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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
méaximo, incluyendo figuras y tablas).

Debe tratarse de una verdadera discusion del trabajo publicado y no ser una ampliaciéon
0 un nuevo articulo sobre el mismo tema; el cual serd siempre aceptado para su publicacion
en nuestra Revista, pero con tal caricter.

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

Los comentarios deben enviarse, por duplicado, a 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.

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

Los textos, tanto de las discusiones y comentarios como de las contestaciones de los
autores de los correspondientes articulos, se publicardn conjuntamente en una Seccién espe-
cial que aparecerd en las Gltimas paginas de la Revista.
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Autopista Campomanes - Ledn.
Los puentes

Javier Manterola Armisen Dr. Ing. Caminos
Leonardo Fernandez Troyano Dr. Ing. Caminos

INTRODUCCION

A 1o largo de sus 80 km de recorrido la autopista Campomanes - Ledn pasa por dos
zonas claramente diferenciadas. La Sur, correspondiente al final de la meseta castellana,
es llana, sin rios importantes y con una red viaria de escasa intensidad. Tiene una longitud
préxima a 25 km y se extiende desde Leén hasta la Magdalena.

La zona norte, corresponde a la travesfa de la cordillera Cantdbrica y sus estribacio-
nes, es muy movida y abrupta, tiene muy pocas aglomeraciones humanas y su red vial es
muy reducida.

En un primer planteamiento del trazado de la autopista el nimero de puentes a dis-
poner en la zona montafiosa era muy grande, con altura de pilas entre los 30 y 50 m pero
no de gran longitud. En la zona llana de Ledn existian unicamente pasos superiores o infe-
riores.

Para toda la autopista realizamos dos estudios generales de tipologia de puentes.

El primero correspondia a tableros de vigas prefabricadas apoyadas sobre pilas-ca-
bezal. De los tableros se realizd un estudio de optimizacion para la luz m4s corriente, en el
que variamos el nimero de vigas, su canto e incluso el material, planteando la solucion en
hormigén pretensado y en estructura mixta. El fuste de las pilas era tnico desde el cual vo-
laba hacia los lados una viga cabezal para los casos de alturas importantes y doble fuste y -
viga cabezal pequefia para los puentes bajos. /

El segundo estudio correspondia a tableros de seccion ‘cajon realizados por avance en
voladizos sucesivos con dovelas prefabricadas.

De este estudio comparativo sesaco la conclusion de que la solucién de dovelas prefa-
bricadas, bien perfiladas y ajustadas, era mds econdmica que la solucioén de tableros de vigas
en gasto de materiales; sin embargo los medios que es necesario disponer eran bastante ma-
yores, méxime teniendo en cuenta que la infraestructura de prefabricacion del pais no ayu-
da, cosa que si ocurre con los tableros de vigas pretensadas. Era necesario construir mas me-
tros cuadrados de puentes de los que teniamos, para compensar los gastos en instalacion y
medios.



Este estudio se realizé para el caso de fabricar un puente por cada direccion de la auto-
pista. No se contempld, como si se ha hecho después, realizar un solo puente para las dos
vias de la autopista, De todas maneras esta tltima solucidn se convertiria en la mas barata si
el nimero de metros cuadrados de puente fuese atin mayor.

Junto con estas comparaciones se realizé la correspondiente a la comparacion entre
puente y terraplén. De esta ultima los puentes quedaron mal parados, habida cuenta la fal-
ta de compensacion de tierras en la autopista que obligaba a la busqueda de vertederos, y
del hecho de que los valles que se atravesaban eran en la mayoria de las ocasiones muy
cortos y sin salida por uno de los lados.

Por esta razén el numero de puentes a realizar en la zona montafiosa se redujo mucho y
la decision en la eleccion de la solucién, que ya parecia clara desde el punto de vista econo-
mico, se afirmé mucho mds. Se eligi6 la solucién formada por tableros de vigas prefabricadas.

Esta solucién se ha aplicado con todo rigor para los pasos inferiores a la autopista. En
cambio para los pasos superiores, muy poco numerosos, se adopto la decision de realizar
puentes “in situ”.

Solo se hicieron dos excepciones a esta regla. La primera para el cruce sobre el embal-
se Barrios de Luna cuya problemitica estudiaremos en su momento y la segunda para el ter-
cer cruce de la autopista sobre el rio Luna.

Los puentes que vamos a exponer son el resultado del trabajo colectivo de diversos
grupos, que utilizando puntos de vista diferentes, han unido sus esfuerzos para llevar a
buen fin una obra tan importante como ésta.

Citaremos en primer lugar a la Administracién del Estado que dirigida en este caso por
Angel Lacleta, José Manuel Sudrez, Gregorio Olalla y Ramén del Cuvillo han controlado y
aceptado las propuestas presentadas.

La propiedad de la autopista, Aucalsa, que con Ignacio Baselga, Alfonso Gémez Acebo
y Jose Luis de la Vega han confiado en que entre todos ibamos a ser capaces de llevar a buen
fin esta obra.

A Javier Nufiez, de Aucalsa, director general del proyecto de toda la autopista, que ade-
mds de atender a los multiples problemas que constantemente se le han presentado en su
trabajo directo, nos ha ayudado a hacer el nuestro.

Somos de los que pensamos que una obra, cualquier obra, y en especial ésta, es el resul-
tado de didlogo permanente entre los que construyen y los que disefian. Por esta razén con-
viene citar con especial énfasis a los Ingenieros de Huarte y Cia. que han trabajado con noso-
tros codo a codo, aportando ideasy dando soluciones a la enorme cantidad de problemas
que han ido apareciendo a lo largo de la construcciéon y del disefio de estos puentes. Citare-
mos en primer lugar y con cardcter especial a Jose Manuel Lépez Sainz con el que hemos tra-
bajado juntos en muchas obras y cuya colaboracién ha sido siempre inestimable. A Alfonso
Aguilar, director de la obra de la Autopista, a Jos¢ Luis Escudero y Enrique Sudrez en-
cargados directamente del puente de Barrios de Luna, a Alfonso Garcfia, a Jesus Tauroni y
Félix Goiria. Todos ellos inestimables compafieros y amigos.

En cuanto a las empresas colaboradoras, Eptisa, que con Eduardo Pradera, Javier G6-
mez Puyuelo y Fermin Otaegui se han encargado de realizar los informes geotécnicos y
proveer los aparatos de medicién y control de la obra y realizar los informes correspondien-
tes de seguimiento.
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F y Cea (Freyssinet y C.T.T. empresas agrupadas) que han aportado todo el pretensado
de los puentes y especialmente el sistema de atirantamiento del Puente de Barrios de Luna,
cuyos anclajes han sido disefiados y puestos a punto por Juan Bautista Ripoll de C.T.T.

Alvisa que con Jose Emilio Gimeno, José Luis Lleiday Lorenzo Muzas han prefabrica-
do, transportado y montado todas las estructuras prefabricadas de la autopista.

Finalmente junto con nosotros, Javier Manterola y Leonardo Fernandez Troyano, de la
Empresa Carlos Ferndndez Casado S.A. Oficina de proyectos, que hemos realizado el pro-
yecto y la direccion técnica de las obras, han trabajado Miguel Angel Astiz, Miguel Angel
Gil, Amando Lopez Padilla, José Montero, Pablo Diaz Simal, Gregorio Carmona, etc.

En esta relacién nos habremos dejado mucha gente que ha trabajado duramente en es-
tos puentes; a todos ellos disculpas desde la convicciéon firme, de que como decfamos en un
principio, una obra de este tipo no es sino el resultado del trabajo de todos juntos.

1. VIADUCTO DE HUERNA

El disefio del puente de Huerna ha experimentado muchas variaciones hasta su cons-
truccién definitiva. En principio fue un puente de vigas prefabricadas cuando todos los
puentes de la autopista se pensaban realizar de esta manera. Posteriormente, cuando se re-
planteo en toda la autopista la conveniencia de eliminar muchos puentes para sustituirlos
por terraplenes, se realizé un disefio de puente continuo formado por dos vigas cajon inde-
pendientes. Este disefio fue sustituido por el considerado como definitivo, consistente en
concentrar las dos vigas cajén en una sola, con costillas transversales y que serd citado al
hablar el puente Luna III. Por condiciones que ahora no hacen al caso, el comienzo de es-
ta obra se fue retrasando, lo que di6é lugar a la necesidad de plantear una nueva solucién de
construccién més rapida. Tenfa que ser totalmente prefabricada. Figura 1.1.
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SECCION TRANSVERSAL DEL DINTEL

Fig. 1.3.

El viaducto tiene 492 m de longitud distribuida en 13 luces de 38 m, 21,6 m de an-
chura para alojar cinco carriles (en una direccion existe una via lenta) mediana y aceras. La al-
tura a que se desarrolla sobre el terreno es de 35 m y la cimentacién debe ser realizada por
pilotes. La cimentacién comenzé en el verano del 82, las pilas se empezaron a montar en el
mes de Octubre del mismo afio y se terminé el montaje total del puente el dia 6 de Enero de
1983. Figura 1.2 y figura 1.3.

De cara al disefio, el tablero prefabricado es un problema totalmente resuelto por la
tecnologia actual. Sin embargo con las pilas y los cabezales, de la envergadura que aqui esta-
mos considerando, no ocurre lo mismo.

En el Congreso de Estocolmo del Verano del 82 se presentaron una solucién francesa y
otra italiana con pilas prefabricadas construidas por dovelas para dinteles con tablero cajon.
Nosotros habiamos empezado planteando la construccion de las pilas de la misma manera,
disefiando una pila central de seccion cajéon desde la que salia una viga cabezal que volaba
hacia los dos lados. Pronto nos dimos cuenta que esta solucién era equivocada para un puen-
te de nuestras caracteristicas. La construccion de la pila se convertia en muy lenta para el
plazo que queriamos obtener y la viga cabezal demasiado pesada para transportarla y mon-
tarla a 35 m de altura con una longitud de 22,4 m.

Nos decidimos por una pila portico que ya habfamos ensayado en dimensiones mds pe-
quefias para el puente de Caldas II de la misma autopista.

Cada uno de los fustes es una seccién de cajéon con paredes de 15 cm que se ensanchan
en las esquinas a 30 cm, que es donde se concentran las tensiones para solicitaciones de fle-
xidn-compresion esviada a que estdn sometidas las pilas. El peso mdximo de la pila en estas
circunstancias es de 120 Tn, lo que pareceia demasiado para construirla en Madrid y trans-
portarla a través del puerto de Pajares al puente. Por esta razén se dividid en dos partes por
un corte longitudinal que determina dos secciones en ‘“U” de mucha mds fdcil construc-
ci6én y de menos peso. Finalmente y a la vista de que los encargados de transportarla se atre-
vieron a pasar por el puerto con el peso total, las dos mitades se unieron en factoria por me-
dio de chapas metdlicas a la manera de las pilas de este material. Figura 1.4.
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El disefio del cabezal se realizd con la intencién de aligerarlo al mdximo. Su seccion es
una “r” formada por dos tabiques verticales de 0,3 m de espesor unidos entre si por la losa
superior y cuatro tabiques transversales que coinciden con los planos de las pilas. En su dise-
fio estd también presente la posibilidad de dividirlo en dos partes iguales autorresistentes por
corte longitudinal. El peso total del cabezal es de 100 t. Figura 1.5.

Con esta forma y la de la pila se obtiene una unidad formal total del conjunto pila-ca-
bezal buscada y necesaria para cuando en situacion definitiva formen un pértico. Fig. 1.8 y
1.9.

El puente, en planta, tiene forma de “S” con radios de curvatura extremos de 280 y
300 m. El acoplamiento de un puente de vigas a los trazados curvos suele hacerse por table-
ros rectangulares y cabezales trapeciales, cada uno diferente para recoger en sus lados extre-
mos paralelos la diferencia de longitud entre uno y otro borde del puente.

En este caso hemos ido a la solucién contraria, fabricar el cabezal rectangular y realizar
los tableros de vigas trapeciales. Asi conseguimos construir todas las vigas del tablero de dife-
rente longitud. Esto que a primera vista puede parecer equivocado, no lo es, pues tal y como
se fabrican actualmente en factoria las vigas puede ddrselas cualquier longitud sin el mas
minimo problema. Por el contrario la viga cabezal mucho menos normalizada es més dificil
de variar. En el caso de que las vigas se fabricasen con postensado en lugar de pretensado en
banco, el problema serfa diferente por la necesidad de ensanchar las almas en los extremos.

El problema que se plantea en el disefio de las pilas es conseguir una conexion fécil en-
tre pila y cabezal y entre pila y cimentacion.

La conexidn entre pila y dintel se presenta bajo un doble aspecto, geométrico el prime-
ro y resistente el segundo. El problema geométrico se refiere a la necesidad del cabezal de si-
tuarse en condicién de adoptar peraltes cualesquiera variando minimamente sus condiciones

—Tnrrrens

- ; " | ¥ S

Fig. 1.6.
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Fig. 1.7.

Fig. 1.7, 1.8, 1.9.— Montaje de las pilas. Las pilas
que vienen por carretera desde 400 km de distancia
se levantan por medio de grias y se fijan provisional-
mente a la cimentacion después de comprobada su
verticalidad. A continuacién se monta la viga cabe-
zal que establece su union con hormigonado in
situ. Finalmente se establece el pretensado definiti-
vo que une la base de la pila a la cimentacion.
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geométricas. Para ello adoptamos un tacdn trapecial para la union del cabezal con la pila.
Teniendo esta forma y adoptando un molde que circunscriba los peraltes extremos pode-
mos, sin mds que variar el fondo, acoplar el cabezal a los peraltes del 6 por 100 que lle-
ga a alcanzar el viaducto. Se consigue ademds con este detalle establecer una transmision
continua entre pila y cabezal muy querida por nosotros. Fig. 1.5.

En cuanto al aspecto resistente, que se refiere a la transmision de momentos flectores
entre pila y dintel para que realmente la pila completa funcione como pdrtico, puede reali-
zarse por dos procedimientos, por pretensado vertical o armadura pasiva. El pretensado ver-
tical es facil pero presenta en este caso un problema en el alojamiento de los anclajes en pa-
redes tan delgadas de pila y dintel. No habria sido dificil realizarlo pero optamos por la solu-
cién mds f4cil de establecer la unién con armadura pasiva. Fig. 1.10.

De las paredes B de la pila, fig. 1.4, salen armaduras pasivas hacia arriba que se alojan
en el interior del cabezal que ya viene de fdbrica con su encofrado colocado. También viene
de fabrica colocada la armadura trasversal que une entre si las dos vigas laterales del cabezal.
Fig. 1.10.

Estd perfectamente demostrado que las tensiones principales de flexidon que caminan
por la losa superior del cabezal se van incurvando hacia las almas en las proximidades del

empotramiento con la pila. Situadas ya en las almas y compuestas con las tensiones cortan-
tes se incurvan hacia la pila. Su componente vertical, tanto de tracciéon como de compre-

sién, se transmiten directamente a la pila o son recogidas por la viga riostra que une entre
si las dos vigas del cabezal a través de tensiones tangenciales. Estas vigas transmiten la
traccion y compresion del momento en el nudo, a las caras verticales de la pila a través de
la armadura de esta ultima que entra en las vigas riostras del cabezal.

De esta manera el montaje era extraordinariamente simple. Se enhebraba el cabezal en
las armaduras salientes de la pila y se realizaba el hormigonado de la riostra con hormigén de
muy baja retraccion.

En la colocacién era importante asegurar que la transmisién de compresiones se produ-
jese ademds por las caras A de la pila, figura 1.4. Comprobamos al montar la primera viga
cabezal que el peso propio del mismo no era capaz de aplastar completamente el mortero
dejado al efecto en las caras A y materializar asi el contacto perfecto en toda la superficie.
Se tantearon diversos tipos de mortero hasta que se encontré uno que fluja adecuadamente
bien con el peso propio del cabezal y después se retacaba por los bordes para asegurar que
no habia quedado ninguna parte vacia.

En la figural.10: representamos las distintas unidades que constituyen el puente. Los
dos pilotes, situados en direccién longitudinal, que recogen las flexiones longitudinales
de las pilas debidas al frenado y las deformaciones de temperatura, fluencia y retraccion
del dintel al que se le da continuidad en la losa superior para eliminar juntas de dilatacion
y hacer mds comoda la rodadura.

Las dos pilas verticales que se unen por pretensado a la cimentacién y por armaduras
pasivas a la viga cabezal.

La viga cabezal que se enhebra en la armadura pasiva que sale de la pila y por ultimo el
tablero formado por nueve vigas de 2 m de canto que se apoyan en dados dejados al efec-
to sobre la viga cabezal.

La losa del tablero se realiza in situ y posteriormente se rebordea con una acera pre-
fabricada cuyo peto frontal tiene 1 m de canto.

Los unicos hormigones in situ son los de la losa del tablero y el que rellena las
vigas riostras de la pila.
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En cuanto a la unién entre pila y cimiento el problema se presentaba también en el as-
pecto geométrico y resistente. Figuras 1.11y1.12.

Fl problema geométrico estribaba en el replanteo de la pila y su perfecta verticalidad.
Cualquier error de nivelacién en la base de la pila se multiplicaba por 15 en desplome lateral
de la cabeza.

Con una nivelacién cuidada de la cimentacion no se podfa asegurar la colocacién per-
fecta de la pila ya que la base de la misma se fabricaba a 400 km de distancia. Por eso se
adopté disponer cuatro chapas metdlicas donde se concentra la nivelacion. La pila se colgaba
con gruas y se descendia lentamente sobre las placas metdlicas. Se controlaba la nivelacion
por medio de topografia dirigida a la parte superior de la pila. Si el error en dicho punto era
mayor de un centimetro o no habia perfecto contacto entre las chapas, se calzaban éstas con
l4minas metalicas de 10 x 10 y medio milimetro de espesor. Una vez cumplida esta condi-
cién se introducia un pretensado vertical de 30 Tn en cuatro barras para asegurar su estabili-
dad.

A continuacion se rellenaba el espacio entre la pila y la cimentacion con un mortero sin
retraccion de gran penetrabilidad y se completaba el pretensado total de la unidn.

2. PUENTE INGENIERO CARLOS FERNANDEZ CASADO SOBRE EL EMBALSE
BARRIOS DE LUNA

1. Descripcion sucinta
El puente ingeniero Carlos Fernandez Casado resuelve el cruce de la Autopista Cam-

pomanes-Le6n sobre el Pantano de Barrios de Luna en la provincia de Leon. Figura 2.1.

Es un puente atirantado de hormigon de 440 m de luz, record mundial de puente ati-
rantado tanto en su versiéon de tablero metédlico como de tablero de hormigén, y la mayor
luz absoluta del mundo utilizando el hormigon pretensado como elemento resistente. Figu-
ra 2.2.
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Fig. 2.1.

Se compone de 3 vanos, 66 m + 440 m + 66 m y dos estribos-contrapeso de 34 m de
longitud. La anchura del puente es de 22,5 m y las dos torres que lo sostienen tienen una al-
tura de 102,3 y 117,3 m respectivamente.

Los tirantes estdn formados por un niimero variable de torones de 0,6 de didmetro, el
canto del dintel es de 2,4 m lo que determina una esbeltez de 1/183, y est4 aligerado inte-
riormente por tres células, determinando espesores de paredes de 0,2 m. El dintel tiene una
articulacion deslizante intermedia en el centro de la luz.

A este puente se le ha bautizado con el nombre de ingeniero Carlos Ferndndez Casado
en homenaje a la labor que ha realizado por la ingenieria espafiola a lo largo de su vida.

2. Estudios preliminares

Antes de llegar a la solucién definitiva del puente se han realizado 22 soluciones pre-
vias, desde las mds pequefias de 45 m de luz hasta los 440 m de la solucién construida. Se
han analizado todas las soluciones posibles de cimentacién dentro y fuera del pantano y se
han realizado tres campafias completas de sondeos.

2.1 Datos iniciales

Dos son los tipos de datos que interesan del emplazamiento del puente para poder
realizar la propuesta de soluciones. Los primeros se refieren a las caracteristicas geométri-
cas del vaso y la variacién anual del nivel del agua. Los segundos se refieren a las caracteris-
ticas geotécnicas del suelo.
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2.1.1 Caracteristicas geométricas e hidrdulicas del vaso.

'El perfil del fondo del vaso tiene forma trapacial. Los lados inclinados del trapecio co-
rrespondientes a las laderas norte y sur tienen respectivamente 150 metros y 100 m. El fon-
do del embalse y el nivel del agua varia, segiin las estadisticas obtenidas de la confederacion
hidrografica del Duero, con datos de los 20 dltimos afios antes de empezar el estudio, desde
una profundidad minima de 15 m obtenida a mediados de Octubre a una produndidad maéxi-
ma de 48 m que se tiene desde principios de Marzo a primeros de Julio. En los restantes
meses el nivel del agua varia de una manera lineal entre dichos niveles.

Segun estos datos se podria trabajar dentro del pantano:

— 1 mes con 17 m de agua (Octubre)

— 3 meses con 29 m de agua (Sep. Oct. Nov.).

— 5 meses con 35 m de agua (Agosto, Sept. Oct , Nov., Dic.).
— Todo el afio con 48 m de agua.

Estos datos son fundamentales de cara a establecer los procedimientos de cimentaciéon
dentro del embalse.

2.1.2 Caracteristicas geotécnicas.

El viaducto se inserta en un pliegue sinclinal que afecta a las formaciones del Sildrico
(San Pedro) y el Devénico (La Vid). La formacion S. Pedro estd constituida por areniscas fe-
rruginosas y pizarras arcillosas y se extiende en las laderas Norte y Sur. La formacién la Vid,
que se extiende en el centro-norte del vaso, estd formada por calizas y dolomias arenosas
con intercalaciones. Esta formacidn estd fuertemente carstificada en su parte inferior.

El contacto entre ambas formaciones estd mecanizado a causa de la mayor competencia
de las calizas de la Vid.

El fondo y las margenes del embalse estdn tapizadas con sedimentos cuaternarios de es-
pesor variable hasta alcanzar valores maximos de cerca de 20 m en el contacto entre el fondo
y la ladera Norte.

El la ladera Norte las pizarras estdn muy alteradas y existen contactos mecanizados.
Por el contrario en la ladera Sur la roca es excelente.

Fig. 2.3.
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Fig. 2.4. Vista del tablero
desde la viga riostra superior

2.2 Estudio de las cimentaciones

El estudio de solucion para el puente pasaba por el estudio de las posibilidades de ci-
mentar en el seno del pantano y las dos soluciones posibles, cimentacion por pilotes y ci-
mentacion directa en el fondo se estudiaron con detenimiento.

2:2.1 Cimentacion por pilotes.

La ejecucion de una cimentaciéon por pilotes resulto imposible o por lo menos nos pa-
recié imposible a nosotros y a todas las casas especializadas en ejecucion de pilotes que con-
sultamos. Las razones para ello fueron:

a) La dificultad de atravesar las capas de aluvial y coluvial con bolos de gran didmetro y
profundidad media de 12 my maxima de 20 m, trabajando desde plataformas flotan-
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tes situadas a cincuenta metros por encima del fondo y con una variacién en la altu-
ra de agua muy rdpida en los meses de primavera y otofio.

b)La presencia de cavernas cdrsticas de profundidad y didmetro variable, bajo la capa
del aluvial mds profunda y que se extienden a lo largo de los 125 m de la formacién
La Vid.

¢) La necesidad de utilizar pilotes de gran didgmetro y encepados y arriostramientos su-
mergidos, pues la distancia que existe entre el tablero y el punto donde se podia su-
poner que los pilotes estaban empotrados es de 87 m. Esta operacién nos parecia in-
segura y complicada.

2.2.2 Cimentacion directa.

Después de rechazarse la cimentacién por pilotes se planteé la cimentacién directa. El
proyecto de esta cimentacién se realizo hasta sus minimos detalles y consistia en los siguien-
te:

a) Realizacién de un cilindro de hormigén de 14 m de didmetro interior y 48 m de altu-
ra que encerraba el recinto a lo largo de toda la profundidad del pantano.

b) Este recinto de hormigén reposa sobre una corona de suelo congelado de 2 m de es-
pesor que se desarrolla a lo largo de los 20 m de aluvial del fondo.

¢) Ejecucion de un pilotaje situado bajo la zapata con el fin de atravesar la zona carstifi-
cada. Esto se realizaba solamente en la pila que cafa en la formaciéon La Vid. Este
pilotaje se realizaba en seco a 68 m de profundidad.

Para la ejecucion del recinto de hormigén se plantearon dos procedimientos. Utilizar la
solucion clasica de fabricar una corona desde un puerto artificial a realizar en las orillas del
pantano, llevarla por flotacién hasta su emplazamiento definitivo e ir construyendo el recin-
to conforme se va sumergiendo. Esta solucién salia extremadamente cara.

Realizar un esqueleto metdlico formado por una estructura espacial —figura 2.5— que
se construia por dovelas que se sumergian desde una plataforma metdlica. Este esqueleto se
recubria con tejido muy fino que sirviese de encofrado al hormigdn.

El recinto metdlico estaba formado por tubos verticales y de arriostramiento. Los tubos
verticales tenfan varias funciones:
a) Constituir el esqueleto portante del recinto.

b) Servir de guia a pilotes metdlicos que introducidos en su interior servian para realizar
un primer anclaje del recinto al fondo.

¢) Realizar por ellos una inyeccion inicial del aluvial .
d) Servir de guia a las sondas de congelacion del aluvial.

Esta solucién se rechazé a ultima hora por las dificultades que entrafiaba, el riesgo que
presentaba y sobre todo que el coste ascendia a cantidades enormes.

2.3 Estudio de puente

Es claro que conforme se iban estudiando las posibles soluciones de cimentacidn se iba
acompafiando de las correspondientes soluciones de puente. Figura 2.6.

26



Iy

I e

ALZADO GENERAL DEL RECINTO

DE CIMENTACION

SOLUCION DE CIMENTACION

PR S
~ ‘\ “ X
PR o \ o
/ x " b
£~ ® o)
1 A ‘) “
o P e
,‘l > OO Q/‘,
. o TRy 10
‘ S O
w- Y
\ .
\\" ‘\/
\\
) ;J“~.4_
SECCION A-A
-
DETALLE-1 /
( i
S /l
Q
Y
Q@
&@
2
%

S AN

PLANTA MODULO METALICO

|
ALZADO MODULO METALICO

EN EL PANTANO

Fig. 2.5.

27



466.75

"
TTSZ.BOT,, 35.0111, 44.45 T 44.47 ._IL 44.53 T 44.591].. 44.634_[.. 4465 , 4465 , 4465 |, 42.32 [

N -

'""53; "I -9
ro <%
Sl beSs
8 el ¥ -
Y v
53 . :
SOLUCION- 2 2
460.00
60.00 60.00 60.00 60.00 60.00 60.00 50.00
l ] I¢
nvEL wAxIe0
+) ) MVEL MR8
Tl |
SOLUCION- 5
472.00
32,00 55.00 110.00 10.00 110.00 58.00

L 505.00
l 80.00 135.00 o 135.00 135.00 $0.00
...... T T , 1
< L
T r
MYEL MAMIMEO
NIVEL MINMNO
|
x
Q % FAYD
SN e Pl
SOLUCION -11
469.00 N
69.00 172.50 i 172.50 55.00 T
1
-~
r/__——x MIVEL 84 X80
903
HIVEL CICT )

SOLUCION-12

-

ESTUDIO DE SOLUCIONES PREVIAS

28

Fig. 2.6.



Todas las soluciones de luces pequefias, vigas prefabricadas de 40 m de luz, se plantea-
ron cuando se pensé era posible realizar una solucién de cimentacion por pilotes.

La cimentacién por pilotes se llevaba hasta una determinada altura y a partir de alli se
deslizaba la pila cuando el nivel del embalse estaba mis bajo. Esta operacion que no se llego
a estudiar en profundidad presentaba un riesgo importante por el hecho de que si el agua cu-
bria los pilotes antes de empezar el deslizamiento era necesario esperar hasta el afio siguiente
para empezar las pilas.

Las soluciones de vigas se extendieron hasta 60 metros de luz con la adicién de cabeza-
les de 20 m de envergadura situados sobre las pilas'y utilizando las mismas vigas prefabrica-
das. Solucién 5.

Aun cuando la cimentacién por pilotes permite en cualquier puente no acudir a luces
grandes pues es lo mismo poner los pilotes juntos o dispersados en un conjunto de pilas,
siempre que se cumplan las condiciones de estabilidad de la cimentacion, la utilizacién del
método de cimentacién directa que hemos descrito obligaba a realizar pocas pilas dentro del
pantano. Nosotros fijamos el numero en dos pilas y otras dos que pudiesen realizarse fuera
del agua en las épocas en que el pantano estuviese bajo.

Las luces que salfan sobrepasaban los 100 m y la solucién era tablero construido por
avance en voladizo de los que se realizaron varios tanteos en funcién de las pequefias varia-
ciones de luz que podiamos establecer. Es necesario recordar que en la parte baja de la lade-
ra norte, correspondiente a la formacién S.Pedro, las condiciones de cimentacion era malisi-
mas. Soluciéon 6 y 11.

La disposicién de una unica cimentacion al puente en el centro del pantano resultaba
extraordinariamente complicada, ya que dicha zona estd muy mecanizada en el contacto en-
tre la formacién La Vid y la formacidn S. Pedro y las luces que salfan oscilaban entre los
175 y 200 m. Solucién 12.

