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MIEMBROS PROTECTORES DE LA ASOCIACION TECNICA
ESPANOLA DEL PRETENSADO

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

ACEROS Y TECNOLOGIA PARA LA CONSTRUCCION, S.A. (ATECSA).— P° de la
Habana, 14. 28036 Madrid.

AGRUPACION DE FABRICANTES DE CEMENTO DE ESPANA "“OFICEMEN".—
Velazquez, 23. 28001 Madrid.

ALVI, S.A. (PREFABRICADOS ALBAJAR).— Orense, 10. 28020 Madrid.

AZMA, S.A.— P° de la Habana, 16. 28036 Madrid.

CAMINOS, EDIFICIOS Y OBRAS, S.A.— J. Lazaro Galdiano, 4. 28036 Madrid.

CARLOS FERNANDEZ CASADO, S.A.— Grijalba, 9. 28006 Madrid.

CEMENTOS MOLINS, S.A.— C.N. 340, Km. 329,300. San Vicenc dels Horts
(Barcelona) _

CENTRO DE ESTUDIOS Y EXPERIMENTACION DE OBRAS PUBLICAS.— Alfonso
X1l , 3. 28014 Madrid.

CENTRO DE TRABAJOS TECNICOS, S.A.— Aribau, 185. 08021 Barcelona.

COLEGIO DE INGENIEROS TECNICOS DE OBRAS PUBLICAS.— Miguel Angel, 16.
28010 Madrid.

COLEGIO NACIONAL DE INGENIEROS DE CAMINOS, CANALES Y PUERTOS
DE MADRID.— Almagro, 42. 28010 Madrid.

COLEGIO OFICIAL DE APAREJADORES Y ARQUITECTOS TECNICOS.— Santa
Eugenia, 19. 17005 Gerona. .

COL. LEGI OFICIAL D’ARQUITECTES DE CATALUNYA.— Placa Nova, 5. 08002.
Barcelona.

CONSTRUCCIONES Y CONTRATAS, S.A.— Federico Salmoén, 13. 28016 Madrid.

CUBIERTAS Y M.Z.0.V., S.A.— Ayala, 42, 28001. Madrid.

DRAGADOS Y CONSTRUCCIONES, S.A.— Avda. de América, 24. 28028 Madrid.

ELABORADOS METALICOS, S.A.— Apartado 553. 15080 La Corufia. '

EMPRESA AUXILIAR DE LA INDUSTRIA, S.A. (AUXINI). Departamento Obras
Especiales.— José Ortega y Gasset, 40. 28006 Madrid.

ENTRECANALES Y TAVORA, S.A.— Biblioteca.— Juan de Mena, 8. 28014 Madrid.

ESCUELA TECNICA SUPERIOR DE INGENIEROS DE CAMINOS, CANALES Y
PUERTOS.— Ciudad Universitaria, 28040 Madrid.

ESTUDIOS Y PROYECTOS TECNICOS INDUSTRIALES, S.A. (EPTISA).— Arapiles,
14, 28015 Madrid.

FOMENTO DE OBRAS Y CONSTRUCCIONES, S.A. (FOCSA).— Avda. General Pe-
rén, 36. 28020 Madrid.

FORJADOS DOMO.— Hermosilla, 64. 28001 Madrid.

FREYSSINET, S.A.— General Perén, 24. 28020 Madrid.

HIDROELECTRICA DE CATALUNA, S.A.— Archs, 10. 08002 Barcelona.

HISPANO-ALEMANA DE CONSTRUCCIONES, S.A.— Capitan Haya, 51. 28020 Ma-
drid.

HORMIGONES GERONA, S.A.— Lorenzana, 45, 17002 Gerona.

HORMIGONES PROYECTADOS, S.A.—Avda. Principe de Asturias, 63. 08012 Ba rcelona.

HUARTE Y CIA., S.A. Departamento Técnico.— Profesor Waksman, 14. 28036 Madrid.

IBERDUERO, S.A.— Centro Documentacion. Referencia 3001. Gardoqui, 8.
48008 Bilbao.

(Continda en el int. de contraportada)
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ESPANOLA DEL PRETENSADO

(Continuacion de Int. Portada)

IBERDUERO, S.A. Centro de Documentacién (8501).— Gardoqui, 8. 48008 Bilbao.

IBERICA DE ESTUDIOS E INGENIERIA, S.A. (IBERINSA).— Principe de Vergara,
43. 28001 Madrid.

IBERING, ESTUDIOS Y PROYECTOS, S.A. Plaza Gala Placidia, 5-7. 08006 Barcelona.

INDUSTRIAS GALYCAS, S.A.— Portal de Gamarra, 46. 01013 Vitoria.

INGENIERIA DEL ATLANTICO, S.A. (IDASA).— Pérez Cepeda, 5y 7. 15004 La Co-
rua.

INGENIERIA Y CONSTRUCCIONES SALA AMAT, S.A.— Buenos Aires, 19-21.
08029 Barcelona.

INGENIERO JEFE DE LA SECCION DE PUENTES Y ESTRUCTURAS.— Ministerio
de Obras Publicas y Urbanismo. Direccion General de Carreteras. P° de la Caste-
llana, 67. 28071 Madrid.

INSTITUTO TECNICO DE MATERIALES Y CONSTRUCCIONES (INTEMAC).—
Monte Esquinza, 30. 28010 Madrid.

INTERNACIONAL DE INGENIERIA Y ESTUDIOS TECNICOS (INTECSA).— Biblio-
teca.— Orense, 70. 28020 Madrid.

JOSE ANTONIO TORROJA, OFICINA TECNICA, S.A.— Principe de Vergara, 103.
28006 Madrid. '

LABORATORIO CENTRAL DE ESTRUCTURAS Y MATERIALES.— Alfonso XlI, 3.
28014 Madrid.

NUEVA MONTANA QUIJANO, S.A.— Féabrica de Forjas de Buelna. Los Corrales de
Buelna (Santander)

PACADAR, S.A.— Hermosilla, 57. 28001 Madrid.

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

PRETENSADOS DEL LOURO, S.A.— Poligono Industrial Atios. Porrifio (Pontevedra)
36080.

PROMONAL, S.L.— Poeta Artola, 12. 46021 Valencia.

SENER, TECNICA INDUSTRIAL Y NAVAL, S.A.— Avda. del Triunfo, 56. Las Are-
nas (Vizcaya) .

SIKA, S.A.— Carretera Madrid-Irtin, km. 14,500, Poligono Industrial. Alcobendas (Ma-
drid) 28000.

SOCIEDAD ANONIMA ECHEVARRIA.— Apartado 46. 48008 Bilbao.

SOCIEDAD ANONIMA ESPANOLA BBR (S.A.E. BBR).— Av. General Peron, 36.
28020 Madrid.

TECNICAS DEL PRETENSADO, S.A. (TECPRESA).-- Velazquez, 105. 28006 Ma-
drid.

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

La Asociacion Técnica Espafiola del Pretensado se complace en expresar pablicamente,
su agradecimiento a las Entidades citadas, por la valiosa ayuda que le prestan, con su especial
aportacion econémica, para el desenvolvimiento de los fines que tiene encomendados.
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RELACION DE ENTIDADES QUE, EN LA FECHA DE CIERRE DEL PRESENTE NUME-
RO DE LA REVISTA, FIGURAN INSCRITAS EN LA ASOCIACION TECNICA ESPANO-
LA DEL PRETENSADO, COMO “MIEMBROS COLECTIVOS”™.

ESPANA

AGROMAN, EMPRESA CONSTRUCTORA, S.A.—Madrid.

ALBISA, S.A.—Algeciras (Cadiz).

AMMON-RA.—Madrid.

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

BIGUETES, S.L.—Elche (Alicante).

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

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

CIMENTACIONES ESPECIALES, S.A. PROCEDIMIENTOS RODI0O.—Madrid.

COLEGIO NACIONAL DE INGENIEROS DE CAMINOS, CANALES Y PUERTOS. Demar-
cacion de Andalucia Oriental.—Malaga.

COLEGIO NACIONAL DE INGENIEROS DE CAMINOS, CANALES Y PUERTOS. Demar—
cacion de Galicia.—La Coruia.

COLEGIO OFICIAL DE APAREJADORES Y ARQUITECTOS TECNICOS.—La Coruiia.

COLEGIO OFICIAL DE ARQUITECTOS DE ARAGON. Biblioteca.—Zaragoza.

COLEGIO OFICIAL DE ARQUITECTOS DE CANARIAS. Departamento de Laborato-
rios.—Santa Cruz de Tenerife,

COLEGIO OFICIAL DE ARQUITECTOS DE MADRID. Biblioteca.—Madrid.

COLEGIO OFICIAL DE ARQUITECTOS VASCO-NAVARRO.—Bilbao.

COMERCIAL Y COLOCADORA DE TEXA, S.A.—08014 Barcelona.

CONFEDERACION HIDROGRAFICA DEL GUADALQUIVIR.—Biblioteca.—Sevilla.

CONTROLEX.—Alicante.

CUBIERTAS Y M.Z.0.V., S.A.—Barcelona.

DIRECCION DE CARRETERAS Y TRANSPORTE Diputacion Foral de Guiptzcoa. San
Sebastian.

DIRECCION GENERAL DE OBRAS PUBLICAS E INFRAESTRUCTU RAS. Ser. Gestion-
Apoyo Técnico. Valladolid.

DITECO, S.L.—Valencia.

ELEMENTOS ESTRUCTURALES PREFABRICADOS, S.A. (EEPSA).—Manresa (Barcelo-
na).

EMPRESA AUXILIAR DE LA INDUSTRIA S.A. (AUXINI). Departamento de Construc-
ciéon.—Madrid.

ENAGA, S.A.—Pozuelo de Alarcén (Madrid).

ESCUELA TECNICA SUPERIOR DE ARQUITECTURA.—Barcelona.

ESCUELA TECNICA SUPERIOR DE ARQUITECTURA.—28040 Madrid.

ESCUELA TECNICA SUPERIOR DE ARQUITECTURA.—Sevilla,

ESCUELA TECNICA SUPERIOR DE INGENIEROS AGRONOMOS. Cétedra de Construc-
cion 11.—Cérdoba.

ESCUELA TECNICA SUPERIOR DE INGENIEROS INDUSTRIALES. Departamento de
Teoria de Estructuras. Universidad de Zaragoza.—Zaragoza. '

ESCOLA UNIVERSITARIA DE ARQUITECTURA TECNICA. Departamento de Estructu-
ras. La Coruiia.

ESCUELA UNIVERSITARIA DE INGENIERIA TECNICA INDUSTRIAL.—Cérdoba.

ESCUELA UNIVERSITARIA POLITECNICA DE ALMADEN. Almadén (Ciudad Real).

ESTEBAN ORBEGOZO0, S.A.—Zumdrraga (Guiptzcoa).

EUROESTUDIOS, S.A.-Madrid.

FERNANDEZ CONSTRUCTOR, S.A.—Madrid.

FERROVIAL, S.A.—28001 Madrid.

FORJADOS DOL.—Esquivias (Toledo).

GIJON E HIJOS, S.A.—Motril (Granada).

'HORMEDISA, S.L.—Puentecesures-Cordeiro (Pontevedra).

HORMIGONES GERONA, S.A.—Gerona.



IBERTECNICA, S.A.—Madrid.

INBADELCA, S.A.—Baracaldo (Vizcaya).

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

INFORMES Y PROYECTOS, S.A. (INYPSA). Biblioteca.—Madrid.

INSTITUT CARTOGRAFIC DE CATALUNYA.—Barcelona.

INSTITUT DE TECNOLOGIA DE LA CONSTRUCCIO DE CATALUNYA.—Barcelona.

INSTITUTO NACIONAL DE REFORMA Y DESARROLLO AGRARIO (IRYDA). —Ma

drid.

J. CASTRO MATELO, S.A.—Sigueiro (La Corufia).

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

LABORATORIO DE CARRETERAS Y GEOTECNIA JOSE LUIS ESCARI0.—Madrid.

Iéé\BORATORIO DE ENSAYOS DEL COLEGIO DE APAREJADORES DE MURCIA—
010 Murcia.

LABORATORIO GEOCISA. Biblioteca.—Coslada (Madrid).

LABORATORIO DE INGENIEROS DEL EJERCITO.—Madrid.

LIBRERIA RUBINOS.—Madrid.

LUIS BATALLA, S.A. (LUBASA).—Castell6n de la Plana.

MAHEMA, S.A.—Granollers (Barcelona).

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

MINISTERIO DE DEFENSA. DIRECCION DE INFRAESTRUCTURA DEL MANDO SU-
PERIOR DE APOYO LOGISTICO DEL EJERCITO.--Madrid.

MINISTERIO DE OBRAS PUBLICAS Y URBANISMO. SUBDIRECCION GENERAL DE
EDIFICACION. Seccion de Normativa.—Madrid.

MINISTERIO DE OBRAS PUBLICAS Y URBANISMO. SUBDIRECCION GENERAL DE
ESTUDIOS ECONOMICOS Y TECNOLOGIA —Madrid.

NEX TEN, S.A.—Vitoria.

POSTENSA S.A.—Bilbao.

PREBETONG CANARIAS, S.A. -Santa Cruz de Tenerife.

PREFABRICADOS AGRICOLAS E INDUSTRIALES, S.A. (PRAINSA).—Barcelona.

PREFABRICADOS AGRICOLAS E INDUSTRIALES, S.A. (PRAINSA).--Zaragoza.

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

PREFABRICADOS DEL CEMENTO, S.A. (PRECESA).—Ledn.

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

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

PREFLEX. COMPANIA LABORAL, S.A.—Gijén (Asturias).

PRODUCTOS DERIVADOS DEL CEMENTO, S.A. (HORTE).—Valladolid.

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

RED NACIONAL DE LOS FERROCARRILES ESPANOLES (RENFE). Divisién de Docu-
mentaciéon.—Madrid.

RUBIERA, S.A.—Lebn.

SAINCE.—Madrid.

SERVICIO MILITAR DE CONSTRUCCIONES.—Barcelona.

SERVICIO TERRITORIAL DE CARRETERAS.—Gerona.

SOCIEDAD ANONIMA ESPANOLA TUBO FABREGA.—Madrid.

SOCIEDAD ANONIMA FERROVIAL.—Zamora.

SOCIEDAD ANONIMA MATERIALES Y OBRAS (SAMOQ).—Valencia.

SOCIEDAD ESPANOLA DE AUTOMOVILES DE TURISMO (SEAT). Biblioteca.—Barce-
lona.

SOCIEDAD ESPANOLA DE ESTUDIOS PARA LA COMUNICACION FIJA A TRAVES
DEL ESTRECHO DE GIBRALTAR, S.A.—SECEGSA.—Madrid.

SPANDECK CATALANA, S.A.—Barcelona.

TECHOS ESPECIALES PREFABRICADOS, S.A. (TEPSA).—Tarrasa (Barcelona).

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

TOSAM, S.L.—Segovia.

TUBERIAS Y PREFABRICADQOS, S.A. (TYPSA).—Madrid.

UNIVERSIDAD POLITECNICA. Hemeroteca.—Valencia.’

VIGUETAS MUBEMI.—Torrente (Valencia).



EXTRANJERO

ASOCIACION DE FABRICANTES DE CEMENTO PORTLAND DEL URUGUAY.-Monte-

video (Uruguay).
~ASSOCIACAO BRASILEIRA DE CIMENTO PORTLAND.—Sao Paulo (Brasil).

CONSULAR. CONSULTORES ARGENTINOS ASOCIADOS.—Buenos Aires (Argentina).

CONSULBAIRES. INGENIEROS CONSULTORES, S.A.--Buenos Aires (Argentina).

LABORATORIO DE ENGENHARIA DE ANGOLA.—Luanda (Republica Popular de Ango-
la).

PONTIFICIA UNIVERSIDAD CATOLICA DE CHILE. Direccion de Bibliotecas.—Santiago
de Chile (Chile).

PONTIFICIA UNIVERSIDAD CATOLICA DEL PERU. Biblioteca Central.—Lima (Perd).

SARET P.P.B. Cadre Tecnique.—Le Pontet (France).

SCIENCE REFERENCE LIBRARY.—Londres (Inglaterra).

UNIVERSIDAD DE LOS ANDES.—Biblioteca integrada de Economia, Ciencias e Ingenieria.

Dpto. de Seleccion y Adquisiciones. Mérida (Venezuela).

UNIVERSIDAD CATOLICA DE QUITO. Biblioteca.—Quito (Ecuador).

UNIVERSIDAD CATOLICA DE VALPARAISO. Biblioteca Central.—Valparaiso (Chile).

UNIVERSIDAD DE PUERTO RICO. Biblioteca.—Mayagtiez (Puerto Rico).

UNIVERSIDAD TECNICA FEDERICO SANTA MARIA.—Biblioteca Central. Valparaiso
(Chile).

MIEMBRO CORRESPONDIENTE

ASOCIACION BOLIVIANA DEL PRETENSADO (A.B.P.).—La Paz (Bolivia).

* * *

AVISO IMPORTANTE

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

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

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

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

Los comentarios deben enviarse, por duplicado, a la Secretaria de 1a 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 cerrard la discusion contestando todos y cada uno de los comenta—
nos 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 Seccion espe-
cial que aparecera en las iltimas paginas de la Revista.



TV RN

PREFABRICACION LIGERA Y PESADA PREFABRICADOS ALBAJAR

PUENTES - NAVES INDUSTRIALES - FORJADOS
BOVEDILLAS - LADRILLOS - TEJAS - TUBOS DRENAJ(xE

HUESCA:

Oficina Comercial y Féabrica: P.9 Lucas Mallada, s/n - Teléfono 22 39 00 - HUESCA
Oficina y Fébrica: Ctra. de Lérida, s/n - Teléfono 40 07 80 - MONZON
Oficina y Fébrica: Ctra. de Huesca - Teléfono 39 00 41 - GRANEN

MADRID

Oficina Comercial: Orense, 10, 1.9 - Teléfonos 455 05 35 - 6 - 7 - MADRID-10

Oficina y Fabrlca Ctra. Torrejon a Loeches, Km 4,200 - Teléfonos 675 04 50 - 4- 8 -
TORREJON DE ARDOZ

Oficinas y Fébrica: Ctra. de Toledo, Km 7,300 - Teléfono 688 27 72 - LEGANES

ZARAGOZA
Oficina Comercial: P.O de la Constitucién, 31 - Teléfonos 23 75 02 - 3 - ZARAGOZA-1




591-6-13

Il Sesion de Trabajo.
Tema l11: Investigaciones y Estudios (Continuacion)

Analisis armonico de laminas cilindricas
multilobulares

José R. Atienza Reales

Dr. Ingeniero de Caminos, Canales y Puertos
Rafael Ramon-Llin Garcia

Dr. Ingeniero de Caminos, Canales y Puertos
Vicente J. Lopez Desfilis

Ingeniero de Caminos, Canales y Puertos

RESUMEN

Se expone un método matricial de andlisis armonico en rigidez que permite calcular es-
tructuras constituidas por segmentos de ldmina cilindrica ensamblados rigidamente por sus
bordes longitudinales y soportados por timpanos en sus secciones normales extremas.

Aplicando este método de andlisis se ha desarrollado el programa LCC (Léminas Cilin-
dricas en Cascada) con el que se han procesado diversos sistemas estructurales. Los ejemplos
aqui recogidos tratan del andlisis estdtico de tubos, de laminas cilindricas con posibles vigas
de rigidizacion longitudinales y, en general, del andlisis estatico de ldminas plegadas prismati-
cas constituidas por elementos superficiales cilfndricos y/o planos.

1. INTRODUCCION

Las estructuras laminares se suelen definir como sélidos tridimensionales en los que la
distancia de cualquiera de sus puntos a su superficie de referencia, normalmente la superfi-
cie media, es muy pequefia en comparacion con las otras dimensiones y los radios de curva-
tura principales de esta superficie. Dado que se trata de elementos superficiales delgados, el
estudio de la deformacion de las ldminas se puede simplificar reduciéndolo a un problema
bidimensional. Las teorias cldsicas de ldminas hacen esta reduccién admitiendo ciertas hipo-
tesis simplificadoras, con las que se consigue definir el comportamiento de todos los puntos
de la lamina en funcioén de un conjunto de magnitudes que se refieren, como su propio nom-
bre indica, a la superficie de referencia de la ldmina.

Logicamente, hay muchas maneras de hacer esta reduccion, todo depende del tipo de
simplificaciones que se postulen y de la forma en que éstas se introduzcan en el analisis, por
lo que no debe extrafiarnos que, desde el trabajo pionero de Love (1), en 1888, se hayan
propuesto diversas teorias de laminas. Las mds acreditadas. aunque formalmente distintas,
conducen a resultados similares en la mayor parte de las aplicaciones, puesto que, realmente,
difieren en términos de escasa importancia relativa. Todas estas teorias tienen de comun que
plantean tres grupos de ecuaciones bdsicas:



— Ecuaciones que relacionan las tres componentes del corrimiento de los puntos situa-
dos en la superficie de referencia de la lamina (u, v, w) con las deformaciones de ésta
(x> € Py ).

— Ecuaciones que relacionan las deformaciones con los esfuerzos.

— Y, por ultimo, ecuaciones que relacionan los esfuerzos (N, N, Ny, N, M, M,

M, ,, M, ) con las cargas que solicitan a la ldmina por unidad de superficie (p,, B

p,).

Este conjunto de expresiones, por sustituciones sucesivas, puede reducirse a un sistema
de tres ecuaciones en derivadas parciales que relaciona los corrimientos (u, v, w) con las car-
gas (Px, Py, P,)- Estas ecuaciones, unidas a las condiciones de contorno, son las que definen
el comportamiento resistente de la ldmina. Su integraciéon nos permite determinar el corri-
miento de los puntos de la ldmina situados en su superficie de referencia (u, v, w). El cdlculo
posterior del corrimiento de cualquier otro punto de la ldmina, de su estado de deformacion,
de los esfuerzos o de las tensiones, resulta inmediato, puesto que todas estas magnitudes se
pueden poner en funcidén de los corrimientos de los puntos situados en la superficie de refe-
rencia.

Respecto a las ldminas cilindricas se puede adelantar que las ecuaciones que rigen su
comportamiento constituyen un sistema de octavo orden, del que, por su complejidad, sdlo
se han obtenido soluciones analiticas en casos muy simples de solicitacién, geometria del
contorno y condiciones de vinculaciéon en el mismo.

En la actualidad, la aparicion de los modernos computadores digitales y el desarrollo de
las técnicas numéricas de analisis, especialmente el método de los elementos finitos, nos per-
mite abordar con éxito el estudio del comportamiento resistente de cualquier ldmina con
contornos arbitrarios y condiciones de vinculacién y carga genéricas. Sin embargo, este mé-
todo de andlisis, de indudable versatilidad y de extraordinaria potencia, presenta algunos in-
convenientes, entre los que pueden citarse, en primer lugar, que se trata de un método nu-
mérico y, por consiguiente, aproximado, y, por otra parte, que su aplicaciéon requiere el con-
curso de ordenadores potentes, puesto que hay que resolver sistemas de ecuaciones con mu-
chas incégnitas y con un ancho de banda grande.

Refiriéndonos a las ldminas cilindricas, debemos indicar que las utilizadas normalmente
como elementos de cubricidn en edificios o naves se pueden estudiar directamente con las
soluciones analiticas conocidas, sin necesidad de recurrir a las soluciones numéricas propor-
cionadas por el método de los elementos finitos. Esto es asi siempre que se trate de ldminas
cilindricas del tipo de_las representadas en la figura 1. En estas estructuras, por mantener

L il

Fig. 1. Laminas cilindricas multilobulares.

constante la seccién transversal en la direccidén longitudinal y por tener condiciones de sim-
ple apoyo en los timpanos extremos, se puede aplicar una técnica matricial de andlisis armo-
nico en rigidez, que tiene la virtud de transformar el andlisis, en principio bidimensional, en
un conjunto de n problemas unidimensionales, uno por cada uno de los n términos del desa-
rrollo en serie de Fourier de las acciones solicitantes. Esta simplificacién permite abordar el
andlisis con la ayuda de pequefios ordenadores, ya que, como veremos, basta con resolver n
sistemas de ecuaciones con pocas incdgnitas y un ancho de banda reducido. Por otra parte, a
diferencia de lo que ocurre con el método de los elementos finitos, en este caso se obtiene la

10



solucion analitica, es decir, la solucién exacta del sistema de ecuaciones en derivadas parcia-
les que rigen el comportamiento del sistema estructural, siempre que éste se encuentre solici-
tado por acciones de tipo armodnico.

Esta técnica de andlisis armonico en rigidez es la que aqui se va a describir. Sus directri-
ces bésicas se pueden consultar en el trabajo de Arnim De Fries-Skene y A.C. Scordelis (2)
en el que se trata del analisis de laminas plegadas prismdticas constituidas por elementos su-
perficiales planos. Nosotros hemos ampliado dicha técnica de andlisis para que, junto a los
elementos superficiales planos, se puedan considerar, ademas, elementos superficiales cilin-
dricos (3).

2. TEORIA LINEAL DE LA FLEXION DE LAMINAS CILINDRICAS DELGADAS

Esta teoria se basa en las siguientes hipdtesis simplificadoras:

Las deformaciones de la ldmina son despreciables en comparaciéon con la unidad, es
decir, se trata de una teoria de pequefias deformaciones.

|

Los corrimientos de la ldmina son despreciables en comparacidén con su espesor, es
decir, se trata de una teoria de pequefios corrimientos.

— El material estructural se supone homogéneo, isdtropo, eldstico y lineal.

— Se admiten las hipétesis de Love-Kirchoff, es decir, se supone, primero, que las ten-
siones 0, en la dirgccion de la normal a la superficie de referencia de la limina son
totalmente despreciables, y, segundo, que durante la deformacién las normales a la
superficie de referencia se mantienen rectas, inextensibles y normales a la superficie
de referencia deformada. Esta ultima hip6tesis equivale a despreciar las deformacio-
nes inducidas por las tensiones tangenciales originadas por los esfuerzos cortantes,
por lo que estos esfuerzos no podrdn determinarse a partir de la deformacion de la
lamina, sino que surgirdn al considerar las ecuaciones de equilibrio de la rebanada.

— Por ultimo, en las teorfas lineales de primer orden, se desprecia frente a la unidad el
cociente entre el espesor de la ldmina y los radios de curvatura principales de su su-
perficie de referencia, aunque también son posibles otras teorias lineales de orden
superior, en las que no se admita esta simplificacion y sea, por ejemplo, este cocien-
te al cuadrado o al cubo, etc., el que se omita al compararlo con la unidad.

Basados en estas simplificaciones, pasamos a deducir las ecuaciones diferenciales en de-
rivadas parciales que rigen el comportamiento de las ldminas cilindricas. El proceso consta
de las siguientes etapas:

(a) Definicién del corrimiento de un punto genérico de la lamina.

Admitiendo que en la deformacién de la ldmina las normales a su superficie de referen-
cia permanecen rectas, inextensibles y normales a la superficie deformada, y que, ademas, el
giro experimentado por la normal es muy pequeflo (teoria de pequefios corrimientos), se
puede poner, segln la figura 2, que:

u, (x,8) =u(x,s)—z(w(x,s)°
v, (X,8) =V (X, 8) —z |(W(x,8)°" + ‘iz_s_) 1)

w, (x,8)=w(X,s)
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donde, para simplificar la notacién, hemos introducido el simbolismo

am'l”’w(x,s)

(w (x,8))™" = W

y en lo sucesivo anotaremos directamente
(w(x,8))™" = (w)mn
(b) Definicion de la deformacion de la ldimina en funcién de los corrimientos de su

superficie de referencia.

El estado de deformacién de la ldmina, figura 3, estd definido por tres parametros: €, ,
€ Y Vi, que son, respectivamente, el alargamient/o\unitario de la fibra AB, el alargamiento
unitario de la fibra AD y la distorsion del angulo BAD.

Estos parametros, en una teoria de pequenas deformaciones y pequefios corrimientos,
vienen dados (4) por:

€, = (A"B’ — AB)/AB ~ (u)!? — z (w)2°

e, = (A'D’ — AD)/AD ~ (v)°! + — [w/a — z (w)°?] @)
atz
Yys :Aﬂ’ _ ABD ~ [1 +—Z—] (V)10 —z (w)i! + 2 [(u)°! —z (w)!!]
a atz

]—m Fig. 3. Deformacion de la lamina,

12

Fig. 2. Normales a la superficie de referencia antes
y después de la deformacion de la ldmina.

recordando que
af(a+z)=1—1z/a+ (z/a)? — (z/a)® + ...
y despreciando frente a la unidad el cociente z/a y sus potencias, obtenemos las expresiones

utilizadas en la teoria de ldminas cilindricas rebajadas
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€, = (u)t® —z (w)?2°

e=(v)°' + w/a—z(w)?°?
Veo= (V)P0 + (u)°t =2z (w)H! 3)

En este trabajo utilizaremos una formulacidén mds completa (5) en la que se mantienen
todos los términos hasta z2.

e = (u)t® —z (w)?°

e =(v)°' +wla—z[(W)°2+ w/a®]+ z* [(wW)°?/a+ w/a’]

Vg = (V)P0 + (W)°F =z [2 (W)t A+ (u)°t/a— (v)' O a] + 22 [(u)° ! /a® + (w)' ! /a] (4

Los términos que acabamos de afiadir tienen escasa importancia en la mayor parte de
las aplicaciones. Este es el motivo por el que otras teorias de liminas cilindricas (ver (6) 6
(7) ) los desprecian o los sustituyen por términos equivalentes. Sin embargo, nosotros hemos
preferido la formulacion correspondiente a las expresiones (4), ya que casi no nos complica
el andlisis posterior y, de este modo, evitamos la incoherencia de las otras teorias en las que
no se cumple la dltima de las ecuaciones de equilibrio de la rebanada.

(¢c) Definicion de los esfuerzos que solicitan a la ldmina en funcion de los corrimien-
tos de su superficie de referencia.

Al haber supuesto despreciables las tensiones o, en la direcciéon de la normal a la super-
ficie de referencia, las tensiones o, , o, y 7, (figura 4) se pueden deducir, a partir de las de-
formaciones €, €, y v, , mediante las expresiones

E
o, = T (et vey)
E
o :1‘—1)2(654'1)6)() (5)
E

Txs = Tsx :2 (1+v) Txs
donde E es el modulo de elasticidad del material estructural y » su coeficiente de Poisson.

Los esfuerzos por unidad de longitud se obtienen por integracién de las tensiones co-
rrespondientes (figura 5). Asi pues:

“rt)2
N, = /:/tz/ o, [1+ 21 dz =H [(W)'® + v (v)°! + vw/a] — R [(w)2°/a]
Ja a
' 2
A :./:/tz/ 0, dz=H v (u)'° + (v)°! +w/a] +R [w/a® + (w)°?/a]
) 2
NXS:‘/J;/ R (14 =) dz=F [(W! + (1] + G [0)!°/a>~ ()1 /a]
T+t/2 01 10 01 /.2 11
Sx:/t/2 T dz=F [(W)°! + (v)1°] + G [(u)°!/a® + (w)!!/a]
J. (6)
: 2
M, = — ] +/‘2/ o, (1+ z) zdz=R[— (u)'%a+ (W)?° —v (v)°'/a + v (w)°?]
Jot
2
M, = — :/tz/ o,z dz =R [v (w)?? + (W)°% +w/a?]
+t/2 a
My=—J , T+ z2dz=2G[~ (v)'%/a + (w)'']
3 2
M= — /:/tz/ To 2 dz =G [(u)°!/a — (v)'°/a + 2 (w)'!]
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Donde:
Et

1—v?’

El =

Fig. 4. Tensiones normales y tangenciales.

_ Et R_ E 3
T2 a+wy s 12a0—v)Y
E t3
G=——
24 (1 +v)

Fig. 5. Esfuerzos en unalamina cilindrica.

(d) Ecuaciones de equilibrio de una rebanada.

Estableciendo el equilibrio de una rebanada en la geometria no deformada, figuras 5 y

6, se obtiene:

(ZF, =0)
(ZF, =0)
(ZF, =0)
(EM, =0)
(M, =0)
(ZM, =0)

(N'® + (N )°t + py =0

(N)O1 + (N )10 — % +p, =0

NS
— = = Q)" ~ (Q)°! +p, =0

(4,)0% + (M, )10 — Q=0 @

— (M)10 — (M, )°" + Q, =0

Msx
_Nsx+NXs+a_=O

Fig. 6. Cargas que solicitan a la lamina por unidad de superficie.
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Eliminando Q y Q, en las ecuaciones (7), obtenemos las expresiones siguientes

(NJ 1O + (N, )0 +p, =0
(NG)OL + (N )10 — (M)°! Ja—(M)'° fa+p, =0
Nyfa+ (M)20 + (M) '+ (My)' !t + (M)°? —p, = 0
Nsx _Nxs - Msx/a =0

@®)

Sustituyendo (6) en (8) se observa que la ultima de las ecuaciones de equilibrio es una
identidad. Las otras tres se transforman en

1—v 1+v

H ((u)?° + (0)°2 +

W'+ v (w)l%/a) +

TR (= w)0a+ 1Y

1—
(W fa? + == (w)'?/a) + py =0

+v

1 —
H(—2 ()it + (v)°2 + 12—” (V)20 + (W) /a) + )

JrR(3(1—v)
2

3—v
(v)20/a — 5 (w)21/a) + py =0
H ((v)°'/a 4+ v (u)'®/a + w/a?) +

1—v —
(u)!?/a + it

+ R (— (u)3%/a + (v)21/a + (w)*° +

+2 (W) + W) +2 w)°?/a? +w/at)—p, =0

Este sistema de ecuaciones en derivadas parciales, que constituyen un sistema de octavo
orden, son las ecuaciones que rigen el comportamiento de las laminas cilindricas.

Despreciando frente a la unidad el término z/a de las ecuaciones (6) y despreciando,
también, el término Q,/a en la segunda de las ecuaciones (7), el desarrollo anterior hubiera

conducido a:

H(w?2+v ' +v(w)a)+ F (@' + w°?) +p,=0
H(v)'t + (v)°? + (w)°'/a)+ F ((v)*° + (w)'') +p, =0

H(vo)'%/a+ (v)°'/a+ w/a?) + R ((W)*® + 2v(w)?? + (w)°*) +4G (w)}*?—p, =0
(10)

que son las conocidas ecuaciones de la teoria de laminas cilindricas rebajadas.

Por Gltimo, haciendo que el radio de la ldmina tienda a infinito, se obtienen las ecua-
ciones que rigen el comportamiento de los elementos superficiales planos

1-— 1+v
% wer +

H {(w)?2° + (W) +py, =0

1+v
H (

@+ == 0 + )°7) +py =0 (1)

R (W) +2 wW)?2 + w)°*) —p,=0
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3. METODO MATRICIAL PARA EL ANALISIS ARMONICO EN RIGIDEZ DE LAMINAS
CILINDRICAS MULTILOBULARES

Las condiciones en las que es aplicable esta técnica de andlisis, son las siguientes:

— Estructuras constituidas por elementos superficiales planos o cilindricos de seccion
transversal constante en la direcciéon longitudinal, (figura 1). Estos elementos se enla-
zan rigidamente entre si por sus bordes longitudinales, admitiéndose que alguno de
estos bordes tenga condiciones de vinculacidon genéricas, tales como, articulacion,
empotramiento o borde libre.

— La estructura tiene que estar apoyada en dos timpanos situados en las secciones nor-
males extremas..Se admite que los timpanos son infinitamente rigidos en su plano
medio y perfectamente flexibles en la direccién normal a éste. No se acepta la exis-
tencia de diafragmas de rigidizaciéon ni de timpanos de apoyo en secciones interme-
dias. No obstante, estos efectos se pueden incluir facilmente en el analisis con un
planteamiento en flexibilidad similar al propuesto por Scordelis (8) para el andlisis
de de puentes continuos de seccidén en cajon.

— En esta exposicién solo abordaremos el andlisis de aquellos casos en que las cargas
exteriores se aplican directamente en las lineas nodales en las que se ensamblan los
elementos. Como es sabido, el tratamiento de cargas puntuales aplicadas sobre los
elementos se puede hacer introduciendo lineas nodales adicionales que contengan los
puntos de aplicacion de estas cargas. Mds complejo resulta el tratamiento de las car-
gas superficiales, ya que hay que proceder por superposicion de estados siguiendo un
proceso andlogo al utilizado en el cdlculo matricial en rigidez de entramados consti-
tuidos por barras prismaticas (figura 7). Es evidente que, en nuestro caso, el andlisis
del estado I requiere el cdlculo de los elementos cilindricos solicitados por las cargas
superficiales suponiendo que su contorno tiene las condiciones de vinculacion si-
guientes: articulacién en las secciones normales extremas y empotramiento en los
bordes longitudinales. Este tema lo dejamos para un trabajo posterior y, por el mo-
mento, slo nos ocuparemos del cdlculo del estado II.

p(x) plx)
”' (ﬂiﬂ]l)“l

Estado real = Estado I * Estado 11

Fig. 7. Superposicion de estados para el analisis matricial en rigidez de entramados solicitados por cargas apli-
cadas en sus barras. ‘

a
P(T) P
A

a;
—_— -

—_l p(T/m)

4P gon NN (ap@)) gon NNlar-aq)
nn 21 21

on DX
l

£
n=1

Fig. 8. Desarrollos en serie de Fourier de diversos tipos de cargas.
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Este cdlculo se realiza desarrollando las cargas en serie de Fourier en direccién longitu-
dinal (figura 8) y analizando la estructura frente a cada uno de los n armoénicos en que se ha
descompuesto la carga. Obviamente, la respuesta global de ésta viene definida por la suma de
las respuestas correspondientes a todos los arménicos analizados.

La utilidad de esta forma de proceder radica en que las generatrices de estos sistemas
estructurales experimentan movimientos y esfuerzos armonicos siempre que las acciones so-
licitantes sean también armonicas. Por consiguiente, el comportamiento de toda la generatriz
se puede definir mediante sus valores caracteristicos, que son los coeficientes indicados con
el superindice (A) en las expresiones senoidales de la figura 9. Esto se traduce en que, fijan-
donos en las generatrices que coinciden con las lineas nodales, si planteamos la compatibili-
dad de momientos y el equilibrio de fuerzas en su seccion central, automdticamente queda
establecida la compatibilidad y el equilibrio en toda la linea nodal. Por lo que podemos pa-
sar a considerar las lineas nodales como puntos nodales en los que se puede trabajar directa-
mente con los valores caracteristicos de las cargas esfuerzos y corrimientos. Por lo demis, el
andlisis de estos sistemas estructurales, para cada uno de los n armonicos, sigue los mismos
pasos del andlisis matricial en rigidez de cualquier entramado plano constituido por barras
prismaticas rectas o curvas.

As{ pues, hay que empezar analizando cada uno de los elementos que componen la
estructura, para deducir la expresiéon matricial que relaciona el sistema de cargas T, aplicado
en sus bordes longitudinales con los movimientos (Tn que dichas cargas provocan (figura 9).
Esta expresion es de la forma:

T, =k, d, (12)
donde fn es la matriz de rigidez del elemento referida a su sistema de ejes local.

Antes de pasar a ensamblar los elementos en las lineas nodales con el fin de generar la
estructura completa, es necesario referir las ecuaciones (12) a un Gnico sistema de ejes aso-
ciado a todo el sistema estructural. Esto se consigue mediante la matriz de rotacion R, obte-
niéndose:

qy = k& A, con k& =R'k, R (13)

donde —_lgi es la matriz de rigidez del elemento referida al sistema de ejes global de la estruc-
tura.

A continuacién, estableciendo de una forma ordenada en todas las lineas nodales, pri-
mero, las ecuaciones de compatibilidad de movimientosy, después, las ecuaciones de equili-
brio, se obtiene la expresién matricial que relaciona el armdnico n de las cargas aplicadas en
las lineas nodales, Fn, con los movimientos, _Dn, también del mismo armonico, que dichas
cargas provocan. Esta expresion es de la forma:

~

F:

n

. Dn (14)

donde ﬁn es la matriz de rigidez de la estructura completa.

Resolviendo (14) se obtienen los movimientos incognita de las lineas nodales. Una vez
hecho esto se vuelve a los elementos y las expresiones

d =RA (15)

ni_n
T =%, R3,

n n

nos sirven para determinar los movimientos y los esfuerzos en sus dos bordes longitudinales.
Como se sabe, el célculo posterior de corrimientos, esfuerzos o tensiones en cualquier otro
punto del elemento es una operacién inmediata.
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Todo este proceso de andlisis es bien conocido por los lectores familiarizados con los
métodos matriciales de cdlculo en rigidez de los sistemas estructurales, por lo que en esta
exposicidon s6lo vamos a considerar la parte que hace referencia a la deduccién de la matriz
de rigidez de los elementos superficiales que componen estas estructuras.

4. DEDUCCION DE LA MATRIZ DE RIGIDEZ DE LOS ELEMENTOS CILINDRICOS

La matriz de rigidez del elemento, En, se obtiene integrando las ecuaciones diferencia-
les homogéneas que rigen su comportamiento e imponiendo las condiciones de contorno in-
dicadas en la figura 9.

Para la integracion de las ecuaciones (9) con p, = p, = p, = 0, suponemos una solu-
cién en serie de Levy de la forma:

: b m 7
u(x,s)= 2 U, (s)cos— x
m=1 1
) mm
v (x,s)= m2:1 V., (s) sen T X (16)
w(x,8)= X V_ (s)sen il ) b
m=1 1

con lo que conseguimos satisfacer automaticamente las condiciones de contorno en las sec-
ciones normales extremas del elemento (x = 0,1) en las que se supone que existen timpanos
de apoyo. Estas condiciones son:

v=w=0
(u}'® =(w)?° = 0 (pues N, = M, = 0)

sustituyendo (16) en (9) e introduciendo el operador derivada D, se obtiene

%jl ((a; + a3 D?*) Uy, (s) + (a3D) Vi, (s) + (ag + a5 D?*) W, (s)) cos rnl_7r x=0
%_: ((23D) Uy, (s) + (2 +a; D)V, (5) + (a5 D) Wy, (s)) sen Hll—” x=0 (17)

oo mT
El((a4 + a5 D?) Uy, (s) + (ag D) V,,, (s) + (a9 + a9 D> + 2y, D4)Wm(s))senT—x=O
=

donde:
mmw 2
a1=H(—1—-) a;,=H
Et t2 H ~ E¢ 1 m7.2
= (14 — == +@WR+—— )= (—
= w T’ 7 VR A T
Et m H mam 4 1.a
3= — WH+——— )27 S LR (B L2
3 ( 2(1+v)) ; ay 2 l:( 1)_ (a)}
VHm7r R m73 2R E {3 mm 2
ag=—— — = (BT =2 QuR+
¢ 2 1 a1 d10=" — (20 6(1+v))(1
E¢3 mT R
Qg=—— -—— =
ST T 24 d+v)a 1 .
Et mm2 t?
B = — ———— (=) (1+—
: 2(1+v)( 1 ) ( 4a2)
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Las ecuaciones (17) se satisfacen, para todos los valores de x, sélo si las funciones U, (s),
Vi 8) y W, (s) verifican el sistema:

(a; +a,D*) U (s)+ (a3 D)V, (s) + (aq + asD?) W _(s)=0
(a3D) U (s)+ (ag + a;D?) V_ (s)+ (agD)W,,(s)=0 (18)
(ag + agD?) U (s)+ (as D)V, (s) +(ag + a;oD* +aD}) W, (s)=0

Eliminando V, (s) y W, (s), se obtiene:
[AMD) U, (s)=0 (19)

Las expresiones andlogas en V (s) y W (s) son idénticas a la que acabamos de deducir,
0 sea:

[AD)] Vir()=0 (20)
[AD)] W, (s)=0

donde A(D) = Pg D® + Py D¢ + P, D* + P, D? + P,y

Py = a,a;a;,

Py =aja;a,+a a,a,;+a,aqa;, —a;;al —a,a;

P, =a,a;ay+a a;a9+aa,a,90+ayasa;  +2a;asag —a,a’ a —a;a?—
ag a2 — 2 a, a5 aq

P, =a a;ag+a,agas+a aga o+t 2a3a,a3 —a; a3 —agaj —ay;aj —2a, as ag

P, =a, a5ay —a4a}

Por consiguiente, el polinomio caracteristico asociado a la ecuacién (19) serd:
Pgt® + P t®* +Pyt* + Py 2+ Py=0 (21)
que, por ser un polinomio de octavo orden con coeficientes reales, tendrd ocho raices r;
(i= 1,8) que necesariamente han de ser reales o complejas conjugadas.
La integral general de la ecuacién (19) se obtiene como combinacioén lineal de ocho so-
luciones particulares linealmente independientes, que son de la forma:
Qg .1(s) e%® ; por cada raiz real de orden K

[T .1(s) cosb s+ Z; ; sen b s]e?s; por cada par de raices imaginarias conjugadas (r; = a +
+ bi,r; = a — b i) de orden de multiplicidad L

donde Qg 1 (s) es un polinomio de orden K-1 con K constantes arbitrarias, y Ty 10), Zy 1 (s)
son dos polinomios de orden L-1 con L coeficientes arbitrarios.

Por consiguiente:
U_(s)=R_(s) S, C,, (22)

donde R (s)' = { R;(s), R,(s), ... Rg(s) }es el vector fila que contier_lg las ocho raices de la
ecuacion caracteristica, §u es una matriz unidad de ocho porochoy C,= {C,,C,,...C4 I
es el vector columna de las ocho constantes de integracion.

Teniendo en cuenta que las expresiones (20) son idénticasala (19), V_ (s)y W, (s) se
pueden poner de la forma
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Vi () =R, &) S, Cp
(23)

Ol

Wn ()= Ry &' Sy Cn

donde g—v y EW son dos matrices de ocho por ocho cuyos coeficientes se pueden obtener
suctiuvendo (22) y (23) en las dos primeras de las ecuaciones (18).

Las relaciones entre los coeficientes indeterminados y los movimientos de los bordes
longitudinales del elemento (figura 9) vienen dadas por las expresiones:

nmw = — nTx
nd (‘05—1— (u (%, s)) by = P_{Tnd S, C, cos 1
A nwm.. _ = — nmx
Vg sen —— = = (v (x; s)) b = R!4S, C, sen =
N nwx — = — nmwx
Uy cOS —u(x ) _yy = Ris 8y Gy cos ~7=
2 nmx = — nmx
Vp sen = (v (x,'s))S: b/2 = R;f S, C, sen
nwx - = — nwx
Wq sen =W (8))__pp = R, 5y €, sen
~ TX nmx
04 sen - = ((w)°! — v/a) _ = = =(RE, S S V) C_ sen =5
R —y = = nmwx
Wr sen = (w (x, S))s:b/Z =R, S, C, sen ;
A nwx - = nwTx
6 sen = ((w)°! — V/a)szb/2 = (R;‘tf SW — R;f S,/a) C, sen
donde:
t  _ (m Tt St _ (M Tt
Ry = R, (s) )s:_b/z Ry = (R, (s) )s=b/2
Rt = i R_(s)!) Rt = (i R_ (s)!)
nd ds M s=—b/2 nf ds ™ s=b/2
que puede escribirse matricialmente de la forma:
Aud I_{nd §u Cln
\A,d ﬁnd gv C2n
ﬁf Rnf Su C3n
{\If = Rnf Sv C4n
\;\Vd Rnd SW CSn
04 R4 Sy —Ryq Sy/2 Cén
Wf Rnf Sw C7n
O¢ R ¢ Sy, — Ry S,/a Cgn
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o mas abreviadamente:

(24)

Al

dn=Zn n

Anélogamente, las relaciones entre los coeficientes indeterminados y las cargas aplica-
das en los bordes longitudinales del elemento, figura 9, vienen dadas por las expresiones:

mX
t, cos 1 = (—Ng,)
1 X's=-b/2
R TX
n; sen - =(—N))
1 Ss=—b/2
%f cos amx = (N_.)
1 $X'5=1b/2
nmx
A, sen = (N)) (25)
f 1 S's=b /2 .
. nmx
Py sen = (Q, + M )'°)
1 s $X s=—b/2
s
fy sen —— = (= M,)
$s=—-1b/2
R T X
Br sen ot = (—Q+ (M)
1 s sX s=b/2

nnx
l
nnx

P =R sen %

nnx

( donde i=d,f )

Fig. 9. Movimientos y fuerzas en los bordes longitudinales de un elemento cilindrico.

