en losa superior. e) Distri -
bucion de Oy en losa inferior.
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536 /%\ 51.74 & 651 2.90
(2]

a) Distribucién de Ny en losa superior

\

o o+ o+ o+

b) Distribucién de Ny en el alma cargada

c)

Distribucion de NV en la seccion cargada, x = 20 m.

Fig. 3.7.

3.5 Influencia,en los esfuerzos y deformaciones, de las variaciones de la situacion de la
carga en la losa superior

Cuando paseamos la carga de 100 t en la direccion transversal de la seccién central de
la viga, los efectos sobre la distribucién de tensiones, esfuerzos y deformaciones, son simila-
res a los que vefamos para el caso de almas verticales, con las diferencias correspondientes a
las particularidades del comportamiento de este tipo de cajones, y que ya hemos analizado.

Asi, por ejemplo, en la figura 3.10 vemos la variacién de las tensiones 0, en un punto
de la losa superior e inferior. La inica diferencia que se aprecia con respecto al cajon de al-
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Fig. 3.12. Linea de influencia de N,, de la seccion x = 20 m, para carga de 100t moviéndose
transversalmente en dicha seccién.

mas verticales es la menor cuantia de la separacién de la carga respecto ala de la teoria de la
viga, por la menor distorsién de la seccion.

En la figura 3.12, que representa las lineas de influencia de Ny en cuatro puntos de la
seccion central, se observa, en primer lugar, como en las secciones Ay B las compresiones O
tracciones toman sus valores maximos cuando la carga estd sobre el alma. Este hecho es 16gi-
coy nos ha aparecido en varios de los fenémenos estudiados, como consecuencia del repar -
to de carga que produce la flexién de las losas sobre las aristas de interseccion de almasy lo-
sa superior cuando la carga no estd situada encima del alma.

En segundo lugar, los tipos de leyes, aunque similares en forma, difieren de los corres-
pondientes a las almas verticales, debido ala traccion local que introduce la descomposicion
de la carga vertical entre el almay la losa.
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4. CONCLUSIONES RESPECTO AL COMPORTAMIENTO RESISTENTE DE LA VIGA

CAJON

4.1 Corrimientos

a) Los corrimientos totales de una viga cajon monocelular, pueden descomponerse, en
otros tres: un descenso vertical, que representa el comportamiento general a flexion
de la viga; un giro torsional, que recoge el efecto de la excentricidad de la carga,con-
virtiéndola en tensiones tangenciales en el dintel; y la distorsién, que recoge la defor-
macion de la seccién transversal, con sus correspondientes efectos en tensiones longi-
tudinales, que corrigen los obtenidos en el comportamiento general a flexién, y en
flexiones transversales a afiadir a las correspondientes a la carga directa.

b) La cuantia de la distorsion depende: de la relacién entre el ancho del cajon y la luz
de la viga; de las condiciones de vinculacién de ésta con los estribos y otras vigas; de
la rigidez de la seccién transversal y del tipo de carga.

¢) Un mismo cajéon, con almas inclinadas, tiene menos distorsién que si tiene almas ver-
ticales. Un caso extremo lo tenemos en la viga cajén de seccidén triangular, que care -
ce de distorsion. Se puede anular la distorsién en un cajén rectangular o trapecial,in-
troduciendo vigas riostras en su interior.

4,2 Tensiones

40

d) El incremento de tensiones longitudinales en una viga cajon, respecto a los que se ob-
tienen en la teoria de la viga, dependen de la cuantia de la distorsiény de la deforma-
cién por esfuerzo cortante de las losas que constituyen la seccion.

e) El tipo de carga influye predominantemente en dicho incremento. La cuantia de la
distorsion y su efecto en tensiones longitudinales es mucho mayor si se trata de car-
gas puntuales que si éstas estdn uniformemente repartidas.

f) La cuantia de la distorsién depende de la posicién de la carga en la seccion transver -
sal, siendo méaxima cuando la carga se sitila sobre el alma.

g) Tanto las tensiones longitudinales, como las tangenciales, asi como los momentos
flectores transversales debidos a la distorsidn, tienen una distribucion muy apuntada
en las inmediaciones de la carga puntual. Esta situacién, que da lugar a incrementos
importantes en las tensiones, se disipa rapidamente, pudiendo decirse que, a distan -
cias proximas a un canto, el fenémeno estd normalizado.

h) Las tensiones axiles transversales en cajones rectangulares, se deben al efecto porti-
co de la seccion transversal, que engloba las correspondientes a la actuacién directa
de la carga (portico de nudos intraslacionales) y la distorsion (traslacion de los nudos).
Se deben, también, al equilibrio de tensiones tangenciales en las losas, en direccién
transversal. Este tltimo efecto produce compresiones en la losa superior y tracciones
en la inferior y en las almas.

i) En el caso de cajones trapeciales, las tensiones axiles transversales en losa superior,
se incrementan mucho con la descomposiciéon de la carga exterior segiin el alma y la
losa superior. Las tensiones tangenciales experimentan un incrementoimportante en
la zona de actuacién de cargas puntuales.



En estas conclusiones hemos establecido cualitativamente la influencia de un conjunto
de pardmetros que no vamos a intentar acotar, pues su estudio es muy largo y ya realiza-
mos una aproximacioén al mismo en otra publicaciéon®. Vamos a estudiar, a continuacién, el
comportamiento resistente de una seccion transversal formada por dos cajones y el efecto
que produce sobre la respuesta resistente, la continuidad longitudinal de cajones monocelu-
lares.

5. TABLERO FORMADO POR DOS VIGAS CAJON

Para estudiar la respuesta resistente de dos vigas cajon unidas por la losa superior, he -
mos elegido el tablero bi-apoyado representado en la figura 5.1. Este tablero estd formado
por dos vigas exactamente iguales a la que hemos estudiado en el apartado 2, para asi poder
comparar las respuestas resistentes en ambos casos.

Supongamos, en primer lugar, que disponemos la carga de 100 t en el nudo 2. Para
conocer el comportamiento resistente, damos un corte longitudinal por el eje del tablero.La
respuesta del cajon de laizquierda podria considerarse como suma de otras dos. La prime -
ra, en la que a la viga cajon la solicita la carga de 100 t, es la que ya conocemos por haber si-
do expuesta en el apartado 2. La segunda estd propiciada por los esfuerzos que aparecen en
la lfnea de unién entre los dos cajones. Estos esfuerzos son los que proporcionan la particu-
laridad de la respuesta de este tipo de estructuras.

A lo largo de la Ifnea de uni6n, aparecen cuatro tipos de esfuerzos que podemos agru-
parlos de dos en dos (figura 5.3). En primer lugar, tenemos los esfuerzos Q, y M, que pro -
porcionan el efecto tipo losa del intercambio de esfuerzos entre los dos cajones. Los otros
dos esfuerzos, Ny y Nyy, representan el efecto tipo membrana de la losa superior.

En el caso particular de carga que estamos considerando, el momento M, es cero a lo
largo del eje del puente; lo que supone una linea de inflexion de la deformada transversal
del tablero. El efecto losa estd representado entonces tnicamente por los cortantes, Qy, re-
presentados en la figura 5.3.a. Su cuantia depende de la relacion entre la rigidez de la losa
que une los dos cajones y la rigidez de éstos. Con las dimensiones de estructura que estamos
considerando, la cuantia de Q, es muy pequefia. La descarga del cajon directamente carga -
do, en el otro, es el 13,6% de la carga que le solicita y, ademas, con una distribucion curva ,
como se ve en la figura 5.3.a, y descentrada respecto al eje del cajon; por lo que le propor -
ciona una torsion del mismo signo que la originada por la solicitacién exterior.

Del efecto membrana, el tnico esfuerzo que realmente nos interesa es el cortante,
N,y , Que aparece en la union (figura 5.3.c). Este cortante tiene como mision compatibilizar
los corrimientos longitudinales de las losas superiores entre los dos cajones. Su efecto sobre
el cajon directamente cargado es: Aparicion de una traccion axil, variable a lo largo del din-
tel: una flexiéon de eje horizontal que introduce tracciones en la losa superiory compresiones
en la losa inferior del cajéon y, por ultimo, una flexion de eje vertical que proporciona el mar-

cado caracter lineal de la distribucion de las tensiones 0, en las cabezas del cajon.

Si unimos el resultado de la accion de estos dos efectos y el de la carga directa, tendre-
mos el estado tensional longitudinal del tablero formado por los dos cajones y que represen-
tamos en la figura 5.4.

* «Laseccién abierta y cerrada bajo solicitacién excéntrica”. Javier Manterola. Monograffa n® 15 de la
Agrupacion de Fabricantes de Cemento de Espafia.
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a)

Si comparamos este estado tensional con el de la figura 2.2 que representa el de un ca-
Jjon aislado, tendremos: la distribucion de tensiones longitudinales, o, , presenta el mismo ti-

po de concentracion en la zona directamente cargada, incluso mds acentuada. Esto, comoya
vimos, se debe: a la distorsion del cajon (figura 5.2.a); a la deformacion por esfuerzo cortan-
te de la losa superior, y al fenémeno general de la flexion.

CUADRO 1
Dos cajones unidos Un solo cajon
Nudo Nudo
2 o, = 4592 kg/cm? 3 0, = 39,73 kg/cm?
3 0, = 58,44 kg/cm? 4 0, = 63,02 kg/cm?
5 o, = 108 kg/cm? 8 0, = 15,94 kg/cm?
6 o, = 18,86 kg/cm? 9 0, = 21,33 kg/cm?

En el cuadro 1 comparamos las tensiones longitudinales que se producen en las cuatro
esquinas del cajon cargado. Como se puede ver, en el nudo 2 de la estructura de dos cajones,
las tensiones son mayores que en el correspondiente del cajon Gnico. Esto se debe a las si-
guientes causas. El efecto losa, si bien supone una descarga del cajéon directamente cargado ,
produce una torsién del mismo signo de la que produce la carga exterior. Esta torsién deter-
mina un incremento de la distorsién del cajén y, por tanto, una mayor carga en el alma di-
rectamente cargada. Este hecho se comprueba también si comparamos los esfuerzos cortan -
tes en el alma directamente cargada en las dos estructuras (figuras 5.5.ay 2.4.a). Vemos c6-
mo las tensiones tangenciales son mayores en la estructura formada por dos cajones que en
la de un solo cajon; lo que determinard, a su vez, un incremento de la deformacién por es -
fuerzo cortante en esa zona.

El efecto membrana tiende a producir, como hemos visto, tracciones en la carasuperior
del cajon; pero el momento flector de eje vertical que se origina por estar la solicitacion apli-
cada a un borde, contrarresta este efecto.
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Fig. 5.2. Corrimientos. a) Corrimientos para x = 20 m; b)
Corrimientos para x = 15 m; c¢) Distribucion de corrimien- -
tos verticales, a lo largo de la luz, de los nudos 2, 5,8 vy 11.
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siones 0, en los nudos 2, 3,5y 6.

En el nudo 3 de la estructura formada por dos vigas cajon, la tension es algo méas redu-
cida que en su correspondiente nudo del tablero de un solo cajon. En este punto,los efectos
anteriores se conjugan favorablemente y reducen un poco la tension.

Donde si se reducen claramente las tensiones es en el alma no cargada. Aqui, el efecto
membrana y el efecto losa tienden a reducir los esfuerzos que se producen en el cajéon tinico.

Hasta ahora hemos comparado las tensiones longitudinales que se producen en la ten-

sion central del puente, que es la directamente cargada. Si analizamos ahora el estado tensio-
nal a lo largo del cajon vemos:

1. Las tensiones longitudinales, 0, , en la zona del alma cargada son muy parecidas en
los dos tipos de tableros. Lo mismo les pasa a las tensiones tangenciales, Ty *

2. Las tensiones longitudinales, 0, , y las tangenciales, 7, , son més pequefias, en la zo -
na del alma no cargada, para el caso de las dos vigas cajon.
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Fig. 5.3. Esfuerzos en la Iinea de union entre los dos cajones.
a) Qy; b) Ny; c) ny.

5.1 Carga en cualquier punto de la seccion transversal

Si paseamos ahora la carga a lo ancho de la seccién transversal, manteniéndola en la
seccion central del puente, (x = 20 m), podemos obtener las lineas de influencia de las ten-
siones longitudinales, o, , en las cuatro esquinas de un cajon (figura 5.7).

De esta curva podemos sacar las siguientes conclusiones:

1. Un cajéon ayuda muy poco al otro cajon a resistir la carga. En efecto; si observamos
la linea de influencia correspondiente al punto 2, vemos que cuando la carga se sitda en el ca-
jon derecho las tensiones longitudinales en 2 son muy pequeiias.

En el caso del nudo 5, maés centrado en el tablero, la influencia del otro cajon es mayor,
aunque cuando la carga estd situada encima, la tensién longitudinal es algo mayor que laque
se produciria en el cajon tnico (Véase figura 2.8.b).



2. Si examinamos ahora las lineas de influencia de los momentos flectores transversales
M, , (figura 5.8), vemos lo mismo. Cuando la carga esta situada en el cajon derecho, toda la
zona izquierda del cajon izquierdo, practicamente queda sin solicitacion (Véanse lineas de in-
fluencia ennudos 1,2,3y 7).

Las lineas de influencia en la zona derecha del cajon izquierdo (puntos 4,5,6y8), se
extienden con mas amplitud en el tablero, aunque de forma muy reducida cuando se sepa -
ran de las zonas proximas al punto en cuestion.

Una conclusién complementaria que podemos sacar de estas lineas de influencia y que
la podemos aplicar tanto a los tableros de un solo cajon como a los de dos cajones, la obte-
nemos si comparamos su trazado con el que tendrian las de una viga continua apoyadaen los
puntos donde existen almas en la viga cajon. Se observa que:

a) Cuando la carga pasa por un alma, el momento flector no se anula en dicho punto,
(efecto de la distorsion del cajon).

b) Las lineas de influencia, practicamente, se anulan fuera del vano en que se encuen -
tra el punto donde se obtienen. Esto es debido al efecto de empotramiento “casi per-
fecto” que produce la pequefia longitud y gran rigidez de las almas verticales.
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Fig. 5.5. Tensiones tangenciales 7,,,. a) Distribucion de 7,
en la seccion x = 19,5; b) Distribucion de Tyy €N la seccion
x = 10 m; c) Distribucién, a lo largo de la luz, de 7, en los
nudos 2, 3,5y 6.
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5.2 Conclusiones respecto al comportamiento de dos vigas cajon

Con el estudio tan limitado que hemos hecho respecto al comportamiento de dos cajo-
nes unidos, es dificil sacar conclusiones claras respecto a la respuesta resistente de este tipo
de tableros. Sin embargo, las pautas de comportamiento que han ido apareciendo, nos per-
miten extrapolar un conjunto de conclusiones cualitativas.

1. La relacion ancho-luz de este tipo de estructuras es normalmente muy grande y se en-
frentan mecanismos de reparto de carga muy desequilibrados. Las vigas cajon son muy rigi-
das ala flexion longitudinal, y 1a losa transversal que une los dos cajones es normalmente
muy elastica. Esto produce un reparto transversal de carga, entre las dos vigas cajon, muy po-
bre v que, a efectos de disefio, no permite contar con él para aliviar el dimensionamiento de
cada uno de ellos.

2. Este efecto se acentia cuando la relacion ancho-luz crece, y disminuye en caso con-
trario.

3. La presencia de vigas riostras transversales, mejoraria claramente el reparto transver-
sal entre las dos vigas cajon. Esto se ha comprobado bastantes veces cuando, por razones fun-
cionales, las dos vigas cajon se han separado mucho y, por tanto, la flexibilidad de la losa de
unién aumentaba claramente.

Por estas razones, y analizando exclusivamente el comportamiento resistente, es indife-
rente unir o dejar separados los dos cajones. Tienen que existir problemas funcionales (caso
de rodadura continua a lo ancho del tablero) o ventajas en el apoyo de las vigas cajon en las
pilas, para que la opcién de unir los dos cajones sea favorable.

6. TABLEROS CONTINUOS

La condicién de continuidad la expresamos aqui en su situacion mas simple, como esla
de tablero de dos vanos continuos y carga simétrica (figura 6.1).
En esta situacion, a causa de la simetria de la carga exterior, cada vano se comporta co-

mo apoyado-empotrado respecto al apoyo central. Si bien éste no es un caso general de con-
tinuidad, la respuesta nos va a dar una pauta de como se comporta un puente continuo.

6.1 Solicitacion puntual excéntrica

Solicitamos el tablero por dos cargas puntuales, de 100 toneladas, situadas en el centro
de cada luz y con una excentricidad de 3 m respecto al eje del tablero(figura 6.1). La distri -
bucion de tensiones longitudinales, o, en los cuatro nudos significativos de la seccién trans-
versal, la representamos en la figura 6.3.

En esa misma figura representamos las tensiones que se producirian segun la teorfaele-
mental de flexién de la viga, que no tiene en cuenta las deformaciones de alabeo ni de distor-
sion.

De esta representacion, junto con la figura 6.4, se pueden sacar las siguientes conclusio-
nes:

1. La separacion de las tensiones reales respecto a las que produce la teoria de la vigaes
muy grande en las proximidades de la carga.

2. La separacion de las tensiones reales respecto a las que produce la teoria de la viga,se
atentdia mucho en la seccidon de empotramiento.
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Fig. 6.4. Distribucién de tensiones longitudinales, en la sec-
cién transversal.
a) Seccion de empotramiento: x = 60 m.

b) Seccién centro de vano: x =30 m.

3. La linea de momento nulo, en la teoria elemental de las vigas, se conserva bastante
bien en la respuesta real del tablero.

En el cuadro n© 2 representamos la comparacion numérica de estas tensiones.

CUADRO 2
Seccion x = 30 m. Seccién x = 60 m.
NUDO
T.V. L.P. L.P./T.V. T.V. L.P. LP./T.V.

2 23,82 45,62 1,915 28,58 40,105 1.403

4 23,82 17,62 0,724 28,58 29,8 1.042

3 43,67 7642 1,75 5241 69,61 1.328

5 43,67 23,21 0,531 5241 69,99 1.329
T.V. = Teoria elemental de la viga.
L.P. = Teorialdminas plegadas (99 arménicos).

Como se ve por el cuadro y la figura 6.4, en la seccion cargada la distribuciéon de tensio-
nes estd muy polarizada del lado de la carga; mientras que en la seccion de empotramiento la
distribuciéon de tensiones es practicamente simétrica. Esto se debe a que, aunque ambas sec -
ciones estan solicitadas por cargas puntuales, su cuantia y la rigidizacion de la seccién, son

muy diferentes.