Los estudios econémicos que surgieron de este estudio nos condujeron inexorablemen-
te a adoptar la soluciéon de saltar de uno a otro lado del pantano evitando las cimentacio-
nes en su seno.

SOLUCION ADOPTADA

Una vez que se decidi6 saltar de un lado a otro del embalse la soluciéon de puente que
nos proporciona la tecnologia actual es el puente atirantado.

La situacién de las pilas quedaba condicionada a encontrar un lugar que durante un de-
terminado ntmero de meses estuviese fuera de la presencia del agua, aprovechando los meses
de Otofio en los cuales el nivel de las aguas del pantano desciende después de realizar los rie-

gos del verano.

En la pila Sur se resolvié facilmente pero en cambio en la pila Norte el problema era
mucho m4s complicado, habida cuenta de que como ya hemos dicho las caracteristicas resis-
tentes del suelo en esa zona eran mucho peores. Fue necesario realizar un reconocimiento
geotécnico exhaustivo de esa ladera hasta encontrar el punto idéneo. Esto nos condujo, du-
rante estas fases, a variar la luz principal desde 375 m hasta 450 m. Finalmente se adopta-
ron 440 metros como. el punto donde las condiciones de cimentacién y el tiempo en que es-
tas se encontraban fuera del agua eran las idoneas. Fue la luz adoptada. Figura 2.2.

29



3.1 Morfologia longitudinal.

En estas condiciones, la situacién de las pilas con respecto a la morfologia general del
valle, determina una luz principal de 440 m y unos vanos de compensacion muy pequefios,
de 66 m hasta encontrarnos con el terreno natural donde colocamos el estribo-contrapeso.

Desde el punto de vista de los puentes atirantados estas condiciones presentan ventajas
e inconvenientes.

La ventaja reside en la gran rigidez que podrian tener los tirantes del vano principal al
estar compensados por tirantes cortos sin flexibilidad en el anclaje.

El inconveniente se presenta en la gran dificultad de realizar un estribo anclado al sue-
lo que permita se produzcan en él los movimientos longitudinales del dintel debidos a las
variaciones de temperatura, fluencia y retraccion. Aunque se abordé esta posibilidad, pron-
to se vi6 que era mucho mds favorable trasladar el punto de expansion al centro del puente
dejando que el dintel se empotrase en los estribos.

Establecer una articulaciéon deslizante en el centro del vano principal presenta a su vez
ventajas e inconvenientes. Entre las ventajas contamos con la simplificacién extraordinaria
que se introduce en el disefio del estribo y de su unién con el dintel. En el centro del vano
principal también se obtienen reducciones importantes en la cuantia de los momentos flec-
tores de sobrecarga, lo cual es muy interesante en una zona poco comprimida por pocos ti-
rantes largos, flexibles y muy inclinados.

Sin embargo presenta el conocido inconveniente de la discontinuidad angular de la de-
formada del dintel en la articulacion. Este problema no se presenta aqu{ con la importancia
de los puentes rectos construidos por avance en voladizo. En este caso los tirantes no fluyen,
los momentos flectores de carga permanente son muy pequefios y su relajacién por fluencia
y retraccion tienden a reducir las desviaciones que presentan sobre los de una viga continua
apoyada en los tirantes. Unicamente se presentan las flechas verticales y sus correspondien-
tes giros angulares en la articulacién como consecuencia de los acortamientos generales del
dintel debido a la fluencia y retraccién.

Sopesando las ventajas e inconvenientes y habida cuenta de que los movimientos en la
articulacion central no eran demasiado importantes optamos por disponer la articulacién en
dicho lugar. Fig. 2.7.
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La distribucuén de luces del puente quedé de la manera siguiente. Dos estribos contra-
peso de 34 m de longitud en los que se empotran los vanos de compensacion de 66 m que
son seguidos por dos mensulas de 220 m de luz que se unen en el centro por una articulacion
deslizante que compatibiliza Unicamente los corrimientos verticales y trasversales asi como
los giros torsionales de los dos semipuentes.

3.2. Material utilizado

No existe ninguna duda en la utilizaciéon del hormigdn para la construccion de las pilas
y los estribos; sin embargo, para el dintel existian dudas sobre si utilizar hormigdn, acero o
construccién mixta. La experiencia que existe en el mundo para las luces que estdbamos
considerando era el de la utilizacion del acero. El puente de S. Nazaire en Francia de 404 m
de luz y record mundial hasta ahora, tiene dintel metdlico. Lo mismo le ocurre a Rande so-
bre la bahia de Vigo de 400 m de luz o al puente Flehe en Diisseldorf, que en el momento
del proyecto de Barrios, alin no estaba construido.

En el dintel de hormigdn la mdxima luz alcanzada es Brotonne con 320 m.

Entre las soluciones que estudiamos y que se presentan en la figura 2.9 existe una con
dintel metdlico para 450 m de luz. Las conclusiones en cuanto al coste de esta solucion fue-
ron las siguientes. El puente con tablero metdlico necesita menos cable de atirantamiento,
menos cimentacion y contrapeso de hormigdn pero el coste por metro cuadrado de tablero
es mucho mayor y la suma del coste total se decanta ligeramente del lado de la utilizacién
del hormigdn en el dintel.

Estas conclusiones coinciden con el estudio realizado en U.S.A. que establece la fronte-
ra entre la conveniencia de utilizar hormigén o acero en el dintel hacia los 450 m. Sin em-
bargo estas conclusiones no dejan de ser provisionales, la evolucion en el disefio de la seccidon
transversal de los puentes atirantados de hormigén estd siendo muy rdpida, el drea y la iner-
cia del tablero se reduce cada vez mas y por tanto su peso, principal inconveniente de cara al
coste del puente, por lo que es de esperar que en el futuro préximo, el puente atirantado
con tablero de hormigdn alcance luces mayores. Desde el punto de vista de la comparacién
entre las caracteristicas dindmicas de ambos tableros, necesarias para controlar la inestabili-
dad aerodindmica que se van agravando conforme aumenta la luz del puente, el hormigén
presenta muchas ventajas por su mayor rigidez, masa y amortiguamiento estructural,

Tampoco hay que perder de vista la utilizacién del hormigodn ligero estructural para el
dintel. Su bajo peso, su alta capacidad de resistencia a compresion y su reducido médulo de
elasticidad son caracteristicas idéneas para resolver adecuadamente el disefio de puentes ati-
rantados. Nosotros pensamos en la utilizacién del hormigdn ligero en el puente atirantado
sobre el rio Ebro en Navarra, pero las caracteristicas particulares por las que pasaba entonces
la fabricacién de dridos ligeros en Espafia en aquel momento, no nos permitié desarrollar en
profundidad la problemadtica de la utilizaciéon de este material en este tipo de puentes.

3.3 Distribucion del atirantamiento

Estan muy lejos los tiempos en los que los puentes atirantados usaban pocos tirantes
para sostener el dintel. Esa intuicién expléndida , utilizada por primera vez en los tiempos
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modernos por D. Eduardo Torroja en el acueducto de Tempul de 60 m de luz en el afio
1929 y seguida después por Dischinger en el puente de Stromsund de 182,6 m de luz en el
afio 1955 ha ido siendo sustituida por la mucho mds adecuada de considerar que el dintel es-
t4 soportado por un medio eldstico constituido por gran nimero de tirantes extendidos a lo
largo de toda su longitud. A fin de cuentas las flexiones que aparecen en el dintel son debi-
das a dos efectos, las directas, correspondientes a la flexién que se produce utilizando como
luz la distancia que existe entre puntos de atirantamiento y las correspondientes a la flexibi-
lidad del mismo. Sireducimos las primeras disponiendo tirantes muy préximos reducimos la
cantidad de flexion que solicita al dintel, y por tanto su peso y la cantidad de cables de ati-
rantamiento. Estos efectos son aun mucho mds beneficiosos durante la construccién del
puente.

Tan importante es esta consideracién que no hay sino que mirar la esbeltez de los din-
teles atirantados en funcién del numero de tirantes. Los puentes de Morandi, con solo dos ti-
rantes por vano, estdn en unas relaciones canto-luz de 1/47 mientras que en este puente es
de 1/183.

Estas consideraciones pierden parte de su validez si disponemos el atirantamiento en el
eje del dintel o si el dintel se apoya en las pilas. En el primer caso el dintel necesita mantener
una rigidez torsional importante y por tanto casi obligatoriamente también, una rigidez a
flexién grande, con lo que el mecanismo de viga sobre fundacién eldstica en que se convierte
todo puente atirantado pierde eficacia. Lo mismo pasa en el segundo caso, la presencia de
apoyos fijos dentro de un medio eldstico supone una concentracion de flexiones y por tanto
la necesidad de rigidizar el dintel.

En nuestro caso hemos adoptado un atirantamiento continuo del dintel, sin apoyo en
las pilas y sujetando los bordes, con lo que la rigidez torsional del puente estd siendo pro-
porcionada por los dos planos de atirantamiento.

Queda por definir la distribucién de los tirantes a lo largo de la pila. Los sistemas nor-
males son: en abanico con todos los tirantes partiendo de la parte superior de la pila (Pasco-
-Kenewick, etc.), disposicién en arpa con los tirantes paralelos saliendo a partes iguales del
fuste de pila (Fleche, Hoerch, etc.) o mixta (Brotonne, Ebro, etc.).

Esta bastante demostrado que la disposicion en arpa es menos eficaz que la disposicion
en abanico si sus tirantes de compensacién no se anclan fijamente en el suelo como les ocu-
rre a los puentes del Rhin. La distribucion de cables en abanico es la que proporciona la dis-
tribucién m4s uniforme de la rigidez del sistema de atirantamiento a lo largo del dintel y por
tanto la menor concentracién de flexiones. Sin embargo en nuestro caso hemos ido a una
distribucién mixta, con los tirantes que soportan el dintel en las proximidades de la pila con
una longitud bastante menor y por tanto mds rigidos que si hubiésemos subido su anclaje a
a la parte superior de la pila. Esto ha sido necesario por la proximidad de la pila al estribo. Si
se hubiesen adoptado tirantes mds largos la atraccién de momentos por el empotramiento en
el estribo hubiese sido mucho mayor.

3.4 Seccidn transversal del dintel.

Como el resto de los componentes del puente, la seccion transversal fue objeto de un
proceso de optimizacién lo que determind su evolucién rapida hasta la forma final adoptada.

Empezamos utilizando una seccién cajon de 4,0 m de canto que apuntalamos lateral-
mente para referir los tirantes al cuerpo del dintel (Fig. 2.9 a) y procedimos a variar las ca-
racteristicas del dintel optimizando el estado tensional debido a los esfuerzos axiles y mo-
mentos flectores longitudinales Unicamente. Este proceso fue acompafiado de los tanteos de
luz principal a que nos hemos referido al principio de este apartado.
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Pronto vimos que la reduccién de canto de la seccién con la consiguiente reduccién de
inercia mejoraba la relacién de rigideces entre el dintel y su fundacion eldstica en el sistema
de atirantamiento, con lo que el estado tensional disminuia. (Figura 29 b y ¢).

El apuntamiento lateral se sustituyé por una viga riostra que presentaba dos ventajas:
rigidizaba la seccion transversal del cajon ante la distorsion y el alabeo y eliminaba la flexi-
bilidad complementaria que introduce la excesiva inclinacién del puntal por reduccién del
canto del cajon.

En esta situacion el dintel habia pasado de 4,5 metros a 2,8 m de canto y empezamos
a analizar el dintel bajo el efecto de las acciones transversales de viento. Nos dimos cuenta
enseguida que esta seccidén era muy insuficiente ante las flexiones de eje vertical y procedi-
mos a separar las almas hasta llevarlas al borde (Fig. 2.9 e).

Sin embargo esta seccién que cumplia perfectamente la respuesta tanto ante las accio-
nes verticales como horizontales no nos satisfacia plenamente. El estado tensional longitudi-
nal era muy elevado en las proximidades de la pila, como consecuencia del enorme esfuerzo
axil que produce la componente horizontal de los tirantes. Necesitdbamos mds drea y la con-
seguimos completando la losa inferior en la zona del dintel proxima a la pila e introduciendo
dos almas intermedias. Estas dos almas presentaron varias ventajas.

a) Aumentar el drea de la seccién con poco incremento de la inercia.

b) Uniformar las tensionses longitudinales de flexion vertical en losa superior e inferior
reduciendo las puntas de tensién longitudinal préximas a las almas, que produce la
deformacion por esfuerzo cortante de las losas.

c) Disponer unas vigas longitudinales centradas donde se pudiesen apoyar los carros de
avance durante la construccidn, tanto si se prefabricaban por dovelas como si se hor-
migonaban “in situ”.

De esta manera y después de seguir otro proceso de optimizacién de flexiones y tensio-
nes llegamos a la seccién definitiva (fig. 2.9 f) en la que redondeamos las esquinas y mantu-
vimos inclinaciones fuertes en las almas de borde, con el fin de reducir las presiones de vien-
to y mejorar sus caracteristicas aerodindmicas. En la zona central del puente el dintel que-
da abierto en la parte inferior. '

Para el trabajo del dintel en direccion transversal esta seccion estd provista de vigas
riostras cada 4,08 metros que corresponde exactamente a la mitad de la distancia entre tiran-
tes. Al principio pensamos que la flexidn transversal se iba a concentrar en la viga riostra
préxima a los tirantes, sin embargo un estudio por elementos finitos de la seccién nos con-
vencié de que esto no era cierto, la diferencia de trabajo entre una y otra viga riostras era in-
significante, inicamente existe concentracién de tensiones en la zona de alma inclinada de
borde que rodea al tirante.

La seccion metdlica de la figura 2.9 d, corresponde al tanteo a que nos hemos referi-
do en el punto 3.2.

3.5. La pila

Después de lo que hemos comentado en 3.3 sobre la distribucién del atirantamiento a
lo largo de la pila, la disposicién de la misma como dos fustes verticales dispuestos a los la-
dos del dintel era clara. No es que no se pudiese resolver de otra manera pero su forma nos
gustaba y era facil de construir. Los dos fustes se arriostran entre si para mejorar su respues-
ta ante los efectos del viento transversal. Figura 2.10.
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Sin embargo esta forma inicial presentaba un inconveniente claro por la distribucién de
los anclajes de los tiragtes a lo largo de una gran parte de su alura. Estos anclajes introducen
una componente en sentido transversal al eje del puente dado que el plano donde se encuen-
tran los tirantes no puede ser vertical al estar los fustes de la pila dispuestos a los lados del
dintel.

Para hacer frente a estas fuerzas horizontales y mantener la pila separada del dintel no
nos quedaba otra solucién que disponer un arriostramiento casi continuo entre los dos fus-
tes de la pila que recogiesen estas fuerzas o eliminar la verticalidad total de la pila. Optamos
por esta ultima solucién. Dejamos la parte superior de la pila situada en dos planos verticales
que contienen los puntos de anclaje de los tirantes en el dintel y abrimos la pila en la parte
inferior para dejar paso al dintel.

Esta forma no solo incrementa la resistencia a flexién transversal de la pila sino que
proporciona una unidad formal a los dos fustes separados.

En la parte inferior, las pilas Norte y Sur se diferencian entre si para acoplarse al terre-
no y a las caracteristicas del suelo. Mientras en la pila Sur cada uno de los fustes se cimenta
en una zapata independiente situada a distinta altura, la Norte descansa en una zapata corri-
da de grandes dimensiones para adecuar las cargas que traen los fustes a las condiciones re-
sistentes del suelo.

Por lo demdés la pila presenta todos sus bordes redondeados para reducir las acciones di-
rectas del viento sobre las mismas.

3.6. Estribos

La funcién del estribo de servir de elemento de transicién del puente con el terreno es
secundaria en este caso. Su funcién principal es servir de contrapeso del atirantamiento del

tramo principal.

La forma del estribo en seccién transversal tiene forma trapecial para acoplarse a la
excavacién del terreno. En seccion longitudinal ofrece un perfil escalonado con mayor pro-
fundidad y por tanto peso alli donde las tracciones de los tirantes son mayores. No quiere
decir esto que bajo cada tirante existe la cantidad de peso que lo equilibra, es necesaria una
determinada redistribucién de peso a lo largo del contrapeso, pero si sigue la pauta de las
cargas de traccion.

Los tirantes se anclan en la parte superior y se accede a ellos a través de una galeria lon-
gitudinal. La carga de los tirantes es transmitida a la parte inferior por pretensado vertical.
Figura 2.11.

Transversalmente el estribo se pretensa en la parte superior e inferior con el fin de que
todo el estribo pudiese sostenerse como viga transversal cuando la mayoracién de la carga
en los tirantes exija la puesta en juego de todo el contrapeso.

Longitudinalmente el contrapeso se pretensa con las armaduras que luego van a ser-
vir de pretensado al dintel.

Se tratd con especial cuidado el armado del contrapeso en la zona situada justamente
encima del anclaje de los tirantes. All{ el estado tensional es bastante complejo y la respon-
sabilidad de la respuesta resistente en esa zona es capital para evitar el arrancamiento de los
tirantes. La situacion del pretensado transversal en dicha zona responde a este hecho,
ademds de existir una fuerte concentracion de armadura pasiva.
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3.7. Tirantes

Los tirantes estdn constituidos por torones de 0,6” de didmetro en nimero variable,
desde 24 para los tirantes proximos a la pila a 80 para el tirante que va al centro del vano
principal. Estos torones se encierran en una vaina de P.V.C. y se rellenan de mortero de ce-

mento.

Los anclajes, patente espafiola de C.T.T., estan formados por una placa adosada al hor-
migdn que recibe la carga de una mazarota rellena con una mezcla de resina epoxi, polvo de
zinc y bolitas de acero. Este relleno sirve para recoger la oscilacion de la tensiéon de los tiran-
tes, cuya carga permanente es recogida por un sistema tradicional de placa y cufias.

En la salida del tirante del dintel y pila se dispone un amortiguador de neopreno que no
reduce las vibraciones de los tirantes sino su influencia sobre los anclajes. Figuras 2.12.

ANCLAJE ACTIVO EN DINTEL.- 24 a 80 TORONES @:0.6"

ANCLAJE PASIVO EN PILA-24 a 80 TORONES @=0.6"

Fig. 2.12.
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4. CONSTRUCCION

En la construccién de todo puente esnecesario contemplar dos aspectos fundamentales,
la construccién propiamente dicha con la disposicién de medios, métodos, plazos, etc. y el
control del estado tensional y de deformaciones por las que pasa en todas sus fases, su histo-
ria resistente. Ambos aspectos estan claramente interrelacionados en todo puente, pero en
los puentes atirantados estd interrelacion es tan estrecha que no puede concebirse uno sin el
otro, ya que en un puente tan sensible y flexible como es éste, no se puede, no es posible
funcionar, ni por exceso ni por defecto; los margenes de maniobra estan acotados con mdr-
genes pequefiisimos.

4.1. Manera y medios utilizados para la construccion

La construccidén de contrapesos y cimientos no ha presentado mds problemas que los
derivados de su tamafio y la presencia de un pantano cuyo nivel de agua subia tan rdpida-
mente que casi nos alcanza cuando se estaban construyendo las cimentaciones. Fig. 2.13.

Las pilas se construyeron con encofrado trepador, tanto la parte inclinada como la ver-
tical. El cimbrado de las vigas riostras se establecia con vigas metdlicas apoyadas en el hor-
migén de la pila. Esta cimbra era activa en la primera viga riostra pues transmitia e introdu-
cfa compresiones en la parte superior de las partes inclinadas para reducir las flexiones de
peso propio producidas durante el hormigonado de la riostra y de la propia parte inclinada
de la pila. Figuras 2.14, 2.15,2.16,2.17,2.18, 2.19.

Especial mencién hay que hacer en este caso a los problemas derivados del replanteo de
los anclajes de los tirantes en la pila.

Fig. 2.13. Construccion del contrapeso.
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Construccion de las pilas

Fig. 2.14. Zapata pretensada de la pila norte.

Fig. 2.15. Parte inferior de la pila. La cimbra
autoportante que soporta la viga riostra se ac-
tivaba con gatos horizontales para reducir la
flexién de los pilares inclinados.

Fig. 2.16 y 2.17. Pila en fase avanzada de cons-
truccion.
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Fig. 2.19.

El dintel se construyé por dovelas realizadas in situ y avanzando en voladizo desde
el estribo. Esta fue una de las primeras preguntas que cabe hacerse a este respecto, si las do-
velas debian ser prefabricadas como hicimos en el puente atirantado sobre el rio Ebro o de-
bian ser realizadas in situ. Por razones de los medios a utilizar se considerd que estos eran
menores si se utilizaba el hormigdén in situ, pues con un carro de avance se ha terminado,
pero nos preocupaba el plazo de ejecucion y el control de las flechas (con dovelas prefa-
bricadas bien construidas se puede llevar muy ficilmente el control de la deformada del din-
tel durante la construccién cosa que no pasa con las dovelas hormigonadas in situ).

Optamos finalmente por las dovelas hormigonadas in situ de 4,08 m de longitud uti-
lizando un carro de 90 Toneladas. Las vigas riostras se disponian al principio de la dovela
para facilitar la salida del encofrado interior.

Pues bien, los problemas de plazo desaparecieron cuando comprobamos que se podian
hormigonar dos dovelas por semana y que el plazo lo marcaba la colocacién de los tirantes.

La construccién del vano de compensacion, desde el estribo a la pila, se realizé avanzan-
do desde el estribo en voladizo y ayudado por soportes provisionales colocados, uno cada
dos dovelas, ya que el sistema de atirantamiento no se disponia hasta llegar a la pila. Una vez
rebasada ésta, los puntales provisionales se eliminaban conforme se iba atirantando simétri-
camente el dintel desde la pila. Figuras 2.20 y 2.21.

El dintel, su dimensionamiento, solo permitia construir dos dovelas en voladizo y el ca-
rro en la punta de la segunda dovela con la armadura de la siguiente colocada. No se podia
avanzar la construccion sin disponer un nuevo tirante. Asf el ciclo de construccion, el que
nos servia para el control, consistia en:

1 — Hormigonado de la dovela par

2 — Colocacién y puesta en carga del tirante trasero

3 — Hormigonado de la dovela impar

4 — Colocacion y puesta en carga del tirante delantero

5 — Destesado del tirante delantero anterior al recientemente puesto
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Fig. 2.22. Vista inferior del
tablero durante la construc-
cion en avance en voladizo.
Junto al carro principal cerra-
do, se ve un pequefio carro de
acompairiamiento, donde se
alojaban los gatos de puesta
en carga total de los tirantes y
servia para repasar el tablero
en su parte inferior.

Como se ve, la parte cen-
tral del dintel esta abierta en
su centro con el fin de ali-
gerarla de peso en la zona
donde los tirantes son mds
inclinados.

Esta ultima operacién era necesaria para controlar los momentos flectores que se pro-
ducian durante la construccion. Con dos dovelas en voladizo y carro en punta los momentos
flectores negativos crecen extraordinariamente a partir de la dovela 10D, cuando los tiran-
tes son bastante flexibles, de manera que el puente habria sido necesario dimensionarlo para
esta fase. Para evitarlo, se sobretesa el tirante delantero en el momento de su colocacién con
el fin de producir una ley de momentos flectores positivos en el dintel que compense los ne-
gativos que se producirdn dos fases después. El destensado del tirante resulta obligado si no
queremos partir el tablero por la parte inferior. Figs. 2.23, 2.24, 2.25, 2.26, 2.27, 2.28,
2.30.
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4.2 Control de la ejecucion

Cada uno de los ciclos por los que pasa el puente y que acabamos de describir era con-
trolado en sus deformaciones para lo cual era imprescindible:

a) Llevar un control adecuado del peso del hormigon de la dovela.
b) La puesta en carga de los tirantes.
¢) Control de la temperatura ambiente, del tablero y los tirantes.

d) Control de la nivelacion.

4.2.1 Control del hormigbn del tablero.

Fl hormigdn del tablero se controlaba en sus siguientes caracteristicas:

a) Densidad y cuantia del hormigén colocado, tanto en lo que se refiere a la cantidad
vertida como a la comprobacién del peso real por medicién del espesor de las pa-
redes del cajon.

Para determinar el peso de las dovelas no basta realizar Unicamente los controles an-
teriores. Es necesario sumar el peso de la armadura pasiva y descontar el peso de las
vainas vacfas asi como el desalojado por la armadura pasiva.

b)Moédulo de elasticidad del hormigén.
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Fig. 2.24.

c) Resistencia a 1, 3, 7, 28 y 90 dias.

Todas estas medidas eran necesarias para conocer el peso realmente puesto y la defor-
mabilidad del mismo. No hay que olvidar que un puente atirantado, en su peso propio, fun-
ciona como un elemento perfectamente equilibrado con el tiro de los tirantes. Pasarse de
carga sistemdticamente en el dintel supone necesariamente la rotura del tablero.

La deformabilidad del dintel resulta imprescindible para conocer las flechas tedricas
que deben producirse durante la ejecucidon y compararlas con las reales.
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4.2.2 Control de los tirantes.

En cada tirante se conocia el rollo/s de donde provenia el acero y su producto E.A
(médulo de elasticidad por drea) obtenido del laboratorio. De esta manera podiamos cono-
cer con precision la deformabilidad del tirante para su puesta en carga.

La puesta en carga de los tirantes se realiza en dos etapas. En la primera, por medio de
un gato unifilar, se monta el tirante poniendo en carga cada tordén en dos fases. Una prime-
ra de dos toneladas y una segunda por deformacion del mismo hasta alcanzar la carga corres-
pondiente al proceso hiperestdtico que supone colocar un torén entre otros muchos.

La segunda etapa, de comprobacion, se realizaba con ungato total que tira del conjunto
de todos los torones a la vez. El control de los gatos, sus pérdidas y los mandmetros se reali-
z6 con cuidado extremado.

4.2.3 Control de las temperaturas.
Un puente atirantado de las dimensiones de este es muy sensible a las deformaciones de

temperatura. La variacion en las flechas a lo largo del dia alcanza, para fases adelantadas de la
construccion del voladizo, 25 cm.
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La puesta en carga de los tirantes y la nivelacion de los carros de avance depende direc-
tamente de la temperatura a que estd el puente. Por esta razon se han instrumentado una se-
rie de dovelas y tirantes asi como las torrres y por integracién podemos obtener el gradien-
te, acortamiento o alargamiento axil del tablero y de los tirantes respecto a la temperatura
media anual.

Con estos datos puede obtenerse la deformada del puente debido a la temperatura tan-
to estacional como horaria respecto a la media y actuar en consecuencia.

4.2.4 Control de flechas.

Cada dia a las primeras horas de la mafiana se obtiene la situacion del puente por nive-
lacién de los puntos dejados al efecto en cada dovela. Esta nivelacion se neutraliza en fun-
cién de la temperatura a que estd sometido el puente y podemos asi conocer su situacion
respecto a la tedrica en dicha fase.

4.2.5 Cierre del ciclo.

Todos los controles anteriores estdn dirigidos a un fin; controlar que la deformada que
introducimos al tablero en cada ciclo es la correcta.

Aunque el conjunto de controles que se ha establecido es muy intenso es necesario con-
tar con posibles desviaciones en el peso delasdovelas, en la carga de los tirantes, etc. De es-
tos errores los preocupantes son los sistemdticos. Si a lo largo de la construccién vamos colo-
cando solo un 2 por 100 m4s del peso del hormigdn que el que realmente pensamos y este
peso no es compensado por la carga de lostirantes, los momentos flectores que apareceran
en el dintel serdin muy grandes.

Fig. 2.26.
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Fig. 2.27.

Podria parecer que en este caso también la deformada del dintel acusaria esta desvia-
cién y nos podriamos dar cuenta, pero esto no es verdad en el caso de tableros construidos
in situ pues en cada dovela que colocamos vamos corrigiendo la deformada para poner la
punta de la dovela a hormigonar en la cota deseada. Introducimos con esto un cambio en la
geometria del dintel que enmascara la deformaciéon acumulativa que introduciria el error
sistemadtico.

Otra cosa que se comprueba en la construccion de estos puentes es que no es posible
cambiar el estado de tensiones del tablero por reajuste de cargas en los tirantes. Si deseamos
corregir ese 2 por 100 de error sistematico en el peso de las dovelas con un incremento del 2
por 100 en la carga de los tirantes produciriamos tal flecha en el dintel —en etapasde avan-
zada construcciéon— que la deformada del puente quedaria totalmente fuera de servicio.

Por el contrario los errores no sistematicos son poco preocupantes, no afectan casi na-
da a la flexion general del tablero.

Por esta razén es de fundamental importancia llevar un control estricto de la deforma-
da del dintel en cada una de las fases que constituye cada ciclo de construccién y establecer
un cierre exacto del ciclo.
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Esto nos permite tesar mds O menos cada tirante para que si, por ejemplo, durante el
hormigonado de las dovelas la flecha obtenida es mayor quela tedrica, en una determinada
proporcion, se pueda dar una carga al tirante que nos produzca una flecha incrementada en
la misma proporcion. . )

El cdlculo no lineal, que difiere poco del célculo lineal, se convierte en imprescindible
para no introducir desviaciones en el calculo teorico que resulta necesario llevarlo con toda
correccion, pues siempre es el punto de comparacion para los resultados reales.