Sustituyendo (6, 16,22y 23) en (25)y reagrupando matricialmente, también puede
ponerse de la forma abreviada,

f =g, C, (26)

De las expresiones (24) y (26) es inmediata la deduccion de

f =k, d, con k,=g, 27)

N

-1
n
donde fn es la matriz de rigidez del elemento cilindrico referida a su sistema de ejes locales.

Para referirla al sistema de ejes global de toda la estructura es necesario definir la trans-
formacién (figura 10-A):
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Sistema de
coordenadas
global

W Bz
ta . n
~ V' I B ot
Q»/' &rd o Byt
Wdé¢¢¢¢¢9“f P L¢¢¢%’4’A~
W (> (A) i
/ Uy Byg Oxd
Vd
- b
_Q l Jef
5 o/ﬁv 9,9 o »
¢ i oq ‘ Oxf
N (\ (8 7
07 x %
/ Ty ya  xa

Fig. 10. Relacion entre los sistemas de ejes locales y globales.

i, ] o 0 0 0 0 0
2 0 cosgy seng, O 0 0 0
& 0 0 0 0 1 0 0
\7f = 10" 0 0 0 0 Cosp, sen¢,
Wy 0 —sen¢, cos¢, 0 0 0 0
6, o 0o o 1 0 0 o0
W 0 0 0 0 0 —sen¢f cosg,
), o 0o o 0o 0 0 o0

o0 mas abreviadamente:

el

d =

n KI‘l
Andlogamente (figura 10-B) se deduce que
q, =R,

De las expresiones (27), (28) y (29) es inmediata la deduccion de:

q, =i§] A, con ?ﬁ =Rt in R

(28)

(29)

(30)

donde E% es la matriz de rigidez del elemento cilindrico referida al sistema de ejes global.
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5. MATRIZ DE RIGIDEZ DE LOS ELEMENTOS PLANOS

Para deducir la matriz de rigidez de los elementos superficiales planos se puede seguir
un proceso andlogo al que acabamos de exponer. Sin embargo, en la practica no suele hacer-
se asi, pues, por ser éste un problema més sencillo, se pueden deducir expresiones explicitas
de los términos no nulos de fn. Estas expresiones, referencia (9), son:

— Comportamiento laja

Ki;y=ks3=2DB(B—AchpBshp)/(Ab)

Kip =Koy = —kz4=—kg3=—2DB[ Ash? /A’ + (1 + v)/2]/b
kKi3=ks;=—2DB(Bchp—2nshpB)/(AD)
Kig=ksy = —ky3=—ks,=2D" 8 shf/(A’D)
ko, =kgq=—2DB(B+ \chpBshpB)/(A’D)

Kyq =kq, =2D" B (Bch B+ AshB)/(A’D)

— Comportamiento placa

kss =kq7=2p° R(chBshpf+ B)/ADb*)
Ksg = Kes = —kq3 =—kg; = 2 R[ (sh> B+ (?)A + v]/b?
ksyp =ky5 = —2R B (Bchf+ shp)/(Ab?) (31)
ksg = kgs = —kgy = —ks6 =28 Rshf/(Ab?)
Kgs = kgg = 28R (shfchB —B)/(Ab)
keg =kge = 2B R (BchpB —shp)/(ADb)

donde:
nmT nmw Et3
27T p-—"p R=—
* 1 b 1 12 (1 —»?
3—v Et
— D’:————— A: hzﬁ_ﬁZ
1+ A+ vp s

A’=p% — A2 sh? p

Logicamente, la forma mas razonable de proceder con los elementos planos es progra-
mar directamente los términos de k, . De este modo le ahorramos al ordenador todos los pa-
sos intermedios que se necesitan para deducir dicha matriz y, ademds, evitamos los errores
de redondeo que se producen en esta etapa del andlisis.

En este sentido seria muy conveniente poder contar con expresiones andlogas para los
elementos superficiales cilindricos. Estas expresiones se podrian obtener para los elementos
cilindricos rebajados, puesto que, en este caso, se conocen los valores analiticos de las raices
de la ecuacidon caracteristica (10). Dado que no se ha podido obtener una solucién analitica
para las raices de la ecuacidn caracteristica de los elementos cilindricos no rebajados, la de-
duccién de su matriz de rigidez obliga a recurrir al proceso descrito en el apartado anterior. .
Obviamente, puesto que este proceso se basa en una teoria general de laminas cilindricas,
puede incluir, como casos particulares, a los elementos superficiales planos y a los elementos
cilindricos rebajados.
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6. APLICACIONES

Empleando la técnica matricial de andlisis armoénico descrita en este articulo hemos
desarrollado un programa de cdlculo llamado LCC (Ldminas Cilindricas en Cascada), con el
que se han procesado diversos sistemas estructurales. Los ejemplos recogidos a continuacién
dan una idea general de sus posibles aplicaciones.

(a) Tubo solicitado a aplastamiento por la accién de dos cargas puntuales.

Este conocido problema ha sido tratado por Lindberg, Olsen y Cowper (11) que han
obtenido, aparte de soluciones basadas en el método de los elementos finitos, una solucion
analitica en la que utilizan desarrollos en doble serie de Fourier con ochenta términos en la
direccién longitudinal y ochenta términos en la direccion transversal.

En nuestro caso, programa LCC, el andlisis se ha realizado discretizando la estructura
en un elemento —medio tubu— y operando con desarrollos en serie de Fourier en la direc-
cién longitudinal de uno, diez y veinte armonicos. En la figura 11 se pueden comparar los
resultados. Se observa, como cabia esperar, que la solucion del programa LCC va aproximan-
dose a la solucién exacta a medida que se va incrementando el nimero de términos conside-
rados en el desarrollo en serie de las cargas.

(b) Ldamina cilindrica simplemente apoyada.

Esta estructura, cuyos datos geométricos se pueden consultar en la figura 12, se ha se-
leccionado con el dnimo de hacer un estudio comparativo entre tres posibles situaciones:

— Que no existan vigas rigidizadoras en los dos bordes longitudinales.
— Que existan estas vigas de borde,
— Que las vigas de borde estén pretensadas con una carga de 50 toneladas.

El andlisis con el programa LCC se ha realizado discretizando la ldmina en varios ele-
mentos y suponiendo que la solicitacion, una carga gravitatoria de 400 kilogramos por metro
cuadrado de lamina, se puede sustituir por unos cuchillos de carga equivalentes que estdn
aplicados en las Iineas nodales. Trabajando con los cinco primeros armoénicos no nulos del
desarrollo en serie de las cargas, hemos obtenido los movimientos de la ldmina y los esfuer-
zos que la solicitan en las secciones x = 0, 1/8, 1/4, 3 1/8 y 1/2. Los resultados correspon-
dientes a la seccién central se han representado en la figura 12. Por otra parte, también he-
mos calculado los esfuerzos de membrana principales y sus direcciones:

Ny = (N, + N)/2++/ N2+ [ (N, —N))/2]
Ny = (N + N2 -+ N2 + [ (N, —N)/27? (32)
tg20=—2N_ /(N, —N)

en los supuestos de carga gravitatoria en ldmina cilindrica con o sin viga de borde. Los resul-
tados se han representado en la figura 13.

Todos estos resultados ponen de manifiesto que las vigas de borde rigidizan la ldmina
haciéndola practicamente indeformable y, de este modo, reducen notablemente la magnitud
de los esfuerzos de membrana y flexién que ésta debe soportar. Por otra parte, también de-
be indicarse que el pretensado de las vigas de borde, dparte de ser un excelente procedimien-
to para simplificar el descimbrado de la ldmina, contribuye a incrementar el efecto rigidiza-
dor de dichas vigas, al impedir su microfisuracion.
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Fig. 11. Tubo solicitado a aplastamiento por la accion de dos cargas puntuales.

P = 400 Kg /m? .
E = 300 000 Kg/m
y =16
No=50T.
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de paso de la resultantede
los cables de pretensado.
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Fig. 12. Lamina cilfndrica simplemente apoyada.
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Fig. 13. Esfuerzos de membrana principales en una lamina cilindrica con o sin viga de borde.

(¢) Puente de seccion en cajon multicelular.

El ejemplo seleccionado para verificar el funcionamiento del programa LCC con ele-
mentos superficiales planos es un puente biapoyado de seccidon en cajon multicelular. La
geometria de la estructura, las propiedades del material estructural, las acciones solicitantes
y la discretizacion seleccionada para su andlisis, se pueden consultar en la figura 14.

Este puente ha sido analizado por Kuang-Han Chu y Elliott Dudnik (9) con un progra-
ma que genera la matriz de rigidez de los elementos planos aplicando directamente las expre-
siones (31). Sus resultados coinciden con los obtenidos por el programa LCC, pues, aunque
este ultimo programa opera segin el método general, expuesto en el apartado 4, particulari-
zado para elementos planos, es evidente, como ya hemos indicado, que ambas formas de
operar son equivalentes.

En la figura 14 se han representado algunos de los resultados obtenidos por el programa
LCC, que ha operado con 20 armdnicos. Un punto a destacar es que el valor “promedio” de
las tensiones normales longitudinales de las dos alas se aproxima mucho al valor que se obtie-
ne aplicando directamente la formula de la flexion pura de las vigas. Este resultado se ha
verificado en varias secciones transversales del puente (x = 0,0.36 1, 0.50 1). No es sorpren-
dente, puesto que se trata de un puente de seccidon en cajén con cinco almas y cuya luz es
quince veces superior a su canto, por lo que el fendémeno de “‘arrastre del cortante” tiene
escasa importancia. En realidad, si se hubieran dispuesto tres diafragmas coincidiendo con
las secciones transversales en las que se aplican las cargas, la formula de la flexion pura hu-
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biera conducida practicamente al mismo resultado que el anélisis como ldamina plegada pris-
matica. Ahora bien, al no existir estos diafragmas, la flexion longitudinal del puente necesa-
riamente estd acompafiada de la distorsion de sus secciones transversales, y esto se traduce
en la existencia de tensiones normales longitudinales con una distribucién no uniforme en
sus alas, aunque, eso si, su valor promedio es muy proximo al definido porla formula de la
flexién pura de las vigas.

571 183 gV183 s

£= 220 000 Kg/cm’
V= .2

12517_25

st
_bob
usts stliﬂzsl
7/
/
7
7/

l 0.203

0152

Seccidn Transversal

Losa
Valor promedio de las

. superior
tensiones normales lon-
gitudinales en el pun-
to medio de las dos a- X LOSF
las (Kg /cm?) inferior

Nota: Los valores () se han obtenido con la formula =Mz /1

DEFCRMACION ~ DE LA SECCION ¢ (cms) 5

.28 .32 W7 .38 %3
a) Sin diafragmas

TENSIONES NORMALES LONGITUDINALES EN LA SECCION ¢ (Kg/cm?)

b) Con diafragmas

-63 T4 -58

mlllllll!l_lllIIIIIIIIIIIi Fig. 14. Puente biapoyado de seccion

S = ' ., .
% ) en cajon pluricelular,
B =N
= A +

8.3 9.6 79
b) Con diafragmas

a) Sin diafragmas

7. CONCLUSIONES

En este articulo se ha expuesto un método matricial para el analisis armonico en rigidez
de estructuras constituidas por segmentos de ldmina cilindrica y/o elementos planos ensam-
blados rigidamente por sus bordes longitudinales y soportados por timpanos en sus seccio-
nes normales extremas. Aplicando este método de andlisis se ha desarrollado un programa de
ordenador con el que se han procesado diversos sistemas estructurales, lo que ha permitido
comprobar la validez y exactitud del método propuesto.

La naturaleza unidimensional de este tipo de analisis y el tamafio reducido de la banda
de las matrices de rigidez que resultan, hacen que se trate de una metodologia de analisis
especialmente adaptada para su incorporacion a microcomputadores personales.
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Aplicacion de la mecanica de fractura para
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RESUMEN:

La Mecdnica de Fractura aborda el problema de la fatiga en materiales metdlicos me-
diante el estudio de las leyes que gobiernan la iniciacion y el crecimiento de las fisuras origi-
nadas por este fenémeno. Dichas leyes se formulan con cardcter general, de modo que pue-
den obtenerse experimentalmente a partir de una situacion particular y ser aplicadas seguida-
mente en situaciones distintas.

Este planteamiento resulta particularmente util en el caso del acero de pretensado ya
que permite obtener analiticamente los datos de fatiga que el proyectista precisa (curvas de
Wohler, diagramas de Goodman, diagramas de Smith, etc.) y evita una laboriosa y costosisi-
ma determinacién experimental.

El presente trabajo contiene la investigacion realizada por los autores para determinar
las leyes que rigen la iniciacién y el crecimiento de fisuras por fatiga en el acero de preten-
sado: se describen los ensayos realizados y la elaboracion de los correspondientes resultados
hasta llegar a la formulacién final. A partir de estas leyes se lleva a cabo el desarrollo tedrico
que conduce a los datos de proyecto antes indicados. Los resultados tedricos se comparan
con datos andlogos de acero de pretensado obtenidos empiricamente por los autores.

INTRODUCCION
Aunque tradicionalmente la fatiga no ha constituido un problema en el hormigén pre-

tensado y ha podido ser ignorada, por diversos motivos surgidos durante los Gltimos afnos, se
hace necesario reconsiderar ese punto de vista, sobre todo por el empleo creciente del hormi-

29



gén pretensado en estructuras que han de soportar repetidas oscilaciones de carga, como es
el caso de las plataformas off-shore.

Las recomendaciones de proyecto de distintas organizaciones internacionales ya tienen
en cuenta esta circunstancia (1-4). Se tiende a analizar por separado el comportamiento en
fatiga de cada componente (hormigén, acero de armar y acero de pretensar), pero utilizando
criterios de escaso fundamento tedrico (regla de Miner), que a su vez se apoyan en datos ex-
perimentales (curvas de Wholer) de dificil interpretaciéon. En el caso del acero de pretensar
escasean incluso estos datos (5), habiendose obtenido los primeros correspondientes a aceros
espafioles en época reciente (6).

La Mecénica de Fractura permite abordar el problema de la fatiga con mejores instru-
mentos tedricos. La vida de un componente sometido a fatiga se determina a través del tiem-
po que tarda una fisura en generarse y crecer hasta hacerse critica, es decir, hasta alcanzar el
tamafio que produce la rotura para la méxima solicitacién aplicada. Dichos instrumentos
consisten en leyes fenomenolégicas de iniciacion y crecimiento de fisuras y criterios de frac-
tura, formulados con cardcter general. Las peculiaridades de cada material se contemplan en
la formulacién por medio de pardmetros que se determinan empiricamente a partir de expe-
rimentos disefiados al efecto.

Siguiendo este planteamiento, los autores han abordado el estudio del comportamien-
to en fatiga del acero de pretensar y aunque la investigacién ain no estd concluida, quieren
divulgar los resultados obtenidos con dnimo, ante todo, de dar a conocer las posibilidades
que la Mecanica de Fractura ofrece al proyectista en el campo de la fatiga.

PROPAGACION DE FISURAS POR FATIGA

En situaciones bidimensionales (sélidos planos con fisuras de borde recto, normal al
plano del s6lido) se observa que las fisuras crecen por efecto de una solicitacion ciclica de
modo que el aumento de longitud por ciclo, da/dN, es funcién de la oscilacion A K experi-
mentada por el factor de intensidad de tensiones en el ciclo, siempre que dicha oscilaciéon no
sea inferior a un valor umbral A K,;,, en cuyo caso la fisura no crece:

da
m:f(AK) si AK>AKy (1)

En el caso de los alambres de acero de pretensado el problema es de cardcter tridimen-
sional, toda vez que las fisuras desarrolladas por fatiga son del tipo mostrado en la figura 1,
es decir, lunulas de forma eliptica que se inician en la superficie y progresan hacia el eje del
alambre. Las dificultades que entrafia la generalizacion de la relacion (1) al caso de un alam-
bre fisurado, han sido resueltas considerando como dimensién “a” caracteristica de la fisura
su profundidad (figura 1), en consonancia con la expresion del factor de intensidad de ten-

siones K utilizada (7):

- a .
K=o0y/ma M(B) 2)

donde o es la tensién nominal aplicada al alambre y M la funcién adimensional:

~1/4
}

a a 1/2 a a
M = {0,473 — )+ Zye — (=)
{0, 3,286 () + 14797 (51} {5~ (5) 3)

Esta expresion es valida para relaciones a/D > 0,15, y proporciona un valor medio del factor
K a lo largo del borde de la fisura. Ha sido calculada a partir de las elongabilidades de alam-
bres fisurados, determinadas numérica y experimentalmente. La excentricidad de la elipse
influye poco en los resultados dentro del rango estudiado, y de ahi que el factor de intensi-
dad de tensiones obtenido sélo sea funcién de la profundidad de fisura. -
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Interpretada la ecuacién (1) en el sentido indicado, es posible comprobar experimental-
mente su validez. En el ensayo concebido para ello, las probetas a emplear son muestras de
alambre sobre cuya superficie se practica un pequefio corte (entalla), normal al eje. De este
modo, al someter posteriormente la probeta a un esfuerzo de traccién oscilante, la fisura de
fatiga se desarrolla como prolongacién de la entalla y estando localizada, su evolucion puede
ser seguida. Los ensayos se realizaron en una maquina dindmica con control de carga en la
cual es posible aplicar una fuerza de traccién que varie en el tiempo segin una ley periddica
(sinusoidal, cuadrada, triangular, en diente de sierra, etc.) cuyas caracteristicas (valor medio,
amplitud y frecuencia) pueden ser prefijadas dentro de un amplio rango.

La técnica utilizada para determinar el crecimiento de la fisura a lo largo del ensayo
permite conocer en cada instante su profundidad a través de la elongabilidad del alambre,
que va aumentando a medida que crece la fisura. La elongabilidad se mide mediante un ex-
tensémetro dindmico de pequefia base de medida, 12,5 mm en este caso, que se coloca sobre
el alambre frente a la entalla (figura 2). Las elongaciones extremas de esta base son leidas
periddicamente y restadas, con lo cual se obtiene el alargamiento de la base para una fuerza
de traccién igual a la oscilacién de la carga aplicada. El cociente de las dos cantidades pro-
porciona la elongabilidad de la probeta, que es funcién de la profundidad de fisura. La rela-
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Fig. 1. Fisura de fatiga en un alambre.

Fig.2. Dispositivo para medida de fisuras de fatiga.

cidén entre ambas magnitudes se ha determinado experimentalmente fisurando probetas por
el procedimiento descrito hasta diferentes profundidades, y rompiéndolas a traccion poste-
riormente para medir la fisura de fatiga en un proyector de perfiles. La profundidad de cada
fisura medida corresponde al ultimo valor de la elongabilidad registrado en el ensayo previo,
obteniéndose asi los datos para construir el grafico de la figura 3 que constituye la relacion
buscada.

La lectura periddica del extensdmetro cada cierto nimero de ciclos, y el proceso poste-
rior de los valores leidos, segiin las operaciones descritas, se han realizado mediante un siste-
ma de adquisicion de datos controlado por ordenador, de modo que el registro final obteni-

[{P2)

do en cada ensayo de fatiga es una representacion grafica de la profundidad de fisura “a” fren-
te al namero de ciclos N, tal como muestra la figura 4. La pendiente de estas curvas, es de-
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PROFUNDIDAD DE FISURA (mm)

~

[

~

o

cir, la velocidad de propagacién de la fisura, se determina en distintos puntos por procedi-
mientos numéricos, y asimismo la oscilaciéon K del factor de intensidad de tensiones debida
a la oscilacién de carga en ese ciclo del ensayo:

K:Aa\/ﬂM(%) )

Los resultados obtenidos con uno de los aceros de pretensar empleados en la investiga-
cidn, se recogen en la figura 5, que pone de manifiesto la validez de la ecuacién (1). Como
puede apreciarse la velocidad de propagaciéon de las fisuras es funcion de la oscilacion del
factor de intensidad de tensiones, sin que influya la frecuencia, la forma de la onda o el va-
lor medio sobre el cual se produce la oscilacién. El valor umbral de A K, por debajo del cual
las fisuras no se propagan, no ha sido objeto de un estudio especifico, pero de la figura 5 se
deduce que estd por debajo de los 6 MPa m!/2.

La relacién (1) es en este caso de tipo potencial, ya que los datos obtenidos se agrupan
en torno a una recta al ser representados en escala logaritmica. Andlogos resultados se han
obtenido con otros dos aceros de pretensar, también trefilados. Por consiguiente se tiene:

da

— =C(AK)" 5

N (AK) (5)
El valor obtenido para el exponente n es en todos los casos 2,3 mientras que el de la cons-
tante C varia entre 11.102? y 16.107'2, cuando da/dN se expresa en m/ciclo y AK en MPa
ml/2,
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INICIACION DE FISURAS POR FATIGA

El estudio realizado sobre las condiciones de iniciacion de una fisura por fatiga en acero
de pretensar se apoya en dos hipotesis formuladas para otros materiales metalicos. La prime-
ra de ellas (8) establece que la fisura se genera sobre una zona ciclicamente plastificada, cu-
yo tamaflo ha de superar un valor minimo, del orden de 100 um. De acuerdo con la segunda
hipétesis, el nimero de ciclos necesario para generar la fisura, N;, es funcion de la oscilacion
A K, del factor de intensidad de tensiones correspondiente al tamafio de la fisura recién ini-
ciada (9).

N, =f (AK,) (6)

Para comprobar la validez de esta relacion 'y obtenerla de forma expresa, se han realiza-
do ensayos de traccion oscilante sobre alambres de pretensar planificados y entallados (figu-
ra 6). Se ha elegido esta geometria por ser conocida la distribucion de tensiones que se pro-
duce en las proximidades del fondo de la entalla al someter la probeta a un esfuerzo de trac-
cién (10), asi como el factor de intensidad de tensiones correspondiente a la fisura que se
genera (11). Consecuentemente, si se aplica a la probeta una carga que varie sinusoidalmen-
te, es posible determinar tanto la extensiéon de la zona ciclicamente plastificada, como la
oscilacion A K. Se han ensayado probetas con entallas de distinto radio, habiéndose variado
de un ensayo a otro la amplitud y frecuencia de la ley de cargas aplicada. La iniciacion de la
fisura en cada probeta se detecta visualmente observando durante el ensayo el fondo de la
entalla mediante una lupa esteoreoscopica de 20 aumentos. El registro correspondiente del
contador de ciclos de la maquina proporciona el nimero de ciclos de iniciacion N;.
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Fig. 7. Datos de iniciacion de fisuras por fatiga.

Fig. 6. Probeta para estudio de la iniciacion de fisuras.

Los resultados obtenidos pueden apreciarse en la figura 7. La relacion (6) adopta una-
expresion de forma potencial, como en el caso de otros aceros (9, 12):

N, = B(aAK )™ (7)

dondem = -3,1 y B=5,9.10%, cuando A K, se expresa en MPa ml/2,
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CRITERIO DE FRACTURA

El criterio de fractura mas usado en la préctica se basa en igualar el factor de intensidad
de tensiones K a un valor critico caracteristico de material K :

K=K (8)

C

Este criterio, con la expresion del factor K dado por (2), ha demostrado ser una condi-
cidn de rotura vélida para alambres de acero de pretensar con fisuras de superficie en forma
de lanula (7). La figura 8 corrobora esta afirmacién, mostrando como los resultados experi-
mentales se ajustan a la curva tedrica. Se ha representado la carga de rotura frente a la pro-
fundidad de fisura para alambres del acero estudiado, de 7 mm de didmetro. La magnitud
caracteristica K ha sido calculada por ajuste, a pesar de tener un significado preciso que, en
principio, permite determinarla experimentalmente de forma independiente. Sin embargo,
en alambres trefilados de pequefio didmetro no es posible, por falta de material, realizar los
ensayos normalizados que conducen a su determinacién, con lo cual el procedimiento ex-
puesto constituye un modo original de resolver este otro problema.

El criterio de fractura permite determinar el tamafio critico de fisura correspondiente a
un proceso de carga ciclica, esto es, el que determina la rotura. Basta para ello resolver la
ecuacion en a que resulta de sustituir en la igualdad (8) la expresién (2) de K con el valor ex-
tremo de 0. Graficamente equivaldria a obtener en la curva de la figura 8 la profundidad de
fisura que produce la rotura para un valor de la carga igual al maximo del proceso.
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Fig. 8. Criterio de fractura de alambre de pretensar.

PREDICCION DE LA RESISTENCIA A FATIGA

La resistencia a fatiga de un alambre se caracteriza por medio de las curvas de fatiga o
curvas de Wohler (13). Estas curvas se construyen representando en abscisas el nimero de ci-
clos N que soporta el alambre sometido a carga ciclica, y en ordenadas el intervalo de oscila-
cion de la carga, expresada en términos de la tensidon nominal. Para cada valor medio de esta
ultima se obtiene una curva diferente, con la particularidad de que todas ellas suelen presen-
tar una asintota horizontal, es decir, un intervalo de oscilacién por debajo del cual el
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alambre tiene una duracion ilimitada (limite de fatiga). La vida N se compone de dos su-
mandos que representan, respectivamente, el periodo de iniciacién de la fisura, N;, y el de
propagacion hasta alcanzar el tamafio critico Np :

La duracion N; de la etapa de iniciacion puede obtenerse a partir de la ecuacion (7),
una vez comprobada la condicion de iniciacién, esto es, la existencia de una zona ciclica-
mente plastificada sobre la cual se genera la fisura. Para que se forme esta zona en algiin pun-
to de la seccion transversal, la tension ha de superar el limite eldstico ciclico. La figura 9
muestra las curvas tensién-deformacién monoétona y ciclica del acero de pretensar con el
que se ha llevado a cabo la parte experimental de la investigacion. Como puede verse las dos
curvas no coinciden y ello da lugar a que el limite eldstico ciclico, 800 MPa, sea inferior al
convencional, 1200 MPa. La tension exterior aplicada no puede compararse directamente
con los 800 MPa por la existencia en la superficie de los alambres de tensiones residuales
(14) que se suman a dicha tension exterior. Su valor medio puede estimarse en 200 MPa y
afectan a una capa de material del orden de 250 um.

WSOOF

1600 -

CARGA NOVAL

1200 CARGA CICLICA

TENSION (MPa)
@
o
S
T

400}

0 | 1 I I 1 ]
0 2 4 6 8 10
DEFORMACION  PLASTICA (°o0)

Fig. 9. Curvas tension-deformacion, noval y ciclica, de acero de pretensar.

En conclusién, se generard una fisura cuando el valor maximo, de la tensioén aplicada
sea superior a 600 MPa, condicién que determina el limite de fatiga. La profundidad inicial
a, de esta fisura serd de 250 um. y el namero de ciclos necesarios para que se genere viene
dado por la ecuacién (7) con:

A K, = 0,944 0+/7a, : (9
es decir:
N, = B(0,94 A g+/ma, )™ (10)

donde A ¢ es la oscilacién de tension en el alambre. Por ser la fisura inicial tal que a,/D<
0,15, no puede emplearse, en la expresion (2) del factor de intensidad de tensiones, la fun-
cién M dada por la ecuacién (3). El valor 0,94 utilizado deriva de un estudio numérico que
se recoge en la referencia (15).
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La duracion N, del periodo de propagacién se obtiene por integracion de la ecuacion
(5) entre el tamafo inicial de la fisura a_, igual a 250 u, y el tamafio critico a, que se deter-
mina a partir del criterio de fractura como ya se ha indicado. Teniendo en cuenta las dos ex-
presiones del factor K utilizadas, segtin los valores de a/D, resulta:

da

N. — 1 g“O,lsn_ da +f w0, an
p Cloy/m) Jag 0,94/ a)" Jo 15p (bl a)

Las relaciones (10) y (11) proporcionan los dos términos cuya suma constituye la vida del
alambre. Ambos sumandos dependen de la oscilacion de tensiones A g, a su vez debida Gnica-
mente a la tensidn exterior ya que las tensiones residuales permanecen constantes. El resto
de las magnitudes que determinan la vida del alambre son caracteristicas del mismo a,, C, B,
n, m, si bien la tensién maxima aplicada afecta a dicha vida a través del tamafio critico de fi-
sura a ., que se calcula aplicando el criterio de fractura. Dicha tensién maxima influye igual-
mente en el limite de fatiga tal como se ha indicado. Consecuentemente, sumando miembro
a miembro las expresiones (10) y (11) se obtiene la ecuacidén general de las curvas de fatiga
del acero de pretensar. En la figura 10 se ha representado graficamente dicha ecuacién para
el acero estudiado y para un valor minimo de la tensidén aplicada igual a cero. También se
han representado resultados experimentales correspondientes a ensayos realizados en las
condiciones descritas, con este acero.
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MATERIAL ENSAYADO

Toda la experimentacién se ha realizado con un acero de pretensar comercial, trefilado
y estabilizado, de 7 mm de didmetro. Su composicién quimica y sus caracteristicas mecani-
cas son:

C Mn Si S P
0,78% 0,67% 0,21% 0,012% 0,022%
Limite elastico al 0,2% . v v v vttt e e 1.400 MPa
Resistencia a tracCiOn . ... oo v v it e e 1.620 MPa
Modulo de elasticidad .. ... vt e e 197.000 MPa
Alargamiento bajo carga MAaXima ... vr v it 6,5%
EStricCiOn ..ot e e e 40%
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ANALISIS DE RESULTADOS Y CONCLUSIONES

La coincidencia de resultados tedricos y experimentales que se aprecia en la figura 10
es una muestra de la utilidad de la Mecdnica de Fractura como instrumento tedrico para
abordar problemas de fatiga relativos a estructuras de hormigén. Incluso la importante dis-
persion intrinseca de este tipo de experimentos, patente en la figura 10, estd contemplada en
el desarrollo tedrico puesto que factores importantes del mismo, como el valor de las tensio-
nes residuales v la extension de la zona que afectan, varian con cierta aleatoriedad en un mis-
mo alambre.

Puede afirmarse pues que el resultado de aplicar por primera vez la Mecédnica de Fractu-
ra al estudio de la fatiga de armaduras activas en estructuras de hormigén, es prometedor. El
tema estd lejos de haberse agotado y son muchas e importantes las cuestiones pendientes de
resoluciéon tanto de tipo bdsico (influencia del valor medio de la solicitacién ciclica sobre la
iniciacién) como de aplicaciéon (efecto de solicitaciones ciclicas con oscilaciones variables).
Por tales motivos, este tema constituye una linea de investigacion prioritaria dentro del de-
partamento de los autores, a la cual se estd dedicando un notable esfuerzo. No obstante, hay
muchos otros problemas de Ingenieria Civil no resueltos que pueden abordarse mediante Me-
cénica de Fractura, y es de esperar que la divulgacidon de los resultados aqui expuestos con-
tribuya a fomentar la investigacién en este campo.

REFERENCIAS

(1) Det Norske Veritas: “Rules for the Design, Construction and Inspection of Offshores Structu-
>. Appendix D. Concrete Structures. Det Norske Veritas, 1977.

(2) F.IP. “Recommendations for the Design and Construction of Offshore Structures” F.LP.
1977.

(3) Norwegian Petroleum Directorate: “Regulations for the Structural Design of Fixed Structures
on the Norwegian Continental Shelf””. Norwegian Petroleum Directorate, 1977,

(4) Ople, F.S.y Hulsbos, C.L. ACI Journal No. 1 Vol. 63, 59-81, 1966.

(5) Waagard, K. “Veritas’ Fatigue Design Recommendation for Offshore Concrete Structures-
Background for special Requirements Offshore Structures”. 9° Congreso Internacional de la
F.I.P., Estocolmo, 1982.

(6) Elices, M.y Sdnchez-Gélvez, V. Hormigén y Acero 125, 85-99,19717.
(7) Valiente, A. Tesis Doctoral. Universidad Politécnica de Madrid, 1980.
(8) Forsyth, P.J.E. Proceedings del Symposium on Crack Propagation, 76-82, Cranfield, UK. 1971.

(9) Salah el din, A.S. y Lovegrove, J M. Proceedings del IABSE Colloquium, 247-254, Lausana,
1982.
(10) Creager, M. y Paris, P.C. International Journal of Fracture Mechanics, 3, 247-252, 1967.

(11) Rooke DP.y Cartwright, D.J. “Compendium of Stress Intensity Factors”. Her Majesty’s
Stacionary Office, Londres, 1976.

(12) Barnby J.T.y Holder, R. International Journal of Fracture, 12, 631-637,1976.
(13) Norma UNE 7118.
(14) Elices,M., Maeder, G.y Sdnchez-Gdlvez, V. British Corrosion Journal, 18, 80-81, 1983.

(15) Elices, M. “Fracture of Steels for Reinforcing and Prestressing Concrete” en “Fracture of Con-
crete and Reinforced Concrete”, editor G.C. Sih, Martinus Nijhoff Publishers (pendiente de apa-

ricién).

37



Noticias de la Asociacion Internacional
de Puentes y Estructuras (IABSE)

SIMPOSIO SOBRE “SEGURIDAD Y GARANTIA DE CALIDAD DE LAS
ESTRUCTURAS”. TOKYO, 4-6 SETIEMBRE 1986

La mayor parte de los fallos de las obras de ingenieria se deben a la concurrencia de
uno o varios errores o negligencias de los que intervienen en su planificacién, proyecto,
cdlculo y ejecucion. Tales fallos pueden evitarse, al menos parcialmente, mejorando la garan-
tia de calidad de los proyectos, la ejecucion y la utilizacion de las estructuras. Los aspectos
humanos y de organizacidn juegan también un importante papel.

Por todo ello, la mejora de la garantia de calidad es de primordial importancia en todos
los campos de la ingenieria civil. Y éste es, precisamente, el objetivo que se persigue con la
celebracion de este Simposio que habra de celebrarse, en Tokyo, del 4 al 6 de setiembre de

1986.

Los que deseen presentar alguna comunicacién a dicho Simposio u obtener informa-
cién adicional sobre los actos programados, deberdn dirigirse a:
I A B S E Secretariat

ETH—-Honggerberg
CH-8093 Zurich. Switzerland

INFORME FINAL SOBRE EL CONGRESO DE LA IABSE EN VANCOUVER, EN 1984,
SOBRE “PRESENTE Y FUTURO DE LA INGENIERIA ESTRUCTURAL”

En este informe final se incluyen los textos de las 130 comunicaciones y 70 posters que
fueron presentados, por destacados especialistas de los cinco continentes, durante el Congre-
so de la IABSE celebrado en Vancouver, en setiembre de 1984.

Esta publicacién ofrece una amplia informacién sobre el estado actual de conocimien-
tos y los posibles desarrollos futuros en el campo de la ingenieria estructural.

Con la ayuda de ejemplos pricticos, en estas comunicaciones se estudian los diversos
aspectos relativos a:

— Proceso constructivo: Andlisis, proyecto, construcciéon y conservacion.

— Materiales: Estructuras metdalicas, estructuras de hormigdén en masa, armado y pre-
tensado, estructuras de madera, estructuras compuestas.

— Aspectos particulares: Seguridad, aspectos funcionales, aplicacién de los ordenado-
res.

También se incluye el Coloquio celebrado en la Sesién Plenaria, para discutir el tema *
“Responsabilidad profesional en las obras de ingenierfa”.

El precio de esta publicacion es de 186,— francos suizos (124,— francos suizos para los
Miembros de la IABSE).

Los pedidos deben dirigirse a:

I A B S E Secretariat
ETH—-Honggerberg
CH—-8093 Zurich. Suiza
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Comportamiento del hormigon en fractura

J. Planas, H. Corres y M. Elices

Departamento de Fisicay Fisica de Materiales
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INTRODUCCION

La prediccion de las solicitaciones capaces de producir el colapso de una estructura de-
berfa, idealmente, poder realizarse a partir de las propiedades de los materiales y de sus unio-
nes mutuas, pero todavia se estd lejos de conseguirlo.

Cuando se hace la hipdtesis muy general de que el comportamiento del material estd
completamente definido por relaciones entre tensiones y deformaciones unitarias, las férmu-
las que se obtienen pertenecen al grupo que denominaremos de la Teoria Cldsica de Agota-
miento, caracterizada por predecir que dos estructuras geometricamente semejantes colapsan
para el mismo nivel de tensiones.

Todas las férmulas de proyecto para estructuras de hormigdn incluidas en las distintas
normativas vigentes pertenecen a dicho grupo. Y, sin embargo, es bien sabido que en muchas
situaciones la tensidn de rotura depende del tamafio de la probeta o elemento ensayado. Bas-
te citar aqui los ensayos de compresion y de flexotraccion, en los que dicho efecto es bien
conocido [1, 2]. Esto indica que, por lo menos en algunos casos, la descripcion cldsica del
comportamiento del hormigdn es insuficiente.

El hecho de que el colapso de los elementos de hormigén que se apartan de la Teoria
Cldsica de Agotamiento se produce con aparicién de fisuras macroscépicas, sugiere la posibi-
lidad de que su estudio tenga que hacerse en el marco de la Mecdnica de la Fractura. Sin em-
bargo, los intentos realizados en los ultimos 25 afios de explicar el comportamiento en frac-
tura del hormigén mediante las Teor{as de Fractura desarrolladas para otros materiales resul-
taron infructuosos, como pone de manifiesto la ausencia absoluta de normativa al respecto.

Solo recientemente se han desarrollado teorias del comportamiento en fractura del hor-
migén que parecen poder explicar gran parte de las observaciones experimentales [3, 4, 5, 6,
7]. Se trata en todos los casos de teorias especificamente desarrolladas para el hormigén ya
que las Teorfas de Fractura Eldstica Lineal y de Fractura Elastopldstica, mucho mds desarro-
lladas, no resultan ser aplicables al hormigon en la mayoria de los casos practicos.

En este trabajo se presentan en forma sucinta algunos modelos de Fractura No Lineal
(FNL) aplicables al hormigén, previa justificacion de las limitaciones de las Teorias de Frac-
tura Eldstica Lineal (FEL) y de Fractura Elastoplastica (FEP).
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Se describe seguidamente el método experimental seguido para determinar los pardme-
tros bésicos de fractura necesarios para proyecto y se presentan los resultados de la experi-
mentacioén desarrollada por los autores. Finalmente, se discuten dichos resultados a la luz de
las teorias previamente expuestas.

LIMITACIONES DE LAS TEORIAS DE FRACTURA ELASTICA LINEAL Y DE
FRACTURA ELASTOPLASTICA EN SU APLICACION AL HORMIGON

Tanto la FEL como la FEP suponen la existencia de una fisura (“defecto’) inicial que
puede crecer cuando el nivel de solicitacidon alcance un valor critico.

Es generalmente admitido que, en un proceso de carga mondtono, el material alejado
del frente de la fisura se mantiene en régimen eldstico lineal, en tanto que en una cierta re-
gién en torno al borde de la grieta, que denominaremos zona no lineal (NL), las deformacio-
nes son tan elevadas que el material ha dejado de comportarse linealmente. La zona no lineal
(figura 1) se subdivide a su vez en una zona plastica (P) y en una zona de fractura (F) en la
que las deformaciones son suficientes para que se inicien los procesos de fractura propiamen-
te dichos, es decir, la pérdida de continuidad material.

Fractura Elastica Lineal

La Teoria de Fractura Eldstica Lineal es estrictamente védlida cuando se anula el cocien-
te ry L/r entre el tamafio de la zona no lineal justo antes de iniciarse la propagacién y la me-
nor dimensién de la pieza medida desde el borde de la fisura. En la prdctica, la FEL constitu-
ye una excelente aproximacién cuando dicho cociente es suficientemente pequenio.

Fig. 1. Zonas de comportamiento elastico, plastico (P) y en fractura (F) en una pieza fisurada.
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Aunque no existe un acuerdo universal sobre cual es el maximo valor aceptable para
rNL/r, en general se aceptan valores del orden de 0,04 [8, 9]. Esto significa que todas las di-
mensiones de la pieza, incluida la fisura, deben ser superiores a 25 veces el tamafio de la zona
no lineal.

Aungque el tamafio de la zona no lineal depende mucho de la geometria de la pieza estu-
diada y de las caracteristicas del hormigén, la experimentacion realizada por diversos autores
parece indicar que, en el mejor de los casos, es varias veces superior al tamafio mdximo del
grido. Se han medido valores de ry; de80a 200 mm para hormigén [10, 11],y de 25 a 70
mm para mortero [12].

Tomando estos valores como base, resulta de lo anteriormente expuesto que las dimen-
siones minimas de una estructura para poder aplicar la Teoria de Fractura Eldstica Lineal es
de unos 2 m para hormigones y de unos 70 cm para morteros. Obviamente, si se exceptiian
las presas y los muros y pantallas continuas resulta que, practicamente, ninguna estructura
de hormigén puede analizarse con un cierto rigor mediante la FEL. Y en los casos exceptua-
dos serd aplicable solamente a partir del momento en que, por procesos que la teoria es inca-
paz de analizar, se haya producido una fisura de tamafio suficiente, es decir, de varios me-
tros.

Conviene sefialar la diferencia fundamental que ésto supone con respecto a las estructu-
ras metélicas. En efecto, en este ultimo tipo de estructuras es posible que existan fisuras ma-
croscopicas previas (inclusiones de escoria, defectos de laminacién, defectos de soldadura)
de tamafio suficiente para que su estabilidad pueda analizarse mediante la Teoria de Fractu-
ra Eldstica Lineal. Por el contrario un elemento estructural de hormigén bien construido no
contiene, recién fraguado, fisuras de mds de un metro. Pero pueden aparecer fisuras macros-
copicas, y en muchos casos asi estd previsto, debido a las solicitaciones impuestas (incluyen-
do en ellas, obviamente, las inducidas por retraccion).

De todo lo dicho puede concluirse que la FEL es inaplicable a la mayoria de los casos
practicos de fisuracién de elementos de hormigon, aunque puede resultar util en el estudio
de la evolucion de situaciones patoldgicas en grandes estructuras.

Fractura Elastoplastica

La FEP se ha desarrollado para aplicacién a los casos en que, frente a la fisura, existe
una zona plastica grande comparada con las dimensiones de la pieza, pero la zona de fractura
es muy pequefia, de forma que la situacion real se aproxima al caso limite en que r; /rN L =
= 0 (Fig. 1). Esto supone que el material es capaz de sufrir grandes deformaciones pldsticas

antes de que se inicien los procesos de fractura, lo que no parece ser aplicable en el caso del
hormigén.

En la figura 2a se han esquematizado los comportamientos en traccién simple de un
acero al carbono y de un hormigén, pudiéndose apreciar la diferencia esencial de comporta-
miento entre ambos materiales. En tanto que el acero presenta una rama pldstica con endu-
recimiento por deformaciéon muy desarrollada, el hormigon presenta un comportamiento no
lineal caracterizado por un ablandamiento por deformacion, que es universalmente interpre-
tado como el resultado de un proceso de microfisuracion creciente, es decir, como un proce-
so de fractura. De acuerdo con esta interpretacion, las zonas no lineales frente al borde de
fisura tendrian el aspecto mostrado en la figura 2b, para un acero, y en la figura 2c, para un
hormigén.

Puede concluirse, por tanto, que en un hormigén la relacién rF/rN L ©s siempre del or-
den de la unidad, y que, en consecuencia, la FEP no puede ser una buena aproximacién para
el estudio de la fractura en tal material.
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Fig. 2. Esquema del comportamiento en traccion simple de un acero al carbono y de un hormigon (a). Zonas
No Lineales para un acero (b) y un hormigon (c).

MODELOS NO LINEALES DE FRACTURA PARA EL HORMIGON

A la vista de las limitaciones de las teorfas de fractura mds desarrolladas, parece eviden-
te la necesidad de crear otra u otras teorias especificas para el hormigdn, cuyos requisitos
bésicos son: permitir la descripcion del proceso de fisuracion de piezas pequefias de hormi-
gon con o sin grietas previas, y converger hacia la FEL en el limite de grandes piezas con
grandes fisuras iniciales.

Resulta pues necesario llevar a cabo la descripcion (macroscopica, puesto que a ella li-
mitamos el alcance de este trabajo) de los fenémenos que tienen lugar en la zona de fractura.
Para ello, todos los modelos o teorias desarrollados hasta hoy se basan en el comportamien-
to en fractura de un elemento sometido a traccién simple, con, a lo sumo, una posterior ex-
trapolacion tedrica a estados triaxiales de solicitacion, debido a que, hoy por hoy, no existen
resultados experimentales de fractura estable de hormigén en estados de tracciéon multiaxial.

Como ya se ha indicado (véase la figura 2a), el ensayo de traccién simple de un hormi-
goén, presenta una pequefia no linealidad antes de ser alcanzada la tensién maxima, seguida
de una rama extensa con ablandamiento por deformacion. Podria pensarse en describir el
comportamiento del hormigén a través de la curva tension-deformacién obtenida en un ensa-
yo, pero tal aproximacién no es posible. En efecto, los ensayos realizados por Heilmann,
Hilsdorf y Finsterwalder [13], muestran que a partir del inicio de la rama de ablandamiento,
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Fig 3. Localizacion de deformaciones en la rama de ablandamiento.
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las deformaciones tienden a concentrarse en torno a una seccion de la probeta, de forma
andloga a la localizacion de deformaciones que tiene lugar en el cuello de estriccién de una
probeta metélica ensayada en tracciéon simple. Por lo tanto, tal como se esquematiza en la
figura 3, las deformaciones medidas son valores medios, no valores locales, y dependen de

la longitud de la base de medida.

No existe, en conocimiento de los autores, una teoria capaz de tratar el problema de la
localizaciéon de deformaciones en el hormigén sin la introduccion de hipotesis simplificado-
ras. A cada grupo de hipdtesis bdsicas corresponde un modelo diferente, de los cuales se pre-
sentan a continuacion dos de los mejor desarrollados: el Modelo de la Fisura Ficticia (Ficti-
tious Crack Model) creado por Hillerborg [3] y el Modelo de Fisuracién en Banda (Crack
Band Model) desarrollado por Bazant [5].

El modelo de la Fisura Ficticia

La hipotesis central del Modelo de la Fisura Ficticia es que la zona de localizacion de
deformaciones en la rama de ablandamiento se reduce a un plano o, en términos matemati-
cos, que la funcién de distribucion de deformaciones unitarias esquematizada en la figura 3,
puede aproximarse por una funcién delta de Dirac. Supone, por tanto, una discontinuidad
en corrimientos de magnitud w en el plano de fractura, y al mismo tiempo una continuidad
material que capacita a la correspondiente ““fisura ficticia” para transmitir carga (figura 4a).
Supone también que la localizacién de deformaciones se produce a partir del pico de tensio-
nes con descarga eldstica del resto de la probeta. De acuerdo con esto, el alargamiento de la
base de medida se descompone en un alargamiento uniformemente repartido mds la apertura

de fisura w (figura 4b), es decir:
AL=1L(e, + s/E)+ w (1)

donde L es la base de medida, e, la deformacion remanente, s la tension ingenieril y E el
.moédulo eléstico.
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Fig. 4. El Modelo de la Fisura Ficticia: Idealizacion de la'zona de fractura (a), curva tension-alargamiento (b),
curva tension-alargamiento simplificada (c).
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En la aplicacién al cdlculo, se simplifica la ecuacién de comportamiento desprec1ando
la no linealidad antes del pico (figura 4c), con lo que (1) se transforma en:

AL=Ls/E+w | )

Resulta, pues, que el comportamiento completo puede definirse aproximadamente a
través del moédulo eldstico E, la resistencia a traccién ft, y la ecuacién de la rama de ablanda-
miento expresada como:

s=s(w), cons(0) = f, 3)

Con esta hipétesis simplificadora, es inmediato ver que el drea encerrada bajo la curva
s—AL coincide con la encerrada bajo la curva s— w y que representa la energia necesaria para
romper completamente una probeta de secciéon unidad, por lo que se denomina energia de
fractura, Gy, vy se adopta como pardmetro bdsico del material junto a ft y E.

La ecuacioén (3) debe ser, en principio, determinada experimentalmente. Sin embargo,
Petersson [14] ha obtenido experimentalmente que hormigones con distinta dosificacion
tienen un comportamiento similar, definido esencialmente por fy Gy, (figura 5), y que los
resultados de los cédlculos de cargas de rotura para diversos elementos dependen poco de la
forma concreta de la curva s—w, siempre que se conserven la resistencia a traccién y la ener-
gia de fractura. Propone, por tanto, la sustitucion de la curva real por un diagrama triangular
para el estudio de tendencias y por el diagrama bilineal representado en la figura 5 cuando se
requiera mayor precision.