IIOO Tn.
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Fig. 6.5. a) Cargas en seccion central (x = 30 m.). b) Cargas en seccion apoyo central (x =60 m.). c) Cargas
en seccion apoyo lateral (x =0m.).
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En la figura 6.5 se representan estas cargas. La seccién central tiene una carga con-
centrada de 100 t en el alma izquierda y no tiene riostra transversal alguna. Las secciones de
apoyo estdn solicitadas por dos tipos de cargas puntuales. Las tipo 1 que actiian directamen-
te en las almas y son del mismo tipo que la de 100 t de la seccién central, y las tipo 2 que no
son sino la traslacién de las fuerzas Ny, que acttian en cabeza superior e inferior, en los apo-
yo0s, ¥ cuyo itinerario es a través de la viga riostra. Por tanto, la distorsién y alabeo de lasec-
cion central es mucho mayor que la de la seccidon de apoyo, en la cual es nula por lainmovi-
lizacion que produce la viga riostra. En el caso de que ésta no existiese, las cargas Ny, , que
actian en cabeza superior e inferior, provinientes de la torsién del cajon, deberian trasladar-
se a los apoyos deformando el marco de la seccidn transversal, es decir, distorsiondndolo. Es-
te hecho aumentaria el desequilibrio entre las tensiones longitudinales de la zona izquierda
del cajon y de la zona derecha, en la seccién de apoyo.

Si examinamos la figura 6.6, donde representamos la distribucion de esfuerzos tangen -
ciales, N,y , vemos como su distribucién a 10 m de la situacion de la carga es muy parecida a
la que produce la teoria elemental de la viga (figura 6.2.d); mientras que cerca de la posicion
de la solicitacion exterior estd muy perturbada y es del tipo que ya conocemos por el estu -
dio de los cajones apoyados (puntos 2y 3). En la seccion de apoyo central,la distribucioén de
N,, estd un poco distorsionada; lo que repercute en la distribucion de o, a través de la defor-

Xy
macion por esfuerzo cortante.
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6.2 Solicitacion uniforme excéntrica

En las figuras 6.7 y 6.8 representamos la distribucion de tensiones longitudinales en la
viga cajon, cuando la solicitacion es una carga uniformemente repartida de 400 kg/m? |, pero
colocada con un descentramiento, respecto al eje, de 3 m.

Como se puede apreciar en estas figuras, la diferencia entre las tensiones entre el lado
izquierdo y el derecho de la viga es muy pequefio; lo que indica un pequefio alabeo y distor-
sion de la seccion. La teoria elemental de la viga aproxima bien la respuesta.

Esto ocurre a lo largo de toda la viga cajon, salvo en las inmediaciones del apoyo cen-
tral donde la perturbaciéon es muy elevada. Este hecho, que queda perfectamente reflejado
en la figura 6.8.b, puede que no responda a la realidad sino que sea consecuencia del modo
en que se ha materializado la viga riostra en el programa de l4minas plegadas que hemos uti -
lizado para este estudio.

La viga riostra se ha materializado, en el programa de célculo, por medio de barras inex-
tensibles, que son las de la seccion transversal, mas una nueva barra que va del nudo 3 al 4y
que evita la distorsion de la seccion. Ademds, se han inmovilizado al giro los seis nudos. Es -
ta representacion de la riostra no es muy precisa; pues aunque inmoviliza perfectamente los
nudos, introduce una asimetria clara de comportamiento, que creemos es la causa de la per-
turbacion local del estado de tensiones. En la figura 6.4.a también se observa esta anomalia.

6.3 Conclusiones

Respecto a la influencia de la continuidad, podemos sacar las siguientes conclusiones:

1. Como en el caso de las vigas cajon bi-apoyadas, las cargas puntuales son las que pro-
ducen una perturbacién mayor en la distribucion de tensiones longitudinales, o,. Estas se
separan mucho de las que proporciona la teoria elemental de la viga, en las inmediaciones de
la carga.

2. Esta perturbacion es mas intensa que en los tableros bi-apoyados; pues el empotra-
miento supone una reduccion en la relacién ancho-luz.

3. En la seccion de apoyo, la perturbacién de las tensiones longitudinales es mucho me-
nor que bajo la carga puntual y esto es debido a la presencia de vigas riostras y lamenor con-
centracion de la solicitacion puntual en dicha seccién.

4. La sobrecarga uniforme produce un incremento de tensiones muy pequefio respecto
a la teoria de la viga.

5. En general, las conclusiones obtenidas en tableros bi-apoyados son aplicables a los
continuos, con las limitaciones que acabamos de hacer.

7. DIMENSIONAMIENTO DE LOS TABLEROS FORMADOS POR VIGAS CAJON

Establecer el dimensionamiento de un tablero de puente supone contestar a tres pre -
guntas:

(Como es la distribucién longitudinal de inercias?

(Como es la seccion transversal?

¢Qué tipo de vinculaciones existen entre las pilas y el tablero y entre los distintos table-
ros entre si?
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Para poder contestar a todos estos problemas es necesario tener en cuenta, por un lado,
el conjunto de problemas resistentes que ya hemos visto; por otro, el comportamiento del
puente ante las acciones del medio ambiente, como son fluencia, retraccion, variaciones de
temperatura, asientos, etc., que no hemos visto y, por ultimo, las condiciones que impone el
proceso constructivo, que tampoco hemos visto hasta ahora. Resulta, por consiguiente, un
tanto aventurado establecer una serie de reglas de disefio, cuando dejamos fuera un conjun -

to de variables significativas.

Sin embargo, creemos que el dimensionamiento del dintel es posible a partir de los co-
nocimientos sobre la respuesta resistente que conocemos. No podremos establecer las vincu-
laciones del dintel con su contorno, que van a depender principalmente de las acciones indi-
rectas y del proceso constructivo. Tampoco podremos justificar adecuadamente determina-
das disposiciones que dependen del proceso constructivo elegido, aunque estas ultimas las ten-
dremos en cuenta conforme vayan apareciendo.

Para establecer la magnitud de cantos, espesor de paredes del cajon, longitud de voladi-
zos transversales, etc. vamos a utilizar un estudio estadistico realizado por R.A. Swann* so-
bre 178 puentes construidos durante los afios 1957 a 1972. Sin embargo, este estudio deja
fuera los puentes mas recientes, que son precisamente aquéllos que mads nos interesan; porlo
cual llenaremos ese vacio conforme vayan apareciendo.

7.1 Dimensionamiento longitudinal

Como ya hemos indicado en la introduccién, los puentes cajon son puentes continuos,
y las variaciones longitudinales de canto son de tres tipos (figura 7.1):

Tipo 1. El canto y la inercia son constantes a lo largo de todo el puente. Se utilizan pa-
ra las luces mas pequefias. Raramente sobrepasan los 50 metros de luz. El tipo de
construccion es, normalmente, la cimbra apoyada en el suelo, o autoportante cuan-
do el nimero de vanos del puente es muy grande (longitud del puente = 500 m).
También se suele emplear el procedimiento que caracteriza a los “puentes empuja -

29

dos”.

Tipo II. El canto es constante pero la inercia varia al acercamnos al apoyo. Este incre -
mento de inercia se realiza a base de aumentar el espesor de la losa inferior, ~ desde
una posicién situada a 1/4 6 1/5 de la luz, contando desde la seccion de apoyo, has-
ta el apoyo. Este incremento de resistencia es necesario para controlar el estado ten-
sional producido por los grandes momentos negativos que se presentan en esta zona.

En algunos puentes franceses se ha utilizado el regruesamiento de la losa inferior
hacia fuera, en lugar de hacia dentro, con lo que sale un canto ligeramente variable .
Fig. 7.1.c.

Aunque su utilizacion ha alcanzado los 120 m de luz, es mds corriente utilizarlo con

luces que varfan entre los 50 y 90 m y en puentes de muchos vanos. Ultimamente se
observa una tendencia a incrementar la luz de esta morfologia.

Su construccién participa, por el lado de las luces pequefias (50 6 55 m), de la cons-
truccion con cimbra, pero a partir de ellas la cimbra es muy cara’y s€ utiliza el avan-

ce en voladizo.

* «A feature survey of concrete box-spine-beam bridge”. R.A. Swann. Technical Report 42.469. Junio,1972.
CACA.
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Tipo III. En esta morfologia varfa el canto a todo lo largo del puente, creciendo desde el
centro de la luz hacia los apoyos. Las curvas de variacion del canto suelen ser pardbo-
las de 29, 30 6 49 grado, siendo las m4s utilizadas las de 2° grado que dan unavaria-
cion bastante suave. Las curvas de 3° y 4° dan una variacién de canto muy bruscaen
la zona de apoyos, por lo que, si bien se acoplan mejor que las de 2° a la cuantia de
la solicitacién, ofrecen una imagen de puente demasiado abrupta.

Esta morfologia es la que distribuye el material de manera mas adecuada a la cuan -
tia de la solicitacién, por lo que la convierte en la morfologia exclusiva de los table -
ros de mayor luz. En cualquier tablero de canto constante, sobra canto en el centro
del vano.

La variacién del canto introduce una ventaja complementaria. Como parte del esfuer-
zo cortante es transportado por la componente inclinada de la compresién de la losa
inferior, se alivia a las almas de una parte importante de esfuerzo cortante, permitien-
do un dimensionamiento mds delgado de las mismas.

Como regla general, se puede decir que en todos estos tipos de tableros se debe perfilar
al mdximo la distribucién del hormigén, de manera que en cada zona exista el estrictamente
necesario para soportar los esfuerzos. Losas superiores, almas, losas inferiores, cartelas, etc.,
deben conjugar las necesidades constructivas con los espesores minimos necesarios. De otra
manera, el peso propio del puente, que es con mucho la solicitacién méas importante, crece-
rd extraordinariamente, encareciéndolo. En la figura 7.2 representamos el volumen equiva -
lente de hormigén en el tablero, por metro cuadrado de estructura. En ella se observa clara-
mente como crece el peso propio con la luz del puente.

7.1.1 Longitud de los vanos laterales

En la figura 7.3 se recoge la relacion que existe entre la luz del Gltimo vano y la del pe-
nultimo. Los resultados son totalmente aleatorios y no puede establecerse una ley estadfsti-
ca Optima; y esto por varias razones.



Sabemos que las luces extremas 6ptimas, de cara a equilibrar adecuadamente los mo-
mentos flectores del tramo principal, se encuentran en los puntos de inflexién de la defor -
mada de la ley de momentos flectores, que se sitlan aproximadamente a 0,25 6 0,75 de la
luz principal (figura 7.4). Cualquiera de estos cortes podria ser vélido.

Utilizar 0,75 L para la luz final, suele ser corriente cuando el puente es continuo de mu-
chos vanos; pero si la luz del vano principal viene impuesta por la existencia de un accidente
natural importante, como es un rio, resulta excesivo el 0,75 L para el vano de compensa -
cién, si sus dimensiones no son exigidas por capacidad de desagiie en caso de avenidas.

En este caso, se podria utilizar 0,25 L; pero en muchos casos esta descompensacion de
luces produce tales tracciones en el estribo, que se recurre a aumentar algo el valor del vano
de compensacidn para reducir el tamafio del contrapeso necesario.

Pero, ademis, existe otro factor; y éste es de indole constructiva. Como veremos, es
normal utilizar, como proceso de construccion, el avance en voladizo sucesivo a partir de pi-
las empotradas. Para equilibrar las flexiones sobre la pila durante la construccion, suelen uti-
lizarse valores proximos a 0,5 L y, naturalmente, toda la gama intermedia. Por esta razon re-
sulta tan poblada la luz del ultimo vano comprendida entre 0,25 y 0,75 L de la figura 7.3 .
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Fig. 7.2. Espesor equivalente de hormigdn en el dintel.
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Es mucho mds raro adoptar la luz ultima del mismo valor que la del vano principal; y esto so-
lo ocurre cuando, por condiciones topogrificas, es imposible situar la pila en otro lado.

7.1.2 Relacion canto-luz

En la figura 7.5 se representan los valores utilizados en los 178 puentes examinados por
R.A. Swann, tanto en la seccion de pila como en la del centro del vano.

Los valores medios y que corresponden a los mas usuales en los tableros tipo III son:

Seccion pila: c=—

Seccidén centro vano:; ¢ = 0
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Fig. 7.3. Longitud de los vanos laterales.
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A partir de estos valores medios, la tendencia en la distribucién de cantos, dentro delos
ciertos lfmites, es: Si se adopta un canto grande en la seccion de pila, > L/20, se puede redu-
cir el canto en el centro del vano; y viceversa. Esto se debe a que cuando cargamos una viga
de inercia variable, cuanto mayor sea la variacion de cantos may or atraccién de momentos ne-
gativos se produce en el apoyo y, por tanto, menores momentos positivos se producen en el

centro.

En los tableros de canto constante, tipos I y II, también los cantos oscilan alrededor
de L/20, aunque se pueden realizar tableros con cantos menores, COmo vemos cn la figura
7.5.a, que llegan a alcanzar cantos de hasta L/30 y menores. Sin embargo esto da lugar a di-

Senos caros.

La capacidad resistente del puente no viene, como es l6gico, determinada Gnicamente
por su canto. Influyen, y muy determinantemente, los espesores de las losas superior e infe-
rior, y los de las almas. Cuando realicemos un puente de poco canto serd a costa, siempre,de
aumentar las losas; y viceversa. Es decir, un puente esbelto no tiene por qué ser mas ligero si-
no que a veces es mas pesado. Cuando se pase al dimensionamiento de las losas superior ¢ in-
ferior habrd que tener en cuenta esta condicion resistente.
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Fig. 7.6. Distribucién del hormigon en el dintel.

En general, se puede afirmar que la utilizacién de tableros esbeltos, ¢ < L/20, dalugara
diseflos caros y muy agradables por su esbeltez. Lo contrario pasa en tableros poco esbeltos.

Enla figura 7.6 representamos la relacion que existe entre el 4rea de hormigén de lasec-
cion del centro del vano y la de los apoyos.

7.2 Seccion transversal

En el disefio de la seccion transversal influyen los dos tipos de condicionantes que he -
mos visto que habldbamos de disefio:

— Condiciones resistentes
— Condiciones. constructivas

De entre las primeras podemos destacar los siguientes efectos:

1. Capacidad de resistencia a flexion.

2. Capacidad de resistencia a torsion.

3. Flexibilidad de la seccién transversal.

4. Deformabilidad, por esfuerzo cortante, de las losas que constituyen el cajon.

5. Capacidad de resistencia de la losa del tablero ala actuacién de la carga directa.

Las condiciones constructivas son mucho mds dificiles de objetivar y su variabilidad
depende de factores tan aleatorios como las condiciones econdmico-sociales del pafs en que
se construye y que, por tanto, son variables con el tiempo. Son estas condiciones las que mas
influyen en la evolucion de la seccion transversal.

Estos dos tipos de condiciones deben articularse de manera que se consigan tableros
muy resistentes, ligeros y facilmente construibles.

La capacidad de resistencia a flexién depende del canto y de las 4reas de las losas supe-
rior e inferior. Asi, podemos obtener un cajon més rigido aumentando el 4rea de la losa in -
ferior, ya sea variando su anchura y manteniendo el espesor, o viceversa. La losa superior sue-
le ser casi siempre superabundante, y su anchura est4 fijada por las condiciones funcionales,

del puente.
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La capacidad de resistencia a torsion depende del espesor de las paredes y del drea ence-
rrada por las mismas. Su rigidez, del cuadrado de la misma 4rea.

Sin embargo, hablar de rigidez y resistencia a torsién como lo estamos haciendo, supo -
ne la indeformabilidad de la seccion transversal, lo cual, como hemos visto, deja de ser cier-
to por la flexibilidad de la seccion transversal, que provoca la distorsién del cajon, bastante
pronunciado cuando se trata de solicitaciones puntuales. Este hecho determina una desigual-
dad en el reparto de las tensiones longitudinales de flexion.

Junto con la distorsion, la deformacion por esfuerzo cortante de las losas superiores su-
ponen una nueva concentracion de tensiones longitudinales en las zonas proximas a las al-

mas.

Distorsion y deformacion por esfuerzo cortante, pueden considerarse como efectos per-
turbadores de la distribucion tensional correspondiente a la flexion simple, que es la conve-
niente pues solicita por igual todo el ancho de la seccion. A reducir su importancia va diri-
gida la manera en que distribuyamos el material en la seccion.

Por ejemplo, cuando la relacion ancho-luz es pequefia, estos dos efectos quedan auto-
maéticamente reducidos. La distorsion la podemos reducir a voluntad, introduciendo mas o
menos vigas riostras en su interior; aunque raro €s el tablero que las tiene (salvo en los apo-
yo0s), a no ser que sea de gran relacién ancho-luz.,

1002

— Puente de Oleron.

Tramo§ conlinuos. Canlo varia:
ble. Luz, 79 m.
1 Sh 1

IN

é.__
31,6 L 175

(prefobricados . por dovelay)

Por ultimo, tenemos el efecto de las flexiones directas de la carga exterior, sobre el di-
mensionamiento de las losas, principalmente la superior. Esto va a depender de las luces tras-
versales entre almas del cajon y la longitud de los voladizos exteriores.

A la luz de estas variables, vamos a examinar la forma de la seccion transversal que se
debe adoptar en el disefio.

En primer lugar, tenemos el cajon tunico monocelular (figura 7.7). Se trata del puente
de Olerén (Francia). Tiene una relacion ancho-luz bastante pequena, del orden de 1/8, con
lo que no son de esperar fuertes deformaciones por distorsion ni pérdida de eficacia de las lo-
sas superiores por deformacién por esfuerzo cortante. Las luces transversales de la losa supe-
rior est4n bien equilibradas y no son grandes; con lo que los espesores necesarios para la re-
sistencia a la flexion de la carga directa estdn dentro del orden de magnitud de lo que se ne-
cesita para la flexiéon longitudinal.

59



15.25

i

“”'“E:LTJ‘E“
i

2.00

p |
2 3t
L [
950

t

Seccibn transversal de |os viaductos de la autopista B.3 Sur

[ _ 1955

N

L 5 : %)
 a2e? o + o ga?

b

Seccién transversal del puente Gennevilliers sobre el Sena

Fig. 7.8.

Si se aumentase mucho la anchura del puente manteniendo un solo cajéon monocelular,

aumentaria mucho la distorsiéon del cajon y la deformacién por esfuerzo cortante de las lo-
sas. Ademas, las dimensiones de la losa superior y de las almas, deberian aumentar,para
resistir la flexion de la carga directa, la primera, y las tensiones tangenciales de cortante, tor-
sion y distorsion, las segundas.
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Para salir al paso de estos efectos se pueden adoptar varias soluciones:

a) Hacer un cajon bi-celular (figura 7.8).

Al ser el cajon bi-celular, se reduce la deformacion por esfuerzo cortante de las losas,
ya que la separacion entre las almas es mas pequeiia; se aumenta la rigidez a la dis-
torsion,pues un marco de tres almas es mds rigido que uno de dos, y se reduce la fle -
Xion de carga directa sobre la losa superior por disminuir la luz transversal de la mis-
ma.

Esta solucion, sin embargo, tiene mds problemas constructivos que la monocelular,
ya que se necesita doble encofrado interior y resulta hiperestdtica para su manejo,
cuando se utilizan para la construccion dovelas prefabricadas.

b) Duplicar la seccion cajon (figura 7.9).