El célculo tedrico del proceso constructivo conviene reajustarlo con los resultados rea-
les de las primeras fases de construccion pues aunque la determinacién del modulo de elasti-
cidad del hormigén en probetas se haya realizado con la mayor exactitud posible ésta no es
comparable a la que se obtiene de la deformacién de un trozo de puente ya construido.

Este tipo de problemas es mucho menor en el caso de utilizar la prefabricacion de do-
velas, pues si ésta estd bien hecha, basta con llevar con los tirantes el puente a su posicion
tedrica para conferir al tablero la deformada deseada.

En tableros metélicos es mucho mas facil el control, pues el acero responde con mucha
mi4s exactitud que el hormigon en lo que se refiere a peso y deformacién ante la carga.

51



5. RESPUESTA RESISTENTE Y CALCULO.

La determinacién de la respuesta resistente de una estructura de este tipo y el calculo
preciso de los esfuerzos a que estd sometida resulta bastante complicado, y esto por dos mo-
tivos principales:

En primer lugar la estructura tiene una complejidad intrinseca bastante grande. Es alta-
mente hiperestdtica, con un claro comportamiento espacial y una marcada no linealidad geo-
métrica en la respuesta del sistema de atirantamiento. Es una estructura autoequilibrada para
peso propio con un muy estrecho margen de error y ademds es muy evolutiva a lo largo de
su proceso constructivo.

En segundo lugar el célculo de una estructura de este tipo pasa por una serie de etapas
de concienciacién de su comportamiento que nos permiten adquirir la experiencia resistente
necesaria para controlar el fenémeno en su conjunto y los resultados producidos por los mo-
delos matemadticos de cdlculo. En este caso estamos muy lejos de lo que pasa cuando trata-
mos con un puente de vigas o cualquier otro de luces moderadas. Para estos, el problema de
disefio estd muy lejos de ser un problema resistente, tan grande es la experiencia resistente
con que contamos al enfrentarnos con ello. Para un puente atirantado de 440 m de luz
nosotres contdbamos con nuestra experiencia en la respuesta del puente atirantado del Ebro
y las dos pasarelas atirantadas construidas y algin que otro proyecto no construido: sin em-
bargo la envergadura de esta obra sobrepasa los limites de todo lo que habiamos hecho no-
sotros.

La confeccién de los modelos matemiticos que reproduzcan bien el comportamiento
resistente de la estructura pasa por tanto por una clarificacién previa de los dos puntos que
acabamos de enumerar, dado que nunca un modelo matematico puede ser tan perfecto que no
sea necesario realizar una serie de simplificaciones de la estructura real. La experiencia en el
comportamiento resistente de obras similares anteriores es fundamental en la elecciéon de las
simplificaciones. E1 modelo de cilculo no serd tnico. Para acotar uno u otro fenémeno , lo-
cal o general, serd necesario realizar modelos diferentes.

La cuantia misma de las acciones debe ser investigada. Nuestra normativa de acciones
para puentes de carretera es clara y resulta de ficil aplicacion, pero por desgracia se aparta
bastante de la realidad cuando se trata de puentes de esta envergadura. '

La exposicion de la respuesta resistente la vamos a dividir en varias partes

5.1. Tirantes.

5.2. Respuesta del puente en servicio.
5.3. Proceso constructivo. .

5.4. Estudio de la fluencia y la retraccion.
5.5. La seccidn transversal.

5.6. Cdlculo no lineal.

5.7. Estudio de viento.

5.8. Andlisis dindmico.
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5.1. Tirantes.

La expresion mds clara de la no linealidad geométrica de una estructura atirantada la
producen los tirantes metdlicos.

L — — — — == —

Fig. 2.32.

La relacién entre carga T y desplazamiento § de un tirante, Figura 2.32, es una curva
que sélo es lineal para valores altos de la carga T. La expresion del moédulo de elasticidad vir-
tual a un determinado nivel de carga T, viene dado por la formula de Ernst. .

B, = - (1
LI (w12 EA )
1+ il

_TET?—

donde

E = Mddulo de elasticidad del acero.

A = Area del acero.

w = Esel peso por metro lineal del tirante.

T, = Es la carga del tirante.

Este médulo de elasticidad virtual es la tangente a la curva tension deformacion en un
punto y solo puede utilizarse en los casos en que la variacion de la carga del tirante sea muy
pequena.

En el caso en el que la carga del tirante pase de un valor T; a otro T, el médulo de
elasticidad secante viene dado por la expresion

E
—1+(w1)2 (T, + T,) EA
- 24 T% T3

)

Eg

La posibilidad de utilizar estas dos expresiones y convertir el tirante en una barra mas
de la estructura para realizar un cdlculo lineal pasa por conocer exactamente la carga inicial
y final a que va a estar sometido el tirante en una etapa de carga cualquiera.
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Esto en general no es posible pero, sin embargo, podemos por tanteos tener una aproxi-
macién bastante precisa de la carga que va a alcanzar el cable. Como el nivel de cargas en el
cable es bastante alto por tratarse de un tablero de hormigdn y la sobrecarga no es muy ele-
vada basta, en general, con utilizar tres médulos de elasticidad diferentes.

Un médulo secante para la hipdtesis de carga muerta, correspondiente a las tensiones
que tiene el tirante para peso propio del puente y carga permanente. Un médulo de elastici-
dad tangente, correspondiente a la tension del tirante para carga permanente a utilizar en
aquellas hipdtesis de carga del puente en que van a variar poco las tensionesen los'tirantes;
tal es el caso de las deformaciones impuestas de temperatura, fluencia y retraccion, acciones
de viento y otras. Por dltimo un nuevo moédulo de elasticidad secante para la sobrecarga de
utilizaciéon. La carga del tirante para peso propio del dintel es conocida previamente pues es

la que lo equilibra y se proporciona por medio de gatos.

Poniendo cuidado en la adopcion de estos modulos se puede adoptar un cdlculo lineal
de un puente tan grande como éste con bastante precision, lo cual es muy ventajoso habida
cuenta el enorme numero de hipotesis de carga diferentes que hay que utilizar.

Junto con este planteamiento general del tratamiento de los tirantes que acabamos de
describir nosotros hemos realizado un calculo no lineal total de la estructura como veremos
en el apartado 5.6.

Los problemas de calculo de los tirantes no se limitan a la utilizacion de uno y otro
médulo de elasticidad. Ademds existen multitud de otros como pueden ser los de su puesta
en carga cuando se realiza torén a torén, la no coincidencia de la longitud del tirante con la
barra que lo reproduce en el modelo de cdlculo, el cambio de peso del tirante por inyeccion,
etc. Todos ellos se resuelven suponiendo que el tirante es una pardbola y acudiendo siempre
a la longitud inicial del acero del tirante sin tension.

5.2 Respuesta del puente en servicio

Para determinar la respuesta del puente en servicio se ha utilizado la norma espafiola de
acciones de puentes de carretera actuando sobre un modelo matemdtico completo del puen-
te. Sobre uno y otro debemos hacer una serie de consideraciones.

La instruccién de cargas verticales a utilizar en la superestructura destaca, a efectos de
lo que estamos considerando, las correspondientes al peso propio, la carga muerta,y a la so-
brecarga de servicio. La primera y segunda vienen afectadas por un coeficiente de seguri-
dad de 1 para la etapa de servicio y de 1,5 para la de rotura. La tercera la constituyen la so-
brecarga uniforme de 400 kg/m? y el vehiculo pesado de 60 t , afectadas igualmente de los
mismos coeficientes de seguridad.

Sobre lastres se pueden establecer objeciones serias cuando se trata de calcular puentes
de este tipo y de otros.

Adoptar un coeficiente de seguridad de 1,5 para las acciones de peso propio es excesivo
en un puente como éste. En primer lugar porque la desviacion posible del peso propio real-
mente puesto respecto al tedrico es pequefia, dado que el control del mismo debe ser ex-
haustivo, como hemosvisto en el punto anterior, si no queremos partir el puente por flexion
del dintel al sobrepasar su carga la componente vertical de los tirantes. En segundo lugar el
peso propio se convierte a efectos de esfuerzos sobre el dintel en un axil, convirtiendo el
dintel en un puntal de escasa rigidez a flexién. Esta compresion es tan alta que en las proxi-
midades de la pila mantiene al dintel en estado de compresiéon compuesta cuando actuan las
flexiones mds desfavorables de la sobrecarga.
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La capacidad resistente del dintel se tiende a agotar por compresion cuando mayora-
mos el peso propio por 1,5, lo que obliga a sobredimensionarlo.

Si en este tipo de puentes esta condicidn es excesiva, también ocurre en muchos otros,
lo que ha conducido al Cédigo Modelo del C.E.B. areducir su valor a 1,2 y a la Brithish
Standard a 1,15 cualquiera sea el tipo de puente.

Pasa lo contrario con los coeficientes de mayoracion de la carga muerta. La British
Standard establece un coeficiente de seguridad de 1,2 para la etapa de servicio y de 1,75 pa-
ra la de rotura. Este criterio, mucho mds desfavorable que el nuestro, parece conveniente
pues existe bastante inseguridad en la cantidad de pavimento que realmente se coloca en los
puentes y después estan las posibles repavimentaciones no controladas.

Con respecto a la sobrecarga de utilizacidon nuestra instruccion no tiene en cuenta la 16-
gica disminucién de carga con la superficie cargada. Si comparamos los valores de sobrecarga
a utilizar en el caso de este puente con las cuatro vias cargadas y las recomendaciones del
Comité de Puentes de la Divisién de estructuras de ASCE vemos, figura 2.33, que para la so-
brecarga uniforme, que es sin duda la solicitacién mds importante, la instruccidon espafiola es
entre un 80 y un 100 por 100 mayor que la Americana. En cuanto a la sobrecarga puntual,
la americana es de 133,5t frente a las 60t de la nuestra. Este valor mucho mayor de la
carga puntual no tiene ningiin efecto sobre la flexidn general del puente, ni sobre las flexio-
nes locales ya que las recomendaciones de ASCE extienden la carga puntual a las cuatro vias
cargadas y no a una sola como hace la nuestra.
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De lo dicho se puede deducir que nuestra instruccion, simple, clara y fécil de aplicar,
resulta poco ajustada a la ley de cargas a que va a estar sometido un puente de gran luz y an-
chura y produce un encarecimiento evidente de este tipo de puentes. Cuando analicemos el
efecto del viento también veremos la poca adecuacion de las mismas con la realidad.

La determinacién de las acciones que solicitan a un puente es de los problemas mas
complicados que pueden presentarse, no solo por la indeterminaciéon que llevan consigo sino
por el hecho de que la accién depende de la misma respuesta de la estructura. Si queremos

que una instruccién de cargas se aproxime a lo que realmente va a ocurrir deberemos reali-
zar una instruccién muy compleja y con una gran casuistica. Cuanto mds simple se reali-
ce mds se separard de la realidad para determinados casos. Entre una gran complicaciéon o
una gran simplicidad estd el dilema de su realizacion. Las recientes instrucciones de otros
paises han ido a una situacion intermedia. Son realmente mds complicadas que la nuestra pe-
ro se ajustan bastante mejor a mds cantidad de casos sin presentar una casuisticaexagerada.

Bien es verdad que nuestra instruccién permite no tenerla en cuenta para casos extraor-
dinarios, pero no creemos que es bueno actuar de esta manera habida cuenta la enorme com-
plejidad del problema. Pensamos que debe revisarse y ampliarse, intentando acotar mejor
los problemas, aunque esto conduzca a una mayor complicacién en su uso.

En cuanto al modelo matemdtico utilizado para procesar las acciones de la instruccion
hemos realizado un modelo espacial de 365 nudos y 504 barras que aparece en la figura
2.34.

La respuesta de la cimentacidn ha sido introducida a través de la matriz de rigidez de la
misma obtenida previamente en un modelo de elementos finitos del suelo en el que se repro-
ducia la estratificaciéon del mismo a través de diferentes modulos de elasticidad y de coefi-
cientes de Poisson y sometido al nivel de cargas que realmente iba a tener, deducido de ante-
riores tanteos del puente.

Las barras que reproducen las pilas no presentan problemas por constituir auténticos
elementos lineales.

En cuanto a los tirantes, reproducidos uno a uno, se les han conferido los médulos de
elasticidad explicados en 5.1 segiin fuese la hipdtesis de carga a determinar y después de ha-
ber realizado los correspondientes ajustes entre las longitudes reales de los tirantes y las lon-
gitudes que se destacan en el modelo. Esta Gltima correcciéon es muy pequefia para los cables
largos, pero para los cables cortos, los préximos a la pila, la diferencia de longitud entre el ti-
rante del modelo y el real es muy grande y por consiguiente necesario el ajuste en sus ca-
racteristicas.

El dintel se ha reproducido por una barra longitudinal situada en el eje del puente y
una serie de barras transversales que la unen con cada tirante. A la barra longitudinal se le han
conferido las rigideces a flexion, torsion, cortante y axil de todo el cajon. Esto a nuestro en-
tender es correcto para obtener los esfuerzos principales del puente ya que por ser una sec-
cién muy arriostrada transversalmente no son de esperar esfuerzos secundarios de distorsion
significativos. Para la zona en que el cajon se desdobla en dos, correspondiente a la parte
central del puente, se ha realizado previamente un modelo matemadtico preciso del mismo al
que se le somete a giros a flexién y torsién para obtener la rigidez equivalente en una barra
recta lineal e introducirlo en el modelo general.

A las barras transversales se les ha conferido una rigidez a flexién correspondiente a la
zona de cajon que reproducen. Las demds caracteristicas fueron las de barras indeformables.

Este modelo ha servido para realizar las dos hipdtesis de carga muerta, una correspon-
diente al pavimento, aceras y defensas y una segunda al peso de la inyeccion de los tirantes,
las 36 hipotesis diferentes de colocacion de la sobrecarga uniforme de 400 kg/m? y 144 hi-
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potesis de colocacion del carro, las hipdtesis de carga de nieve y hielo en tirantes, las 4 car-
gas estdticas de viento actuando en dintel, tirantes y pilas, asi como las hipdtesis de variacién
de temperatura y gradientes.

El andlisis de los resultados no ofrece dificultad, tinicamente es necesario no suponer
que el dxil del dintel se produce como el de este modelo. La carga de los tirantes se produce
en el borde del dintel y tarda en convertirse en una compresién uniforme 16 m. En la zo-
na préxima al anclaje se produce una concentracién local de compresiones mayor que la
compresion media del puente, para lo que ha sido reforzada dicha zona en el disefio de la
seccion transversal. Estos resultados se obtuvieron con un modelo parcial de elementos fini-
tos solicitado con las cargas reales de los tirantes.

El modelo espacial tampoco nos proporciona informacién alguna sobre el reparto de
cortantes en las proximidades del tirante, ni de flexiones en las barras transversales, para
las que hemos realizado otro modelo que veremos m4s adelante.

5.2.1 Andlisis de la respuesta estitica.

La respuesta del puente ante las diferentes solicitaciones se analiza a continuacién.

5.2.1.1 Respuesta ante las cargas pun tuales del vehiculo de 60 t.

Como ya citamos al hablar de la morfologia, un simil bueno para entender la respuesta
de un puente atirantado, consiste en suponer que el dintel se comporta como si estuviese
apoyado en toda su longitud sobre una fundacién eldstica, que reproduce la rigidez del sis-
tema de atirantamiento. La rigidez de esta fundacién es muy variable a lo largo del dintel.
De una manera simplificada, para un tirante sujeto fijamente en la torre, la rigidez vertical
viene dada por la expresion

E.A
= sen? o . &

Aunque los tirantes delanteros tienen un drea mucho mayor que los situados en las pro-
ximidades de la pila, su rigidez vertical es mucho menor, por su menor valor de a y mayor de
L.

En la figura 2.35 representamos la respuesta del puente para el caso del carro de 60 t
actuando en la posicion del tirante 8 delantero del semipuente Norte y situado en el lado Es-
te. El dintel se deforma, desciende y gira. Los tirantes del lado Este reciben mds carga que
los del Oeste lo que introduce una flexién horizontal en el dintel que ocasiona un desplaza-
miento lateral del mismo de 1,4 mm.

Las 60 t se recogen en los tirantes del dintel a lo largo de 128 m con un méximo de
7,5 t en el tirante 8D, E. Las flexiones del dintel se concentran en las proximidades de la
carga, asi como las torsiones.

Fuera de esta zona el puente pricticamente no se entera de la presencia del carro de
60 t. Los tirantes han amortiguado su efecto en los aproximadamente 50 m a cada lado de
la carga.
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HIPOTESIS: CARRO EN TIRANTE 8-D (N-E)
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HIPOTESIS: CARRO EN TIRANTE 22-D (N-E)

* 0.0059 m.
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HIPOTESIS : SOBRECARGA UNIFORME TOTAL SOLO EN LADO ESTE

0.06 m.
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# 0.383

PILA NORTE DESPLAZAMIENTOS 'BILA SUR
M. FLECTORES OESTE SECCION TRANSVERSAL — M.FLECTORES OESTE
\ ESTE . P ESTE
————— £ AXILES OESTE ———— E.AXILES OESTE
Fig. 2.37.
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HIPOTESIS : SOBRECARGA UNIFORME TOTAL Y CARRO SOBRE ARTICULACION

0.104 m

DESPLAZAMIENTOS
LADOS ESTE Y OESTE

0.689 m.

124.05 Tn.

CARGAS EN TIRANTES
LADOS ESTE Y OESTE

ESFUERZOS EN DINTEL ™ o
MOMENTOS FLECTORES b 4
LES — o

1_1"_.\_;4 34 m-Tn

———————— ESFUERZOS AXI
------- — MOMENTOS TORSORES

ra
!
r'
]
!
]
1
PILA NORTE PILA SUR
MOMENTOS FLECTORES M. FLECTORES OESTE
S22l E AXILES

ESFUERZOS AXILES

Fig. 2.38.
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En la figura 2.36 se representa el mismo tipo de carga pero actuando en el tirante 22 D.
El comportamiento es exactamente igual al anterior con la diferencia de extender mds su
efecto en el dintel por la menor rigidez del atirantamiento en dicha zona.

En ambos casos las pilas se flexionan, mds las del semipuente Nortequelas del Sury
mis el brazo Este de la pila que el Oeste. Esta flexién diferente de los dos brazos de la pila
introduce torsiones de consideracion en las vigas riostras que los unen entre si.

5.2.1.2 Respuesta ante las solicitaciones uniformes.

En la figura 2.37 representamos la respuesta del puente cuando la sobrecarga unifor-
me de 400 kg/m? actia en un semipuente - lado Este. Bajo la carga descentrada el tablero
desciende y gira. Los tirantes del lado Este se cargan mas que los del Oeste lo que produce
un corrimiento transversal del dintel de 5,4 cm.

En la carga de los tirantes aparece un salto en la carga de 27D que es el mds centra-
do. Esto se debe a que el voladizo del dintel desde este tirante hasta la articulaciéon es un
poco mayor que la mitad de la distancia entre tirantes, y en la viga continua que es el din-
tel, este voladizo produce una concentracién de carga en el ultimo tirante y una descarga
en el penultimo.

La ley de momentos flectores en el dintel crece desde la articulacion hasta la pila, pa-
ra descender hacia el empotramiento, adquiriendo en cualquier caso valores muy pequefios
pues su valor mdximo equivale al momento que alcanzaria un tablero bi-apoyado de 29 m
de luz.

La cuantia y distribucién de estos momentos depende de la relacion de rigideces del
dintel y de la fundacién eldstica. La punta de momentos que existe en la zona de pila se de-
be a la mayor rigidez del sistema de atirantamiento en esta zona. Podiamos reducirlo sin
mds que flexibilizar los tirantes de las proximidades de la pila lo que se consigue haciéndo-
los mds largos, pero esto traia como consecuencia un incremento mucho mayor del mo-
mento en el encuentro del dintel con el estribo rigido. Esta fue una de las razones que nos
1levé a distribuir los anclajes de los tirantes en la pila como lo hemos hecho.

Para el caso de sobrecarga uniforme en todo el puente con carro de 60t puesto en
la articulacién los resultados aparecen en la figura 2.38. Bajo esta carga simétrica la respues-
ta no es absolutamente simétrica como se ve en la distribucién de los momentos torsores,
que deberfa ser nula. Aunque los valores que alcanzan en el dintel son muy pequefios, su
distribucién es claramente asimétrica. Esto se debe a que los dos pilares que constituyen la
pila Sur son de longitudes diferentes, lo que determina un descenso mayor del situado en el
Oeste que produce la torsion que aparece.

Los pilares reciben una flexién importante bajo esta solicitacion.

5.2.1.3 Variaciones de temperatura.
E] efecto de la variacién de temperatura hay que mirarlo en dos direcciones. La prime-

ra se refiere a un aumento o reduccién uniforme de la temperatura en todo el puente y el
segundo al gradiente de temperatura en el dintel.
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HIPOTESIS : AUMENTO DE TEMPERATURA UNIFORME

0.054 m.

DESPLAZAMIENTOS
LADOS ESTE Y OESTE

4.02 Tn.
3991 Tn.

T

—1.54 Ta.

CARGAS EN TIRANTES
LADO ESTE

———— LADO OESTE

i = e e T T S e s e e e
L.L_‘_i ) —:—-'
. S e S -t 33 m-Tn
- S

L, -r 9.2 Tn.

ESFUERZOS EN DINTEL
MOMENTOS FLECTORES
——--—- ESFUERZOS AXILES

———— MOMENTOS TORSORES

3317 m- Tn

/ t

PILA NORTE PILA SUR

M.FLECTORES ESTE Y OESTE M. FLECTORES ESTE
————— " OESTE

‘Fig. 2.39.
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Con respecto al primer caso los esfuerzos que se producirian en el puente bajo un
aumento o disminucién uniforme e igual en todos los elementos de la estructura serian
nulos. Se producirfa una deformacién homotética de la estructura sin aparicién de esfuer-
zos. Pero la temperatura no alcanza los mismo valores en tirantes, dintel y pila por su muy
diferente inercia térmica. Nosotros elegimos los siguientes valores

Dintel: £ 14,64°
Pila: * 8,43°
Tirantes: * 30°

El efecto producido por esta deformacion impuesta se representa en la figura 2.39. To-
da ella viene gobernada por la compresiéon que experimentan los tirantes delanteros como
consecuencia de su mucha mayor dilatacién que el dintel y la pila. El dintel queda traccio-
nado y los momentos flectores adquieren valores pequefios.

Este efecto es mayor en la pila Norte que en la Sur ya que ésta es mads larga y por con-
siguiente los alargamientos verticales de pila y tirantes son mds proximos.

Ante un gradiente de temperatura en el dintel, figura 2.40, un puente atirantado res-
ponde en la mayor parte de su longitud como una viga continua. Se produce una ley de
momentos flectores constante e igual al necesario para anular la deformacién impuesta por
el gradiente. Unicamente en la parte central, debido a la articulacién y a la presencia de ti-
rantes muy flexibles, los tirantes no se comportan como apoyos rigidos, el dintel se deforma
y el momento desaparece.

5.2.1.4 Descenso de apoyos.

Aunque, como ya hemos dicho al principio de este apartado, las caracteristicas del suelo
se introdujeron en el modelo general del puente a través de su matriz de rigidez, se realizaron
también dos hipétesis de descenso de la pila Norte de 3 cm. En la figura 2.41 aparecen los re-
sultados de este cdlculo en el caso de que los dos apoyos de la pila Norte desciendan.

Un descenso de la pila Norte supondria que todo el dintel descenderia con ella si no
fuese porque estd empotrado en el estribo y en el centro se apoya sobre el semipuente Sur.
Pues bien, estos dos efectos se reflejan claramente en todas las leyes representadas. Entre la
pila y el estribo Norte aparece una ley de momentos flectores negativa como consecuencia
del empotramiento del dintel en el estribo y el descenso de la pila Norte. En el centro de la
luz el descenso natural del dintel se ve impedido por la presencia del semipuente Sur donde
se apoya credndose una ley de momentos flectores positivos en el semipuente Norte y nega-
tivos en el Sur.

Estos dos efectos que se reflejan también en la carga de los tirantes se amortigua rapida-
mente hacia la zona central de los semipuentes.

En el caso de descenso de uno solo de los pilares de la pila Norte, figura 2.42, el efecto
es similar salvo en lo que se refiere a la simetria alrededor del eje del puente que debe desa-
parecer y aparecer momentos torsores en el dintel.

Por la cuantia de los esfuerzos, muy pequeiia, se ve que un puente de este tipo es muy
flexible a efectos de descensosdiferencialesy portanto muy adecuado a esta deformacion
impuesta.
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HIPOTESIS : GRADIENTE DE TEMPERATURA EN DINTEL

0.0007 m.

DESPLAZAMIENTOS
LADOS ESTE Y OESTE

—0.0298 m

718 Tn.

CARGAS EN TIRANTES
LADOS ESTE Y OESTE
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ESFUERZOS EN DINTEL

MOMENTOS FLECTORES
—————. ESFUERZOS AXILES
————— MOMENTOS TORSORES

Fig. 2.40.



HIPOTESIS : DESCENSO DE AMBOS APOYOS DE PILA NORTE

! 0038 m.

DESPLAZAMIENTOS
LADOS ESTE Y OESTE

CARGAS EN TIRANTES 1721 T
LADOS ESTE Y OESTE =

ESFUERZOS EN DINTEL

MOMENTOS FLECTORES
------- ESFUERZOS AXILES
------ MOMENTOS TORSORES

2940 m- Tn

%
t
PILA NORTE
M. FLECTORES ESTE Y OESTE

———-— E. AXILES ESTE Y OESTE

Fig. 2. 41.
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HIPOTESIS: DESCENSO DEL APOYO DEL LADO OESTE PILA NORTE

0.0083 m.
0.0048 }m[

DESPLAZAMIENTOS T

LADO ESTE
—-—.—= LADO OESTE

\ "\
\ s )
‘w'\./ \\
CARGAS EN TIRANTES 1 - ami
LADO ESTE
e LADO OESTE

=T "~ A icomTn

— e te——.

ESFUERZOS EN DINTEL
MOMENTOS FLECTORES
——————— ESFUERZOS AXILES
————— MOMENTOS TORSORES

~
——— o 17.4 Tn.

1800 m.Tn.

PILA NORTE

M. FLECTORES ESTE
——— M. FLECTORES OESTE

Fig. 2.42.
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5.3. Proceso constructivo.

El proceso constructivo constituye sin el menor género de dudas la parte mds importan-
te de todo el desarrollo de cdlculo del puente y la mds comprometida. También, con gran di-
ferencia, la mds extensa.

Y esto es l6gico pues si la etapa de servicio constituye el cdlculo de un tnico modelo re-
sistente, bajo diferentes hipdtesis de carga, el proceso supone el célculo de 62 estructuras di-
ferentes, correspondietes a cada una de las fases por las que pasa la construccién, solicitadas
cada una de ellas a 8 hipdtesis de carga diferente y cuya cuantia es muy superior a las que va
a tener en servicio. En puentes de este tipo puede decirse que si se acaba bien la construc-
cién, el puente estd resuelto.

No vamos a detenernos en el célculo de la pila durante sus etapas de construccion, pues
aunque su tamafio es muy grande, no presenta mas problemas que los que a primera vista
aparecen en piezas lineales que se construyen por avance en voladizo.

M.max.

Fig. 2.43.

5.3.1 Construccién del dintel.

Desde un punto de vista resistente, la finalidad que se busca en la construccion del
dintel es conseguir que la ley de momentos flectores de peso propio, cuando estd termi-
nado, coincida con la que tendria una viga continua apoyada en los puntos donde estdn
situados los tirantes. Desde un punto de vista geométrico se intenta que la rasante del
puente coincida con una determinada a priori.

Si esta es su finalidad Gltima, durante la construccion el tablero no debe estar some-
tido a esfuerzos mds importantes que aquéllos para los que ha sido dimensionado, que no
deben separarse mucho de los esfuerzos méaximos y minimos que actuaran sobre el dintel
en su fase de servicio, si no queremos encarecer innecesariamente el dintel.

Esta tltima condicién refiere la respuesta a uno de los problemas claves que se pre-
sentan en la construcciéon de este tipo de puentes, la separacion entre tirantes. Mientras
se va construyendo, el dintel pasa por una serie de fases en las que se produce un voladi-
zo cuya longitud es la distancia entre el ultimo tirante colocado y el extremo donde va a ir
el proximo tirante atn no clocado. Cuanto mayor sea esta distancia mayor serd el voladizo.

La situacién de voladizo determina un incremento de tension importante de los tiran-
tes y una ley de momentos flectores en el dintel que puede alcanzar valores muy grandes y
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que se va amortiguando poco a poco a lo largo del dintel, fig. 2.43. Este efecto es mucho
mds importante en la construccion de las zonas del dintel alejadas de la pila que en las pré-
ximas a ella, por la mayor rigidez de los tirantes en esta zona que en aquella.

Cuanto mayor es el voladizo, o lo que es lo mismo la distancia entre tirantes, el mo-

mento flector mdximo que llega a alcanzarse es mayor y puede ser mucho mayor que el
momento en servicio, lo que supondria un encarecimiento inttil del puente.