S/%

W /W,

Fig. 5. Forma de las curvas tension - apertura de fisura para diversos hormigones y aproximaciones triangular
y bilineal de las mismas.

La hipotesis fundamental introducida a continuaciéon por Hillerborg y colaboradores es
que el modelo puede extrapolarse a cualquier proceso de creacién de una fisura en modo de
apertura. Aceptado este extremo, la forma de abordar el problema es conceptualmente sim-
ple, aunque requiere el uso de métodos numéricos relativamente complejos debido a la no
linealidad del problema. En la figura 6 se ha representado la situaciéon de una fisura en pro-
pagacion descrita mediante este método, en la que puede observarse que la zona de fractura
estd simulada por la ““fisura ficticia” sobre la que debe cumplirse la relacién s=s(w) con la
condicion adicional de que las tensiones sean continuas a lo largo del eje X.
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Fig. 6. Descripcion de la propagacion de una fisura mediante el Modelo de la Fisura Ficticia.

El Modelo de Fisuraciéon en Banda

-

En el modelo de Bazant la hipotesis bdsica es que en la rama de ablandamiento las de-
formaciones se concentran de manera uniforme en una banda de espesor d, caracteristico
del material, en tanto que el resto de la probeta se descarga eldsticamente (figura 7a). El
comportamiento en fractura del hormigdn queda, por tanto, definido por una curva tension-
deformacion (figura 7b) y por d..

Aungue no existen limitaciones para la forma de la curva, hasta hoy sélo se ha utilizado
en su forma mds simplificada de diagrama triangular (figura 7¢), por lo que el modelo estd
totalmente definido por cuatro pardmetros: el moédulo de elasticidad E, la resistencia a trac-
cion f, la energia de fractura GF y la anchura de banda d.

Una vez que se fija la anchura de banda, el modelo es prdcticamente idéntico al de la fi-
‘sura ficticia, como sefiala el propio Bazant. En efecto, reescribiendo la ecuacion (2) en tér-
minos del presente modelo, donde nuevamente hemos despreciado la no linealidad antes del
pico, resulta:

AL = (L—dC)S/E-+-eb d, 5)

donde e, es la deformacién unitaria en la banda de fisuracion. La similitud entre ambas
ecuaciones es patente, siendo w el equivalente del término (e, —s/E)d_.

La ventaja fundamental de este modelo reside en su utilizacion mediante el Método de
Elementos Finitos, ya que permite realizar todo el cdlculo sin modificacion de la topologia
de la malla. Sin embargo ello exige la definicién del comportamiento en estados triaxiales. El
andlisis de la teoria triaxial desarrollada por Bazant en [5] haria excesivamente larga esta
exposicion, sin aportar nuevos conceptos de Mecdnica de Fractura, por lo que no serd desa-
rrollado.

45



T
A ‘ (b)
-Jr— | ey |
A\, SET%?T:C'ON (c)
L =

Fig. 7. Modelo de Fisuracion en Banda® Localizacion de deformaciones (a), curva tension-deformacion en la
banda de fisuracion (b), diagrama simplificado para la curva anterior (c).

DETERMINACION EXPERIMENTAL DE LOS PARAMETROS DE FRACTURA

Los modelos de fractura no lineal que acaban de describirse se basan en el comporta-
miento del hormigdn en traccién. De acuerdo con ello, los Gnicos ensayos que suministran
toda la informacién necesaria son los ensayos estables de traccion simple. Sin embargo, este
tipo de ensayos son dificiles de llevar a cabo debido a las exigencias de rigidez del sistema de
carga y de la propia probeta (para una discusién completa de las condiciones de estabilidad,
véase [14]), por lo que no parecen adecuados como método rutinario de caracterizacién del
material. Sin embargo, si se aceptan a priori los modelos simplificados antes expuestos, que
quedan definidos por los pardametros ft, Ey GF, es posible desarrollar técnicas experimenta-
les alternativas para su determinacion. '

La resistencia a traccién y el médulo de elasticidad pueden determinarse en un ensayo
de traccién simple ordinario, aunque en general podria ser suficiente la determinaciéon de E
en compresion y la de f, en el ensayo brasilefio.

La determinaciéon de la energia de fractura requiere, sin embargo, la definicién de nue-
vos métodos. Como los modelos mencionados postulan que la energia necesaria para produ-
cir la rotura de una seccién es independiente de la forma concreta en que se genere la fisura,
resulta que para obtener G basta, en principio, con romper cualquier probeta por fisura-
cion en modo de apertura (modo I) midiendo en el ensayo el trabajo W realizado en la pro-
duccién de la ruptura. La energia de fractura vendrd entonces dada por:

Gp = W/A (6)

donde A es el drea nominal de la seccidn fisurada.

El problema fundamental del método consiste en la necesidad de garantizar que en W

no se han incluido los témminos de energias disipadas en otros procesos distintos del de
fractura, como aplastamiento local en los puntos de carga, rozamientos, asientos irreversibles

en dispositivos de apoyo, etc.
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El comité de la RILEM TC 50—Fracture Mechanics of Concrete tiene en estudio un bo-
rrador de recomendaciones para la determinacién de la energia de fractura mediante ensayos
de flexion en tres puntos de vigas entalladas [15]. Prescindiendo de las especificaciones de
detalle, el ensayo consiste en romper en forma estable una viga con una entalla central de
profundidad igual a medio canto, registrando la curva carga-desplazamiento hasta rotura (fi-
gura 8). El 4rea bajo esta curva es el trabajo W  realizado por la carga central, al cual hay
que afiadir el trabajo realizado por el peso propio, lo que se lleva a cabo en la norma con la
adicion de un termino de correccion W, introducido por Petersson en [14], y dado por:

\

P = mgA (7

donde mg es el peso de la probetay A  la flecha de rotura (figura 8). Con ello, la energia de
fractura se obtiene como ::

Gy = (W, +mga )/b(d—a) (8)

donde besel aﬂcho de la probeta, d su canto y a la profundidad de la entalla.

<
INE]
o)

[ Ao <4 FLECHA

Fig. 8 Esquema del ensayo de determinacion de la energia de fractura.

Aunque el borrador de recomendaciones no contempla esta posibilidad, en [14] se des-
taca la posibilidad de eliminar o disminuir el término de correccién mediante la introduccién
de contrapesos que disminuyan o anulen, respectivamente, el momento de las cargas perma-
nentes en la seccidén de entalla.

INVESTIGACION EXPERIMENTAL

Material y probetas

El hormigén utilizado se dosificé segun las especificaciones de la RILEM definidas en
[17], con un tamafio mdximo de drido de 20 mm. Las caracteristicas mecdnicas de las cuatro
amasadas realizadas se recogen en la tabla 1.
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TABLA 1

Caracteristicas mecdnicas del hormigon

Amasada Resistencia a compresion  Resistencia a traccion Modulo de elasticidad
MPa MPa MPa
1 37,3 3,1 24.270
2 32,8 2,8 21.460
3 37,8 3,1 23.420
4 36,8 32 26.650

Se hormigonaron tres tipos de probeta entallada, denominadas S1, S2 y S3, cuyas di- -
mensiones se recogen en la tabla 2. En la fotografia 1 puede verse la proporcion de tamafios,
correspondiendo la de menor tamafio (S1) a la geometria contemplada en el borrador de re-
comendaciones RILEM.

TABLA 2

Dimensiones de las probetas

Probeta Longitud Canto Ancho Profundidad Distancia
mm mm mm entalla entre apoyos
mm mm
S1 840 100 100 50 800
S2 1.188 200 100 100 1.131
S3 1.455 300 100 150 1.386

Foto 1. Vista comparativa de las probetas ensayadas.
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Las probetas S1 se obtuvieron de la amasada 1, las S2 de la amasada 2 y las S3 de la
tercera y cuarta amasadas. En todos los casos se utilizaron moldes de madera plastificada y
las entallas se moldearon por insercién de una ldmina de PVC rigido de 5 mm de espesor.
Las probetas se curaron durante 24 horas en cdmara a un 100 por 100 de HR y 20 + 2°C,
siendo seguidamente almacenadas en balsa hasta el momento del ensayo.

Antes del ensayo se procedio a un esmerilado de las zonas de apoyo para asegurar un
buen reparto de carga.

Procedimiento experimental

Todos los ensayos se realizaron en una mdquina servohidrdulica INSTRON 1275 de 1
MN de capacidad, operada en control de desplazamientos, pero el montaje experimental fue
ligeramente distinto para las probetas S1 y para las S2 y S3.

Para las S1, la carga se midi6 con una célula de carga de 5 kN con 0,1 N de resolucion y
una precisiéon del 0,25 por 100. La flecha respecto de los rodillos de apoyo se midié como
media de las lecturas de dos transductores situados uno a cada lado de la probeta (fotogra-
fia 2). La precision de los transductores utilizados es mejor de 0,005 mm. No se realizé com-
pensacion del peso propio.

- Foto 2. Sistema de medida de desplazamientos para las probetas S1.

Para las probetas S2 y S3 se utilizd una célula de carga de 100 kN, con una resolucion
de 2,5 N y una precision del 0,25 por 100. La flecha se midi6 con un extensémetro de 5 mm
de recorrido situado centralmente por debajo de la probeta, siéndole transmitido el corri-
miento del rodillo de carga mediante un bastidor en U (figura 9). La precision del extenso-
metro utilizado es superior a 0,0125 mm. Para evitar un término de correccién por peso pro-
pio excesivamente importante, se efectué una compensacion mediante contrapesos, esque-

matizada en la figura 9.
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Fig. 9: Esquema del montaje experimental utilizado en los ensayos de las probetas S2 y S3.

En todos los ensayos las lecturas de carga y flecha se realizaroh mediante un sistema de
adquisicién automdtica de datos, quedando la curva carga-desplazamiento almacenada en cin-
ta digital como una matriz de 800 x 2. A partir de estos datos se calculé6 numéricamente la
energia absorbida usando el método de Simpson.

Resultados

En la tabla 3 se recogen los resultados fundamentales de la experimentacion. Los valo-
res entre paréntesis son las desviaciones estdndar estimadas. La tension neta de ruptura f,,,
se define como:

f

N MfR/WN (10)

donde M, es el momento flector de rotura en la seccién central y W, es el modulo resis-

tente de la seccién neta.

TABLA 3

Resultados experimentales

Tipo de Nuamero de Energia de Tension neta
probeta ensayos fractura de rotura
N/m MPa
S1 13 123 (22) 4,73 (0,21)
S2 6 125 (30) 3,73 (0,34)
S3 7 118 (17) 3,60 (0,21)
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ANALISIS DE RESULTADOS

Una de las hipotesis bésicas de los modelos estudiados (incluida la FEL), es que la ener-
gia de fractura G es una propiedad del material y no depende, por tanto, del tamafio de la
probeta utilizada en su determinacion.

Los resultados de la tabla 3 parecen indicar que en el rango de tamafios estudiado la
hipotesis es satisfactoria y un estudio estadistico mds detallado, que no desarrollamos, indi-
ca que efectivamente las diferencias observadas en los valores medios de G,. no son significa-
tivas a un nivel de confianza del 10 por 100.

Analizado este extremo, pasamos a estudiar la capacidad de los modelos para predecir
la tension de rotura.

La Teoria de Fractura Eldstica Lineal predice que la rotura se producird, para la geome-
tria estudiada, a una tensién neta dada por:

fy = (GLE/d)!/? [g(a/d,d/eT" (11)

Los valores de la funcion de forma g (®) para a/d = 0,5 y para d/{ iguala 1/4, 1/8 y O
(flexién pura), son, conun 1 por 100 de precision, los siguientes [16]:

2(0,5;1/4) = 0,442
2(0,5;1/8) = 0,461
£(0,5;0) = 0,468

(12)

A partir de estos datos se han estimado los valores de la funcién de forma para las pro-
betas ensayadas por interpolacion lineal y parabolica, resultando las diferencias de ambos
tipos de estimacién inferiores al 0,25 por 100. Los valores obtenidos con interpolacion
parabolica para las distintas probetas son los siguientes:

probetas S1 2(0,5;0,125) = 0,461 (13)
probetas S2 ¢(0,5,0,177) = 0,454
probetas S3 2(0,5;0,217) = 0,448

A la vista de las pequefias diferencias existentes (en relacion a las dispersiones experi-
mentales), es posible adoptar un valor medio de g igual a 0,4545 para todas las probetas, con
error inferior al 1,5 por 100. Con esta aproximacion, la ecuacion (11) se reduce a:

fy, = 2,20 (GLE/d)!/? (14)

La ecuacioén (11) se adimensionaliza adecuadamente dividiendo por f,, con lo que resul-
ta

£ /f, = 2,20 (¢, /d)1/2 (15)
donde se ha definido la longitud caracteristica £ ; , como:

2. = GpE/f,? (16)
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La ecuacién 12 se ha representado en la figura 10 junto con los resultados experimen-
tales, y las predicciones realizadas a través del Modelo de la Fisura Ficticia, para los diagra-
mas s—w simplificados de la figura 5 (triangular y bilineal). Estas predicciones se han realiza-
do con el programa descrito en [14], modificado para ser implementado en un HP-9826.

2L M
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. GeE
m  CH f.z

PREDICCIONES
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«— FCM B.
— FCM &

RESULTADOS EXPERIMENTALES

B d=000mm.
® d =200m.m.

A d =300m.m.

——-—-—REGRESION
LINEAL

025 030 035 040 050 050 070 080 09010 12
dilcn

Fig. 10. Representacion grafica de |os resultados experimentales junto con las predicciones teoricas de la FEL
y del MFF.

Como puede observarse, la FEL predice tensiones de rotura de mds del doble de las me-
didas, por lo que es completamente inadecuada para este rango de tamafios. Por el contrario,
el modelo de la Fisura Ficticia reproduce bien la tendencia para los dos diagramas s—w, y el
error en la predicciéon es inferior al 10 por 100 para la aproximacién bilineal.

Debe notarse, finalmente, que la extrapolacién de los resultados experimentales a tra-
vés de la Teorfa Cldsica de Agotamiento da siempre resultados del lado de la inseguridad
cuando se extrapola hacia mayores tamafios. Si, por ejemplo, se toman como base los resul-
tados de los ensayos sobre las vigas de 100 mm de canto, las predicciones para vigas de 300
mm de canto estdn un 30 por 100 del lado de la inseguridad, porcentaje que se elevaria a un
60 por 100 para 600 mm de canto y a un 95 por 100 para 1 m de canto.

CONCLUSIONES

1. La experimentacién realizada confirma la idea de que la Teoria de Fractura Eldstica
Lineal no es aplicable a elementos de hormigén de tamafio reducido.

2. La Teoria Cldsica de Agotamiento no parece aplicable a estructuras en que el colapso
esté controlado por procesos de fractura.

3. No se han detectado diferencias en la energia de fractura para el rango de tamafios
estudiado. Los resultados parecen apoyar la hipdtesis bdsica de los modelos de la Fi-
sura Ficticia y de la Fisuracion en Banda.

4. El Modelo de la Fisura Ficticia predice bien la tendencia de evoluciéon de la resisten-
cia con el tamafio y en su versién de diagrama bilineal los errores de la prediccidon
son inferiores al 10 por 100 para la geometria estudiada.
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Simposio RILEM-NCCL sobre ““Utilizacion
de plantas vegetales y sus fibras como
materiales de construccion”

Durante los dias 7 al 9 de octubre de 1986 se celebrard en Bagdag (Irak), un Simposio
organizado conjuntamente por la RILEM y el Centro Nacional de Laboratorios de la Cons-
trucciéon (NCCL), con el fin de estudiar y discutir el papel de las plantas vegetales tales como
cafia, bambu, cdscara de arroz, hojas de palmera, etc., como materiales para la construccion
de viviendas de bajo coste.

Toda la informacién relativa a programas, impresos de inscripcion, viajes, hoteles, etc.,
se enviard en fecha proxima a aquéllos que la soliciten.

Los interesados en presentar alguna Comunicacion a este Simposio, deberdn enviar a la
Direccién que mds adelante se indica, un resumen de no més de 300 palabras, en francés o
inglés, antes del 15 de septiembre del presente afio 1985. La fecha limite para la recepcion
del texto completo de la Comunicacion es la del 15 de mayo de 1986.

Antes del Simposio, se entregard a los participantes un volumen con el texto de todas
las Comunicaciones recibidas y que vayan a ser presentadas personalmente por los autores
durante las Sesiones de Trabajo.

La correspondencia relacionada con este Simposio deberd dirigirse a:

Dr. Mufid Samarai

National Centre for Construction Labs.
Tell Mohammad/Mousa Bin Nesser Sq.
Baghdad-Irak

Fallo del Trofeo Nacional de la Seguridad-Diploos 1984

En el afio 1969 las Mutuas Patronales de Accidentes de Trabajo, a través de su Asocia-
cidén para la Prevencion de Accidentes (APA), instituyeron el DIPLOOS-TROFEO NACIO-
NAL DE LA SEGURIDAD, que desde entonces se otorga anualmente a la empresa que més
se ha distinguido en su actuacidén en materia de Seguridad e Higiene Industrial, reflejada en
la memoria de actividades de su Departamento de Prevencion.

El fin perseguido no es otro que el de estimular la labor y dedicacién de los Servicios de
Prevencion de las empresas, para hacer de los mismos un medio auténticamente eficaz en be-
neficio de sus trabajadores y de la economia de su gestion.

El fallo del Jurado Calificador de las memorias presentadas a concurso en esta decimo-
sexta edicion ha sido el siguiente:

PRIMERO: Conceder el DIPLOOS-TROFEO NACIONAL DE LA SEGURIDAD a la
empresa: ASFALTOS ESPANOLES, S.A. (ASESA), de Tarragona.

SEGUNDO: Conceder tres Menciones Honorificas a las memorias presentadas por las
empresas:

— STARLUX, S.A. de Montmel6 (Barcelona).
— ALTOS HORNOS DE VIZCAYA, S.A. de Ansio (Vizcaya).
- MOTOR IBERICA, S.A. de Barcelona.
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Comportamiento de sistemas de
pretensado a temperaturas criogénicas

J. Planas*, H. Corres*, M. Elices*, R. Chueca**.
*Departamento de Fisica y Fisica de Materiales
E.T.S. de Ingenieros de Caminos, Canales y Puertos.
Universidad Politécnica de Madrid

** Auxini, S.A. y Dragados y Construcciones, S.A.

1. INTRODUCCION

La utilizacién del hormigén pretensado en la construccion de tanques de almacena-
miento de gas natural licuado y de fluidos criogénicos en general, se ha extendido amplia- .
mente en las dos ultimas décadas, impulsada por una creciente competitividad de este tipo
de depdsitos, frente a los tradicionales tanques metdlicos.

Dicha competitividad se basa, por una parte, en una mayor facilidad para adaptarse a
los crecientes requisitos de seguridad impuestos por Administraciones y Propietarios y, por
otra, en la posibilidad de utilizar, en estructuras sometidas a condiciones criogénicas, las téc-
nicas de pretensado desarrolladas para estructuras ordinarias, ya que el desarrollo de técnicas
especiales para un mercado tan reducido no resultaria econémicamente rentable.

La utilizacién a muy bajas temperaturas de sistemas de pretensado desarrollados y ho-
mologados para uso a temperaturas proximas a la ambiente presenta algunos problemas,
muy particularmente el de la posibilidad de rotura frgil de las unidades de pretensado, en-
tendiendo por tal la rotura brusca con muy poca, o nula, deformacién pldstica.

Roturas frdgiles a cargas inferiores a las del limite eldstico convencional a baja tempera-
tura, se han observado tanto en sistemas de anclaje mediante cufias (1) como en sistemas de
anclaje por botén en cabeza (6) y son atribuibles a la combinacién de una disminucion de la
tenacidad con la temperatura (observable en todos los aceros con estructura ciibica centra-
da) y de una elevada triaxialidad generada por el sistema de anclaje.

Parece patente la necesidad de exigir que, para todo el rango de temperaturas de traba-
jo, los conjuntos tendén-anclaje presenten una ductilidad suficiente ademas de unas caracte-
risticas resistentes minimas. Para temperatura ambiente la FIP (2) estipula una resistencia
minima en ensayos estdticos a través de un factor de eficiencia y una deformacién minima
en rotura del 2,3 por 100, ademds de las metodologias de ensayo a utilizar para su determi-
nacién. Tal tipo de recomendaciones internacionales no existen para situaciones de baja tem-
peratura. En el congreso internacional de la FIP de 1982 se presenté una propuesta (3,4) en
la que se consideraba como condicién necesaria, para la utilizacién de un sistema, que la car-
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ga de rotura del conjunto a —165°C fuera superior al limite eldstico convencional del acero a
dicha temperatura. Ademas los autores de la propuesta sugirieron la conveniencia de fijar
una deformaciéon pldstica superior al 0,2 por 100, para garantizar una cierta ductilidad, co-
mo se hace a temperatura ambiente, aunque no llegaron a establecer una cifra, entre otros
motivos, por falta de suficientes datos experimentales.

Independientemente de la problemdtica de fijar requisitos minimos a cumplir, existe el
problema de la carencia de normativa de ensayos, necesaria para asegurar la representativi-
dad de los resultados obtenidos. '

En este trabajo se intenta contribuir a la clarificaciéon del panorama descrito, de tres
formas complementarias:

1. Presentando un programa minimo de ensayos para la caracterizacién de sistemas
de pretensado basado en un andlisis previo de las formas tipicas de colapso de un
conjunto tendén anclaje.

2. Presentando resultados de un amplio programa experimental, encaminado a estu-
diar la influencia de la velocidad de solicitacion, de las cargas ciclicas y de las con-
diciones experimentales en el comportamiento de los sistemas de pretensado a
—165°C.

3. Presentando resultados del comportamiento de dos sistemas tipicos de pretensa-
do, analizdndolos en relaciéon con la propuesta de requisitos minimos propuestos
en el congreso de la FIP de 1982 (3, 4).

2. TIPOS DE COLAPSO DE UN CONJUNTO TENDON ANCLAJE, PARAMETROS QUE
LOS GOBIERNAN Y PROPUESTA DE PROGRAMA DE ENSAYOS MINIMO

Un conjunto tenddn anclaje sometido a tensién uniforme puede romper bdsicamente
en 5 formas distintas:

1. Agotamiento plistico del tend6n (Fig. 1-e)

Constituye la forma éptima de rotura. Se puede caracterizar mediante la curva tension
deformacién completa o por una serie discreta de tensiones caracteristicas (0 1, 0¢ 3,0y -..)
y por su deformacién bajo carga méxima €, . Todos estos pardmetros son objetivos y, por
tanto, utilizables en proyecto. La deformacién después del pico depende de la base de me-
dida, de la situacién de la rotura dentro de ella, del didmetro, etc. y no es como es sabido,
una propiedad material.

2. Rotura fragil de un alambre del tendon por existencia de fisuras o entallas, lejos del an-
claje (Fig. 1-e)

Este tipo de rotura puede predecirse a partir de la tenacidad a fractura del tend6n y del
tamafio de la fisura. Para entallas también existen procedimientos empiricos que permiten
estimar la carga de rotura. Fisuras del tamafio necesario para producir este tipo de rotura no
se presentan en los alambres en su recepcidon. Pueden producirse por fatiga, o en un ambien-
te agresivo. Estas fisuras se inician a partir de defectos preexistentes como picaduras o me-
llas.
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3. Agotamiento plastico del anclaje (Fig. 1-a)

Corresponde a una rotura por deformacion plastica con extrusion de cufias o del boton.
El comportamiento es predecible a partir de la curva tension deformacion del acero en cues-
tibn y puede prevenirse, simplemente a partir de la tension de cedencia.

4. Rotura fragil del anclaje debida a la presencia de fisuras (Fig. 1-b)

El comportamiento puede predecirse a partir del tamafio maximo esperado de fisuras y
de la tenacidad de fractura (K;.) determinada en ensayos normalizados. A partir del valor
de la tenacidad de fractura se puede estimar el tamafio de la mixima fisura tolerable y, en
consecuencia, establecer un procedimiento de control para la recepcion de los anclajes.

fig. ia €

-Kie

_TAMANO DE T
DEFECTO r

-

fig. 1b €

Figs. 1a-1b-1c-1d-1e.

tig.1d c
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En general, los defectos esperables en piezas mecanizadas son muy pequefios, no supe-
riores a unas décimas de mm. En piezas moldeadas los huecos o inclusiones se comportan co-
mo pequefias entallas, o fisuras, internas y por consiguiente es necesario establecer un proce-
dimiento de control que asegure la ausencia de defectos superiores a un determinado tama-
fio.

5. Rotura en la interfase. Tendon anclaje (Fig. 1-c)

Contrariamente a los modos anteriores este puede abarcar un gran numero de tipos dis-
tintos de fallos, entre los que cabe distinguir: deslizamiento del tendén entre cufias (posible
si hay acodalamiento cufia-cono por congelacion de liquido interfacial), rotura fragil del
tendon por propagacion de una fisura de fatiga y rotura més o menos frdgil del tendén en la
interfase con el anclaje sin propagacién previa de fisura ni deslizamiento global.

Todos ellos se caracterizan por la imposibilidad, en el estado actual de conocimientos,
de hacer una prediccion a partir de propiedades de los materiales y de la geometria. En la
préctica debe hacerse una caracterizaciéon empfirica de este comportamiento, tradicionalmen-
te a través de la eficiencia y de la deformacién de rotura.

A —165°C la resistencia supera con mucho la minima garantizada a 20°C por lo que es-
te aspecto es poco relevante. No asf la deformacion en rotura que, como se ha indicado ante-
riormente, puede ser tolerablemente baja.

El problema bdsico es que los dos pardmetros de caracterizacién dependen de la histo-
ria previa de tensiones y temperaturas y también, como se verd, de la velocidad con que se
efectue la carga hasta rotura y de la situacién ambiente concreta.

De acuerdo con lo anterior, se propone que un programa de ensayos minimo debe in-
cluir:

1. Ensayos de traccién simple sobre muestras de alambre del tendoén.

2 Ensayos de traccién simple sobre muestras del acero constituyente del anclaje.
3. Ensayos de tenacidad de fractura del acero del anclaje.
4

Ensayos del conjunto con una historia de cargas y temperaturas, establecidas en
funcién de las solicitaciones previsibles.

Los dos primeros tipos de ensayo son relativamente sencillos de normalizar por compa-
racién con las normativas para temperatura ambiente. Si no se buscan valores de deformacio-
nes después de producido el méximo de carga, la geometria influye muy poco y solo resta
especificar el rango de velocidades de solicitacion, la precisién y uniformidad de temperatu-
ras y en el caso de acero del anclaje, la orientacién de las probetas. La posible influencia de
la velocidad de solicitacion se estudia en este trabajo, y la influencia de la precisiéon y unifor-
midad de temperatura se analizé en (5).

El tercer tipo de ensayo estd normalizado, siendo una de las normas utilizable la ASTM
E399 y es fundamental para el adecuado proyecto de los anclajes frente a rotura fragil por
existencia de defectos.

El cuarto grupo de ensayo es el mas conflictivo porque al no medir propiedades mate-
riales es dificil de definir. Como minimo debe consistir en un ensayo mondtono, similar al
de las recomendaciones de la FIP (2), pero que tenga en cuenta que el pretensado se efectia
a temperatura ambiente. Podria consistir en una precarga a temperatura ambiente, seguido
de enfriamiento a carga constante y posterior carga hasta rotura. Si ademds debe incluir algu-
nos ciclos de carga a baja temperatura, tal como propone Rostasy (3), es una cuestién abier-
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ta que, junto con la influencia de la velocidad de carga se ha estudiado en la investigacion
que se presenta.

3. PROGRAMA EXPERIMENTAL

Para los dos sistemas de pretensado estudiados, e independientemente de los ensayos de
caracterizacién, a temperatura ambiente, se han desarrollado los siguientes tipos de ensayos:
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Fig. 2.

A: aceros del anclaje

—  Traccién simple a —165°C y velocidad de deformacion é= 107 s

—  Traccién simple a —165°C y velocidad de deformacion é= 107 s
_  Tenacidad de fractura a —165°C, segiin normas ASTM E399.

=1

B: alambre del tendén

_ Tracciéon simple a —165°C y velocidad de deformacion é=1 0% s

— Traccién simple a —165°C y velocidad de deformacion é=107 gL
C: conjunto tendén anclaje

—  Ensayos de carga monétona segun la historia definida en la Fig. 2-a, con velocida-

des de rotura =107 y 107 s™.
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—  Ensayos con carga ciclica a bajo ntimero de ciclos, 50 ciclos, entre 0,8 F,v04
F, , donde F,, esla carga mdxima a temperatura ambiente, segun la historia defi-
nida en la Fig. 2-b.

—  Ensayos con carga ciclica a alto nimero de ciclos segun la historia definida en la
Fig. 2-c. 500.000 ciclos entre 0,66 F, v 0,6 F., , seguido de 300 ciclos entre 0,7
F,v06F,.

—  Ensayos con ciclos térmicos segtn la historia definida en la Fig. 2-d.

TABLA 1
Propiedades mecénicas a 20°C de los aceros del SISTEMA 1

SISTEMA 1 0y0,2 OR M
20°C MPa MPa (%)
(kg/mm?) (kg/mm?)
ALAMBRE 1.620 1.790 5,4
(CENTRAL ¢ 5,2) (165) (183)
ACERO 330%* 600 15,2
ANCLAJE (34) 61)

* Escalon de cedencia.

Fig. 3b.
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TABLA 2
Propiedades mecanicas a 20°C de los aceros del SISTEMA 2

SIST l:Z)MA 2 0y0.2 Or EM
20°C MPa MPa (%)

(Kg/mm?) (Kg/mm?)
ALAMBRE 1.530 1.740 5.4

(156) (178)
ACERO 500 670 7.4

ANCLAJE (51) (68)

%
\
|
\\
\

i
i

Fig 3a.

4. MATERIALES, PROBETAS Y EQUIPOS EXPERIMENTALES

Se han ensayado dos sistemas de pretensado con las caracterfsticas siguientes:

Sistema 1: Compuesto por cordones de 0,6” de 7 alambres trefilados estabilizados y
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anclados con cufias. Las caracteristicas bdsicas, a temperatura ambiente, del cordén
y del acero del anclaje, se resumen en la tabla 1 y en el esquema de la figura 3-a.

Sistema 2: Compuesto por alambres individuales botonados en cabeza, de acero eutec-
toide trefilado y estabilizado de 7 mm de didmetro. Las caracteristicas bdsicas a tem-
peratura ambiente del alambre y del acero del anclaje se resumen en la tabla 2, junto
con el esquema de la figura 3-b.

Las probetas extraidas fueron las siguientes:

— Ensayos de traccién simple del material del anclaje: probetas cilindricas ¢ 7 mm
de 130 mm de longitud libre y 50 mm de base de medida.

— Ensayos de tenacidad del material del anclaje: probetas compactas (C.T.S.) de 25
mm de espesor mecanizadas segiin norma ASTM E399.

—  Ensayos de traccion simple del alambre: probetas de alambre (central en el caso
del cordén) botonadas en cabeza, con 250 mm de longitud libre y base de medida
50 mm.

—  Ensayos de comportamiento del conjunto tendén anclaje. En ambos casos se ensa-
y6 sélo una unidad compuesta por un alambre o cordén con sus correspondientes
anclajes. La longitud de las probetas era de 900 mm con base de medida de defor-
maciones de 50 mm para el alambre y de 500 mm para el cordén.

Los ensayos de traccidon y de fractura se realizaron en una cdmara ambiental INSTRON,
modificada para trabajar a —165°C. Los ensayos se realizaron a —165+1°C con una diferen-
cia de temperaturas entre puntos de la probeta inferior a 1°C y el centro de la probeta ligera-
mente mds caliente que sus extremos de acuerdo con lo recomendado en (5). .

Los ensayos de conjuntos tendon anclaje se realizaron en una cdmara criogénica de tres
moédulos con control independiente para conseguir la mdxima uniformidad posible, que fue
+2°C, respecto de la nominal. Esta cdmara fue disefiada y construida en el Departamento de
la Escuela.

En todos los ensayos se utilizé una maquina servohidrailica Instron con control en des-
plazamiento, en la fase de rotura, o de carga, en precarga y carga ciclica. La precisién en la
medida de cargas fue del 0,5 por 100, con una resolucién de 5 kg.

La medida de deformaciones sobre una base dé 50 mm se realiz6é con un extensémetro
M.T.S. con precisién de +0,25 por 100 y la de deformaciones del cordén con un captador
especialmente disefiado, basado en transductores inductivos, con una precisién del 1 por
100.

La evolucién de cargas y deformaciones se tomaban simultaneamente en registro anal6-
gico y por puntos almacenados primero en un ordenador y seguidamente en cinta magnética.

En la Figura 4 puede verse un esquema de la disposicién experimental en ensayos de
conjuntos tendén anclaje.

5. RESULTADOS
5.1. Aceros de los anclajes

En la tabla 3 se resumen los resultados bdsicos de los ensayos de caracterizacion de los
aceros de los anclajes, observdandose que el efecto de la velocidad de solicitacién es pequefio.
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Compardndolo con los datos a temperatura ambiente, puede observarse un aumento
espectacular de las resistencias, y deformaciones bajo carga mdxima proximas a las obtenidas
a temperatura ambiente, incluso superiores en el caso del anclaje 2. Los aumentos relativos
de limites eldsticos debidos al enfriamiento son aproximadamente del 125 y del 75 por 100
respectivamente para los anclajes 1 y 2. Puesto que el aumento de carga de rotura de los ten-
dones es, como se verd, tan s6lo del orden del 15 por 100, resulta evidente que si los anclajes
no plastifican a temperatura ambiente, tampoco plastificardn a baja temperatura y el disefio
a temperatura ambiente serd suficiente para garantizar la seguridad frente a plastificacion.

No obstante, conviene detenerse a considerar la influencia de posibles fisuras en la ro-
tura frdgil de los anclajes a bajas temperaturas. La tenacidad de fractura de estos materiales
disminuye con la temperatura, los resultados obtenidos (tabla 3) indican que a —165°C, la

TABLA 3

Resultados de los ensayos de caracterizacion de los materiales de los anclajes a —-165°C.
Todos los valores son media de dos ensayos

TRACCION SIMPLE TENACIDAD
€ oy OR e Kic
—-165°C MPa MPa MPa+/m
' ) (Kg/mm?) (Kg/mm?) (%) (Kg/mm?3/2)
ANCLAJE 1 10°5 730 (74) 830 (85) 12 39,0
(CURAS) 10 750 (77) 850 (87) 12 (126)
ANCLAJE 2 10°S 850 (87) 910 (93) 10 394
(BOTONES) 10°8 850 (87) 910 (93) 10 (127)

+ ~ 7 o
[scalon de cedencia.
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tenacidad de fractura es de 40 MPay/m (126 kg mm™/2) valor bastante inferior al de la tem-
peratura ambiente, que suele ser alrededor de 80 MPa\/ﬁ Esta diferencia de valores indica
que a bajas temperaturas las fisuras que serd capaz de tolerar serdn bastante mds pequefias
que a temperatura ambiente.

Podemos estimar, de forma aproximada, el tamafio de estas fisuras de la siguiente ma-
nera:

El factor de intensidad de tensiones viene dado por:
K=ao+a o | (1)

donde « es un coeficiente que depende de la geometria precisa del problema y, en general,
varia entre 1 y 2 (véase, por ejemplo, la referencia 7).

Si suponemos que a bajas temperaturas es licito aplicar la Mecdnica de la Fractura en
régimen eldstico lineal, es decir que la fractura se inicia cuando

resulta que el tamafio critico de la fisura vendrd dado por:

KIC

a -
o

)? (3)

: (
crit — )

donde o es la maxima tensién a que puede estar sometido el anclaje. Este valor se puede es- -
timar de la siguiente forma: Supongamos que el anclaje estd disefiado para poder soportar
localmente a temperatura ambiente, tensiones de (por ejemplo) 0,9 Oy s donde g, es la ten-
sién de cedencia del material. Es decir:

0, (maximaa 20°C)= 0,90,y — KoRT(20°C) €))

donde K es una constante de proporcionalidad que depende de la forma de sujeccion del
tendon, oy ¢ es la tension de rotura del tendon y el subindice A se refiere a tensiones en el
anclaje. A bajas temperaturas podemos suponer que la mdxima tensién que podré soportar el
anclaje seréd:

0, (maxima a —165°C) = Kog 1 (-165°C) (5)

El anclaje debe soportar estas tensiones porque su resistencia al disminuir la temperatu-
ra, aumenta mas rdpidamente que la del tendon. A partir de (4) y (5) podemos deducir que:

opp (—165°)

gy (20°0) ek

0, (mixima, —165°C) =0,9 -

Utilizando este valor €n la expresion (3) que nos da la fisura critica resultan, para los
distintos anclajes, los siguientes valores, segtin se tome a=1, a=2.

Anclaje 1: 3 mm <a (., <12 mm
Anclaje 2: 1,4 mm<a < 5,6 mm

critica

Siendo sumamente improbable que anclajes mecanizados presenten defectos de mds de 1
mm de profundidad, puede aceptarse que los aceros en cuestién, con las hipotesis de disefio
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TABLA 4

Resultados de los ensayos de caracterizacion del alambre de los tendones a -165°C.
Todos los valores son media de dos ensayos

5 6 O-yo,z OR EM
—165°C MPa © MPa

() (kg/mm?) (kg/mm?) (%)
SISTEMA 1 105 1910 (195) 2090 (213) 54
ALAMBRE CENTRAL 10°3 1970 (201) 2100 (214) 49

10°% 1780 (182) 2020 (206) 6.4
SISTEMA 2

1073 1790 (183) 2000 (204) 6,3

TABLA 5§

Ensayos de comportamiento tendon-anclaje a —165°.
Cordon de 7 alambres, 0,6”. Anclaje por cuilas

ENSAYOS MPa TIPO DE ROTURA
(kg/mm?) (%)
MONOTONO 2120 53 EN ANCLAJE. INICIA-
€=1073 g1 (216) DO EN IDENTACION
CUNA

MONOTONO 2090 5,5 EN CENTRO TENDON
€=10351 (213) CON ESTRICCION
CICLICO 2110 5.2 EN CENTRO TENDON
bajo n° ciclos (215) CON ESTRICCION
CICLICO 2090 - EN CENTRO TENDON
alto n° ciclos (213) CON ESTRICCION
CICLICO 2110 4.9 EN CENTRO TENDON
térmico (215) CON ESTRICCION

supuestas, son seguros frente a rotura frdgil por existencia de defectos, siempre que no se
prevea el crecimiento de las fisuras subcriticas por fatiga o por un ambiente agresivo.

5.2. Alambres

En la tabla 4 se resumen los resultados de los ensayos de caracterizacion de los alam-
bres que constituyen los tendones de ambos sistemas. Se observa un aumento de resistencia
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TABLA 6

Ensay os de comportamiento tendon-anclaje a —165°C
Alambre de 7 mm. Anclaje por botones

OR €M
ENSAYO MPa TIPO DE ROTURA
(kg/mm?) (%)
MONOTONO 2020 4,5 ADYACENTE AL
=105 g1 (206) BOTON CON
ESTRICCION
MONOTONO 1970 5,0 EN CENTRO TENDON
=103 ¢! (201) CON ESTRICCION
CICLICO 1980 5,1 EN CENTRO TENDON
bajo n° ciclos (202) CON ESTRICCION
CICLICO 1980 52 EN CENTRO TENDON
alto n° ciclos (202) CON ESTRICCION
CICLICO 1990 53 EN CENTRO TENDON
térmico (203) CON ESTRICCION

del orden del 15 por 100 respecto a los valores obtenidos a temperatura ambiente, y valores
de la deformacion bajo carga méxima iguales o superiores a los obtenidos a temperatura am-
biente, presentdndose en todos los casos roturas con cuello de estriccion. Este comporta-
miento coincide con el indicado en la referencia (4), para aceros similares.

Como en ¢l caso de los aceros de los anclajes, la velocidad de solicitacién influye muy
poco en los resultados.

5.3. Conjunto tendé6n anclaje

En las tablas 5 y 6 se resumen los resultados fundamentales de los ensayos realizados
sobre los sistemas 1 (cordén anclado con cufias) y 2 (alambre botonado) respectivamente.

Los distintos aspectos del comportamiento observado se analizan a continuacién:

a) Influencia de las solicitaciones ciclicas

Como puede observarse las diferencias en tensiones de rotura y deformacién bajo carga
maxima son minimas. Ademds, el modo de rotura es idéntico en todos los ensayos con velo-
cidad de deformacién € = 107 s™ | rotura que en ninguno de los 21 ensayos realizados a di-
cha velocidad se ha producido en el anclaje.

Tomando como referencia los ensayos monotonos a ¢ = 102 s se ha realizado un
contraste t de Student de diferencia de medias con nivel de significacién del 5 por 100. El
resultado es que para ninguno de los dos sistemas son significativas las diferencias observa-
das.
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Puede por tanto concluirse que no hay efecto apreciable de las solicitaciones ciclicas
estudiadas.

b) Influencia de la velocidad de deformacion

Realizado un contraste t de Student entre los ensayos monotonos con diferente veloci-
dad de deformacién, con nivel de significaciéon 5 por 100 y 2 por 100, las diferencias resulta-
ron significativas para ambos sistemas, pero, en cualquier caso la influencia es minima a efec-
tos ingenieriles ya que la diferencia es inferior al 2 por 100. Debe, sin embargo, recalcarse
que la resistencia es, en estos ensayos, menor para la velocidad de deformacion mds elevada
y que esta reduccién no depende solo del material y la velocidad, sino también del dispositi-
vo experimental, como mds adelante se justificard.

¢) Resistencia y ductilidad

Las resistencias obtenidas en todos los ensayos son prdcticamente iguales a las deduci-
bles de los ensayos de caracterizacion del alambre (tabla 4).

Las deformaciones bajo carga mdxima dan valores similares a las de los alambres ensa-
yados tanto a —165°C como a temperatura ambiente.

En todos los ensayos se han superado con creces los requisitos minimos propuestos en
(2), incluso el alargamiento bajo carga méxima exigido a temperatura ambiente (2,3 por
100), y el comportamiento de ambos sistemas puede calificarse de excelente.

d) Tipos de rotura

En todos los ensayos a alta velocidad de deformacion la rotura se ha producido por
agotamiento pldstico del tendén, presentdndose estriccion lejos del anclaje (fotografias 1y
2).

En los ensayos lentos, el sistema 1 ha presentado sistemdticamente rotura en el anclaje
iniciado en una indentacién provocada por la cufia. La fractura ha sido en todos los casos
secuencial (alambre tras alambre) y se han presentado dos tipos distintos: rotura por cortan-
te (fotograffa 3) y rotura por propagacién de fisuras normalmente al alambre (fotografia 4).

El sistema 2 ha presentado en los ensayos lentos rotura con estriccion localizada en las
proximidades del botén (a menos de 1-1,5 cm).

e) Influencia de las condiciones experimentales

Como complemento de las medidas estandar se realizd, en algunos de los ensayos, la
medida de la evolucion de la temperatura del tendén durante el proceso de carga. Los resul-
tados fueron que en los ensayos lentos la variacién de temperatura era despreciable, en tanto
que en los ensayos rdpidos se producian elevaciones de temperatura del orden de 15 °C, debi-
do a que la tasa de generacién de calor por deformacién pldstica superaba la capacidad de re-
frigeracion por convencién con pequefia diferencia de temperatura. Obviamente el aumento
de temperatura crecerd con la velocidad de deformacién pero dependerd también, en forma
fundamental, del dispositivo experimental usado, en particular del coeficiente de convencion
disponible.
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En el rango de velocidades no dindmicas, las posibles variaciones de resistencia de un
tendon pueden agruparse como sigue:

1. Aumento de resistencia del acero por aumento de velocidad de deformacién (a
temperatura constante).

2. Disminucidn de resistencia del acero por aumento de temperatura.

3. Disminucion localizada de resistencia debido al dafiado producido por el anclaje.

Parece 16gico aceptar que si la temperatura de la probeta es estrictamente constante,
igual a Ty, la rotura se producird en el anclaje a una tensién oy , = noRT (Ty) donde n < 1
incluye el efecto de dafiado y oy ¢ (Ty) indica la resistencia del tend6n a temperatura Ty .

En un ensayo a alta velocidad de deformacién el mecanismo 2 domina sobre el 1 (que
es siempre muy débil a temperaturas criogénicas debido al consecuente debilitamiento de los
mecanismos térmicamente activados), y si durante el ensayo se produce, un aumento AT, la
resistencia del tendén serd:

ot (Ty +AT)< ot (Ty).

Ahora bien, en un proceso como el indicado, el anclaje actia como un sumidero tér-
mico debido a su elevada capacidad calorffica y el aumento de temperatura en el anclaje
serd muy pequefio y como aproximacion se puede seguir manteniendo que la resistencia por
rotura en el anclaje no varfa. Por tanto, al estar acoplados en serie se tiene:

— Rotura en el anclaje si 0y , = nog 1 (Ty) <ogt(Ty +AT)
— Rotura en el tendénsi og , = nog 1t (Ty) >0p ¢ (Ty +AT)

Para un acero de pretensar tipico puede escribirse (5)

con a ~ 1, por tanto, la rotura se transferird del anclaje al tendén si durante el ensayo AT es
talquen>1 —-a 10 AT.

Para el aumento de temperatura medida de 15°, cambiard la rotura si n > 0,985 lo que
efectivamente parece cumplirse en el caso estudiado (de hecho la comparacién de resisten-
cias dam > 1, debido a la dispersiéon experimental).

Este efecto, que parece adecuadamente explicado por este simplificado andlisis, junto
con el efecto de disminucidon de resistencia asociado al aumento de velocidad de deforma-
ci6n puesto ya de manifiesto, depende del sistema de enfriamiento utilizado y si se preten-
den hacer estudios detallados del comportamiento de sistemas de alta eficiencia (n > 0,95)
es preciso tenerlo en cuenta en el disefio experimental.

6. CONCLUSIONES

De todo lo dicho anteriormente pueden extraerse las siguientes conclusiones:

—  Para prevenir la posibilidad de un colapso por rotura frdgil del anclaje, deberfa de-
terminarse la tenacidad de fractura del material en condiciones criogénicas y utili-
zar la Mecdnica de Fractura en el disefio de los anclajes.

—  Losresultados de ensayos de traccién simple a —165°C sobre los distintos tipos de
acero estudiados dependen poco de la velocidad de deformaciéon en el rango de
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10 a 10 s* por lo que parece aceptable el uso de cualquier velocidad interme-
dia.

Las solicitaciones ciclicas estudiadas no tienen efecto significativo sobre el com-
portamiento ultimo de los sistemas ensayados en condiciones criogénicas.

La influencia de la velocidad de deformacién en el comportamiento resistente ulti-
mo de los sistemas estudiados, aunque estadisticamente significativa, no supera el
2 por 100 en un cambio de velocidad de dos 6rdenes de magnitud. Esta influencia
parece esencialmente debida al aumento de temperatura generado por las altas ta-
sas de calor producidas por trabajo pldstico.

Cuando la eficiencia del sistema tenddén-anclaje es muy grande, la rotura puede
producirse en el tendén o dentro del anclaje, dependiendo de que se produzcan o
no pequefios calentamientos locales. Este hecho debe tenerse en cuenta a la hora
de valorar o disefiar un experimento y también debe tenerlo presente el proyectis-
ta.

Los dos sistemas estudiados cumplen con creces los requisitos minimos propues-
tos en (2) presentando deformaciones en rotura del orden del 5 por 100, por lo
que su comportamiento en condiciones criogénicas puede considerarse excelente.
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Pérdidas de pretensado por fluenciay
relajacién: Estudio comparativo de distintos
modelos

H. Corres Peiretti, V. Sanchez-Gélvez, M. Elices Calafat
Departamento de Fisicay Fisica de Materiales

E.T.S. de Ingenieros de Caminos, Canales y Puertos
Universidad Politecnica de Madrid

1. INTRODUCCION

En articulos precedentes (1), (7), se ha presentado un método de cdlculo para el estu-
dio de pérdidas diferidas en elementos de hormigdn pretensado. Este método presenta venta-
jas de tipo formal y fisico. Permite el tratamiento de la relajacion del acero al mismo nivel
conceptual que la fluencia y retraccién del hormigdén y conduce a predicciones tedricas que
se ajustan adecuadamente a distintos resultados experimentales.