Se pueden hacer dos versiones: dejando los dos cajones separados (figura 7.9.a),0 dis-
poniéndolos unidos por la losa superior (figura 7.9.b). Ya hemos visto en el punto 5
que una u otra version son practicamente equivalentes a efectos resistentes. En cual -
quiera de los casos, se reduce la relacion ancho-luz en cada cajon y autométicamente
se reducen los tres efectos perturbadores de la distribucién tensional.

Desde el punto de vista constructivo, esta solucion tiene la ventaja de poder utilizar
equipos de montaje o ejecucion menos pesados y, por tanto, més baratos. Esto natu-
ralmente, ocasiona mayor tiempo de ejecucion. Con esta solucidén se pueden cubrir
anchuras mayores que con el cajén bi-celular.



¢) Rigidizar el cajon monocelular (figuras 7.10y 7.11).

Este tipo de solucién es muy reciente y se estd imponiendo sobre las anteriores en
los ultimos tiempos. En la solucion de la figura 7.10, correspondiente al puente de
Eschachtal, se adopta un cajén monocelular, bastante reducido en anchura, de ma-
nera que destaque tres vanos aproximadamente iguales en la losa superior. Esta dis -
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posicion, que no serfa logica en un caso normal de viga cajon. pues las flexiones de -
bidas a la carga directa serfan enormes en los voladizos laterales, resulta aqui valida.
yva que las flexiones se reducen por la presencia de los puntales inclinados que apo -
van el extremo del voladizo, sobre el alma del cajon y la losa inferior.

Aunque el cajon no es demasiado ancho, para reducir la flexibilidad transversal, en
algin puente de este tipo se han dispuesto dos o tres vigas riostras intermedias. Asi.
la distorsion queda muy reducida, habida cuenta de que la torsion es muy grande en
este tipo de cajones.

Con respecto a la deformacion por esfuerzo cortante de la losa superior, ésta es bas -
tante grande, ya que el tablero sigue teniendo dos almas; pero puede mantenerse, yu
que la losa superior suele ser superabundante.

Desde el punto de vista constructivo, tiene la ventaja de que se realiza una sola viga
en lugar de dos; lo que supone un abaratamiento notable. Sin embargo, los equipos,
necesarios para construirla suelen ser caros, pues la viga es muy pesada; lo que se evi-
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ta construyéndola en dos etapas. En una primera, se realiza exclusivamente el cajéon,
sin voladizos laterales. Después, y una vez que esta viga estd pretensada y se apoya en
las pilas, se construye el voladizo lateral por medio de un carro transversal que dis -
curre apoydandose en la viga cajon.

Enla figura 7.11 se plantea otro tipo de rigidizacion de la losa superior, consistente
en establecer vigas transversales que recogen el efecto de la flexion de carga directa
del voladizo lateral y del vano central de la seccion transversal. La flexién principal
de la losa superior cambia de sentido, y en lugar de flectar transversalmente lo hace
longitudinalmente entre las vigas riostras.

La distorsion del cajon queda también muy reducida, pues las vigas riostras, aunque
no sean completas, aumentan claramente la rigidez de la seccidon transversal. La de-
formacion por esfuerzo cortante de la losa superior no varia.

La construccién de esta solucién suele realizarse, principalmente, por dovelas prefa -
bricadas, ya que en este caso la presencia de la viga riostra no estorba la salida de los
encofrados interiores. La solucion de la figura 7.10, suele realizarse para puentes hor-
migonados in situ.

Para aquellos casos de puente extraordinariamente anchos, las soluciones anteriores se
pueden extrapolar de la forma siguiente:

La solucién a), correspondiente al cajon bi-celular, puede llevarse a ser tricelular (figu-

ra 7.12), con o sin voladizos transversaies, y llegar por tltimo a convertirse, por adicidén ce:-
lular, en una losa aligerada.

La disposicién de dos cajones unidos, puede ampliarse a tres o mds cajones unidos(figu-

ra 7.13); y la solucioén de rigidizar la seccidn transversal, puede, uniendo varias células, con-
vertirse en la de la figura 7.14.
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En el estudio estadistico realizado por R.A. Swann, se recogen todos los puentes estu-
diados hasta 1972; y su seccion transversal se refleja en la figura 7.15, donde se especifica el
tipo de seccion transversal utilizado, en funcién de la relacion ancho-luz del tablero. En esta
estadistica no se recogen los puentes en que se rigidiza la secciéon transversal, pues esta mor-
fologia es posterior a la fecha de confeccion de la misma.

En ella se comprueban las acotaciones que acabamos de hacer. Conforme la relacion an-
cho-luz aumenta, el tablero pasa de monocelular a bi-o-pluricelular, de un solo cajon ovarios

cajones unidos, etc.
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Fig. 7.15. Uso de los diferentes tipos de secciones.
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7.2.1 Losa superior

La losa superior cumple un papel diverso en las vigas cajon. En primer lugar, materiali-
za el tablero y, por tanto, estard sometida a las flexiones transversales locales y uniformes pro-
ducidas, por la acciéon directa de la sobrecarga puntual, la uniforme, y la carga permanente .
En segundo lugar, contribuye, con el resto de las losas que forman la viga cajon, a evitar la
distorsion de la seccion y, ademds, contribuye a la rigidez a torsion de la viga en su conjun -
to. Finalmente, constituye la cabeza de traccion o compresion de la flexion longitudinal del
tablero. Su dimensionamiento vendra gobernado por todas estas misiones, aunque predomi-
na el primer efecto.

Desde el punto de vista de la flexion transversal, la losa superior actia con empotra -
miento eldstico sobre las almas; empotramiento que suele ser muy rigido debido a la gran ri -
gidez transversal del marco. La distribucion de espesores de la losa superior a lo ancho del
puente, suele ser variable, con valor méximo en las proximidades de las almas, reduciéndose
conforme se acerca al centro de su luz,

Esta distribucion del material, tiene bastantes ventajas. En primer lugar, se acopla bien
a la distribucion de los momentos flectores transversales. En segundo lugar, crea un gran es-
pacio para el alojamiento de los cables y anclajes de pretensado en las proximidades de las al-
mas. En tercer lugar, reduce la deformacion por cortante de las losas superior e inferior, por
concentrar el 4rea cerca de las almas.

Si examinamos su dimensionamiento en la figura 7.16, vemos que éste varfa segiin uti-
licemos o no pretensado transversal. Existe un espesor minimo, que suele oscilar alrededor
de 18 0 20 cm, necesario para alojar adecuadamente los cables de pretensado longitudinal.

A partir de aqui el espesor aumenta, siendo mayor, como es logico, cuando no existe
pretensado transversal que cuando existe.

Desde el punto de vista de la existencia del pretensado transversal, no es excesivamente
frecuente su uso ya que resulta caro por su pequefia longitud y el gran numero de anclajes ne-
cesarios (figura 7.17).

Segtn J. Mathivat, el espesor de la losa en el centro, e,, viene dado por el siguiente cua-
dro:

L m 25 3,0 35 40 45 50 5,5

€ cm 16 18 20 ' 22

(0]

L = Separacion entre almas.

Longitudinalmente, el dimensionamiento de la cabeza superior suele ser constante ya
que por su gran envergadura, necesaria para materializar el tablero, es superabundante para
recoger las tensiones debidas a la flexion longitudinal del puente. En algunos puentes, se dis-
pone un mayor espesor de la losa superior en la zona de pilas; pero esto no es debido sino a
la necesidad de alojar en su interior la gran cantidad de cables de pretensado longitudinal que
se acumulan en dicha zona.

Como se ve por su dimensionamiento, la losa superior estd muy perfilada,disponiéndo-
se el espesor estrictamente necesario para resistir los esfuerzos a que estd sometida, ya que
constituye uno de los mayores componentes del peso propio del puente.
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Fig. 7.17. Uso de pretensado transversal.

Cuando se disponen vigas riostras transversales suficientemente proximas para que reco-
jan toda la flexion transversal de la losa superior (figura 7.11), el espesor de ésta tiende a ser
constante; y es con las almas con lo que se consigue €l regruesamiento necesario pard alojar
los cables de pretensado longitudinal del puente, en la zona de apoyos.

7.2.2 Almas

En las figuras 7.18 recogemos los graficos confeccionados por Swann sobrelos 157 puen-
tes examinados, en los que se representa el valor del espesor del alma con respecto a la luz
del puente. Sin embargo, esta representacion no se realiza directamente sino a través de los
parametros:

(typ - Np/b . Iy g) x 107, parala zona sobre pilas;

(tym - /b - Iga ) X 10°, parael centro del vano,

Donde:

typ ¥ twm — Suma de los espesores de las almas, en pilas y centro de vano;
h, vy hy _ canto total del dintel, en pilas y centro de vano;

b — anchura total del dintel;

s — luz maxima del vano.

La eleccion de los parametros anteriores expresa, de alguna manera,el comportamiento
a cortante del tablero, pues hp . typ €8 el drea de las almas y b . 14 tiende aser proporcio -
nal al cortante.

Como se ve en la figura 7.18.a, la representacion de estos valores es muy heterogénea.
pudiendo establecerse un valor medio en la curva representada. La gran dispersion de los va-
lores correspondientes a luces pequefias, L < 50 m. corresponde sin duda a que sus espesores
han sido determinados por razones constructivas, o porque se trata de puentes muy oblicuos.
con grandes curvaturas, etc. Los valores minimos corresponden, como era de esperar.aaquie-
llos puentes (tipo 3) en los que varia el canto del dintel con la luz; pues entonces una gran
parte del esfuerzo cortante es recogido por la componente inclinada de las compresiones €n
la losa inferior. Por ultimo, el bajisimo valor correspondiente al puente de 208 m de luz (¢l
puente de Bendorf) se debe a la utilizacion del pretensado transversal del alma.Asi como ocu-
rria con la losa superior, este pretensado es muy poco usado por resultar muy caro.
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El espesor del alma se conserva constante, a lo largo de la luz, en muchos puentes: y la
reduccion que la curva 7.18.b representa respecto a la curva 7.18.a, correspondc mds bien a
la disminucion del canto conforme nos acercamos al centro del vano, quea una disminucion

del espesor del alma. Este hecho viene condicionado, principalmente, por razones construc -
tivas mds que resistentes.

Donde se suele observar un aumento del alma en la zona de pilas es en los puentes del
tipo II de gran luz (puentes de canto constante).

J. Mathivat establece las siguientes reglas para determinar el espesor del alma:

h
e>gg +5+¢ (cm), sih<6m;

h
ez —+8+9¢ , sih=7m;
22

donde h es la altura del alma y ¢ el didmetro de la armadura de pretensado que la atraviesa.

twp =SUMA DE LOS ESPESORES DE LAS ALMAS b = ANCHURA TOTAL
h p = CANTO TOTAL EN PILAS Imax = LUZ MAXIMA
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7.2.3 Losa inferior

En la figura 7.19 se representa el espesor de la losa inferior en la seccion situada encima

de pilas, en comparacion con la luz del puente. De 1a misma manera que en las almas, este es-
pesor no se representa directamente sino que se realiza a través de un pardmetro:

(h, . Ag/ b . ;) x 10*; donde:

hp es el canto del dintel encima de pilas;
A; esel area de la losa inferior;
b es el ancho del tablero, y

14 €slaluz del puente.

hp = CANTO TOTAL EN PILAS b = ANCHURA TOTAL

A' = AREA DE LA CABEZA INFERIOR L max= LUZ MAXIMA

|

(h, . Ag/ b 2,0 x 10%

160 200 240
LUZ MAXIMA - m.

Fig. 7.19. Area de la losa inferior en pilas.

En esta figura se observa un claro crecimiento del pardmetro con la luz del puente, sien-
do esta curva mas clara que la que corresponde a las almas. En la parte de luces pequefias, se
observa un crecimiento de la curva que, como siempre, viene determinada por valores cons-
tructivos mas que resistentes.

El espesor de la losa inferior varfa mucho del centro del puente a los apoyos; y estava-
riacion viene determinada por el valor creciente de los momentos flectores negativos confor-
me nos vamos acercando a las pilas. Ademds, la anchura del cajon, en su parte inferior,no es
superabundante como ocurre con la losa superior.

En el centro del vano el espesor es tan pequefio como posible ya que en dicha zona los
momentos flectores son muy pequefios y su valor depende mds de razones constructivas,(co-
mo puede ser, por ejemplo, dejar espacio para disponer el pretensado inferior), que de razo-
nes resistentes. Segiin J. Mathivat, el espesor de la losa inferior debe ser, como minimo, 2,5
veces el espesor de la vaina del pretensado que contenga.



7.2.4 Cuantias de pretensado y armadura complementaria

La curva de la figura 7.20, representa la cuantia, por metro cuadrado de tablero, del
pretensado (incluye pretensado longitudinal y transversal, en el caso de que este tiltimo exis-
ta). La figura 7.21, representa la cuantia de armadura pasiva; y la figura 7.22 representa la
cuantia total de armadura, activa y pasiva, reduciendo esta ultima a armadura activa. Esta re-
duccioén se efectiia multiplicando la armadura pasiva por la relacién entre su Ifmite elasticoy
la tensién ultima del acero de pretensado.

Como se ve en la figura 7.20, la cuantia de pretensado crece rdpidamente con la luz del
puente; mientras que la armadura complementaria se mantiene practicamente constante o in-
cluso disminuye con la luz.
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8. EJEMPLOS DE PUENTE CAJON
8.1 Cajon monocelular
El puente con cajon mono-celular es el mas frecuente entre todas las morfologias puen-

te cajon. Aqui exponemos (figura 8.1), una serie de puentes que participan de todos los pro-
cedimientos constructivos, y demuestran la enorme versatilidad de esta morfologia.
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Empezando con los puentes de luces pequefias, tenemos el viaducto de Val Restel, cons-
truido por el procedimiento de empujado; lo que determina una esbeltez muy pequena; el
viaducto de S. Sixto. construido por medio de cimbra autoportante-autolanzable y, por ulti-
mo, el puente (no representado) de Sarno-San Severino, de 2.900 m de longitud, que se hi-
zo prefabricando el vano entero de 32 m y colocdndolo por medio de viga de lanzamiento en-
tre las pilas, y con tuncionamiento de bi-apoyado.

En los puentes de luces medias, representamos el puente sobre el Po, en Moncalieri,y el
viaducto de Cerrano, ambos construidos por avance en voladizo, in situ.

Ya dentro de los puentes de grandes luces, representamos cuatro ejemplos, incluido el

Puente de Bendorf que ha constituido, para muchos, un ejemplo a seguir.

En cuanto alos materiales, conviene hacer notar que en el puente de Ottmarsheim, ac -
tualmente en construccion, los 99,55 m centrales del vano principal, de 171,87 m,y los 71,65
m centrales del segundo vano principal, de 143,97 m, se estdn realizando en hormigon ligero.

8.2 Puentes de cajon inico muy anchos

En la figura 8.2.1 representamos cuatro puentes extraordinariamente anchos,con un so-
lo cajon monocelular. Esta solucion es excesiva, dado que la losa superior tiene que ser muy
gruesa para resistir los momentos transversales debidos a la actuacion directa de la carga. Es-
to encarece extraordinariamente el puente, tanto por el peso del hormigén de la losa, como
por el pretensado transversal necesario y situado en la losa superior.

Desde estos presupuestos, la distribucién del material estd bien organizada, pues sabe-
mos que la flexion del voladizo se recoge principalmente en las almas. Esto da lugar a la dis -
tribucién variable del espesor en las almas, con un maximo en la parte superior,donde se con-
centran los esfuerzos mas desfavorables que actian sobre 1a viga cajon, (alli acttiala méaxima
flexion transversal, el cortante y la torsion general de la seccion) y un minimo en la losa infe-
rior. Esta distribucién se ve muy clara en el puente de Latten y en el de Felsenau.

No poseemos mas informacién sobre los tres puentes suizos y, por tanto, no sabemos si
disponen de riostras transversales intermedias para disminuir la distorsion que se producira,
en puentes con tan gran relacién ancho-luz. Lo que si sabemos es que el puente de Saane se
construy6 con cimbra autoportante fabricada para otro puente, que no tenfa la misma enver-
gadura transversal y que hubo que aprovecharla; lo cual, a lo mejor, dié lugar a un tipo sec-
cion tan poco ortodoxa. Los voladizos transversales se realizaron, una vez construido el ca-
jon principal, por medio de una cimbra que rodaba sobre ella.

El puente italiano es de unaluz mayor que los anteriores y presenta la curiosidad de plan-
tear una seccién transversal que llega a ser triangular en la seccion de apoyo. Esto hace nece-
sario sacar por fuera la losa inferior, lo que le proporciona ese aspecto tan caracteristico. En
esta zona, la distorsion no existe como consecuencia de la forma triangular de la viga.

Existe un antecedente claro de puente cajon con seccion triangular, en el puente de Co-
rella, de D. Eduardo Torroja (figura 8.2.2).

8.3 Puentes de cajon mono-celular con la losa superior rigidizada por nervios
La realizacion de cajones monocelulares de gran anchura, con rigidizacion por nervios

de la losa superior, se estd prodigando mucho cuando se utiliza prefabricacion de dovelas;ya
que entonces los nervios pueden ser hormigonados con facilidad (véase figura 8.3.1).
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Sin embargo, el Viaducto sobre el lago de la Gruyére se realiza sobre cimbra in situ,hor-
migonando en dos etapas: en primer lugar el cajon central y en segundo lugar los voladizos la-
terales.

Todos estos puentes plantean dos caracteristicas: son muy largos, lo que permite la in-
version en el utillaje necesario para movilizar pesos tan grandes, y son en general poco esbel-
tos.

La disposicién de los nervios puede ser, en los bordes de la dovela prefabricada o a 1/3
de los bordes (figura 8.3.2). La raz6n para esta disposicién es que cuando el dintel, en su tra-
bajo longitudinal, tiene momentos mdximos negativos, el estado tensional longitudinal es
muy pequefo en cabeza superior. Si la junta entre dovelas estuviese en el centro entre ner-
vios, en esa posicion se producen los momentos mdximos positivos de las flexiones locales de
la losa superior; y como en dovelas prefabricadas no existe armadura pasante pasiva, la com-
presion longitudinal del dintel no serfa suficiente para soportar el momento local.

Como caso particular de esta tipologia, ponemos la seccion transversal del puente de
Chillon. En este caso no existen las nervaduras transversales que caracterizan a esta tipolo -
gia sino que existe una doble losa en el voladizo lateral. Su mision es, por un lado, reducir la
flexion debido ala carga directa actuando sobre el voladizo y, por otro, establecer una simi-
litud entre las inercias térmicas del voladizo y de la zona central del cajon (figura 8.3.3).
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. VIADUCTO DE CHILLON
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8.4 Puentes cajon con apuntalamientos laterales

Este tipo de puentes se estd generalizando en la actualidad para el caso de anchuras muy
grandes y tableros hormigonados in situ.

Las caracteristicas resistentes de esta morfologia de puente ya las hemos citado en el
punto 7: construccion en primer lugar de la viga cajon central, y posterior ejecuciéon de los
voladizos laterales y el puntal inclinado.