Evidentemente este problema es mucho mds intenso en puentes de hormigén que en

puentes metdlicos, razén esta ultima que determina una mayor separacién de tirantes cuan-
do se utilizan tableros de acero. Para atenuar su efecto se han adoptado diversas disposicio-
nes en tableros de hormigdn:

70

. Atirantar definitivamente cada dovela. De esta manera el voladizo es minimo y los

esfuerzos pequefios. Esta solucién no se suele adoptar dado que el niimero de tiran-
tes que sale es enorme, lo que trae problemas en el plazo de ejecucion, en el coste
—mds tirantes de menos potencia es mds caro que menos tirantes de mds potencia—,
y sobre todo que tan gran cantidad de tirantes hace el efecto de una “vela” para el
viento transversal. El equilibrio en este problema ha conducido a que todos los puen-
tes de hormigdn recientes tienen una separacion entre tirantes entre 6 y 10 m.

. Realizar una seccién transversal del dintel que pueda construirse en varias fases. En

un principio se construye solo una parte en voladizo que rdpidamente se atiranta y
después se va constniyendo el resto de la seccidn. Esto lo realizamos en el puente del
Ebro de la autopista de Navarra y lo proponia Dickerhoff and Widmann en su pro-
yecto —no construido— del puente de Fleche en Diisseldorf.

. Establecer un sistema de atirantamiento provisional del carro de avance, en aquellos

casos en los que el dintel se construye in situ.

. El procedimiento que hemos utilizado nosotros, consiste en introducir en cada ti-

rante una carga mayor de la necesaria para equilibrar el peso de las dovelas construi-
das. Al ser mayor dicha carga se produce una ley de momentos positiva en el dintel.

Cuando se tiene en la fase siguiente el voladizo completo, los momentos negativos
que se producen reducen en parte el momento positivo que se ha ocasionado en
la fase anterior. De esta manera se tiene controlada la cuantia mdxima de los es-
fuerzos en el dintel. Figura 2.45.

Este proceso obliga a una doble puesta en carga de los tirantes. En la primera se so-
brecarga el ultimo tirante colocado, en la segunda se descarga el tirante anterior al ul-
timo colocado. Si no se hiciese esto se irfa acumulando una carga hacia arriba no
compensada por el peso propio que romperia el dintel por momentos positivos.

Este proceso de doble puesta en carga de los tirantes lo hemos realizado desde el ti-
rante n° 10 en adelante. Para los tirantes préximos a la pila este doble proceso no es
necesario pues, como ya hemosdicho, los tirantes préximos a la pila son mucho més
rigidos que los alejados y por tanto el momento de la dovela no equilibrada se amor-
tigua enseguida y lo que es mds importante el valor méximo del momento no es gran-
de.
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PROCESO CONSTRUCTIVO - cCICLO Dovela 62 - Dovela 63 y Tirante 24

DESPLAZAMIENTOS

1.088 Tn
992 Tn

J\858 Tn

DESPUES DE HORMIGONAR DOVELA-62

CARGAS EN TIRANTES ~ee-.-.--. TENSAR 24-E
—.—.—  HORMIGONAR DOVELA-63

R —— TENSAR 24 -D
DESTESAR 23-D

1.998 m-Tn __

MOMENTOS FLECTORES

Fig. 2.45.
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5.3.1.1 Procedimiento general de cdlculo del proceso.

Para el cdlculo de los esfuerzos y deformaciones que se producen durante el proceso se
ha realizado un modelo matemdtico de cada semi-puente. Como las cargas son siempre simé-
tricas el modelo de calculo utilizado es plano. Figura 2.44.

La determinacién de los esfuerzos y movimientos que se producen en cada fase del
puente se realiza desmontando el puente.

Se parte, como situacion inicial, del puente ya construido. Las cargas en los tirantes son
las siguientes: se supone que el tablero es una viga continua apoyada rigidamente en los an-
clajes de los tirantes. Estas reacciones se descomponen en la direccion del tirante y del eje
del tablero y tenemos que la situacién de puente construido tiene como ley de momentos
flectores la correspondiente a la viga continua, como ley de axiles, la suma de las componen-
tes horizontales de la descomposicién de la reaccion de la viga continua, y como carga en ti-
rantes la componente de la misma reaccidn segun la direccion de los tirantes.

La rasante del puente se fija a voluntad y se empieza a desmontar. En nuestro caso las
fases de desmontaje han sido:

— Se elimina la articulacion central

— Se coloca el carro de avance

— Se elimina el pretensado de la ultima dovela
— Se elimina la ultima dovela

— Se traslada el carro hacia atrds

— Se eliminan el pretensado de la dovela

— Se elimina la penultima dovela

— Se elimina el tirante 27 delantero

— etc.

Sumando esas hipotesis a la inicial se obtiene en cualquier fase qué rasante debe tener
el puente en ese momento, qué carga hay que dar al tirante para que al final se quede en la
que buscamos, cual es la ley de esfuerzos que tiene el dintel en cada fase, etc.

En la figura 2.45 representamos los desplazamiento, cargas en tirantes y momentos
flectores del dintel en un ciclo de construccion aunque aqui representado en sentido de
montaje en lugar de desmontaje.

Si nos fijamos en los desplazamientos lo primero que apreciamos es que s¢ produce su
amortiguamiento a los 50 m de la zona donde se actua. Hormigonar la dovela 63 supone un
descenso de 20 cm y la puesta en carga del cable 24 D supone un ascenso de 56 cm.

La carga en tirantes estd también afectada en aproximadamente 50 m. Fuera de este
punto se amortigua la variacion. La mayor variacién de carga en los tirantes se encuentra en
estas fases. Cuando se pone en carga el tirante 24 a 858 t el tirante 23 experimenta una
descarga de 260 t . Esto supone una variacién tan importante en el médulo de elasticidad
de los tirantes y en la geometria de la estructura que se necesita, en el proceso, realizar un
cdlculo no lineal completo de cada fase para ajustar bien la deformada.

Las variaciones de la ley de momentos flectores en el dintel se extiende en una longi-
tud mayor.Como se ve, el mdximo momento negativo se obtiene cuando tenemos dos dove-
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las en voladizo y el carro en punta. Por el contrario el mdximo momento positivo se alcan-
za al tesar el tirante 24. Si no realizasemos un sobretesado del tirante delantero la oscila-
cidon de 5920 mt en lugar de estar hacia los dos lados de la linea neutra estaria toda por
encima del eje,lo que determinarfa un aumento muy importante en el pretensado interno
del dintel.

5.3.1.2 Fluencia y retraccion.

En todo el proceso que acabamos de analizar no aparecen para nada las deformacio-
nes producidas por fluencia y retracciéon durante el tiempo de construccidn. Su efecto, que
redunda en corrimientos, cambios de tensidén en la armadura interna y cambios de tension
en los tirantes, se calcula segun el proceso directo de construcciéon ya que depende de la
historia tensional del puente, segin veremos en el punto 5.4. Una vez obtenidas las defor-
maciones en cada fase del proceso se consideran como hipotesis independientes y se intro-
ducen en el proceso de desmontaje del puente en cada una de las fases en que realmente
se producen y se incluyen en la suma.

5.3.2. Esfuerzos de peso propio y carga permanente.

En la figura 2.46 representamos los momentos flectores, esfuerzos axiles y despla-
zamientos de peso propio y carga permanente parat =0yt = oo.

La situacion final del puente se eligié a priori, como la correspondlente a carga perma-
nente y tiempo infinito con una flecha inicial en el centro del vano de 1,5 m. En el proce-
so de desmontaje, a esta ley de flechas elegidas, se le sumaron las deformaciones debidas a la
fluencia y la retraccién, dindonos unas flechas para carga permanente at = 0 de 1,976,
ya que la fluencia y la retraccidon que se produce desde que estd la carga permanente has-
ta el tiempo infinito equivale a la ley de corrimientos representada con una flecha mdxima
en el centro de 0,476 m. Si a la ley de corrimientos de carga permanente a tiempo cero le
restamos las flechas correspondientes a la colocacién de la carga muerta, obtendremos la ley
de flechas del puente para peso propio a t = 0, desde la que se empieza el desmontaje del
proceso constructivo.

En cuanto a la ley de momentos flectores de peso propio representada en la misma {fi-
gura conviene indicar dos cosas:

a) En la representacién de esta ley se han eliminado los bucles que se producen entre
dos tirantes, correspondiendo dichos bucles a la ley de momentos flectores de peso
propio de una viga bi-apoyada cuyo peso es el del dintel y la luz es la distancia entre
tirantes. Lo representado no es sino una linea que une entre si los momentos de los
puntos donde estan situados los tirantes. '

b) Como ya hemos indicado, la ley de momentos flectores elegida para peso propio es la
correspondiente a una viga continua apoyada en los tirantes. La ley aqui representa-
da es la de peso propio més la correspondiente al pretensado interno del dintel.

El pretensado interno del dintel es practicamente constante a lo largo de todo el din-
tel y tiene como misién hacer frente a los momentos flectores que se producen du-
rante el proceso constructivo. Este pretensado no es en absoluto necesario para la fa-
se de servicio en aquella parte del dintel que estd muy comprimida por los tirantes,
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que puede corresponder a una longitud de 150 m a 180 m, contados a partir del es-
tribo. Conforme el axil va disminuyendo, el pretensado va siendo cada vez mds nece-
sario y en las proximidades al centro del puente, donde el axil es pequefio, el preten-
sado resulta importante.

El hiperestatismo interno del pretensado es enorme en el cuerpo central del dintel.
Los tirantes hacen el efecto de apoyos fijos y el pretensado se centra en el dintel
cualquiera que sea su excentricidad. Unicamente en el centro del puente donde los
tirantes son mucho mds flexibles, el hiperestatismo se reduce y los momentos flecto-
res de pretensado aparecen en la ley de momentos totales. Esta ley es la que esta re-
presentada en la figura 2.46.

5.3.3 Esfuerzos mdximos y minimos.

En las figuras 2.47 y 2.48 representamos los esfuerzos maximos y minimos que se pro-
ducen en el ditel. En cada una de las figuras se representa el esfuerzo maximo que se busca,
con sus esfuerzos simultaneos.

5.4 Estudio de fluencia y retraccion.

El estudio de la deformacion en el tiempo se ha llevado a cabo por un método de célcu-
lo desarrollado en la propia Oficina de Proyectos. La construccién del puente y su evoluciéon
futura, una vez terminado, se dividié en una serie de etapas en las que se estudié el compor-
tamiento de todos los elementos (tableros, cables, etc.) que configuran el mismo. Con los re-
sultados de este estudio se ha podido seguir la evolucién geométrica y de cargas del puente a
lo largo del tiempo, lo cual ha permitido actuar en su proceso constructivo para llevar a la es-
tructura al estado final deseado.

5.4.1 Método de cdlculo.

El comportamiento del hormigén en el tiempo es un fendémeno complejo que todavia
no es bien conocido en sus causas aunque si lo es en sus efectos. Con algunas hipdtesis bdsi-
cas de partida es posible abordar el estudio del desarrollo de la deformacién del hormigén
con el tiempo. Estas hipotesis de partida estdn comprobadas empiricamente en multitud de
ensayos y son dos: linealidad entre deformacion inicial y a lo largo del tiempo y principio de
superposicion. La linealidad entre deformaciones se cumple hasta un determinado Iimite de
tensiones que se fija en el orden de la mitad de la resistencia del hormigén. La hipétesis de
adicién de acciones diferentes en el tiempo se cumple para cambios suaves de las tensiones.
En nuestro caso se verifican estas dos condiciones, salvo en lo que se refiere a los fendmenos
locales de las secciones inmediatas a la aplicacion de fuertes cargas concentradas, como la
carga de los tirantes, donde el incremento de tensiones puede ser grande aunque en una zona
pequeia.

Estas dos hipdtesis nos permiten aplicar la teoria de la viscoelasticidad lineal. E1 mode-
lo que se adopta es el cuerpo de Burgers con pardmetros variables. La estructura de la fun-
cién de fluencia es la definida en el Comité conjunto C.E.B. - F.I.P.

La deformacién del hormigdn por retraccion se tiene en cuenta afiadiéndola a la fluen-
cia. Para la retraccién se adopta también la funcién definida por el mismo Comité.
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La deformacion del acero por relajacion también interviene en el proceso pero aqui se
tiene en cuenta la deformacién del hormigén en el tiempo para reducir la relajacién del ace-
ro, hecho plenamente comprobado en la practica. Para la relajacion se adopta la formulacion
definida por el Comité del A.C.L.

Todas estas hipdtesis son la base de partida del proceso de cdlculo de las deformaciones
del hormigdn y del acero en el tiempo. El procedimiento seguido ha sido la divisién del tiem-
po, desde el principio de la construccién hasta 30 afios después de finalizada la misma, en
una serie de etapas. La hipotesis hecha es que no hay modificaciéon de cargas ni de esfuerzos
en cada etapa. Los cambios aparecen al final de cada etapa. Estos cambios pueden ser de dos -
tipos, unos conocidos que puede ser la puesta en obra de un elemento del puente y otros
desconocidos a priori que provienen del intercambio de esfuerzos por las deformaciones del
hormigén en dicha etapa de tiempo. Se sigue la formulacién de Couchy en el que las defor-
maciones al final de una etapa son funcién de los esfuerzos de etapas anteriores y no de las
de la propia etapa.

Al principio de cada etapa de tiempo la estructura tiene una configuracion determina-
da. Si las etapas corresponden a la construccién del puente, la configuracion de la estructura
serd distinta cada vez. Si las etapas corresponden a la vida de la estructura en servicio, la con-
figuracién serd la misma. Las deformaciones por fluencia y retraccion del hormigén actian
sobre una estructura doblemente hiperestdtica. Interiormente , porque cada seccién esta for-
mada por dos materiales, hormigdn y acero, que se coaccionan en su deformacién. Exterior-
mente porque el puente en cada etapa de construccion es altamente hiperestdtico.

En funcién de la historia tensional del puente, hasta el principio de la etapa, se determi-
nan las deformaciones que la fluencia y la retraccién introducen en cada una de las barras en
que se discretiza la estructura. En esta fase se compatibilizan las deformaciones internas en-
tre hormigdén y acero y se obtienen los giros y deformaciones de cada una de las barras. Con
estas deformaciones se entra en el modelo del puente en la configuracion de esa etapay se
obtienen los esfuerzos producidos por esa deformaciéon impuesta, que modifican los hasta ese
momento obtenidos.

5.4.2 Proceso de cdlculo

Se ha pretendido abarcar la vida del puente en dos fases de tiempo claramente diferen-
ciadas. Una es la construccion del puente en si y otra su evolucidn hacia el futuro una vez
terminado. En la primera division se busca el desarrollo de las deformaciones del puente du-
rante la construccidn y tienen interés todas las etapas de célculo. En la segunda parte, sin em-
bargo, interesa mds el estado final de la estructura para ver su estado de deformacion. Por eso
se han hecho dos divisiones del tiempo muy diferentes. En la primera parte se han puesto to-
das las etapas de construccion, en la segunda, se han puesto etapas de cdlculo con arreglo a
principios de viscoelasticidad en orden a conseguir una buena aproximacion con un minimo
de célculo.

Dada la complejidad de la construccion del puente, con gran numero de operaciones a
ejecutar, y para no hacer un cilculo demasiado largo se han agrupado trabajos en aquellos en
que se han considerado fundamentales por su trascendencia. Los momentos de ejecucion de
las diferentes etapas se han modificado a lo largo de la obra de acuerdo con el ritmo que se
llevaba en la construccion. Esto se ha podido hacer gracias a la relativa rapidez del cédlculo.
Pero los criterios bdsicos se han mantenido, sélo han variado las edades de partes de la obra.

Con estas premisas, las etapas en que se dividio el cdlculo fueron:

— Construccion de la pila : 22 etapas
— Construccidon del dintel : 72 etapas
— Evolucién futura : 15 etapas
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Para el dintel se ha considerado una etapa para cada dovela. Debido al proceso de mon-
taje y a la necesidad de agrupar hipotesis tenemos la siguiente distribucién para las dos eta-
pas tipo de cada ciclo de construccidn.

— Pretensar dovela impar, trasladar el carro sobre la misma, poner los cables y hormi-
gonar dovela par.

— Pretensar dovela par, trasladar el carro sobre la misma y hormigonar dovela impar.

Es de particular importancia elegir bien la agrupacién de hipétesis de carga en cada eta-
pa ya que a lo largo de cada ciclo de construccién el puente pasa por fases en que los mo-
mentos flectores del dintel son todos negativos y por fases de tiempo en que son todos posi-
tivos (Véase figura 2.45).

Si agrupamos las etapas de carga de manera que siempre el dintel tenga momentos posi-
tivos obtendremos unas deformaciones por fluencia y retraccién determinadas. Si por el con-
trario la agrupacion se realiza de manera que coincida con momentos flectores negativos ob-
tendremos unas deformaciones totalmente diferentes. Es por tanto imprescindible agrupar
las hipotesis de carga a tratar como un conjunto, de manera que se mantenga el signo del
momento a lo largo del tiempo en que se construye lo agrupado.

Una vez establecida la discretizacion en el tiempo se prepara el modelo de cdlculo del
puente. Para la discretizacién del mismo se ha cogido el mismo modelo de cdlculo empleado
en el andlisis del proceso constructivo. A este modelo se le han afiadido las caracteristicas in-
ternas de las secciones asi como su edad de hormigonado y puesta en carga. Para cada sec-
cién se dan también las dreas de acero de armar y pretensado asi como su distribucién en la
seccion. Todos estos datos son necesarios a la hora de establecer las condiciones de compati-
bilidad de deformaciones entre los distintos materiales que conforman la seccién en cada
etapa de tiempo. Una caracteristica del cdlculo, que es importante para la reproducciéon de
la realidad, es la posibilidad de cambiar las 4reas y distribuciones de los aceros de pretensado
conforme evoluciona el puente.

Con todos estos datos se hace un célculo de la estructura semejante al desarrollado en
el proceso constructivo. Para cada etapa se define la geometria del puente y las cargas cono-
cidas que intervienen. El ordenador cdlcula las cargas que se derivan de la deformacién im-
puesta al puente en la etapa considerada por la historia tensional hasta ese momento. Una
vez definidas las cargas totales que actian en la etapa de cdlculo se hace un analisis lineal de
la estructura por métodos matriciales. Los resultados se almacenan para su uso en posterio-
res etapas. Todo este proceso estd automatizado lo que permite una gran rapidez de cdlcu-
lo y, sobre todo, una gran disminucién de posibles errores.

El cdlculo se hace pues paso a paso desde el principio de construccién de la pila hasta
30 afios después de finalizada la obra. Esta edad de 30 afios se ha elegido porque se puede
considerar acabado el proceso de fluencia del hormigén.

5.4.3 Resultados del cdlculo

En cada etapa se obtiene los desplazamientos de los nudos y los esfuerzos en las seccio-
nes correspondientes a las cargas aplicadas. Los resultados estdn divididos en los que provie-
nen de las cargas conocidas y en los que son producidos por la fluencia y retraccién. Tam-
bién se obtienen las pérdidas de pretensado en cada capa de acero considerada. Con los resul-
tados de cada etapa se puede ir obteniendo un estado real del puente en cada momento del
proceso constructivo, tanto de esfuerzos como de geometria, sin mds que ir sumando etapas
individuales hasta el momento deseado.
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Otro tratamiento diferente se le da a las etapas finales del puente. Estas en realidad no
interesan en si mismas. Es la situacion final del puente lo que realmente se busca. El resulta-
do en este caso es unico: son los esfuerzos y desplazamientos que produce la fluencia y re-
traccién desde que se coloca la carga muerta hasta el final del proceso de deformacion. Los
valores correspondientes al dintel son los que estdn representados en la figura 2.46. En ella
se aprecia una pérdida de compresion casi uniforme, unos momentos positivos también ca-
si uniformes y sobre todo un descenso general del dintel, creciente hacia el final de la mén-
sula. Los esfuerzos son de pequefa magnitud, unas 400 t de axil y 576 mt de momen-
to médximo. Sin embargo los desplazamientos son importantes;una flecha en la punta de
47 cm y un acortamiento de 15 cm en el mismo punto.

5.5 La seccién transversal

El andlisis de los esfuerzos principales que solicitan el tablero examinado en 5.2 nos
dice poco respecto a los efectos locales que se producen en la proximidad de los anclajes
de los tirantes en el dintel, de la distribucién de los esfuerzos cortantes en la seccion y de
los esfuerzos que se producen en la seccion transversal. De la misma manera, durante el
proceso constructivo, se producen unos esfuerzos muy importantes en la seccion transver-
sal cuando el carro de avance estd colocado en punta y recibe la carga del hormigdn fresco
de la dovela correspondiente. Para controlar adecuadamente el estado tensional en estas fa-
ses y poder proceder a un armado correcto se realizaron dos tipos de modelos locales del ta-
blero.

El primero y para analizar los esfuerzos en la etapa de servicio, consiste en un modelo
en l4mina plegada que cubre 13 dovelas y esta formado por 12 léaminas conectadas segin la
forma de la dovela. El efecto de las vigas riostras transversales se reproduce por 4 barras in-
deformables que triangulan las células de la seccién cajon tricelular. La solicitacion exterior,
tanto en lo que se refiere a la carga sobre las laminas como a la accién de los tirantes se ob-
tiene del modelo general de esfuerzos utilizado en 5.2;y el nimero de armonicos utilizados
es de 100.

Este modelo realizado en dos versiones, uno para la seccion abierta del centro del puen-
te y otro en seccion cerrada para la zona situada en las proximidades de la pila se completd
con un modelo de emparrillado plano. De estos modelos se pudo comprobar que el trabajo
transversal de la seccion flectando entre las dos lineas de tirantes s€ realizaba muy uniforme-
mente, no concentrdndose las flexiones en las vigas riostras proximas a los tirantes y produ-
ciéndose un trabajo a flexion transversal muy uniforme, en la que la forma de la seccion
contribuye muy eficazmente con las vigas riostras en el trabajo transversal del puente.

Respecto a la distribucion del esfuerzo cortante en la seccion se observa una fuerte con-
centracién en las almas inclinadas en las proximidades del tirante lo que obligd a disponer
un pretensado transversal de las mismas en dicha zona.

La seccion transversal se pretensa a través de las vigas riostras por medio de una unidad
de pretensado. =

Sin embargo la solicitacion que m4s duramente incide sobre la seccion transversal del
puente corresponde al proceso constructivo. El carro de avance recibe la carga del hormigdén
fresco de la dovela y la concentra en las dos almas interiores de la seccion transversal que
deben transmitirla a los tirantes proximos. Hay que tener en cuenta ademds que la primera
viga riostra se encuentra a 4,08 m de donde se aplica la carga ya que esta se dispone al prin-
cipio de la dovela para facilitar el desencofrado interior.

81



Para este caso de carga el modelo 14mina plegada no servia y por esta razén seconfec-
ciondé un modelo de elementos finitos espacial, formado por 200 elementos de 8 nodos que
cubrfa 6 semi-dovelas cortadas en el eje del puente ya que la solicitacion y la dovela son simé-
tricas. :

En este estudio se pudo comprobar como el trabajo de la seccién transversal no se redu-
cia a una transmisién transversal de la carga Unicamente a través de las vigas riostras sino que
la seccién transversal, por su forma, contribuye en su conjunto en el trabajo de flexion gene-
ral. Fué necesario reforzar el armado de las vigas riostras por la fuerte concentraccién del
cortante en sus extremos que sobrepasé los correspondientes a la situacion de puente en ser-
vicio. '

5.6 Calculo no lineal

Bajo la actuacion de las cargas exteriores, un puente atirantado de gran luz y flexibili-
dad experimenta grandes corrimientos que cambian sustancialmente la geometria de la es-
tructura. Los tirantes, su catenaria, experimenta también cambios significativos en su geome-
tria que como hemos visto en 5.1 vuelven la relacién entre tension y deformacion, no lineal.
Es decir estamos en el caso de una no linealidad geométrica de la estructura dentro de esta-
dos tensionales en régimen eldstico.

Ante el ingente nimero de hipétesis de cargas diferentes que hay que realizar .y la
enorme cantidad de combinaciones que hay que efectuar entre ellas, resulta de capital im-
portancia establecer procedimientos de cdlculo lineales que facilitan extraordinariamente la
labor. Por esta razén conviene distinguir de la no linealidad general de la estructura, la que
corresponde exclusivamente a la no linealidad de la respuesta de los tirantes y la que corres-
ponde a los cambios de la geometria general del puente, pues el tratamiento de una y otra

puede ser diferente en funcién de su importancia respectiva.

Para ello hemos realizado un célculo no lineal general de la estructura en su doble face-
ta de no linealidad geométrica y lo hemos comparado con el cdlculo que sélo contempla
el comportamiento no lineal de los tirantes y supone que los cambios de geometria de la es-
tructura no afectan a la cuantia de los esfuerzos, y hemos comparado su importancia relati-
va.

5.6.1 Cdlculo no lineal general.

Utilizamos el algoritmo de Newton-Raphson. Calculamos las fuerzas no equilibradas en
cada nodo en cada iteracién del proceso de aproximaciones sucesivas y las aplicamos como
fuerzas exteriores a la estructura deformada en el paso siguiente.

1°) Partimos de la geometria inicial y obtenemos la matriz de rigidez de la estructura
por los procedimientos normales. Para obtener la rigidez de los tirantes partimos
del médulo de elasticidad tangente de Ernst correspondiente a la carga T1 del ti-
rante obtenida en la hipdtesis de peso propio.

Resolvemos la estructura para las cargas totales exteriores P segiin la ecuacion:

F:KI .al

Obtenemos unos corrimientos a; y unos esfuerzos en la estructura, determinados.
Hemos obtenido el punto A de la figura 2.49.
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2°) Obtencién del vector de cargas no equilibradas AB

a) Tirantes

Hemos partido de un médulo de elasticidad E; correspondiente a la formula de

Ernst
, E
v (w1)? . AE
joets
12 T3
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y hemos obtenido un alargamientodel tirante, §, correspondiente a la diferencia
de longitud final e inicial del mismo. La carga que nos ha aparecido en el tirante
es T¥.

Sin embargo esta carga no cumple la ley de tension deformacién real del tiran-
te. Obtenemos una nueva carga en el tirante T, ; deducida de

E )
(w2 (T, + T¥) AE’
24 T? T2

T21 :Tl +
1+

Con este valor obtenemos un nuevo valor de la carga en el tirante-

E
T22 :Tl + 2 .6
L+ (w1)* (T, + T,,) AE

24 T% T3,

y asf sucesivamente hasta encontrar el valor real de T, que pone de acuerdo la
deformacion del tirante con su rigidez.

b) Barras

Fig. 2.51.

Sea AB la posicién de la barra antes de la deformacién de la estructura y A’ B’
la situacién de la barra deformada. Podemos hacer una traslacién sin deforma-
cién de la barra ABa A’ B” y obtenemos los corrimientos Ay, 0,y 0, que nos
proporcionan, por los procedimientos habituales, los esfuerzos en los nudos al
pasar la barra de A’B” a A’B’.
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3°) Si sumamos la nueva carga T, de los tirantes y los esfuerzos obtenidos en los nu-
dos de cada barra A’ y B’ y los proyectamos sobre los ejes globales obtenemos el
vector de cargas no equilibrado.

P—K(a;)a

4°) Determinamos la nueva matriz de rigidez de la estructura en funcion de las nuevas
coordenadas y obtenemos unos nuevos corrimientos y esfuerzos segun la ecuacion

a =4 + K™ (al)[P"‘K(al)al]

5°) Este proceso se repite varias veces hasta que la diferencia entre resultados es des-
preciable; lo que ocurre en una estructura de-este tipo a la 34 jteracion.

5.6.2. Comparacion de resultados.

En la figura 2.52 representamos la comparacién de resultados. La solicitacion de carga de
400 kg/cm? extendido a toda la superficie del puente y el vehiculo de 60 t colocado en el
centro. La figura representa la respuesta en tres hip6tesis de cdlculo diferentes. La curva a)
es la correspondiente al cdlculo no lineal tal y como lo hemos descrito en 5.6.1 . La curva b)
representa la respuesta del puente en célculo lineal pero confiriendo a los tirantes el médulo
de elasticidad secante entre la tensién de carga permanente y mdxima obtenida por tanteos.
La curva c) representa la respuesta, también en cdlculo lineal, pero utilizando para los tiran-
tes el mdédulo tangente correspondiente a la carga total del tirante.

Como se puede observar la respuesta en los tres casos es muy parecida no diferencidn-
dose practicamente en las cargas en tirantes y deformaciones de pila. La ley de momentos
flectores del dintel difiere un poco, siendo la menor la correspondiente al caso ¢) ya que uti-
liza el tirante m4s rigido de todos. Lo mismo pasa con las flechas.

La escasa diferencia entre los resultados nos confirmé que se podifa utilizar el cdlcu-
lo lineal para la determinacién de esfuerzos teniendo en cuenta la no-linealidad de los tiran-
tes a través de la utilizacién de médulos secantes o tangentes como hemos indicado en 5.1.

2.7. Estudio del viento (M.A. Astiz)

2.7.1 Andlisis estdtico
2.7.1.1 Acciones consideradas.

El principal problema con que se encuentra el proyectista al analizar el efecto del vien-
to sobre una obra singular consiste en definir adecuadamente las acciones a considerar. En
efecto, la falta de concrecién de las normas y la falta de informacioén sobre el tema suelen
conducir a estimaciones conservadoras que resultan antieconémicas sobre todo en obras en
las que el viento es una accién de gran importancia.