En este trabajo se presenta un estudio comparativo entre el método propuesto (1) y los
distintos procedimientos recomendados por la Comisién Permanente del Hormigén (EP-80,
1980) (2), el CEB-FIP (Model Code 1978) (3) y el Instituto Americano del Hormigén Pre-
tensado (PCI, 1975) (4). Se presenta un andlisis cualitativo de los distintos modelos utiliza-
dos puntualizando sus diferencias mas notables, y un andlisis cualitativo en el que se compa-
ran los resultados obtenidos utilizando los distintos métodos en cuatro ejemplos, correspon-
dientes a ensayos realizados por Ghali y Demorieux (5) y Atallah (6).

2. COMENTARIOS GENERALES SOBRE LOS DISTINTOS METODOS UTILIZADOS

El problema del andlisis de las pérdidas diferidas en elementos de hormigdn pretensado
constituye un problema no lineal en el que intervienen tres fenémenos, la fluencia y retrac-
cién del hormigoén y la relajaciéon del acero, fuertemente interrelacionados.

En general, los distintos métodos utilizan dos tipos diferentes de procedimientos para
el tratamiento simplificado de este problema.
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El primer procedimiento, de tipo incremental, consiste en descomponer el problema en
intervalos y en cada intervalo, suponiendo que la tensién del hormigén y del acero permane-
cen constantes y que la interaccién de los distintos fendmenos es pequefia, se trata el proble-
ma linealmente. La aproximacién resulta tanto mds correcta cuanto menores son los interva-
los de tiempo adoptados.

Este procedimiento es el utilizado en el método propuesto y ha sido detalladamente
explicado en la referencia (1).

El método propuesto por el Instituto Americano del Hormigén Pretensado (4) también
utiliza este procedimiento aunque de forma mas simplificada. En este caso, al final de cada
intervalo, las pérdidas consideradas son la suma de las debidas a fluencia y retraccion del
hormigén y relajacion del acero, sin que se satisfagan las condiciones de equilibrio y compa-
tibilidad al final de cada intervalo, lo que permitirfa tener en cuenta el efecto de la recupera-
cion eldstica del hormigén debido a las pérdidas calculadas.

El segundo procedimiento, adoptado por el CEP-FIP (3) y la Comision Permanente del
Hormigdn (2), consiste en evaluar las pérdidas en un tiempo determinado, como suma de las
debidas al hormigén y al acero de forma independiente mds un término de interaccion que
intenta tener en cuenta la no linealidad del fenémeno. La bondad de la prediccién de un mé-
todo de este tipo depende fundamentalmente del término de interaccién adoptado.

El Model Code (3) propone en el anexo e, la siguiente férmula:

€ (t, t,) Eg + Aopr +ad(t,ty) o,

Aop,c+s+r: o ¢(tt) (1)
1 —a—S001+1—2-21]
Ospo 2
Para la obtencion de Ao, debe considerarse una tensi6n inicial ficticia o,,
Op = Opgo = 0,3 A, + gty 2)

Esta féormula para el cdlculo de las pérdidas diferidas tiene un término de interaccion
implicito en la obtencién de Ag,, pérdida debida a la relajacion, ya que esta pérdida se cal-
cula tomando la tensién inicial del acero definida en (2).

Este tipo de formula, presenta una dificultad importante desde el punto de vista de su
utilizacién ya que debe resolverse de forma iterativa. Las pérdidas totales dependen del valor
de Ao, y ésta del valor de las pérdidas totales AG, .4+,

La instruccién EP-80 propone una férmula mds simplificada, del mismo tipo que la in-
dicada en el apartado 4.3.4. del Model Code. En este caso es posible explicitar el término de
interaccion y la expresién general puede escribirse como sigue:

MGy 4oty = DO+ Ao+ Ao, —K A3)

donde:
AG,  ++,: pérdida total en el tiempo t

Ao, = ¢ (t,t,) 0g,p M pérdida debida a fluencia
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A0

€r (t,t,) Es: pérdida debida a retraccion

S

Ao, = p; 0;: pérdida debida a relajacion a longitud constante.
K =2 p; (Ao, t Aoy): término de interaccion.

Otra diferencia que presentan en los distintos métodos radica en el modelo adoptado
para la evaluacion de los distintos fendmenos que intervienen en el proceso.

En cuanto a los modelos utilizados para la evaluaciéon de la fluencia y retraccion del
hormigén, no existen prdcticamente diferencias.

Tanto el método propuesto, como los procedimientos empleados por el Model Code y
EP-80, utilizan el mismo modelo. En este sentido es interesante tener en cuenta que este mo-
delo estd definido grdficamente y que, si se utiliza un ordenador para la evaluaciéon de las
pérdidas, es interesante disponer de una formulacién analitica del mismo. En este trabajo se
han utilizado las expresiones propuestas en la referencia (8).

En cuanto al PCI, las pérdidas debidas a fluencia y retracciéon del hormigén se obtienen
de una propuesta simplificada y utilizando coeficientes que se presentan en tablas.

Tal como se indica en la referencia (1), los modelos adoptados para la evaluacién de la
relajacion del acero son empiricos y no tratan la relajaciéon del acero con el mismo rigor que
la fluencia del hormigén. Mientras el método propuesto (1) utiliza un modelo de relajacion
con un soporte fisico experimentado, los modelos empleados por el resto de los métodos es-
tudiados son empiricos. Una presentacién detallada del método propuesto puede encontrar-
se en las referencias (1) (9) y (10).

La férmula de relajacion recomendada por el Model Code, es funcién de un valor expe-
rimental de relajacién, generalmente la relajacion a 1.000 horas, obtenido en un ensay’o de
relajacién a longitud constante y la tensién inicial que tiene la armadura activa después de

descontadas las pérdidas instantaneas.
Aoy t 0,2 @

A =t

Aoy, es el valor experimental de relajacion y t, es el tiempo en horas correspondiente al va-
lor experimental utilizado.

La instruccién EP-80, como bien es sabido, propone una funcion lineal en escala biloga-
ritmica en la que los coeficientes se obtienen a partir de resultados experimentales.

log p = k; *+ k, log. t 5)

Desde el punto de vista de utilizacion estas dos propuestas presentan el incon\{en%ente
de necesitar valores experimentales que correspondan a valores de tension inicial commdgn-
tes con los de la armadura activa en el momento del cdlculo de las pérdidas. Debido a la im-
posibilidad de disposicion de datos experimentales, ya .q.ue 'el fabricante solo suele .dar
AG170 horas ¥ A01.000 horass SN UN €NS2y0 a tension inicial igual a O.,7 £ us §1 .proyect1sta
debe utilizar alguna ley para extrapolar estos resultados para otras tensiones iniciales (en ge-
neral se suele adoptar una ley parabdlica considerando que la relajacion a 0,5 £, es nula).

El PCI propone, para representar la pérdida de relajacion a longitud constante, las si-
guientes expresiones:
log . 24t

Ao =0y A

g
50,55 (6)
X ( B 0,55)
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o, es la tension del acero y A y B son constantes que dependen del tipo de acero. En la pro-
puesta del PCI, Ao se presenta como la pérdida de tension por relajacion del acero en un in-
tervalo de tiempo y por lo tanto la férmula tiene una estructura ligeramente diferente.

Desde el punto de vista de su utilizacion, estas expresiones presentan la ventaja de no
depender de resultados experimentales especificos.

Otro problema relacionado con las pérdidas debidas a relajacion del acero de pretensar
es el relativo a la forma de evaluar dichas pérdidas teniendo en cuenta la variacién de longi-
tud del tenddn. Las férmulas de relajacién anteriormente indicadas corresponden a la predic-
cion de las pérdidas de relajacion del acero en un ensayo a longitud constante.

Asimismo, el tener en cuenta este fendémeno, solo tiene sentido cuando se trata de mé-
todos de tipo incremental tales como el método propuesto y el recomendado por el PCI.

Este tema ha sido extensamente tratado en las referencias (1) y (7) con motivo de la
exposicién del método propuesto.

De forma muy resumida la solucién de este problema comporta utilizar distintas curvas
de relajacién a longitud constante, correspondientes a diferentes valores de tension inicial, y
adoptar un procedimiento adecuado para pasar de una a otra en cada intervalo analizado.

Tal como se indicé en la referencia (1) existen distintos procedimientos para pasar a
través de las distintas curvas de relajaciéon a longitud constante: a) a tiempo constante, b) a
pérdida de relajacion constante y ¢) a tensién equivalente constante.

Los resultados experimentales existentes (7) y (11) muestran que los procedimientos b)
y ¢) resultan adecuados mientras que el procedimiento a) conduce a una sobrevaloracion de
las pérdidas.

Tal como se ha indicado, el método propuesto utiliza el procedimiento ¢) (1) mientras
que el método recomendado por el PCI utiliza el procedimiento a).

3. PRESENTACION Y DISCUSION DE RESULTADOS

A los efectos de evaluar los resultados obtenidos por los distintos métodos utilizados se
han estudiado cuatro ejemplos, correspondientes a resultados experimentales realizados por
Ghali y Demorieux (5) y Atallah (6).

En la referencia 7, en donde s¢ presenta una comprobacién experimental del método
propuesto, se puede ver como los resultados teéricos del método propuesto ajustaron ade-
cuadamente a estos distintos resultados experimentales. Sin embargo, en ese trabajo, la con-
trastacidon se ha realizado para tiempos muy cortos (193 dias a partir de la puesta en carga
del hormigén, en los ensayos de Ghali y Demorieux, y 125 dias en los ensayos de Atallah), .
que son los tiempos maximos de cada experimentacion.

En este trabajo se analiza la prediccion de los distintos métodos hasta 10.000 dias (27
afios aproximadamente), a partir de la puesta en carga del hormigdn, y lamentablemente no
existen resultados experimentales que permitan contrastar los distintos valores tedricos. Por
esta razon, las predicciones que en adelante se presentan deben interpretarse con las reservas
debidas a la falta de resultados experimentales a largo plazo.

En la tabla 1 se muestra un resumen de los principales pardmetros correspondientes a los
distintos ejemplos estudiados.

El primer ejemplo, corresponde a un ensayo realizado por Ghali y Demorieux, se trata
de un hormigdén que es puesto en carga a muy temprana edad (2.75 dias) con una tensiéon
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TABLA 1

Edad puesta o o

ENSAYO en carga HR % Oco ?Ci Oy f_s"

(dias) cm pu

Ghali-Demorieux 2,75 50 498 0,15 1.277,5 0,75
(A1)

Atallah 180 70 22,6 0,37 1.008,0 0,66
(E2)

Atallah 180 70 25,7 0,42 1.144,0 0,75
(E6)

Atallah 180 70 32,7 0,54 968.0 0,63
(E8)

baja, aproximadamente el 15 por 100 de la tension media de rotura, mientras el acero pre-
senta una tension inicial alta (0,75 fp ). En este caso, los efectos predominantes en las pérdi-
das corresponden a la retraccién, debido a la edad de puesta en carga y las condiciones am-
bientales (50 por 100 HR), vy a la relajacion del acero, debido a la elevada tension inicial. La
fluencia tiene un papel secundario, a pesar de la corta edad de puesta en carga, debido a la
baja tensidn inicial del hormigén que ird disminuyendo con el tiempo.

En los otros tres ejemplos, correspendientes a ensayos realizados por Atallah, las condi-
ciones son bien diferentes. En primer lugar se trata siempre de un hormigdn que se pone en
carga a 180 dfas y en unas condiciones ambientales propicias para minimizar el efecto de la
retraccion en las pérdidas diferidas. Estos ejemplos permiten valorar el efecto combinado de
la fluencia del hormigén y la relajacién del acero, ya que en todos los casos tanto la tension
inicial del hormigén como la tension inicial del acero, son importantes.

En las figuras siguientes se muestra la evolucion de las pérdidas (Ao) con el tiempo, para
cada uno de los ejemplos estudiados y cada uno de los métodos utilizados (Método propues-
to, CEB-FIP, EP-80 y PCI). A los efectos de poder valorar cuantitativamente las diferencias
obtenidas, para cada ejemplo, se presenta una tabla que resume algunos resultados y cuanti-
fica las diferencias. En cada tabla se dan los valores obtenidos para tres tiempos: 193 6 125
dfas, que son los mayores tiempos de los distintos resultados experimentales utilizados,
5.000 dfas y 10.000 dfas. Asimismo se indican en tanto por ciento, las diferencias de los dis-
tintos métodos tomando como referencia los resultados del método propuesto.

Para la discusién de los resultados obtenidos en los ejemplos estudiados, se ha creido
conveniente analizar separadamente las predicciones para tiempos cortos, que pueden ser
contrastados experimentalmente, y las predicciones a largo plazo.

En cuanto al primer tema, se toma como método de base para la comparacion de los
resultados el método propuesto, cuya contrastacion experimental con los ensayos utilizados
en este trabajo ha sido presentada en la referencia (7).

Tal como puede verse, los distintos métodos utilizados conducen a una sobrestimacion
de las pérdidas de pretensado para tiempos cortos. Solamente el método del PCI, en el ejem-
plo de Ghali-Demorieux, da resultados menores que los del método propuesto para tiempos
cortos. »
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TABLA 2
Ensay os de Ghali-Demorieux (Probeta Al)

Ao (MPa) Ao (MPa) Ao (MPa)
METODOS 196 dias 5.000 dias 10.000 dias

Propuesto 322,3 421,7 4289

CEB-FIP 368,1 526,0 549,7
(+ 14%) (+25%) (+28%)

EP-80 366,5 525,7 559,6
(+13%) (+25%) (+30%)

PCI 264,8 333,3 857,0
(— 18%) (- 21%) (—17%)

En circunstancias especiales, tales como las del ejemplo correspondiente al Ensayo 8 de
Atallah, las sobrestimaciones de las pérdidas para tiempos pequefios pueden resultar muy im-
portantes, en particular las predicciones obtenidas, utilizdindo el método propuesto por la
EP-80.
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TABLA 3
Ensayos de Atallah (Probeta 5)
A o (MPa) Ao (MPa) A o (MPa)
METODOS 125 dias 5.000 dias 10.000 dias
Propuesto 144.5 266,8 272,6
CEB-FIP 1569 328.,5 3442
(+8%) (+23%) (+26%)
EP-80 156,7 296,1 314,3
(+8%) (+11%) (+15%)
PCI 185,2 252 2743
(+28%) (— 3%) (+1%)
L
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TABLA 4
Ensayos de Atallah (Probeta 6)
A o (MPa) Ao (MPa) Ao (MPa)
METODOS 125 dias 5.000 dias 10.000 dias
Propuesto 2213 361,7 368,2
CEB-FIP 236,8 460,1 4855
+7%) (+27%) (+32%)
EP-80 238,3 390,6 413,0
(+ 8%) (+8%) (+12%)
PCI 234,3 314,0 338,8
(+ 6%) (— 13%) (— 8%)
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TABLA 5
Ensayos de Atallah (Probeta 8)

Ao (MPa) Ao (MPa) Ao (MPa)
MELODO 125 dias 5.000 dias 10.000 dias
Propuesto 1399 2743 279,0
CEB-FIP 200,6 447.5 4650
(+43%) (+63%) (+67%)
EP-80 180,3 348.,6 365,1
(+29%) (+27%) (+ 30%)
PCI 203,9 238,6 311,2
(+ 46%) (+3%) (+12%)

A largo plazo, las diferencias aumentan considerablemente. Los resultados obtenidos uti-
lizando los métodos propuestos por el Model Code y EP-80 siempre son valores mayores que
los obtenidos utilizando el método propuesto.

Los resultados obtenidos utilizando el método del PCI son més dispersos. A 10.000 dias,
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los resultados correspondientes a los ensayos de Ghali y Demorieux y el ensayo 6 de Atallah,
son menores que los calculados por el método propuesto. Contrariamente, en los ensayos 5
y 8 de Atallah, los resultados del PCI son muy semejantes a los obtenidos utilizando el méto-
do propuesto.

4. CONCLUSIONES Y COMENTARIOS FINALES

El cdlculo de las pérdidas diferidas en elementos de hormigén pretensado es.un

_problema no lineal en el que intervienen distintos fenémenos, debidos al hormi-

gbén y al acero, fuertemente interrelacionados.

Para una evaluacién adecuada es necesario no solo disponer de modelos adecuados
para la evaluacion de la fluencia y retracciéon del hormigén y la relajacion del ace-
ro a longitud variable sino adoptar procedimientos que permitan estudiar con sufi-
ciente precision la interaccion de los distintos fenémenos.

El método propuesto en la referencia (1) plantea el estudio de las pérdidas diferi-
das utilizando un procedimiento incremental y proponiendo un método adecuado
para la evaluacién de la relajacion del acero a longitud variable. Permite tener en
cuenta, con el mismo nivel conceptual, los distintos fendémenos implicados.

El método propuesto por el PCI adopta asimismo un procedimiento de tipo incre-
mental pero con simplificaciones importantes. No se tiene en cuenta la recupera-
cién eldstica del hormigén al final de cada intervalo. Los modelos para la evalua-
cién de la fluencia y retraccion del hormigén solo permiten evaluar algunas de las
variables que intervienen en el fen6meno. La férmula propuesta para la evaluacion
de la relajacion a longitud constante es empirica y para la obtencién de las pérdi-
das a longitud variable se utiliza una transferencia a tiempo constante que puede
conducir a sobrevaloraciones importantes tal como se indica en las referencias (7)

y (11).

Los métodos propuestos por el Model Code y la EP-80 adoptan el procedimiento
del término de interaccién. Las distintas propuestas de termino de interaccién pre-
sentan ventajas de utilizaciéon pero una falta de precisién que en algunos casos
puede ser importante.

Para tiempos cortos, en los que es posible contrastar experimentalmente los resul-
tados obtenidos, el método propuesto predice adecuadamente las pérdidas (7)
mientras el resto de los métodos estudiados conducen a una sobrestimacion de las
mismas. En algunos casos, esta sobrestimaciéon puede ser importante, como mues-
tra el ejemplo del ensayo 8 de Atallah utilizando el método propuesto por la EP-
80.

Para tiempos largos, los métodos que utilizan procedimientos incrementales (Mé-
todo propuesto y PCI) conducen a pérdidas menores que las que se obtienen con
métodos que utilizan término de interaccion (Model Code y EP-80).

En este trabajo se pone de manifiesto la necesidad de realizar experimentacion a
largo plazo para poder contrastar experimentalmente los modelos utilizados.
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1. INTRODUCCION

Este articulo corresponde al Gltimo de una serie de cuatro (1) (2) (3), relativos a las
pérdidas de pretensado por fluencia y relajacion.

En este trabajo se estudia la influencia que tiene la utilizacion de aceros de pretensado
de diferente calidad (R2, R5 y R8), en las pérdidas totales de elementos de hormigoén pre-
tensado a largo plazo.

Para calcular la evolucién de las pérdidas en el tiempo se ha utilizado el procedimiento
propuesto en la referencia (1). Este método presenta ventajas de tipo formal y fisico. Permi-
te el tratamiento de la relajacion del acero al mismo nivel conceptual que la fluencia y re-
traccion del hormigén y conduce a predicciones tedricas que se ajustan muy bien a varios
resultados experimentales (2).

Para la presentacién de los resultados se estudian tres ejemplos, correspondientes a
tipologias estructurales de uso frecuente (viguetas de forjados y secciones de tableros de
puente), en los que se muestra la influencia de distintas calidades de acero en las pérdidas de
pretensado.

2. DESCRIPCION DE LOS DISTINTOS EJEMPLOS ANALIZADOS

Tal como se indica en la introduccion, se han estudiado tres ejemplos cuyas caracteris-
ticas mds importantes se resumen en la Tabla 1.

TABLA 1

Caracteristicas de los ejemplos estudiados

Edad de o g
Ejemplo | puesta en carga HR % [ — Oy 0
(dias) fem fou
El 3 50 18,2 0,50 1.277,5 0,71
E2 3 50 9,1 0,25 1.277,5 0,71
E3 180 50 3,6 0,10 1.277,5 0,71
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El ejemplo E1 representa el caso de una vigueta de hormigdn pretensado destinada a la
construccion de forjados unidireccionales. En él se pretende poner de manifiesto la impor-
tancia de la fluencia y de la retracciéon del hormigén cuando se pretensa a edades tempranas
y analizar su posible interrelaciéon con la relajacidon de los distintos tipos de acero.

En este ejemplo, tal como sucede durante el proceso de fabricacién de viguetas, el hor-
migbn se pone en carga a muy temprana edad y con un nivel de tensiones importante (del
orden de 0.5 f, ). En este tipo de elementos se utiliza una misma seccion transversal con
distintas cuantias de armadura. Para cuantias altas, después del destesado de las piezas, y des-
contadas las pérdidas instantdneas, el hormigdn puede presentar tensiones de compresion en
la fibra mas comprimida atin mayores que las indicadas en el ejemplo.

En la realidad, este estado tensional varia y las tensiones de compresion disminuyen, ya
que cuando se construye el forjado, se suman a las tensiones debidas al pretensado y peso
propio de la vigueta, las tensiones producidas por el peso propio del forjado y las cargas per-
manentes y sobrecargas que soporta. Esta disminucién de tensiones dependerd de las cargas
indicadas y de la luz del forjado.

En este ejemplo, y ya que se quiere mostrar una situacion limite, se ha considerado que
el estado tensional que se indica en la tabla solo cambia por efecto de las pérdidas de preten-
sado. Por lo tanto, el ejemplo analizado, puede representar el caso de una vigueta que se uti-
liza para construccidén después de haber permanecido mucho tiempo almacenada o una vi-
gueta en la que el estado de tensién resulta importante atin cuando se tengan en cuenta las
tensiones debidas a las cargas exteriores. '

El segundo ejemplo, en el que el hormigdn se pone en carga a tres dias y el valor de la
tension es moderado (0.25 f, ), puede representar el caso de tableros de puentes construi-
dos por voladizos sucesivos. En este caso, para mantener un ritmo adecuado de construc-
cibn, el hormigon de las dovelas se pretensa lo mas rapidamente posible y el estado de ten-
sion del hormigdn puede ser del tipo indicado en el ejemplo.

Como en el ejemplo 1, se considera que la variacion de las tensiones del hormigon y del
acero en el tiempo, s6lo es debida a las pérdidas de pretensado. En este ejemplo se pretende
buscar un equilibrio entre las pérdidas por fluencia y retraccién del hormigdn y las debidas a
la relajacion del acero. Aunque se pretensa a edades tempranas, con lo cual las pérdidas por
fluencia y retraccién podrian ser grandes, se hace con valores pequefos de la tensidén en el
hormigdn (al contrario del ejemplo anterior) para disminuir estos fenémenos.

Por ultimo, el ejemplo 3 representa in caso que puede presentarse poco en la realidad,
pero constituye un caso limite, en relaciéon con los anteriores, y permite poner de manifiesto
fenémenos de interés a los efectos de este trabajo. Se estudia una situacién opuesta al primer
ejemplo. Se postensa al cabo de bastante tiempo, para minimizar las pérdidas debidas a la
fluencia y retracciéon del hormigén y su interrelacidon con la relajacion de los distintos tipos
de acero.

En todos los casos, se ha considerado que la tensioén del acero, después de descontadas
las pérdidas instantdneas, es de 0.71 f,, .

Asimismo, para todos los ejemplos analizados se han considerado unas condiciones am-
bientales, definidas por 50 por 100 HR, idénticas.

Las caracteristicas mecdnicas y de relajacion de los aceros de distintas calidades utiliza-
dos se resumen en la tabla 2. Los datos indicados corresponden a resultados experimentales
descritos en las referencias (4), (5), (6).
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Caracteristicas mecanicas y de relajacion de los aceros estudiados

TABLA 2

P120 P1ooo 9 fou

Aceros (%) (%) » (MPa)
R2 1,2 1,9 0,75 1.300
RS 1,7 4,9 0,7 1.800
R8 4,6 7,8 0,7 1.800

3. PRESENTACION Y DISCUSION DE LOS RESULTADOS OBTENIDOS

En las figuras 1, 2 y 3 se muestra la evolucion de las pérdidas de pretensado correspon-
dientes a los tres ejemplos estudiados. Asimismo, en la tabla 3, se presenta un resumen nu-
mérico de los resultados obtenidos a 10.000 dias.
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Fig. 1.

Los resultados obtenidos para el ejemplo 1, muestran que las pérdidas con los tres ace-
ros utilizados resultan muy semejantes. En otras palabras, podria decirse que, para condicio-
nes como las del ejemplo 1, la utilizacion de aceros con menor relajacion no reduce significa-

tivamente las pérdidas diferidas.

Estos resultados, obtenidos utilizando el método propuesto en la referencia (1), pueden
explicarse cualitativamente teniendo en cuenta dos aspectos.
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TABLA 3
Pérdidas totales a 10.000 dias

Ao (MPa)
10.000 dias
Ejemplo
R2 R5 R8

El 526,5 5445 558,1
(41%) (43%) (44%)
E2 354,4 390,8 408,5
(28%) (31%) (32%)
E3 136,3 243,7 297,4
(11%) (19%) (23%)

En primer término, las condiciones relativas al hormigon y al acero del ejemplo. Debido
a que el hormigdn se carga a muy temprana edad y con un nivel de tensién importante y a
que las condiciones de humedad ambiente son asimismo desfavorables las deformaciones por
fluencia y retraccion del hormigén son importantes y controlan el proceso de las pérdidas de
tension del acero.

En segundo lugar, tal como se ha comentado en la referencia (3) las pérdidas diferidas
dependen de tres fenémenos, fluencia y retraccion del hormigén y relajaciéon del acero, fuer-
temente interrelacionados. Justamente debido a la interrelaciéon de estos fenémenos y el pro-
tagonismo de las pérdidas debidas a fluencia y retraccion, en el ejemplo 1 las pérdidas resul-
tan muy semejantes independientemente del tipo de acero utilizado.

En el caso de un acero R8 debido a la relajacién del acero disminuyen las tensiones en
el hormigdén y con ello se desaceleran las deformaciones de fluencia y por lo tanto las pérdi-
das correspondientes.

En el caso de un acero R2, la relajacién del acero es menor y las tensiones del hormi-
gon, que producen las pérdidas por fluencia, se mantienen altas pudiendo, como en el ejem-
plo mostrado, obtenerse valores de pérdidas totales del mismo orden de magnitud.

Este fendmeno, y en situaciones limites como las del ejemplo que se comenta, es difi-
cilmente detectable con procedimientos simplificados que plantean la pérdida total como la
suma de las componentes debidos a los distintos fen6menos mds un término de interaccion
(EP-80 por ejemplo). En particular, si se utiliza el método propuesto por la EP-80 para resol-
ver este caso, debido a los grandes valores de pérdidas de fluencia y retraccion que se obtie-
nen y a las caracteristicas del término de interaccion propuesto, se pueden obtener términos
de interaccién negativos, que conducen a que las pérdidas de pretensado disminuyen a partir
de un determinado tiempo por lo que no responde al fenémeno fisico estudiado.

Por otra parte, tal como puede verse en la tabla 3, los valores de pérdidas totales a
10.000 dias son importantes (43 por 100) de acuerdo con la prediccién del método utiliza-
do. En este caso, y en total concordancia con los resultados presentados en la referencia 3, si
se utiliza el método propuesto por la EP-80 se obtienen valores maximos de pérdidas del or-
den del (65 por 100) que resultan inaceptables.
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En el ejemplo 2, y debido a que la tensién del hormigén es menor (0.25 £, ), el efecto
favorable de la utilizacidén de distintas calidades de aceros se manifiesta sin llegar a ser tam-
poco muy significativo. A 10.000 dias, de acuerdo con los resultados de la tabla 3, la dife-
rencia de pérdidas de pretensado utilizando un acero R2 o un acero R8 es de un 4 por 100.

En el ejemplo 3, en el que el hormigdn se supone cargado a 180 dias del momento del
hormigonado y sometido a una tensién pequefia (0.1 £, ), el efecto de la utilizacion de ace-
ros de distinta calidad es verdaderamente importante. En este caso, a 10.000 dias, las pérdi-
das que se producen cuando se utiliza un acero R8 son el doble de las que se obtienen cuan-

do se utiliza un acero R2.

En este ejemplo, las deformaciones de fluencia y retraccién del hormigdn son pequefias
mientras que la relajaciéon del acero que tiene la misma tensién inicial que en los ejemplos
anteriores, constituye la componente principal de la pérdida diferida total.

4. CONCLUSIONES

1. El efecto positivo, en cuanto a reduccién de pérdidas de pretensado que puede
esperarse utilizando aceros de baja relajacion, depende fundamentalmente de la
importancia relativa de las pérdidas por fluencia y retraccién del hormigén en re-
lacion con las pérdidas por relajacion del acero.

2. Para elementos estructurales en los que las deformaciones de fluencia y retraccion
pueden ser importantes (ejemplo 1 y 2) el efecto debido a la utilizacion de aceros
de distintas calidades (R2, R5 y R8) puede ser irrelevante.

3. Para elementos estructurales en los que las deformaciones de fluencia y retraccion
son pequefias (ejemplo 3), el efecto debido a la utilizaciéon de aceros de distintas
calidades puede ser importante.

4. Los métodos que adoptan el procedimiento del término de interacciéon (3), por
ejemplo la EP-80, no resultan adecuados para la valoracién de este tipo de feno-
menos.

5. Para adoptar la decisién de utilizar un determinado tipo de acero resulta necesario
una valoracion cualitativa de la importancia relativa de las pérdidas debidas al hor-
migdén o un estudio de las pérdidas diferidas utilizando el procedimiento descrito
en la referencia 1, que justifique la utilizacién de aceros de mayor calidad.
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1. INTRODUCCION

AUXINI y DRAGADOS Y CONSTRUCCIONES acaban de terminar un programa de
Investigacion y Desarrollo de depdsitos criogénicos de hormigén pretensado del que se pre-
sentan aquf resumidos los aspectos mas destacados. En esta misma Asamblea figuran varias
Comunicaciones en las que se tratan con mayor detalle algunos de los temas objeto de esta
Investigacion.

AUXINI vi6 la necesidad de la realizacién de este programa de I+ D cuando estaba
construyendo un tanque de hormigén pretensado de 80.000 m? de capacidad de GNL en la
planta de ENAGAS, en Barcelona. El proyecto se baso en el disefio bdsico de Preload Tech-
nology y era, por tanto, necesario adquirir una tecnologfa propia si se deseaba proyectar
nuevos tanques sin una dependencia del exterior. Durante dicha obra se puso en marcha la
Fase 0 de Investigacion, en la que se analizaron todos los aspectos susceptibles de mejora y
se definio el contenido que debfa tener la siguiente Fase de la misma.

La Fase 1 del programa de I+ D, ahora terminada, se inicié en enero de 1981. A princi-
pios de 1982 se firmo un Convenio de Colaboracion entre AUXINI y DRAGADOS Y CONS-
TRUCCIONES para la promocioén y construccién de tanques criogénicos, por lo que la In-
vestigacion se desarrollo conjuntamente por ambas Empresas a partir de ese momento.

2. NORMATIVA

La peligrosidad potencial de un almacenamiento criogénico se debe a dos hechos: Por
una parte el gas licuado ocupa un volumen mucho mads reducido que en estado gaseoso (la
relacion es de 1:600 para el gas natural) y por otra su baja temperatura (—165 grados para el
gas natural) hace que se produzca una rdpida evaporacién en caso de fuga del liquido. El gas
que se origina se dispersa en la atmosfera; la zona con una concentracion de gas por encima
del l1imite de inflamabilidad forma una “nube inflamable” que se propaga sobre el terreno,
por ser mas densa que el aire, hasta que encuentra un foco de ignicion. En este momento ar-
de toda la nube, propagando el incendio hasta el punto de origen de la fuga. Para hacerse
una idea de lo que podria ocurrir en caso de producirse un derrame total del liquido (gas
natural, propano, butano, etc.) almacenado en un tanque de dimension usual (50.000 a
80.000 m® de liquido) basta recordar el accidente de Los Alfaques, provocado por una cis-
terna de unos 15 m?.
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Asi pues, hay que ser enormemente exigente en los temas de seguridad y para ello hay
que hacer los proyectos de acuerdo con una normativa adecuada. Existen pocas normas ex-
tranjeras y ninguna todavia en Espafia; los tanques aqui existentes se han proyectado si-
guiendo normas extranjeras. Para cubrir este vacio se ha realizado dentro de la Investigacién
una “Norma general de seguridad para almacenamiento de GNL”, basada en la normativa
extranjera mas reciente y que se adapta a las normas espafioles, tales como la Instruccién
EP-80. La norma se ha hecho para el gas natural licuado ya que las condiciones de estos al-
macenamientos son las mds estrictas, por la menor temperatura del liquido, que en los res-
tantes casos.

La seguridad, en un sentido amplio, se entiende como la prediccién de posibles fallos
que supongan un riesgo para las vidas humanas, los bienes materiales y el entorno, as{ como
la adopcién de los medios para mitigar los efectos en caso de que el fallo llegue a producirse;
De acuerdo con esto, un almacenamiento criogénico debe proyectarse con una seguridad su-
ficiente (ya que no puede ser infinita) de forma que garantice razonablemente que no se van
a producir fugas al exterior del liquido almacenado. Por otra parte, es preciso suponer que se
ha llegado a producir un derrame o un incendio del liquido almacenado, y hay que satisfacer
en este caso unos requisitos de seguridad que determinan-unas “zonas de exclusiéon’ en tor-
no del almacenamiento, en las que no puede haber edificaciones o circulacién de personas,
excepto las de la propia planta.

As{ pues, es preciso poder predecir la evolucion de la nube inflamable bajo distintas hi-
poétesis de derrame del liquido (por rotura de una tuberfa de circulacién o por fuga o rotura
del tanque) y de condiciones atmosféricas. Esto se puede hacer mediante programas de orde-
nador basados en modelos matematicos de dispersion, como el del TNO. La zona de exclu-
sion viene definida por la extensién maxima de la nube. Es posible reducir esta extension
disponiendo en torno del tanque un cubeto de seguridad de menor superficie o aislando su
fondo, de forma que se reduzca el aporte calorifico del terreno y se aminore el ritmo de eva-
poracion del liquido derramado.

Por otra parte hay que contar con que se produzca un incendio, bien del depésito (co-
mo podrfa ser en caso de rotura por un impacto de la ctipula), o del liquido previamente de-
rramado en el cubeto. En funcién de la superficie de liquido ardiendo, caracteristicas del
viento, etc., y basindose también en modelos matematicos reconocidos (AGA) es posible
calcular la radiacién térmica incidente sobre objetos situados en el entorno; al limitar esta
radiacion a unos valores admisibles queda definida una segunda zona de exclusion. Esta ra-
diacién también puede disminuirse reduciendo el tamafio del cubeto.

Por lo que se refiere al deposito en sf, la norma fija en primer lugar las acciones de
cdlculo, cuya combinacién se establece en dos niveles de severidad: para el primero basta
con garantizar la proteccién del entorno, pudiendo aceptarse dafios en el depédsito que lo lle-
guen a dejar fuera de servicio; en el segundo es preciso que la instalacién pueda seguir fun-
cionando sin interrupcién. De acuerdo con esto, se puede aceptar que para el nivel mas seve-
ro se produzcan fisuras en un tanque de hormigén, siempre que su profundidad no ponga en
peligro la estanqueidad frente al liquido almacenado. Para el nivel menos severo es necesario
que las tensiones de los materiales queden dentro del campo eldstico (Clase I, en caso del
hormigén pretensado). Ademas de las acciones de servicio se definen otros dos grupos:

Accidentales:
— Sobrellenado.
— Sismo de disefio (equivalente al OBE empleado en centrales nucleares).

— Pruebas de aptitud, llenando el depdsito de agua hasta la altura maxima del liquido a
almacenar.
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Extraordinarias:
— Sismo excepcional (SSE).

_ Derrame externo de GNL, bien por rotura de una tuberia o por fuga de un tanque
vecino. El tanque externo debe resistir el descenso de temperatura repentino.

_ Derrame del GNL del tanque interno. El tanque externo debe resistir tanto a la ac-
ci6on mecdnica del liquido como al choque térmico.

— Sobrepresién exterior debida a una explosién en la planta.

— Impacto exterior que, como minimo, serd el debido al de un trozo de tuberfa lanza-
do por una explosion.

_ Radiacion térmica exterior debida al incendio de un depdsito vecino.

— Sobrepresion debida a una inestabilidad por inversién en la estratificacion del liqui-
do, que puede ocurrir si el llenado del tanque se hace con liquido a temperatura dife- A
rente de la del almacenado, quedando una capa de liquido denso sobre otra menos
denso. Esta situacién inestable puede alterarse de repente, con lo que se produce una
mezcla rdpida de las dos masas de liquido acompafiada de una rdpida vaporizacion.

La norma fija también los requisitos de los materiales, las especificaciones de construc-
cion, el desarrollo de las pruebas de aptitud, los criterios de operacion y mantenimiento y
los equipos de proteccion.

3. ESTUDIOS ESTRUCTURALES

Se ha preparado un programa de ordenador que permite realizar rdpidamente el cdlculo
completo de un tanque, sometido a solicitaciones axilsimétricas, dentro del dominio eldsti-
co. Este programa resulta muy util para un predisefio, ya que pueden estudiarse comoda-
mente diferentes alternativas. Se ha utilizado para estudiar las diferencias en cantidad de
prensado entre la solucién de hacer deslizante la base de la pared y la de su empotramiento
en la solera, con distintas situaciones de espesor de pared, coeficiente de rozamiento de la
base, coeficiente de contraccién del hormigdn, ritmo de construcciéon y humedad ambiente.
La unién entre la pared y el fondo de un tanque constituye un punto critico de disefio, por
la concentracién que se da de esfuerzos méaximos (caso de empotramiento) o por la apari-
cion de grandes desplazamientos relativos (caso de union deslizante) diffciles de conjugar
con la permeabilidad necesaria. La uni6on empotrada es la mejor solucién para la transmision
de esfuerzos dindmicos importantes y con respecto a la estanqueidad; los inconvenientes de
la concentraciéon de esfuerzos pueden reducirse si se acepta una fisuracion limitada en la ba-
se de la pared. En la solucion de base deslizante se puede conseguir una impermeabilidad con
garantfa si se utiliza un fondo de acero al niquel, soldado a la base de la pared; esta solucion
es tipica de la tecnologfa de Estados Unidos, mientras que en Europa se prefiere la union
empotrada.

Para poder hacer un cdlculo riguroso de un tanque sometido a solicitaciones excepcio-
nales se han preparado diversos programas de ordenador, basados en el método de los ele-
mentos finitos y que han sido desarrollados conjuntamente por ESPES y la Escuela de Inge-
nieros de Caminos de Barcelona. La caracteristica comun de estos programas es que estdn
especificamente adaptados para las tipologfas usuales de tanques de almacenamiento, por lo
que la entrada de datos se ha simplificado al mdximo y la salida de resultados es de interpre-
tacion simple. Describimos seguidamente algunos de estos programas:

_ Cilculo estdtico, no eldstico, de tanques sometidos a cargas axilsimétricas:
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Un programa permite efectuar el andlisis en régimen transitorio de la transmision de ca-
lor. Se utiliza un elemento “Serendfpito” de nueve nodos con funciones de forma cuadriti-
cas. Se considera que las propiedades fisicas del material (conductividad y calor especifico)
son independientes de la temperatura. Las condiciones de contorno se establecen prefijando
la temperatura o el flujo de calor. La resolucién de la ecuacién diferencial de la transmisién
del calor se hace por aproximaciones sucesivas, mediante el método de Galerkin. El progra-
ma produce una salida impresa y graba un archivo en disco que sirve como parte de la entra-
da de datos del programa de cdlculo de esfuerzos.

Este segundo programa utiliza un elemento finito isoparamétrico de tres nodos en el
que el hormigén, armaduras activas y pasivas y la chapa de revestimiento se modelizan por
division del espesor del elemento en varias capas paralelas con las caracter{sticas correspon-
dientes al material que representan. El comportamiento del hormigén se asimila al de una
material elastopldstico a compresion y eldstico-fisurado a traccion. Para las armaduras y cha-
pa de revestimiento se considera una ley elastopldstica. Las integrales que aparecen sobre el
volumen del elemento se resuelve mediante un esquema de integracion reducida de Gauss-
Legendre aplicado a las distintas capas que discretizan su espesor. Fl sistema de ecuaciones
no lineales correspondientes a la ecuacion de equilibrio del solido discretizado se resuelve
iterativamente por el método de Newton-Raphson combinado con un proceso incremental
de variacioén del vector de cargas exteriores. Dentro de cada incremento de carga se considera
que el proceso iterativo converge si en una cierta iteracion el valor de las fuerzas residuales es
cero salvo una tolerancia dada. Las cargas pueden aplicarse de forma simultdnea o secuen-
cial, lo que resulta fundamental a la vista de la no linealidad de la estructura. En concreto,
resulta posible obtener la respuesta de la estructura frente a una secuencia de cargas térmi-
cas, correspondientes a estados transitorios de distribucién de temperatura; se puede asi
seguir la evolucion de la fisuracion a lo largo de toda la historia de aplicacién de las cargas.

— Cdlculo estdtico, no eldstico, de tanques sometidos a cargas no simétricas:

Estos programas constituyen una generalizacién de los anteriores. Se ha preferido dis-
poner de dos grupos de programas ya que el esfuerzo de cdlculo es mucho mayor en el caso
general que en el axilsimétrico, por lo que es preferible aplicar los programas generales Ginica-
mente al caso de solicitaciones no simétricas. Al igual que antes, se tienen dos programas:
Uno que calcula las distribuciones transitorias de temperatura y otro que hace el cdlculo no
lineal de esfuerzos. El andlisis transitorio de la transmisién de calor se hace mediante un ele-
mento “Serendipito” de 20 nodos, siendo el proceso de resolucién similar al del caso simé-
trico. El programa de cdlculo de esfuerzos emplea un elemento finito isoparamétrico de
ocho nodos, en el que el hormigén, armaduras y chapa de revestimiento se modelizan por
division en capas a través del espesor, como en el programa axilsimétrico. Las leyes de com- .
portamiento de los materiales y los métodos iterativos de resoluciéon son también iguales a
los empleados en dicho programa, por lo que es posible seguir la evolucién de la fisuracién a
lo largo de-la historia de aplicacion de cargas no simétricas.

— Cdlculo sismico:

El programa considera la triple interaccion terreno-estructura-fluido. El método de los
elementos finitos la resuelve mediante una formulacién por subestructuras: Una es el terreno
junto con el tanque y otra es el liquido almacenado. En la primera se utilizan elementos
troncocoénicos de ldmina de revolucion para el hormigén y elementos sélidos de revolucién
para el terreno. El liquido se considera incomprensible, homogéneo y no viscoso, por lo que
obecede a la ecuacion de Laplace. Se hace la simplificacién de prescindir de su sobreeleva-
cién por oleaje, con lo que el efecto se reduce a la modificaciéon de la matriz de masas del
tanque por suma de otra de ‘“masas afiadidas™ del liquido almacenado, que representa el
cfecto de la subestructura fluido sobre la estructura-terreno; de esta forma no hay diferencia
entre el proceso de cdlculo para tanque vacfo o tanque lleno.
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El problema tridimensional se transforma en bidimensional gracias a la simetria de re-
volucién, lo que permite el desarrollo de presiones y corrimientos nodales en series de Fou-
rier. Por otra parte, el cardcter antimétrico de la deformacién permite una representacion
correcta sin mas que considerar el primer arménico. El cdlculo se puede hacer por dos proce-
dimientos diferentes: En el método de superposicion modal se calculan las frecuencias pro-
pias naturales de las oscilaciones libres y se expresa la soluciéon como una suma en la que ca-
da término representa la contribuciéon de un modo. En el procedimiento de los espectros sis-
micos de respuesta se obtiene la respuesta mdxima para cada modo de vibracién y se utiliza
una norma adecuada para obtener la respuesta total mediante la suma de los mdximos moda-
les, lo cual supone una aproximacion puesto que dichos mdximos no se dan al mismo tiem-
Po.

— (Célculo dindmico:

El programa considera la triple interaccién terreno-estructura-fluido, como para cl
cdlculo sfsmico. La excitacién puede ser un sistema de velocidades iniciales en determinados
puntos (impacto de proyectiles duros), un sistema de fuerzas dindmicas (impacto blando) o
una zona sometida a presiones dindmicas (explosiones exteriores). Tanto las funciones dc
forma que definen la variacion de los desplazamientos como los términos de carga se expre-
san mediante series de Fourier; cada armonico afecta solo a su sistema de ecuaciones corres-
pondientes, por lo que el problema tridimensional se reduce a la suma de varios bidimensio-
nales.

Los elementos finitos empleados son iguales que para el programa de cdlculo sismico.
Se sigue también el mismo procedimiento para introducir el efecto del liquido a través de
una matriz de “masa afiadida”. Se puede optar entre dos métodos de resolucioén: En el pri-
mero se resuelve la ecuacién de movimiento por integraciéon paso a paso, obteniéndose valo-
res numéricos de la solucién para sucesivos incrementos de tiempo. El segundo utiliza la su-
perposicion modal, desacoplando el sistema de ecuaciones simultdneas para su resolucion in-
dependiente; la solucién se expresa como suma de la contribucién de los diversos modos.

4. ESTUDIOS MATERIALES

Se han realizado tres grupos de ensayos para aumentar el conocimiento sobre los mate-
riales estructurales de los tanques criogénicos de hormigén pretensado. Todos ellos se han
hecho por el Laboratorio del Departamento de Fisica de la Escuela de Ingenieros de Cami-
nos de Madrid.

Fig. 1. Vista general
del laboratorio. A la
izquierda se observa
una camara criogéni-
ca colocada en la
maquina de ensayo.
A la derecha estan
las bombonas de ni-
trogeno licuado.
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— Contraccién del hormigdn:

El conocimiento de la ley de contraccién térmica del hormigdn es de importancia fun-
damental para el proyecto de una estructura criogénica ya que las diferencias de contraccion
entre el hormigdn y las armaduras generan importantes tensiones en dichos materiales. Las
armaduras, tanto activas como pasivas, presentan un comportamiento casi lineal durante su
enfriamiento desde temperatura ambiente a —165 grados, pero el hormigdén saturado tiene
un comportamiento marcadamente no lineal, debido a que la congelacion del agua intersti-
cial provoca una importante expansion. Los ensayos tenfan por finalidad el conocimiento de
la ley de contraccién para probetas de hormigdn, tanto descargadas como bajo compresiéon
longitudinal, y la medicién de esfuerzos en la armadura activa de un elemento estructural
pretensado para contrastarlos con las predicciones de un modelo matemético basado en los
resultados de probetas.

Se emplearon probetas cilindricas de hormigén de 15 x 7,5 cm, enfriadas mediante in-
troduccion de nitrégeno liquido en una cdmara criogénica modular desarrollada especifica-
mente para estos ensayos. Las contracciones de las probetas se midieron mediante dilatéme-
tros de silice que trasladaban el movimiento a unos extensémetros externos a la cdmara. Pa-
ra los ensayos se utilizé un equipo de adquisicion de datos controlado por ordenador. El des-
censo de temperatura y la carga en los gatos se controlaron también automdticamente.

Los ensayos de probetas no cargadas proporcionaron valores similares a los ya descritos
por otros autores, con un comportamiento no lineal en la zona de transicién y deformacio-
nes irreversibles, pero los de probetas cargadas a 15 MPa presentaron un comportamiento
casi lineal, con deformaciones remanentes de signo contrario a las de las probetas sin cargar.
Este resultado es una primicia mundial y resulta muy ventajoso para una estructura de hor-
migon pretensado, puesto que se reducen fuertemente las importantes tensiones que apare-
cerfan en otro caso como consecuencia de las contracciones muy diferentes del hormigén y
las armaduras. Este comportamiento puede explicarse porque las tensiones longitudinales de

-compresion impiden la microfisuracién transveral a la carga cuando se produce la expansion
por congelacion del agua intersticial.

Se ensayaron también dos elementos estructurales consistentes en un prisma de hormi-
géon de 150 x 25 x 25 cm pretensado mediante un tendén 19 ¢ 7. Se midieron tanto las de-
formaciones del hormigén como los esfuerzos en el tendédn, utilizando para esto ultimo una
celda de carga especialmente disefiada para funcionar dentro de la cdmara criogénica. La
contraccion del elemento estructural fue muy similar a la de una probeta cargada, lo que
permite predecir el comportamiento de una estructura pretensada mediante el ensayo de
probetas sometidas a compresion longitudinal.