Esta morfologia habia aparecido en la tecnologia alemana para el caso de puentes me-
talicos. Se consigue la rigidizacion de los voladizos transversales de una manera automatica,
por el puntal, sin perjudicar la ejecucion del interior del cajon.

La distorsion crece mucho en estos casos; y esta es la razon por la cual en el puente de
Eschachtal se disponen tres vigas riostras intermedias. Sin embargo, en el caso del Kochertal
no parece que existan, salvo en los apoyos.

En el puente de Westgate, en Australia, la construccion es prefabricada, tantoenlo que
se refiere al cajon tricelular como a las costillas transversales, las cuales se unen al cajon pre -
fabricado por pretensado transversal.
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8.5 Puentes con cajon bi-celular
En la figura 8.5 representamos un conjunto de puentes bi-celulares, cuyas caracteristi -
cas de comportamiento ya las hemos examinado en el punto 7.

Casi todos los puéntes aqui representados estan realizados por avance en voladizo hor-
migonado in situ. Unicamente el viaducto sobre la autopista B 3 Sur estd hecho con dovelas
prefabricadas.
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8.6 Cajones tri-celulares

Este tipo de solucién de cajon tri-celular para puentes bastante anchos es relativamente -
reciente. El primer puente de este tipo fue el Western Avenue, seguido por el de Saint-Cloud
y los demads (figura 8.6.1).

Todos estos puentes son de altura constante y de esbelteces menores a 1/20; lo que re-
dunda en una clara economia.

Unicamente el puente de Saint-Cloud supera con creces esta esbeltez y esto es debido a
que la luz normal de este puente, de 1.100 m de longitud, es de 66,9 m y Unicamente la luz
del vano que cruza el Senaes de 102 m.

También, salvo este mismo puente, las almas inclinadas se cierran en células triangula -
res, para coincidir con las centrales en la parte inferior.

PUENTE DE SAINT-CLOUD

O

VIADUCTO DE LA VIOSNE

L =102

H
. —t " I ¢/L=1/2833
-
B + o |
TR L =65 VIADUCTO DE CUCLOZ SAINT—LEGIER iR
l—._w— c/L=1/1857 ,57 o o
200, 52 40— 10 I
VIADUCTO DE MARNE—-LA—-VALLEE | :? z? = L =362

1‘T~ ic/L =1/14,48

4 16.00 g &
]/i ‘ 2,05 fﬁ&_‘lﬁ_fﬁ!i;,_, 5,4 2,05

| 5% WESTERN AVENUE—LONDRES

12,497 ‘1,5 12,497

%y
8
2
8
2.00

2=

p L=38m. . -
e [ oL=1118 \:5 /

L=62m. c/L=1/19,87

r

Fig. 8.6.1.

VIADUCTO DE BOLZANO

1cavo 1687mm/35+50¢m — {cable /68 7mm/35 = 50¢cm. x: 1,10m

4

l
i
£om_ |

) €|

: 40cm 50cm  |8cm 8 8

o g ©
L 5 —//?ﬁ -

8cavi4287mm 13cavi 424 7Tmm
(S 1 8cables 428 7mm{)) 18¢m [3cables 424 7mm 2 cavi 42¢ 7mm = 2c0bies 424 Zmm
L 21,6
Fig. 8.6.2.

77



Esto tiene sus ventajas si las pilas son estrechas y solo recogen las almas centrales; pues
~asi se evitan las grandes vigas riostras necesarias para recoger la carga que transportan las al-
“mas laterales.

La distorsion que se produce en el cajon, corresponde a la célula central rectangular; y
en el caso del viaducto de la Viosne, se ha dispuesto una triangulacion, por puntales de hor-
migoén, para reducirla.

Por ultimo, representamos el viaducto que atraviesa la ciudad de Bolzano, constituido
por un cajon de cuatro células interiores, que supone el vinculo de uniéon entre los puentes
cajon y las losas aligeradas (figura 8.2.6).

8.7 Tableros formados por varios cajones solidarios

En la figura 8.7.1 representamos una serie de puentes formados por dos o més cajones.
unidos entre s por medio de la losa superior.

Ademas de las ventajas resistentes que hemos visto en el capitulo 7, estos puentes pre-
sentan la ventaja de necesitar equipos menos potentes para su realizacion. La tendencia ac -
tual parece que tiende a reducir el numero de vigas cajon.

En el viaducto de acceso al puente sobre el rio Tajo en Lisboa, la losa de unién entre las
dos vigas cajon estd nervada, como consecuencia de la gran separacion entre las vigas.  Esta
morfologia, tan extrafia, se debe a que los cajones del puente se han separado para establecer
un acuerdo correcto con el puente principal, que es el puente colgante de Lisboa. La misma
morfologia utilizé6 Leonhardt para el viaducto de acceso al puente atirantado Theodor Heus.
en Dusseldorf.

En el caso de puentes de anchura variable, el ensanchamiento puede hacerse de dos for-
mas: separando los cajones y regruesando la losa central, o afiadiendo almas complementa -
rias, como aparece en el ensanchamiento del viaducto de la Banquiere. En el primer caso, las
vigas cajon quedan sobrecargadas a flexion, torsion y distorsion; mientras que en el segundo
resulta mucho mas complicada la ejecucion (figura 8.7.2).
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“’Evolucion de los métodos de calculo
de laminas plegadas. Una aportacion
al analisis de estructuras no prismaticas’’

José R. Gonzéalez de Cangas
Avelino Samartin Quiroga
Jesiis Martinez Gonzalez
Drs. Ingenieros de Caminos,
Canales y Puertos

RESUMEN

Se describen someramente las méas importantes técnicas de cdlculo de estructuras 1dmi-
nas plegadas, y se realiza una comparacion entre los métodos analiticos —en particular los
procedimientos armdnicos— y los numéricos.

Entre estos Gltimos, que hacen posible el tratamiento de situaciones reales que se en-
cuentran en la prictica profesional, se expone uno original que permite englobar dentro de
un mismo andlisis matricial —y, por tanto, dentro de un mismo programa de computador—
estructuras muy diversas: no prismdticas, con seccién transversal multiple, con apoyos in-
termedios y con diversos tipos de continuidad transversal.

En los ejemplos estudiados se comprueba la bondad de los resultados obtenidos y la ex-
celente eficiencia computacional, en comparacion con otros métodos numéricos mds univer-
sales, que se muestran inadecuados para estos tipos particulares de estructuras.

1. INTRODUCCION

Las estructuras laminas plegadas han constituido y siguen constituyendo actualmente
uno de los modelos estructurales mas poderosos, al permitir simular, con gran aproximacion,
numerosos casos de construcciones reales, tales como cubiertas de tipo muy diferente, gran-
des dep0sitos, silos, etc...

Por otra parte, el hecho de que las 1aminas plegadas estén formadas por planos, como se
verd mas adelante, comporta, en cualquier caso, una serie de ventajas de indole constructiva
gue hacen recomendable su utilizacién préctica en la Ingenierfa Civil. En particular, cuando
el material estructural es el hormigdn, la posibilidad de emplear encofrados sencillos repercu-
te favorablemente en el coste final de la obra.
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En los ultimos afios, el interés de este tipo de estructuras se ha debido, principalmente,
a su aplicacién al andlisis de los tableros de puentes, preferentemente de seccién cajon, ya
que la utilizacion de métodos de cdlculo que consideren las peculiaridades estructurales de
las 1aminas plegadas permite un tratamiento mds adecuado de las mismas, sin exigir los recur-
sos computacionales, a veces excesivos, de otros métodos mds generales de andlisis de estruc-

turas.

2. DEFINICIONES BASICAS Y CLASIFICACION DE LAS LAMINAS PLEGADAS
2.1 Concepto de lamina plegada

Una estructura ldmina plegada puede ser definida como un caso particular de un tipo
mas general de estructuras laminares, que son las ldminas poliédricas.

Se define por ldmina poliédrica (figura 1) una ldmina cuya superficie media estd forma-
da por poligonos. Cabe, por lo tanto, distinguir en ella tres elementos fundamentales: el pla-
no, la arista y el nudo.

Si la superficie media es desarrollable, la estructura recibe entonces el nombre de ldmi-
na plegada (figura 2). Aunque las ldminas plegadas con nudos intermedios, como la represen-
tada en la figura anterior, y conocidas también como “estructuras diamante”, tienen un
enorme interés practico —han sido utilizadas en el estudio de los modos de pandeo de estruc-
turas laminares—, aqui solamente serad tratado un caso particular de las mismas: las ldminas
plegadas candnicas (figura 3), entendiendo por tales aquellas que no presentan nudos inter-
medios, es decir, solamente tienen nudos a lo largo de los soportes de apoyo. En el caso de
que el numero de dichos soportes sea igual a dos, la ldmina se denomina simple, y continua
en caso contrario.

En lo que sigue, y cuando se haga referencia a las liminas plegadas, se sobreentiende
que se considera inicamente el caso de estructuras candnicas.

\///\\\\j'Q§\ ALZADO

LEI777777 ////Z’f/ff?) SO IANS

Plano
PLANTA

arisia

nudo

Fig. 1. Ldmina poliédrica
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Fig. 5. Esquema resistente: doble mecanismo de trabajo

2.2 Comportamiento estructural de la lamina plegada

En el esquema resistente de una ldmina plegada se puede considerar un doble mecanis-
mo de trabajo: accién de laja 0 membrana y accion de flexiéon o placa. Segiin dicho esque-
ma, se supone que las cargas actuantes sobre la estructura (figura 4) se transmiten a los apo-
yos extremos, mediante una flexién longitudinal de la ldmina como una viga de seccion
transversal indeformable, dando lugar a los esfuerzos de membrana (figura 5-a), es decir, es-
fuerzos axiles y cortantes en el plano de cada una de las losas que conforman la estructura.

Al considerar la deformacién de la seccidn transversal, manteniendo el monolitismo a
lo largo de las aristas, surgen, de un modo natural, los esfuerzos de flexion (figura 5-b).

2.3 Clasificacién de las laminas plegadas

Las laminas plegadas se pueden clasificar atendiendo a diferentes conceptos.
Segin su geometria en planta, cabe distinguir entre laminas rectas o curvas (figura 6).

Por su perfil longitudinal, se pueden dividir en ldminas de perfil recto o curvo (figura
7).En rigor, estas Gltimas no pueden ser tratadas como liminas plegadas propiamente dichas,
al existir elementos estructurales no planos. Sin embargo, si la variacion del perfil longitudi-
nal es suave, puede generalizarse el tratamiento, de modo andlogo al caso de elementos
monodimensionales de directriz curva, en los que se desprecia el efecto arco, asimildndolos a
vigas rectas (figura 8). Sobre este aspecto se insistird mdas adelante.

En lo que respecta a la seccidn transversal, se distingue entre ldminas de seccidén abierta
(figura 9), cerrada (figura 10), multiple (figura 11) o simple (figura 12). La seccidn es simple
cuando en una arista concurren a lo sumo dos losas y miultiple en caso contrario.

Esta ultima clasificacién adquiere una significativa importancia, ya que la evolucion his-
térica de los procedimientos de andlisis de liminas plegadas ha seguido un orden creciente de
complejidad de la seccidén transversal, desde los casos mas sencillos (seccién abierta y simple)
hasta los mas complicados (seccién cerrada y multiple). Actualmente, y en lo que se refiere a
ldminas plegadas prisméticas, cuya definicién se verd mds adelante, no existe ningin tipo de
limitacion en el andlisis, cualquiera que sea la seccidn transversal de la estructura. Sin embar-
20, los métodos numéricos especificos de cilculo de liminas plegadas no prismdticas existen-
tes hoy en dia ven restringido su rango de aplicacidén a los casos mds sencillos de seccidon
transversal, es decir, cuando ésta es abierta y simple. Aqui se desarrolla un nuevo procedi-



alzado planta

a) Lamina plegada recta

planta
b) Lamina plegada curva

Fig. 6. Clasificacion por la geometria en planta.

r

frente perfil

a) Lamina plegada de alzado recto

N\

54718

perfil

b) Lamina plegada de alzado curvo

Fig. 7. Clasificacion por el perfil longitudinal.

arco viga

| —

arco viga

Fig. 8. Asimilacion a viga rectade elementos monodimensionales curvos.
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b)

a)
Fig. 9. LAmina plegada de seccién abierta
a) D) c)
Fig. 10. Lémina plegada de seccién cerrada
b

a) )

Fig. 11. Lamina plegada de seccién multiple
a) b)

Fig. 12. Lamina plegada de seccion simple

miento de andlisis de ldminas plegadas no prisméticas, uno de cuyos objetivos consiste en eli-
minar las actuales limitaciones referentes a la geometria de la seccidn transversal, de modo
que permite el estudio de estructuras no prismaticas de seccién arbitraria.

Una ultima clasificacién consiste en dividir a las liminas plegadas en prismdticas (figura
13), cuando las secciones de apoyo son iguales entre si; conicas (figura 14), si son homotéti-
cas y no prismdticas (figura 15), en el caso de que no guarden ninguna relacién de semejan-

Za.

Existen otras posibles divisiones, atendiendo a tipologias especiales (prismoidales, pira-
midales,...) o a la relacién luz/ancho de las losas que constituyen la estructura (largas, inter-

medias o cortas).
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Fig. 13. Ldmina plegada prismatica

. Fig. 15. Ldmina plegada no prismatica
Fig. 14. Lamina plegada conica

3. METODOS DE CALCULO Y SU CLASIFICACION
3.1 Conceptos generales

Los procedimientos de andlisis de ldminas plegadas se pueden clasificar, de un modo
muy general, en especificos y no especificos.

Los primeros consideran las peculiaridades geométricas de la estructura, teniendo en-
cuenta el esquema resistente de la misma: acciones de laja y placa.

Los segundos constituyen técnicas generales de célpulo de estructuras que, en particu-
lar, pueden ser aplicadas al estudio de las ldminas plegadas.

Dentro de los procedimientos especificos, cabe realizar una subclasificaciéon en métodos
manuales y por computador. Ambos, a su vez, se pueden dividir en analiticos y numéricos.

Los procedimientos manuales tuvieron su importancia en una época pre-computador y
actualmente su utilizacién se restringe al estudio de casos muy sencillos 0 a comprobaciones
relativamente rdpidas.

Los métodos analiticos consideran que las magnitudes de interés en el cdlculo son desa-
rrollables en serie, bien mediante desarrollos de Fourier, con lo cual las condiciones de apo-
yo han de corresponder al tipo timpano, bien a través de funciones de Rayleigh, que permi-
ten el tratamiento de situaciones més generales de sustentacion.

Los procedimientos numéricos utilizan, tanto en el desarrollo teérico, como en la ob-
tencién de resultados, técnicas numéricas de andlisis.

87



Sin embargo, la subdivisién anterior no es tajante, pues, de hecho, existen numerosos
métodos semianaliticos, es decir, que consideran desarrollos tedricos analiticos, aplicando
posteriormente técnicas numéricas para ia obtencidén de los resultados.

Por dltimo, y entre los métodos no especificos, cabe destacar los de diferencias finitas,
bandas finitas, segmentos finitos y, sobre todo, el método de los elementos finitos.

3.2 Criterios de eleccion de los procedimientos de calculo

En la eleccién de un método adecuado al estudio de las ldminas plegadas, existe una se-
rie de ventajas a favor de los especificos, que hace su utilizacién mdas recomendable. Entre
dichas ventajas se pueden citar las siguientes:

a) La entrada de datos en el computador es, generalmente, mds simple.

b) Debido al cardcter de estructuras alargadas, que normalmente presentan las ldminas
plegadas, son posibles simplificaciones en el cilculo longitudinal, pudiendo ser trata-
das las losas como vigas apoyadas en sus extremos.

c¢) Por la misma razoén, el cdlculo transversal puede ser reducido al estudio, como entra-
mados planos, de secciones transversales caracteristicas de la estructura.

d) La interpretacion de los resultados que proporciona el computador es mds directa. A
este respecto, y en lo que se refiere al método de los elementos finitos, por ejemplo,
hay que sefialar que se dispone de una superabundancia de informacién en dichos
resultados, informacién que es preciso seleccionar y reducir a unos niveles de com-
prension estructural.

e) Se puede deducir de lo anteriormente expuesto que, en general, existe una mayor
economia en tiempos de hombre y computador en los métodos especificos.

f) El comportamiento estructural de las ldiminas es mds directo y ficil de seguir en los
métodos especificos, aspecto que adquiere especial relevancia en estructuras comple-
jas.

Sin embargo, los métodos no especificos presentan unas ventajasindudables, que estri-
ban en su mayor generalidad, en su aplicacidn a situaciones arbitrarias de tipologia y geome-
tria estructurales, con condiciones de sustentacién cualesquiera y actuacién de cargas total-
mente genéricas.

Ademais, la realizacién del programa de computador basado en métodos no especificos
es menos compleja, aunque no asi su utilizaciéon posterior.

3.3 Evolucién histérica de los métodos de calculo

Las laminas plegadas fueron utilizadas por vez primera en Alemania, en 1924, siendo
empleadas por Ehlers en la construcciéon de grandes depdsitos de carbén. Ehlers publicd su
primer trabajo sobre liminas plegadas {1}en el afio 1930. Sin embargo, este tipo de estruc-
turas alcanzé su mayor importancia y desarrollo a partir de 1947, cuando los ingenieros
americanos se interesaron en el tema y aplicaron posteriormente los ordenadores electréni-
cos a los métodos de andlisis, tanto a los ya existentes, como a los que posteriormente fue-
ron apareciendo.

Desde entonces, hasta la actualidad, las contribuciones referentes a laminas plegadas
han sido muy numerosas, de tal modo que la bibliografia de que se dispone hoy en dia es
extensisima. A este respecto, cabe sefialar que la Sociedad Americana de Ingenieros Civiles
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(ASCE) ha creado un Comité para el estudio exclusivo de estas estructuras. Entre las nume-
rosas publicaciones de dicho Comité es preciso destacar la llevada a cabo en el “Journal of
Structural Division (ASCE)” en el afio 1963 {2}

Asimismo, la Asociacion Internacional de Estructuras Laminares y Espaciales (IASS) ha
dedicado un congreso monografico {3} al estudio de los diferentes aspectos (Disefio, Calcu-
lo y Construccion) referentes a las liminas plegadas.

Entre las numerosas contribuciones dedicadas al andlisis de laminas plegadas prisméti-
cas, es preciso citar el método de rigidez de Scordelis y De-Fries Skene {4}, que permite el
estudio de estructuras apoyadas en diafragmas en los soportes extremos, asi como la tesis
doctoral de M. Pultar {5}.

En Espafia, A. Samartin {6} 1levo a cabo un procedimiento matricial que generaliza las
condiciones de apoyo en los soportes extremos, a la vez que permite el tratamiento de ldmi-
nas que incluyen elementos viga, los cuales son tratados como nudos de dimensién finita,
mediante técnicas convencionales de cilculo matricial de estructuras.

J.Manterola {7 } ha realizado una exposicion detallada sobre los diferentes procedimien-
tos armoénicos de andlisis de tableros de puentes, en donde se incluyen los métodos especifi-
cos de calculo de ldminas plegadas prisméticas.