La norma espafiola de puentes define una presién bdsica horizontal de 154 kg/m? que
modifica mediante un coeficiente que es funcién de los huecos que presenta la seccion ex-
puesta al viento. Para una seccidon sin huecos este coeficiente vale 1,3 y de alguna forma es
equivalente a un coeficiente de forma en la expresion cldsica de la fuerza de empuje de un
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fluido sobre un obstdculo.

1

donde F es la fuerza de empuje, Cjy el coeficiente de forma, p la masa especifica del flui-
do, U su velocidad y S la seccién neta expuesta que el obstdculo presenta al movimiento del
fluido. Esto supone que la velocidad de viento considerada por dicha norma (para una masa
especifica del aire de 1,2 kg/m3®) es 50 m/s. En el caso de este puente, con un canto de
2,5 m y asimilando las defensas y barandillas a 0,5 m de dintel, la superficie equivalente ex-
puesta al viento serd 3 m?/m.1 y por lo tanto la carga de viento aplicada sobre el tablero re-
sulta 600 kg/m.1.

Esta formulacién adolece de muchos defectos como veremos al compararla con la
adoptada por la norma inglesa de puentes (BS5400). En efecto, aunque en este caso la for-
mula utilizada es la misma, se tienen en cuenta una serie de factores a la hora de determinar
la velocidad del viento y el coeficiente de forma de la seccion. La velocidad del viento de
proyecto depende de la situaciéon de la obra y su valor medio en una hora puede variar en el
Reino Unido entre 26 y 36 m/s. En Espafia no existe actualmente un mapa de velocidades
previsibles pero parece razonable adoptar una velocidad intermedia (31 m/s) dado que el
puente considerado no se encuentra en una zona especialmente batida por el viento como
pudiera ser una meseta o una zona costera. Pero la norma inglesa considera ademds la posibi-
lidad de variar esta velocidad en funcidn del periodo medio de retorno, de las condiciones
topogréficas del entorno del puente y sobre todo en funcién de la altura sobre el suelo y de
las dimensiones del puente. Esta Gltima correccion es especialmente importante en el caso del
puente que nos ocupa ya que las rafagas tienen una incidencia localizada y su efecto se di-
fumina en el caso de puentes de grandes dimensiones. Por otro lado la velocidad de viento
aumenta de forma logaritmica conforme aumenta la altura respecto al suelo y este efecto no
se puede despreciar en nuestro caso en que el tablero puede llegar a encontrarse a 50 m por
encima de la superficie del pantano. Aplicando las correcciones anteriores y a partir de una
velocidad media horaria previsible de 31 m/s se obtiene una velocidad de proyecto de
44,6 m/s.

Por otro lado el coeficiente de forma de la seccidén se determina en funcién de la rela-
cién entre el canto y el ancho de la seccion admitiéndose una reducciéon en funcién de la in-
clinacién de las superficies sobre las que incide el viento. En nuestro caso el coeficiente de
forma obtenido ha sido C = 0,84. La carga de viento resultante sobre el dintel es de 337 y
416 kg/m1 segin que se trate de la seccion cerrada o abierta y después de un célculo mds
preciso de la influencia de defensas y barandillas.

Estas cargas son muy inferiores a las propuestas por la norma espafiola de puentes pero
estdn deducidas teniendo en cuenta una serie de factores ignorados en esta norma. Sin em-
bargo, una buena parte de la diferencia estriba en que la velocidad de viento de proyecto
considerada es de 44,6 m/s frente a los 50 m/s propuestos por la norma espafiola. Para ade-
cuar en lo posible las cargas a las propuestas por esta norma pero aprovechando la informa-
cion del coeficiente de forma de la seccidén, se han adoptado las cargas de 337 y 416 kg/m1
multiplicadas por la relacién de velocidades elevadas al cuadrado (1,26) obteniéndose final-
mente 423 y 523 kg/m1 para la seccidon cerrada y abierta respectivamente.

En el caso de las pilas la norma espafiola considera la misma presiéon de viento que para
el dintel lo cual es insostenible ya que supone conceder a ambos elementos el mismo coe-
ficiente de forma (o visto de otra forma, proyectar ambos elementos con velocidades de
viento distintas). La norma inglesa propone un valor del coeficiente de forma que es funcién
de la relacién entre el radio del redondeo de las esquinas de las pilas y las dimensiones de la
seccién obteniéndose en nuestro caso un valor de 1,75 (hay que resaltar la importancia de
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redondear las esquinas ya que en caso contrario el coeficiente de forma a adoptar hubiese si-
do 2). El valor de la presion de viento resultante es 214 kg/m? frente a los 200 kg/m? pro-
puesto por la norma espafiola por lo que se adopta este ultimo valor.

La accién del viento sobre los cables se ha determinado adoptando la misma velocidad
de viento (50 m/s) y un coeficiente de forma de 0,7 que es el correspondiente a sélidos cilin-
dricos de seccién circular en régimen turbulento supercritico (para todos los cables el nime-
ro de Reynolds es superior a 5.105 cuando la velocidad del viento es de 50 m/s). Sin embar-
go, para los cables de menor seccién la situacion correspondiente a un viento de velocidad
menor produce un régimen subcritico con un coeficiente de forma de 1,2 y una carga sobre
el cable superior a la del régimen critico. Este hecho se ha tenido en cuenta tomando en ca-
da caso el valor mds desfavorable de la carga.

A la vista de todos estos resultados resulta evidente la inviabilidad de calcular las accio-
nes de viento sobre una estructura singular como la que nos ocupa siguiendo los preceptos
de la norma espafiola que considera un coeficiente de forma unico de 1,3. De seguir esta
norma, y dando por bueno el valor de la presién de viento ejercida sobre las pilas, lo cual es
discutible, estarfamos considerando una velocidad de viento de proyecto de 60 m/s para el
dintel y 85 m/s (306 km/h) para los cables frente a los 50 m/s de las pilas.

2.7.1.2 Estudios en tunel de viento.

Los valores adoptados para los coeficientes de forma de las pilas y de los cables son co-
rrectos ya que se trata de formas (seccion cuadrada o circular) muy estudiadas. Sin embargo
no se puede decir lo mismo del dintel, para el cual el valor adoptado se ha determinado a
partir de la relacién ancho-canto y de la inclinacidn de las almas sin tener en cuenta detalles
tan importantes como el redondeo de las aristas, la disposicion de defensas y barandillas o la
presencia del tacén de anclaje de los tirantes. Por ello el inico medio para determinar dicho
coeficiente de forma es el ensayo en tunel de viento de una maqueta de la seccion.

Fig. 2.53.
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Dicho ensayo se ha realizado en el Instituto Nacional de Técnica Aeroespacial “Este-
ban Terradas” (IN.T.A.). La maqueta se ha construido en chapa a una escala de 1/50 y con
una longitud igual a 5 veces la anchura del tablero. Tanto la escala como la longitud de la
maqueta fueron fijadas en funcién de las dimensiones del tanel. La maqueta se coloca entre
dos placas elipticas de gran tamafio que aseguran una corriente de aire prdcticamente bidi-
mensional y se somete a la accién de una corriente de aire transversal uniforme con la turbu-
lencia propia del tunel. La maqueta se suspende en tres puntos mediante un sistema de ca-
bles que transmiten las fuerzas de viento a un conjunto de balanzas. De esta forma se deter-
minan las dos componentes de la fuerza (ascensional y de tiro) y el momento aplicado sobre
la maqueta y a partir de estos datos los coeficientes de forma adimensionales correspondien-
tes. Este estudio se ha realizado para dngulos de ataque comprendidos entre -10° y +10°
(véase figura 2.53).

El sistema de fuerzas de viento se reduce en el centro de gravedad de la seccién y los
coeficientes de forma se refieren al ancho de la seccion en vez de al canto por ser ésta una
prictica habitual en Aerodinamica. Estos coeficientes de forma se calculan por lo tanto de
acuerdo con las siguientes expresiones

F
c;):T—R— 2)
—_pU2BL
5P
F
G =7 ——— (3)
_pU2BL
5P
M
. — @)
lpU2 B2 L
2

siendo L la longitud de la maqueta. Los resultados obtenidos para la seccion abierta se han
representado en las figuras 2.54 a 2.56 y corresponden a un numero de Reynolds de 1,7 .
. 10% mientras que el mdximo nimero de Reynolds que se puede presentar en el puente es
7,8 . 107. Esta diferencia se presenta siempre en los ensayos en tunel de viento y su impor-
tancia es reducida sobre todo en el caso de secciones de bordes redondeados.

El coeficiente dearrastre, Cp, se ha comprobado en la figura 2.54 conlos valores propues-
tos por las normas espafiola e inglesa pudiendo observarse la excelente aproximacion obte-
nida por esta ultima. En efecto, para el maximo giro que se puede producir en el tablero
(£0,6°), el coeficiente de arrastre varia entre-0,78 y 0,81 mientras que el valor propuesto
por la norma inglesa es 0,84. La utilizacién del valor propuesto por la norma espafiola (1,3)
hubiese supuesto un error en la sobrecarga de viento del 60 por 100. Los tres coeficientes
(CL,Ch y Cy) se han comparado con los correspondientes a los puentes de Wye, Humber,
Rande y Tajo comprobdndose el buen acuerdo existente en todos ellos debido a que los
criterios que se han tenido en cuenta al disefiar la seccién transversal han sido los mismos
por tratarse en todos los casos de puentes de gran luz (colgados o atirantados). Esta concor-
dancia no debe llamar a engafio pues no indica que todos los tableros de puente tengan coe-
ficientes semejantes. En efecto, si se representasen en las mismas figuras los resultados co-
rrespondientes a disefios mds antiguos como el de Tacoma o el del Golden Gate los coeficien-
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tes serfan muy distintos debido a que en estos casos no se disefiaban las secciones transver-
sales buscando formas aerodindmicas como se hace actualmente.

2.7.1.3 Estudio de los esfuerzos.

Las hipdtesis mds importantes de viento que se han analizado son las correspondientes
a un viento transversal al puente ya sea en direccion Este-Oeste o bien Oeste-Este. Los resul-
tados obtenidos de este anilisis, de tipo estdtico, se han representado en la figura 2.57. En
esta figura se puede comprobar que, dadas las caracteristicas de la articulacion central, el
dintel se comporta en el vano central como dos ménsulas isostdticas ya que los cables no su-
ponen una coaccién importante al desplazamiento transversal. La flecha transversal en el
centro del vano es de 0,22 m y la discontinuidad angular en el mismo punto de 0,13°. El
desplazamiento transversal del dintel va acompafiado de un pequefio giro longitudinal (valor
médximo 0,10°) que genera momentos torsores apreciables y cambia ligeramente y de forma
antimétrica respecto al eje del puente las cargas de los tirantes. Los momentos flectores
transversales en el dintel son los correspondientes a las dos ménsulas en el vano central sien-
do interesante resaltar el hecho de que la accién del viento sobre los cables es responsable
del 35 por 100 de estos momentos flectores. En los vanos laterales las leyes de momentos
flectores transversales no son las correspondientes a un modelo de viga empotrada-apoyada
como cabria esperar y es debido al desplazamiento transversal de las pilas, efecto que se nota
mds, como es légico, en el vano Sur que el vano Norte.

En cuanto a las pilas, las leyes de momentos ponen de relieve que el mecanismo para re-
sistir las acciones horizontales es el correspondiente a un marco relativamente rigido empo-
trado en los extremos de dos ménsulas siendo las dos riostras los elementos criticos de la es-
tructura. La presencia del dintel por debajo de las dos riostras no rigidiza el conjunto ya que
su contacto con la pila (materializado mediante apoyos de Teflén) no admite esfuerzos de
traccion lo cual se aprecia por otra parte en las leyes de momentos flectores en las que sélo
se observa el quiebro correspondiente en una de las patas de cada pila. Hay que destacar la
importancia de las dos riostras como elementos transmisores de esfuerzos y de rigidizacién
del conjunto de la pila , papel que viene reforzado por el hecho de ser mds rigidas (debido
a su longitud reducida) que los elementos verticales de la pila.

2.7.2 Andlisis dindmico
2.7.2.1 Introduccion.

Los efectos estdticos del viento, a pesar de ser muy importantes y condicionar en gran
medida el disefio de la seccidn transversal y de las pilas, no son los que mds preocupan al
proyectista de un puente de gran luz. En efecto, el caso del puente de Tacoma demostré que
un puente perfectamente calculado en cuanto a las acciones estaticas del viento puede pre-
sentar problemas si se consideran las acciones de tipo aeroeldstico hasta el punto de provocar
su hundimiento para una velocidad de viento muy inferior a la velocidad de proyecto. Este
hecho hace que no solamente sea necesario tener en cuenta la resistencia como concepto
fundamental en el disefio sino también la forma exterior, la flexibilidad, las frecuencias pro-
pias de vibracion, etc. Por ello mismo no sélo es dificil saber a priori cual es el disefio estric-
tamente seguro, lo cual serfa el ideal a conseguir, sino incluso el disefio conservador. Existen
ciertas reglas bdsicas que se deben cumplir en el disefio de la seccion transversal y el esquema
estructural como son el conseguir una forma que no distorsione excesivamente las Iineas de
corriente, una anchura de tablero importante comparada con el canto, el separar lo mds posi-
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DETALLE A

DETALLE B

COTAS EN m/m

SECCION TRANSVERSAL DE LA MAQUETA

Fig. 2.58.
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ble las frecuencias de los modos fundamentales de flexién y torsion, el perforar el dintel per-
mitiendo el paso libre del aire de la superficie inferior a la superior y viceversa, etc.

Todos estos criterios se han tenido en cuenta y se han adoptado, en la medida de lo po-
sible, en el disefio de la seccién transversal del puente sobre el embalse de Barrios de Luna.
En este caso existia incluso la experiencia previa de otros puentes de luces semejantes como
el de Rande y el de Saint-Nazaire pero de tablero metslico y por lo tanto mds ligero y de
formas menos redondeadas que un tablero de hormigdn. A pesar de todas estas razones se ha
efectuado un ensayo dindmico en tinel de viento como unica forma de asegurar la estabili- -
dad aeroeldstica del puente.

2.7.2.2 Descripcion del modelo secciondl.

La maqueta utilizada es la misma que para el ensayo estatico manteniéndose una seme-
janza geométrica total salvo en los detalles de pequeflo tamafio cOMO defensas y barandillas
para las cuales solo se han conservado semejantes su altura y la superficie neta que presentan
al viento. Se ha fabricado a partir de tres cajones de chapa de 1 mm de espesor soldados en-
tre si longitudinalmente y unidos a una chapa de 1,5 milimetros de espesor que materializa
la losa superior del tablero (figura 2.58). El modelo incluye las riostras transversales dispues-
tas de forma semejante a las del puente, aunque su misién en este caso consiste fundamental-
mente en dar rigidez a la maqueta y ajustar su masa para cumplir los requisitos de semejanza.
La maqueta corresponde a la seccién abierta pero se puede tapar facilmente el hueco inferior
para convertirla en una magqueta de la seccion cerrada. El sistema de sustentacion consiste en
dos pares de muelles que permiten reproducir la rigidez a flexi6n y la rigidez a torsion desea-
das sin mds que variar la rigidez de los muelles y su separacion. La maqueta tiene dos grados
de libertad (movimiento vertical y giro) siendo posible fijar cualquiera de ellos para realizar
ensayos con un solo grado de libertad. El desplazamiento horizontal de la maqueta estd im-
pedido mediante unos hilos sujetos al eje de giro que absorben las fuerzas de arrastre. El es-
quema de la suspension del modelo se ha representado en la figura 2.59.

La escala de longitudes, A= Bm/B (donde B_ esla anchura de la maqueta y B la
anchura del puente O prototipo), se ha efegido en funcién de las dimensiones del tl’lnef)de
forma que se pudiese ensayar una maqueta con una longitud igual a cinco veces su anchura
para minimizar los efectos pardsitos de los bordes y obtener resultados representativos. A

causa de este condicionante la escala elegida ha sido AL = 1/50.

La escala de masas se define obligando a que la densidad aparente del material y la dis-
tribucion de masas a lo largo de la seccién transversal sean las mismas en el modelo y en el
prototipo. Por lo tanto la escala de masas resulta ser\}, vy la escala de momentos de inercia
N\ ~

L .

Para fijar la escala de velocidades de viento, Au, existen diversas posibilidades. La pri-
mera consiste en mantener la igualdad de numeros de Froude (U?/Bg, donde U es la veloci-
dad del viento y g la aceleracion de la gravedad) pero esto es importante Unicamente si los
efectos de las fuerzas de gravedad son importantes en la oscilacién del puente (efecto de
péndulo) lo cual ocurre en puentes colgantes pero no en puentes atirantados. Otro criterio
para fijar la escala de velocidades consiste en mantener la igualdad de numeros de Reynolds
entre el modelo y el prototipo. Esto obligaria a tomar una escala de velocidades igual a 7\'L lo
cual supondria en nuestro caso trabajar con velocidades en el tinel de viento de hasta 2500
m/s (7,3 Mach) lo cual es totalmente impensable. Dado que no €s necesaria la igualdad de
numeros de Reynolds entre el modelo y el prototipo sino so6lo que el numero de Reynolds
en el modelo supere una cierta cota (alrededor de 100), la escala de velocidades se fija en
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funcién de las caracteristicas del ttinel y de la escala de frecuencias elegida. En nuestro caso,
para velocidades de 20 m/s en el tinel y teniendo en cuenta que la menor dimensién de los
detalles de la maqueta es de 2 mm, el minimo ntmero de Reynolds obtenido seria del orden
de 2600 que supera ampliamente la cota anterior.

La escala de frecuencias se fija con la condicién de que se mantenga la igualdad de ve-
locidades reducidas entre el modelo y el prototipo. Es importante que esta condicion se
mantenga ya que la velocidad reducida, U/NB ( donde N es una frecuencia de vibracidn), es
la inversa del nimero de Strouhal que gobierna la frecuencia de desprendimiento de remo-
linos cuya incidencia en la posible inestabilidad del puente es fundamental. A partir de es-
ta condicién se deduce que la escala de frecuencias es Ay =\y /AL. En la practica, la escala de
frecuencias se determina en funcién de los muelles disponibles para la suspensién de la ma-
queta y la condicidén anterior se utiliza para determinar la escala de velocidades: ?\U = >\N .

AL

Finalmente, el ultimo pardmetro cuya igualdad se debe mantener entre modelo y proto-
tipo es el amortiguamiento. Sin embargo hay que tener en cuenta varios hechos. En primer
lugar el LN.T.A. no dispone de frenos de induccién que permitan variar el amortiguamiento
por lo que sélo se puede medir el amortiguamiento del modelo pero no fijarlo a priori. Por
otro lado, el amortiguamiento de la estructura no se puede conocer hasta que ésta no esté
terminada y se pretende utilizar el tinel de viento en la etapa de proyecto y no después de
construir el puente. Finalmente, los resultados de los ensayos en tunel de viento se van a ela-
borar para obtener unas funciones que sélo dependen de la forma de la seccién y no del
amortiguamiento por lo que la influencia de este pardimetro se va a eliminar al interpretar los
resultados de los ensayos. En cualquier caso,lanorma inglesa propone un valor del decre-
mento logaritmico variable entre 0,03 y 0,05 en funcién del tipo de puente, mientras que los
valores del decremento logaritmico de la maqueta oscilaron entre 0,013 y 0,080 lo que su-
pone que se mantiene de forma aproximada el nivel de amortiguamiento de la estructura real.

El ensayo en tunel de viento asi planteado tiene una doble finalidad. En primer lugar
y manteniendo las condiciones de semejanza que acabamos de detallar, se ensaya la maque-
ta, tanto de la seccidn abierta como de la cerrada, para distintos dngulos de ataque y para las
tres condiciones de sustentacion descritas anteriormente, a velocidades de viento crecientes
hasta alcanzar la inestabilidad. Mediante la aplicacién de las escalas adecuadas se obtiene la
velocidad de inestabilidad del prototipo en cada caso, compardndose este valor con la veloci-
dad de proyecto. En segundo lugar, se puede utilizar el tinel de viento como herramienta
auxiliar del cdlculo para determinar las admitancias aerodindmicas del tablero y poder, con
estos datos, predecir el comportamiento global del puente en condiciones distintas de las
ensayadas. Para ello utilizaremos las ecuaciones y el método propuestos por Scanlan por ser
las de mayor aceptacion en la actualidad y porque son los que entrafian menor dificultad en
la ejecucion de los ensayos.

2.7.2.3 Planteamiento de las ecuaciones del flameo.

La inestabilidad por flameo (o “flutter”) es un problema muy estudiado en el caso de
las alas de avién y que interesé a los proyectistas de puentes a partir del colapso del puente
de Tacoma. Su andlisis se basa en considerar que el tablero tiene dos grados de libertad: des-
plazamiento vertical, h, y giro, o (figura 2.60) siendo las ecuaciones del movimiento corres-
pondientes

m[h+2¢, w, h + w h] =L, (%)

[[6+ 2§, we &+ wial =M, (6)
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Fig. 2.60.

donde m es la masa del tablero por unidad de longitud, I el momento de inercia por unidad
de longitud, &}, v §, los amortiguamientos relativos respecto al critico para cada grado de li-
bertad y wy, y w,, las frecuencias circulares naturales correspondientes en ausencia de viento.

Las acciones aerodindmicas Ly (fuerza de sustentaciéon) y M, (momento) se expresan
como combinaciones linealesde losgradosdelibertad, h y a, y de susderivadas, siendo la
expresion propuesta por Scanlan

I_/h:m[H1h+H2 (‘X+H3 a] - (7)

M =1 [A;h+ A, a+ A; q] (8)

donde los coeficientes H; y A; son funciones de la frecuencia de oscilacion, de la velocidad
del viento y de la forma de la secciéon. Sin embargo, se pueden definir unas nuevas funciones
adimensionales H* y A¥ que son s6lo funcion de la velocidad reducida, U, = U/BN, o, lo que
es lo mismo, de la frecuencia reducida K = B w/U = 2 7/U,. Las expresiones de las acciones
aerodinamicas resultan

1 h Ba

Ly, =2 p U (2 B) [KHF (K) 5 + KHf (K)o~ + K? Hf (K) o] ®)
1 h Ba

Ma :—2—pU2 Q2 BZ) [KA;F (K)6+ KA;‘ (K)—U— + K2 A;k X) «] (10)

Supuestas conocidas estas funciones es relativamente sencillo determinar la velocidad
critica de inestabilidad. En efecto, si la inestabilidad se produce con un solo grado de libertad
(flameo de torsidn), la ecuacidén del movimiento se reduce a

G+ 28 waat wha=A, a+ Az (11)

El procedimiento a seguir consistird en tantear distintos valores de la velocidad reducida
para determinar A, (o su correspondiente A¥) y A, (o Af) y de ahi la frecuencia de vibra-
cidén wy el amortiguamiento efectivo ¢. Si este ultimo resulta ser negativo, el movimiento sera
inestable.

Si la inestabilidad se produce con dos grados de libertad (flameo clasico) el problema se
complica ligeramente. En este caso hay que tantear distintos valores de la velocidad reducida,
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hasta conseguir que las funciones:
h =h, el®t (12)
a =a, (Wt t Y (13)
sean solucion del sistema de ecuaciones
h+2¢ wp h+ wih=Hh+H, o+ H; « (14)

a+28 weat wia=Ah+A,a+A;a (15)

con la condicion de que la parte imaginaria de w sea negativa o nula (vibracién no amortigua-
da).

Para determinar las funciones A; y H; el plan de ensayos propuesto por Scanlan es el si-
guiente. En primer lugar se restringe el movimiento vertical y se observa que el modelo sigue
un movimiento vibratorio amortiguado de torsidén cuya ecuacidn puede ser

o =a, e sen wt (16)
Midiendo a y w para distintas velocidades de viento se pueden obtener las funciones
A, y A; mediante las expresiones
A =2 (a+ §y wy) (17)
A; = w} —a? — Ww? (18)
cuya deduccion es sencilla a partir de las ecuaciones del movimiento.

Si en segundo lugar se restringe el movimiento de torsidn, la maqueta seguird un movi -
miento vibratorio amortiguado en direccidn vertical cuya ecuacidn es

h = h, e2t sen wt (19)
Midiendo nuevamente a y w se puede determinar la funcién H, mediante
H =2@+ & wy) (20)

Finalmente se realiza el ensayo con dos grados de libertad. En este caso y en la situacién
de flameo o a velocidades superiores, los dos movimientos de oscilacidon (desplazamiento ver-
tical y giro) se producen con la misma frecuencia y amortiguamiento por lo que se pueden re-
presentar mediante las expresiones

h = h, et sen wt 21
a = a, et sen (wt — @) (22)

En estas condiciones, midiendo h, o, 8, WY Pp,se pueden determinar las restantes fun-
ciones aerodindmicas A1 , H2 y H3

2.7.2.4 Descripcion de los resultados experimentales.

De acuerdo con el método propuesto por Scanlan y que acabamos de describir se han
realizado ensayos en tinel de viento para el movimiento de torsidén, para el de flexién y pa-
ra el movimiento acoplado. En los tres casos se han repetido los ensayos para tres dngulos de

ataque distintos (0°, 5°, —5°).
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En los ensayos de torsidon se observd que la frecuencia de vibracién en presencia de
viento coincidia practicamente con la frecuencia naturaldel modelo, pero no se pudo medir
esa diferencia. Dado que la funcion A4 es

A; = (Wi — w?)—a? (23)

y la diferencia de los cuadrados de las frecuencias es del mismo orden de magnitud que el
término a2, la ausencia de informacidn respecto a ese primer término imposibilita la deter-
minacién de A,. De hecho, y basindonos en valores de A, obtenidos para tableros seme-
jantes, se puede deducir que la diferencia entre las frecuencias N, y N correspondientes es
del orden de 0,003 Hz por lo que seria necesaria una precision minima de 5.107% Hzen la
determinacién de las frecuencias para obtener valores representativos de A, mientras que la
precision conseguida ha sido 100 veces menor. Por otro lado, atin en el caso de disponer de
equipos que afinasen la medida de frecuencias hasta el punto requerido, ello no tendria mu-
cho sentido ya que cualquier pequefia variacion en la disposicion de los muelles producida
por la propia oscilaciéon del modelo tendria una repercusién mayor en su frecuencia de vibra-
cién. ‘

Por lo tanto, a partir del ensayo de torsién solo es factible determinar la funcién A_ co-
sa que se ha realizado tanto para la seccidn abierta como para la cerrada y para los tres angu-
los de ataque mencionados. Los resultados se han representado en las figuras 2.61 y 2.62
junto con las correspondientes aproximaciones de A¥ mediante el método de los minimos
cuadrados. Hay que destacar el hecho de que para la determinacidon de cada curva se han usa-
do los resultados de un minimo de tres ensayos en cada uno de los cuales la frecuencia natu-
ral de vibracion del modelo era distinta (desde 1,5 hasta 6,1 Hz) por lo que la escala de fre-
cuencias y la de velocidades eran distintas. También el amortiguamiento relativo ha sufrido
variaciones importantes de un ensayo a otro (el decremento logaritmico vari6 entre 0,013
y 0,060).

El modelo experiment6 oscilaciones estacionarias de pequefia amplitud debidas al des-
prendimiento de remolinos. La amplitud de estas oscilaciones, trasladada a la escala real y
medida en el borde del dintel nunca excedié de 10 mm para velocidades equivalentes a la
velocidad de proyecto de 50 m/s. De todos modos estas amplitudes siempre estardn sujetas
a inexactitudes debido a la influencia del nimero de Reynolds.

También se investigd la velocidad de viento que produce la inestabilidad y, a pesar de
llegar a velocidades equivalentes a 130 m/s en la escala real, no se alcanzd la inestabilidad
para los dngulos de ataque de 0° 6 -5°. Para un dngulo) de ataque de 5° se alcanzd la inesta-
bilidad por flameo de torsién con una velocidad de viento (traducida a la escala real) varia-
ble entre 89 y 99 m/s para la seccion abierta y entre 98 y 130 m/s para la seccion cerrada.
Esta variacion es debida fundamentalmente a la variacion del decremento logaritmico de un
ensayo a otro.

Esta diferencia en el comportamiento del modelo en funcidn del dngulo de ataque era
previsible a la vista de la forma de la funcién A* (figuras 2.61 y 2.62) ya que para « = 5° es-
ta funcién sufre un cambio de signo que redunda en un amortiguamiento global negativo y
por lo tanto en un movimiento inestable, segin se explicé anteriormente.

En el caso de los ensayos-de flexion también se observd que la frecuencia de vibracion
del modelo excitado por el viento y en un movimiento transitorio, coincide practicamente
con la frecuencia natural. Para determinar la funcién H se utiliza la formula correspondien-
te deducida en un apartado anterior. Los resultados se hlan representado en las figuras 2.63 y
2.64 junto con las aproximaciones por minimos cuadrados para los tres dngulos de ataque
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considerados y para los dos tipos de seccién. En este caso se usaron solamente dos juegos de
muelles y por lo tanto los puntos representados corresponden Unicamente a dos ensayos
aunque con frecuencias muy distintas (2,6 Hz y 5,1 Hz). Los decrementos logaritmicos co-
rrespondientes fueron 0,025 y 0,040.