— Comportamiento de conjuntos tendén-anclaje:

Es un hecho generalmente aceptado que los tanques criogénicos de hormigdn pretensa-
do ofrecen una mayor seguridad a lo largo de su vida util que los metdlicos, pero no existian
datos en la bibliografia que permitiesen juzgar acerca del adecuado comportamiento dindmi-
co y de aspectos particulares tales como, por e¢jemplo, del deslizamiento del alambre central
de un cordon, alegado por ciertos autores en contra del uso de tales armaduras. Se decidid,
por tanto, hacer unos ensayos de comportamiento de conjuntos tendén anclaje de dos siste-
mas de pretensado comercializados en Espafia: Uno con cordones anclados mediante cufias
individuales y otro en el que se emplean alambres anclados por recalcado en frio de su extre-
mo.

Los ensayos han cubierto dos aspectos: La caracterizacién de los materiales constitu-
'yentes (armaduras activas y anclajes) y la medicion de la eficiencia del tendén-anclaje. Den-
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Fig. 2. Elemento estructural para el es-
tudio de la contraccion del hormigon si-
tuado dentro de la camara criogénica.
Se observan el anclaje superior del pre-
tensado vy los dilatometros de silice.

Fig. 3. Extensometro para cordon de pre-
tensado.

tro del primer aspecto resulta muy importante la determinacién de la tenacidad del cono
hembra en el sistema de cufias, ya que en dicha pieza aparecen elevadas tensiones de tracciéon
que la hacen susceptible de rotura frdgil en caso de tener defectos accidentales; esta tenaci-
dad es también necesaria para el caso de alambres recalcados, si bien es menos critica que en
¢l otro. Para la caracterizacién en fractura se han empleado probetas COMPACT normaliza-
das, mecanizadas a partir del material base de fabricacion del anclaje. Los ensayos a tempera-
tura criogénica permiten estimar que no se producird rotura frigil siempre que no existan
defectos de profundidad superior a una dada, facilmente detectable por simple inspeccién vi-
sual.

Para los ensayos de eficiencia se ha utilizado una cdmara criogénica de fres modulos; en
los dos extremos se disponen los anclajes, con lo que es posible un control muy riguroso de
la temperatura en todas las partes de la probeta. Este control es muy importante, ya que la
gran masa de los anclajes extremos del tendén y de las mordazas de sujecion a la mdquina de
ensayo hace que en una cdmara de un solo cuerpo se enfrien mds lentamente estas partes
que en el centro del tendon, con lo que‘ se tienen roturas por los anclajes al haberse elevado
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su resistencia por enfriamiento menos que la del centro. Se han realizado ensayos con solici-
tacién mondtona y con solicitacién ciclica; en los segundos se ha estudiado la fatiga mecdni-
ca, tanto para variaciones fuertes de carga con pequefio nimero de ciclos como para gran
nimero de ciclos y pequefia variaciéon de carga, asi como la fatiga térmica originada por ci-
clos de calentamiento y enfriamiento del tendon cargado. En ambos sistemas se ha encontra-
do una eficiencia excelente a temperatura de —165°C, no existiendo diferencia entre la carga
de rotura de los ensayos estdticos y la de tendones sometidos a fatiga previa. En ningtin caso
se han detectado deslizamientos del alambre central de los cordones anclados mediante cu-
fias.

— Comportamiento del acero de armar:

La escasez de datos experimentales sistemdticos sobre el comportamiento a baja tempe-
ratura de los aceros de armar de calidad normal hacfa aventurado su empleo en almacena-
mientos criogénicos. En algunos ensayos se habia detectado una gran sensibilidad a la enta-
lla, por lo que ciertos autores propugnaban incluso el empleo de acero de pretensar como ar-
madura pasiva.

Fig. 4. Camara criogénica de tres cuerpos
utilizada para los ensayos de sistemas de
pretensado y de acero de armar.

En un depésito criogénico pretensado se necesita una importante cantidad de armadura
pasiva para controlar la fisuracién en situaciones excepcionales (derrame del tanque interno
sobre el externo, incendio. etc.), por lo que el empleo de armaduras de pretensado ocasiona-
ria grandes dificultades constructivas. Se decidié, por tanto, realizar una serie de ensayos
meticulosos sobre dos tipos de barras comerciales, unas de acero de dureza natural y otras en-
durecidas por deformacion en frio, a fin de poder juzgar sobre la posibilidad de su empleo a
temperaturas entre —80 y —165°C.

Para cada tipo de acero se hicieron ensayos de tres clases: Traccion simple en barras
corrugadas, a fin de conocer la evolucion de resistencia y ductilidad con la temperatura, in-
fluencia de la corruga y estudio de la influencia de los defectos superficiales. La corruga su-
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pone una importante singularidad geométrica de la barra, que puede ser el orgien de rotura
fragiles; para medir su influencia se realizaron ensayos de traccién en probetas rectificadas,
libres de corrugas. Para estudiar la influencia de defectos superficiales se realizaron entallas
en las barras corrugadas mediante la indentacién con una cufia de acero duro bajo carga con-
trolada. Los ensayos se realizaron utilizando la misma cdmara criogénica de tres cuerpos que
en los ensayos de tendones de pretensado. Mediante un sobreenfriamiento en las dos cdma-
ras externas se consegufa una elevacion de la resistencia del acero de la barra, con lo que la
rotura se producia en su zona central.

Las barras de acero de dureza natural presentaron un comportamiento adecuado, en
cuanto a resistencia y capacidad de deformacion, a baja temperatura; no es apreciable la in-
fluencia de la corruga en dicho comportamiento. En cambio se observa una gran sensibilidad
en las entallas para temperaturas de —165°C que, sin que suponga imposibilitar su empleo,
obliga a una cuidadosa ejecucién para evitar dafios superficiales en las barras durante su ma-
nipulacion.

El comportamiento de las barras endurecidas por deformacion en frio no resulta ade-
cuado a temperatura de —165°C porque aparecen roturas frdgiles sin estricciéon. En conse-
cuencia no parece aconlejable su empleo para temperaturas inferiores a —80°C.

ENVIAR A:
ASOCIACION TECNICA ESPANOLA DE PRETENSADO
Apartado 19002

28080 MADRID
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Manual H.P. 6-83 de la A.T.E.P.

Continuando con la serie de Manuales que esta Asociacién viene publicando con las re-
comendaciones que se consideran id6neas para conseguir una adecuada realizacién de las
construcciones pretensadas y su buen comportamiento a lo largo de su vida de servicio, se ha
editado ahora el H.P. 6-83 en el que, bajo el titulo “Recomendaciones para la conservacién
de obras pretensadas”, se recogen las directrices que deben seguirse para mantener en buen
estado las estructuras pretensadas, salvando asf las lagunas hasta ahora existentes en la nor-
mativa oficial en relacién con este problema tan de actualidad y que tanto preocupa en to-
dos los paises.

Por otra parte, se ha estimado también interesante incluir en este Manual las oportunas
recomendaciones para la mejor aplicacion de la técnica del pretensado en la reahzamon de
reparaciones y refuerzos de estructuras.

Debe subrayarse que, en realidad, el titulo de esta publicacién resulta algo restrictivo,

puesto que los principios sobre conservacién que en ella se establecen para las obras preten-

“sadas son de aplicacién mucho mas amplia; casi podria asegurarse que son de aplicacién ge-
neral a todo tipo de construcciones.

Si estd Vd. interesado en adquirir esta nueva publicacién de la ATEP le ruego que, a la
mayor brevedad posible, devuelva cumplimentada la hoja de pedido que a continuacion se
incluye a: ATEP, Apartado 19002 - 28080-M ADRID.

Como siempre, las peticiones serdn atendidas por riguroso orden de recepcion.

HOJA DE PEDIDO

con domicCilio €N . .. ...
desea recibir:

U Ejemplares del Manual H.P. 6-83 ‘“Recomendaciones para la conservaciéon de obras
pretensadas”, de la ATEP, de 110 pdginas, con numerosas fotografias, figuras y ta-
blas, al precio especial de 400,— ptas. cada ejemplar (5,— dolares USA para el extran-
jero).

A tal efecto, se adjunta: (1)

— Cheque o talén bancario, extendido a nombre de la Asociacién Técnica Espafiola del
Pretensado.

— Copia de la correspondiente orden de transferencia efectuada a la cuenta abierta, a
nombre de la ATEP, en la Sucursal de Potos{, calle Bolivia 11, 28016 Madrid, del
Banco Espafiol de Crédito, con el n° 1560/271.

porlacantidad de ...................... , importe total correspondiente a los ejempla-
res solicitados.

(1) Téchese lo que no proceda.
NOTA IMPORTANTE
Por favor, indique en el recuadro el nimero de ejemplares que desea recibir.
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Andélisis no lineal de tanques criogénicos
bajo cargas térmicas

J. Oliver*, E. Ofiate*, J. Peraire* y R. Chueca**
#E.T.S. Ingenieros de Caminos, Canales y Puertos de Barcelona
** Auxini-Dragados y Construcciones, S.A.

1. INTRODUCCION

El uso de hormigones criogénicos en estructuras que deben soportar muy bajas tempera-
turas se ha incrementado notablemente en los ultimos afios. Un ejemplo tipico de dichas es-
tructuras son los tanques para almacenamiento de gas licuado en los que el gas permanece a
una temperatura media de —160°C. Por otra parte, bajo circunstancias especiales, como es el
caso de accidentes, la temperatura dentro del tanque puede alcanzar valores de hasta 1.300
°C en pocos segundos. Es, por tanto, evidente que el andlisis de dichas estructuras debe tener
en cuenta los severos gradientes de temperatura a los que la pared del tanque puede estar
sometida, y que provocan desplazamientos, tensiones y deformaciones sobre la misma que
deben ser evaluados con precision.

Adicionalmente, en muchas situaciones reales dichos gradientes térmicos dan lugar a zo-
nas de la estructura donde el comportamiento del material se aparta del eldstico, origindndo-
se fisuras en las zonas traccionadas del hormigén, o bien plastificacion de las barras de acero
(o incluso del hormig6n) en las zonas comprimidas.

En ecste articulo se presenta un modelo numérico para el andlisis no lineal de estructuras
laminares sometidas a gradientes térmicos por el método de los elementos finitos. La formu-
lacion utiliza elementos de sélido tridimensional para calcular la distribucién de la tempera-
tura en el tiempo a través del espesor de la ldmina, y elementos de ldmina para analizar la
respuesta no lineal de la estructura a cada nivel de temperatura.

El articulo se ha estructurado en tres partes. En la primera se presenta el algoritmo nu-
mérico para evaluar la distribuciéon de temperaturas en el tiempo dentro de la ldmina. Tras
ello se dan detalles sobre el modelo de andlisis tensional que incorpora el comportamiento
no lineal del hormigén y del acero. Finalmente, se presentan ejemplos de aplicacion de la
metodologfa desarrollada al estudio de una estructura tipo placa y al andlisis completo de un
depdsito de hormigén criogénico para almacenamiento de gas natural licuado.
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2. ESTUDIO DE LA DISTRIBUCION TRANSITORIA DE TEMPERATURAS

2.1.Ecuaciones bdsicas del problema tridimensional

El estudio de la distribucion de temperaturas en sélidos por el método de los elementos
finitos es un problema cldsico sobre el que puede encontrarse informacién en numerosas re-
ferencias [1] —[6] . No obstante, existe todavia una actividad constante en la busqueda de al-
gorftmos de solucion de las ecuaciones en el tiempo que optimicen las propiedades de estabi-
lidad, convergencia y precision, y sean al mismo tiempo relativamente simples de aplicar en
la gama de problemas més amplia posible.

Para este trabajo se han seguido los estudios de Damjanic y Owen [2, 3] que reciente-
mente han presentado una interesante contribucién sobre el tema. Resumiremos seguida-
mente los puntos fundamentales de la formulacién térmica de dichos autores.

La ecuacién de balance térmico (o de Fourier) en un medio no homogéneo tridimensio-

nal puede escribirse en la forma:

d T 0 T 3 oT oT |
L.+ Lk Iy Lk yr0c 1
ox S g ) Ty &y gt 5 K o)+ Q=0Co 1)

donde T(x,y,z,t) es la temperatura, X y z son las coordenadas caitesianas de referencia, t el
tiempo, K, , Ky y K, las conductividades térmicas en las direcciones x, y, z respectivamente
(para un material térmicamente is6tropo KX=K3,=KZ=K), Q el calor generado por unidad
de volumen, p la densidad y c el calor especifico.

La ecuacioén (1) debe resolverse juntamente con las condiciones de contorno
T = TA (X>Y3Z>t) (2)
en el contorno de temperatura prescrita I' AsY
oT oT oT

Ky gk P Ky 5oy # Koo b Fatae (T-T,) =0 3)

a) b) éé

K

7777

2272222222, 7,

7
[

Fig. 1. Tanque de hormigdn criogénico. a) Simetria de revolucion, b) Anélisis tridimensional.
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en el contorno de radiacion prescrita I'y . Ejemplos tipicos de dichos contornos pueden verse
en la Fig. 1.

En la ecuacion (3) I, I, I, son los cosenos de la normal al contorno 'y, q €l flujo de
calor por unidad de 4rea, T, la temperatura y «, es el coeficiente de radiacion. Para q = o,
= 0 se tiene el caso de una superficie aislante.

Adicionalmente, la temperatura debe satisfacer en todos los puntos la siguiente condi-
cion inicial

Ty = Ty (X, ¥;5 25, 0) X;, ¥4, 2, €V (4)

donde T* es la temperatura inicial prescrita para el tiempo cero, y V el volumen de la estruc-
tura.

2.2. Solucioén por elementos finitos

Para la discretizacion del campo de temperaturas seguimos el procedimiento usual de uti-
lizacion de funciones de formas espaciales y variables temporales. As{ pues, una vez seleccio-
nada la malla de elementos finitos [6] se tiene

P
T(xyzt) = 2N xy,2) T, ()=NT ©)
=

donde Nj es la funcion de forma del nodo j de una malla de elementos finitos de p nodos, y
I el valor de la temperatura en dicho nodo.

La forma integral de las ecuaciones de equilibrio térmico se obtiene a partir de la expre-
sion de residuos ponderados de las ecuaciones del problema (1) y (3). Asi

© —_ 0 oT 0 oT 0 oT oT
Ok O+ Lk I+ K, )+ Q-pe—]dV +
~'/v W[ax(K"ax) ay( Yay) az( Zaz) Q-+ at]
(6)
oT oT oT
+§FW[Kxgglx+Ky£1y+Kzgglz+q+ozc(T-Ta)]dF:0

B

__ Integrando por partes los términos en derivadas parciales de la primera integral, haciendo
W = —W, sustituyendo la ec.(5), y, finalmente, escogiendo la expresion de Galerkin en que
W, = N, se encuentra el sistema final de ecuaciones en la forma

CT+KT+f=0 (7
donde
k= [ N AN 0Ny ON 0Ny v £ [ e NNdT
P72 e X 9x ax - Yoy oy C 9z 3z ez1/rg e

®)

son los coeficientes de rigidez térmica que se ensamblan para formar la matriz K global a
partir de cada uno de los elementos de la estructura y de los I, elementos que pertenecen al
contorno I'y .

Similarmente, los componentes de la matriz global de capacidad calorifica C, vienen da-
dos por
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e
e=1 Ve

y los componentes del vector de fuerzas global son

n Te
fi:eglfve QNidv+e§lfF% (Q—o, TN, dT (10)

Mids detalles sobre la obtencion de las expresiones anteriores pueden encontrarse en las refe-
rencias [1] —[6] .

2.2.1. Particularizacién para el caso de simetria de revolucion

En muchas situaciones pricticas puede ser de gran interés realizar un andlisis de la estruc-
tura bajo la hipétesis de simetria completa de revolucién de geometria y acciones. En dichos
casos el problema se simplifica pues basta con estudiar el comportamiento térmico de una
seccion meridional como la de la Fig. 1a. Por otra parte, las ecuaciones de comportamiento
del problema (1) - (5) se simplifican debido a la simetria para dar

1 0 oT 0 T oT
0K S+ K, )+ Q=pCct 11
r or (r rE)r) 82( -y Q=r 9z (R}

T=T, (r,2,t) enT,

(12)
oT oT

K
donde r y z son las coordenadas cartesianas de referencia en la seccién meridional.

Siguiendo un proceso andlogo al seguido para el caso tridimensional se obtiene un siste-
ma final de ecuaciones idéntico al (7) donde ahora

ne ON; ON; dN; ON; e
- e Sl AT 0yrdA+ X N:.rd 13
Ky =2 /G(Kf 5t a7 (K9 3" e:l/FeBachN]r d (1)
Ne
Cj= 2 [ p CN; N; rdA (14)
e=1"A¢
y
n I 3
f; = zef QN;rdA + zefre (@—a T)N;rdl (15)
e:lAe e=1 B
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Obsérvese la similutud de las expresiones anteriores con las ecs. (8)-(10) obtenidas para el
caso tridimensional. Dicha similitud permite, de hecho, tratar los dos problemas de una for-
ma unificada en un solo programa de ordenador, sin mds que tener en cuenta las analogias
siguientes:

Problema tridimensional Problema de revolucion
X T
z z
y inexistente
av : rdA
dr rdl

Si se desea mayor informacién sobre el cdlculo numérico de las expresiones integrales ante-
riores puede consultarse la referencia [6].

2.3. Tipos de elemento finito utilizados en el analisis

La formulacion térmica presentada exige la utilizacion de diferentes tipos de elementos
seglin que el andlisis sea tridimensional o con simetr{a de revolucion.

a) Elementos tridimensionales.

b) Elementos bidimensionales.

Fig. 2. Algunos elementos bi y tridimensionales para aplicacion en el problema térmico.
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Elemento 3D de 20 nodos|

Fig. 3. Tanque de hormigén criogénico. Anélisis térmico tridimensional de 1/4 de la estructura (por sime-
tria) con elementos de 20 nodos.

Asi, en el caso en tres dimensiones puede hacerse uso de cualquiera de los elementos tri-
dimensionales cldsicos (tetraedros, prismas, etc.) de lados rectos o curvos. Algunos de los
més populares se han representado en la Fig. 2a. Los detalles sobre la formulacién particular
de cada elemento pueden encontrarse en la referencia [6]. En la Fig. 3 se muestra la discreti-
zacién de un cuarto de tanque con elementos prismdticos curvos (isoparamétricos) de veinte
nodos, que e¢s un elemento bastante utilizado para este tipo de andlisis.

El estudio de revolucion precisa elementos bidimensionales mds sencillos que en el caso
general de tres dimensiones. La gama de elementos a utilizar en este caso es amplia e incluye
a practicamente todos los elementos de las familias del tridngulo y cuadrildtero de lados rec-
tos o curvos. En la Fig. 2b se han representado algunos de los elementos mds usuales. Para
mas detalles al respecto consultar de nuevo la referencia [6]. En la Fig. 4 se presenta la dis-
cretizacion de la secciéon meridional de un tanque en elementos cuadrangulares curvos (iso-
paramétricos) de nueve nodos. Este elemento es, en la actualidad, uno de los mds recomen-
dables para este tipo de andlisis y geometria habiéndose utilizado en este trabajo para obte-
ner los resultados numéricos que se muestran en el ejemplo del apartado 4.2.

2.4, Solucién de las ecuaciones en el tiempo
Para resolver el sistema de ecuaciones (7) en el tiempo utilizamos el procedimiento suge-
rido por Damjanic y Owen [3]. As{, se supone una variacién lineal de las temperaturas en el

intervalo de tiempo t, at ,; de forma que

t. =t, +At (16)
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Elemento 2D de 9 nodos

Fig. 4, Tanque de hormigdn criogénico. Andlisis térmico de revolucion con elementos de 9 nodos.

donde At es el incremento de tiempo prescrito.
Por otra parte, se establece el cumplimiento de la ecuacién (8) para un tiempot, 4 per-
teneciente al intervalo [t,, t, 4,/ de forma que

Ctovor  Tipsa T Ktwa Ti o =t 4 g -

~tn+a ‘ Ntn ~t n+a

siendo:

t,o = tn T OAt

De la hipétesis de distribucién lineal de temperaturas se deduce que

Tt +o Tt
Tota™ ~aar el
y sustituyendo (18) en (17) se obtiene:
E T _=f 19
~tn+0£ ~tn+Ol "’tn+Ol ( )

donde:

(20)
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La ecuacion (19) se resuelve para obtener T, 4o COMO
n

— k! f 5
Lpta™ Bty b e ltota 21}

de donde puede calcularse el valor de la temperatura al final del intervalo de tiempo t,, 4, ,co-
mo

1 1
Tt = ()Tt - 2T, (22)

~h+o

Estd demostrado que el método anterior es incondicionalmente estable para o> 1/2 [1]—
[3]. Un valor recomendable en la préctica es el « = 2/3 (método de Galerkin) que es el que
ha sido utilizado en nuestro andlisis.

3. ANALISIS TENSIONAL
3.1.Teoria de la deformaciéon

Para modelizar la deformacién del tanque se ha acudido a una teoria de ldminas gruesas
con geometria de revolucién. Como hipétesis fundamentales establecidas en dicha teoria in-
dicaremos las siguientes:

a) “La normal a la superficie media de la ldmina antes de la deformacién, permanece
recta durante la misma, pero no necesariamente normal a la deformada de dicha su-
perficie media™.

Esta hipétesis, establecida inicialmente para placas [7] (hip6tesis de Reissner-Mindlin) y
extendida posteriormente a ldminas permite la inclusién de la energia de la deformacién por
cortante, cuya influencia en la deformacion de la ldmina se acreciente con el espesor de la
misma. Resulta pues especialmente interesante para estructuras del tipo “ldmina gruesa”
como son los tanques de hormigén armado.

b) “Los radios de curvatura principales de la ldmina son grandes comparados con el es-
pesor de la misma”,

Esta simplificacion resulta aceptable para las tipologias mds usuales en tanques de hormi-
gon en los que la relacién espesor/radio de curvatura se sitiia por debajo del 2 por ciento.

¢) “Los desplazamientos se suponen pequefios’”, en el sentido de la consideracién de
linealidad geométrica en la deformacion.

3.2. Relaciones tension-deformacion

Como es bien sabido, el comportamiento real de las estructuras de hormigén armado y
pretensado es complejo y puede ser altamente no-lineal. Fenémenos como la fisuracion,
fluencia, retraccién, plasticidad, etc. se presentan en los materiales que constituyen el hormi-
gbén armado haciendo complicados y costosos, en tiempo de ordenador, aquellos modelos
numéricos que pretenden simular su comportamiento estructural. Por otra parte, la severi-
dad de las cargas térmicas que intervienen en el disefio de tanques criogénicos hace obligato-
rio incluir dichos efectos no lineales en el anélisis. En consecuencia, en el modelo numérico
presentado en este trabajo se han considerado las que, a nuestro juicio, son las pr1n01pales
caracteristicas no lineales del hormigdn y del acero, es decir:
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— El fenémeno de la fisuracién en el hormigon.
— La posibilidad de plastificacién tanto en las armaduras como en el hormigon.

En los ultimos afios han sido propuestos distintos modelos que incluyen la consideracion
de dichos fenémenos. El presentado aqu{ estd basado en los desarrollados por Lin [8] y Rah-
man [9] para estructuras laminares y serd descrito brevemente a continuacion.

Para representar los distintos materiales que componen la seccién del depdsito (hormi-
gbn, acero de armaduras, € incluso chapas de acero de recubrimiento interior o exterior,
(véase Fig. 5) se realiza una divisién del espesor de la ldmina en capas paralelas a la superficie
media de la misma (véase Fig. 6). Estas capas pueden ser de hormigén, de acero de armadu-
ras (con un espesor equivalente al drea de la armadura que representan), o de acero de chapa
de recubrimiento.

Armadura,
pasiva

/ |

Chapas de recubrimienfo

Cables de
prefensado

|
q] |
|
Co lu/m@iupoyo

Il HUJHHM

Fig. 5. Estructura resistente de un tanque para G.N.L.

+
P

a) Constitucion real b) Modelizacion en capas

Capa equivalente a
la armadura longitudinal

M om)
(espesor 200

Armadura longitudinal

(A am?2)
ve “n" capas de hormigon
v hd v b ¥ Armadura
transversal
(A2 cm2) Capa equivalente a la
armadura transversal
A2
(espesor: & cm.)
Pesor o0
Chapa de acero de Chapa de acero de
recubrimiento (espesor:e cm) recubrimiento (espesor:e cm )

Fig. 6. Modelizacion de la ldmina en capas de los distintos materiales.
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Cada capa puede tener relaciones tension - deformacién diferentes, incluso tener com-
portamientos uniaxiales desacoplados en dos direcciones tal como ocurre en las capas de ar-
maduras.

Tanto el hormigén como el acero, se caracterizan en el modelo mediante un diagrama
uniaxial tension - deformacién. En el caso del hormigoén este diagrama (véase Fig. 7a) consi-
dera la fisuracién a traccién a partir de una tensién mdxima f°, y una relajaciéon parabolica
de la misma (hasta anularse para una deformacion €, ) circunstancia que permite la conside-
racion del fendmeno de “‘tension stiffening’. En la zona de compresion se considera un dia-
grama bilineal con inclusiéon de la plastificacion sin endurecimiento a partir del limite eldsti-
co I’.. En lo que se refiere al acero, se considera un diagrama bilineal simétrico a traccion y
compresion, produciéndose la plastificaciéon con endurecimiento H’ a partir del limite eldsti-
co f’y (Véase Fig. 7b).

Consideremos ahora las cinco tensiones que actuan en un punto de una capa (véase Fig.
8). Las tensiones cortantes 7, y Ty SOV la direccion del espesor, no intervienen en el com-
portamiento tensién-deformacién no lineal adaptado y por ello serdn olvidadas moment4-

neamente.

Las tensiones 0Oy,, 0y,, ¥ Ty, y,, contenidas en el plano de la capa y por tanto paralelas a la
superficie media de la ldmina, determinan un estado de tension plana para el que es posible
calcular las correspondientes direcciones y tensiones principales. A partir de este punto, las
capas de hormigén, de acero y de chapa de recubrimiento reciben un tratamiento distinto:

Hormiad
a) Hormigon T
ft
Traccion
Ec
1
€
. €y L
Compresion +
-
b) Acero o
Traccion
fy 7
g . _Es
1+Eg/H
Es
1
€
Compresion
-------------- ~-fy

Fig. 7. Diagramas uniaxiales tensién-deformacion para el hormigon y el acero.
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———  Tensiones contenidas en el plano de la capa.
———= Tensiones cortantes.

Fig. 8. Tensiones sobre una capa.

3.2.1. Capas de hormigdn

En funcién de las tensiones principales 0, y 0, en cada punto de la capa, la zona rayada
del diagrama biaxial de la Fig. 9 corresponde, en el modelo adoptado, al comportamiento
elastico. En estas circunstancias es posible establecer una relacion tensiéon-deformacion de la
forma:

o, 1 v, 0 0 0 €,
0y Ve 1 0 0 0 &y
E 1—v, 23
R A ,Cpg 0 0 "2 1 0 L |l Ty’ 23)
—p
TX 2’ 0 0 O —2Ta_‘£ O "YX v’
1—v
L*ry’7 LO 0 0 0 2&_° L%\ y’
i | _ -
o - D <

siendo E, el modulo de elasticidad del hormigén y v, el coeficiente de Poisson. Para el coe-
ficiente @&, que ajusta la energia de deformacion por cortante, se ha tomado un valor @ = 1,2.

Cuando el estado tensional es tal que el punto (0;, 0, ), en el diagrama de la Fig. 9, estd
sobre la frontera de la zona rayada, el comportamiento deja de ser eldstico y por consiguien-
te pasa a ser no-lineal. Distinguiremos en principio tres zonas:

_ La zona II caracterizada por un estado de compresion biaxial. Cuando se alcanza el
limite de dicha zona se produce la plastificacion del hormigoén. El criterio de plastifi-
cacion adaptado es el de Von Mises, cuya superficie de fluencia viene definida por

F:\/0%+0%—0102—f:::0 (24)
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Fisurado AJﬂglsurado

— — —— Ry
F = i 1 cht

0

7

//
/ JZASKCO

7

7

~ -
——

Criterio de Von Mises\\ ———

Limite experimental

Fig. 9. Diagrama biaxial en funcion de las tensiones principales 0; y 0, en el plano de la capa.

en tensiones principales o bien por

F=\/op+o0} —0p0,+37 ,»—1f2=0 (25)

en tensiones locales.

— Las zonas I y III cuyo limite caracteriza la apariciéon de fisuras. En el caso de trac-
ci6én biaxial (zona I) la fisuracion se inicia cuando alguna de las dos tensiones princi-
pales alcanza el Iimite de traccion f°,. En el caso de traccién-compresién (zona IIT) el
valor de la tensi6én de fisuracién varfa con el de la tensién en la direccién comprimi-
da desde f’; (puntos A y C) hasta cero (puntos D y F).

Una vez el estado tensional es tal que se ha alcanzado la frontera FABCD, se produce
fisuracién en una o dos direcciones segiin una o ambas tensiones principales alcancen el valor
de fisuracién. Las direcciones de fisuracion son ortogonales a las tensiones principales que
las producen, y el proceso operativo para determinar el estado tensional en el hormigén fisu-
rado es como sigue:

a) Fisuracién en una direccion

En el caso de que exista una fisura perpendicular a la cireccién «, el proceso para hallar
el estado tensional a partir de las deformaciones es el siguiente:

1. Se efecttia un cambio de coordenadas locales mediante un giro de valor o de tal
forua que el eje x” del nuevo sistema de coordenadas sea perpendicular a la fisura
existente (véase Fig. 10a).
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a) Fisuracion en una direccion

\

Ty~

g

Fig. 10. Esquema de fisuracion en una capa de hormigén.

La matriz de cambio es entonces la siguiente:

cos? « sen? «o sen o cos «
T* =| sen? « cos? —sen @ cos « (26)
_2senocosa 2 Senocosq cos? a-sen? «
y con ello:
e’=T*¢
o=@y g e

g7: Tt* ) O_n

~

Siendo:

g= |0y | @'= | 0y» £= | Ep £ = | Egn (28)
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Se halla la tensién perpendicular a la direccién de fisuracién a partir de la defor-
macién €, . y del correspondiente diagrama uniaxial (Fig. 7a) teniendo en cuenta
los eventuales procesos de descarga que se describen en el apartado 3.2.5.

Se determinan las tensiones g, »» ¥ %, » COMO:

Oyn = E . eyn

E

G:2(1+u) 29

Txn yn = 0,5 . G . 7x)a yas

Con el valor de las tensiones o, », 0Oy » ¥ % »y - se determinan las tensiones princi-
pales y se comprueba si se ha producido una nueva direccién de fisuracion. Sies
asi, se sigue el proceso indicado en el apartado siguiente para hormigdén doblemen-
te fisurado. Para evitar el excesivo e irreal desarrollo de fisuras se ha impuesto que
el dngulo minimo que debe existir entre una fisura ya existente y una nueva sea
mayor de 30° [9].

En el caso en que no se haya formado una nueva fisura se comprueba si se ha pro-
ducido plastificacién en la direccién de la tensién paralela a la misma. De ser as{
(0, >1)seadopta g,..=f"_.

Se deshace el cambio de coordenadas y se obtienen las nuevas tensiones o, -, Oy,
% 'y’

b) Fisuracién en dos direcciones

En el caso de que existan dos direcciones de fisuracién «; y a, (véase Fig. 10b) el pro-
ceso que se sigue para hallar el estado tensional a partir del de las deformaciones es el si-

guiente:
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Se efectua un cambio de coordenadas locales mediante un giro & que en este caso

toma el valor:
=0y + —2—‘— . (30)

de este modo se consigue que los ejes x” e y” sean bisectrices de los 4ngulos que
forman las dos direcciones de fisuracién. Con ello se pretende que la tension tan-
gencial calculada tenga el mismo valor en las dos direcciones fisuradas, y conseguir
un modelo consistente de retencién del cortante [9].

Se determinan las tensiones o, y oy a partir de las deformaciones €, > y €, ¥
del diagrama tensidén-deformacién uniaxial Fig. 7a), teniendo en cuenta ademds
los eventuales procesos de descarga.

Se determina la tension 7., »» como:

= T 31
T2(1+)

Tx”ys’ :0,5 .G. ’Yxnyn; G



4. Se deshace el cambio y se obtienen las tensiones 0y, Oy, %oy -

En lo que se refiere a las tensiones cortantes (%>, Y Top0) SU cdlculo se realiza directa-
mente a partir de la expresion (23) salvo en los casos de rotura total en el plano x’y’ (carac-
terizada por la superacion de la deformacion ultima €, en dos direcciones) en los que el va-
lor de dichas tensiones cortantes se anula.

3.2.2. Capas de armadura (activa o pasiva)

El material constitutivo es el acero con un tipico comportamiento unidimensional. Las
ecuaciones constitutivas se deducen del diagrama tensién-deformacién uniaxial de la Fig. 7b.
La relacion tensién-deformacién en régimen eldstico serd en este caso:

_ _ _ 1 - 1
oy a 0 0 0 O €y>
Oy ' o g 0 0 O €y
ey |=E |0 0 0 0 0 Yoy (32)
Tx 'z’ o o0 o 0 O Yz
| vz | LO o 0 0 O ] | Yy |
- = — e
g D £

con a« =1 B =0 paraarmaduraen la direccion meridional
a=0 B=1 paraarmadura en la direcciéon circunferencial.

En régimen elastopldstico las correspondientes relaciones se obtienen similarmente sin
més que considerar la variacion del modulo de elasticidad que introduce la rama elastoplds-
tica de la Fig. 7b.

3.2.3. Capas de chapa de recubrimiento

Fl material constitutivo es, como en el caso anterior, acero cuyo diagrama uniaxial
tension-deformacion viene definido en la Fig. 7b. En consecuencia las relaciones (23) serdn
aplicables en régimen eldstico mientras que en régimen elastopldstico, tanto a traccién como
a compresion, se considera de nuevo la superficie de fluencia pldstica de Von Mises definida

por (24) y (295).

3.2.4. “Tension stiffening”

Como es bien conocido [8,9] el efecto de “tension stiffening” para las capas tracciona-
das de hormigén es de singular importancia en las cercanias de las armaduras, mientras que
decrece sensiblemente en las capas mas alejadas de las mismas. Por consiguiente en la modeli-
zacion del material se han considerado dos tipos de comportamiento a traccién del hormi-
gén:
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—  Tension stiffening parabélico en el que la rama descendente es una pardbola de
segundo grado (definida por los puntos A, By C de la Fig. 1 1a) que permite simu-
lar el comportamiento del hormigén en las cercanfas de las armaduras tracciona-
das.

—  Tension stiffening lineal con una rama descendente recta. En este caso un valor
suficientemente pequefio de la deformacién dltima €, (Fig. 11b) permite simular
una caida répida de la tensién apta para las capas de hormigén mds alejadas de las
armaduras.

a) Rama descendente parabdlica

o

fe

Ec

d 04 €y &

b) Rama descendente lineal

€u €

Fig. 11. Diagramas para evaluacion del efecto de “‘tensién stiffening’’.

3.2.5. Descargas eventuales

Aunque no es un objetivo de la presente formulacién el contemplar descargas impor-
tantes o ciclos completos ““carga-descarga”, se ha considerado la posibilidad de existencia de
pequefias descargas producidas por la actuacién sucesiva de acciones de distinto signo que no
supongan una modificacién sustancial del estado tensional de la estructura.

En las Figs. 12a y 12b se esquematizan las hipétesis establecidas en la simulacién de un
proceso de descarga-carga (trayectoria PQRS) en las situaciones limites de fisuracién y plas-
tificacién. Se contempla por consiguiente la posibilidad de “cierre de fisuras’ aunque recor-
dando la minima tensién alcanzada (punto Q en la Fig. 12a) como limite que no puede ser
sobrepasado ante una eventual “nueva apertura” de la fisura.

3.3. Solucidn por elementos finitos

Siguiendo el procedimiento usual [6] en el andlisis de ldminas por el método de los ele-
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a) Hormigon a traccion

P i

Fig. 12. Procesos carga descarga para el hormigdn y el acero.

a) Analisis de revolucion b)Analisis tridimensional

Elemento isoparametrico

de 3 nodos i

Elemento isoparametrico
de 8 nodos

|
|
|
|
|
|

Fig. 13. Tanque de hormigén criogénico. Discretizacién en elementos finitos para el analisis tensional.
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mentos finitos, se discretiza la superficie media del depésito en elementos finitos (véase Fig.
13). Como consecuencia de esta discretizacién los vectores de desplazamientos, u, y de de-
formaciones, ¢, en cada punto de un elemento pueden ponerse en funcién del vector de in-
cognitas nodales a de la forma

g=Nz g=Ba (33)

donde N es la matriz de funciones de interpolacién y B la matriz de deformaci6n de la es-
tructura. La forma concreta de los componentes de estas matrices depende de la teoria de
liminas adoptada y pueden encontrarse en la literatura especifica del tema [6,10,11]. En
este trabajo en particular, se han utilizado una teorfa de liminas en el espacio para el estudio
del caso general, y una de ldminas de revolucién cuando la geometria y las cargas presentan
simetria de revolucién alrededor de un eje.

3.3.1. Ecuacion de equilibrio. Resolucién del problema no-lineal

La aplicacion a la estructura discretizada de un principio que manifieste el equilibrio de
la misma (Principio de los Trabajos Virtuales, Minimizacién de la Energfa Potencial, etc.),
conduce a la ecuacion de equilibrio del sélido discretizado: b

V(@-=/ Blgdv—R= fnggdx’dy’dz’_g (34)
A%

donde
— ¥ (a) es el vector de fuerzas residuales
— f BT o dV es la contribucién de las fuerzas interiores a la formacién del vector de
V fuerzas residuales
— R es la contribucién al vector de fuerzas residuales de las fuerzas exteriores a la es-
estructura.

El sistema de ecuaciones no lineales (34), en las incégnitas nodales a, ha sido resuelto
iterativamente por el método de Newton-Raphson combinado con un proceso incremental
de variacién del vector de cargas exteriores R. As{, para la iteracién “i” del incremento
“m”, el sistema a resolver es:

Kr (@2 ). g™ =¥ (@") (35)
siendo:
¥ @) =[BT gl A dy'dz - N R 36)
donde la matriz tangente
3 Y ()
Kr @)= —=—
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se obtiene mediante el ensamblaje de las matrices correspondientes a cada elemento. Una ti-

pica submatriz, correspondiente a los nodos “i””y > del elemento “e”, serd:
K§) =/ .D*B{? gx’ dy dz’ 37)

ij (e)

La matriz D* de la expresion (37) relaciona las variaciones de tensiéon y deformacién

dg = D* de (38)

~ @~

y puede obtenerse inmediatamente a partir de las relaciones tension-deformacion dadas en el
apartado 3.2. Unicamente en el estado elastopldstico tal operacion reviste un poco mds de
complejidad llegdndose a la expresion [6]:

T
pF
~00 00 "~

D* =D — ~ ~
[H+ —D. —
0g ~ 8g

siendo D la matriz de constantes eldsticas de las expresiones (23) 6 (32), F la funcién de
fluencia plastlca (25) y H’ el pardmetro de endurecimiento. Mds detalles sobre la obtencién
de la matriz tangente y vector de fuerzas residuales pueden encontrarse en las referencias
[6,11,12].

3.3.2. Criterio de convergencia

Dentro de cada incremento de carga (definido por un cierto valor de A en (36) el
proceso iterativo se dice que “converge’ si para una cierta iteracién “i” el valor de las fuer-
zas residuales es igual a cero salvo una cierta tolerancia. En la préctica el criterio de conver-
gencia utilizado establece que la “norma’ del vector de fuerzas residuales se reduzca a un
cierto tanto por ciento del valor que tiene en la primera iteracién del incremento correspon-
diente:

mA\T my71/2 »
[g@*) -%(@d)] x loo<z™ (40)
[¥ @) . ¥ @2

3.4. Acciones térmicas

Como ya se ha comentado anteriormente, las acciones térmicas constituyen un capitu-
lo fundamental en el disefio de tanques de hormigdn criogénico. Por otra parte, el tratamien-
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to de dichas acciones en el modelo que se presenta retine especiales caracteristicas que serdn
presentadas brevemente a continuacidn.

El andlisis térmico transitorio abordado en el apartado 2, proporciona informacion de
los valores de las temperaturas nodales en cualquier instante, que a su vez pueden ser inter-
poladas a los demds puntos del interior del elemento.

Sea AT(x,y,z) el incremento de temperatura producido entre dos tiempos consecutivos
del andlisis. A este incremento de temperatura le corresponde una deformacién térmica ini-
cial o “libre” de valor

€o(x,y,z) = a AT (x,y,2) (41)

donde « es el coeficiente de dilatacion térmica del material que constituye cada capa. La ac-
cion de la anterior carga térmica, se incorpora al vector de fuerzas residuales (34) mediante
un desplazamiento de valor €, en el sentido de las deformaciones, de la curva tensién defor-
macién uniaxial (véase Fig. 14). Este desplazamiento provoca que a las deformaciones pro-
ducidas en el estado de equilibrio previo a la aplicacién de la carga térmica le correspondan
nuevos valores de las tensiones, lo que conduce a un desequilibrio del vector de fuerzas resi-
duales de la expresién (34) y al consiguiente proceso iterativo hasta la consecucién de un
nuevo estado de equilibrio. ’

3.5. Elemento finito utilizado. Integracion numérica

El elemento finito utilizado ha sido el isoparamétrico de ocho nodos para el andlisis de
ldmina espacial y el isoparamétrico de tres nodos para el anilisis de ldmina de revolucién
(véase Fig. 13).

En ambos casos, las integrales que aparecen extendidas sobre el volumen de los ele-
mentos tales como los de la expresién (34) se resuelven mediante un esquema de integracion
numérica reducida de Gauss-Legendre [6] sobre la superficie, y mediante la regla del trapecio
(aplicada sobre las distintas capas) a través del espesor.

) 0(6)=0(E-Eo)

A N e Antes de la accion térmica
Después de la accion térmica

Fig. 14. Desplazamiento de la curva tension-deformacion producida por la temperatura.
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4. EJEMPLOS DE APLICACION
4.1. Ejemplo de comprobacion. Placa circular simplemente apoyada

En la Fig. 15 a) puede observarse la geometria, propiedades mecdnicas y cuantias de ar-
madura de una placa de hormigén armado que se halla simplemente apoyada en su contorno
y sometida a la acci6én de un momento uniformemente distribuido en el'mismo. En las Fig.
15 b), ¢) y d), se detallan respectivamente la subdivision en capas, mallas de elementos fini-
tos y curva de “tension-stiffening” adoptada para el hormigén.

Y Es=30x 10 ksi V=015
1 £y=50 ksi fc =458

a) b)

E¢=4080 ksi f't=0474 z'
H'=0
t =0035"
2x0.206"
ull .’) .
pulg. 144
8x0412°—-- SV
2x0.206"
¢}
zz
Recubrimiento 3/8" m
M——————
JTI“Z -
1"* %4" — - 9 elementos de 3 'r,\odos
: (analisis de revolucion)
d)
y
Y40 (ksi)
0.474 A
020 B
C
012 02 060 €£x10° X

-8 Elementos de 8 nodos.
(analisis tridimensional)

Fig. 15. Placa de revolucion. Geometria, propiedades y malla.

La simetria de revolucién de geometrfa y acciones conduce, para esta estructura, a un
estado de deformacion esférica en el que en todos los puntos y en todas las direcciones se
produce la misma deformacion, estando la cara superior traccionada y la inferior comprimi-
da.

En la Fig. 16 se muestran los resultados obtenidos para la curvatura de la deformada
frente a diversos valores del momento aplicado en el contorno. En ella puede observarse el
buen acuerdo de dichos resultados (utilizando tanto el modelo de revolucién como el de
ldmina en el espacio) con los valores experimentales y los obtenidos por Lin [8] con otro
modelo numérico, pudiéndose predecir con precision la carga de rotura de la placa.
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Experimental

o LIN[8]

x  Modelo propuesto (analisis de revolucion)
o Modelo propuesto (analisis tridimensional)

MOMENTO DISTRIBUIDO m( k-in in)

1 2 3 4 5 6
CURVATURA (1073in")

Fig. 16. Placa circular, Resultados del analisis tensional.

4.2. Tanque de hormigon criogénico para gas natural licuado bajo hipotesis de derrame in-
terno del liquido

Se trata en este caso de la utilizacién del modelo numérico de revolucién descrito pre-
viamente, en el disefio un tanque de hormigdn criogénico para almacenamiento de gas natu-
ral licuado (G.N.L)).

Las caracteristicas geométricas, armadura y leyes de pretensado en el tanque se detallan
en la figura 17, mientras que las mallas de elementos finitos utilizados en el andlisis pueden
verse en la Fig. 18.

Radial 21 cm®/m

Espesor variable ~ Espesor constante Chapa 4mm

Variable de
0152030

PRETENSADO  VERTICAL (200 T/m (16 cm¥/m))
LEY DE PRETENSADO HORIZONTAL

500 T/m
(39 thm):tz‘oo

200/m(16cm¥m) | 6.70

—p
22.00
2895
Chapa Smm
Malla
15 cm¥/m
|
Mall 90 wim| o
39 cm/m \L Dem/m)
[rdem -

[TTTITTTT]

5x585 " Numero de pilotes @ 150 por anillo

[

(COTAS EN METROS)

Fig. 17. Caracteristicas geométricas del tanque para G.N.L.
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a) Andlisis termico

- 170 Elementos
- 753 Nodos

Fig. 18. Tanque de hormigdn criogénico para G.N.L. Mallas utilizadas en el analisis.

b) Andlisis tensional

<

- 20 Elementos

Las caracteristicas de los materiales que constituyen el deposito son las siguientes:

a) Hormigdn
— Mobdulo de Elasticidad
— Coeficiente de Poisson
— Tensién de rotura a traccién
— Deformacién dltima a traccién
— Tension de fluencia a compresion
— Constante de dilatacién térmica

b) Acero de armaduras pasivas
— Mobdulo de elasticidad
— Tensién de fluencia
— Coeficiente de dilataciéon térmica

¢) Acero de armaduras activas
— Moédulo de elasticidad
— Tensién de fluencia
— Coeficiente de dilatacién térmica

d) Chapa de acero de recubrimiento
— Médulo de elasticidad
— Coeficiente de Poisson
_ Tensién de fluencia
— Coeficiente de dilatacién térmica

4.2.1. Casos de carga analizados

Se consideran los siguientes casos de carga actuando secuencialmente:

320.000 kgs/cm?
0.2

25 kgs/cm?
0.0035

350 kgs/cm?
0.00007 °C™

2.100.000 kgs/cm?
4.200 kgs/cm?
0.00009 °C™

2.100.000 kgs/cm?
17.000 kgs/cm?
0.00009 °C™

2.100.000 kgs/cm?
0.1

2.100 kgs/cm?
0.000099 °C™
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I

I, IV
V, VI

Peso propio y accién del pretensado.

Presién hidrostdtica del liquido interior y sobrepresién interna uniforme de
0.12 atmosferas.

Derrame del liquido a través del aislamiento interior hasta entrar en contacto
con la pared exterior del depodsito. Se considera una temperatura del liquido de
—160°C y una temperatura ambiente de 25°C. Se consideran los efectos térmi-
cos en cuatro instantes a partir del derrame:

t =11 min, 28 min, 78 min, y t = co(situacién estacionaria).

Cada uno de estos estados de carga se aplica sobre el estado tensional resultado del es-
tado de carga anterior.

4.2.2. Resultados

En la Fig. 19 se presentan las lineas isotermas obtenidas en el andlisis térmico para dis-
tintos instantes después de producirse el derrame del l{quido.

Finalmente en la Fig. 20, pueden observarse las deformadas de las paredes del tanque
para los distintos estados de carga considerados en el andlisis tensional, asi como el estado de
fisuracién y plastificacién que se produce después de finalizado todo el proceso de carga.
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Fig. 19. Tanque de hormigén criogénico. Hipotesis de derrame interno del G.N.L. L{neas isotermas para dis-
tintos tiempos de anélisis.




a) b)

meridianos. (abiertas)

(D Fisuras en direccion de los T

@Fisurus en direccion de los
Geometria inicial paralelos . (abiertas)

@ Chapa de recubrimiento plastificada
por fraccion.