En lo que se refiere a las liminas plegadas no prismaticas, las contribuciones son menos
numerosas, debido a las propias caracteristicas geométricas de este tipo de estructuras, que
exigen recurrir a métodos numéricos de andlisis.

Se han hecho estudios aproximados, considerando las ldminas como vigas {81}, asi co-
mo andlisis experimentales {9 }. Los procedimientos numéricos mds importantes son debidos
a Raue {10}y Johnson y Tita Lee {11}. Sin embargo, estos métodos presentan severas limi-
taciones, tanto en lo que se refiere a la tipologia y geometria estructurales, cuanto a las con-
diciones de sustentacién y cargas actuantes.

Una reciente y bastante completa recopilacion de las diferentes técnicas especificas de
andlisis de ldminas plegadas ha sido llevada a cabo por J. Iffland y publicada en la revista
ASCE {12}.

4. METODOS ANALITICOS DE CALCULO DE LAMINAS PLEGADAS PRISMATICAS

4.1 Estructuras de un solo vano

Los procedimientos analiticos, en general armonicos, aplicables inicamente a estructu-
ras prismaticas, estdn basados preferentemente en técnicas matriciales de cdlculo de estruc-
turas, mediante las cuales la matriz de rigidez elemental de la ldmina plegada (E%P ) se obtie-
ne a través de las matrices elementales de cada losa, en su doble trabajo como placa KD)y
como membrana o laja (KT ):

e KO ]
m
_e_|

En estos métodos se supone que las magnitudes del calculo son desarrollables en serie
(Fourier o Fourier generalizada) en una direccion (figura 16), es decir:

W:EW‘(}.sen?J2
L
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seccion caracteristica

Fig. 16. Métodos armonicos de célculo: Seccion caracteristica.

a) ' b).

Fig. 17. Métodos armonicos: Grados de libertad en la seccién caracteristica.
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a) Perfil . b)Seccion transversal

Fig. 18. Métodos armoénicos: Teoria ordinaria.

V b) Placa

Fig. 19. Métodos armoénicos: Teoria de la elasticidad.
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Fig. 20. Ldmina plegada prismatica de varios vanos. Método de las hiperestaticas

de forma que dichas magnitudes pueden ser representadas por un valor caracteristico, corres-
pondiente a su amplitud: Wg. Esto permite el tratamiento de las aristas como si fuesen pun-
tos nodales, reduciendo el problema bidimensional a un problema plano.

Asf, al hallar 1a matriz de rigidez del estado laja, los unicos grados de libertad a conside-
rar corresponden a los desplazamientos horizontal y longitudinal en los puntos nodales de la
seccion caracteristica (figura 17-a), y en el estado placa, los grados de libertad corresponden
al desplazamiento vertical y giro en los mismos puntos (figura 17-b).

Para la obtencién de los términos de la matriz de rigidez, se pueden seguir dos caminos:

a) La teorfa elemental u ordinaria, mediante la cual el andlisis del sistema laja puede ser
reducido al estudio, como vigas apoyadas en sus extremos, de las losas que forman la
estructura (figura 18-a). Por su parte, el cdlculo del sistema placa se asimila al trata-
miento de la ldmina plegada como un entramado plano (“one-way slab action”), co-
rrespondiente a la seccion caracteristica de la misma (figura 18-b).

b) La teoria de la elasticidad deduce los términos de las matrices de rigidez elementales
a través de las ecuaciones diferenciales de la laja (V4 ¢ = 0) y de la placa a flexion
(V4w =Z ) (figura 19), siendo ¢ y w la funcion de tension de Airy y la flecha normal
de cada Bsa, respectivamente.

4.2 Estructuras de varios vanos

Los procedimientos descritos someramente en el apartado anterior permiten el trata-
miento, medianie una sencilla extensién, de laminas plegadas de varios vanos, siguiendo un
método de flexibilidad (método de las hiperestdticas), andlogo al utilizado en el cdlculo de
vigas continuas (figura 20). Una exposicién detallada de este procedimiento puede verse en

{13}
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5. LAMINAS PLEGADAS NO PRISMATICAS: PROCEDIMIENTOS NUMERICOS

5.1 Método de Johnson y Ti—ta Lee

El método desarrollado por Johnson y Ti—ta Lee {11}es vilido Gnicamente para es-
tructuras de un solo vano, de seccién transversal abierta y simple, y se puede resumir esque-
méticamente como sigue:

1))

2)

3)

4)

5)

6)
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La Idmina plegada se divide en un cierto ntimero de secciones transversales (seccio-
nes nodales), igualmente separadas entre si (figura 21).

El tramo de ldimina correspondiente a cada seccidén nodal se analiza como un en-
tramado plano, sometido a las cargas que actan directamente sobre €1, para lo
cual se introduce una serie de apoyos ficticios en los nudos interiores de dicho en-
tramado (figura 22-a). Efectuado el cdlculo transversal de cada entramado (anélisis
primario), se deducen los esfuerzos transversales (figura 22-b) y las reacciones (Ri)
en los apoyos ficticios.

Dado que los apoyos anteriores no existen en la realidad, se hace necesario anular
las reacciones R, obtenidas. Para ello, se cambian de signo y se descomponen est4-
ticamente en fuerzas (P,) en el plano de cada una de las losas (acciones de laja) ad-
yacentes al apoyo en el que se pretende anular la citada reacciéon (figura 23). Esta
descomposicién es posible, al ser simple la seccidn transversal de la 1dmina.

El proceso anterior se repite para todas las secciones nodales, deduciéndose, de
este modo, en cada losa, unas acciones, Pi (acciones de laja), en el plano de la mis-
ma, actuando concentradas en cada seccidn nodal y en los diafragmas de apoyo
(figura 24-a). Dichas fuerzas se sustituyen por una accién repartida (figura 24-b),
mediante interpolacién parabdlica.

A continuacién, se procede al cdlculo longitudinal de cada losa aislada, considera-
da como una viga simplemente apoyada en sus extremos, y sometida a la distribu-
cién parabdlica de cargas en su plano deducida en el paso anterior. Se calculan,
asi, las leyes de esfuerzos longitudinales (momentos flectores, esfuerzos cortantes

y esfuerzos axiles), y, por lo tanto, las tensiones normales longitudinales, paralelas
alos bordes de cada losa.

Como la estructura es monolitica, los desplazamientos longitudinales a lo largo de
una arista comun a dos losas han de ser iguales en los bordes de ambas o, lo que es
igual, ha de verificarse la igualdad de tensiones normales longitudinales, ya que el
material es linealmente eldstico. Sin embargo, dicha igualdad no se cumple, en ge-
neral, para las tensiones calculadas en el paso 5). Se hace necesario, por tanto, in-
troducir unas tensiones cortantes (fuerzas rasantes unitarias) en los bordes de cada
losa (figura 25), a fin de conseguir el monolitismo estructural.

Las anteriores tensiones, qj, se pueden sustituir por unas fuerzas concentradas equi-
valentes, T, ; actuando en cada seccion nodal (figura 25), esﬁando ambas relacio-
nadas mediante la ecuaciéon q = ﬂ, o lo que es igual, q =11, dado el caricter
discreto del procedimiento utilizagé. t

Las fuerzas TaJ- modifican las leyes de esfuerzos longitudinales obtenidas en 5), de
modo que: a) el esfuerzo axil se incrementa en la componente de dichas fuerzas
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Fig. 21. Lamina plegada no prismatica: Secciones nodales.

Fig. 22. Anélisis primario.
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Fig. 23. Acciones de laja.

secciones nodales

a)Acciones concentradas b)) Distribucion parabdlica equivalente

Fig. 24. Acciones consideradas en el calculo longitudinal.
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Fig. 25. Monolitismo estructural: Fuerzas rasantes unitarias.
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Fig. 26. Monolitismo estructural: Ecuacion de los cinco cortantes.



7)

8)

9)

10)

paralela a la directriz de la losa; b) el esfuerzo cortante aumenta en la componente
normal a dicha directriz, y, c) el momento flector se modifica al considerar el in-
cremento debido al producto de esas fuerzas por el brazo correspondiente (figu-
ra 25). Se hace, por lo tanto, necesario, deducir el valor de cadaunadelasT,;, a
fin de calcular las leyes de esfuerzos longitudinales reales de cada losa.

Se plantea, en cada arista y cada seccion nodal, la igualdad de tensiones normales
longitudinales, fij = fipq (figura 26). Se llega asi a una ecuacién que relaciona
las cinco fuerzas Taj, como se indica en la figura 26,y que se conoce como ecua-
cion de los cinco cortantes.

Repetido el proceso en todas las secciones nodales y todas las aristas, es posible
plantear una relaciéon matricial del tipo

AAXT =B

en la cual T representa un vector que incluye todas las fuerzas Ta,j de la lamina
plegada; AA es unamatriz cuadradaregular, que depende de las caracteristicas geo-
métricas de laestructura y B es un vector dependiente de las acciones exteriores.

La ecuacién matricial anterior permite la obtencion de las incognitas T, ; y, por
tanto, las leyes de esfuerzos longitudinales reales definidas en 6).

A partir de los esfuerzos anteriores, se conoce, en cada losa, el diagrama de curva-
turas y, por integracién del mismo, la ley de flechas en el planio de aquélla (figura
27).

Dichas flechas no definen, en cada seccién nodal, un tnico punto para una arista
comun a dos losas. La compatibilidad geométrica transversal se lleva a cabo me-
diante un sencillo diagrama de Williot (figura 28), apareciendo unos asientos dife-
renciales entre las aristas, que obligan a un nuevo calculo transversal (andlisis se-
cundario) de la seccién nodal, en el que los esfuerzos de empotramiento rigido se
deben alos anteriores asientos diferenciales.

Se obtienen, de este modo, unas nuevas reacciones (RY) en los apoyos ficticios
—que se mantienen en los nodos interiores—, que es preciso anular a fin de conser-
var el equilibrio estructural.

La técnica seguida por Johnson y Ti-ta Lee para la anulacién de las reacciones se-
cundarias (R?) ya fue utilizada por Yitzhaki, en sus trabajos pioneros {14 }sobre ld-
minas prismaticas, y se conoce con el nombre de “Método de las cargas particula-
res”. Este procedimiento se describe a continuacion (figura 29):

a) Se aplicaen cadauno de los nodos interiores de la ldmina plegada una fuerza no-
dal conocida KT, y, bajo esta carga, se analiza la estructura, siguiendo los pasos
descritos hasta ahora, es decir:

b) Andlisis primario de cada seccién nodal; obtencion de las reacciones primarias,
R;, en los apoyos ficticios; descomposicion de las mismas en acciones de laja,
P;; célculo longitudinal de cada losa y deduccidn de las leyes de flechas; com-
patibilizacién de los desplazamientos transversales en las aristas y obtencion de
los asientos diferenciales y, por ultimo, anélisis secundario y cdlculo de las reac-
ciones nodales correspondientes, FC!, en equilibrio con la fuerza nodal, K’.

¢) La combinacién de la fuerza nodal, K, y las reacciones nodales, FC{, constitu-
ye un sistema de fuerzas en autoequilibrio que se conoce con el nombre de “sis-
tema de cargas particulares™.
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El proceso anterior se repite, mediante la aplicacién de sucesivas fuerzas nodales,
hasta obtener N sistemas de cargas particulares, linealmente independientes, sien-
do N el nimero de nodos interiores de toda la estructura.

11) Lasreacciones Ris, deducidas en el paso 9), pueden ser anuladas ahora, combinando
adecuadamente los N sistemas de cargas particulares, previamente multiplicados
por unos parametros, §; —que es preciso determinar—, tal como se indica en la ex-
presién matricial siguiente:

{FC}. {}+ {R°}=0

La resolucién de la ecuacion matricial anterior permite deducir el valor de los para-
metros f;, que son las incognitas bésicas del método.

12)  Los resultados finales de interés en el cédlculo se obtienen por suma de los hallados
en el andlisis primario (paso 2), més los deducidos en el anélisis secundario (paso9)
y mas los debidos a cada uno de los N sistemas de cargas particulares, previamente
multiplicados por los pardmetros B; correspondientes.

fa,i,ize

a) 1‘}7—-——»— a) Curvatura
an Ji-1/Ee

b) b) Distribucion de curvaturas

E]
|

¢) Incrementos angulares

I
T d) Flechas

Fig. 27. Flexion longitudinal: Movimientos

Fig. 28. Desplazamientos relativos entre las aristas



5.2 Limitaciones del método de Johnson y Ti—ta Lee

El procedimiento de andlisis de ldminas plegadas no prismaticas descrito en el apartado
anterior presenta una serie de limitaciones que a continuacién se indican:

1) Es védlido Ginicamente para el andlisis de 1dminas de un solo vano, con condiciones de
sustentacion tipo timpano en los extremos.

2) No estan incluidas condiciones arbitrarias de apoyo.
3) Solamente permite el tratamiento de estructuras de seccion abierta y simple.

4) Implicitamente s6lo admite la consideracién de cargas verticales.

5) La ldmina plegada ha de estar formada por losas rectangulares, tridngulos isdsceles o
trapecios isosceles, de espesor constante.

Evidentemente, las anteriores limitaciones restringen, de modo considerable, las posi-
bilidades de aplicacion del método de Johnson y Ti—ta Lee a diversas situaciones practicas
reales, como, por citar un ejemplo, los tableros de puentes de seccion cajon.

Dichas limitaciones han sido eliminadas en el procedimiento numérico que a continua-
cion se describe.

a) Carga nodal

b) Reacciones

particulares

Fig. 29. Formulacion de un sistema de cargas particulares 97
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6. CALCULO MATRICIAL DE LAMINAS PLEGADAS CONTINUAS, NO PRISMATI-
CAS, DE SECCION TRANSVERSAL ARBITRARIA

6.1 Introduccion e hipotesis

Los fundamentos tedricos del presente método, asi como su desarrollo matematico,
han sido expuestos, de forma resumida, en la publicacién {15}. La descripcion detallada del
procedimiento y su aplicacién a diferentes casos pricticos puede verse en {16}

Aqui Unicamente se indican los principales aspectos del anélisis, sin entrar en los deta-
lles del mismo.

Las hipotesis fundamentales del método corresponden a las usuales del cdlculo lineal de
estructuras, es decir, se supone:

1) Material linealmente eldstico, homogéneo e isétropo.

2) Pequefias deformaciones, o, equivalentemente, se desprecian los desplazamientos al
cuadrado frente a la unidad: 1ul? << 1.

3) Pequefios movimientos, de modo que las ecuaciones de equilibrio se plantean sobre
la geometria no deformada de la estructura.

Se tienen en cuenta, ademds, las siguientes hipotesis adicionales:

4) Monolitismo estructural, que equivale a que exista continuidad de movimientos a lo
largo de las aristas.

5) La estructura es alargada, lo cual permite introducir las simplificaciones que, en teo-
ria de ldminas, se conocen con el nombre de ‘“‘segunda aproximaciéon” o de Schorer {17}

6.2 Esquema del método de cilculo

Se puede exponer, esquematicamente, el proceso de calculo de acuerdo con los siguien-
tes apartados fundamentales:

1) Se divide la ldmina plegada, mediante secciones transversales, en un cierto nimero
de dovelas de igual longitud (esta restriccidon, no necesaria en la realidad, se hace con el obje-
to de facilitar la realizacién del programa de computador). Se entiende aqui por dovela el
tramo de ldmina comprendido entre dos secciones transversales (figura 30).
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Fig. 31. Calculo transversal primario de una dovela: Entramado equivalente.

2) Se realiza el célculo transversal de cada dovela, sometida Gnicamente a las acciones
que directamente gravitan sobre ella (cdlculo transversal primario), considerada dicha dovela
como un entramado plano, correspondiente a la seccion central de la misma, es decir, la sec-
cién transversal que pasa por su centro de gravedad (figura 31). A tal fin, se introduce en los
nudos de la citada seccién central el namero de apoyos ficticios estrictamente necesario, de
modo que el entramado constituya una estructura intraslacional. Dichos apoyos pueden ser
incluidos, de un modo automitico, en el computador, mediante consideraciones matemati-
cas elementales de rango de matrices {16 }.

Los resultados del calculo anterior se denominan primarios; por ejemplo, momentos
transversales primarios en los bordes de cada losa, en una dovela genérica, uP . En particular,
se deducen en los apoyos ficticios las reacciones primarias correspondientes, RP.

3) Si la seccién transversal de la estructura fuese simple, seria posible la descomposi-
cidén estatica de las reacciones, —RF , anteriores en fuerzas actuando. en el plano de cada una
de las losas concurrentes en la arista coaccionada (acciones de laja, pj), tal como hacen John-
sony Ti—ta Lee (figura 32).

Sin embargo, en el caso general de seccién multiple (figura 33), no es posible la des-
composicién estdtica anteriormente citada, con lo cual se desconoce el valor de las acciones
de laja, p}. '
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El método aqui seguido consiste en tomar dichas fuerzas, p;, como incognitas bdsicas,
que se mantienen a lo largo de todo el proceso de célculo, y que son determinadas al final
del mismo. Tedricamente, el valor de una accidon genérica, p;, correspondiente a una losa, i, y
dovela, a, arbitrarias, se obtiene como suma de las acciones de laja, pial y pia2 , que actiian en
los bordes de 1a losa (figura 33):

P =+

4) Se lleva a cabo el calculo longitudinal de cada losa, independientemente de las de-
mds, considerada como una viga simplemente apoyada en sus extremos y cargada en su pla-
no con las fuerzas p; ya citadas (figura 34), supuestas distribuidas parabdlicamente. Es pre-
ciso tener en cuenta, ademas, dos acciones suplementarias, G} y Gi, consideradas también co-
mo incégnitas basicas, y que corresponden a los momentos de continuidad en los extremos
de la losa, en el caso de estructuras de varios vanos.

Mediante la teoria elemental de vigas a flexion, se deducen las leyes de esfuerzos longi-
tudinales (momentos flectores, esfuerzos cortantes y esfuerzos axiles) en cada una de las lo-
sas. Dichas leyes, dado el caricter discreto del tratamiento seguido, tienen la estructura que
a continuacién se indica, en funcién de las incégnitas basicas de la losa:

E'=Ey +E, .p'+E; .G (1)

La matriz E' representa la ley de esfuerzos longitudinales (flectores, cortantes o axiles,
segln el caso) de la losa i, en forma discreta. Su dimension es (Ax1),siendo A el nimero de
dovelas en que se ha dividido la 1dmina plegada.

. El vector Ei, de dimensién(Ax 1),incluye las incégnitas bdsicas pi, de'la losa i, y el vector
G, de dimensién(2x1),comprende los momentos de continuidad, G vyG,.

La matriz de términos independientes, I_E(i), corresponde a posibles esfuerzos iniciales en
la losa, debidos por ejemplo, al pretensado, efectos de temperatura, etc., que pueden ser
considerados mediante este método de anlisis.

5) Si a partir de las leyes de esfuerzos anteriores se calculan los desplazamientos longi-
tudinales a lo largo de una arista comiin a varias losas, se observa que dichos desplazamientos
son diferentes en los bordes de cada una de las losas que concurren en dicha arista.