Las oscilaciones estacionarias fueron en este caso superiores a las de torsién. Para velo-
cidades de 50 m/s (a escala real) la maxima amplitud de oscilacidn estacionaria prevista en el
puente es de 30 mm. Para velocidades de viento superiores, esta amplitud aumenta pero sin
que llegue a hacerse inestable el movimiento hasta velocidades de 130 m/s (en el prototipo)
que fueron las mdximas ensayadas. De hecho, se comprobd que en todos los casos, salvo para
a = 5° elmovimiento era tanto mds estable (mayor amotiguamiento) cuanto mayor era la
velocidad de viento.

En el caso del movimiento acoplado (2 grados de libertad) existe un condicionante a la
hora de definir las caracteristicas y posicion de los muelles que consiste en que la relacién
entre las frecuencias de vibracién de torsidén o flexion del modelo debe ser la misma que en
el prototipo. De esta forma seguird siendo vdlido todo lo dicho anteriormente respecto a los
pardmetros de semejanza.

Al ensayar el modelo con dos grados de libertad y analizando su respuesta frente a una
pequefia perturbacién, se comprueba que el movimiento se produce con unas frecuencias
muy semejantes a las naturales por lo cual no es posible determinar las restantes funciones
aerodindmicas ya que para ello seria necesario que los movimientos de desplazamiento verti-
cal y giro tuviesen la misma frecuencia. Esta condicion, impuesta por Scanlan, solamente se
cumple durante el flameo o para velocidades de viento superiores a la de inestabilidad. Dado
que el movimiento es inestable, hay que realizar las medidas necesarias (amplitudes, frecuen-
cias, diferencia de fase) en un intervalo de tiempo extremadamente reducido siendo muy
importante la forma de provocar la pequefia perturbacion que inicia el proceso. En nuestro
caso, ademds de las dificultades de tipo experimental que acabamos de explicar existia el
problema de la gran estabilidad de la seccidon por lo que era muy dificil alcanzar la situaciéon
de flameo.

Los resultados obtenidos son muy semejantes a los obtenidos en cada uno de los ensa-
yos con un grado de libertad. En efecto, la inestabilidad sélo se alcanza para un dngulo de
ataque de 5° y en un movimiento de torsién siendo inferiores las amplitudes de flexion. Por
esta razdn las velocidades de inestabilidad obtenidas son muy parecidas a las del movimiento
de torsion: 96 m/s para la seccidon abierta y 102 m/s para la seccidn cerrada (en este caso sé-
lo se realiz6 un ensayo para cada tipo de seccidn).

Un estudio interesante que se ha realizado sobre el movimiento acoplado ha consisti-
do en determinar la velocidad de inestabilidad de la maqueta para distintos juegos de mue-
lles y por lo tanto para distintas relaciones entre la frecuencia de flexién y la de torsidon. En
la figura 2.65 se ha representado la velocidad de inestabilidad (traducida a la escala del puen-
te) en funcién de esta relacién, w,/w,, para los tres dngulos de ataque considerados. La
trama representa la diferencia entre la seccidn abierta y la seccidon cerrada. Dado que para
nuestro puente wa/wh = 1,96, la figura demuestra que sdlo cabe una inestabilidad para
a = 5°. Esta figura sirve para demostrar la importancia de separar las frecuencias de flexion
y torsién a la hora de proyectar un puente de este tipo. De todos modos el valor minimo de
wa/wh es algo que depende de la forma de la seccidn y que en nuestro caso, para o = 0°, se-
ria del orden de 1,1 si extrapolamos las curvas de la figura 2.65.
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2.7.2.5 Comparacion con resultados anteriores.

El punto de referencia para comprobar la validez de estos ensayos dindmicos debe ser
el conjunto de resultados publicados por Scanlan sobre la forma de las 6 funciones A¥ y H¥
para un gran nimero de secciones. Cifiéndonos a las secciones tipo cajon, hemos representa-
do enlas figuras2.66 y 2.67 los resultados de Scanlan para las funciones A;‘ y H"l‘ junto con
los obtenidos en el caso del puente de Barrios de Luna.

En la figura 2.66 se observa que, para dngulos de ataque de 0° y —5°, la seccién tiene
un comportamiento similar al de los cajones tipos 1y 2 de Scanlan. Se trata en todos los ca-
sos de secciones estables ya que A% es negativa. Por el contrario, para un angulo de ataque
de +5° la seccién, ya sea la abierta o la cerrada es inestable y ademéds de forma mé4s acusada
que el cajon tipo 3. Ya hemos visto que esta posible inestabilidad no entrafia peligro alguno
para el puente por producirse a una velocidad cercana a los 100 m/s y ademds para un dngu-
lo de ataque que no se puede alcanzar en la practica seglin se ha visto anteriormente (el ma-
Ximo giro previsible del tablero es de * 0,6°).
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En el caso de la funcion H* (véase figura 2.67) todos los resultados se agrupan salvo pa-
ra la seccién cerrada con un dngulo de ataque de —5°. Estos resultados son generalmente in-
feriores en valor absoluto a los correspondientes a las secciones 1,2 y 3 estudiadas por Scan-
lan. Esta funciéon HY también se puede estimar a partir del ensayo estdtico, asociando el co-
ciente h/U a un dngulo de ataque efectivo. De esta forma, teniendo en cuenta las ecuaciones
(3) v (9) es sencillo deducir la expresion.

1 dC U
H*f\v,___L_ -
! 47 da(NB) (24)

en la que se observa la dependencia lineal de H¥* respecto de la velocidad reducida, U/NB,
que se cumple aproximadamente como se aprecia en la figura 2.67. Sin embargo, la pendiente
estd sobreestimada (para @ =0°) al aplicar esta ecuacion, lo que demuestra la imposibilidad
de deducir las funciones aerodindmicas a partir de los resultados de un ensayo estatico (coe-
ficiente de forma) y mediante consideraciones que implican el suponer en la maqueta un
comportamiento cuasi-estdtico. Sin embargo, este método se debe de tener en cuenta si se
pretende obtener una estimacion de estas funciones ya que los resultados obtenidos no estdn
excesivamente desviados respecto a los reales.
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Consideraciones semejantes se podrian realizar para determinar las funciones A¥, A¥y
H¥ que corresponden a la variacion de la fuerza de sustentacion y al momento en funcidén
del angulo de ataque. Se pueden deducir a partir de las ecuaciones (3), (4), (9) y (10) las ex-
presiones siguientes:

1 dG
AR o e el [
e da( ) (25)
1 dc
A¥ ~ M
TN da N ) (26)
1 dC, U
Hf ~ — _ llest 27
¥ 8w da NB @7

Estas expresiones se han aplicado a la seccion abierta para los tres angulos de ataque
considerados hasta ahora y se han comparado a los resultados correspondientes de las seccio-
nes 1,2y 3 de Scanlan (figuras 2.68 a 2.70). El anélisis de estas figuras permite deducir que
los valores de A¥, A¥ y Hj estimados concuerdan muy bien con los valores deducidos por
Scanlan sobre todo para los dngulos de ataque —5° y 0°.

En la figura 2.71 se han representado los tres resultados de Scanlan para la funcién H¥
asi como una aproximacion lineal que podemos tomar como vélida en nuestro caso, a falta de
mds datos, dado que no es posible deducir H¥ de los resultados experimentales como se vid an-
teriormente.

2.7.2.6 Analisis de la estabilidad del puente

Aunque los resultados de los ensayos aseguran la estabilidad del puente frente al fend-
meno del flameo para velocidades de viento inferiores a la de proyecto es posible utilizar las
funciones aerodinamicas para estudiar la estabilidad con los datos de densidad del aire y de
amortiguamiento reales en la estructura.

La densidad del aire a 1.120 m de altitud es apreciablemente inferior a la correspon-
diente al L.N.T.A. (585 m). Por otro lado, elamortiguamiento de la estructura no se conoce
pero puede ser tan bajo como un 0,5 por 100 mientras que en los ensayos el valor del amor-
tiguamiento vari6é entre 0,3 por 100 y 1,3 por 100.

Por estas razones se ha calculado la velocidad de inestabilidad por flameo para un amor-
tiguamiento variable y en las condiciones reales de presion y temperatura, obteniéndose los
resultados representados en la figura 2.72. En esta figura se puede comprobar que para dngu-
los de ataque de 0 y —5° la seccion es estable y que sdlo se produce la inestabilidad para un
angulo de ataque de 5°. Este Gltimo caso, para que la velocidad de inestabilidad coincidiese
con la velocidad de proyecto, seria necesario que el amortiguamiento relativo fuese 0,0003 lo
cual no se puede producir en este tipo de estructuras. Para los valores reales del amortigua -
miento (0,5 a 1 por 100) la velocidad de inestabilidad varia entre 88 y 110 m/s lo cual con-
cuerda muy bien con los valores obtenidos en los ensayos.

El calculo anterior se ha realizado para la seccidn abierta. Dado que la seccidn del puen-
te no es uniforme y que los desplazamientos y giros del tablero tampoco lo son, seria en
principio necesario integrar las ecuaciones 5 a 8 a lo largo del tablero teniendo en cuenta que
los desplazamientos vienen fijados por la forma de los correspondientes modos de vibracion.
Este cédlculo, empleado ya por varios autores (Scanlan, Julid) es innecesario en este caso de-
bido a la gran estabilidad de la seccion.
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2.8 Analisis dinamico (M.A. Astiz)
2.8 1 Determinacion ;ie los modos de vibracion

La determinacion de los modos de vibracidon y de las frecuencias correspondientes se
realizd mediante el calculo matricial utilizando el mismo modelo de la estructura que para el
estudio de las hipotesis de carga. Este modelo consta de 365 nudos y 508 barras y por lo
tanto supone considerar 2.190 grados de libertad. La matriz de masas se supuso diagonal pa-
ra lo cual se concentraron las masas de las distintas barras en los nudos correspondientes.
Dado que la discretizacion de la estructura es muy fina y que no se consideran problemas
de impacto esta hipoOtesis es razonable y por otro lado simplifica en gran medida la determi-
nacion de los modos de vibracion.

Se han calculado los primeros 20 autovalores y sus correspondientes modos por el mé-
todo de la iteracion en subespacio. De estos modos, los mds significativos son los siguientes:

Vibracion del dintel en el plano horizontal (flexidon transversal)

N = 0,246 Hz (Modo 1)
N = 1,047 Hz (Modo 10)
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Vibracion del dintel en el plano vertical (flexion) Torsion del dintel

N = 0,358 Hz (Modo 2) N = 0,702 Hz (Modo 5)
N = 0,486 Hz (Modo 3) N = 1,084 Hz (Modo 11)
N = 0,607 Hz (Modo 4) Vibracion transversal de las pilas

N = 0,829 Hz (Modo 6): Pila Sur
N = 0,884 Hz (Modo 8): Pila Norte

s aaaans YS!

o 3.7-2

Fig. 2.73. Primeros modos de flexion.
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Fig. 2.74. Primeros modos de torsion.

En la figura 2.73 se han representado los desplazamientos verticales del dintel corres-
pondientes a los tres primeros modos de flexién. BEn el tercer modo se aprecia una falta de
simetria en la deformada del dintel que es debida a la diferencia existente entre las pilas Nor-
te y Sur. Estos desplazamientos estdn normalizados respecto a la matriz de masas de la es-
tructura. En la figura 2.74 se han representado los giros del dintel correspondientes a los dos
primeros modos de torsion. Los quiebros que se aprecian en ambas figuras corresponden al
punto de paso de la seccidn cerrada a la seccidon abierta que supone una discontinuidad muy
importante en la rigidez de torsion del tablero y repercute por lo tanto en su deformada.

2.8 2 Estudio de una carga dindmica.

Dado que el puente estd situado en la zona primera (intensidad V) no es preciso estu-
diar cargas sismicas. Por lo tanto, descontando las acciones de viento que acabamos de estu-
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Fig. 2.75. Evolucion de la ley de momentos flectores.

diar s6lo cabe considerar como acciones dindmicas aquellas que procedan de las sobrecargas
de servicio aplicadas sobre el dintel. Como se trata de un puente de carretera no es preciso
tener en cuenta impactos importantes originados por el trafico. Por otro lado, los periodos
de vibracién de la estructura son bastantes altos como acabamos de ver por lo que si puede
ser interesante comprobar el efecto que produce un vehiculo desplazdndose a una determi-
nada velocidad sobre el dintel y comparar el estado de esfuerzos que produce en el puente
con el obtenido en las correspondientes hipdtesis estdticas.

Para el andlisis del efecto de una carga constante que se desplaza a lo largo del tablero
se ha utilizado el método de superposicion modal considerandc los mismos 20 modos cita-
dos anteriormente. El esquema de integracién temporal elegido ha sido el de Newmark con
§=05va=0,25 por ser incondicionalmente estable.

La carga considerada ha sido el carro de 60 t de la Norma de Puentes circulando a 80
km/h con la mdxima excentricidad permitida por esta Norma. De esta manera se mezclaran
efectos de flexion y de torsion en la deformacién del tablero. El método utilizado nos per-
mite conocer las leyes de esfuerzos en todo instante. Como ejemplo, la figura 2.75 contiene
las leyes de momentos flectores en el dintel, para tiempos que se diferencian entre si en 0,12
segundos. En esta figura se han representado mediante flechas las correspondientes posicio-
nes del eje central del carro.

ESTATICO

DINAMICO

Fig. 2.76. Leyes de momentos flectores maximos estaticos y dinamicos para la mitad Norte del dintel.
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La comparacién con los resultados del andlisis estdtico se resumen en la figura 2.76 en
las que se observan las leyes de momentos flectores maximos en medio dintel, determinadas
mediante el andlisis estdtico convencional y mediante el andlisis dindmico cuando el carro
viaja a 80 km/h. Se observa que las diferencias son poco importantes ya que son debidas
fundamentalmente a que los miximos no se calculan exactamente para las mismas posicio-
nes del carro. Es interesante en cualquier caso apreciar el desfase existente entre ambas leyes
en las cercanias del centro del puente, efecto que es indudablemente debido al cardcter dina-
mico de la carga analizada.

El efecto de la velocidad del carro también se ha analizado repitiendo el estudio para
un carro que se desplace a 60 km/h observindose una coincidencia casi absoluta con los re-
sultados correspondientes a una velocidad de 80 km/h.

3 - VIADUCTO DE LUNA III

El tercer cruce de la autopista sobre el rio Luna esta constituido por un viaducto de
22 m de anchura y cuatro vanos de 32 m de Iuz. El viaducto es curvo, con radio de curva-
tura medio de 440 m y de una gran oblicuidad variando entre 53° y 32°. La altura a la que
pasa sobre el nivel del rio es de 18 m. Figuras 3.1 y 3.2.

El planteamiento estructural de este viaducto es consecuencia de los disefios realizados
para la primera solucién —no construida— para el viaducto sobre el rio Huerna. En este caso
se trata de un viaducto de gran anchura, de 21,6 m, similar a la del Luna III y una longitud
de 492 m.En el planteamos una granviga cajon continua de la cual vuelan transversalmente
una serie de costillas separadas entre si 3 m.
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PUENTE LUNA- 3
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PUENTE HUERNA (19SOLUCION)

Fig. 3.3.

La intencién estructural es realizar un solo elemento resistente longitudinal que lleva
su propio ritmo de construccion y que utilizando las magnificas caracteristicas resistentes a
flexién y torsion de la viga de cajon pueda resistir la construcciéon de los voladizos transver-
sales que se realiza a continuacion. De esta manera se consigue acelerar el ritmo de construc-
cién y reducir el volumen de la cimbra (Figura 3.3).

En el caso del puente de Huerna no pudo realizarse por falta de plazo, optdndose por
una soluciéon totalmente prefabricada que comentamos en otro apartado. En el puente de
Luna II1, adoptando la solucion a sus caracteristicas particulares, pudo realizarse.

Dada la limitada longitud de este puente, la construccion de la viga cajon se realizé con
cimbra metélica apoyada en el suelo en lugar de la cimbra autoportante que se habia pensa-
do para el puente de Huerna. Figura 3.4.
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El cajon se realizd en cuatro fases. construyendo tramo a tramo por cortes oblicuos si-
tuados a los cuartos de la luz.

El célculo estructural de este puente fue bastante complejo habida cuenta de la gran
oblicuidad de la viga cajon, su curvatura en planta, la gran rigidez a torsidn de la viga y su no
pequena relacién ancho-luz.

Se realizd en primer lugar un modelo matematico en el que la viga cajon se contempla-
ba como una unidad lineal de seccidn transversal indeformable apoyédndose por medio de
travesafios oblicuos indeformables en los apoyos reales.

Los resultados de este modelo eran bastante adecuados en lo que se refiere a las flexio-
nes y torsiones generales de la viga pero dejaba serias dudas sobre la reproduccion del com-
portamiento en las proximidades de los apoyos oblicuos.

Por esto realizamos un modelo en elementos finitos —losa + membrana— con seis
grados de libertad por nudo que resulté plenamente satisfactorio.

Resultado de sus caracteristicas resistentes y de sus vinculaciones de contorno, el table-
ro, sobre todo los vanos extremos, queda fuertemente solicitado a torsidén necesitdndose
una gran cantidad de armadura transversal en almas y losa superior e inferior, para resistirla,
no compensando su coste el alivio que sobre las flexiones longitudinales introduce la oblicui-
dad.

Mirando desde este punto de vista surgen dudas sobre la conveniencia de utilizar seccio-
nes transversales cajon para puentes tan oblicuos. El efecto de la deformacidn impuesta a
torsién, que es todo apoyo oblicuo, puede soslayarse reduciendo al mdximo la rigidez a tor-
sién del tablero. Pero en este caso, esto no era posible, pues la gran envergadura transversal
del puente con sus grandes voladizos y el concepto resistente que esta implicito en el disefio
de la seccion transversal del puente hacia imposible reducir la rigidez a torsién de la viga cen-
tral sin reducir su rigidez a flexién transversal.

Ademds este puente tenia como intencidn, servir de modelo contructivo real al mucho
mayor puente recto de Huerna para el cual se hizo el disefio. Pero es necesario tener en cuen-
ta también que un puente no es sélo idoneidad resistente de cara a minimizar esfuerzos, es
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también un proyecto formal con una intencion constructiva y estética determinada y en
ambos el resultado no ha podido ser mds adecuado a nuestro entender. El concepto de co-
lumna vertebral con costillas que se articulan en ella lleva implicita una manera de ver una
estructura que crece y se articula resistentemente de una manera “muy humana”. Este mis-
mo concepto resistente estd en el tablero del puente atirantado sobre el Ebro que construi-
mos hace afios y antes que nosotros en una expresiva realizacién inglesa (puente de Ham-
mersmith). Sin embargo en esta obra hemos intentado algo diferente.

Las costillas, por su forma y cantidad, son un elemento a ser prefabricado tanto por el
ahorro de cimbra que supone como por el de encofrado. En otros casos la costilla es un ele-
mento transversal total, que cruza el puente de uno a otro lado. En este caso hemos decidido
aprovechar la capacidad de resistencia a la flexién transversal del marco que constituye la vi-
ga cajon, el cual estd arriostrado interiormente no solo por las vigas riostras colocadas sobre
las pilas sino por dos vigas riostras intermedias.

El problema que se presenta entonces, es la conexiéon de un elemento prefabricado
transversal, a la viga cajon realizada previamente. Si en su conexion la costilla tuviese que
traspasar la flexion a través de sus cabezas y el cortante por el alma obtendriamos una co-
nexién complicada con gran continuidad de armadura que atravesaria la cara del cajon para
conectarse con el alma de la costilla. Hemos huido de esta solucion por complicada y hemos
utilizado la capacidad de transporte de cortante de la inclinacion de la cabeza inferior de la
costilla para realizar Unicamente dos puntos de union entre costilla y cajon, uno en su cabe-
za superior a la altura de la losa del tablero y otro en la parte inferior en un ligero tacon que
sale del cajon, el cual transporta las tensiones inclinadas al punto de union del eje del alma y
de la losa inferior.

Esta hipotesis de comportamiento ha sido plenamente confirmada por la realizacion
de un modelo de elementos finitos del nudo de union costilla viga cajon.

Fig. 3.5. La viga cajon se hormigona en primera fase.
Las costillas prefabricadas se colocan por medio de
una pequefia gria movil que se mueve sobre la viga
cajéon. Entre ellas se disponen placas prefabricadas,
se hormigona la losa superior y se completa el pre-
tensado transversal del tablero.

Fig. 3.5.
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HORMIGONADO LOSA SUPERIOR Y PRETENSADO COMPLEMENTARIO
Fig. 3.6.




Con esta disposicion estructural la ejecucion de las costillas ha resultado de una gran
facilidad, siguiendo el siguiente proceso: figura 3.6.

1.

Colocacion de la costilla prefabricada sobre el tacon inferior de la viga cajén. En di-
cho tacon se dejé una huella circular en cada punto donde se va a colocar una costi-
lla con una pequefia capa de mortero. La costilla tiene en su extremo otro tacon cir-
cular que servird de rétula provisional para la nivelaciéon de la costilla. Esta se reali-
za por el pretensado de una barra que ancldndose en un extremo de la costilla se an-
cla en el borde contrario de la viga cajon. (Fig. 3.6).

_Una vez nivelada la costilla se introduce una pequefia cufia metdlica en la parte supe-

rior que permite incrementar el pretensado trasversal mientras endurece el mortero
colocado al efecto en la parte superior y tener asi fija la costilla sin necesidad de uti-
lizar la pequefia graa movil que las coloca.

_Una vez endurecido el mortero de unidn en la parte superior se incrementa el preten-

sado transversal para que la costilla tenga capacidad de resistencia para recibir la lo-
sa superior del tablero. Todo este pretensado se realiza desde el extremo contrario
de la viga cajon con el fin de no necesitar realizar las operaciones de puesta en carga
del tirante desde un extremo tan precario en estabilidad como el de una costilla.

. Colocacion de placas prefabricadas longitudinales entre costillas, colocacion de la ar-

madura pasiva y el complemento de pretensado transversal del dintel. Hormigonado
de la losa in situ y terminacion del pretensado transversal.

Los medios auxiliares para la colocacion de cada costilla eran minimos, no era nece-
sario colocar dos costillas opuestas a la vez y la rapidez de ejecucion fue muy grande.

La terminacién del tablero se completd con la colocacion de la acera prefabricada. Fi-
gura 3.7.
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4 - PASOS SUPERIORES

En los cuatro pasos superiores de la autopista se ha adoptado la solucién de tablero con-
tinuo hormigonado in situ, de canto: variable, que se apoya sobre una serie de pilas dis-
puestas seglin determinan las condiciones funcionales de las vias inferiores.

Dos de los pasos, el de Onzonilla y el del enlace de la Magdalena tienen tres vanos, los
otros dos, el puente de Montejos y el ramal G-H del nudo Ledn, tienen solamente dos vanos,
con una sola pila central. Figura 4.1.

Los pasos superiores de carretera o autopista no presentan problema resistente alguno.
Se trata de luces y alturas moderadas, perfectamente dominadas por la tecnologia del hormi-
gon pretensado. Esto permite una gran libertad formal tanto en el dintel como en las pilas.

El tnico problema de disefio que presentan los pasos superiores es encajarlo bien, con
una adecuada distribucién de vanos y alturas. Esto no siempre suele ser posible dado que la
colocacién de las pilas suele venir bastante condicionada por las necesidades funcionales. En
el caso de puente de tres vanos conviene, en general, hacer los vanos laterales bastante mds
largos que lo que impone la distancia entre el pie del terraplén y su coronacién. Esto nos ha
ocurrido en el puente de Onzonilla sobre la carretera nacional de Madrid a Leén. Los vanos
laterales son cortos y este efecto viene potenciado por la oblicuidad del cruce.
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En el caso del puente del enlace de la Magdalena las condiciones funcionales son mds
estrictas por el hecho de estar el puente ubicado en desmonte y contar con la presencia de
una via lateral de acceso situada junto a la autopista. Este hecho determina una falta de defi-
nicién arménica de las luces que hemos intentado resolver realizando un dintel con muy po-
ca variacion de canto. Figura 4.2, 4.3.

En cambio, en los puentes de Montejos y el ramal G-H del enlace, las condiciones fun-
cionales son exclusivamente el cruce de la autopista. En los dos hemos dispuesto una pila
central en la mediana de la autopista. Lo que nos produce un puente tipo “gaviota’ que, sin
ser excesivamente caro, produce una gran diafanidad de paso. Fig. 4.4y 4.5.

En planta la curvatura es bastante importante, lo que determina un peralte acusado del
tablero. El fondo del dintel se ha dispuesto paralelo a la rasante, en lugar de horizontal, para
evitar que el canto del puente sea mayor en un lado que en el otro. La unién con la pila se
realiza a través de un pequefio “tetén” cuya finalidad es producir una sensacion de despegue
del dintel de la pila, lo que, a nuestro entender, acusa la sensacion de esbeltez.

El disefio de las pilas estd ain menos condionado que el dintel por las condiciones re-
sistentes. Tiene que soportar Unicamente la carga del dintel, centrada o descentrada, el pe-
quefio empuje longitudinal debido a las deformaciones del dintel y el efecto del viento. Esto
es bastante poco para condicionar formalmente a la pila, lo que determina una gran variedad
en los tipos que se ven por ahi.

Nosotros hemos adoptado dos formas de pilas, una para los pasos en “gaviota” y otra
para los otros dos.

ENLACE DE LA ONZONILLA

Fig. 4.6.
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Para los primeros hemos adoptado una forma de ‘“H” con ramas inclinadas. En los
otros dos, una pila trapecial con aligeramiento interior.

Esta ultima pila, mds trabajada que la primera, presenta el inconveniente, para los puen-
tes curvos con fondo de tablero inclinado, de establecer una desarmonia entre el travesafio

superior de la pila horizontal y la pendiente del cajon, cosa que no le pasa a la primera por
no existir esa referencia.

El “teton” del dintel sirve también para acoplar uno y otro lado del tablero inclinado a
la horizontal de la pila.
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5 - PASOS INFERIORES

Para todos los pasos inferiores a la autopista, no comentados hasta ahora, hemos elegi-
do una solucién de tablero formado por vigas prefabricadas.

Sobre el puente de vigas prefabricadas existe una opinion bastante generalizada: son
puentes faciles de hacer y dan poco trabajo al constructor, son rdpidos de construccion y
son baratos pero también son bastante feos. Cuando se quiere hacer algo especial se acude
al puente in situ, mds complicado, lento, caro, pero mucho m4s bonito.

Mi opinién no es exactamente coincidente. Es cierto que son mds rdpidos de fabricar,
pero no estd tan claro que sean mds baratos y si es verdad que suelen ser mds feos que los
puentes in situ es porque su disefio suele dejar bastante que desear. Esto nos lleva a ana-
lizar sucintamente dos problemas.

El primero se refiere a la evolucion que estdn experimentando los constructores en este
pafs. A los constructores no les gusta hacer puentes, empiezan a no saber hacer puentes. No
quieren tener especialistas, se ordenan de cara a subcontratar casi todo y cuando hay que
plantear algo se hace con movimiento de tierras a no ser que sea imprescindible hacer puen-
tes y en este caso prefieren comprarlos.

Quizd sea un poco exagerado y poco matizado lo que acabo de decir y muchos buenos
constructores de puentes protestardn con razén, pero no cabe duda de que las cosas van por
ahi, cada vez con mds fuerza, nos guste o no nos guste.

El segundo se refiere al disefio de puentes prefabricados. Disefiar bien un puente pre-
fabricado, disefiar tablero, pilas, estribos de un puente que se va a montar es bastante mas
dificil que disefiar un puente in situ. El puente de vigas es mucho mds rigido que el in
situ v se encaja peor que éste a trazados curvos y oblicuos. Fig. 5.1.

Fig. 5.1.
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Hasta ahora las fdbricas de prefabricados han dirigido su atencién principalmente a la
venta de vigas que es el elemento mds normalizable y de mds fécil aplicacién a casos diver-
sos y el que mds util le es al constructor. Este, normalmente, fabrica pilas y estribos sobre
los que monta las vigas que compra. Ademds se suelen poner el menor numero de vigas
posible con el fin de abaratar el tablero con lo que el canto de las mismas es muy fuerte
dando lugar a puentes pesados. No olvidemos que las esbelteces econdmicas para las vigas
estan alrededor del quinceavo de la luz, mientras que los puentes in situ se mueven entre el
veinteavo y el treintavo para llegar al cuarenta o cincuentavo en el centro de la luz de los
puentes de canto variable.
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van razon los que dicen que el puente in situ es mds bonito. Ade-

Esto explica que 1le
m4s las pilasy estribos del puente de vigas suelen estar bastante mal disefiados y cuando acu-

dimos a los detalles, como sOn impostas, defensas, etc., tan importantes en el aspecto general
del puente, Nos encontramos con elementos poco cuidados. Lo que en el puente in situ
sale solo, en un puente prefabricado hay que disefiarlo. o

Algunas fébricas de vigas han afrontado el problema de prefabricar los pilares y las
vigas cabezal, buscando el puente total. Y en ellas se observa un defecto que aparece normal-
mente cuando el que hace una cosa no tiene coaccién exterior a su accion. Tiende a facilitar-
se los problemas. El disefio de la viga cabezal, eje alrededor del cual gira el problema, sue-
lé ser incorrecto, aunque eso si, facil de montar y de unir con las pilas y en el que las vigas

caben holgadamente.