Fisuras en direccion de los
paralelos. (cerradas)

ESTADO DE CARGA 1

ESTADO DE CARGA II LOZOLOMN

ESTADO DE CARGA VI

Fig. 20. a) Deformadas de la superficie media del tanque para diversos estados de carga (Desplazamientos
aumentados 1.000 veces). b) Zonas fisuradas y plastificadas al final del anélisis.
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1. INTRODUCCION

La resistencia de un anclaje real depende de las condiciones adherentes de la armadura
y también de las tracciones transversales inducidas en el hormigdn cuando ésta intenta desli-
zar. A su vez, la resistencia del anclaje frente a esta traccion transversal depende de las carac-
teristicas del corrugado de la barra y, aun mds fundamentalmente, de la resistencia del hor-
migdn, del espesor de recubrimiento y de la presencia 0 no de armaduras y tensiones trans-
versales.

El estudio experimental de la adherencia de armaduras debe tender a separar ambos
fendémenos que producen gran dispersién y dificultades de interpretacion de los resultados
de ensayo. Estdn en fase de investigacion métodos de ensayo especificamente dirigidos al
estudio de 4a tendencia al hendimiento de los anclajes (LOSBERG Y OLSON, 1979). Estos
ensayos incluyen un apoyo modificado del bloque de anclaje que reduce la aparicién de soli-
citaciones transversales y es similar al ensayado en nuestra Serie II.

La Comision VII “Reinforcement: Technology and Quality Control” del CEB, de
acuerdo con RILEM (Reunion International des Laboratoires d’Essais de Matériaux) ha revi-
sado recientemente las normas de ensayo de aceros para armaduras.

Entre ellas, ha sufrido una modificacion importante la RC-6.2 “Bond Test for Reinfor-
cing Steel. Pull Out Test”, que junto al ensayo de adherencia en viga (Beam Test) constitu-
yen los métodos experimentales de comprobacion de la adherencia de las armaduras que
contempla el CEB.

La antigua versién de la norma, de 1978, utiliza probetas formadas por una barra ancla-
da a un cubo de hormigdn de arista 10 veces el didmetro de la barra. La nueva version
(1983) establece un minimo a tal definicion geométrica: 200 mm. La condiciéon de minimo
afecta, por tanto, a las barras de didmetros iguales o inferiores a 16 mm.
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Las razones de esta modificacién son de dos tipos. En primer lugar aprovechar el cono-
cimiento experimental de algunos pafses en que se ha aplicado un método de ensayo andlogo
(p. e. Alemania). En segundo lugar reducir la tendencia a la rotura por hendimiento (split-
ting) de las probetas de ensayo, al emplear cubos de anclaje de mayores dimensiones con las
barras que alcanzan mayores tensiones de adherencia.

El Grupo de Trabajo VII/3 propuso un plan de ensayos comparativo de ambos métodos
de ensayo, a realizar por cuatro laboratorios europeos en Hungria, Alemania, Espafia y Sue-
cia. En este trabajo se exponen los resultados del laboratorio espafiol (INTEMAC). Las
muestras fueron seleccionadas en Alemania y repartidas a los distintos laboratorios.

Adicionalmente, en el laboratorio de INTEMAC, se complementd la investigacién con
ensayos realizados sobre probetas “pequefias’ (arista = 10 ¢) con un acero diferente, defor-
mado en frio, y empleando un sistema de apoyo del dado de anclaje modificado, para favo-
recer la rotura por deslizamientos de la armadura (pull out) en lugar de por hendimiento
(splitting).

Nota: La Comisién VII del CEB estd presidida por José Calavera y el GT VII/3 por

Adolfo Delibes.

2. PLAN DE ENSAYOS

Los ensayos realizados se agrupan en dos series, que analizan las variables siguientes (fi-
guras 1,2y 3).
Serie I (CEB)

Didmetros: ¢ = 8,12y 16 mm

Probetas: (A) L =200 mm

(B)L=10¢

Acero: AEH 500 N (Alemania)

Serie I (INTEMAC)

Didmetros: ¢= 8,12y 16 mm
Probetas: (A) L =200 mm

(B)L=10¢
(B) L = 10 ¢, apoyo modificado
Acero: AEH 500 F (Espafia, Tetracero).

En todos los casos las caracteristicas del hormigdn, la longitud adherente (5 ¢) y el pro-
ceso de ensayo son andlogos, realizandose cinco determinaciones en cada caso.

3. MATERIALES

3.1. Hormigoén

El hormigdn de referencia se define en RILEM RC-6 (tanto para el Pull Out como para
el Beam Test) en base a las especificaciones siguientes:
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Zig. 1. Ensayo tipo (A) L =200 mm; (B) L =10 ¢.

P.O.T.
Fig. 2. Ensayo tipo (B’)

)
5 8

Placa de apoyo

PROBETA

o

DIMENSIONES DEL

DIAMETRO APOYO [ mm }
¢ 8 40 x 40 x 10
¢ 12 60 x 60 x 10
@ 16 80 x 80 x 10

“ig. 3. Apoyo modificado.

Foto 2. Detalle de probeta con extremo adherente,
tipo A (200 mm)

Foto 1. Molde tipo Ay B.
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Dosificacion

Gravarodada4-16....... .. .. .. . . . ... . . .. 1.300 kg/m?
Arena derio ... ... 660 kg/m?
Cemento (RILEM 40 N/mm?) .................. 250 kg/m?® (P-450 ARI)
Agua, aproximada. ... ......... .. ... ... ... 165 kg/m?3

Asiento de Cono = 5 £ 1 cm.
Compactacion: vibrador de aguja de 25 mm.
Curado: 3 dias aislado y hasta 28, al aire a 20°C y 60 por 100 HR.

Resistencia: se corrigen linealmente los resultados para una resistencia media de 25,5
N/mm?.

3.2. Acero

Las caracteristicas mecdnicas de los aceros empleados se ajustan a las especificaciones
que corresponden a su designacidon. La geometria del corrugado responde a los parametros
expuestos en las Tablas 1 y 2. El corrugado es mas importante en los didmetros mayores.

4. RESULTADOS

Los resultados obtenidos se resumen en los cuadros n° 3 para la Serie Iy n° 4 para la
Serie II, designdndose:

T0,01>T0,1>T1,0 = Tensiones tangenciales correspondientes a deslizamientos de 0,01;0,1 y
1,0 mm o al deslizamiento Gltimo si es inferior.
7, = tension tangencial Gltima. _
deslizamiento correspondiente a 7.

By =

U =  formade rotura, S = splitting, G = deslizamiento.
a, = alturade resaltos transversales.

C =  separacion de resaltos transversales.

En el cuadro n° 5 se resumen los resultados segtn los distintos tipos de ensayo.

5. INTERPRETACION DE RESULTADOS

Los resultados obtenidos se representan en las figuras 4, 5 y 6. Véase también la docu-
mentacion fotografica.

1°) Forma de rotura.

La rotura es por splitting en la mayor parte de los casos analizados, cuando se emplean
probetas de arista “pequefia” (10 ¢). Solamente con ¢ 12 mm AEH 400N se producen rotu-
ras por deslizamiento. Cabe observar que, en este caso, las tensiones de rotura (7, ) son apre-
ciablemente inferiores a las restantes en este tipo de acero.

En probeta pequefia, con apoyo modificado, se obtienen mas roturas por deslizamien-
to, si bien la diferencia con las de apoyo normalizado no es grande.

2°) Tensiones de adherencia.
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TABLE 1. RIB GEOMETRY. SUMMARY (mm)

SERIES | piaMETER HEIGHT=a; | DISTANCE=C | ANGLE= 8

gmm | A | B|B'|A|B|B|A|B]|B

8 0,65|0,65| — |5,68(566| — |53° | 53°| =
I 12 1,12 (1,09 | = |7.62(7,42| — |51,6°|49,4° —
16 1,37(1,36 | — |9.06(9,04| — [56,4°(564°| =

8 0,40)0,40(0,40(8,07 (8,05 8,15 154,8°/54,2°(54,6°

11 12 10,79]0,77 10,77 |11,7111,59|11,59]49,0°|49,4°(49,8°

16 [1,24 11,23 |1,2510,5310,37(10,4350,2°|52,2°|50,6°

TABLE 2. RELATIVE RIB AEREA (X)

_ K Fr sen f . ] 0.022
°('n¢c + XK= RO

¢ Series a | sen B c a, ig

1 0,65 14,8 | 0,80 5,67 = — 0.072

11 0,40 | 19,0 | 0,81 8,06 0,47 61 0,054

1 1,10 | 211 0,77 7,42 —_ — 0,085
12

11 0,78 | 27,8 0,76 | 11,63 1,22 150 | 0,066

I 1,36 | 28,2 0,83 9,05 - = 0,093
16

11 1,24 | 40,7 0,78 | 1044 2,00 129 0122
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TABLE 3. SERIES =1
P.O.T Results (N/mmz,mm)
TYPE |DIAMETER CONCRETE SLUMP

OF *
TEST (rgm) foyfm?)  (mm) Coor Cox _Z1,o Cu | ou il
8 M|297]|5.74| — [18.25]/0,45] G
Vio11]0,15 - 0.18 | 0,26 | 100

A 12 27,0 50 M 135011054 - [16,40]0,90! G
Vo016 | 0,2 - 0,02 0,11 | 100

16 M14,02|1,70]18,76/18,76( 1,16 | G

0,13 | 015 —_— 0,07] 0,22 | 80

8 M1392[1,32] — |16,69/0,32| S

Vi1o18]| 012 - 0,09 0,16 | 100

B 12 27,0 50 MI1259]5,82| — [1287/097 ] G
V{§ 059]| 0,34 i 0,08 0,25 | 100

16 M4,46[1165] — |1646[038] s

Vi o,21]013 - 0,16 | 0,72 | 100

(#) S = splitting; G = pulling out.

The percentage of stated modes of rupture is indicated in each case
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TABLE 4. SERIES -1l

2
TYPE |DIAMETER CONCRETE P.O.T. Results (N/mm’ mm)

OF g ) " SLUMP .
TEST (mm) o(N/mm’) (mm) 20»01 20,1 Z1,o [ Su JJ-
. m (393|886 |2008|22.21|1.82| G

A v]os3|o2s| 011] 011|086 100

e | 12 219 s0 |"|353]730|79)1652)240) G

§ v 0,5 010 007]005]|021 |100

4 16 w |3,83 8,11 [1555(17.53|2,27| G

v |{o0.20]| 030| 008| 0,08]|0,13 | 80

m|{2,03]4,71]1459|1612| 154 | S

B 8
v 0,35 | 0,14 0,0 | 0,08| 0,26 | 80
Z 12 209 55 |" 1,97 | 3,86 (11,65(13,55/ 1,93 | S
=] v]o38]|0,12| 0,06 | 0,08 0.25 | 80
o - m|2,46|735(17,47[1833| 1.24| S
- vio3e|o,18 | 008| 006|010 |10
. w13,00|4,67|1018(10,38/110| S
Bl
v 10,33]0,27 0,10| 0,10(0,22 | 100
= 12 196 €0 |" 1.89 | 4,89 [13,51/14,59/1,88 | G
= v |10,75]0.43 0,12| 0,11]0,41 60
P w|4,03|8.48 (16,35(17.27[1.79| S

v |0,23]|019]| 004 0,02]0,31 | 80

(¥) S = splitting ; G = pulling out.
The percentage of stated modes of rupture is indicated in each case

Foto 4. Vertido y compactacion del hormigon. Foto 5. Probeta ¢ 16, tipos A (200 mm) y B (10 ¢).
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SUMMARY OF RESULTS

TABLE 5.
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Fig. 5. Results, series I1.

Fig. 4. Results, series I.

Foto 6. Disposicion de probetas para ensayo P.O.T.
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En la Serie I las tensiones medias de adherencia

~To,01 4—7'0’1 + 7
m 3

T

varian de forma poco significativa al modificarse la probeta de ensayo, obteniéndose un va-
lor medio del 6,7 por 100 inferior con probeta “pequefia”.

Las tensiones correspondientes a deslizamientos pequenios aumentan, en cambio, ligeri-
simamente: 3,6 por 100.

La tension de rotura de adherencia (7,) varia de forma mads significativa, siendo un
13,8 por 100 inferior en la Serie B.

En la Serie II las diferencias son significativas tanto para la tension media de adherencia
(r,,) como para la de rotura (7,). Sin embargo, en ésta las diferencias son mayores, tanto
porcentualmente como, naturalmente, en valor absoluto, alcanzando un 14,8 por 100 (2,76
N/mm2 ) frente al 7,5 por 100 (1,39 N/mm?) en la tension media.

La modificacion del apoyo produce nuevas aunque ligeras disminuciones, tanto de i
como de 7.

3°) Deslizamiento en rotura.

Los deslizamientos en rotura son siempre apreciablemente superiores cuando se obtie-
nen roturas por deslizamiento. Excepto en un caso (¢ 8, AEH 500N) el deslizamiento ultimo
alcanza, al menos, un valor del orden de 1,0 mm.

Con el acero AEH 500F de la Serie II se obtienen deslizamientos ultimos superiores,
especialmente en el caso de roturas por “spliting”” y para los didmetros pequenos.

4°) Dispersion de resultados.

Los coeficientes de variacién en cada grupo de cinco ensayos andlogos disminuyen con
la tension de adherencia aplicada. Ello confirma otras investigaciones que concluian que el
valor absoluto de la desviacion tipica es constante aproximadamente, y con un valor del or-
den de 1,3 N/mm? (BONY, CLAUDE, SORETZ, 1975), lo que supone un coeficiente de
variacién del orden del 8 por 100 para 7, y del 15 por 100 para 7., . Este valor aproximado
de la dispersion coincide con el detectado en estos ensayos.

No se registran diferencias significativas en la dispersion entre los distintos métodos de
ensayo, relativas a las tensiones de adherencia.

La dispersion en los deslizamientos bajo carga maxima oscila entre el 11 por 100y el
72 por 100 en la Serie I y entre el 10 por 100 y el 41 por 100 en la Serie II. Sin embargo,
oscilé entre el 11 y el 26 por 100 para roturas por deslizamiento. Se observa, ademads, que
las mayores dispersiones corresponden a menores deslizamientos y especialmente al caso de
roturas diversas, por “splitting” y deslizamiento. En valor absoluto la desviacidn tipica no
supera, en los casos restantes, los 0,5 mm no apreciandose diferencias entre unosy otros mé-
todos de ensayo.

6. CONCLUSIONES
La determinacién de las propiedades de adherencia de las armaduras debe basarse en

métodos de ensayo que reduzcan la importante dispersion de estas determinaciones, aislando
los factores que condicionan el comportamiento de un anclaje.
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La PC-VII del CEB ha propuesto la modificacién del ensayo por arrancamiento (RI-
LEM RC-6 Pull Out Test) para didmetros inferiores a 20 mm, limitando la arista del cubo de
anclaje a 200 mm como minimo, en lugar de los 10 didmetros del método anterior.

Se han expuesto resultados de ensayos comparativos de ambos métodos que conducen,
en principio, a las siguientes conclusiones.

1°) Para tensiones de adherencia bajas (correspondientes a deslizamientos inferiores a
1,0 mm) se obtienen resultados con diferencias no significativas, pues no superan
el orden de magnitud de la dispersion habitual de estos ensayos (1,3 N/mm? ).

2°) Para tensiones elevadas, en rotura, se obtienen mejores resultados con el nuevo
método (probeta grande). La mejora es del orden del 14 por 100, unos 2,5 N/
mm?, en los casos analizados.

3°) La forma de rotura de las probetas, con el nuevo método, es por deslizamiento de
la barra, no asi con el método antiguo, en que el ensayo se interrumpia por rotura
a traccion del bloque de anclaje (splitting). Los deslizamientos bajo carga maxima
obtenidos con rotura son splitting son superiores, generalmente, a 1,0 mm.

4°) La dispersion de resultados solamente se reduce en tanto en cuanto el modo de ro-
tura es homogéneo y de forma poco importante. Se confirman anteriores expe-
riencias en este aspecto.

Las conclusiones anteriores deben ser revisadas cuando se disponga de los resultados de
ensayo de otros laboratorios europeos que participan en la investigacion.
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Foto 9. Rotura probeta ¢ 16 (B’) con “SPLITTING'".
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Estudio de la influencia de las condiciones
iniciales de curado en la resistencia de.
las probetas de hormigon

E. Gonzalez Valle

A. Delibes Liniers

G. Gonzalez lIsabel
INTEMAC, S.A.

1. INTRODUCCION

Los ensayos habituales para el control de la resistencia del hormigén implican la toma
de muestras y fabricacion de probetas en obra, su conservacion inicial en la misma, el trans-
porte al Laboratorio, desmoldeo, curado en cdmara normalizada y ensayo a compresion.

Las condiciones de curado normalizada% son: 20°C y H.R. superior al 95 por 100. Esto
no se aplica al curado inicial en obra, pues requiere una instalacion relativamente compleja.
Este curado inicial ha de tener una duraciéon minima de 24 horas, protegiendo las probetas
de la desecacion y de temperaturas extremas (UNE 7240).

Existe un proyecto UNE 83301 (pendiente de edicion por el IRANOR en el momento
de redactar este documento) que especifica un rango de temperaturas de curado inicial de
16—27°C y una duracién maxima del mismo de 48 horas, o 72 horas, en casos excepciona-
les.

El rango de temperaturas anterior coincide con el de ASTM C-31-83, que afiade que la
regulacion puede realizarse mediante ventilacién o evaporacion de agua de arena o arpillera
humedecidas o empleando aparatos calefactores. La duracién del curado inicial sera de 24
horas. Sin embargo, el transporte, si es anterior a una edad de 48 horas, debe realizarse con
las probetas sin desmoldear. (En este caso, puede procederse al desmoldeo en obra, mante-
niendo las condiciones de curado anteriores). Se ha previsto una modificacién de la norma
que permite, a efectos de control de recepcion, un plazo maximo de curado en obra de 48
horas.

Otras normas (RILEM CPC-3 y BS-1812) contemplan condiciones de curado especiales
en climas tropicales.
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Durante el aflo 1984 se ha desarrollado en el Laboratorio Central de INTEMAC un plan
de ensayos orientado a estudiar la influencia que en la resistencia de una probeta de hormi-
g0on puede tener la prolongacion del tiempo de curado inicial, en unas condiciones diferentes
a las habitualmente establecidas por las normas de ensayo.

La experiencia de muchos afios de dedicacion al control de obra nos ensefia que si bien
habitualmente se cumplen las condiciones de la norma en lo relativo al tiempo de permanen-
cia de las probetas en obra, no ocurre lo mismo con las exigencias de temperaturas las cuales,
por el contrario, son frecuentemente incumplidas. Ello nos ha llevado a desarrollar el plan de
ensayos cuyas caracteristicas presentamos a continuacion.

VARIABLES EN ESTUDIO

Consideramos las variables objeto de estudio bajo tres aspectos claramente diferencia-
dos.

1. Relativas al tiempo de curado inicial

Una vez confeccionadas, las probetas han sido mantenidas en su lugar de fabricacion
durante:

a) 24 horas.
b) 48 horas
¢) 72 horas.

2. Relativas a la temperatura ambiente

Durante el tiempo de curado inicial la temperatura ambiente alrededor de las probetas
fué:

a) 0°C (Minima permitida por la Instruccién Espafiola).

b) 20°C (Patron).

c) Entre 42y 28°C.

El intervalo de temperatura correspondiente a la variable c), obedecid al interés en re-
producir unas condiciones reales de obra en época de maximo calor. Por ello, las probetas
fueron fabricadas y curadas a la intemperie, siendo protegidas del sol mediante una tabla co-
locada sobre los moldes. Se eligieron las 15,00 horas como momento para el comienzo de la
fabricacion. De esa forma, la méxima temperatura ambiente coincidia con la mas temprana
edad del hormigon.

3. Relativas a la temperatura del hormigén en estado de suministro
a) 8°C (Proxima al minimo admitido por I.EH-82).

b) 20°C (Patrén).
¢) 40°C (Maxima admitida por I.EH-82).

FABRICACION DEL HORMIGON

El hormigén ha sido fabricado en el Laboratorio Central de INTEMAC en una amasa-
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dora centrifuga planetaria TEKA, con arreglo a la siguiente dosificacion, expresada en peso
de los componentes y referida a 1 m? de hormigdn.

Grava 5/18 mMm . ... oot 995 kg.
Arena 0/5 MM . .o oo v vttt 815 kg.
Cemento PA-350. . ..ttt 360 kg.
ABUA . ot ettt 1951

FABRICACION DE LAS PROBETAS

Se efectuaron tres amasadas idénticas® de 175 litros de hormigdn, procediéndose, por
amasada, a la fabricacion de 27 probetas cilindricas, 15 x 30 cm. Nueve de ellas fueron en-
moldadas en cdmara frigorifica dispuesta previamente a 0°C. Otras nueve lo fueron en cama-
ra standard a 20°C, y las nueve restantes a la intemperie en la forma descrita con anteriori-
dad.

Cabe destacar que los moldes empleados en la fabricacion de las correspondientes pro-
betas fueron dispuestos en sus lugares respectivos seis horas antes del momento de su utiliza-
cion.

El llenado de los moldes se ha realizado en dos tongadas de 15 cm cada una, compac-
tandose mediante un vibrador con didmetro de aguja de 20 mm y frecuencia de 9.000 r.p.m.

CURADO Y CONSERVACION DE LAS PROBETAS

Una vez fabricadas, las probetas fueron mantenidas en sus posiciones iniciales durante
24, 48 y/o 72 horas, segun el caso. En su momento fueron desmoldeadas e introducidas en
cdmara standard (20° + 2°C y H.R. > 95 por 100).

METODO DE ENSAYO

Cada grupo de tres probetas resultante para cada una de las variables en estudio fué en-
sayado a 7 dias (1 probeta) y 28 dfas de edad (2 probetas), siguiendo el método operatorio
de la normativa UNE correspondiente.

Se utilizd una PRENSA AMSLER de compresion, con capacidad de 100 t provista de
un cadenciémetro para regular la velocidad de aplicacion de la carga. Esta se mantuvo cons-
tante hasta la rotura, con un valor medio de 6 kp/cm? /seg.

RESULTADOS DE LOS ENSAYOS

Se indican, en los cuadros nims. 1 a 4 siguientes, los resultados de ensayo de las distin-
tas probetas. En las figuras 1 a 3 se representan dichos resultados, para cada una de las varia-
bles en ensayo, en porcentaje del mas elevado de ellos. Finalmente en la figura n° 4 se indi-

can en conjunto los valores obtenidos, expresados también en porcentaje del resultado ma-
yor.

(*) A excepcion, Iégicamente, de la temperatura del hormigdn fresco.
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ANALISIS DE LOS RESULTADOS DE ENSAYO

Del andlisis de los resultados anteriores merecen destacarse, desde el punto de vista de
la resistencia del hormigén, y dentro del limite de las variables estudiadas, las consideracio-
nes siguientes:

1°)

2%)

El curado en obra durante plazos de 48 horas y 72 horas no produce disminucion
de resistencias a 28 dfas. En algunos casos parece detectarse, incluso, una mejora
del hormigon, especialmente con temperaturas bajas.

El curado inicial del hormigdn a temperaturas extremas da lugar a bajas de resis-
tencia a 28 dfas apreciables, aunque ligeramente inferiores al 10 por 100 de la re-
sistencia en condiciones patréon (20°C, durante 24 horas).

Las resistencias a 7 dias, con curado a bajas temperaturas, son ligeramente meno-
res, en términos relativos, a las obtenidas a mayor edad. En cambio, con tempera-
turas elevadas se obtienen a 7 dias resultados algo optimistas. En grandes lineas,
sin embargo, los efectos a 7 dias son andlogos a los expuestos para 28 dias de
edad.

COMENTARIOS

MEININGER (1983), con motivo de la revision de ASTM C 31, ha ensayado probetas
sometidas durante 24 6 48 horas a los siguientes curados iniciales:

— Al aire, protegidas por pldstico y arpillera himeda.
— En agua, en moldes estancos.
— En ambos casos a temperaturas de:

16°C
ey &

Obtiene las siguientes conclusiones:

1°.

2°.

3°.

4°.

Parece existir poco dafio en ampliar el curado en obra a 2 dfas si se mantiene la
temperatura de 16 a 27°C y se minimiza la evaporacion.

El curado inicial por inmersion de los moldes es perfectamente realizable. Produce
resistencias en el experimento de un 4 a un 9 por 100 superiores al curado en aire.

Las propiedades del cemento pueden tener un efecto significativo en la sensibili-
dad del hormigdn joven a la temperatura.

El curado inicial a 16°C produce mayor resistencia que a 27°C, tanto para curado
al aire como sumergido en agua. Se obtuvo un aumento entre el 8 y el 11 por 100
segun el tipo de cemento empleado.

Las diferencias, respecto al curado-patrén, determinadas en los ensayos de INTEMAC,
son iguales o ligeramente superiores a las detectadas por MEININGER, para curado inicial a
la temperatura maxima admisible.

El limite méaximo ensayado (35°C) no ha producido defectos de resistencia superiores a
los detectados por MEININGER a 27°C.

El limite minimo ensayado (0°C) produce bajas de resistencia ligeramente superiores a
las aceptadas por MEININGER, que, en su caso corresponden a las temperaturas maximas.
Parece posible rebajar este limite a una temperatura comprendida entre 0°Cy 16°C, cuya
definicion requiere un mayor numero de ensayos.
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CONCLUSIONES

Partiendo de la base de que somos conscientes que el establecimiento de unas conclu-

siones definitivas al respecto, implicaria la necesidad de ensayos complementarios a los que
han sido expuestos con anterioridad, y que posiblemente deberian incluir: diferentes tipos
de cemento, incorporaciéon de aditivos, mayor numero de probetas, etc., entendemos, en
principio, como conclusiones del presente estudio las siguientes: :

1°)

2°)

3°)

4%)

El tiempo habitual de permanencia en obra de las probetas fabricadas en fines de
semana o vispera de dia festivo (48 6 72 horas) no representa, de acuerdo con los
resultados de nuestro trabajo una merma de la resistencia del hormigon.

Los resultados informativos que habitualmente son realizados a la edad de 7 dias,
tampoco sufren variaciones por una prolongacion de curado en obra dentro de los
limites analizados en nuestro estudio.

Resulta especialmente importante disponer de medios necesarios para conseguir
una temperatura adecuada en el entorno de las probetas recien fabricadas. De
acuerdo con los datos de este trabajo, temperaturas ambientales de 0°C conducen,
con respecto a una temperatura ideal de 20°C, a un decremento medio de resisten-
cia préoximo al 10 por 100, habiéndose alcanzado en este estudio, para temperatu-
ras bajas y/o edades inferiores a 28 dias, hasta un 13 por 100.

Temperaturas ambientales muy elevadas (proximas a los 40°C) conducen igual-
mente, con respecto a unas supuestas condiciones ideales de conservacién, a una
baja media de resistencia del 8 por 100 a los 28 dias y del 5 por 100 a los 7 dias.
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Analisis del comportamiento hasta cargas
Gltimas, de estructuras de hormigon, por el
método de los elementos finitos
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J. M. Arrieta Torrealba

Ing. de Caminos e Ing. Industrial

RESUMEN

El método que se propone tiene como objeto el calculo por elementos finitos de estruc-
turas de hormigdon armado o pretensado, asimilables a lajas de espesor variable que trabajan
en un estado de tension plana. El comportamiento no lineal del hormigon, su resistencia a la
traccion, la fisuracion y el caracter bidimensional del estado tensodeformacional son carac-
teristicas contempladas en él. En cuanto al desarrollo de los célculos, se trata de un método
incremental-iterativo, en el que se fracciona la carga total en escalones, resolviéndose cada
uno de ellos en varias iteraciones hasta conseguir la precision deseada. Tras la exposicion del
método se incluyen varios ejemplos, comentandose los resultados obtenidos en cada uno de
ellos.

INDICE
1. PLANTEAMIENTO DEL PROBLEMA

7 MATRIZ DE RIGIDEZ DE UN ELEMENTO
7.1. Elemento de 3 nodos (tridngulo)
7.2. Elemento de 4 nodos (cuadrildtero)

3. CARACTERISTICAS DE LOS MATERIALES
3.1. Hormigon
3.1.1. Estado uniaxial
3.1.2. Estado biaxial
3.2. Acero

4. MATRICES DE RIGIDEZ DE LOS MATERIALES
4.1. Cambio de sistema de referencia
4.2. Matriz de rigidez del hormigon
4.3, Matriz de rigidez del acero
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5. SISTEMATICA DEL CALCULO
6. CONVENIO DE SIGNOS
7. NOMENCLATURA

8. EJEMPLOS

1. PLANTEAMIENTO DEL PROBLEMA

El objetivo del presente articulo es la descripcion de un método de cdlculo por elemen-
tos finitos, aplicable a estructuras de hormigon armado o pretensado sometidas a un estado
de tension plana (fig. 1), y apto para ser implantado en pequeiios ordenadores.

Fig. 1. Estructura tipo.

La estructura a calcular se asimila a una laja de espesor variable, que se divide en elemen-
tos de 3 6 4 lados. Las armaduras, aunque en principio pudieran ser cualesquiera, en el pro-
grama desarrollado deben constituir una malla ortogonal, es decir, deben ser ortogonales en
todos los puntos, pudiendo variar su direccién de unos a otros.

En cuanto al comportamiento de los materiales, se ha tenido en cuenta el comporta-
miento no lineal del hormigon, su resistencia a traccion, y la fisuracién que se produce cuan-
do se supera ésta. Los aceros utilizados son los de dureza natural.

Las solicitaciones actuantes son cargas en nudos ¥ movimientos impuestos, y las con-
diciones de apoyo pueden ser rigidas o elasticas.

En la primera parte del trabajo, se realiza la exposicion y fundamentacidon teérica del
método; a continuacion, se incluyen varios ejemplos, as{ como comentarios y conclusiones,
sobre los resultados obtenidos.

Las unidades fundamentales utilizadas a lo largo de toda la exposicion, y a las que ya
no se hard mencion, son las siguientes:
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Longitud
Fuerza

Metro (m)
Megapondio (Mp)

El resto de las unidades secundarias serdn las que se deriven de €stas.

En los iltimos apartados del trabajo (apdos. 6 ¥y 7) incluimos un resumen de la no-
menclatura utilizada, y definimos los convenios de signos adoptados.

2. MATRIZ DE RIGIDEZ DE UN ELEMENTO

La discretizacion del continuo se realizard mediante su descomposicion en elementos
poligonales de 3

o 4 lados (tridngulos o cuadrildteros). Sin embargo, bajo el punto de vista
del calculo de su matriz de rigidez, consideraremos los cuadrilateros formados

tos triangulares de deformacion constante y espesor mitad, segiin se indica en la fig. 2.

por 4 elemen -

A\,

2
Fig. 2. Descomposicion de un elemento de 4 nodos.

2.1. Elementos de 3 nodos (triangulo)

Sea un elemento triangular (fig. 3) sometido a un estado de tensidon plana, y suponga-

mos que D, D¢y ¥ Dy, son las matrices de rigidez de los materiales que lo componen, hor-
migbn y armaduras 1 y 2 respectivamente, de forma que se cumple:

Q3 (X3,y3)

> 2 (x2,Y2)
(x,,y‘)

—= X
Fig. 3. Elemento finito triangular.
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o, = Rc £
g =Yg €q [2-1]

0o =Dy e

~

¢

siendo g, g1 vV g, losvectores de tensiones y £c5€51 V. los vectores de deformaciones,
es decir:

g

X eX
Gess1552 = | Oy £Le, 51,52 = | €y
Txy |c,s1, s2 Txy |c, s1, s2

Pero debido a la hipotesis de adherencia perfecta entre el hormigodn y el acero, los movi-
mientos y deformaciones son iguales en ambos materiales, y por tanto:

[2-2]

L£e =651 =€ =€

La deformacion g del elemento estd relacionada con los movimientos de los nodos u”
a través de la matriz B, que depende de las funciones de interpolacion de movimientos adop -
tadas, seglin:

£=Bu" [2-3]
donde:
r ul 7
Vi
u
=] 7
Vs
Us
| Vs |
siendo:

u; : Movimiento segiin OX del nodo i| . 123
v; :Movimiento segiin OY del nodoi| ' = 1> %

Si adoptamos como funciones de interpolacién de movimientos polinomios de primer
grado, la deformacion es constante y obtenemos:
Y, -Y, 0 Y; - Y, 0 Y, -Y, 0
0 X3 — X, 0 X, — X5 0 X, — X4 [2-4]

siendo A el 4rea del elemento:

1

B=
2 A

X Y, 1
1
A=—1X, Y, 1
2 2 2

La energia de deformacioén de cada elemento U .gserd la suma de las originadas por cada
material:
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U =U,+ U, + U, [2-5]

1
U = _/]f T g, .dv
¢ 7. VOLC£ Qe
U lfﬂ' T dv [2-6]
= -_— 6 .0 . »
sl ) VOLs1~ ~81
U lﬂ] L dv
= — € .0 .
s2 2 VOLSZN ~S2

y sustituyendo las tensiones en funcién de las deformaciones (formulas 2-1) y éstas en fun-
cion de los movimientos nodales (férmulas 2-3) obtenemos:

1
ut {fﬂ BT D, B,dVJ u’
) VoL,

donde;:

UC = 5
: .
U, = —uT {f/f BT D BdVJ “ 2-7
5l 2E VOL g~ ol 9 (271
|
U82 = — unT [ﬂj BT DS2 BdV} un
2~ W VOL, ™~ ~ ~ .

Resolviendo las integrales y teniendo en cuenta que las matrices By D son consiantes |,

resulta;
1 nT T 1
Uc :ER B, D,c A e »B,E
1
Uy = EEnT B' DyA. Ay B
1
U, = 51{” Bl DpA . A, Bu”
donde:

A: Area del elemento.

e : Espesor del elemento.

Ag: Area de la armadura 1 por unidad de longitud perpendicular a ella.
Ag: Area de la armadura 2 por unidad de longitud perpendicular a ella.

La energia de deformacion del elemento serd por tanto:

1 nT RT n
UeQ:EfE B., [Qc '6+Qsl 'Asl +252 ‘AS2JAEE: [2-9]
o bien:
1
Ueg=5u"" B' RDABuY" [2-10]

siendo D la matriz de rigidez conjunta del material:

D=D..e+Dy .Ag + Dy, . A, [2-11]
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Por otro lado, la energia de deformacion de un elemento tiene la siguiente expresion:

1 nT T n
Ugg=7 -4"" .Bep= 7 u't Kepu [2-12]

siendo Ktea matriz de rigidez y peg el vector de cargas consistente del elemento.

Identificando las formulas (2-10) y (2-12) obtenemos la expresion de la matriz de rigi-
dez del elemento:

K.,=B"DB.A [2-13]

2.2. Elemento de 4 nodos (cuadrilatero)

Sea un elemento de 4 nodos, descompuesto en 4 elementos triangulares de espesor mi-
tad, segln fig. 2, y sean Ki};gl K’gg2 K"(;Q3 K’gg41as matrices de rigidez de los cuatro tridngulos,
orladas con dos filas y dos columnas de ceros correspondientes a los 2 grados de libertad del
cuarto nodo inexistente. La matriz de rigidez del elemento de 4 nodos sera:

Ko =Kbg + Kig + K, + Kig, [2-14]

Conocida dicha matriz, se realizan las operaciones propias de la técnica de los elemen-
tos finitos, como son el montaje de la matriz de rigidez de la estructura, el montaje del vec-
tor de cargas consistentes, y la resolucion del sistema de ecuaciones.

Obtenidos los movimientos de los nodos, calculamos el vector de deformaciones de ca-
da elemento ¢, como media de los vectores de deformacion de los cuatro tridngulos:

"e’:—l4_[§'1 +£2+£3+,g4] [2-15]
3. CARACTERISTICAS DE LOS MATERIALES
3.1. Hormigon
3 1. 1. Estado uniaxial

Para caracterizar las relaciones tensodeformacionales en el hormigon, utilizaremos el dia-
grama o-€ hiperbolico, recomendado por la Instruccion EH-82 en su articulo 43 (fig. 4).
Dicho diagrama, en general, se ajusta mejor a la realidad que el pardbola-rectdngulo, y en
particular, el médulo de deformacién que proporciona para estados de carga medios y ba-
jos, concuerda mucho mejor con los resultados experimentales. Por estos motivos, y dado el
caracter irreversible de fenomenos como la fisuracion, hemos optado por utilizar este tipo de
diagrama a fin de representar lo mds fielmente posible los estados tensodeformacionalesen la
distintas fases del cdlculo. '

Las ecuaciones que relacionan o (tension) con € (deformacion) son:

€2 o
Si€>0—>02 (—lt(—)“lal-Ecmo) _‘_lal-Ecmo‘e—1
€uto euto
€ € 2
=l
€ €
Sie<0—>0=—0yc 2 2 [3-1]
1+ &, -2)_¢
€c10 |
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- 0,4 ¢ 0,5 Ouco

O uco

Fig. 4. Diagrama 0 - € del hormigon. Estado uniaxial.

donde:

Oyto: Tension Gltima a traccion (estado uniaxial).

Oyco: Tension Giltima a compresion (estado uniaxial).

€yto - Deformacion Gltima a traccion (estado uniaxial).

€uco - Deformacion tiltima a compresion (estado uniaxial).

€10 ¢ Deformacion correspondiente a 0, ., (estado uniaxial).

E mo:Mobdulo de deformacion longitudinal medio (estado uniaxial).
K, : Constante

Dichos pardmetros basicos vienen definidos por las siguientes expresiones:

fck 2/3
Outo 654 ( H)”)
Ouco = fck
€uo = 0,00014
f4 — 2000

euco = C—S—T(r — 0,0036
€., = —0,0022

1
Eemo= 2,9 . 106 + 300 (f,, — 2000)
K - _ 11 Eﬂg Ecmo

° Ouco

siendo:

f.x: Resistencia caracteristica del hormigon.
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3 1.2. Estado biaxial

Cuando un hormigon es sometido a solicitaciones biaxiales, su comportamiento difiere
sensiblemente del observado en estado uniaxialde carga. Utilizando los resultados experimen -
tales obtenidos por KUPFER (1969), STEGBAUER y LINSE (1972), NELISSEN (1972),
LIU, NILSON y SLATE (1972), BUYUKOZTURK y NILSON (1971) y TASUJI, NILSON y
SLATE (1978), y realizando diversos ajustes, hemos obtenido las variaciones de los distintos
pardmetros bdsicos respecto a sus valores para estados uniaxiales de carga, es decir:

Oyt = Ci Oyt

Oye = C: Oyeo

eit =Cs  €uto [3-3]
€uc = Ca éuco

€, — Cs €0

Em = Cs Ecmo

Los pardmetros C;, C,, Cj, C,, Cs y C¢ son funciones lineales de v (deformacion trans-
versal relativa):

_ Stansversal [3-4]
€c10

y su representacion grdfica se encuentra en figs. 5,6,7,8,9y 10.

Fig. 5. Coeficiente corrector de 0.
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-0,064 0 1,0 1,25
Fig. 6. Coeficiente corrector de 0.

1,0{_

|
!
|
I
I
T

- 0,064 0 1,0

Fig. 7. Coeficiente corrector de €.

1,0 5

|

|

|
0,7!
|
|
|
|
|
|
|
|

S -
i r
-0,064 O 1,0

Fig. 8. Coeficiente corrector de €.
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1,0 [“"
[
|
0,7 !
' |
|
: | Fig. 9. Coeficiente corrector
I : de €c10
! i
| |
| I
-0,064 0 1,0
Ce

Fig. 10. Coeficiente corrector
de Ecmo

-0,064 0 1,0

Sustituyendo su expresion analitica en las ecuaciones anteriores obtenemos:

f. 2/3

6,4 ek siy<0,5

Oy = 10
f. 2/3

_6,4(1,6—1,27)(%)/ , siy>0,5

F(1+0,37)fck , siy=0
o =
e | (147,81 9) fy , siy<0 [3-5]

eir = (1+27)0,00014

fck
€ye = (1 - 0,37)(?T0—6 —0,004)
€., =—20,0022 (1 -0,3%)

€1

Egn = (14+0,59)(2,3. 105 +300. )
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‘En funcién de los pardmetros anteriores, el diagrama tension-deformacion viene defini-
do por:

_S' _ B €2 [0y
20— ——LIE , | + L1 By, <
€ut \ €ut [3-6]

€ e \2
)

S. _ ecl eC]

ie<0—->0=—0,, E——
1+K-2)—

siendo:

K__ 1 1€C1 'EClll
= — |, ——=—=

De acuerdo con la relacidon tensodeformacional anteriormente definida, el médulo de
deformacion secante en una direccion dada E_ (€, v) es funcion de los pardmetros bdsicos,de
la deformacion (€) y del pardmetro de deformacion transversal (), y viene dado por las si-
guientes expresiones:

0 , si e > e, rotura por traccion
€ (O
S 1,1 By |+ LI Eg, si0<e<e

€ cm cm ut

E, (e,7) = | Cut ' Cut [3-7]
K.e, —e€
By —3 °1 sie,. Se<O
€c, -I—(K—2)e.eCl
| 0 , sie<e,, rotura por compresion

3.2. Acero

A lo largo de todo el desarrollo del proceso de célculo, asi como en los ejemplos ex-
puestos, hemos utilizado acero de dureza natural, cuyo diagrama (fig. 11) queda definid o ana-

liticamente por:

) fox
Sl|€l<'—2,—1}—,’%—7 —> 0 :2,1.107.6
[3-8]
Sile|> fyk o ¢ f
i — -0 = —.
| 2,1.107 [e] " ¥*
donde:

fyx: Resistencia caracteristica del acero.
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arc. tg 2,1-107

T -fyk

Fig. 11. Diagrama 0 - € del acero (dureza natural).

De acuerdo con el anterior diagrama o - €, el modulo de deformacion secante del acero
tiene la siguiente expresion:
f

2,1.107 , sie <§—1y—kﬁ
E. (¢) = ,
S 5’5_ si lel >4_yk_
€| ’ 2,1.107

De la misma forma que se ha utilizado acero de dureza natural, podria adoptarse acero
deformado en frio, sin mas que sustituir las expresiones analiticas anteriormente expuestas
por las correspondientes a dicho tipo de acero.

4. MATRIZ DE RIGIDEZ DE LOS MATERIALES

Dado que la estructura es heterogénea, en el sentido de que estd compuesta por dos ma-
teriales (hormigbn y acero), formularemos dos matrices de rigidez, una para cada material,que
los caractericen tensodeformacionalmente.

El hormigon puede fisurarse, y existe ademds una influencia transversal en los esfuerzos
y deformaciones en una direccidon dada, conocida exclusivamente en las direcciones principa-
les. El acero, por otra parte, estd constituido por una malla ortogonal de direcciéon variable .
Dichas consideraciones nos llevan a tratar ambos materiales como ortotropos con unas deter-
minadas direcciones de ortotropia.

Un material ortdtropo segin las direcciones 1 y 2 viene definido por los siguientes para-
metros:
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E, : Modulo de deformacion longitudinal segtin direccion 1.
E, : Modulo de deformacion longitudinal segtin direccion 2.
v, : Modulo de Poisson segin direccion 1.
v, : Modulo de Poisson segiin direccion 2.

G : Mobdulo de deformacion transversal
que cumplen la siguiente relacion:
El V2 = E2 . Vl l4'1]
La ecuacion que rige el comportamiento de dicho material es:

g=D.¢ [4-2]

~ o~

siendo D la matriz de rigidez del material, que tiene la siguiente expresion en funcion de los
pardmetros definitorios de éste:

E E,.v |
1 1 -
1 —v, v, 1—V12V20
D=1 g, u, E, [4-3]
l—vyv, 1 —v; vy
0 0 G

4.1. Cambio de sistema de referencia

En el desarrollo de la formulacion de las matrices de rigidez de los materiales, utiliza-
remos dos sistemas de referencia distintos, necesitando, por tanto, conocer las relaciones
existentes entre tensiones, deformaciones y matrices de rigidez en ambos sistemas; por ello
vamos, a continuacion, a obtener dichas relaciones.

Sea el sistema de ejes globaAIes XY y dos sistemas de ejes Xo Yo Y Xﬁ YB, que forman
con el global sendos angulos &y B (fig. 12). Sean gy, ¥ €4 1os vectores de tensiones y deforma-
ciones de un punto segun el sistema Xy Yo, Y 98V €8 los vectores de tensiones y deformacio-
nes del mismo punto, pero referidos al sistema Xg Yg. Por la teoria de la Elasticidad sabemos
que:

Y
4
‘e
Kok
B
(0,4
Fig. 12. Sistemas de referencia.
0 X
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o= T

B o

g0 =ToP % gp

teniendo las matrices de cambio de sistema IeB’ %5 IoB’ % a siguiente expresion:

senZ(a—ﬁ)—

cos? (@ —B) sen? (o —P) %
TcB, o sen? (¢ —B) cos® (x—B) — lz sen 2 (o — B)
- sen2 (o« — B) sen2 (o —PB) cos2 (o —p) J
[ cos? (x—pB) sen? (x—PB) sen?2 (o — fB) l
Ioﬁ’ o sen? (@ —fB) cos? (@—B) —sen2 (a—P)
— % sen2 (o« —B) %senQ (a—PB) cos2 (o —f)

Las relaciones entre tensiones y deformaciones en cada sistema de ejes son:

9o =D - £u

2=Lp-<p

Si premultiplicamos ambos miembros de la igualdad 4-8 por Ioa’ p obtenemos:

Ioa’ g Qo= Ioa’ b Dy o

y dado que:
o, 3
,QB = Io - Oy
resulta:
96=To™ ’ Dato
Sustituyendo 4-9 en 4-12 tenemos:
o
Dgeg=T,% P Dy ey
y aplicando 4-4 resulta:
«, , o
D & =Lo™ P Do TP “ g
Por lo tanto:
Q, ,
D =T,%° b, T

pero como se cumple:
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obtenemos finalmente la relacion entre Dgy Dy

Dg = [Ifﬁ’ T p Tk [4-17]

En el caso particular en que § = 0° obtendremos:

[T.% %] [4-18]

y haciendo j [T 0, a]T

T [4-19]

siendo:

cos? sen? o —sen2

g—%

sen? o cos? « sen 2 «

—sen2 o — —sen2 cos 2 o
2 2

4.2. Matriz de rigidez del hormigon

Sea un estado de deformaciones del hormigon definido en ejes globales por el vector de

deformaciones € :
EX
£= | &
Txy
La direccion de las tensiones principales a, y las deformaciones principales €.; y € se-
rin:
a=Larctg (1Y) 1420]
2 x = €y
€., = € cos> a+ €y sen? o+ y,, sen «. cos «
€., = € sen” a+ €, cos? & — v,y sen . cos «

Caracterizaremos al hormigbn como un material ortotropo, con d1rec010nes de ortotro-
pia coincidentes con las direcciones principales o« y o + 90.