Sin embargo, el monolitismo estructural obliga a que los anteriores desplazamientos
sean iguales o, lo que es equivalente, dado el cardcter lineal y eldstico del material, se ha de
verificar la igualdad de tensiones normales longitudinales en la arista comin. Ello obliga a
considerar en los bordes de las losas unas tensiones tangenciales longitudinales (fuerzas ra-
santes unitarias), qi (figura 35). En una seccidén determinada, estas tensiones tangenciales
producen una resultate, T¢, en principio desconocida (figura 36), cuya expresion es:
dT!

i~
dx

q
o lo que es igual
AT
D
siendo D la longitud de la dovela segiin el borde correspondiente (figura 36-a).

i

q

Las fuerzas Tl anteriores modifican las leyes de esfuerzos longitudinales de la losa (figu-
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Fig. 32. Reacciones en las coacciones debidas al cdlculo transversal primario

losa i

Fig. 33. Descomposicion de las reacciones, cambiadas de signo, correspon-
dientes solamente a las coacciones impuestas

,// \\s - \\\ ’—’ ‘\\
I’ ! | : \\\
P 1
Lo % A P
[}
L |
G
vf 2

losa i

directriz

Fig. 34. Acciones consideradas en el célculo longitudinal de una losa genérica

101



ra 36-b), tal como se explico en el método de Johnson y Ti—ta Lee, de modo que la férmula
(1) se transforma en:

=B+, p+E GHE T @

en donde el vector Ii, de dimensién(2Ax1),incluye todas las fuerzas concentradas, T!, de la
losa.(*)

6) Para calcular las fuerzas T, desconocidas, se plantea, por una parte, el equilibrio de
las fuerzas q' y, por otra, la igualdad de tensiones normales longitudinales en cada arista y
cada dovela. Es preciso sefialar que, en este caso, no es vélida la ecuacién de los cinco cortan-
tes, ya que la seccion transversal no es abierta y simple.

Sin embargo, la ecuacién final a la que se llega tiene la estructura ya resefiada, es decir:
AA.T-B ®3)

en donde el vector T incluye las fuerzas T! de toda la ldmina y es de dimension(2AI x 1),
siendo I el nimero de losas y A el numero de dovelas, como ya se ha explicado.

La matriz AA, no singular, depende de las caracteristicas geométricas de la estructura,
y su dimension es (2AI x 2AlI).

La matriz B depende de las cargas exteriores que actiian sobre la limina plegada. Su ex-

presion es del tipo
B=B, +B, .p+B; .G “4)

en la cual p es un vector de dimensién (Alx1), que incluye todas las fuerzas pj de la estruc-
tura y G, vector de dimensién (2Ix1), comprende todos los momentos Gy G, debidos a la

continuidad.

La resolucién de la ecuaciéon matricial (3) permite calcular el valor de las fuerzas T :
T=AAT".B

que, sustituidas en la expresion (2), la modifican como se indica a continuacion, si se consi-
dera la relacién (4):

BoE-B+Eop+EG ©)

en donde p y G ya han sido definidos.

La ecuacién (5) representa cualquier ley de esfuerzos longitudinales reales de la losa i.
Obsérvese la diferencia de la ecuacién (2) con la (5). En é.sta, tpdas las incégnitas p y G de
la ldmina intervienen, en lugar de las incluidas en la losa i: p' y G'.

7) A través de la teorfa de la viga conjugada, y mediante un algoritmo de célculo seme-
jante al utilizado para hallar la ley de momentos flectores representada por (1), se calcula la
ley de flechas en el plano de cada losa (figura 37), cuya expresién es del tipo:

u=u

w=u;+tu .ptu;.G (6)

(*)  Las fuerzas T}y y Tho (figura 36-a) son conocidas, y su valor depende del tipo de sustentacién en el
apoyo. En el caso de timpanos,

TIIO = Tio =0
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Fig. 35. Fuerzas rasantes unitarias.
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\\ Fig. 36. Fuerzas concentradas equivalentes.
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8) En la seccién central de una dovela genérica, a, las flechas anteriores no definen un
Unico movimiento para cada arista (figura 38-a). La compatibilidad de los desplazamientos
transversales se lleva a cabo mediante un diagrama de Williot, lo que da lugar a unos asientos
diferenciales entre los nudos de la seccién central (figura 39),que obligan a realizar un nuevo
calculo transversal en cada dovela (analisis secundario). Ademds, si en una arista concurren n
losas, se dispone en ella de n—2 ecuaciones de compatibilidad transversal (figura 38-b).

En el analisis secundario se supone que se siguen manteniendo las coacciones ficticias
introducidas. Los resultados de dicho cdlculo se denominan secundarios (momentos trans-

versales secundarios, u®, por ejemplo). En particular, las reacciones ficticias secundarias de-
penden, obviamente, de las incdgnitas bdsicas p y G:

Ri=Ry ¥Ry -P+Ry.G
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Fig. 37. Movimientos longitudinales: Flechas.
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Fig. 38. Monolitismo estructural: Compatibilidad de desplazamientos transversales.

Fig. 39. Monolitismo estructural: Asientos diferenciales transversales.

T

Fig. 40. Lamina plegada continua.
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9) Por dltimo, se plantea el sistema final de ecuaciones, que permite obtener las incog-
nitas basicas p y G del cilculo. El problema asf planteado estd totalmente determinado; en
efecto, para una ldmina plegada continua, por ejemplo, de tres vanos (figura40), el nimero
total de incOgnitas es el siguiente:

— Fuerzas p: 3A.1
Total: BA + 2) 1
— Momentos G: 21

Por otra parte, las ecuaciones disponibles son: a) las de compatibilidad de giros longi-
tudinales (continuidad estructural, en el caso de varios vanos), en numero de 2I; b) las de
equilibrio transversal, en cada dovela, que implican la anulacién de las reacciones en los
apoyos ficticios (suma de las primarias, obtenidas en 2), mas las secundarias), es decir,
R? + R§ = 0; y, por ultimo, ¢) las ecuaciones de compatibilidad transversal, en cada dovela,
citadas en 8).

El namero total de ecuaciones es también (3A + 2) I, igual al de incognitas del proble-
ma.

10) Conocidas las incognitas bdsicas, su sustitucién en las férmulas pertinentes —(5),
por ejemplo— permite deducir los resultados finales que se deseen.

7. EJEMPLOS DE APLICACION
7.1 Introduccion

Basado en el modelo tedrico descrito sucintamente en el parrafo 6, se ha desarrollado
un programa de computador, en lenguaje FORTRAN 1V, cuyas caracteristicas, listado, des-
cripcién de entrada de datos, etc., se pueden ver detalladamente en la publicaciéon {16}ya
citada. El diagrama de flujo se muestra en las paginas siguientes.

Dicho programa se ha aplicado al estudio de diferentes casos pricticos que a continua-
cidn se comentan.

7.2 Anilisis de la exactitud de los resultados

Se ha procedido, en primer lugar, a un andlisis de la exactitud de los resultados que se
obtienen mediante la aplicacion del programa de computador anteriormente citado.

Para ello, se ha calculado la ldmina plegada prismatica, simplemente apoyada en sus
extremos, cuya geometria se indica en la figura 41,y que corresponde a un tablero de puen-
te de seccidn cajon, sometida a una carga de 1 t/m extendida a toda luz y repartida transver-
salmente segun se representa en la figura 42.

La estructura se ha dividido en 10 dovelas de 3.00 m de longitud y los resultados ob-
tenidos se han comparado con los deducidos mediante un cdlculo arménico, basado en la
teorfa ordinaria, en el que se han tomado 5 armoénicos significativos (*). Los resultados del
analisis armonico se han dado en secciones correspondientes a cuartos de la semiluz (0.000L,
0.125L, 0.250L, 0.375L y 0.500L). En particular, la secciéon 0.250L del calculo analitico
coincide con la seccién central de la dovela 3 del célculo numeérico, y en ella pueden ser
comparados directamente los valores de los resultados deducidos por ambos métodos, sin
necesidad de interpolaciones.

(*) NOTA: Véase la publicacién (18), donde se describe el programa de laminas plegadas prismaticas utiliza-
do en este analisis comparativo.
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En las figuras 43 a 47, ambas inclusive, se representan las leyes de variacién longitudi-
nal de diferentes resultados del cdlculo, hallados tanto por el método arménico como por el
numérico, y puede observarse la gran correlacion entre ambos, lo cual da una idea de la vali-
dez del modclo tedrico descrito en el pdrrafo 6.

Sin embargo, la comparacién directa se puede llevar a cabo en la seccidon central de la
dovela 3, tal como se muestra en la figura 48 y, de un modo mds detallado, en la tabla 1. En
ella se observa que las dispersiones, para los esfuerzos transversales, son del orden del 2 por
100, a excepcion de una diferencia aislada del 8,7 por 100 para el axil transversal en el extre-
mo 2 de la losa 2, que no es representativa, al tratarse de valores absolutos muy pequefios.

La comparaciéon de las tensiones rasantes y tensiones normales longitudinales propor-
ciona mayores porcentajes de diferencia. Sin embargo, a este respecto, es preciso hacer algu-
nas precisiones:

En la figura 49 se comparan las tensiones normales longitudinales en la seccidn central
de la estructura. Por una parte, se observa que la igualdad de tensiones en una arista comUn a
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varias losas se verifica més satisfactoriamente en el cdlculo numérico. Por otro lado, se pue-
de comprobar el equilibrio global; para ello se calcula el momento externo en la seccién cen-
tral de la ldmina plegada, considerada como una viga cargada en su plano; dicho momento

€s:

L2
p? — 652,5 m.t

y ha de ser igual al momento interno obtenido por integracion de los diagramas de tensiones

representados en la figura 49.

Para el anélisis armoénico, se deduce:

— Volumen de tracciones = 449,82 t.

— Volumen de compresiones =458,91t. {igualdad)

— Momento interno = 667 m.t (diferencia dei 2 por 100 respecto a 28_ ).

En el cédlculo numérico, se tiene:

— Volumen de tracciones

— 4445 t.

— Volumen de compresiones = 4445 t.
= 647 m.t. (diferencia: 0,8 por 100).

— Momento interno

(no se cumple la

2

El
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_ e Cdlcutor numérico J

— — e e = — Cdleulo  analitico
mxt . )
“7_ ("‘,'ﬁ” ) % Seccion central de cada v dovela . )

O Secciones  del  cdleulo  analitico

e e

Lo == = LD

Fig. 43. Ley de variacion longitudinal de los momentos transversales, en
m.t/m, en el extremo dos de las distintas losas.

Es decir, la aproximacion, en el equilibrio global, es mejor en el método numérico. Ob-
viamente, la consideracion de un mayor niimero de armonicos conduciria a diferencias meno-
res entre ambos procedimientos.

Por altimo, cabe sefialar que la mayor disparidad entre los valores de las tensiones nor-
males longitudinales en el extremo del voladizo de la izquierda (figura 49) es debida a que en
clanalisis armonico se ha considerado la deformacion por cortante (*).

(*) NOTA: En el calculo numérico, la extension del método, de modo que incluya la deformacion por cor-
tante, exigiria la introduccion de los esfuerzos de torsion entre dovelas, en virtud de la consistencia
propuesta por Goldenveizer {19} es decir, debido a la analogia estatico-cinematica.

La observancia de esta analogia es necesaria si se desea conservar la simetria de la formulacién, o teo-
rema de reciprocidad.
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ANALISIS ARMONICO CALCULO NUMERICO
0 - L46 -169 -108 0 C 0 -450 -1.70 -1.08 0 0
\2‘77 -108
\L77 155
177 -1.55
a) Momentos
0 298 -2.18 059 0 0 0
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. 1.02 1.03
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Fig. 48. Comparacion de resultados en la seccion 0.250L



TABLA 1

Estudio comparativo entre los resultados obtenidos por los métodos analitico y numérico

EXTREMO 1 EXTREMO 2

Losa | Mamonico | Mpumerico | %diferencia | 1053 | Marmonico | Mnumérico | %diferencia
1 0 0 0 1 — 4,46 — 4,50 + 0,90

2 — 1,69 - 1,70 + 0,59 2 — 1,08 - 1,08 0

3 0 0 0 3 0 0 0

4 — 2,77 - 2,80 + 1,08 4 - L1T 1,82 + 2,82
5 — 1,08 — 1,08 0 5 1,55 1,54 — 0,65
6 1,77 1,82 + 2,82 6 — 1,55 — 1,54 — 0,65

Resultados de los momentos transversales, en mxt/m, correspondientés a la seccion central de la dovela 3
(0,25 L), para cada losa.

EXTREMO 1 EXTREMO 2

Losa | Ymonico | Ynumérico | %diferencia | LOS3 | Yarmonico | “numérico | %diferencia
1 0,0 0,0 0 1 2,98 3,00 + 0,67

2 - 2,19 - 2,21 + 0,91 2 0,59 0,59 0

3 0,0 0,0 0 3 0,0 0,0 0

4 — 2,97 — 3,02 + 1,68 4 — 297 — 3,02 + 1,68

5 - 1,72 - 1,72 0 5 - 1,72 - 1,72 0

6 0,67 0,67 0 6 0,67 0,67 0

Resultados de los cortantes transversales, en t/m, correspondientes a la seccién central de la dovela 3
(0,25 L), para cada losa '

EXTREMO 1 EXTREMO 2

Losa | Varmpnico Vnumérico | %diferencia | 1053 | Vamonico | Ynumérico | %diferencia
1 0,0 0,0 0 1 1,54 1,51 — 1,95
2 5,60 5,63 + 0,54 2 — 023 — 0,25 + 87

3 1,42 138 _ 282 3 0,0 0,0 0

4 — 5,86 — 592 + 1,02 4 — 1,27 — 1,29 + 1,57

5 — 0,25 — 0,26 + 4 5 1,02 1,03 + 0,98

6 — 3,16 — 3,22 +19 6 1,89 1,89 0

Resultados de los axiles transversales, en t/m, correspondientes a la seccidn central de la dovela 3
(0,25.L), para cada losa.
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TABLA 1 (Continuacién)

EXTREMO 1 EXTREMO 2

Losa | Gymonico | 9numérico | %diferencia | 1052 | Qarmonico | Ynumérico | %diferencia
1 0,0 0,0 0 1 - 7,18 — 8,07 + 12,40
2 14,80. 16,18 + 9,32 2 1,22 1,28 + 492
3 7,57 7,89 +423 3 0,0 00 . 0

4 —21,98 —24.25 +10,33 4 —21,34 —23,30 + 9,18
5 — 6,34 — 6,61 + 4,26 5 — 5,40 — 5,78 + 7,04
6 —21,34 —23,29 + 9,14 6 5,40 5,78 + 7,04

Resultados de las fuerzas rasantes longitudinales, en t/m correspondientes a la seccion central de la dovela 3
’ (0,25 L), para cada losa

EXTREMO 1 EXTREMO 2

Losa | f ménico foumérico | %diferencia | L0528 | farmanico faumérico | % diferencia
1 —~ 9390 | -11333 | +20 1 ~ 127,89 | — 111,03 | — 12,6
2 —131,14 | —111,03 | — 153 2 102,86 | —106,66 | + 3,7
3 —104,17 | —106,66 | + 2,39 3 - 10626 | —10431 | — 1,84
4 —122,75 | —111,05 | — 9 4 + 164,42 | + 15849 | — 34
5 —~102,87 | —106,66 | + 3,68 5 + 1338 | + 13887 | + 3,72
6 +165,)5 | +158,48 | — 396 6 +13363 | + 13887 | + 3,92

Resultados de las tensiones normales longitudinales, en t/m?, correspondientes a la seccion central de la dovela 3
(0,25'L), para cada losa
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-128.67 -16295 -166.55 -14036 -141.80 -1453

-157.72 140,44
20937 188.37
21017 188.07

a) Andlisis armodnico

-145.33 14447 -1646.48 -142.86 -14286 -1420°
-144.51 -142.66
193.9 192.63
1199.86 192.63

b ) Andlisis numérico

Fig. 49. Resultados correspondientes a las tensiones normales longitudinales
en la seccion central de la estructura

7.3 Sensibilidad al nimero de dovelas

El siguiente ejemplo ha consistido en estudiar la sensibilidad del método al nimero de
dovelas en que se divide la ldmina plegada.

Para ello se ha analizado idéntica estructura a la del ejemplo anterior (figura 41), bajo
las mismas cargas (figura 42), considerando un numero creciente de dovelas (tres, seis, siete,
diez, etc.).

En la figura 50 se muestra la variacion, segiin el nimero de dovelas, de los distintos re-
sultados del cdlculo, en la seccion central y secciones de apoyo de la limina plegada. La
variacion de cualquiera de los resultados es tan pequefa que no puede ser captada grafica-
mente con la escala elegida. Es decir, con tres dovelas se obtienen practicamente los mismos
resultados que con diez, en la seccién central de la estructura. En cuanto a la mayor diferen-
cia que se produce en las tensiones cortantes en apoyos (figura 50-d), hay que senalar que se
estan asimilando dichas secciones a la central de la primera y Gltima dovelas. Si se consideran
tres dovelas, la distancia del apoyo a la seccion central de la primera es de cinco metros,
mientras que con diez dovelas es inicamente 1,5 metros. Para que los resultados pudieran
ser comparados adecuadamente, se haria necesaria una extrapolacion de los mismos, lo cual
conduciria a una modificacion de las curvas de la figura 50-d. Sin embargo, en dicha figura,
se puede intuir que los resultados con tres dovelas son sensiblemente iguales a los deducidos
con diez.

Este hecho es de una gran importancia, pues permite analizar estructuras reales, me-
diante un numero minimo de dovelas, con el ahorro consiguiente de tiempo de computa-
cion. dentro de unos limites de error aceptables en los resultados.

A este respecto, es preciso sefialar que, utilizando el método de Johnson y Ti-ta Lee.
son necesarias del orden de diez secciones nodales para obtener resultados adecuados, seglin
se ha comprobado calculando diferentes estructuras mediante dicho método, y comparando
los resultados deducidos con estudios experimentales {9 }. Esta circunstancia puede ser expli-
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Losa 2, extrerno 1
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a) Variacion, segin el n® de dovelas, de los momentos transversales en la

seccion central de la l&amina plegada.
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10 n2 doviias

Losa 5, extrermo 2

Losa 6, extreme |
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b) Variacion, segiin el n.C de dovelas, de los cortantes transversales, en |a

seccion central de la lamina plegada

Fig. 50.



Vi (t/m)

Losa G, extremo 2

S

i0 ne dovelas

losa 4, extrerno 2

Losa 4, extrerno 1

c) Variacion, segun el n® de dovelas, de los axiles transversales, en la
seccién central de la lamina plegada.

i .
qk(t/m)
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Losa 2, extrerno 1

7

e e
10 n® dovclss

Losa 1, extremo 2

Losa 4, extremo 2

d) Variacion, segun el n© de dovelas, de las fuerzas rasantes unitarias en apoyos.