Un conocido mio suele decir que sise le da a un ingeniero a disefiar el carburador de -un
coche hard un carburador que funcione muy bien, serd barato pero ocupara medio motor
del coche y tendra razones fuertes para defender que sea tan grande.

Si los constructores no quieren hacer puentes sino comprarlos, obliguemos a los prefa-
bricadores a que se planteen el problema en su totalidad, mirando el puente como un todo,
no como suma de partes ¥y recomendemos 2 1a Administraciéon que exija puentes mejor
disefiados aunque puedan ser un poco mas caros que los que hasta ahora paga.

Y de esto tenemos muchos ejemplos. Estamos rodeados de objetos de todo tipo, CcO-
ches, neveras, muebles, tocadiscos, etc. Muchos de ellos estan perfectamente disefiados,
la construccion seriada, la funcionalidad y el precio estdn adecuadamente conjugados dando
lugar a objetos atiles y bellos. No digo con esto que los puentes deben seguir exactamente
los planteamientos del disefio industrial; deberan encontrar su manera, pero deberan dirigir-
se por este camino. Porque, ademds, hay que tener en cuenta que el problema empieza a no
ser tan diferente. Cuando comentdbamos los pasos superiores de la autopista deciamos que
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el problema resistente es pequefo. Para la tecnologia actual resolver el problema resistente
que plantean estos puentes de alturas y luces moderadas es muy fécil. Esto significa otra
cosa. Significa que la influencia de lo resistente en el disefio es pequefia. La forma de los
puentes, de estos puentes, empieza a participar de los problemas que se plantean en el dise-
fio de edificios 0 mds aun de muebles. En uno y otro, mugble y edificio, lo resistente est4
presente, pero poco. A nadie se le ocurre calcular una silla y yo conocia una persona que
armaba los entramados de los edificios a 0jo y las desviaciones respecto a un cdlculo correc-
to eran minimas.

Esta es mi opinién actual del problema del disefio y construccién de los puentes peque-
fios. Industrialicémoslos en su totalidad y hagdmoslos bien. Esto no es nuevo, se ha plantea-
do con anterioridad, cuando en nuestro pais aun no estdbamos en esas condiciones; ahora
han llegado.

Se me podré argumentar que en paises mds claramente industrializados y desarrollados
que el nuestro las cosas no han seguido este camino; cierto, pero en este pais tenemos una
manera de plantearnos las cosas, no exentas de cierto abandonismo, que nos estdn condu-
ciendo en esta direccidn. :

En la autopista Campomanes-Leén no se han seguido las pautas que preconizamos en
esta larga introduccién: Gnicamente lo hemos hecho al final, cuando disefiamos el puente
de Huerna. En los demds, el planteamiento de los puentes prefabricados era el normal:
comprar unas vigas y montarlas sobre pilas y estribos construidos con anterioridad. Nuestro
trabajo ha consistido en lo siguiente:

1. Intentar conseguir unidad formal al conjunto pila-cabezal. Ya que se trata de una
construccion  in situ podiamos eliminar uno de los defectos presentes, casi siem-
pre, en el conjunto viga-cabezal; la existencia de una disociacién marcada entre los
dos elementos.

Para ello no era necesario sino realizar una transicién curva en alzado entre las pilas
-y la viga, que es una de las maneras de conseguirlo, y que es nuestra manera actual
de hacerlo.

La segunda condicién que es necesario cumplir es realizar una transicién adecuada
entre la anchura del cabezal, necesaria para colocar los apoyos de neopreno y dejar
suficiente entrega alasvigas,y la necesaria en las pilas en su trabajo resistente, que
es mucho menor. Esto lo hemos conseguido de dos maneras, la primera haciendo
trapecial la seccién transversal del cabecero en unos casos y haciendo una transicidn
curva, que encaja mejor pero complica m4s el encofrado, en otros.

2. Mejorar el aspecto del dintel. ‘
Para ello seria necesario en primer lugar poner mayor nimero de vigas de menos
canto. Esto no lo hemos conseguido del todo.

Hacer que las vigas de dos vanos contiguos estén pricticamente a tope sin dejar
huecos entre ellas. Este hecho obliga a cuidar un poco, en la fabricacion, la longitud
de las vigas sin tomarse mdrgenes innecesarios.

Por tltimo, disponer impostas de gran altura, lo que se ha conseguido sin m4s que
dar un faldon grande a las aceras prefabricadas. De esta manera se proporciona ma-
yor esbeltez al dintel, al crear una linea de sombra intermedia, a la vez que se regu-
lariza la linea superior del dintel. :

® ok ko ook
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Simposio FIC/CPCI, en Calgary.-
| Canada

25 - 31 de agosto de 1984

INVITACION

El Comité Organizador de este Simposio invita, a quienes puedan estar interesados, a
participar en una Sesién especial destinada a la presentacion y discusion de Comunicaciones
que estardn expuestas en paneles.

Para esta Sesion, los autores de las Comunicaciones utilizardn paneles para presentar un
tema particular, el cual serd posteriormente discutido. Como estos paneles estardn expuestos
con antelacion a la fecha fijada para la Sesion, las personas que deseen conocer con mayor
amplitud aspectos relacionados con alguno de los temas incluidos en dichos paneles, tendrdn
ocasion de establecer contactos personales con los correspondientes autores; 1o que se espera
pueda dar lugar a fructuosas discusiones.

Cada comunicacién que haya sido aceptada por el Comité Organizador, se expondrd
ocupando la mitad de un panel de 1,20 x 3,00 metros. El Comité se reserva el derecho de
rechazar aquellas Comunicaciones de cardcter basicamente comercial.

PRESENTACION Y DIMENSIONES

1.— Los tableros para los paneles son, generalmente, de 1,20 x 3,00 metros, segun se
indica en la figura adjunta. La superficie destinada a cada Comunicacién es de 1,20 x 1,50
metros = 1,80 metros cuadrados. Ninguna Comunicacion podra exceder de estas dimen-
siones.

2 _ El material de cada Comunicacion (texto, diagramas, esquemas, fotografias, etc.)
deberd montarse dentro de un recuadro de las dimensiones antes citadas y resultar clara-
mente legible desde una distancia de dos metros. Se podrd distribuir también informacién
complementaria, siempre que no tenga cardcter comercial. No se admitirdn maquetas u otros
objetos tridimensionales.
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3.— El material que vaya a exponerse, deberd entregarse totalmente terminado y mon-
tado en el panel correspondiente, de tal forma que su colocacién en el tablero de exposiciéon
no ofrezca dificultades.

4.— En el borde superior del panel se dejard libre una banda de 10 cm de anchura, para
colocar en ella el titulo de la Comunicacién y el nombre del autor. Las letras utilizadas para
la informacién incluida en esta banda tendrdn, como minimo, 2 cm de altura. Toda infor-
macién adicional deberd incluirse en una ‘“hoja de datos”, la cual podrd contener también
el nombre comercial o logotipo de la empresa.

5.— Cada una de las pdginas que se incluyan en el panel, deberd ser, como minimo, de
30 x 40 cm.

6.— Las letras del texto tendrdn, por lo menos, 2 ¢cm de altura, para que puedan foto-
grafiarse. (Por consiguiente no se aceptaran textos mecanografiados). Los textos se podran
redactar en francés, alemdn, ruso o inglés. No obstante, se recomienda utilizar el inglés ya
que todos los participantes en el Simposio deben conocer este idioma y todas las Comuni-
caciones presentadas en las diferentes Sesiones de Trabajo, lo serdn en inglés.

REQUISITOS

l.— El material de estos paneles deberd marcarse claramente con la indicacién “FIP-
847 y enviarse, antes del 1 de agosto de 1984, a la siguiente direccién:

Calgary Convention Centre
823 - 1st. S.E.

Calgary

Alberta

Canadd

A efectos de-aduana, este material deberd declararse como “Documentacion cienti-
fica-Sin valor comercial”. (Si no se va a enviar por adelantado el material que haya de ser
expuesto, se deberd comunicar al Comité Organizador Local, la forma en que se piensa
hacerlo llegar a Calgary a tiempo para que pueda ser montado en el correspondiente ta-
blero).

2.— El Comité Organizador se encargard de montar en los tableros el material reci-
bido dentro del plazo antes sefalado. El montaje se hara siguiendo las instrucciones dadas
al efecto por el autor de la Comunicacién; instrucciones que deberdn incluirse con el mate-
rial que se envie.

3.— Transcurrida la indicada fecha del 1 de agosto de 1984, todo material destinado
a los paneles debe ser entregado personalmente en el local donde habrd de celebrarse el
Simposio. No obstante, las instrucciones para su montaje deberdn enviarse por correo,
al Comité Organizador, antes de dicha fecha.

4.— El Comité Organizador no aceptard responsabilidad alguna por las pérdidas o
dafios de cualquier clase que pueda experimentar el material destinado a su exhibicién en
los paneles.

5.— La preparacién, exposiciéon y desmontaje de los paneles, se ajustard al siguiente
calendario:

Montaje: Sdbado, 25 de agosto de 1984 de 15,00 a 18,00 horas
Domingo, 26 de agosto de 1984 de 8,00 a 21,00 horas
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Exhibicion: La tarde del 25 de agosto
Del 26 al 30 de agosto, inclusives de 8,00 a 18,00 horas

Desmontaje: Viernes, 31 de agosto de 1984 de 18,00 a 21,00 horas

Todo el material desmontado deberd ser retirado por el autor en la fecha y hora que
oportunamente se anunciard. El material que no se haya retirado en esa fecha, no serd de-
vuelto ni conservado por el Comité Organizador.

6.— Los autores de los paneles deberdn inscribirse como participantes en el Simposio
y estar presentes en los horarios destinados a la discusion de los respectivos paneles. Estos
horarios se dardn a conocer al iniciarse el Simposio y deberdn ser rigidamente respetados.
Se fijard también un horario para poder sacar fotografias de los paneles.

7.— Las fotografias de los paneles, junto con una breve sinopsis de los comentarios
del autor o un resumen de las consultas y discusiones relativas al tema especificamente tra-
tado en el panel, se incluirdn en futuros nimeros de las “Notas de la F.I.P.”.

8.— Todos los participantes en el Simposio recibirdn una relacién de los paneles ex-
puestos, con indicacion de sus autores, antes de que se inaugure la exhibicion.

9.— Los interesados en formular cualquier consulta o solicitar alguna aclaracién sobre
las anteriores instrucciones, deberdn dirigirse a:

Mr. George Adam
Chairman Local Host Committee
F.I.P. Symposia Calgary 1984

Manual de Consejos Practicos
sobre Hormigon

La Asociacién Nacional Espafiola de Fabricantes de Hormigon Preparado (ANEFHOP)
y la Agrupacion de Fabricantes de Cemento de Espafia (OFICEMEN) acometieron en 1975
la preparacion de este manual que en su etapa inicial se publico en forma de hojas sueltas
para pasar, a partir de 1978, a su formato actual.

Los 45.000 ejemplares, ya repartidos del mismo, lo convierten sin duda en un “Best
Seller” técnico de nuestro pais y su éxito ha traspasado sus fronteras ya que se han recibido
peticiones del mismo de casi todos los paises de habla hispana.

Redactado para ser utilizado principalmente por el personal de obra, ha sido solicitado
por innumerables titulados medios y superiores y se utiliza como texto recomendado en
numerosas Escuelas Técnicas de Espafia y de Iberoamérica.

ANEFHOP y OFICEMEN ofrecen nuevamente a los técnicos y responsables de la cons-
truccién este manual, en el que se han actualizado varios de sus capitulos, como herramien-
ta para conseguir hormigones terminados de buena calidad. ’

Felicitamos al Director Técnico de ANEFHOP, Don Javier Martinez de Eulate, que ha
coordinado las valiosas colaboraciones, ha redactado la obra y a Bernardo Petit, que con sus
dibujos ha puesto una nota de amenidad al texto.

Los que esten interesados por este libro o alguna de sus hojas, pueden solicitarlo a su
suministrador de hormigodn o a la Asociaciéon Nacional Espafiola de Fabricantes de Hormigon
Preparado (ANEFHOP), Breton de los Herreros, 43, bajo, Madrid-3.
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1.F Concurso Iberoamericano
de “Informes’ 1984

PRESENTACION:

La Revista “INFORMES DE LA CONSTRUCCION" del Instituto Eduardo Torroja, con
35 afios de existencia y amplia difusion en los paises iberoamericanos, desea sumarse a la pre-
paracion del V Centenario del descubrimiento dedicando, con cardcter bianual, sucesivos
nimeros extraordinarios a temas especificos del dmbito de la construccion en Iberoamérica.
A tal fin se convocarin bianualmente sucesivos concursos, hasta un total de cinco, el ultimo
de los cuales coincidird en 1992, con la celebracion del V Centenario.

El fin primordial de estos concursos es el de estrechar los vinculos entre los profesiona-
les, empresas e instituciones de habla castellana del &mbito de la construccion y afines facili-
tando, mediante la Revista INFORMES, el intercambio de conocimientos y puntos de vista
respecto a aspectos fundamentales del hecho constructivo.

BASES:

1. OBJETO: Se pretbende seleccionar un conjunto de trabajos que habran de constituir
un numero monografico dedicado a Iberoamérica.

2. TEMA: El tema de este nimero monografico serd: “SOLUCIONES ACTUALES AL
PROBLEMA DE LA VIVIENDA EN IBEROAMERICA”.

3. CONTENIDO: Quedaran en libertad los autores en la elecciéon del enfoque que de-
seen dar a sus articulos: trabajos de investigacion, de planificacion, econdmico-socia-
les, etc.; exposicion de proyectos; obras realizadas; tecnologias de materiales autoc-
tonos, etcétera. La tnica limitacidn consiste en ceflirse al tema propuesto.

4. PRESENTACION: La forma de presentacion deberd ceflirse a las normas habituales
de la revista Informes de la Construccion, las cuales se reproducen en 3a de cubierta

de la misma.

Los trabajos serdn redactados en castellano y no excederdn de 30 paginas, mecano-
grafiadas a doble espacio, en hojas UNE A4.

5. PARTICIPANTES: Podrén tomar parte en el concurso tanto personas fisicas como
juridicas (cdtedras, grupos de trabajo, etc.) pertenecientes a cualquier pais del area
iberoamericana, con excepcion de Espafia.

6. JURADO: Estarda compuesto por las siguientes personas:

— Don Fernando Aguirre de Yraola, doctor arquitecto, director del Instituto Eduar-
do Torroja en el periodo 1979-1983, en representacion de dicho Centro.

— Don José Calavera Ruiz, doctor ingeniero de Caminos, catedriatico de Edificacion
y Prefabricacion de la Escuela Técnica Superior de Ingenieros de Caminos, Canales
y Puertos de Madrid. '

— Don Alvaro Garcia Meseguer, doctor ingeniero de caminos, director de la revista
“Informes de la Construccion’.

— Don Eduardo Lechuga Jiménez, licenciado en C. Econdémicas, director de Coope-
racién Cientifico-Técnica del Instituto de Cooperacién Iberoamericana.

— Don Francisco Javier Sdenz de Oiza, doctor arquitecto, catedratico de la Escuela
Técnica Superior de Arquitectura de Madrid.
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— Don Julidn Salas Serrano, doctor ingeniero industrial, miembro del Comité de '
Redaccion de “Informes de la Construccién” y Coordinador del Concurso.

— Don Javier Serra Maria-Tomé, arquitecto, miembro del Comité de Redacciéon de la
. revista “Informes de la Construccidon”.

7. PLAZO: El plazo de recepcion de trabajos expira el 30 de agosto de 1984, admitién-
dose los que lleguen a poder de la revista antes del 30 de septiembre, con matasellos
del pais de procedencia, anterior al 30 de agosto.

8. FALLO: El fallo del jurado se hara publico antes de finalizar 1984 y se comunicard a
todos los autores de trabajos admitidos.

Simultdneamente al fallo, el jurado hard publicas las bases que regirdn el II Concurso
Iberoamericano de “Informes”, 1986.

9. PREMIOS: Se establecen cinco premios, dos de los cuales podrdn ser excepcional-
mente declarados desiertos. La cuantia serd la siguiente:

— Primer premio de 250.000 pesetas.—Segundo premio de 125.000 pesetas.—Terce-
ro, cuarto y quinto premios de 50.000 pesetas cada uno.

Los cinco trabajos premiados se publicaran en el nimero extraordinario de la revista,
recibiendo sus autores cien separatas del trabajo respectivo.

Los autores de todos los trabajos admitidos al concurso tendran derecho a una sus-
cripcion gratuita de 2 afios a la Revista INFORMES, reservandose ésta el derecho de
publicar cualquier trabajo no premiado, en las condiciones habitualmente estableci-
das por la Revista.

10.CLAUSULA FINAL: La presentacion de un trabajo significa la plena aceptacion de
las bases de las bases de este Concurso.

COORDINACION:

Julian Salas, Dr. Ing. Ind. Instituto Eduardo Torroja (C.S.I.C.) Apdo. 19.002 — Teléf.:
202 04 40 — MADRID-33 — ESPANA.

CENSOLAR
CONVOCATOR‘IA DE BECAS

Para cursar, durante el afio 1984, y en régimen de enseflanza a distancia, los estudios
conducentes a la obtencién del Diploma de Proyectista-Instalador de Energia Solar (autori-
zado por el Ministerio de Educacién y Ciencia O.M. 26-111-82).

REQUISITOS:

Haber cumplido los 16 afios (sin limitacién de edad) y poseer como minimo estudios
a nivel de Bachiller Superior, Formacién Profesional o equivalentes.

Los aspirantes, para obtener los impresos de solicitud, deben dirigirse a CENSOLAR
(Avda. Republica Argentina, 1. Sevilla, 11), indicando sus circunstancias personales, situa-
ciéon econdmica y motivo por el que se interesan por el tema de la Energia Solar, antes del
30 de Abril del presente afio.
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Proyecto y Célculo de Estructuras de
Hormigon Armado para Edificios

Por J. Calavera
Prof. Dr. Ingeniero de Caminos

Acaba de publicarse un nuevo libro del Profesor Calavera Ruiz, sobre PROYECTO Y
CALCULO DE ESTRUCTURAS DE HORMIGON ARMADO PARA EDIFICIOS. Aparece
ahora el primer tomo, correspondiente al Cdlculo de Esfuerzos, y estd anunciada para el oto-
fio la salida del segundo tomo, referente a Dimensionamiento y Detalles Constructivos.

El Autor ha redactado un libro dirigido tanto a profesionales en ejercicio como a estu-
diantes de los cursos avanzados de las Escuelas Técnicas. Como ya es habitual en €1, ha auna-
do el rigor teorico de la exposicion con una atenciéon continua a los métodos simplificados, a

los aspectos de aplicacion préctica y a los detalles constructivos.

El tratamiento de los temas es realmente amplio, abarcando un campo mds general de
lo que indica el titulo del libro, ya que la mayor parte del mismo abarca las estructuras de
hormigdn en general y no solo las de edificios. Es de subrayar el tratamiento completo y ac-
tual del tema, destacando aspectos como los edificios con pantallas, la colaboracion de pan-
tallas y entramados, los edificios realizados con encofrados-tinel, los métodos simplificados
y aproximados de célculo de entramados bajo cargas horizontales y verticales, etc.

En orden a la aplicaciéon prictica de los métodos de cdlculo expuestos, el libro se com-
plementa con una amplia serie de dbacos y tablas.

El hecho de que desde hace muchos afios no se haya publicado en Espafia ningin libro
sobre el tema de estructuras de edificios aumenta el interés de esta nueva publicacion de J.

Calavera.

Los interesados en esta publicacion pueden dirigirse a: INTEMAC Instituto Técnico de
Materiales y Construcciones Monte Esquinza, 30. 5°-D Madrid-4.

La Garantia de Calidad

del Proceso Constructivo
Memorias de las Jornadas de Rigi, 1983

IABSE REPORTS.— Volumen 47; 242 péaginas; 75 figuras.

Formato: 170 x 240 mm.

ISBN 3 85748 042 4

Fecha de publicacion: Diciembre de 1983.

31 comunicaciones en inglés. Resimenes en inglés, francés y aleman.

Precio: 75,— francos suizos (Para los Miembros de la IABSE: 50,— francos suizos).
Los pedidos deben dirigirse a: IABSE — Honggerberg.— CH— 8093.— Zurich (Suiza).

En Rigi, ciudad situada en una zona montafiosa al norte del lago de Lucerna, Suizzi, cer-
ca de sesenta destacados ingenieros procedentes de diferentes paises, se han reunido durante
tres dias en junio de 1983, para estudiar diversos temas relativos a la utilidad y otros diferen-
tes aspectos, tanto técnicos como organizativos, de la garantia de calidad a lo largo de todo
el proceso constructivo de edificios y otros tipos de estructuras (es decir, desde las primeras
etapas iniciales de planificacion y pasando por las de construccion, utilizacion y manteni-
miento, hasta las de reparacion y demolicion).
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Las discusiones fueron extremadamente intensas, amplias y detalladas.

Un reducido equipo editorial, ha ordenado el material reunido antes y durante las Jor-
nadas y redactado un resumen de las mismas. Todo ello queda recogido en estas Memorias
en las que se incluyen: Un informe sobre los objetivos de las Jornadas; seis Notas Prelimina-
res sobre diversos aspectos de la garantia de calidad dentro del proceso constructivo; veinti-
tres comunicaciones presentadas por los participantes, y el resumen general de las Jornadas.

Entre los trabajos presentados, figura una contribucion espafiola, titulada “ Adecuacion
ambiental; un requisito basico olvidado”, cuyo autor, Alvaro Garcia Meseguer, participo
también en el equipo editorial como Miembro del Comité Cientifico organizador del evento.




LA CALIDAD EN LA EDIFICACION

Libro que compendia el Curso de Posgrado del mismo titulo que se celebrd en la
E.T.S. de Ingenieros de Caminos, Canales y Puertos de Santander en el mes de Abril
de 1983.

CONTENIDO:

SESION 1: “Introduccién a las Técnicas de Control
de Calidad”. José Calavera Ruiz .

A S . UNVERSIDAD DE SANTANDER
SESION 2: “Andlisis de la situacién de la Calidad :
on Cantabria (1) y (11" ocion deatalida ESCUELA TECNICA SUPERIOR OE INGENIEROS
(1) Fernando Obregén Ansorena . DE CAMINOS CANALES Y PUERTOS

(11) Luis Villegas Cabredo .

SESION 3: “Andlisis de la Normativa de Control
en Estructuras’’. Juan José Arenas de Pablo . ) CURSO PARA POSTGRADUADOS

SESION 4: “Anailisis de la Normativa de Control

en Albaiiileria y Acabados’. Enrique Gonzilez Valle . LA CAL[DAD

SESION 5: ““Analisis de la Normativa de Control EN LA EDIFICACION
en Instalaciones”. José M® Quero Gémez . 1S i )
SESION 6: “Control de Calidad del Proyecto

de Estructuras”. Enrique Gonzélez Valle.
SESION 7: “Control de Calidad del Proyecto de
Albafiileria y Acabados’’. José Calavera Ruiz . .

SESION 8: “Control de Calidad del Proyecto de
Instalaciones”’. José M® Quero Gémez.
SESION 9: “Control de Calidad de la Ejecumon

J.J. ARENAS DE PABLO.
de Estructuras”’. José Calavera Ruiz .

J.CALAVERA RUIZ. "

SESION 10: ““Control de Calidad de la Ejecucién E GONZALEZ VALLE 1822 ABRIL 1983
de Albaiiileria y Acabados’. Enrique Gonzilez Valle ’ y ESCUELA DE INGENTEROS DECAMINOS
' F. OBREGON ANSORENA.
SESION 11: ““Control de Calidad de la Ejecucnon de A. PAEZ BALACA.
Instalaciones”. José M® Quero Gémez. - J. M® QUERO GOMEZ.
SESION 12: “Programas de Evaluacién de la Calidad"’. . L. VILLEGAS CABREDO.
Enrique Gonzilez Valle. .
SESION 13: “’Problemas especificos de los edificios PUBLICACION DEL DEPARTAMENTO DE
de gran altura”. Juan José Arenas de Pablo . TECNOLOGIA DE LAS ESTRUCTURAS

SESION 14: ““Cubiertas laminares en edificios singu-
lares”. Alfredo Pdez Balaca .

SESION 15: “’Problemas especificos de los edificios
de gran luz". José Calavera Ruiz .

340 paginas y 200 figuras. Formato 17 x 24.

Precio, incluidos gastos de envio: 2000 pts.

Pedidos a: Publicaciones del Departamento de Tecnologia de las Estructuras.
Escuela Técnica Superior de Ingenieros de Caminos, Canales y P.
Avda. de los Castros s/n. (SANTANDER)

D) ivieomesansnsnansens SR errreens vem s Domiciliado en .............. sas8s00 00ssassrmrmnnan e sounneSy <
Calle .ouunn..... rer—eees S SN vrereereesessenenenne, N0, veene, D.P. N
desea recibir .........ceeuu..... ejemplares del libro LA CALIDAD EN LA EDIFICACION,
para lo que incluye talén a favor de PUBLICACIONES DPTO. TECNOLOGIA DE
LAS ESTRUCTURAS E.T.S.I.C.C.P. SANTANDER por importe de ......ccoueureerseunenen:
........................... S RS S| ) pesetas.

Fecha y Firma.
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ENCUESTHA ENTRE LOS LECTORES

Estimado lector: Le agradeceriamos nos dedicase unos pocos minutos para ayudarnos a conocer, a tra-
vés de esta encuesta, sus preferencias en relacion con nuestra Revista.

El resultado de la encuesta nos proporcionaré una informacion crucial acerca de hasta qué punto ve-
nimos satisfaciendo los deseos y necesidades de nuestros lectores y nos daré la oportunidad de mejorar el
cumplimiento de los fines que nos hemos propuesto con la publicacién de “Hormigony Acero”.

{Gracias por su colaboracion!

El Comité de Redaccion

Nivel de interés ;Lo ha leido?
NUMERO 148: TERCER TRIMESTRE 1983 Alto Medio Bajo SI NO

Dimensionamiento de soportes esbeltos de hormigon armado. 22 parte.

Abacos de dimensionamiento.

H, Corres y F. Moran O o o o O

“Estados de cargas de mixima exigencia en secciones de hormigbn arma-
“do solicitadas a flexién compuesta por acciones aleatorias multiples.

.C Vilas O o o o 0O

Anélisis grafico de la carga critica de soportes complejos con distintas
condiciones de apoyo.

F. Escrig O o o o d

Diagramas axil-momento-curvatura (N-My-M,-C,-Cy ) de una seccion
de hormigbn armado solicitada por una flexo-compresion plana o bia-

xial.

L.M. Villegas y I J.'Arenas O O o o O
Tratamiento en nivel 2 de seguridad, del célculo de secciones de hormi-

gon armado.

PM. Sosa o 0o o o ad

Puentes de hormigdn pretensado construidos en Bolivia.

' A. Subieta O o o o o

‘La demolicion de “Les Halles Centrales” de Reims. Una propuesta alter-

nativa de salvacion y recuperacion.

J.A. Fernandez Ordoniez y A, Gonzdlez Serrano O o O O O

NUMERO 149: CUARTO TRIMESTRE 1983

Dimensionamiento de soportes esbeltos de hormigon armado. 32 parte.

Formulas de dimensionamiento.
H. Corres y F. Moran O o o o o

Estudio de una pila esbelta en ménsula de hormigon armado, con seccion
y armadura variables a lo largo de su altura, solicitada por acciones conte-

nidas en uno o en sus dos planos principales.
J.J. Arenasy L.M. Villegas . O o o o o

Elementos de contorno adaptables.

E. Alarcon O o o o g

Recomendaciones para hormigones estructurales de aridos ligeros. Comi-
sion de Materiales del Comité Espafiol del C.E.B.

J. Alonso y A. Delibes O o o o O
~ Generacion automdtica de malla triangular de elementos finitos.
A. Recuero y J.P. Gutiérrez O O o o O
El puente internacional sobre el rio Iguaza.
O.R. Caracciolo y J.F.J. Solari O 0O o o o
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Nivel de interés ;Lo ha leido?

] . ;
El postesado y el arte. Monumento en Jeddah. Aio M?dzoBa]o ST NO

R. Marti y J. Ripoll o o o o g

Relacion entre la temperatura ambiente.y la temperatura del hormigon

fresco: Hormigonado en tiempo frio y caluroso.
J. Fernandez Gomez y A. Delibes, O O o o O

NUMERO 150: PRIMER TRIMESTRE 1984

Informe resumido de las actividades desarrolladas por la Asociacion

Técnica Espafiola del Pretensado durante el afio 1983.

R. Pifieiro O O O o O
Dimensionamiento, a esfuerzo cortante, de los nervios de fmjados

realizados con viguetas semirresistentes de hormigdn pretensado.
B. Gomez Sedano o O o oo o

Anélisis de la viga simple sobre lecho elastico, a partir del método
de los elementos de contomo.
M., Martinez Lafuente O o o o g

Dimensionamiento analitico directo de secciones de hormigon ar-
mado, en estado limite Gltimo de agotamiento.
H. Corres, O. Unanue y R. Fernandez o 0O o o d

Planteamiento conjunto hormigdén armado-hormigdn pretensado
y tendencias futuras de la normativa.