ILas deformaciones transversales relativas en cada una de las direcciones seran:

€
__4__ %1 4-211 -
1700022 "> 700022 1421

Por tanto, los moddulos de deformacion secantes en ambas direcciones, segiin las expre -
siones 3-7 serdn:
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ECI :Ec (601,71)
E :EC (602372)

C2

[4-22]

En lo referente a los coeficientes de Poisson v, y »,, adoptaremos un valor basico
v, =v, =v,.=0,20 para el hormigbn descargado, y un valor nulo en rotura, siendo sus ex -
presiones:

E E
v, =v, —L v, =V, —% [4-23]
ECO ECO
donde E_, es el médulo de deformacion en el origen:
B =1,1 B ., =2,53. 10° & 330 £, [4-24]
Dichas expresiones de los coeficientes de Poisson v, y v, cumplen la relaciéon 4-1:
E. v = EC2 v, [4-25]

Cuando se produce fisuracién en una de las direcciones principales, su moédulo de defor-
macibdn se hace nulo:

Si e, >ey > E, =0
Si e, >ey >E, =0

En el caso de producirse rotura por compresion en una de las direcciones principales, y
dado que en esta situacion el hormigon queda fragmentado, consideraremos nulo no sbélo el
modulo de deformacion de la direccion de la méaxima compresion, sino también el de la otra
direccién principal:

Sie, 0e, <e.~>E, =E, =0

C Co

Por otra parte, diversos autores, como fruto de sus investigaciones, han llegado a la con-
clusion de que en el caso de producirse fisuracion en una direccion principal, y para tener en
cuenta la transmision de esfuerzos por rozamiento en las fisuras, debe considerarse un modu-
lo de deformacidn transversal del orden de la mitad del correspondiente al hormigén sin fisu-
rar. En base a estas consideraciones, hemos adoptado el siguiente médulo de deformacion
transversal:

:Ec1 + Ec2 — 2/ vy vy ECl Ec2

c [4-26]
4(1 —vy vy)

G

De acuerdo con todo lo anterior, y teniendo en cuenta lo expuesto en el apdo. 4 res-
pecto a los materiales ortotropos, la matriz de rigidez del hormigdn en ejes globales D tiene
la siguiente expresion:

E d11‘d12 dis
D.=——° T, .|dy d,, d T, T 4-27
~C 1_0,04 Kl K2 ~O 21 v 22 23 ~O [ ]
d3; d;z, dis
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siendo:

_ c
K, =sle) gt
K, =s (Gcl)l—]iz-c—l
co
dyy = K,
4, =K, [4-28]

1
d33 = Z (Kl + Kz —“054’0 Kl . KQ)

d12 = d21 :0,20 'Kl . K2
di; =ds =dys =d;3, =0

f 1, sie=ey

S(e):l 0, sie<ey,

E,, : Modulo de deformacion en el origen.
T, : Matriz de cambio de sistema de gjes.

4.3. Matriz de rigidez del acero

Sea una armadura que forma un angulo 8 con los ejes globales, y un estado de deforma-
ciones, definido en ejes globales por el vector de deformaciones €. La deformacion € enla di-

reccion de la armadura (B) seré:

€, =€, cos’ B+ ¢, sen? B+ v, senf cos f8 |4-29]

En funcion de dicha deformacion, y aplicando las expresiones 3-9 se calcula el modulo
de deformacion Eq:

E, = E, (¢,) [4-30]

Cuando se produce una rotura por compresion en el hormigon, éste se fragmenta, por
lo que si existe en esa zona alguna armadura en compresion, entrara en inestabilidad. Por es-
te motivo, cuando concurran dichas circunstancias, consideraremos nulo el moédulo de defor-
macion de dicha armadura.

Teniendo en cuenta lo anteriormente expuesto, la matriz de rigidez del acero en ejes glo-
bales D, tiene la siguiente expresion:

K; 0 0
D,=21.10".Tg. |0 0 0 T3 | [4-31]
0 0
siendo:
K; =t >
s = (&) 79 07
, sieg>0
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donde s (€) es la funcién definida en 4-28.

Iﬁi Matriz de cambio de sistema de ejes.

5. SISTEMATICA DEL CALCULO

El métodode calculo desarrollado en el presente trabajo es un método de cdlculo incre-
mental-iterativo, y ello debido fundamentalmente a que el fenomeno de la fisuracion es irre -
versible. Por tanto, no puede pretenderse, al menos tedricamente, encontrar la solucién final
mediante un solo escalon de carga, pues existen infinitos estados fisurados equilibrados y com-
patibles, de los cuales uno solo de ellos es la verdadera solucion: aquél que es consecuencia del
incremento gradual de las cargas hasta alcanzar su valor final.

Al discretizar el continuo en elementos v considerar los valores de ciertas variables
(tension, deformacion) en cada uno de ellos, estamos reflejando el comportamiento medio
del elemento. De la misma forma, este hecho tiene lugar en el fenémeno de la fisuracion,e in
cluso se ve acentuado por la aleatoriedad propia de la generacion de las fisuras. La aparicion
de una fisura en un elemento no debe interpretarse al pie de la letra, sino pensando que dicha
fisura y su inclinacion representan el estado medio de fisuracion del elemento.

El desarrollo de cada iteracion es el siguiente:

1) Los datos de partida, ademds de los datos generales son:
—Angulo de las direcciones principales ().
—Modulos de deformacion del hormigon segin las direcciones principales (ECl yECz).
—Mobdulos de deformacién del acerc (ESl y E52 ).

—Cargas de la estructura.

2) Montaje de la matriz de rigidez de la estructura, a partir de la matriz de rigidez de ca-
da elemento (formulacion apdo. 2).

3) Montaje del vector de cargas consistente. ‘
4) Resolucion del sistema de ecuaciones p = K . u y determinacion del vector de movi-
mientos u,

5) Célculo del vector de deformaciones de cada elemento, a partir del vector de movi -
mientos, a través de la matriz de interpolacion de deformaciones B.

6) Conocido el estado de deformaciones, calculamos los nuevos modulos de deforma -
cion de los materiales.

— Calculo del nuevo dngulo de las direcciones princi pales («) si el elemento no estd fi-
surado. En caso contrario mantendremos el valor de la iteracion anterior.

— Célculo de las deformaciones principales €, V€,V de los modulos de deformacion
ECl y Ec2~

— Cdlculo de las deformaciones de los aceros €, Y€, Y de los modulos de deformacion
ESl y ES2.

7) Por fin, realizamos el control de iteraciones, analizando las variaciones de los modu-

los de deformacion de ambos materiales respecto a la anterior iteracion, y comparandolas
con una cota maxima de variacion preestablecida. Sialguna de las variaciones supera dicha co-

ta, comenzaremos otra nueva iteracion.
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El proceso general del cdlculo consiste en dividir la carga total en una serie de escalones
(cdlculo incremental), y realizar, para cada uno de ellos, los calculos necesarios (clculo itera-
tivo) hasta conseguir entre dos calculos consecutivos unas variaciones de médulos de defor -
macion inferiores a la maxima admisible. No obstante, y dado que utilizamos médulosde de-
formacion secantes, en los calculos correspondientes a un escalon dado se incluyen las cargas
de todos los escalones anteriores.

En el ordinograma de la figura 13 se describe la organizacion del programa de cdlculo.

ENTRADA
DATOS

l RENUMERACION l

INICIALIZACION
Eci,Ec2,Est,Es2

MONTAJE
MATRIZ RIGIDEZ

¥
MONTAJE
VECTOR DE CARGAS
CONSISTENTE

¥
RESOLUCION
SISTEMA
ECUACIONES
A i
CALCULO
€

€c1,Ec2,Es51,8s82

|
CALCULO
Eci,Ec2,Es1,Es2

CV1,CV2,CV3,CV4
cvz=max.(CVi..CV4)

II=II+1

Fig. 13. Ordinograma.
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Y
-+
0 Px (+)

Fig. 14. Convenio de signos de acciones y movimientos.

_ﬁ
ot —
-
Txy
¥xy
Gy
€y

Fig. 15. Convenio de signos de tensiones y deformaciones.

6. CONVENIO DE SIGNOS
El criterio de signos utilizados para coordenadas (x, y), movimientos (u, v) y acciones
en nudos (P, P, d,, &y ) es el correspondiente al sistema de ejes globales (fig. 14).

Los signos positivos de las deformaciones (e, , €y, Yxy) Y las tensiones (o, , Oy s Tgy) €O-
rresponden a los sentidos indicados en la figura 15.

7. NOMENCLATURA
Los caracteres alfabéticos que representan vectores o matrices llevan en su parte infe-
rior el simbolo (~); los vectores vienen representados por letras minfisculas, mientras para las

matrices se utilizan las mayusculas. El superindice (T) en vectores o matrices indica trasposi-
cion,
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Minusculas romanas

d,;,dy,... Elementosde D

e : Espesor

fox . Resistencia caracteristica del hormigon

fox : Resistencia caracteristica del acero

Rei . Vector de cargas consistente de un elemento

w

- Indicador de rotura por compresion del hormigon
- Indicador de pandeo de armadura comprimida
: Movimiento en direccion OX

- Vector de movimientos de un punto

= =

. - Vector de movimientos nodales

=

- Movimiento en direccion OY
. Abscisa
: Ordenada

< X <

Mayusculas romanas

ASl - Area de la armadura 1 por unidad de longitud

A, . Area de la armadura 2 por unidad de longitud

B - Matriz de interpolacion de deformaciones

C, : Coeficiente corrector de gy,

C, : Coeficiente corrector de 0y,

Cs : Coeficiente corrector de €,

Cs : Coeficiente corrector de €,

Cs : Coeficiente corrector de €

Cs : Coeficiente corrector de E_

D : Matriz de rigidez del material

D, : Matriz de rigidez del hormigon

D, : Matriz de rigidez de la armadura 1

D, . Matriz de rigidez de la armadura 2

Dy . Matriz de rigidez del material en el sistema Xq Y¢

Dg : Matriz de rigidez del material en el sistema Xg Yg

E. . Mbdulo de deformacién longitudinal del hormigon

E.. . Mébdulo de deformacion longitudinal medio del hormigon. Estado biaxial

E.no : Modulo de deformacion longitudinal medio del hormigon. Estado uniaxial

E.q . Mbdulo de deformacion longitudinal del hormigon en el origen

ECl . Médulo de deformacion longitudinal del hormigdn en la direccion principal

E, . Médulo de deformacion longitudinal del hormigon en la direccion principal (o« +
+ 90)

E . Modulo de deformacion longitudinal del acero

»

.
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E, : Modulo de deformacion longitudinal en la direccion 1

E, : Moédulo de deformacion longitudinal en la direccion 2

G : Mobdulo de deformacion transversal

G, : Mobdulo de deformacion transversal del hormigon

K . Constante del hormigon. Estado biaxial

Ko . Constante del hormigdn. Estado uniaxial

K, : Modulo de deformacion longitudinal adimensional del hormigon en la direccion
principal «

K, : Modulo de deformacion longitudinal adimensional del hormigbn en la direccién
principal (o + 90)

K, : Modulo de deformacion longitudinal adimensional del acero

K. : Matriz de rigidez de un elemento

K& . Matriz de rigidez orlada de un elemento triangular

P, . Fuerza segln el eje OX

Py : Fuerza seglin el eje OY

Lo . Matriz de cambio del sistema X, Yo, al X Y (para matriz de rigidez)

T B . Matriz de cambio del sistema Xa Yo al Xg Y (para vector de deformaciones)
IOO" B . Matriz de cambio del sistema Xa Yo al Xg Y (para vector de tensiones)
U : Energia de deformacion del hormigdn

Uy . Energia de deformacion de un elemento
USl : Energia de deformacion del acero 1

U, : Energia de deformacion del acero 2

\Y : Volumen

Mintsculas griegas

: Angulo genérico o dngulo de las direcciones principales

: Angulo genérico o dngulo de la armadura

0% . Deformacion transversal relativa

Yy : Deformacion angular

Y1 : Deformacion transversal relativa para la direccion principal o

Y2 : Deformacion transversal relativa para la direccién principal (o + 90)

8 : Movimiento impuesto segin OX

by : Movimiento impuesto segiin OY

€, : Deformacion principal del hormigon segtin « o deformacion correspondiente a Oue

en estado biaxial

Ei5 : Deformacion del hormigon correspondiente a 0., en estado uniaxial
¢ : Deformacion principal del hormigon seglin (o + 90)

€, : Deformacion del acero

€uc : Deformacion Gltima a compresion del hormigon (estado biaxial)

€uco : Deformacion Gltima a compresion del hormigon (estado uniaxial)
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- Deformacion Gltima a traccion del hormigon (estado biaxial)

ut
€uto . Deformacion Gltima a traccion del hormigon (estado uniaxial)
€y : Deformacion en direccion OX
€y : Deformacion en direccion OY
€ : Vector de deformaciones
€y . Vector de deformaciones del hormigdn
&, : Vector de deformaciones de la armadura 1
£, : Vector de deformaciones de la armadura 2
£ . Vector de deformaciones en el sistema Xq Yo
£8 : Vector de deformaciones en el sistema Xg Yg
Ve : Coeficiente de Poisson del hormigon
vy . Coeficiente de Poisson en direccion 1
v, . Coeficiente de Poisson en direccion 2
Ouc - Tension Giltima a compresion del hormigon (estado biaxial)
O . Tension Gltima a compresion del hormigon (estado uniaxial)
Oyt . Tension altima a traccion del hormigon (estado biaxial)
Outo - Tension Gltima a traccion del hormigon (estado uniaxial)
Oy : Tension normal en direccion OX
oy : Tension normal en direccion OY
a . Vector de tensiones
o : Vector de tensiones del hormigdn
9, : Vector de tensiones de la armadura 1
g5, : Vector de tensiones de la armadura 2
O : Vector de tensiones en el sistema X Y
Jof] : Vector de tensiones en el sistema Xg Y
Tag : Tension cortante

Mayusculas griegas

A : Area del elemento triangular

8. EJEMPLOS

A fin de comprobar las prestaciones del programa, se han realizado varios calculos so-
bre una misma viga con distintas armaduras, acciones y condiciones de cimentacion.

Se trata de una viga de hormigdn armado, seccion rectangular de 1,00 m x 0,30 m y 6
m de luz libre (fig. 16). En todos los cdlculos se ha discretizado en 60 elementos rectangulares
de 0,50 m x 0,20 m, segin se observa en la figura 17.

Se han realizado 3 series de cdlculos, variando en cada una de ellas alguna de las caracte-
risticas del problema.
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fck=2500 t/m2

251000 t/m?
AsuP Acgrcos K Q% m

1.00

0.30 6.00

Fig. 16. Definicién de la viga.
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12 18 24 30 36 42 48 54 60 66 T2 T8
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Fig. 17. Discretizacion.

Serié 1

Consta de 2 calculos (la y 1b) de la viga biempotrada sometida a 2 cargas puntualesde
100 t. (fig. 18). Esta serie tiene como objeto analizar la influencia del nimero de escalones
utilizados. En la figura 20 se comparan los resultados para 5 escalones y 1 escalon, observan-
dose la gran similitud entre ellos. La figura 19 nos muestra la evolucién de la fisuracion al
aumentar la carga; obsérvese como al acercarnos a la rotura aumenta el nimero de iteracio -
nes necesarias.

P P
l P 100 ¢t
’ A sup 7632
2.00 2.00 l 2.00
1 ! A INF 7632
6.00
ALAT 2x36 14
CALCULO N2 ESCALONES ACERCOS d12a10cm
la 5

b 1
Fig. 18. Definicion de la serie 1.
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ESCALON 1
(2 ITERACIONES )

; \\ ESCALON 2
(5 ITERACIONES)
\
; \ | escaLon 3
/ \
(4 ITERACIONES)
\
/ R
} / N\ | escaton 4
/ 7/ N\
Ve N\ | (7 ITERACIONES)
[ S A
7 A
AR S NN N N[ Escalon 5
/ 7 7/ NN N N
/s /77 ‘ J " } . . . | (7ITERACIONES)
/__\

Fig. 19. Desarrollo del calculo 1a.

7 3
Ve ~ \
cm_cun_o]u; é s N \E N ¥ 5 ESCALONES
YR S S 4 ‘ [ N N N\ [ (25 ITERACIONES)
/| a [\
A
I ] R
/ s/ 7 NN ;
caLcuLom| / ; Ve NN § § 1 ESCALON
P N S 4 1 ] N N N\ | (BITERACIONES)
[ | L\ :
(mm) __x10"%
CALCULO  FLECHA €sa €ss
la 4.22 3.48 7.28
b 4.20 348 7.3l

Fig. 20. Resultados de la serie 1.
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Serie 2

Se han realizado 2 calculos de la viga simplemente apoyada sometida a 2 cargas puntua-
lesde 100 t (fig. 21). En esta serie hemos variado la armadura longitudinal inferior obtenien-
do los resultados de la figura 22.

—— T
<—— v

2.00 { 2.00 \, 2.00
1

6.00
P=100t

CALCULO | ASUP AINF ALAT | ACERCOS

2a 3014 7632 | 2x3614 [612a10em

2b 3d14 7616 | 2x3614 |d12a10cm

Fig. 21. Definicion de la serie 2.

" -4

CALCULO 2a

CALCULO 2b

(mm)  __ xi074
CALCULO FLECHA €sa €se

2a 457 3.12 -6.00
2b 5.51 6.25 -7.9I

Fig. 22. Resultados de la serie 2.
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Serie 3

En esta serie se han ejecutado 3 cdlculos sobre la viga biempotrada (fig. 23) variando
diversas caracteristicas del hormigon. En el primero de ellos se ha considerado resistencia a
traccioén nula, en el segundo se han utilizado las caracteristicas del hormigbn correspondien -
tesa estado uniaxial, y en el tercero se ha representado el comportamiento del hormigon a tra -

vés del diagrama pardbola rectangulo. En la figura 24 se comparan los resultados con los ob-

tenidos en el cdlculo 1.

P P ; T
Lo > ‘
i cALcuLO 1 | / / </ - \
e s Ve e “
7 L " n 1
A
2.00 ’ 200 ‘ 2.00
| | 7 v — N N AN
6.00 CALCULO 3a ; ¢ ; / :/ S A N :\
sy jA i :t i )\( NN
P=1001
Armadura como cdlculos 1
AR
1 = = / / Vs > :\ \ >
Calculo 3a= fctk =0 A R NI NN
. IC I . T T
Calculo 3b = Estado uniaxial /2R N W U U
Cdlculo 3¢ = Diagrama pardbola-rectdngulo
o+ \ \\
" o o 5 VY A ~N N NN
Fig. 23. Detinicion de la serie 3. cacuose | o 7/ NN NN
, s/ / l } l A N NN
/ \
(mm) x 10-4
CALCULO FLECHA  &sa  EsB
| 4.22 348 728
3a 4.93 398 8.0l
3b 3.26 224 6.1
3¢ 4.92 348 7.98

‘Fig. 24. Resultados de la serie 3.
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Efectos dindAmicos en puentes de ferrocarril

E. Alarcon, R. Alvarez, M. Doblaré y J. Molina
Escuela Técnica Superior de Ingenieros Industriales. Catedra de Estructuras

INTRODUCCION

El comportamiento dindmico de los puentes constituye uno de los problemas cldsicos
de la Ingenierfa Civil.

Efectivamente su origen se puede situar en el conocido accidente de Broughton en
1831, cuando un puente de hierro cedi6 al paso de una formacién militar.

Desde entonces, han sido innumerables los trabajos a que el tema di6 lugar, conducen-
tes en su mayoria a la definicién de un coeficiente de mayoracion sobre las cargas estdticas.

Uno de los organismos més activos en este terreno ha sido la U.I.C. (Uni6n Internatio-
nale des Chemins de Fer), a través de la comisién O.R.E. (Office de Recherches et d’Essais).

Ya en la actualidad, este organismo ha lanzado la Question D-160, referente al estudio
de la flecha maxima admisible en relacién a la comodidad del pasajero.

En una primera etapa se trataba de la obtencion de un programa de ordenador que con-
templase el problema en su conjunto, lo cual permitirfa posteriormente la realizacién de es-
tudios paramétricos y consecuentemente la eventual mejora de criterios de disefio.

Se invité pues a una serie de centros de Investigacién Europeos, entre los cuales se en-
contraba el equipo de la cdtedra de Estructuras de la Escuela Técnica Superior de Ingenieros
Industriales.
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Este articulo pretende dar una vision general del programa realizado, asi como de algu-
nos de los resultados obtenidos al pasar uno de los casos de prueba solicitados por la ORE,
el puente de Platting, en la Republica Federal de Alemania.

DESCRIPCION DEL MODELO

Se relacionan en este apartado las ideas bdsicas que configuraron el modelo adoptado.

Para una mas amplia informacién nos remitimos al articulo que los mismos autores han
publicado en la revista “Anales de Ingenierfa Mecdnica” (véanse referencias).

Una de las directrices fundamentales del estudio fue la necesidad de considerar los efec-
tos locales que las ruedas producen sobre la via. Esta se considera como viga infinita sobre
apoyo eldstico (balasto) que, a su vez, acttia sobre las vigas.

Admitiendo esto, la consideracion de los efectos locales implicaba, caso de seguir los
métodos tradicionales, la aparicién de un muy elevado niimero de grados de libertad.

Para obviar esta dificultad se recurri6 al uso de funciones de formas moviles que repre-
sentan la deformacién local y que acompafian a la rueda en su movimiento.

Los coches se modelizan segun la técnica usual en los métodos matriciales de cdlculo es-
tructural. La masa se supone concentrada en los nodos (centro de gravedad de cada coche) y
los elementos pueden ser elegidos en una biblioteca que en la actualidad se estd ampliando.

Los grados de libertad considerados son el desplazamiento vertical y el giro.

En cuanto a la estructura, se ha procurado sea una modelizacién lo méds minuciosa posi-
ble, considerando posibilidades tales que el pretensado, la no linealidad de los neoprenos, el
comportamiento de la orientacion, la variacién de las caracterfsticas mecdnicas de las vigas y
las pilas, etc.

TRATAMIENTO NUMERICO

Estd condicionado fundamentalmente por dos aspectos del modelo: la variaciéon de las
funciones de forma con el tiempo y las posibles no linealidades de los elementos.

Efectivamente, ambas condicionan la forma de integracién a seguir, eliminando de par-
tida el uso de cualquier técnica de descomposicién modal a favor de los de integracion direc-
ta.

Se ha recurrido pues a un método de integracién directa y ello en base a su sencillez y
probada eficacia.

Dentro de estos se estd utilizando en la actualidad la regla trapecial, y ello por sus ca-
racteristicas de estabilidad y convergencia en sistemas lineales.

En cada paso de integracion el sistema de equilibrio se resuelve por un método iterati-
vo, concretamente el de prediccién-correcciéon.

Estos métodos se adaptan muy bien a los problemas no lineales, dado que permiten va-
riar las caracteristicas de cada elemento en cada iteracion, evitando simplificaciones del tipo
rigidez tangente y similares. (Naturalmente ello implica también un mayor tiempo de orde-
nador). ‘
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La obtencién de las condiciones iniciales del sistema constituyen también un problema
que por su extension no serd tratado aqui. Piénsese no obstante que, la mera obtencién del
punto de trabajo de cada elemento no lineal hace necesario resolver de forma iterativa un
problema de equilibrio (en el que ademds se exige que la via permanezca horizontal, para lo
cual, una vez obtenido el equilibrio, hay que reajustar los pardmetros hasta anular la flecha,
llegando asf a otra iteracion). )

Citaremos por ultimo que, atn en el caso de linealidad del sistema, todas las matrices
han de ser cambiadas en cada paso de integracion, dada la variacion de las funciones de for-
ma.

DESCRIPCION DE LOS PROGRAMAS REALIZADOS

Aunque en un principio se pensé en un unico programa de caracteristicas muy defini-
das y en el que la relacién con el usuario se cifiese a la entrada de datos, la experiencia acu-
mulada ha aconsejado la formacion de un banco de subrutinas cuya arquitectura permite
confeccionar programas a medida del problema con muy poco esfuerzo.

En la actualidad dicho banco consta de mds de 200 subrutinas, con un total de aproxi-
madamente 20.000 sentencias.

Ello ha supuesto un esfuerzo importante en lo que se refiere a la estructuracién de pro-
gramas y de datos, pero a cambio permite un mayor aprovechamiento de las caracteristicas
de cada problema (esto es, reduccién del tiempo de U.C.).

El lenguaje utilizado ha sido el FORTRAN, dada su mayor difusién y el ordenador en
que se ha implementado, un UNIVAC 1100.

DESCRIPCION DEL PROBLEMA

El puente de Platting, en la R.F.A. estd compuesto por un total de 10 vanos idénticos,
cuyas caracteristicas se aprecian en la figura 1.

Se trata de un ejemplo tipico de viga cajéon pretensada, respondiendo al esquema gené-
rico de este tipo de construcciones.

La longitud total de cada viga es de 31,71 m, y la distancia entre el extremo de cada vi-
ga y su apoyo correspondiente, de 0.7 m.

Las caracteristicas mecdnicas de la viga fueron obtenidas en primera estancia tomando
dimensiones sobre los planos disponibles. Estas caracteristicas fueron supuestas constantes a
lo largo de toda la viga, despreciando el cambio de seccion sobre los apoyos.

Al comprobar los valores as{ obtenidos con los deducidos de las pruebas estdticas efec-
tuadas sobre el propio puente, resultaron diferencias importantes entre los valores tedrico y
experimental de la rigidez EI. Ello pone de relieve la dificultad en la determinacién del mo-
dulo de elasticidad del hormigén. Naturalmente, se adoptaron como definitivos los valores
experimentales.

La masa por metro lineal de la viga hubo de ser obtenida asimismo por mediciéon sobre
planos, utilizando las densidades y cuant{as usuales.

El amortiguamiento nos fue dado como tanto por ciento sobre el critico. Dado que
nuestro modelo se consideraba en la forma “am + fk” fue necesario hacer nulo uno de los
coeficientes, determinando el otro una vez conocidas la masa y rigidez equivalentes. (La de-
formada de la viga se aproxim6 mediante desarrollo en serie de senos).

175



|°°""-'E'.‘E_

QUERSCHNITT M 150

[T
T
PTeTH

R

] 5

'
n[nz-a12 ’ "

6725

0o (rae-an ) |12 - ¥ |122-322
n 26121012 2 |snn-m21 n |2-m22
» (1.2 n[11e.a1s o |123-223 N |-z
Y ] ey u [ o [
£ |us-ns 8 |116-216 o |us-22s 5 s -4
4 |s15-m15 R s in @ |e2s-mas 6 | 6.26- R
PFEILER 8 PFEILER 9 PFEILER 10
3 % EE
i 5l
g !
[l # K s
= ol 5 E|
P oo . 9 H
1 1 - g | i i
b = 5 m:l -
Ivl’“ :
J20,6%0 | 0.7 J22,600 |4a1n
66| 2o, J22, 413 |w1n
Ly Y] 1 wis.
(B un_p_; o0 1680 Joan %“‘% man ain.
[0 210,618 |014.1 220,678 |9 41 ,603]9.40% 320,621 |11 "
s T 018
s javaf 606 | 10 ey Py
88 [sen foufaoen [e 6| oxn 320620 [war wie
Fig. 1.
) L @
: Yo = A R
23
10 76
SR— X=X
2.5
26,40
22.65
28.9 1 |
3215
46.4p {
46 65
437 9
53 15
B5E.4
57 £5
€0.20
62.25
63500

176

Fig. 2.




Para el balasto, se siguié un proceso similar en la determinacién de caracteristicas, par-
tiendo como dato base de las medidas de rigidez estdtica del conjunto via-balasto sobre apo-
yo rigido.

La via es del tipo UIC. 60, de caracteristicas bien conocidas.

Por wltimo, en lo que a la estructura se refiere, los propios promotores aconsejaron la
consideracién del conjunto pilas-terreno como de rigidez infinita.

A la vista de ello, parecia aconsejable despreciar también la influencia de los neoprenos
extremos. Ello permitia la confeccién de un programa que considerase un numero de grados
de libertad francamente reducido, ya que no sélo se eliminan los asociados a las pilas sino
también la translacion y giro de cada viga, ast como las deformadas de la via a ellos debidos.

El tren responde al esquema indicado en la figura 2.
Estd constituido por la locomotora y dos coches.

En el apéndice se da un listado de las principales caracterfsticas del problema.

RESULTADOS

Se muestran a continuacién, en forma de grdficos, algunos de los resultados obtenidos.
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SFEED 180 Fmh
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T SPEED 180 Km-h

Fig. 3.
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Como se observard, no se ha cubierto toda la longitud del puente (10 vigas). Ello se de-
be a que, dada la clara periodicidad de la respuesta, la reduccién de la longitud permite, para
el mismo volumen de datos una mayor densidad de puntos.

La figura 3 muestra las aceleraciones en la locomotora para puntos situados justo enci-
ma del centro de gravedad del primer y tltimo bogie.

En la figura 4 se observan las fuerzas de contacto entre las ruedas y la via para el altimo
eje de la locomotora y el primero del primer coche.

La altima grdfica es una ampliacion obtenida aumentando el nimero de puntos.

En la figura 5 se observa la variacion de la flecha en el centro de algunas de las vigas
conforme avanza el tren. Es claramente visible el paso de las tres unidades (en los médximos
de las curvas).

Por Gltimo la figura 6 muestra la variacion del momento flector en un punto de la via
situado justo encima dcl inicio de la tercera viga.

Se observa claramente la superposicion de los dos efectos; por un lado la deformacién
inducida por la deflexion de las vigas anterior y posterior, y por el otro, y con signo contra-
rio, la inducida por el paso de cada una de las ruedas.

4BENDING MOMENT BEAM No. 3 FRONT (N x m*18E+4)

| ;W"‘“’MWL
HIH ? ilﬁ
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Fig. 6.
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NUMBCR OF ITERATIONS...cuses e 50
NUMBER OF ITERATIONS BLIWEEN

IMPRESIONS . ccaauonanancanans . L

THE BALAST HAS UNIFORM PROPERTIES ALONG THeX AXIS

THERF IS NU TKRACK IRREGULARITIES

CAR NUMBER= 4

MASS NUMBER MASS VAIUE ROTATIONAI INFRTIA
4 .547000+06% .867200+04
2 .246008+8S .738408165
3 .246@99;95 .738400+6%
MASS NUMBER X COOR Y COOR DISP ROTATION D-VEL R-VEL D-ACC R-ACC D-JERK R-JERK
4 .60208+82 .23850+841 .00000 .000008 .000808 .80000 . 00000 .00000 . 00000 .00000
2 ¢ L,650080+02 .40788+04 .00B08 .000008 .000080 .60008 .000008 .0800808 .000008 .006ee

CAR NUFBER= 2

MASS NUFMBER MASS VAILUE ROTATIONAL INERTIA
1 .3408080+05 ‘ . 186000+87
2 .249008+64 . 15/008+84
3 .2419000+04 .15/000+04
MASS NUMBER X COOR Y COOR DISP ROTATION D-VEL R-VEL D-ACC R-ACC D-JERK R-JERK
4 .37450+02 .18000+B4 .000B6 . 00000 .0008006 .006088 .6o0ee .00008 .00e088 .000008
2 L 46650402 .57000+00 .B0008 .60088 .00080 .00000 .80000 . 000008 .800608 .00000

3 .28980+02 .57608+08 .00B08 .00008 .0060808 .0000808 .00000 .600008 .00008 .bo008
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CAR NUMBER= 3

MASS NUMBER

MASS VALUE

ROTATIONAL INERTIA

1 . 4900860105 .268000107
2 .2170006+04 . 157000+64
3 .249000+04 . 157000104
MASS NUMBER X COOR Y COOR DISP ROTATION D-VEL R-VEL D-ACC
1 .18/50+62 .160008+81 .000V8 .00000 .008008 . 080608 .00000
2 .20250+02 .57000+00 .60008 .00000 .80000 . 00006 . 00008
3 . 12500+01 .L7000+00 .00000 .BB008 .088008 . 300008 .008008
UNSPRUNG MASS PROPHRTIES INSIDE FACH CAR
CAR NUFMBER= 4
MASS NUMKER FMASS VAILUE N-STOP
1 .302200+64 L
2 .302200+04 2.
3 .302260+084 3.
4 .3022008+04 4.
S .302200+64 S.
[} .302260+04 b.
MASS NUMBER X-COOR DISPLACEMENT VELOCITY ACCELERATION JERK
1 .67258+¢82 . 000008 .000008 .00888 .po0OEB
2 -650008+082 .000688 . 0080808 .00066 .00000
3 -62/508+082 .808088 .00B06 .00008 .0000808
4 -57650+02 .00000 . 20000 .00008 .00000
S .554008+02 . 80008 .00000 .00088 .00B0O0
6 .53150+82 . 00008 .860088 .00086 .00000
CAR NUMBER= 2
MASS NUMBER MASS VAIUE N-STOP
1 . 160000+04 i
2 . 160006+04 2.
3 - 168060+04 3.
4 . 166000+04 4.
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R-ACC
.00008
.00808

.00008

D-JERK
.00008
.000008

.008008

R-JERK
.00600
. 800008

.80000



HMASS NUMBER

4

> W N

CAR NUFBER=

MASS NUMHER

S W N

CAR NUMBER=

3

L

X-COOR DISPLACEMENT VELOCITY ACCELERATION  JERK
.479808+82 .00000 .800080 .00800 .00088
. 45400+02 .00000 .80000 .00680 .00000
.28908+082 .00000 . 000806 .00000 .BOOBO
.26400+02 .008080 . 20008 .00000 .0O0B8

. 160000+04 1.

. 160000+04 2.

. 160000+04 3.

. 160006G+04 4.
X-COOR DISPLACEMENT VELOCITY ACCELERATION  JERK
.24500+02 .00008 . 20000 .00600 .BO00O
. 490008+82 00088 . 00008 .00908 .20008
.25000+04 .00000 .00008 .00000 .00000
.00000 .00000 . 30008 .00800 .B0OEO

N-SPR M-I TYPE M-I NUM .H—J TYPE M-J NUM

N oo o > ow N

N-SPR
1

© N > W N

i.
i
2.

S}

2.

2.

3.

3.

. 3.

i

IRASL ATIONAL STIFFNESS

2.
3.
1.

2.

.38408+07

.3048+87

.2400+87

.2400+87

.2400+07

. 2400+87

.24008+87

M-I DIST M-J DIST M-I TCoueL
L4808 +8 1 . 0688 -.1080+84
-.4800+84 .0828 -.1000+84
L 2258+84 .0088 -.1008+81
.0008 .0908 -.1008+81
-.22508+84 .0600 -.1908+84
.2258+@1 .0008 -, 1000+84
0008 .0000 ~.1000+81
-.2250+0814 .0800 -.1608+84

ROTATIONAL STIFFNESS

.0000
.0800
.8088
.0800

.080608
.0080

.008006

M-J TCOUPL

.1000+81

. 1000484 -

. 1080+8 1
. 1000+8 4
. 1008+8 4
. 18080+8 1
. 1008+8 4

. 1080+84

FM-I RCOUPL

-.1080+01

.10008+81

I

.1008+84

-.1080+81
-.1000+81
-.1000+81

. {00B+04

-.41000+81

mM-J RCOUPL
. 1000+84
. 1000+0 14
. 1080+081
. 1008+81
. 1008+81
.1000+84
. 1088+84

. 1000481
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. 4600+01
. 4008+0 4
. 1860+8 4
. 4000+0 4

. 4660+08 4

"H-J TCOUPL,

. 4688+0 1
. 4608+0 1

. 1608+0 4

. 4000+0 1

. 4000+0 4

. 1800+8 4

-.1080+084
-. 1808+04
-.41600+84
-.1800+84
-.1006+08 41

M-I RCOUPL

~.1600+014
-.1000+84
-.4600+0 1
-.4600+81
-.4800+8 4

-.41800+0 1

. 4000+8 1
. 1000+84
. 4600+84
. 1800+814

. 1808+8 4

H-J RCOUrL
. 1808+81
. 1000+81
. 1600+01
. 1000+0814
. 1000481
..1000+81

H-1 TCOUPL H-J TCOUPL A-1 RCOUFL F-J RCOUrL

4 1. 2. 2. .6008 6600 -.1080+0 1
5 1. Re 2. 3. -.2258+84 .6000 -.1008+0
6 1. 3. 2. 4. .2258+84 0008 -.1880+0 1
7 1. 3. 2. 5. .0080 .0080 -.4000+84
8 1. 3. 2. 6. -.2258+81 .6080 -.4008+0 1
N-DAM 1RASI ATIONAL DARPING C ROTATIONAL DAMPING C
5 .8808+85 .8000
2 .8660+85 .6800
-3 . 4080+B5 .0000
4 .4800+85 . 6800
5 .4D0B+85 .60800
6 .4800+85 .808080
7 .4800+05 . 60908
8 .4880+85 .6000
CAR NUMUER= 2
N-DAM M-I TYPE M-I NUM M-J TYPE M-J NUM M-I DIST M-J DIST M-I TEOURL
4 .. 4 1. 2. .9508+84 .0000 -.i008+81
2 ‘. 1. 1. 3. -.950@8+@4 .0808 -. 1000+0 1
3 1. 2. 2. 4. . 4258+84 .0008 -.4808+84
4 ‘. 2. 2. 2. -.4258+81 .8600 -.1000+8 14
5 1. 3. 2. 3. . 42508484 .0008 -.1000+01
6 1. 3. 2. 4. . -.4258+814 .8000 -.4800+8 1
N-DAM IRASL ATIONAL DAMPING C ROTATIONAL DAMPING C
4 .7808+85 .808
2 .7888+85 .0000
3 . 4B08+85 62800
4 .4088+85 .0000
5 .4880+85 .0000
6 .4880+85 .0000
N-DAM M-I TYPE M-I NUM M-J TYPE M-J NUi M-I DIST M-J DIST
q 4. 4 ‘. 2. .9508+8 1 .6800 -.i000+84 -
2 5. 1. 1. 3. -.9568+84 .8808 -.1808+84
3 1. 2. 2. : . 4258+084 .0800 ~.1088+8 4
4 4. 2. - 2. -.4250+01 ©.00080 -.1888+8 1
s 4. 3. 2. 3. . 4250484 .0688 -.1000+84
6 [ 3. 2. 4. -.4258+04 .8000 -.4000+0 4
N-DAM TRASLATIONAL DAMPING C ROTATIONAL DAMPING C

(]

o N > W N

. .7808+8S

.7608+85
.4000+85
.4BB0+B5
. 4088+85
.4208+85

 .8000
.e0e8
.0008
.8000
.6620
.0000

. 18688+84
. i008+84
. 1680+6 ¢

. 4800+81

.1886+8 1
. 1600+014

-.1800+84
-.4808+84
-.1080+84
;.4BBB+61
-.4000+084
-.1000+084

. 1000+84
. 1800+04
.1000+84
. 4888+84
.'4000+8 4
. 1880+



CAR NUMBER= 2

N-SPR M-I TYPE M-I NUM H-J TYPE H-J NUM M-I DIST

4

> wWN

[ ]

N-SPR M-I TYPE M-I NUM H-J TYPE F-J NUM

4

2
3

>

N-DAM M-I TYPE M-I

4. i.
. 4.
4. 2.
i 2.
q. 3.
i. 3.
N-SPR

4

2

3

4

s

6

CAR NUMBER= 3

1. 1.
4 4.
1. 2.

4. 2.
4. 3.
1. a.
" N-SPR’

4
2
3
4
5
6

CAR NUMBER= 4

NUM
1. 1.
9. i.
1. 2.

i 2.
i. 3.
2. i.
2 2.
2. 3.
2. 4.

TRASLATIONAL STIFFNESS

. 1288+87
. 4200+07
. 4800+87
. 1800+07
. 1880+87

. 1880+87

4. 2.
oo
2. 1.
2. 2.
2. 3.
2. 4.

TRASLATIONAL STIFFNESS

. 420808+87
. 4208+87
. 1888+87
. 4800+87
. 1888+87

. 416808+87

LINFAR DAPMPING

.9500+84
-.9500+81
. 4258+014
-.4250+014

. 4256+01

-.1258+81

#-I DIST
.9500+01
-.9500+01
. 4250+84
-.4250+014
. 4250+0814

-.4250+0814

H-J DIST
.0008
.06008
.0088
.0000
.0080
.080606

.00080
.0800
. 0000
.00e8
.080608
.000808

H-J DIST
.0800
.0008
.6808
.00008
.00008

.0000

.06008
-0808088
.8000
.8808
.08080
.00008

M-I TCOUPL
~.1880+84
-.410608+084
-.40008+014
-.1608+064
-.1800+01
-.16086+814

ROTATIONAL STIFFNESS

M-I TCOUPL
-.1008+84
-.1800+84
-.41008+8 4
-.4088+81
-.1600+04

-.1888+01

ROTATIONAL STIFFNESS

H-J TYPE M-J NuM
i. 2.
9. 3.
2. 1.

FM-1 DIST
.4880+61
-.4800+01

.2258+81

f-J DIST
.0000
.20808

.0088

M-I TCOUPL
-.1008+084
-.1888+84

-.100808+81

H-J TCOUPL
. 4660+084
. 1880+84
. 1600+06 4
.4688+084
.41800+84

.1800+0 4

F-J TCOUPL
. 1000+8 1
.1608+681
. 1600+8 4
. 1600+8 1
.1000+84

. 1600+014

F-J TCOUPL
. 1060+614
. 1608+0 4

. 1808+0 1

M-I RCOUPL
-.4808+04
-.4880+84
-.4B80+84 _
-.1088+84
-.4000+84
-.1880+84

FM-1 RCOUPL
-.1006+081
-.1008+01
-.41000+04
-.1080+01
-.1000+01

-.18080+81

M-1 RCOUPL
-.4008+84
-.10008+84

-.4008+04

HM-J RCOUPL
. 4000+84
. 4600+84
. 1006+814
. 1600+01
.48q?¥@ﬁ

.4680+81

HM-J RCOUPL
.4000+84
. 1000+081
. 1000+81
. 1600484
.1008+04

. 1008+814

M-J RCOUPL
. 16068401
. 1886+8 1

.10068+81
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Feria Internacional de Bilbao

La Feria Internacional de Muestras de Bilbao organiza del 1 al 5 de octubre los certd-
menes: TRASMET’ 85, Feria Monografica de los sectores de Fundicién, Forja, Laminacion,
Tratamiento de Superficies y Soldadura; SIDEROMETALURGICA, Feria Internacional
Monogréfica de la Industria Siderometalargica, y SUBCONTRATACION.

Para una mds amplia informacion sobre estos certdmenes, tanto en lo que se refiere a
servicios a los asistentes, como a los expositores, organizacién de Jornadas Técnicas, Confe-
rencias, etc. pueden dirigirse a las Oficinas de la Feria Internacional de Bilbao o a las Delega-
ciones al efecto existentes:

Feria Internacional de Bilbao.
Apdo. 468.

Telex 32617 — FIMB—E
4801 3. Bilbao.

Telf.: (94) 441 54 00.

Delegacién Zona Catalufia:

D. Alfredo Vila

Avda. de las Cortes Catalanas, 753 — 2° — 14
08013 Barcelona

Telf.: (93) 231 4515

Delegacion Zona Centro:
D. Alberto Insula

Ayala, 128 — 6°

28006 Madrid

Telf.: (91) 276 84 01.

La reserva de hoteles se puede hacer a través de las oficinas de la Agencia Oficial de la
Feria —Viajes Ecuador- o llamando directamente al teléfono (94) 441 24 42 (Espafia). Des-
de el extranjero 34-4-- 441- 24 42.

Reunion Internacional de la DIRR

El Sistema de Documentacion Internacional de Investigaciéon sobre Carreteras, DIC
(DIRR) de la Organizacion para la Cooperacién y Desarrollo Econémicos (OCDE) celebra-
rd una reunioén sobre “Necesidades de Informacion de los Usuarios de la “DIRR en Bergisch
Gladbach (Alemania Federal), del 8 al 10 de Octubre de 1985.

A esta Reunion asistirdn representantes de 38 Instituciones de 20 paises que participan
activamente en el Sistema, asi como las organizaciones internacionales asociadas. Los usua-
rios actuales del mundo entero quedan invitados para informar de sus experiencias y de sus
necesidades de informacién. Se preveen 15 comunicaciones presentadas por especialistas.

Para una mayor informacion dirigirse a la siguiente direccién:

OECD

Road Transport Research Programme
2, rue André-Pascal

75775 PARIS CEDEX 16 (Francia)
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457-5-11

Anélisis dindmico frente a acciones sismicas
del futuro puente atirantado sobre el rio
Barxell en Alcoy (Alicante)

J. Francisco Millanes Mato
Dr. Ingeniero de Caminos

1. RESUMEN -

Se presenta un estudio del comportamiento dindamico frente a acciones sismicas de un
puente atirantado, realizado con motivo del proyecto del futuro Puente sobre el rio Barxell.
Su ubicacién en Alcoy (zona sismica de grado VII, segin la PDS-74), asi como el informe
geotécnico encargado al respecto, que aconsejaba el control de la seguridad de la obra frente
a posibles sismos de grado VIII, han exigido un exhaustivo andlisis de la respuesta de la mis-
ma frente a acciones sismicas.

Si bien el trabajo se cifie al andlisis de un puente atirantado concreto, sin tener por ello
pretensiones de generalidad, existen a nuestro juicio razones que justifican sobradamente su
interés:

a)  Se trata del primer caso en nuestro pais de un puente atirantado ubicado en zona
sismica de grado apreciable.

b) Existe una gran escasez de informacién precisa sobre el tema en libros'y articulos
de revista especializados, sea en puentes atirantados, sea en analisis dindmico de
estructuras. )

¢) La totalidad de las Normas Sismicas consultadas, incluida la espafiola, se limitan a
establecer criterios precisos para el disefio y andlisis de estructuras de edificacion.
En algunas, como la antigua PG, S-1 (68), se aborda sucintamente el caso de los
puentes, pero sin tratar especificamente el de los atirantados, cuya particular tipo-
logia y elevada esbeltez, no permiten la aplicacion automdtica de los criterios es-
tablecidos en ellas.

d) A través del trabajo quedan patentes de forma explicita los principales problemas
que se le plantean al proyectista a la hora de realizar el control sismico de un
puente atirantado. Concretamente, como consecuencia de la ya comentada no
aplicabilidad de forma mecdnica de los criterios expuestos en las Normas Sismicas
y, lo que constituye la otra cara del problema, los problemas que surgen en el mo-
mento de utilizar los espectros de disefio de las Normas junto a los métodos genc-
rales de célculo dindmico de estructuras complejas.

(*) Proyecto de los Ingenieros de Caminos: D.J.A. Ferndndez Ordoiiez, D. J. Martinez Calz6n, D.M. Bu-
rén Maestro y D.A. Ortiz Bonet.
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e) El comportamiento dindmico de una estructura de este estilo difiere mucho del
bien conocido y estudiado para los edificios: ménsula vertical solicitada transver-
salmente en su base, no siendo posible transponer aprioristicamente muchos de
los criterios y controles de disefio a los que estamos generalmente habituados, y
surgiendo, por otro lado, nuevos problemas que normalmente no se tienen en
cuenta.

El articulo se estructura como sigue:

En el apartado 2 se describe el método de cdlculo utilizado. Se trata de un andlisis mo-
dal espectral, en el que la respuesta final de la estructura se obtiene por combinacion de las
respuestas elementales de cada uno de sus modos principales de vibracién, las cuales a su vez
se asimilan a las de un oscilador lineal simple recurriendo a los espectros de respuesta del
mismo (desplazamientos, velocidades y aceleraciones). Concretamente, se presenta la aplica-
cion explicita de dicho método —que es el preconizado por la mayoria de las Normas Sismi-
cas— al caso concreto de puentes atirantados, y se discuten los problemas en la adopcién del
espectro de disefio a utilizar.

En el apartado 3 se presenta el andlisis de la estructura del Puente sobre ¢l rio Barxell
que consta de los siguientes pasos:

a) Obtencién de los modos propios de vibracién.

b) Adopcién de un espectro de disefio.

¢) Evaluacion de las fuerzas sismicas equivalentes.

d) Obtencién de la respuesta sismica final de la estructura.

Se realiza asimismo la discusion de las respuestas sismicas de los distintos modos de vi-
bracion, que consideramos de gran interés para “visualizar” las diferencias existentes con res-
pecto al caso habitual de la ménsula libre (edificios). En particular sobre la importancia de
los modos superiores de vibracion, que aqui no pueden ser olvidados ya que frecuentemente
son mas activos que los primeros.

Se presenta también la confrontacién de los valores finales de la respuesta sismica con
los de las demds hipotesis de cdlculo. Consideramos que, si bien no puede generalizarse a
otros puentes en otras zonas sismicas, si puede servir para “acotar” la importancia relativa
de los esfuerzos sismicos frente a los demds del proyecto, para resaltar aquellos aspectos en
los que, por ser condicionantes del disefio, deben tenerse en cuenta desde las primeras fases
del proyecto y predimensionamiento y no dejarse para una verificacién final del mismo, y
para ilustrar sobre el margen de seguridad que el proyecto dispone frente a las simplificacio-
nes o hipotesis adoptadas en el control sismico del mismo, y que pueden no justificar en mu-
chos casos excesivas sutilezas en el andlisis sismico cuando existen otras hipotesis de carga
claramente dimensionantes.

En el apartado 4 se comenta sucintamente la obtencién de los modos y periodos pro-
pios de torsion de la estructura, necesarios para el estudio de la estabilidad aerodindmica de
la misma, asi como para el control de los posibles acoplamientos flexién transversal-torsion
como consecuencia de la accidén sismica.