Fig. 50.
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fi (t/m?2)

200 re—————————— | osa 5, exirerno 2

150

100~

50

3 6 yi 10 n® dovelas

- 50

-100 \

-150 = Losa 1, extremo 1

- 200

¢) Variacisn

longitud

e) Variacion, segin el n.2 de dovelas, de las tensiones normales longitudinales
en la seccion central de la ldmina plegada

Fig. 50. Influencia del nimero de dovelas en los resultados del calculo numérico

cada por una eleccién mas adecuada de las incognitas bdsicas en el procedimiento aqui desa-
rrollado (como ya se ha dicho, fuerzas p; y momentos G} y Gj).

Por otra parte, si se pretendiese analizar la limina plegada prismadtica indicada en la fi-
gura 51 (tablero de puente de seccidn cajén), utilizando el método de los elementos finitos,
las propias caracteristicas del método, junto con el hecho de que no se disponga de una gran
variedad de elementos adecuados, y la necesidad de que exista una cierta relacion entre los
lados de cada elemento, obligarian a una divisidon del continuo aproximadamente igual a la
indicada en la figura 51. En ese caso, el nimero de nudos seria del orden de 24 x 15= 360.
El ancho de banda real seria 2 x (24 + 1) X 6 — 1 =299 y el namero total de grados de li-
bertad 360x6=2.160. Estas cantidades dan una idea de la magnitud del problema a resolver.
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Fig. 51. Discretizacién en elementos finitos.

Si se utiliza el procedimiento especifico aqui desarrollado, y con una divisién en tres
dovelas, el nimero total de incdgnitas bdsicas es 9 x 3= 27.

Las repercusiones en tiempos de computador en ambos métodos se intuyen fdcilmente,
y no es dificil imaginar las ventajas que supone la utilizacién del método especifico.

Sin embargo, es obvio que el método de los elementos finitos permite una mayor gene-
ralidad en el tratamiento de cualquier problema, tal como se comenté en el apartado 3.2.

7.4 Efecto de la continuidad

El modelo tedrico descrito en el parrafo 6 posibilita el andlisis exacto (dentro de las
hipotesis consideradas) de cualquier ldmina plegada continua (figura 52-a) de varios vanos.

Sin embargo, una posible solucién aproximada del problema estriba en considerar cada
vano de la estructura aisladamente, por ejemplo el vano central de la figura anterior, y susti-
tuir, en cada losa, el efecto de los vanos adyacentes por unos momentos (figura 52-b), que se
determinan mediante una sencilla generalizacién del teorema de los tres momentos de vigas
continuas.

Otra posibilidad consiste en sustituir el efecto de los vanos adyacentes por unos muelles
(figura 52-c) cuya rigidez a flexién es un valor conocido “a priori” y que equivale a la parte
proporc1ona1 que se lleva cada losa, de la rigidez total del vano adyacente En la figura
52 SRl -ar-

ticulada. En el caso de viga biempotrada, el valor de esta rigidez seria "TM, lo que implica
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a)

b)

c)

Fig. 563. Efecto de la continuidad. Acciones exteriores

L = 30.00. 1

M=196.08mxt M=196.08 mxt

=

Fig. 54. Efecto de la continuidad: Viga equivalente para comprobacién de flechas.
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0 o 0 \0__ N 0
0 0 0 0
a) Momenies transverscles b) Coriantes transverscles
0 -0.17 -017 -0.17 - 017 0 0 0 0 0
\ ” \ J
\0 0 o\ 0
0 0
c)Axiles transversales (ton) ¢} Movimicntos herizontales en aristas
0 .3.87 3.87 43.62 4362 43.62 £3.62 /;3.627 4362
43,62 43.62
387 3.87 -59.58 5958
5055 -56.53
e) Movimientos verticales en aristas (m) f) Tensionzs normalzs longiiudinoles(t/mz)

Fig. 556. Momentos externos actuantes. Resultados en la seccidn central de la lamina plegada

que en una viga de un vano intermedio se podria introducir el valor k EI/L, con k compren-
dida entre 3 y 4. (%) :

El programa de computador basado en el modelo aqui desarrollado considera ambas
alternativas y permite, en cualquier caso, el andlisis de ldminas plegadas continuas.

Con fines puramente ilustrativos de las posibilidades del método, se incluye aqui
Gnicamente el caso de actuacién de momentos en los extremos.

Para ello, se ha calculado la limina plegada del apartado 7.1, sometida en las almas a la
actuacién de momentos iguales, de valor 100 m.t, tal como se indica en la figura 53. Se ha
considerado una divisién en tres dovelas solamente.

(*) NOTA: Con esto se estudia directamente el efecto de las cargas actuantes sobre el vano en estudio y el
efecto de las cargas en los restantes vanos se considera por medio de las reacciones correspondientes a
los vanos adyacentes al de estudio. :
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La bondad de los resultados obtenidos en el computador no puede ser valorada, en este
caso, por comparaciéon con un método armdnico, pues éste no es capaz de captar el tipo de
carga actuante, al tratarse de una estructura continua (momentos en sus extremos).

Sin embargo, la ldmina puede ser analizada como una viga a flexion simple (figura 54).
La ley de flechas se deduce aplicando la conocida férmula:

Los valores en la seccién central de la primera (y altima) dovelas, y en la seccién cen-
tral de la estructura son:

X= 5 f=2.15mm
x=15: f=3.87 mm

Dichos valores coinciden exactamente con los obtenidos en el computador (figura
55-e).

Por otra parte, de los resultados de las tensiones normales longitudinales, hallados me-
diante el computador, en la seccién central de la estructura (figura 55-f), se observa, en pri-
mer lugar, que se satisface totalmente la igualdad de tensiones en una arista comun a varias
losas.

Ademds, por integracion de dichas tensiones, se deduce:

— Volumen de tracciones = 134,96 t.
— Volumen de compresiones = 134,94 t.
— Momento interno = 196, 10 m.t.

Es decir, se cumple la igualdad de ambos volimenes y el momento interno es practica-
mente igual al momento externo, 196,08 m.t.

De las comprobaciones anteriores, se puede concluir, por lo tanto, que el método aqui
desarrollado permite el tratamiento de ldiminas plegadas continuas con resultados totalmente
aceptables.

Resulta, por otra parte, sorprendente el elevado grado de aproximacion alcanzado, con
un minimo ntmero de dovelas, aunque este hecho puede ser debido a la suavidad del tipo de
carga considerado: momentos iguales en los extremos.

7.5 Ejemplo de aplicacion: Limina plegada no prismdtica

Como ejemplo de aplicacién préctica del método al estudio de una ldmina plegada no
prismatica, se analiza la estructura cuya geometria y acciones exteriores, asi como la divisién
en cinco dovelas, se muestran en la figura 56.

En las figuras 57, 58 y 59, se representan las leyes de variacion longitudinal de los es-
fuerzos transversales, dibujadas a partir de los resultados obtenidos mediante el computador.
En ellas se observa cémo dichos esfuerzos son mayores en la zona cercana al apoyo de me-
nor canto, circunstancia 1égica, dado que, en dicho apoyo, la rigidez es mayor, al ser meno-
res las longitudes de las almas.

Por altimo, las figuras 60 y 61 corresponden, respectivamente, a la ley de movimientos
verticales (flechas) en las aristas y a la ley de variacion longitudinal de las tensiones normales
longitudinales. En ambas, los valores méximos no se producen en la seccién central de la
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Fig. 56. Lamina plegada no prismatica. Geometrfa
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Fig. 57. Lémina plegada no prismética. Variacion longitudinal de los

momentos transversales en’'el extremo 1 de las distintas losas
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Fig.’58. Lamina plegada no prismatica. Variacién longitudinal de los

cortantes transversales en el extremo 2 de las distintas losas
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Fig. 59. Lamina plegada no prismatica. Variacion longitudinal de los axiles
transversales-en el extremo 1 de las diferentes losas .
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Fig. 60. Ldmina plegada no prismatica. Variacion longitudinal de los movimientos
verticales de las aristas
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Fig. 61. L4mina plegada no prismatica. Variacién longitudinal de las tensiones
normales longitudinales en el extremo 1 de las distintas losas
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Fig. 62. L4mina plegada no prismatica. Fuerzas rasantes unitarias (t/m) en

las secciones de apoyos
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a) Tensiones normales(t/m?2) b) Flechas en aristas(mm)

Fig. 63. Lamina plegada no prismatica. Valores de las tensiones normales y
movimientos verticales en la seccién central de la estructura

estructura, sino sensiblemente a la izquierda de la misma (aprox1madamente 0,4L), de modo
andlogo al caso de vigas de canto variable.

A fin de analizar la validez de los resultados anteriores, se ha procedldo a comprobacio-
nes de equilibrios locales y equilibrio global de la ldmina.

En la figura 62, se puede observar que el equilibrio de tensiones tangenciales en aristas
—en dicha figura se representan unicamente las secciones de apoyos— se satisface plenamen-
te.

La igualdad de tensiones normales longitudinales en las aristas en que concurren dos o
mds losas también se verifica de forma muy aceptable (figura 63-a).

Por integracion de dichas tensiones, se deduce, para la seccidn central de la estructura:

— Volumen de tracciones = 600,2 t. | (sensiblemente
— Volumen de compresiones = 605,9 t. ) iguales)
— Momento interno =0651,6 m.t

El momento externo en dicha seccion es ‘i;f = 652.5 m.t. lo que da un porcentaje de
diferencia, respecto al interno, del 0.14 por 100. .

Con el objeto de comprobar las flechas en las aristas (figura 63-b), se han calculado
éstas de forma aproximada, considerando la ldmina plegada como una viga de seccién varia-
ble cargada en su plano, halldindose, en la seccién central de la misma, un desplazamiento
vertical del orden de 2 cm, valor que concuerda perfectamente con los obtenidos en el com-
putador (figura 63-b).

De todo lo anterior, se concluye que las ldminas plegadas no prismdaticas pueden ser
analizadas con un nimero relativamente bajo de dovelas —cinco han sido utilizadas en este
caso— mediante el presente método numérico, alcanzdndose resultados plenamente satisfac-
torios.

7.6 Extensién del método: Aplicacién a un tablero de puente

Por ultimo, cabe decir que este procedimiento resulta adecuado para el tratamiento de
situaciones reales, tales como tableros de puente de seccién cajon, de perfil longitudinal
variable (figura 64).

Como ya se ha explicado en el apartado 2.3, las anteriores estructuras no pueden ser
consideradas, en rigor, como ldminas plegadas, pues existen elementos no planos en las mis-
mas (en este caso las soleras). Para tener en cuenta esta circunstancia, seria necesario realizar
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el calculo longitudinal de los elementos no planos tratdindolos como vigas balcon y no como
vigas rectas cargadas en su plano.

Sin embargo, si la variacion del perfil longitudinal es suave —que es la situacién frecuen-
te en las estructuras reales—, es posible despreciar las torsiones que aparecen en la viga bal-
con, y tratar la estructura como una ldmina plegada no prismética.

A efectos ilustrativos, se ha procedido a calcular el tablero de puente representado en la
figura 65, simplemente apoyado en sus extremos, y sometido a la carga longitudinal de 1 t/m
que, en seccion transversal, se muestra en la figura 67. Se ha realizado una division en 10 do-
velas iguales.

Es obvio que, en la préctica, perfiles como el anterior son utilizados en estructuras con-
tinuas. Sin embargo, y dado que el efecto de la continuidad ya ha sido estudiado en el ejem-
plo 7.4, se ha considerado aqui el caso de simple apoyo, con el fin de poder realizar las com-
probaciones pertinentes, sobre los resultados deducidos, de la forma mds simple posible.

Con objeto de mostrar las posibilidades reales del programa de computador, se ha intro-
ducido una variacién longitudinal de los espesores en almas y forjado inferior, segiin leyes
que se indican en la figura 66.

En las figuras 68, 69 y 70 se han representado las leyes de variacién longitudinal de los
esfuerzos transversales, en las diferentes losas de la ldmina plegada.

Las tensiones tangenciales y tensiones normales longitudinales s muestran en las figu-
ras 71 y 72, respectivamente. '

Se ha obtenido, en todos los casos, una simetria casi total —respecto a la seccion cen-
tral del tablero— en los resultados deducidos mediante el programa de computador, como
era de esperar, dadas las simetrias, geométrica y de cargas, existentes respecto a la anterior
seccion.

En la figura 72 se observa, por comparacién con la ldimina prismatica del ejemplo 7.2,
la inflexidén en las curvas, motivada por la variacidon del perfil longitudinal y los espesores en
almas y forjado inferior.

La verificacién de la validez de los resultados que ha proporcionado el computador se
ha llevado a cabo, también en este caso, mediante comprobaciones de equilibrios locales y
global de la estructura.

En la figura 73-a se indican las tensiones normales longitudinales en la seccidon central
del tablero. La igualdad de dichas tensiones en una arista comun a varias losas se cumple de
forma muy aceptable.

Por otra parte, y por integracion de las tensiones anteriores, se deduce:

v

— Volumen de tracciones = 817,15 ton. } (Practicamente
— Volumen de compresiones = 817,67 ton. f iguales)
— Momento interno = 643,10 m.t.

2
El momento externo es, en la seccion central, ﬂ;— = 652,5 m.t, que representa una di-
ferencia del 1,4 por 100.

Finalmente, los movimientos verticales en las aristas (figura 73-b) obtenidos en el com-
putador han sido comparados con las flechas que, de forma aproximada, se han calculado
considerando la 14mina como una viga de seccién variable cargada en su plano.

La flecha aproximada, en la seccidn central, es del orden de 3,4 cm, valor que concuer-
da con los resultados del computador.
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Fig. 64. Casos reales de perfiles longitudinales de tableros de
puente de seccidn cajon
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Fig. 65. Caso practico de tablero de puente. Geometria
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Fig. 67. Caso préctico de tablero de puente: Acciones consideradas
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Fig. 68. Caso practico de tablero de puente. Variacion longitudinal de los

momentos transversales en el extremo 1 de las distintas losas
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Fig. 70. Caso practico de tablero de puente. Variacion longitudinal de los
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Fig. 71. Caso practico de tablero de puente. Variacion longitudinal de las
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Fig. 73. Caso practico de tablero de puente. Tensiones normales y
movimientos verticales en la seccion central de la estructura

Asi pues, se puede concluir provisionalmente que la extension del presente procedi-
miento al tratamiento de situaciones reales, como la aqui analizada, conduce a resultados
plenamente vélidos, y resulta, en general, mds adecuada que las técnicas seguidas actualmen-
te —por ejemplo, en el caso concreto de tableros de puentes de seccion cajon—, que sustitn-
yen la limina plegada no prismdtica por una prismatica equivalente.

8. CONSIDERACIONES FINALES

De los estudios anteriores, se pueden extraer las conclusiones siguientes:

1) Las ldminas plegadas constituyen un tipo estructural de amplio rango de aplicacion.
Actualmente no existe una clasificacién sistemdtica de las mismas, ya que los métodos gene-
rales de célculo no consideran especificamente ninguna de las caracteristicas de este tipo de

estructuras.
2) De acuerdo con las caracteristicas de cdlculo de ldiminas plegadas, se ha procedido a
un intento de clasificacion de las mismas.

3) Se han revisado los métodos especificos de cdlculo actuales y se ha comprobado su
limitado rango de aplicacion a casos reales.

4) Frente a la abundancia de métodos analiticos, se ha constatado el escaso numero de
procedimientos numéricos existentes, aplicables unicamente a casos muy sencillos.

5)Se ha desarrollado un nuevo procedimiento numérico que elimina las limitaciones de
los métodos especificos actuales.

6) Mediante el citado método se ha obtenido una excelente aproximacion, incluso con
un minimo numero de dovelas, en los ejemplos analizados, lo cual se debe, probablemente,

a una adecuada eleccion de las incognitas bdsicas.
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7) Los resultados obtenidos han revelado, en comparacién con un andlisis armonico,
una mayor aproximacion expresada en menores errores en el equilibrio de tensiones alrede-
dor de una arista y en el equilibrio global.

8) Con cardcter provisional y tentativo parece deducirse que la técnica utilizada actual-
mente, por ejemplo en el caso de tableros de puentes, de sustituir las ldminas plegadas no
prismaéticas por una prismaética equivalente, no conduce a diferencias excesivas en los resul-
tados. Sin embargo este punto deberia ser objeto de una posterior investigacion.

El método de cdlculo de ldminas plegadas no prismaticas de seccidn transversal arbi-
traria aqui estudiado puede ser ampliado en diferentes direcciones, algunas de ellas de evi-
dente interés prdctico, entre las que se pueden citar las que siguen:

1) Extensiéon del procedimiento tedrico, considerando los efectos de la torsiéon en el
caso de ldminas plegadas constituidas por losas alabeadas.

2) Estudio sistematico de la influencia de la variacién de cantos, espesores, luces, etc..
en la distribucién transversal de resultados. De este modo podrian ser dadas normativas de
proyecto, por ejemplo, en el caso de tableros de puentes.

3) Andlogo estudio al anterior, teniendo en cuenta el efecto de la continuidad, calcu-
lando diferentes casos de rigideces en los apoyos extremos.

4) Ampliacién del método, mediante un proceso de iteracion, al estudio de situaciones
de no linealidad estructural: pandeo eldstico o ineldstico, fluencia, relacion tensiéon — defor-
macién no lineal, etc.

APENDICE: DESARROLLO DE ALGUNAS FORMULAS FUNDAMENTALES

A.l. Introduccién

En este apéndice se desarrollan algunas de las férmulas incluidas en el pdrrafo 6,
correspondientes al método aqui propuesto sobre el cdlculo de ldminas plegadas no prisma-
ticas. Con ello se intenta presentar una idea de la formulacién utilizada, y no se entra en los
detalles de la obtencion de dichas féormulas, que pueden verse en la referencia {16}

A.2, Leyes de esfuerzos longitudinales

En lo que sigue se deducen las formulas (1), (2) y (5) incluidas en el apartado 6.2., que
representan las leyes de esfuerzos longitudinales de cada losa, a saber: considerada aislada de
las restantes —férmula (1)— y teniendo en cuenta el monolitismo estructural (esfuerzos rea-
les) —férmulas (2) y (5)—.

Dado que la estructura de dichas férmulas es andloga para los tres tipos de esfuerzos
—momentos flectores, esfuerzos cortantes y esfuerzos axiles—, inicamente se calculan las le-
yes de momentos flectores en una losa genérica, i.

Tal como se expuso en el apartado 6.2., en el cdlculo longitudinal de cada losa aislada
se trata ésta como una viga apoyada en sus extremos, y sometida a las acciones p, DA
(incognitas bdsicas), como se muestra en la figura 34.
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En el célqulo se supone una distribuciéon parabolica de cargas equivalente a las fuerzas
concentradas pl, es decir, en cada dovela (figura 74) se considera una ley de cargas del tipo:

Pu)=a, u> +b,u+c
determinandose los pardmetros a;, by y ¢; al establecer las condiciones siguientes:

"AJ2 P d g ~A/2P( yd ; ‘3A/2P( ya ;
u)du =p,; u)du=7p,.1, u)du =
A2 Pa _3A Pa-1 '/A/z Pat1

—
habiendo representado porlos indices (i) y (a) unalosa y una dovela genéricas, respectivamente.