J. Murcia o O o o O
Calculo de piezas para forjados unidireccionales.
J. Paez O o o o o

NUMERO 151: SEGUNDO TRIMESTRE 1984

Autopista Campomanes-Ledn. Los puentes.

J. Manterolay L. Fernindez Troyano o O o o a4
PREGUNTAS ADICIONALES
1. ;Conserva Vd. los ejemplares de Hormigon y Acero? Sid NoO

a) En caso afirmativo jhasta cudndo? ———

2. ;Cudl es su opinidn sobre la presentacion de la Revista?

Excelente Buena Regular Mala

Composicion de las paginas

Tamafio y tipo de letra

Aspecto general

3. ;(Cuénto tiempo dedica a la lectura de Hormigén y Acero?

4. El ejemplar que Vd. recibe ;lo lee alguien mas? sid NoO
a) En caso afirmativo ;Cuédntos?

5. (Como calificaria Vd. la Revista en su conjunto? Excelente (1 Buena [] Regular 0 Mala OJ

6. Otros comentarios

(Se ruega devuelvan este cuestionario, debidamente cumplimentado, a la Secretaria de la A.T.E.P., antes del
31 de mayo del presente afio).
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Moderna tecnologia para la produccién de
hormigén en climas rigurosos

La tecnologia del hormigén se enriquece ahora, en Nos referimos al procedimiento de termohidrata-
nuestro pais, con un valioso e interesante aporte, cién que consiste esencialmente en introducir una
destinado a facilitar la produccién de hormigdén en determinada cantidad de vapor saturado en cada
zonas con climas rigurosos, de muy bajas tempera- pastén que se esté amasando en una méaquina hor-
turas, que hasta ahora afrontaban extensos perio- migonera, de cualquier tipo, con una capacidad no
dos de “veda” para esa produccion. , inferior a 350 Its. Este caudal de vapor, en volime-

A— Inyector de vapor.
B — Colector de vapor.
= Diqusiiivo para retirar inyector.
D - Tuberia flexible.

E — Valvula esferica.
F — Actuador »neumético. |
G — Sensor termico.

H — Tablero comando hormigonera.

J — Tablero comando hormigon
termohidratado.
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nes y temperaturas prefijadas y establecidas en el
tablero de comando, produce en el pastdén cementi-
cio, una elevacion de temperatura que puede llevar
a la mezcla en preparacién hasta los 80°C. Esta ele-
vacién de la temperatura no produce ningtin efecto
nocivo en el hormigén, beneficidndolo con una ma-
yor resistencia final, en comparacién con un hormi-
" go6n curado a vapor, que puede ascender hasta un
7% mas.

: La termohidratacién brinda las siguientes ven-
tajas:
a) Notable aceleracion del tiempo de fraguado,
hasta un 60% menos.
b) Incremento de la resistencia final e inicial.

¢) Menor tiempo de utilizacién de los encofrados,
y por consiguiente menor necesidad de inver-
siones en madera, fendlico, chapa de hierro.

d) Reduccién del gasto de combustible necesario
para producir el fraglie en tiempo frio.

e) Eliminaciéon de los aditivos acelerantes de
fraglie.

f) Puede producirse y colarse el hormigén con
temperaturas de hasta —10°C. :

g) Apto para cualquier tipo de hormigén, liviano
o pesado.

El termohidratador es producido en ltalia y distri-
buido en Argentina por Precast Estudio Técnico para

Prefabricacion . Existen modelos para cualquier ti-
po de mezcladora. Esta compuesto por un tablero de
programacion y comando, de funcionamiento auto-
matico o manual, & voluntad, donde se fijan tiempos
y temperaturas, operaciones y secuencias, ademas
posee un grupo de inyectores especiales, conve-
nientemente fijado y dimensionado para cada mez
cladora. La operacion del equipo es sumamente sen-
cilla y normalmente es operado por el mismo opera-
dor de la planta dosificadora.

Comparacion de empleo de tiempos de fraguado y
desmolde con hormigén termohidratado y comiin.

Elementos pretensados

* Remocion de laterales: 2 a 3 horas.

* Corte de cables: 18 horas.

e Remocién de laterales: 12 a 16 horas.
® Corte de cables: 24 horas.

Hormigén “in situ”

* Desencofrado: 24 hs.
® Desencofrado: 72 hs.

Bloques para muros y pavimentos, etc.

* Levantado — sobre plataforma: 8 a 12 hs.
— sobre tabletera: 12 hs.
° Levantado - sobre plataforma: 24 a 48 hs.
— sobre tabletera: 24 hs.
minimo.

Paneles prefabricados

* Desencofrado: 4 a 6 hs.
e Desencofrado: 12 a 18 hs.

Elementos premoldeados muy vibrados

* Desencofrado: 2 a 3 hs.

* Remocion del elemento: 4 a 6 hs.

e Desencofrado: 12 a 36 hs.

® Remocion del elemento: 36 a 72 hs.

* Con hormigén termohidratado.
e Con hormigén a temperatura normal y curado avapor o
con rociado de agua.

(1) Distribuidor Precast. - Rodriguez Pefia 2033, 4° Piso "A’
(1021) Cap. Fed.
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Expovivienda 84
Stand del Instituto del Cemento Portland Argentino

Organizada por la Asociacién de Empresarios de
la Vivienda, para demostrar el desarrollo de la in-
dustria argentina en materia de construccion vy
estimular su superacion, se realiz6 una exposicién
. en los predios de la Sociedad Rural de Palermo,
entre los dias 26 de octubre y 11 de noviembre
de 1984.

El Instituto del Cemento Portland Argentino, en
mérito a la importancia de la muestra, ‘participé
con un stand, en el cual podian apreciarse paneles
de distinta indole, tales como: finalidades del ICPA,
ubicacion de su Casa Central, de su Departamento
de Investigaciones y de sus Seccionales, publica-
ciones y un muestrario fotografico de las tltimas



v més destacadas obras ejecutadas en el pais me-
diante la utilizacion del hormigéon de cemento
portland.

El Stand contaba ademdas con una maqueta ar- -

ticulada, que representaba una fébrica de cemento
portland, en todos sus detalles y de un exhibidor
de premoldeados de tipo liviano usados en la cons-
truccion de viviendas. Otro motivo de atraccidn

“para el publico visitante fue su solado, constituido

por un pavimento de bloques de hormigén inter-
trabados, de tipo sinusoidal, provisto y colocado
por gentileza de la firma MORI & Cia.

Por otra parte el stand tuvo la atencién de per
sonal especializado que respondié a todas las con-
sultas realizadas.

Dos aspectos ilustrativos del Stand.

Carrera de Postgrado sobre tecnologia avanzada
del hormigén de la Facultad de Ingenieria de la
Universidad Nacional de La Plata

Esta carrera de postgrado, en la especialidad
Tecnologia Avanzada del Hormigén, tiene como
objetivo revisar y actualizar los conocimientos en
esta area especifica de la ingenieria, haciendo un
relevamiento de los Ultimos avances a nivel inter
nacional.

Estéd destinada a graduados universitarios argen-
tinos y extranjeros y se realiza con una duracién
aproximada de 12 meses. Las clases tedricas se
dictan en el Departamento de Construcciones de
la Facultad de Ingenieria y en las instalaciones del
Laboratorio de Entrenamiento Multidisciplinario
para la Investigacion Tecnolégica (LEMIT-CIC), de
la ciudad de La Plata. La totalidad de los trabajos
practicos se dictan en el LEMIT.

La carrera se ha dividido en cursos que son
agrupados en dos ciclos. El primero ‘denominado
de Formacién Bésica comprende temas seleccio-
nados de disciplinas cientificas, mientras que el
segundo, denominado Tecnologia del Hormigon de-

sarrolla y profundiza, en el maximo nivel del cono-
cimiento actual, los conceptos y técnicas de esta
especialidad. Los cursos son dictados por profeso-
res de reconocida capacidad cientifica, entre ellos
algunos investigadores extranjeros.

La carrera incluye practicas de laboratorio, visi-
tas técnicas a fabricas de cemento, de premoldea-
dos y obras de primera magnitud, y la realizacién
de seminarios de investigacion bibliografica, estu-
dio e interpretacion de normas y de resolucién de
la tecnologia del hormigén para proyectos de inge-
nieria.

Los alumnos que aprueban la totalidad de las
evaluaciones reciben un diploma de Especialista
en Tecnologia Avanzada del Hormigdn.

Las clases de este afio comienzan el préximo
6 de marzo y se admiten alumnos regulares, para
la totalidad de los cursos, o temporarios para se-
guir uno o mas cursos sin completar la totalidad
de los mismos.



1 puente a que hacemos referencia resuelve el
ce de la Autopista Campomanes-Leén sobre el
balse de Barrios de Luna, en la provincia de
in, Espaiia. ®

s un puente suspendido de hormigén de 440 m
luz, en su vano central, record mundial en su
), siendo también la mayor luz de vano en el
ndo, con utilizacién del hormigén pretensado.

'resenta dos tramos extremos de compensacion,
66 m de largo empotrados en los respectivos
ribos de contrapeso, y un tramo central de 440
ie luz formado por dos medios tramos de 220 m
largo cada uno, unidos mediante una articula-
n deslizante en el centro para permitir los mo-
iientos longitudinales originados en los efectos
temperatura, retraccién y fluencia del hormigon.
ancho del tablero es de 22,50 m.

1) Javier Manterola Armisen y Leonardo Fernandez Tro-
), Autopista Campomanes - Leén, Los Puentes, Capitulo 2,
ite Carlos Ferndndez Casado sobre el Embalse Barrio de
1. Hormigén y Acero N° 151. :

Récord;‘ mundial de puente atirantado

Puente “Ingeniero Carlos Ferndndez Casado”

sobre el embalse

Para definir las caracteristicas del puente se
estudiaron veintidés variantes. Dichas posibles so-
luciones iban desde un puente de varios tramos,
de no mas de 45 m de luz, realizados mediante vi-
gas prefabricadas, fundado sobre pilotes o median-
te fundaciones directas, hasta un puente continuo
con dos tramos principales centrales, pensado para

. ser construidos mediante voladizos sucesivos. Fi-

nalmente se adopté la solucién de construir un
puente atirantado con un tramo central de mas de

400 m, evitando la cimentacién en el lecho del pan--

tano, solucién que mostré, ademas de ser la mas
econdmica, la que aseguraba cumplir con el plazo
de construccion.

La ubicacién de las pilas qued6 entonces condi-
cionada a encontrar un lugar que, durante un periodo
de tiempo aceptable, estuviese fuera de la presen
cia del agua, a la vez que en él las caracteristicas
resistentes del terreno hicieran factible la funda-
cion. En definitiva la ubicacion permanente de las
pilas determiné la longitud real del tramo central
que, como queda dicho, resulté de 440 m.

En lo que respecta al tablero, la experiencia mun-
dial, hasta la fecha, indicaba que para el orden de
la luz central las realizaciones mas importantes
eran con solucion metalica, siendo la mas grande
en hormigén la del puente Brotonne con una luz
de 320 m. @ ®

En el analisis de costos las conclusiones fueron
las siguientes: el puente con tablero metélico ne-
cesitaba menos cables para el atirantamiento, me-
nores cimentaciones y menores contrapesos, pero
su costo por metro cuadrado de tablero era mayor
y el costo total de la obra se inclinaba en favor de
la solucién con hormigén.

(2) El puente de Brotonne. Cemento Portland N¢ 79, pp. 14

a 17.

(3) Esta en construccion, contratado por la Direccién Na-
cional de Vialidad, el puente internacional Encarnaci6n - Posa-
das, del mismo tipo, con una luz de 330 m.
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- SECCION TRANSVERSAL -

El tema del atirantamiento admitia también di-
versas variantes seguln fueran las soluciones que
se adoptaran. Se debié decidir, en primer lugar, si
se adoptaban pocos obenques para soportar el ta-
blero, con lo que la esbeltez hubiera sido mucho
menor del orden de las tres veces, o considerar al
mismo, como se decidié, soportado por un medio
elastico, constituido por un gran nimero de tiran-
tes extendidos a lo largo de toda su longitud, an-
clados a intervalos de 8,16 m. Otra cuestion a
decidir era si se utilizaban atirantamientos en el
eje del tablero, cosa que hubiera exigido disponer
de una mayor rigidez torsional del mismo con
aumento sensible de las secciones transversales,
o si, como en definitiva se adoptd, un atirantamien-
to continuo del tablero, donde la rigidez torsional
del puente estuviera proporcionada por los dos
planos donde se ubicaban los obenques.

Por dltimo quedaba por definir la distribucion de
los obenques a lo largo de la pila, ya sea en arpa
o en abanico. Esta ultima solucién proporcionaba
una distribucion mas uniforme de la rigidez del
sistema y por lo tanto mejor distribucién de los
esfuerzos. En el caso que nos ocupa se recurrié a
una solucion mixta, donde los tirantes superiores
presentan la disposicién de arpa y los de la parte
inferior en abanico.

Como el resto de las partes del puente la sec-
cién transversal del tablero fue objeto de un pro-
ceso de optimizaciéon que permitié, partiendo de
la seccién cajon con salientes de 9 m de largo
apuntaladas en’correspondencia con los obenques,
{legar a una seccién mucho mas esbelta, de 2,30 m
de altura formada por tres celdas, trapezoidales
las laterales y rectangular la central. Presenta en-
tonces cuatro almas, verticales las dos centrales
y bastante inclinadas las extremas con el fin de
reducir las presiones debidas al viento.

Para el trabajo transversal del tablero, el mismo
esta provisto de vigas riostra o diafragmas cada
4,08 m, distancia que corresponde exactamente a
la mitad de la distancia entre obenques.

La construccion del tablero se realizé mediante
avances por dovelas sucesivas, hormigonadas in
situ, utilizando para ello carros de avance y arran-
cando la construccion desde los estribos.

Las dovelas son de 4,08 m de largo, tienen 22,5
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m de ancho y se construyeron en promedio a razén
de 2,77 m por dia de trabajo.

La decisién de construir dos planos de atiranta-
miento para proporcionar mayor rigidez al tablero,
condujo necesariamente al proyecto de pilas for
madas por dos fustes verticales, dispuestos uno a
cada lado y vinculados entre si, para mejorar su
respuesta a los esfuerzos transversales, mediante
sendas vigas de arriostramiento de 4,50 m de al
tura. La altura total de las pilas o torres, desde
donde se suspende el puente, es de 104 my 118 m
por diferencias en los planos de fundacién de las
mismas.

Al estar los fustes de las pilas ubicados a am-
bos lados del tablero, el plano donde se encuentran
los obenques no resulté vertical, por lo que intro-
ducian fuerzas con componentes horizontales. Para
absorber dichas fuerzas se optéd por eliminar la
verticalidad de los fustes de las torres en su pri-
mer tramo, es decir por debajo de la viga de arrios-
tramiento inferior (cota 25,37 m).

Por las diferencias en la topografia del terreno y
las caracteristicas del suelo, se adoptaron dos di-




ferentes maneras de realizar la fundacién de las
pilas. La de la margen derecha, descansa sobre
una zapata corrida de 44,00 m de largo, 15,00 m de
ancho y una altura variable entre 10,00 m y 19,00 m,
mientras que la de la margen izquierda presenta
zapatas independientes para cada uno de los fustes
de 10,00 m x 15,00 m y 6,00 m de altura.

En cuanto a los estribos presentan en su perfil
longitudinal una seccion escalonada, con mayor
profundidad y por tanto mayor peso alli donde las
tracciones de los obenques son mayores.

En esta obra, la funcién principal de los estribos
es servir de contrapeso del atirantamiento que
sustenta al tablero, siendo secundario el servir de
elemento de transicion entre el puente y el terreno.
Los tirantes se anclan en la parte superior y su
fuerza es transmitida a la inferior mediante pre-
tensado vertical. En la zona de anclaje, los estribos
también se hallan pretensados longitudinal y trans-

versalmente.

En cuanto a los obenques, estdn constituidos por
cordones de 15,2 mm (0,6”) de didmetro en nimero
variable, desde 24 para los tirantes proximos a la
pila, hasta 80 para el tirante que va al centro del
tramo principal. Los anclajes fueron realizados me-
diante la patente espafiola C.T.T.

En la salida de los obenques de la pila y del ta
blero, se dispusieron amortiguadores de neopreno
para reducir la influencia de las vibraciones de los
mismos sobre los anclajes.

Digamos, para finalizar, que este puente con su
tramo central de 440 m de luz, constituye record
mundial de puentes de este tipo construidos, tanto-
en los de tablero metalico (Puente de S. Nazaire
en Francia, con 404 m), como en sus similares de
hormigén (Puente Brotonne con 320 m).

Conmemoracién del Cincuenta Aniversario del Instituto

de la Construccién y Cemento Eduardo Torroja

Se ha conmemorado en Espafa el Cincuenta Ani-
versario de la Fundacién del Instituto de la Cons:
truccion y del Cemento “Eduardo Torroja”.

Con tal motivo, en la sede del Instituto en Ma-
drid, se inauguré una Exposicién de Obras de
Eduardo Torroja, en colaboracién con el Colegio
de Ingenieros de Caminos. Paralelamente, durante
los dias 20, 21 y 22 de noviembre se desarrollaron
unas Jornadas Cientifico-Técnicas sobre la Cons
truccion y el Cemento. En ellas participaron des-
tacadas figuras espafiolas y de otros paises, en el
ambito de la construccién y sus materiales y se
estructuraron en tres campos de estudio, dedicar
dos a Materiales de la construccién, Tecnologia de
la Construccién y Normativa, Calidad y Coopera-
cion.

La Primera de las Jornadas incluyé “Materiales
Orgénicos. Una perspectiva de nuevos materiales”
(prof. Manuel Ballester), “Futuro en la ciencia y
en la tecnologia del cemento” (Prof. Frederick P.
Glasser) y “Perspectivas de investigacion en el
campo de la construccién” (Prof. Julio Ferry-Bor-
ges). La segunda Jornada recogié la intervencién
del Prof. José Antonio Torroja, quien hablé de “Ma-
teriales, técnicas y tipologias estructurales”; “La
construccion con grandes paneles”, por el Prof.
Bohdan Lewicki y ‘‘Trabajos del Comité Euro-Inter-
nacional del Hormigén (CEB)", presentados por su
presidente, Prof. Theo Tassios.

La dltima Jornada se centré en el estudio de las
“Tendencias actuales de la arquitectura espafola”,
por el Prof. Francisco Séez de Oiza, y la “Patologia
en la edificacion”, por M. Louis Logeais. En las

sesiones vespertinas se presentaron un total de
30 comunicaciones.

La sesién de clausura de Actos Conmemorativos,
estuvo presidida por el Excmo. Sr. Ministro de
Obras Publicas y Urbanismo de Espafia, a quien
acompaiiaban, los presidentes del Consejo Superior
de Investigaciones Cientificas y del Instituto de
Cooperacién Iberoamericana y el Presidente del
Consejo del Instituto Eduardo Torroja, entre otras
personalidades.

En su discurso de clausura, el Ministro de Obras
Publicas, después de glosar la obra y la personali-
dad del fundador del Instituto, se refirié a la histo-
ria de la institucién, sus realizaciones y a la im-
portante labor llevada a cabo en el campo de la
construccién y del cemento, simultaneando las la-
bores investigadoras con el desarrollo de unas
tecnologias que han situado a la Construccién Es-
pafiola a la misma altura que la de los paises de-
sarrollados.

E| Instituto de la Construccién y del Cemento
“Eduardo Torroja" pertenece en la actualidad al Con-
sejo Superior de Investigaciones Cientificas, y nacio
en el afio 1934, por iniciativa de un grupo de inge-
nieros y arquitectos que decidieron poner en comun
sus esfuerzos y experiencias relativos a la investi-
gacion y desarrollo de la construccion. En el afo
1947 se cred el Instituto del Cemento y dos afios
mas tarde ambos organismos se unificaron, forman-
do el Instituto Técnico de la Construccién y del Ce-
mento, incorporado al Patronato “Juan de la Cierva”,
del C.S.1.C. Hasta su muerte, ocurrida en junio de
1961, Eduardo Torroja fue el Director de la Institu-
cién.



Las VI Jornadas Argentinas del

Hormigén Pretensado

Tal como lo viene haciendo cada dos afios, la
Asociaciéon Argentina del Hormigén Pretensado,
organizé sus VI Jornadas Argentinas del Hormigon
Pretensado las que tuvieron lugar en la ciudad de
Mendoza, del 5 al 9 de noviembre préximo pasado,
y a la que asistieron 240 participantes de todo el
pais y algunos de los paises hermanos de Uruguay
y Bolivia.

Las Jornadas, declaradas de interés nacional por
el Superior Gobierno de la Nacion y de interés pro-
vincial por el de la Provincia de Mendoza, contaron
con el patrocinio del Ministerio de Obras y Servi-
cios Publicos de la Nacion, Secretaria de Estado de
Vivienda y Ordenamiento Ambiental, Obras Sanita-
rias de la Nacién, el CONICET y la Direcciéon Na-
cional de Vialidad, conjuntamente con las Vialidades
de las provincias de Buenos Aires y Mendoza, asi
como el apoyo de veintisiete Empresas de nuestro
medio relacionadas con el pretensado. Ademés
dieron el auspicio y adhesién 32 entidades entre
las cuales se contaron diversos organismos ofi-
ciales, Facultades 'y Universidades Nacionales,
Centros y Consejos Profesionales y diferentes aso-
ciaciones de caracter técnico y profesional.

El lunes 5, después de rendirse un homenaje al
General San Martin en la Plaza homénima, se de-
clararon inauguradas las Jornadas en un acto pre-
sidido por el sefior Ministro de Obras y Servicios
Pablicos de la Provincia, Arq. Gerardo Andia, en el
que hicieron uso de la palabra el Presidente de la
Asociacion Argentina del Hormigdn Pretensado,
Ing. José Bagg, el Director de la Regional Mendoza
y Presidente de la Comisién Organizadora local
ing. Alberto V. Zuccardi y el Ing. Pedro Grau, quien
asistié en representacién del Subsecretario de O.
y S. P. de la Nacién, Ing. Roberto Echarte.

El acto cont6 ademas con la lucida actuacién del
Coro Femenino de la Escuela Superior de Magiste-
rio de Mendoza.

Concluido el acto, las autoridades y participan-
tes fueron agasajados por el Instituto del Cemento
Portland - Argentino con el tradicional Cdctel de
Bienvenida, servido en la Enoteca GIOL.

El mismo dia, a las 16 horas, dio comienzo la

El Ing. Arturo Bignoli durante la exposicién de su trabajo.

primera de las siete sesiones técn.~as en el trans-
curso de las cuales se expusieron 37 trabajos cu-
yos temas abarcaron el disefio, los imateriales, la
tecnologia, equipos, la investigacién ; las realiza-
ciones en hormigén pretensado, cuya némina vy
contenido puede —el lector interesado— consultar
en las Memorias que proximamente editara la
AAHP. »

El desarrollo de las sesiones tuvo lugar en el
Centro de Congresos y Exposiciones Emilio Civit
(ex Centro de Prensa) y durante las mismas ade-
mas de la exposicion de los trabajos, se proyecta
ron peliculas y audiovisuales técnicos relativos al
tema. Asimismo los dias martes 6 y jueves 8
cuatro profesionales, miembros de la Comision de
Cursos de la AAHP, desarrollaron sendas conferen-
cias destinadas a profesionales noveles y estu-
diantes.

Vivo interés entre los asistentes, despertd la
Exposicion —que ocupé dos amplios salones y el
hall central— y que conté, ademéas del aporte de
las tradicionales empresas lideres en pretensado,
con la presencia de numerosas firmas, reparticio-
nes y organismos oficiales de la provincia de
Mendoza y estudios de ingenieria dedicados a esta
técnica.

Paralelamente a las actividades de las Jornadas,
se llevaron a cabo un programa para las damas
acompafantes, un emotivo recital poético a car
go de la Prof. Nina Cortese, una excursion hasta
el puesto fronterizo de las Cuevas y finalmente la
Cena de Camaraderia a la que asistieron autorida-
des y representantes de diversas entidades loca
les.

Finalmente el viernes 9, y terminada la Ultima
sesidn técnica, se dieron por concluidas las Jorna-
das con el correspondiente Acto de Clausura en el
que hicieron uso de la palabra el Vicepresidente
1¢ de la Asociacién Ing. Enrique De Luca y el Ing.
Justo P. Gascon en representacion de la Comision
local.

Como quedd dicho, la Asociacién editara. proxi-
mamente las Memorias con la totalidad de los tra-
bajos’ presentados.

Vista parcial de la concurrencia.




Colloguia 85

La Sociedad Argentina de Ensayos de Materia-
les, la Asociacion de Ingenieros Estructurales, la
Asociacion Argentina de Tecnologia del Hormigén
y el Grupo Latinoamericano de la RILEM, organizan
en forma conjunta cinco reuniones con el objeto
de intercambiar informacién sobre temas cientifi-
cos y técnicos en materias afines.

XXl Jornadas Sudamericanas de
Ingenieria Estructural

En Montevideo, en el afo 1950, se inicia un
fructifero proceso de comunicacion periédica de
conocimientos y experiencias en el campo de la
ingenieria estructural. El Ultimo encuentro se realizé
- en Chile, en el ano 1983.

V Jornadas Argentinas de Ingenieria Estructural

A partir del afio 1981 la Asociacién de Ingenieros
Estructurales ha organizado anualmente estas reu

niones que han contado con la participacién de-

ingenieros argentinos y latinoamericanos.

Los trabajos que se presenten a esta reunidn
deben versar sobre los siguientes temas: Confia-
bilidad y riesgo estructural; Métodos de anélisis
estructural; Optimizacion del disefio; Estructuras
especiales; Estructuras sismoresistentes; Estructu-
ras costa afuera; Experiencias adquiridas en la
aplicacién de técnicas constructivas y soluciones
estructurales no convencionales; Investigacion teo-
rica y experimental sobre el comportamiento de
las estructuras y sus materiales y Normas de di-
sefio.

7® Reunién Técnica Argentina de
Tecnologia del Hormigén

Desde 1972 se desarrollan periédicamente, or-
ganizadas por la Asociacién Argentina de Tecnolo-
gia del Hormigén, estos encuentros entre colegas
de esta especialidad para tratar sus experiencias
e investigaciones.

1er. Simposio GLARILEM sobre
Tecnologia de los Materiales

Desde 1963 el Grupo Latinoamericano de RILEM
(Reunién Internacional de Laboratorios de Ensayo
e Investigaciones sobre Materiales y Estructuras)
organiza y coordina actividades técnicas en Amé-
rica Latina, cuya finalidad principal es el desarrollo
de métodos analiticos y experimentales para ma-
teriales de construccién y estructuras.

Los trabajos que se presenten a las reuniones
sobre tecnologia de materiales y del hormigon de-
ben referirse a los siguientes temas: Aspectos
fenomenolégicos y ecuaciones constitutivas de ma-
teriales de uso estructural (comportamiento mecé-
nico y reolégico, acciéon del medio); Reparacion
de estructuras dafadas (evaluacién con técnicas
no destructivas, restauraciones, compatibilidad en-
tre materiales); Tecnologia de hormigones espe-
ciales; Miscelaneas y aspectos generales de la

tecnologia de los hormigones y Aspectos estruc-
" turales y de durabilidad de materiales y compo-
nentes para viviendas. :

1ras. Jornadas de Ingenieria Estructural de Latinoa-
mérica, Espaiia y Portugal. Reunion Constituyente

Debido al éxito alcanzado por las Jornadas Suda-
mericanas se ha pensado ampliar el drea de los
paises participantes. Se propone realizar una reu-
nién con el fin de constituir una comisién organi-
zadora de las Primeras Jornadas de Ingenieria Es-
tructural de Latinoamérica, Espana y Portugal.

Los profesionales que deseen presentar trabajos
a COLLOQUIA 85 deberan remitir el resumen de su
trabajo, con una extensién no mayor de una carilla
en papel tamafio 21 cm x 29,7 cm, antes del 29-03-
85. Los trabajos definitivos, previamente seleccio-
nados sobre la base de sus resiimenes, deberan
enviarse al Comité Ejecutivo, antes del 09-08-85.

Todas las reuniones de COLLOQUIA 85 se efec-
tuarédn entre el 7 y el 11 de octubre de 1985 en el
Centro Cultural General San Martin de la Munici-
palidad de la ciudad de Buenos Aires.

Hasta la fecha auspician estas reuniones los
siguientes organismos y entidades: Ministerio de
Obras y Servicios Publicos de la Nacién; Instituto
Nacional de Tecnologia Industrial (INTI); Instituto
del Cemento Portland Argentino (ICPA); Asocia-
cién Argentina del Hormigén Pretensado (AAHP);
Cémara Argentina de la Construccién (CAC); Cen-
tro Argentino de Ingenieros (CAl); Centro de
Investigaciones de Ciencias Mecanicas (CISM);
Centro de Investigacion de los Reglamentos de
Seguridad para las Obras Civiles (CIRSOC) e Ins
tituto Argentino de Siderurgia (IAS).

Podré reproducirse cualquier articulo o fotografia
publicada en el presente nimero mencionando
su origen y previa autorizacion del Instituto
del Cemento Portland Argentino
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