Los esfuerzos (momentos y cortantes) dorsales y frontales en la seccion central de una
dovela, debidos a las cargas que actian sobre ésta (figura 75), se deducen como sigue:

(A
— Momento frontal: M;+:JO "p (u) u du
: *0
— Momento dorsal: M~ :I " P udu
V=2

y Al2
— Cortante frontal: P;+ :fo / P (u) du

. 0
— Cortante dorsal: P~ =f " P (u) du
2
Si se repiten las operaciones anteriores para todas las dovelasde lalosai(a=1,2, ..., A),
se deducen facilmente las siguientes expresiones matriciales:
P =5, .p
P~ =S5,.p
Mit=S; . pi (7
M-~ =S, .p'

En donde:
P = {p\,pb,...p\,...pY4 } (dimension A x 1)
siendo A el nimero de dovelas
P qpit pit Pt Pt (dimension A x 1)
y andlogamente para los demés (P~ Mi+ y M),

Las matrices S; i = 1, 2, 3, 4) son cuadradas, de dimension AxA,y poseen todas una es-
tructura similar.
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Fig. 74. Distribucion parabélica de las cargas consideradas en el
célculo longitudinal de una losa genérica
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Fig. 75. Esfuerzos frontales y dorsales en una dovela genérica,
debidos solamente a las cargas actuantes sobre dicha dovela

T

Asi, por giemplo, la matriz S, es la siguiente:

s 4 1 0 0O 0 0 0

1 8 1 0 0 0 0 0

| 0 -1 8 1 0 0 0 0

Sy = |
- 16 0 0 0 0 ... -1 8 1 0
O 0 0 0 ... 0 -1 8 1

0O 0 0 0 ... 0 1 4-11.

Las reacciones en los apoyos extremos de la losa, R} y R}, (figura 76), debidas a las
acciones anteriores, se obtienen mediante las siguientes ecuaciones:

. . . 1 . .
Rll :__(ET__)ET)(I_)H- +Bl_)+i9T (Ml+ +M1—)

1 4 .
— T Mt + M)
L — A" Nt

_ . ' (8)
R12 :_iT (EH' +P17)_

140



En donde:

A 3A 2a—1) A 2A—1) A
X :( . (—?——)-— s (—————) ) (dimensiéon Ax 1)
- 2L 2L’ 2L 2L
e=(1, , T (dimensiéon Ax 1)

y L es la longitud de la directriz de la losa considerada como viga.
Si se sustiuyen las ecuaciones (7) en las formulas (8), se deducen las expresiones:
R, =S . p!
i y i ©)
Ry =86 . p
Siendo: |
s =— {xT (S, +S)+1 el (S5 +84)}
S¢ = — {ET (§1 +§2)+§5}
ambas de dimension 1xA.

Conocidas las reacciones dadas por (9), es inmediato el cdlculo de los esfuerzos longi-
tudinales a partir del esquema discretizado que se representa en la figura 77. En particular,
para los momentos flectores se llega a la formula que se indica a continuacioén:

ML' =S, . p' (10)

Siendo:

ML' = {ML}{, ML}, ..., MLi, ..., ML}y ' (dimension Ax1)

y representando por ML;' el momento flector longitudinal en la seccion central de la dovela
a, debido a las acciones p;.

La matriz Sy es de dimension A x A'y su expresion es:

Sg=L(e—x)Ss +87 (S, +85,)+55 (85 +84) +5s

En donde:

- =
0 A 20 3A ce (A-1)A
0O 0 A 2A ce (A-2) A
O 0 0 A ce (A-3) A

Si = | (dimension A x A)
0O 0 0 O 2A
O 0 0 O A
0 0 0 O 0 ]
B a
0 1 1 1 1 1
0 o 1 ... 1 1 1

Se= oo (dimension A x A)
o 0 O 0o 0o 1
0o 0 O 0o 0 O

‘ La ecuacion (10) representa, en forma discreta, la ley de momentos flectores longitu-
dinales en una losa genérica, i, debidos a las incognitas basicas, pj.
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Fig. 76. Reacciones en los extremos longitudinales de una losa
arbitraria, debidas a las cargas actuantes en una dovela genérica

La consideracion de los momentos de continuidad, G\ y G} (figura 78), es inmediata,
y, de modo andlogo, se llega a la expresion:

ML' =G} (e — x) + G} x (11)

Sumando las ecuaciones (10) y (11), e indicando por ML{) la ley de momentos flec-
tores debidos al pretensado, resulta la formula final:

ML} =ML} + S, . p' + {(e — x), x}G' (12)
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Fig. 77. Discretizacién de una losa genérica, para el calculo longitudinal
de los esfuerzos depidos Gnicamente a las cargas de la losa
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Fig. 78. Discretizacion de una losa genérica, para el calculo de los esfuerzos longitudinales debidos a los momen-
tos de continuidad.
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Fig. 80. Sentidos positivos de las fuerzas rasantes y de los
angulos de forma de una losa
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Con:

La expresion anterior es la ley de momentos longitudinales de una losa genérica con-
siderada aislada de las demds, y se identifica ficilmente con la ecuacion (1) del apartado 6.2,
es decir:

E =B} +E,.p +E; .G (1)
Los esfuerzos axiles y cortantes se obtendrian a partir de andlogas consideraciones,

deduciéndose formulas que pueden ser incluidas dentro del esquema dado por la expresion

1).

Tal como se ha explicado en el apartado 6.2, el monolitismo estructural obliga a que
los desplazamientos longitudinales a lo largo de una arista comun a varias losas sean iguales
en los bordes de éstas, y, dada la hipotesis de material linealmente eldstico que se ha consi-
derado, la anterior condicion equivale a que se verifique la igualdad de tensiones normales
longitudinales en la citada arista comun.

Si dichas tensiones se calculan a partir de las leyes de esfuerzos definidas por (1) (figu-
ra 79), no se satisface la igualdad requerida, siendo preciso introducir, por lo tanto, las ten-
siones rasantes gk, (k = 1,2) mencionadas en el parrafo 6, o bien, equivalentemente, las
fuerzas concentradas T}, (figuras 35y 36).

Asi pues, las fuerzas anteriores (figura 80) incrementan los esfuerzos longitudinales,
es decir: el incremento del momento flector de una dovela genérica es:

i i i Ti i i
MLy, = — Ti,. h}, . cosoj, — T, . hp, . cos oy, (13)
y andlogamente para los demds esfuerzos.

Se ha supuesto la relacion:

- i, +Ti
T, = E#E_Qi (k =12)

El significado de od, y hi, se deduce de la figura 80.

La generalizacion de la ecuacion (13) para todas las dovelas conduce a la siguiente ex -
presion matricial:

MLi = ML{, +Di . T} +Dj T} (14)
Siendo: _
1 . . . . .
) (h}; cosal; . Tio +hyy cosasy . Tyo)
0 -
0
ML, = ; (dimension A x 1)

0
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- . _
hyy cosay; 0 0...0 0 0
1 hiny €08 0y hi,cosad, 0...0 0 0
Dio— o | R
o : 0 0 0...0 hi, cosay a hpa cosol
(m=1,2) | i

de dimension A x A.

y ML = {ML{,MLL,,...,MLL ... MLL, }T (dimensién A x 1)
I{( = {Tii, Thoy oeus Thas -5 Tia T (k = 1,2) (dimension A x 1)
Para los incrementos de los esfuerzos axiles y cortantes, se deducen formulas andlogas a
(14).
Si se suman las relaciones (12) y (14) se alcanza la siguiénte expresion:
ML' = (ML} + ML) + S, . p' + {(e — x), x}G' + Di, T' 15)

Con:
. . . ; Ti
Di, = (D}, Dy)y T' - hﬂ
12

La ecuacion (15) se identifica facilmente con la (2) del texto, es decir:

E'=E, +E, .p'+Ec .G'+E; . T! @

que representa la ley de esfuerzos reales de la losa i, en funcion de las incognitas basicas de la
losa y de las nuevas incognitas Ty, .

Para determinar estas ultimas se plantean, en cada arista, las pertinentes ecuaciones de
equilibrio y compatibilidad que se indican a continuacion:
a) Equilibrio longitudinal

T qd. - 2 qd.=L 16
iEN | dia ieN, 92 na L16)

(a=1,2,...,A)
en donde L, representa la fuerza unitaria longitudinal, en la direccion de la arista en estu -
dio, actuando en la dovela a.

Qi son las tensiones rasantes ya definidas.

Ny k= 1,2) representa el conjunto de losas que tienen su borde k coincidente con la
arista en estudio. ’

b) Compatibilidad de desplazamientos longitudinaleé.

Si iy json dos losas con bordes k y k” concurrentes en una arista, se ha de verificar la
igualdad de tensiones normales longitudinales

o = L., an
(a=1,2,...,A)
estando definida la tension normal a través de la formula siguiente:
(_1 )k +1 ) 1 1

. 1 2qi ) ‘
ML} +— NLi— — +(—1)k+1ti—katga{(a k =1,2)

fi :
k i a 2 i i
ka cos® o, A} cos® og, ka

a
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en donde MLi1 y NLil son el momento flector y esfuerzo axil reales en la seccion central de la
dovela a, correspondientes a la losa i, definidos por (2).

Z}, es el modulo resistente de la anterior seccion central, en el borde correspondiente.
Al es el drea de la seccion.

i

ti, el espesor del borde k.

Si se plantean las ecuaciones (16) y (17) para todas las dovelas y en todas las aristas, se
llega a la siguiente relacion matricial:

AA.T-B (18)
que es una generalizacion de la ecuacion de los cinco cortantes definida en el parrafo 5.

El significado de las matrices que intervienen en la formula anterior se ha comentado en
el apartado 6.2. Cabe afiadir que el vector T tiene la siguiente estructura:

1 T2 T2 i i I 1,\T
I:(Ill,r£27’£19_T_27' o )I_ll"zlza e e >Il>12)
y su dimension es (2AIx 1), siendo I el namero de losas de la seccion transversal de lalamina.
Si se resuelve la ecuacion (18):

T=AA".B

se deducen las incognitas T}<a, mediante una expresion del tipo:

. T . ‘ .
T —| | =ci+Cl.p+CL.G (19)
T
Siendo:
. . T
p={p!...ph,p?...p%,...,pL...ph,....p} .o PL)
de dimension (Al x 1).
_(xl 2 i I ol @ i 1T
y (_}_(G,Gl...G‘l...Gl,Gz,Gz...Glz,...Gz)

de dimension (21 x 1).
Por sustitucion de la relacion (19) en (2), se obtiene la ecuacion (5) del texto, o sea:
E'-Ep +E, .p+E; .G S ®
que representa la ley de esfuerzos longitudinales reales de una losa genérica, en funcion Gni-
camente de las incognitas bésicas del problema: py G. '

A.3 Ley de flechas en el plano de cadalosa

Para la obtencion de las flechas en el plano de una losa genérica (figura 37), se aplica la
teoria de la viga conjugada, siguiendo un algoritmo de calculo andlogo al utilizado parala de-
duccion de (10).

Las cargas a considerar en este caso son:
i
ML}

Mla 20
E.IL (20

i
Pca =

en donde E es el médulo de elasticidad del material, I! 1a inercia de la seccién central de la
dovela, a, y MLia el momento flector longitudinal real. '
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La ley de flechas, que coincide con la ley de momentos flectores de la viga conjugada,cs
del tipo

ul =S, .pl 1)

en donde la matriz S, de dimension(AxA), tiene una estructura andloga alade Sy (ya comen-
tada). B

pL=1{pl;,ply, ... plys ... Pis}T (dimension Ax1)
= {ui,ul ol ud )T (dimensién Ax1)

y u representa la flecha en la seccion central de la dovela a, en la losa i.

Por sustitucion de (5) en (20) y de (20) en (21), se llega a la formula (6) del apartado

6.2:
wl=up+u,.pHu; .G ©)
que constituye la ley de flechas en funcién de las incOgnitas bdsicas.

Por Gltimo, cabe afiadir aqui que los giros en los extremos longitudinales (cortantes de
la viga conjugada) se deducen segun formulas andlogas a (9) y su estructura formal es seme -
jante a la de (6):

0k =0k +0k, .p+0ic -G (22)
(k=12)

El conocimiento de dichos giros es necesario en el planteamiento de las ecuaciones de
compatibilidad longitudinal, como ya ha sido explicado en el apartado 6.2.
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Jornadas sobre ‘‘Técnica del hormigon armado
y pretensado en centrales nucleares”

A lavista de la importante experiencia que existe ya en Espafia en la realizacion de cen-
trales nucleares, y teniendo en cuenta los desacuerdos que, en diferentes casos, han surgido
ante la aplicacion de las normas americanas, las vigentes en Europa y las propias de nuestro
pafs, varios de los Miembros de esta Asociacion Técnica Espafiola del Pretensado (A. T. E.P.)
han propuesto que se organicen unas Jornadas para contrastary divulgar las experiencias na-
cionales, realizar un estudio comparativo de las distintas normas 'y estudiar y discutir la apli-
cacion de las técnicas del hormigdn armado y pretensado en la construccion de centrales nu-
cleares.

La Junta de Gobierno de 1a A.T.E.P. ha considerado de gran interés dicha propuestay,

de acuerdo con ella, ha decidido celcbrar unas Jornadas Nacionales en abril del proximo afio
1982.

Para dichas Jornadas han sido seleccionados, en principio, los siguientes temas:

— Requisitos basicos del proyecto. — Materiales.

— Proyecto. — Ejecucion.

— Materiales y sistemas de pretensado. .— Recepcidén de la obra.

— Control de calidad respecto a: — Vigilancia y mantenimiento.
— Proyecto. — Garantia de calidad.

En futuras comunicaciones se continuara informando de cuantos acuerdos se vayan adop-
tando en relacion con estas Jornadas.

Los interesados en el tema, que estimen necesaria alguna aclaracion, pueden dirigirse ala
Secretaria de la A.T.E.P., Apartado 19.002, Madrid-33, teléfono 202 04 40.
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Los alambres de acero de pretensar sustituidos
por varillas de plastico reforzado con fibra de vidrio

NOTA INFORMATIVA

Un pequefio puente de hormigdn pretensado, construido en Disseldorf, es la primera
obra puesta a disposicién del publico en general, que ha sido realizada aplicando una nueva
técnica de pretensado. Los alambres de acero, normalmente utilizados, han sido sustituidos
aqui por perfiles de plastico reforzado con fibras de vidrio, los llamados elementos HLV
(elementos sandwich de alta potencia), que Bayer ofrece bajo la marca registrada Polystal.
Estos se componen de fibras de vidrio finas, fijadas con resina sintética por un procedimien-
to especial de Bayer, obteniendo de esta forma perfiles de méxima resistencia.

Para el puente de Diisseldorf se emplearon alrededor de 100 varillas Polystal de 7,5 mm
de didmetro para obtener 12 elementos tensores. Cada uno de ellos soporta una carga de ro-

Fig. 2. Diversos aspectos de las operaciones de tesado durante la construccién del puente de Diisseldorf.
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tura de 7 toneladas, lo que corresponde a la resistencia de los aceros de tesar de alta calidad. .

La construccion del puente forma parte de un proyecto de investigaciéon que es realiza-
do por la empresa Strabag Bau-AG, Colonia, y por Bayer AG, Leverkusen, y fomentado por
el Ministerio Federal de Investigacién y Tecnologia. Se trata de estudiar alternativas frente
al cldsico hormigdén armado, con objeto de evitar posibles dafios de corrosién en tales obras.

Fl puente construido por orden del “Briicken- und Tunnelbauamt” (Oficina de cons-
truccion de puentes y tuneles) de Diisseldorf, capital del Land Norte de Renania-Westfalia ha
sido realizado, en el marco del proyecto de investigacién, para ensayar los elementos tenso -
res a largo plazo en las condiciones de la practica.

Para mas informaciones dirigirse a:
Bayer Hispania Comercial, S.A. Prensa. c¢/Pau Claris, 196. Barcelona-37.

Fallado el X Premio Garcia Cabrerizo a la invencion espaifiola
se ha adjudicado a dos patentes espaiiolas de gran importancia social

“Un proceso de tratamiento de residuos soélidos por reciclado’ y un ‘Sistema de fil-
tros con resonadores helicoidales”, desarrollados por la Empresa Nacional Adaro y por el
Centro de Investigaciones y Estudios de la Compafifa Telefonica Nacional de Espafia han
recibido “ex aequn” el X Premio Garcia Cabrerizo a la Invencién Espafiola.

El Jurado integrado por mds de treinta especialistas expertos en la Investigacion aplica-

da decidio. vistos los méritos de ambas invenciones, otorgar el galarddn conjuntamente a am-
bos aspirantes, entre los casi treinta trabajos presentados, todos ellos originales y recientes.

El primero de los procesos premiados significa una respuesta a la escasez de materias
primas unida a la degradacién del medio ambiental por descargas incontroladas en el entorno
de los nucleos urbanos. Se ha conseguido una concentracion selectiva de los diferentes com -
ponentes que constituyen los residuos para que puedan ser reincorporados al ciclo de consu-
mo. Entre estos componentes se encuentran plasticos, papel, fraccion magnética, vidrio y
fraccion orgdnica. El proceso concentra y depura de forma sistemética cada uno de los cita-
dos componentes llegando a alcanzar las calidades exigidas por el mercado.

El segundo proyecto hasido ideado como un avance en los equipos de radio moviles que
permite minimizar el volumen de los filtros y reducir el tiempo de ajuste. El trabajo consiste
en el procedimiento de disefio y fabricacion de filtros de alta selectividad mediante la utiliza-
cion de resonadores helicoidales. Este tipo de resonadores eléctricos utilizan la linea de trans-
mision helicoidal que consiste en reemplazar el conductor interior de una linea coaxial por un
conductor bobinado en hélice. Esta estructura consigue una reducciéon importante en la
longitud de onda efectiva, lo que permite la realizacion de resonadores en cuarto de longitud
de onda de dimensiones menores a las realizadas con técnicas convencionales sin necesidad
de recurrir a los procedimientos de carga capacitiva que aumentan considerablemente el cos -

te del resonador.
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EL MORTERO SINRETRACCION DIFERENTE
SIN AGREGADOS METALICOS SIN CLORUROS

e ANCLAJES
® BANCADAS
e FISURAS

® RAILES

e UNION DE HORMIGONES

V.1 BETEC

FERRODUR -

Ensayos Realizados en el Instituto
Eduardo Torroja y Nordrhein —Westfalen
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® Densidad = 1,8 Kgr./litro
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SUELOS INDUSTRIALES

FERRODUR - MONOLITICO

Suelos monoliticos de pavimento continuo Ferrodur

FERRODUR - AUTOADHERENTE

Mezcla acabada de hierro Ferrodur con adherente

incorporado, para la reparacién de superficies some-

tidas a grandes esfuerzos.

FERRODUR - ARMADO «A»

Suelos Ferrodur y mortero de reparacion con adhe-

rente incorporado para cargas intermedias.
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