Finalmente, en el apartado 5, se resumen las principales conclusiones extraidas de nues-
tro estudio.

2. DESCRIPCION DEL METODO DE ANALISIS SISMICO REALIZADO
2.1. Aspectos previos

Supondremos la estructura del puente discretizada en una serie de barras y nudos tal y
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como se indica en el apartado 3.2. Cada uno de los nudos tiene en principio seis grados de
libertad (tres translacciones segiin los ejes principales y tres rotaciones). Desde el punto de
vista de un andlisis dindmico podemos perfectamente prescindir de las rotaciones y conside-
rar unicamente como grados de libertad dindmica las tres translaciones, ya que los movi-
mientos correspondientes a las rotaciones del tablero en su plano (6,) y en el vertical (6 )
no ponen en juego fuerzas de inercia apreciables en relacién a las generadas por los desplaza-
mientos. En cuanto a la rotaciéon 0y (torsién), si suponemos, como luego se indica, que la
excitacion del terreno se limita a aceleraciones de translaciéon de los apoyos segin los tres
ejes, su efecto serd muy reducido ya que la aparicion de excitaciéon dindmica por acopla-
miento de los movimientos laterales del tablero con los de torsion como consecuencia de la

Fig 1.

excentricidad de los centros de masa y de torsiéon del mismo, no puede ser importante dada
la diferencia de periodos propios de flexion transversal y torsion que se han obtenido (T, =
= 3.56 seg. (ap. 3.3); T, = 0.80 (ap. 4) ). Por otra parte, la no vinculacion a torsion entre pi-
la y tablero reduce asimismo la importancia de este fenémeno.

En cuanto a la excitacion sismica del terreno, su definicion completa consta asimismo
de seis componentes independientes por cada zona rigida de apoyo. No obstante y como es
usual, dada su poca relevancia y la ausencia de medidas fiables relativas a los movimientos
rotatorios del terreno durante los terremotos, podemos limitarnos a estudiar la respuesta de
la estructura frente a tres posibles translaciones del terreno.

Queda por establecer cudles son las direcciones principales de dichas translaciones. Se
ha demostrado que una de ellas es practicamente vertical, siendo en cambio muy dificil es-
tablecer con precision cudles son las dos direcciones horizontales principales en la zona de
ubicacién de la obra. Por ello la mayoria de las Normas Sismicas (la espafola entre ellas),
permiten realizar un doble cdlculo de la respuesta de la estructura frente a un movimiento
horizontal del terreno en las direcciones del puente y normal al mismo.

Tampoco se considera la posibilidad de diferentes excitaciones en los distintos apoyos
del puente ya que la ausencia de datos fiables haria ilusoria cualquier aproximacion. No obs-
tante, la relativa desvinculacién existente entre pila y tablero asi como la relativa distancia
entre apoyos fijos transversales de éste, permite asegurar la ausencia de problemas de fuertes
distorsiones en la estructura.

Queda pués reducido el problema al estudio de la respuesta del puente frente a tres
posibles aceleraciones del terreno: dos horizontales y una vertical. A diferencia de las estruc-
turas tradicionales, en nuestro caso la vinculacion entre pila y tablero a través de los tirantes
establece un fuerte acoplamiento entre los movimientos longitudinales de uno de ellos (pila
principalmente) y los verticales del otro (tablero), lo que impide un andlisis desacoplado
frente a las excitaciones y movimientos longitudinales y verticales. As{ pues, el andlisis sismi-
co se descompone en los tres siguientes:

1. Andlisis transversal de la estructura constituida por pila y tablero (los tirantes no
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confieren rigidez apreciable a la misma), tfrabajando como emparrillado, y someti-
da a una excitacion sismica transversal. La no vinculacion de pila y tablero salvo a
efectos de desplazamientos transversales (sin contar la libre rotacion entre ambos),
asi como lo ya comentado anteriormente sobre el bajo nivel de acoplamiento de la
flexioén transversal y la torsion del tablero, permiten reducir a 1 el nimero de gra-
dos de libertad dindmica por nudo (Vy ).

II.  Anélisis plano tipo portico, del conjunto de pila, tablero y cables (en realidad s6lo
se estudia la mitad de la estructura: semipila, semitablero y 1 plano de cables), so-
metida a una excitacidon sismica longitudinal en apoyos. En este caso serd preciso,
como ya se ha explicado, el considerar dos grados de libertad por nudo (U, W,).

III. Idéntico al anterior pero con una excitacidén sismica vertical en apoyos.

2.2. Ecuaciones dinamicas de la excitacion sismica de un sistema de multiples grados de
libertad dinamica. Analisis modal.

Las ecuaciones del movimiento que describen la vibracion del modelo se obtienen plan-
teando matricialmente el equilibrio dindmico en cada nudo y para cada grado de libertad
dindmica segin el principio de d’Alembert y en la hipdtesis de amortiguamiento viscoso
(Voigt). El proceso descrito a continuaciéon puede seguirse con detalle en las referencias

[ Sly[e6]

M] {v, }+[C] {Vv}+[K]{V}=[¢] (M

siendo:

[M] = Mutriz de Masas de la estructura. Matriz diagonal cuyos términos no nulos son las
masas asociadas en cada nudo a cada grado de libertad dindmica: m, = m, = m

(masa concentrada en el nudo).

[C] = Matriz de Amortiguamiento de la estructura, de imposible definicién explicita, y que
por analogia al oscilador simple suele suponerse de la forma: [C] = 2 [3] [M], siendo
[B] los factores de amortiguamiento de cada nudo.

[K] = Matriz de Rigidez dindmica o lateral de la estructura, obtenida de la matriz de rigidez
estdtica por condensacion de los grados de libertad no dindmicos de la misma.

{v} = Vector de desplazamientos relativos (respecto a unos ejes supuestos moviles con el
terreno) de los distintos grados de libertad dindmica, que en nuestro caso son:

Vl ) Ul ',.
” \Vl \
” ) para elanalisis I y ”
” ” | para los andlisis IT y II1
4 Vn Un
\ Wn

n = numero del nudo.

{iit } = Vector de las aceleraciones absolutas de los distintos grados de libertad dindmica,
suma de las relativas respecto a la base firme, mas las de excitacién del terreno:

[ b= {03+ (),
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siendo i}g la aceleracion del terreno v {r} un vector de influencia, funcion del tipo de

excitacidn del terreno:

{r} = {1}enelanilisis I
e =1{1,0,1,0, cceeuen.. 1,0 }en el andlisis II
F=1{0,1,0,1, ccoceeue.. 0,1 }en el andlisis III

La ecuacion del movimiento puede expresarse por tanto de la forma:

M] {v}+ [C] {v}+ [K] {v}= — [M] {r}v, (© (2)

donde todos los términos del primer miembro son movimientos relativos. Sistema de ‘n’
ecuaciones diferenciales, siendo ‘n’ el nimero de grados de libertad dindmica de la estructura.

El andlisis modal realiza una transformacion de coordenadas en la que las coordenadas
geométricas {v} se ponen en funciéon de un sistema de ‘m’ coordenadas generalizadas {y %
que son precisamente las amplitudes de ‘m’ formas o modos de deformacion que coinciden
con los modos o vectores de vibracién propios de la estructura, correspondientes a los ‘m’
periodos y frecuencias propias o fundamentales de la misma, las cuales se obtienen como so-
lucién del problema de la oscilacion libre y no amortiguada:

[M] {V}+ [K] {v}= 0~ | [K] — w® [M] | = O (cc. caracteristicas) 3)
LW
Si {w}es el vector de frecuencias propias | ,, y [¢] la matriz modal o de vectores
\wm .

propios [¢] = [¢; . . . ¢, ], obtenidas mediante el STRUDL DINAMICO, siendo:

Dyyj [ buy |
S ” d)\\'lj '
{¢;} = ' ” enelanilisisy {¢;} = ”? en los analisis I1 y I11,
¢vnj 7
¢unj
. (p\\'nj /

dicha transformacion toma la forma: {v}= [¢] {y } siendo {y }el vector de las coordenadas
generalizadas correspondientes a las amplitudes de los distintos modos propios de vibracion.

Puede demostrarse que las formas naturales de vibracion constituyen un conjunto orto-
gonal completo respecto a las matrices de masa [M] y rigidez [K], asi como de amortigua-
miento, si este se supone de la forma [C] = 2 [B] [M], es decir, que las matrices [¢] T [M]

(6], [¢]1 T [K] [¢]y [¢] T [C][@] son diagonales.

En virtud de estas propiedades, la aplicacion de la transformacion antes definida sobre
el sistema de ecuaciones del movimiento permite, después de ciertas transformaciones (ref.
5y 6), ponerlo de la forma: :

[V LT LA yi= =181 T IM] {r}v,=- [V v, (4,
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siendo:

v} =1l {y} (5.1)
[.#| = Matriz generalizada de las masas = [¢] T [M] [¢] (5.2)
141 = Matriz generalizada amortiguamiento = [¢] T [C] [¢] = 2 [B] [;//l] ‘ (5.3)
[.# ] = Matriz generalizada de rigidez = [¢] T [K] [¢], todas ellas diagonales. (5.4)
(] =107 [M] {r}, representa el factor o grado de excitacién o de la respuesta sismica

de cada modo de vibracién al movimiento del terreno.

Por tanto, el sistema anterior de ecuaciones diferenciales (en {v}), se ha desacoplado,
es decir convertido en un sistema de m ecuaciones diferenciales independientes correspon-
dientes a cada modo propio de vibracion:

i t) . t t t)
M Y+ GCm I A+ Hmym D =P =
(6)

= — {pm}T[M] v, = L v, ®

ecuacion andloga a la del oscilador simple de un solo grado de libertad, sometido a una osci-
lacion forzada p, (1) = &' Vg

mi&(t)+c>&(t)+kx(t)=p(t)=—m'\'lg(t) @)

Asi pues, el andlisis modelo permite estudiar la respuesta dindmica de estructuras com-
plejas, en rango eldstico, como superposicién de las respuestas de cada uno de sus modos
propios de vibracidn, las cuales a su vez son andlogas a las de un oscilador lineal simple de un
solo grado de libertad, cuyas caracteristicas de masa, amortiguamiento y rigidez sean _# .,

7 m? A - bajo la accién de una oscilacién forzada de valor ( ¥ = Vg).

2.3. Analisis espectral

Se ha remitido pues el andlisis de la respuesta total dindmica de la estructura al de ‘m’
andlisis independientes para cada modo propio de vibracién, equivalentes al de un oscilador
simple.

La solucién a la ecuacion diferencial (7) para el oscilador lineal simple, es la conocida
integral de convolucion o integral de Duhamel:

~

1 (¢ VW (t-T) I
x()=— | j(t)xe senw, (t —7)d7=—(desplazamientos relativos) (8.1)
w, Jo w,
w, = Frecuencia movimiento amortiguado = w+/ 1 —v? ~ w
. . I c 28
v = Coef. amortiguamiento critico = — = —
mw w
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y derivando:

X (1) = —j ' v, (t) g P = 7) cosw, (t=7)d7—Pvw, X (t) (velocidades relativas)
) : (8-2)
X)) +V, (D=w, Ij 27w, X (t) (aceleraciones absolutas) (8-3)

Las ecuaciones (8) permiten, supuesto conocido el acelerograma {’g (t) del terremoto, el
obtener la historia de la respuesta dindmica en el tiempo de la estructura, por integracion de
las mismas paso a paso o por procedimientos de cdlculo numérico. No obstante, la incerti-
dumbre sobre la forma real de los acelerogramas Vg (t) ocurridos en el pasado y, especial-
mente, previsibles en el futuro, no justifica a nivel de disefio el efectuar dicho analisis. Por
otro lado, generalmente no interesa conocer la evolucion de los esfuerzos en el tiempo, sino
so6lo sus valores pésimos.

En la practica, y asi es recogido en las Normas Sismicas de la mayoria de los paises,
basta con limitarse a los valores méximos de la variables |x ()|, [Xx ()| y |X (t) + Vg ]
de las ecuaciones (8), llamados espectros sismicos de respuesta de desplazamiento (S4), velo-
cidades (S,) y aceleraciones absolutas (S,).

Dichos valores son obtenidos de forma simplificada suponiendo en las ecuaciones (8):

w, T wvw, X (t)~ 0y cos w, (t—7 )~ sen w, (t—7 ), que segun demuestra Hudson
no altera los [x (t) | mdximos dada la aleatoriedad de la variacién de Vg (t). '

Con dichas simplificaciones, los espectros (segin algunos autores pseudoespectros) de
respuesta se relacionan segin:

. w? 9)

Dichos espectros son funcién del acelerograma del terremoto (Vg (t)), del periodo pro-
pio de oscilaciéon (w) y del grado de amortiguamiento critico (v). Para un terremoto dado
(Vg (1)), se presentan en forma de curvas (véase fig. 4) funcién de w para diferentes grados

= B A _} Damping . B=0
.
. AV —NIAT N
‘ T AN P A Y NC TN
Y JZa\\d /; L N0z A
W \\“1 9% ANIE \\\ \
/ N
A
" L/ //-%/V \ . 0.20 \\ \ \ \
: 7| AL = . A A
7 7 5 <
/ Vo4 I~ B=0.40 N\ N N\ i
777 E R NEAA o]
05 A 7 y AN \ N
| ? = ' B \\ \ R
: N
0.3 A€ - \., \\ Yo
A N g
S oo 3
PN
\\\\\ °
el \\ eol\
N\
<
‘0
008 -
0.1 0.3 0.8 1.0 3.0 8.0 10 . 30

7 (cps)
Fig. 4. Espectro no dimensional Terremoto El Centro (1940) (ref. 8).
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de amortiguamiento (v), por lo que permiten obtener la respuesta, frente a dicho terremoto,
de cualquier estructura como superposicion de las respuestas de sus modos principales de vi-
bracion, definidos por sus caracteristicas dindmicas (w,, ) y de amortiguacion (vyy,). La unica
limitacioén es la hipdtesis de conducta lineal eldstica, inherente a la integral de Duhamel.

Aplicando pues el estudio espectral (ecuaciones (8) y (9)) al andlisis modal antes defini-
do (ecuaciones (4) a (7)), se obtiene:

( .
Yo (O] 40 = 22 S (@i 2o Vg (1) (10.1)
- //'m
Ym Y
|Vm (t)|méx = 77 Sd (W« Vm- Vg (t) (10.2)
- /’'m

Las fuerzas eldsticas producidas por los movimientos sismicos podrian evaluarse a par-
tir de los desplazamientos médximos de cada nudo de la estructura (dados por la ecuacidon
(10-2)), y de las rigideces de las barras que los unen. Dicha obtencion dependen pues de las
diferencias (derivadas) de los desplazamientos de cada nudo en los diferentes modos de vi-
bracién. Siendo menos aproximado el trabajar con diferencias (derivadas) de desplazamien-
tos que con los desplazamientos mismos, es mejor una formulacién alternativa a partir de las
fuerzas de inercia:

’fm (t)| max ~ [M] ; Vm (t) + .{/g (t) ‘ max — [M] wlzﬂ ' Vm ([) 1 max > aproxima—
cién que se obtiene despreciando el término del amortiguamiento en (8-3) y (8-1).

Asi pues:

72 i “Ym
i (0 [mix = M 10 12 002y Sy (g gy Vi (1) = IM] 190 32 S, (@ 7y Vi (0)

La ecuacion (10-3) permite obtener las fuerzas estdticas equivalentes a la respuesta di-
ndmica de la estructura para cada modo principal de vibracién, en funciéon del espectro de
aceleraciones del terremoto considerado y de las matrices [M], [¢] v [ ¥ ].

En nuestro caso, la ecuaciéon (10-3) toma la forma siguiente (véanse ecuaciones (5)):

12::1,11 m; ¢2;, en el analisis I
=
\ El,n m; (¢2;, + %4, ) en los andlisis [1 y 111
El‘n m; @i, en elanalisis
(
I = El L My Gyim €N el analisis I1
. izzl‘n m; @iy en el andlisis I11
Luego:
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Analisis I

, Sy (W s Vs Vg (1) Z P by
fyim (méx) = p; niIm a \%m gm g : n}m _ ‘pviml—lﬂ . (11-1)
i=1.n b; ¢)Vij
Analisis 1I:
fxi (max) = p; mtl o Sa (Omo P Ve (),
f5) i i nZIl - .
ng(lim = (puim Blen ) I'I;Iim = d)wim Erln (11-2)
S _ 21 Pi Puim
Z, P (D2im T+ Dovim)
Analisis I11:
£ , nll S, (Wi Vs Vg (1)
el =g, i R lmetm OO0
= Guim T 0h = Oyim M (11-3)
1_‘1“1 B igl,n bi <bwim
im —
Z, L P @him + S
Siendo:
pi=m;. g

Los coeficientes ‘0’ son equivalentes a los coeficientes de distribucion de las Normas Sis-
micas.

Se constata como en el andlisis I, donde s6lo se considera un grado de libertad y la ace-
leracion del terreno coincide con la direccion de dicho grado de libertad (vector de influen-
cia {r}={1}), su expresiéon coincide exactamente con la de la PDS-74.

A partir de las fuerzas sismicas aplicadas en cada nudo para cada modo de vibracion
(ecuacion 11) pueden obtenerse por los métodos cldsicos de resistencia de materiales los
esfuerzos y deformaciones en cualquier punto de la estructura. Los movimientos pueden ob-
tenerse de la misma forma o, mejor aun, a partir de la ecuaciéon (10-2), en funcién del espec-
tro de desplazamientos maximos.

2.4. Aplicacion del principio de suporposicion de respuestas modales

Si llamamos R;,, la respuesta sismica (esfuerzo, deformacion, movimiento) en el punto
i para el modo de vibraciéon m, obtenidas a partir del espectro de respuesta del terremoto pa-
ra el periodo w,, vy el factor de amortiguacion v, la superposiciéon directa de las respuestas
de los diferentes modos suministrard el limite maximo de la respuesta sismica global:

R. (12)

i m | im |

N
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Ahora bien, el andlisis espectral suministra solo los valores mdximos para cada modo de
vibracién con independencia del tiempo en el que aparecen, no permitiendo obtener deter-
ministicamente el valor pésimo de las respuestas. En cualquier caso, los médximos de los dife-
rentes modos no se producen simultdneamente por lo que la superposicion directa queda
excesivamente del lado de la seguridad.

Varios autores han proporcionado expresiones aproximadas mediante un andlisis esto-
céstico de la correlaciéon entre las respuestas de los diferentes modos (referencias [1], [2],
[3] ). Cuando las frecuencias de los diferentes periodos propios estdn suficientemente sepa-
radas entre si (en la ref. [3] se da como criterio un 10 por 100 de diferencia entre ellas), pue-
de suponerse sin error apreciable el no acomplamiento entre las respuestas, que pueden tra-
tarse como variables aleatorias independientes, estimdndose la respuesta total como media
cuadratica de las de cada modo:

Ri:\/E Ri2m (13)

Esta aproximaciéon coincide con la recogida por las diferentes Normas Sismicas, entre
ellas la espafiola, y a ella nos atendremos, pues como se observa en el apartado 3.3, las fre-
cuencias de los primeros modos fundamentales de pila y tablero estin suficientemente aleja-
das.

Conviene sefialar que la respuesta total debe obtenerse de la expresion (13) a partir de
las respuestas elementales de cada modo de vibracion. No siendo vdlido operar a la inversa,
es decir aplicar (13) a las fuerzas estdticas equivalentes y luego obtener la respuesta frente al
sistema de fuerzas equivalentes, ya que la media cuadrdtica oculta los signos de las fuerzas.

2.5. Consideracion de la solicitacion sismica en tres direcciones

Como ya se ha visto en 2-1, el puente se halla durante un terremoto sometido sumulta-
neamente a una triple aceleracidén segln tres direcciones ortogonales (dos horizontales y una
vertical). La respuesta de la estructura frente a ellas se ha obtenido en los andlisis I (acelera-
cion transversal), II (aceleracién longitudinal) y III (aceleracion vertical).

Si bien algunos esfuerzos principales se hallan univocamente provocados por uno solo
de los tres analisis, como es el caso de la flexion transversal de la pila y tablero (andlisis I), la
especial tipologia de este tipo de estructura produce acoplamientos de las flexiones longitu-
dinales de pila y tablero debido a los andlisis II y III, situacién no contemplada en la Norma
Sismica espafiola, especialmente concebida para edificaciones asimilables a una ménsula ver-
tical sometida a una oscilacion forzada horizontal en su base.

En principio puede suponerse que ambos andlisis son aleatoriamente independientes y
que por tanto sus efectos pésimos no se producen simultineamente, por lo que las respuestas
pésimas pueden estimarse por la expresion:

R =+ Rf; + R¥ (14)

andloga a la anteriormente vista (ap. 2.4) para la combinacidén de respuestas modales.

Otras formulaciones alternativas basadas en consideraciones estadisticas, pueden encon-
trarse en las ref. [2] y [3].

Para la obtencidon de las respuestas frente a ambas aceleraciones horizontales (andlisis I
y II) debe usarse el mismo espectro de respuesta.

196



En cambio, es conocido que la amplitud de los movimientos verticales del terreno du-
rante los sismos es inferior a la de los horizontales, por lo que suele estimarse (ref. [2]y [3])
la respuesta al sismo vertical (andlisis III), aplicando un factor de escala de 2/3 al espectro
utilizado para el sismo horizontal. La Norma espafiola no indica el valor a tomar en el caso
de un calculo general dinamico, por lo que utilizaremos dicho coeficiente.

2.6.Espectros de disefio. Espectros reglamentarios de las Normas Sismicas

Las fuerzas sismicas equivalentes al andlisis dindmico de la estructura tiencn la forma
general indicada en las féormulas (11):

SL1 (w_,v

m’> m’
g
La evaluacion exige previamente establecer el espectro de respuesta de las aceleracio-
nes, funcion del acelerograma V,, (t) del terremoto considerado.

v, () (15)

fim = pi

im

El disefio sismico necesita pues fijar las caracteristicas del acelerograma del terremoto
de disefio, para lo cual se precisa un profundo estudio sismolégico, que a partir de los datos
de las sacudidas sismicas ocurridas en la zona, o en zonas de caracteristicas similares, de sus
caracteristicas geoldgicas, asi como del terreno donde se cimenta la estructura, y consideran-
do asimismo la probabilidad. de frecuencia del mismo (periodo de retorno) y el riesgo sismi-
co asumible (funcion de los dafios que pueden ser tolerados y del coste de su reparacion),
permita fijar un acelerograma que proporcione el espectro de disenio (S,) de la estructura.

En la practica, no resulta operativo intentar actuar sobre el acelerograma tipo ya que:

— Es muy dificil encontrar registros suficientes de movimientos sismicos fuertes de las
distintas zonas sismicas, y en cualquier caso la extrapolacion de unas zonas a otras es
siempre discutible.

— La respuesta espectral es muy sensible a la distancia y caracteristicas del terreno en-
tre el epicentro y la ubicacién de la obra, como se aprecia en la fig. 2, tomada de la
referencia [6], que corresponde a medidas tomadas a diferentes distancias epicentra-
les para terremotos de andloga intensidad.

[
Fig. 2. Influencia de la intensidad sismica y de la distancia
epicentral sobre los espectros sismicos (Ref. 6).

PORT HUENEME 71857

/—SAN FRANCISCO 71957

T (seg)

g 2 1

0 10 20 30

— Incluso para iguales intensidades y distancias epicentrales, los espectros de respuesta
pueden diferir enormemente segiin sean las caracteristicas del terreno de cimenta-
cion. En efecto, dichas caracteristicas suelen afectar a la duracion del terremoto y
forma del acelerograma Vg (t) y por tanto a los espectros de respuesta. Los suelos
poco rigidos solicitan mds a las estructuras de largos periodos, presentando ademds

una amplia zona de periodos solicitados con valores mdximos. Los suelos rigidos, en
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—entre paréntesis— sobre la configuracion de los espectros
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cambio, afectan principalmente a las construcciones rigidas, de periodos cortos com-
prendidos en una estrecha banda y mucho menos a los restantes. En las fig. 3-a (ref.
6) y 3-b (ref. 3) se aprecia todo ello claramente.

Conviene sefialar que la estructura que nos ocupa (relativamente flexible, con periodos
propios del orden de 3.56, 1.85 y 1.85 seg. (andlisis I, II y III), presenta segin lo expuesto
unas condiciones favorables de respuesta al estar asentada en suelo compacto.

De todo lo que antecede, resulta ilusorio en la mayoria de los casos el intentar definir
un acelerograma de disefio, siendo por tanto preciso acudir a los espectros reglamentarios
que fijan las diferentes Normas Sismicas.

Dichos espectros se obtienen como envolventes de un conjunto de espectros obtenidos
a partir de acelerogramas registrados en sitios comparables, tras un proceso de “decrestado”
para eliminar las puntas ocasionadas por bruscas distorsiones en los acelerogramas reales, y
de “normalizacién”, generalmente en base a la aceleracion maxima del suelo. En la fig. 4-a se
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Fig. 4b. Espectro combinado de respuesta (Clough) (Ref. 5)
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Fig. 4c. Espectro de disefio obteni-
do a partir de los valores maximos
de los movimientos de| terreno —se-
gin Newmark y Rosenblueth— pa-
ra terremotos tipo El Centro.
(Ref. 5).

incluye el espectro eldstico correspondiente al terremoto de El Centro (grado IX; 1940) y en
las figs. 4-b y 4-c algunos espectros de disefio propuestos por diferentes autores (ref. [2] ). Se
observa en ellos como S, tiende a la aceleracion del suelo (Vg (t), max), cuando T tiende a
cero, es decir en estructuras rigidas y como S, tiende al desplazamiento méximo del suelo y
S, a cero cuando T tiende a infinito, es decir en estructuras muy flexibles que tienden a
“flotar”, independientemente de la excitacion de su base. Para una franja de T medios, la
amplificaciéon dindmica es maxima.

Los criterios de las Normas Sismorresistentes suministran generalmente unos espectros
de aceleraciones normalizados afectados por unos coeficientes correctores, cuya mision es
tener en cuenta los siguientes aspectos:

— Miéxima aceleracion del terreno (coeficiente sismico bédsico C de la PDS).

— Riesgo Sismico, en funcién de la importancia de la obra y zona sismica (coeficiente
R de la PDS).

— Influencia del terreno de cimentacion en la aceleracidén en la base de la estructura
(coeficiente § de la PDS).

— Influencia del amortiguamiento (coeficiente B de la PDS).

— En algunos paises, un coeficiente de ductilidad para tener en cuenta el efecto (favo-
rable a nivel de esfuerzos y amortiguamiento) de la posible entrada en régimen no li-
neal de la estructura bajo fuertes terremotos (véase ref. [2] a [6] ). La Norma espafio-
la no lo incluye explicitamente.

Asimismo, los espectros normalizados de las Normas Sismicas (coeficiente § de la
PDS), difieren sensiblemente de los presentados en la fig. 4, en algunos aspectos:

— En la zona de los periodos largos, para tener en cuenta algunas posibles inexactitudes
con respecto a la superposicion de modos, valor calculado de los periodos, interac-
cion suelo estructura, posibilidad de suelos que alteren la forma y duracion prevista
de los acelerogramas, etc., el descenso del valor espectral de las aceleraciones se hace

més lentamente (fig. 6).

— En la zona de periodos cortos, para cubrir el posible efecto de los modos inferiores
no considerados, asi como de errores en la evaluacion de los periodos en una zona
muy sensible a ellos (véase fig. 5-d), suele actuarse del lado de la seguridad bien sea
aumentando el valor de la pendiente de subida de S, (T), bien acotando el valor mi-
nimo de T, como hace la Norma espafiola, muy conservativamente.

199



200

Espectros de disefio de la Norma Francesa (PS-69).

Alg ____ uncorrected for
2one 1T uncertainty
el —— design spectro

Fig. 6. Espectros de disefio corregidos
para tener en cuenta las incertidum-
bres en el valor de los perfiodos pro-
pios (Ref. 2)

1 i A - § tc.
el

— Dado la precision del cédlculo realizado, y lo comentado en el apartado anterior, he-

mos creido conveniente controlar los valores del espectro de respuesta de la Norma
francesa PS-69, cuyas curvas se presentan en la fig. 5. Dicha Norma matiza mucho
mas la obtencion del coeficiente 8, segiin que la estructura sea rigida (T < 0.5 seg.).
en cuyo caso permite trabajar con un s6lo modo, incluyéndose internamente en las
curvas (fig. 5-a, b, c) los efectos de los demds modos, o sea esbelta (T > 0.5 seg.),
siendo entonces obligatorio trabajar con tres periodos pero sobre una curva m4s rea-
lista en la zona de los periodos cortos (fig. 5-d). Por otro lado, la influencia del

amortiguamiento y del tipo de terreno (fig. 3) queda reflejada asimismo en la forma
de la curva g3 (T).
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3.1. Estructura del puente Fernando Reig, sobre el rio Barxell (Alcoy)

Se trata de un puente atirantado con una sola pila central y dos vanos de 108 y 132 m,
cuyo alzado longitudinal y seccion transversal se indican en la fig. 7.

! 108 m. 132 m. | 26m. 1212 12 |

|

Fig. 7a. Puente Fernando Reig sobre el rio Barxell. Alzado general

El apoyo derecho del vano mayor se vincula a un vano lateral de compensacion de 24
m —la pila intermedia del mismo es formal— con objeto de aliviar la flexion positiva de
aquél. Finalmente, tres vanos de acompafiamiento de 12 m permiten alcanzar el estribo dere-
cho. Entre éstos y el resto de la estructura se dispone una junta que permite desvincular am-
bos a todos los efectos salvo para el cortante transversal que se transmite hasta el estribo
donde se dispone un empotramiento a flexion transversal.

Longitudinalmente, por tanto, puede prescindirse de los tres vanos de acompanamien-
to. Frente a acciones transversales de viento y sismo, es preciso en cambio considerar la es-
tructura completa, con el tablero empotrado en los estribos y una rotula intermedia a 36 m
del estribo derecho.

El tablero no apoya en la pila central sino que pasa libremente por ella, colgdndose de
un par de tirantes verticales.

Transversalmente, la estructura consta de dos vigas cajon laterales prefabricadas - coin-
cidentes con los dos planos de cables— y una losa superior hormigonada in situ, junto con un
sistema de diafragmas y vigas prefabricadas que permiten transmitir las cargas del centro del
tablero a los nervios laterales rigidos, aliviando el trabajo de la losa.

L 17,40 1L
-1 1
| 2,70 | 250 L 700 | 250 i 2,70
1 acera 1 arcen “ calzada € 1 acera
barandilla
imposta ' { viga cajon
. j f | / pordillo
A 9 6.00 placa
= 3 , 1588 . 2028 L1234 )
b I 1 T Pte 120% |
S C ' :
1
Sl ‘! ! |
s -4 I i '
‘i oo | . .‘ { !
o~ | | |
i
— | -
l _ l
| | ‘
|
l 0.85 300 | 485 ) 8,70

Fig. 7b. Seccion transversal tipo.
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3.2. Discretizacion de la estructura y asignacion de masas y rigideces

Segin el método expuesto en el apartado 2, se procedié primeramente a obtener los
modos y frecuencias propias de vibracion de la estructura en los andlisis I (flexion transver-
sal, trabajo como emparrillado) y II/III (flexion longitudinal, trabajo como marco). En las
figuras 8a y 8b se muestra el esquema de la discretizacion utilizada.

Para el andlisis I se ha realizado un andlisis como emparrillado plano, del conjunto de
tablero y pilas, sin considerar los tirantes que no trabajan en dicha direccion.

5
o o o8

rotula

y 4220 26 23 20 17 % 1 8 P10 B 1619 2 5 28 31 34 3536 T \38 39 40 4
1 Z v
3 apoyos eldsticos
2
" ) L
puiin Fig. 8a. Analisis Transversal (1).

2 Fig. 8b. Analisis longitudinal (I1y I11).

La vinculacion entre pila y tablero se ha supuesto tinicamente a efectos de los desplaza-
mientos transversales, ya que el tipo de tope dispuesto en el proyecto puede considerarse
que permite la libertad de giros relativos entre ambos. no existiendo pues acoplamiento en-
tre flectores y torsores de pila y tablero. Tal y como se ha explicado en el apartado 2.1, este
hecho unido a la no consideracién de movimientos de rotacién sismicos en el terreno yala
separacion de frecuencias propias de torsion y flexion transversal del tablero, permiten limi-
tar a 1 el nimero de grados de libertad dindmica.

La coaccion que proporcionan las parejas de pilares de la zona lateral derecha del puen-
te se ha reflejado mediante unas constantes de muelle obtenidas segtin se muestra en la fig.
9.

La pila principal, cuyo trabajo transversal como marco en forma de A no puede ser re-
flejado explicitamente en el andlisis del emparrillado plano, estd afectada de dos resortes
eldsticos a la altura de los dinteles, cuyas constantes reflejan la rigidez a flexion de los mis-
mos, y se obtienen de manera que la deformabilidad de la pila real y del modelo sean idénti-
cos frente a la solicitacion dominante (carga transversal transmitida por el tablero). La ob-

tencion de dichas constantes se esquematiza en la Fig. 10.

Para los andlisis II y III se ha realizado un andlisis como marco plano, del conjunto de
tablero, pila y tirantes. Dado el cardcter simétrico transversalmente del andlisis, las constan-
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tes introducidas corresponden Gnicamente a la mitad de la estructura, y tomando sélo el an-
cho eficaz de losa colaborante con la viga cajon.

3.3. Obtencion de modos y periodos propios de vibracion

Para la obtenciéon de los modos y frecuencias propias se ha utilizado el programa
STRUDL DINAMICO.

En las figuras 11 y 12 se presentan los esquemas de los diferentes modos propios de vi-
bracion, donde se puede apreciar claramente el acoplamiento e interaccion de las respuestas
de pila y tablero.

Los periodos principales obtenidos se resumen a continuacién.

Modo T (w) transversal (seg ) T (w) longitudinal (seg.)
1 3,562 (1,76) 1.848 (3,40)
2 1,576 (3,99) 1,049 (5,99)
3 0,640 .(9,82) 0,717 (8.,76)
4 0,291 (21,59) 0,656 (9,58)
5 0,281 (22,36) 0,599 (10,49)
6 0,209 (30,06) 0,467 (13,45)
7 0,164 (38,31) 0,442 (14,22)
8 0,142 (44,25) 0,360 (17,45)
9 0,103 (61,00) 0,337 (18,64)

10 0,085 (73,92) 0,276 (22,77)
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Fig. 1

1. Modos propios frente a sismo transversal.
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Fig. 11. (Continuacién)

\
oAm =, 41
Bm =.080
T = 0.28sg.
- A 4
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777
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Fig. 11. (Continuacién)

l—
om=, 14
Bm=.016
T=.10sg.
4 ¢
9 I___/ ?

Modo 5 pila
Tablero en modo 5(%)
Modo 10°

Km=.12
Bm=.01
T=.085sg.
L

Modo 6 Tablero
Pila en modo 5(#)

Fig. 12. Modos propios frente a sismo longitudinal.
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Fig. 12. (Continuacién)

ol =-66 i, =-.039
= 24 RY,=-009
T=0.72sg.
N
B
L Modo 2 horizonta! Pila
K& Modo3 vertical tablero
Modo 4

o= 0.57 aH =.039
oY= 034 RY,= 015
T=0.66sg
]

Modo2 horizontal Pila
Ve Modo 2 vertical Tablero

Analogo al 2° pero con respuestas
invertidas en pila y tablero

oH=-75 «  Bih=-058
=35 BY,=.018

T =0.599sg

1

Modo 2 horizontal Pila
Modo 3 vertical tablero

Analogo al 3 pero con respuestas
invertidas en pila y tablero

‘ *H =10 At =011
oK =47 BY,=-034
T=0.467sg.

N5

Modo'Io vertical tablero
Modo 3 horizontal Pila

207



Fig. 12. (Continuacién)
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Puede constatarse que, salvo en algunos casos, la separacion entre periodos (o frecuen-
cias) propias es apreciable pudiéndose, segin se comentd en el apartado 2.4, aplicarse el
principio de superposicion modal mediante la media cuadritica, por ser pequefia la correla-
ci6on entre w,, . Los modos cuyas frecuencias aparecen proéximas son:

Modo 6 (vertical tablero) y Modo 7 (horizontal tablero)
(w = 13.45) (w=14,22)
Modo 8 (vertical tablero) y Modo 9 (horizontal tablero)
(w =17.45) (w = 18,64)

Se trata pues de modos que producen efectos muy diferentes y por lo tanto su ligera
correlacidén no es importante.

Andlisis transversal:
Modo 4 (3° tablero y pila en modo 3) y Modo 5 (3° pila y tablero en modo 3).
(w=21.,59) . (w =22.30)

En este caso el modo 4 solicita fuertemente el tablero y poco la pila, al contrario de lo
que produce el modo 5, no siendo pues importante la correlacion existente.

3.4. Obtencion de las fuerzas sismicas

Comparando la expresion (15) del apartado 2.6 con la que suministran las Normas Sis-
micas:

F, = o B 6 n; p; (16), se obtiene la equivalencia entre el espectro de respuesta de la es-

tructura S, /g y el producto a6 .

El coeficiente « es a su vez igual a : « = CR, siendo R el Coeficiente de Riesgo Sismico
y C el coeficiente sismico bdsico igual a Vg/g, siendo V, la aceleracion del terreno. Asi pués.
o= Vg/g, siendo Vg una aceleracién maxima prevista en funcion del riesgo sismico asumido.

Se tiene por tanto:

v

g

El coeficiente § representa pues la amplificacion dindmica de la respuesta mdxima de la
estructura frente a la excitacion del terreno, funcion del espectro de respuesta propuesto por
las normas. El coeficiente & viene a ser un simple factor de correcciéon de dicha respuesta en
funcion de las caracteristicas del terreno de cimentacién, para preveer asimismo posibles des-
plazamientos relativos o de conjunto, asi como efectos de interaccion suelo-estructura en
suelos poco rigidos.

v S, S,
a68=—gﬂ[58=—",lueg065:—“
g

3.4.1. Aplicacion del espectro de respuesta de la Norma Sismica Espafiola (PDS-74)

Utilizaremos los datos correspondientes a Alcoy (Zona VII). La aceleracion méxima del
terreno ('\'zg), tomada de la curva propuesta por Murphy-O’Brien (1979) (fig. 13), es: Vg m ik
~ 100 cm? /seg.

La PDS-74 establece para la zona VII, un coeficiente sismico de:

C = 0.08, lo que equivale a una aceleracion de V, = 0.08 g = 78.5 cm/seg’, algo infe-
rior al valor anterior.

El coeficiente de riesgo sismico para zona VII y una duracién de vida de la obra de 150
afios es: R =1 (tabla 4.10.2. PDS. 1 1974).
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ACELERACIONES HORIZONTALES DE LOS TERREMOTOS DE CALCULO

aceleracion (cm/seg?)
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v s \| Vi i 1x X Xl

Queda pues : « = C R = 0,08.

Dado que el informe sismico aconseja la consideracidén de posibles sismos de intensidad
algo superior al VII, tomaremos la aceleracién de la curva de Murphy-O’Brien, que corres-
ponde a un sismo medio de grado VIII, segin se desprende de la tabla I-bis, del ap. 2.7 de la
PGS-68, coincidente en este aspecto con la PDS.

Asi pues tomamos: « = 100/981 = 0,102
El coeficiente 6 de fundacién es § = 0.8

El coeficiente de respuesta toma la forma: 6:\3/’T1;: £0.5 (es decir, para Tm < 8
seg.), siendo Tm el periodo propio de cada modo. Se ha tomado, conservadoramente, un

coeficiente de amortiguamiento nulo, ya que los » de amortiguamiento critico para este tipo
de obras (=~ 2 por 100) son poco fiables.

La PDS-1/74 no separa los efectos de aceleracion del terreno y de amplificacion dind-
mica de la respuesta en los coeficientes « y f, sino que incluye de forma aproximada parte

del espectro de respuestas en el coeficiente sismico bésico C (véanse comentarios al ap. 2.4
de la PDS-1/74.

El coeficiente C aparece en la PDS-1/74 como funcién del periodo, tomando la forma
para la zona VII:

\Y 4™ sen7T—coswT)+1.3) 27 _
e 2 —0.088
g g T

El coeficiente * que debemos tomar en conformidad con todo lo expuesto para refle-
jar la amplificaciéon dindmica de la estructura sera:

# > 4(e_ﬁT(seanfcos7rT)+l3) 2w I
B* (T)=BH = =543 kel a7 tomando como limi-

te T <€ 0,25 seg.
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Queda pues: F,, = p; . 0y, . s (m), siendo s (m) = 0.102 . 0.8 . g* = 0.082 p* (T),
cuyos valores para los diferentes modos de vibracion se adjuntan en la siguiente tabla:

Modo s (transversal) s(horizontal) s (vertical)=2/3 s(hor.)
1 0,006 0,015 0,010
2 0,018 0,033 0,022
3 0,070 0,059 0,039
4 0,187 0,068 0,045
5 0,194 0.078 0,052
6 0,217 0,109 0,073
7 0,217 0,117 0,078
8 0,217 0,149 0,099
9 0,217 0,160 0,107

10 0,217 0,197 0,131

3.4.2. Aplicacion del espectro de respuesta de la Norma Sismica Francesa (PS-69)
Para contrastar los valores anteriores, se han controlado asimismo las especificaciones
de otras normas extranjeras.
Asi{ la francesa establece:
o = 0,75 (zona sismica grado VII, construccion tipo B).
6 = 1,15 para suelo de consistencia media.
1,25 Tm < 0,06 para 0 < Tm < 0,2 seg.
B,= 10,25 Tm para 0,2 <Tm < 0,26 (curvas fig. 5.d)
0,09 .
fr?ﬁ/ﬁt 0,06 para Tm > 0,26

Para T = 0 seg. se obtiene S = 0.052 = VN max /8 0sea Vg may = 508 cm/seg. (coin-
cidente con los valores medios de la aceleracion del terreno dados para zona VII en la PDS-
74 y PGS-68).

Modo s(transv.) s(horiz.) s(vert)
1 0,030 0,049 0,032
2 0,055 0,075 0.050
3 0,109 0,100 0,066
4 0,196 0,106 0.071
5 0,201 ’ 0,114 0,076
6 0,216 0,138 0,092
7 0,177 0,143 0,095
8 0,153 0,167 0,111
9 0,111 0,176 0,117

10 0,092 0,204 0.136
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3.4.3. Aplicacion de otros espectros de diserio

A efectos de contrastar los valores de las Normas anteriores, previstas para aplicar a ca-
sos sencillos de edificacion con modo fundamental preponderante, con los espectros tipicos
de terremotos, se acompafia la obtencion de los coeficientes ‘s’ a partir del espectro tipico
de El Centro (fig. 4a) una vez descrestado, y del de disefio propuesto por Clough (fig. 4b).
Se trata de espectros normalizados (la aceleracion maxima del terremoto de El Centro fué de
0,32 g~ 310 cm/seg? lo que corresponde a un grado IX) cuyos valores deberdn multiplicar-

se por la aceleracion médxima del terreno dada por PDS-1/74 (zona VII).

Se obtiene as{ el siguiente cuadro:

g max _

g

Espectro A (El Centro) (8 = 2%)

Espectro B (fig. 4b) (8 = 0,5%)

Modo S trans. S horiz. S vert. S trans. S horiz. S vert.
1 0,029 0,082 0,054 0,033 0,069 0,046
2 0,102 0,145 0,097 0,075 0,112 0,074
3 0,224 0,208 0,139 0,193 0,162 0,108
4 0,304 0,216 0,144 0,347 0,193 0,128
5 0,304 0,228 0,152 0,347 0,200 0,133
6 0,299 0,278 0,185 0,335 0,251 0,167
7 0,258 0,299 0,199 0,308 0,270 0,180
8 0,208 0,304 0,203 0,297 0,308 0,205
9 0,145 0,304 0,203 0,270 0,347 0,239

10 0,102 0,299 0,199 0,231 0,347 0,231

3.4.4. Discusion de los diferentes espectros

En la fig. 14 se adjunta la representacion grafica de los espectros de respuesta de las
aceleraciones absolutas propuestos por las Normas Sismicas, espafiola (PDS-74) y francesa
(PS-69), asi como los ya comentados en el apartado anterior, correspondientes a terremotos

tipo El Centro, con diferentes grados de amortiguamiento.

De la observacion de dicha figura se constata lo siguiente:

a) El espectro francés reproduce fielmente la forma de los espectros tipicos de terre-
motos reales sobre suelos rigidos. Presenta un mdximo de amplificaciéon dindmica
para estructuras de periodos comprendidos entre 0,20 y 0.25 seg., y un descenso
progresivo de dicha amplificacién a medida que el periodo se aleja de dichos valo-
res. El descenso es algo mds rdpido hacia la zona de periodos cortos, tendiendo ha-
cia la aceleracion del terremoto (amplificacién dindmica nula) cuando T se acerca
a cero (estructuras muy rigidas). En la zona de periodos largos (estructuras muy
esbeltas), congela el valor minimo del espectro por encima de T~ 2.7 seg., lo que
se corresponde a las observaciones hechas por ciertos autores sobre la necesidad de
adoptar valores algo conservadores en la zona de grandes periodos (véase ap. 2.6 y

ref. [2]).
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Fig. 14. Comparacion espectros disefio.
b) Las curvas normalizadas del espectro eldstico correspondiente al terremoto de El

Centro (grado IX), presentan una mayor amplificacion dindmica que la de los es-
pectros de las Normas. Se observa en cualquier caso la alta sensibilidad de la res-
puesta al grado de amortiguamiento. Ya Newmark (ref. [1] ) comenta el hecho de
que la mayoria de las Normas son menos severas que el espectro del citado terre-

moto.

Por otra parte, tal y como se estudia con detalle en las referencias [1] a [6] y se
muestra en la fig. 15, la hipdtesis de respuesta lineal de la estructura es extremada-
mente desfavorable. En efecto, los espectros de respuesta elastopldsticos muestran
el efecto favorable de la pérdida de rigidez por entrada en regimen no lineal, con
la consiguiente reducciéon de las aceleraciones en la zona de largos periodos sin
afectar apenas a los desplazamientos. Por el contrario, en las estructuras muy rigi-

S

1 elastio

2 3y
-

5° desplazamient (ewin?mtmx
\/ Fig. 15. Calculo de los espectros

sfsmicos de respuesta elastoplastica

\F' a partir de los espectros sismicos de
respuesta para sistemas lineales.

w (Ref. 6)

s
ya
1T

das, la respuesta no lineal amplifica apreciablemente los movimientos sin reducir
las aceleraciones. Parece pues logico el poder contar en cierto grado con el margen
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adicional de seguridad que proporciona la no linealidad en la zona de periodos lar-
gos y medios, si bien de forma precavida ya que dicha reduccién es funcion del
grado de ductilidad (u) del conjunto de la estructura, dificil de evaluar, asi como
por la necesidad de evitar riesgos de fatiga, plastificaciones alternadas, acumula-
cion de deformaciones plasticas, roturas fragiles, etc. Parece en cualquier caso, y
asi lo reflejan algunos autores (ref. [1], [8] ) que la Norma espafiola incluye impli-
citamente, como la mayoria de ellas, un cierto grado de ductilidad en su espectro
de respuesta.

c) El espectro de la Norma espafiola presenta en cambio diferencias sensibles frente a
los anteriores:

c.1) En la zona de periodos altos, la PDS reduce mds ripidamente el espectro de
aceleraciones - funciéon de (1/T4/3)—, que la Norma francesa --funcién de
(1/T3/4)— y los criterios propuestos por otros autores (ref. [2] ) --furcién de
(1/T2/3)—. Dicha reduccién podria explicarse por lo anteriormente expues-
to.

c.2) La aceleraciéon mdxima, asi como el periodo para el que se produce (= 0.25
seg.) coinciden con los establecidos por la Norma francesa.

c.3) En cambio, en la zona de periodos cortos (estructuras muy rigidas), la PDS
congela el espectro en su valor mdximo (correspondiente a T = 0.25 seg.),
sin reflejar la reduccion que se produce en la realidad hasta alcanzar la ampli-
ficacion dindmica nula (aceleracién estructura igual a la del terreno) cuando
T tiende a cero.

Dicha actuacion debe interpretarse en base a ciertas consideraciones:

— Por un lado, cubrir la posible acumulacién de los efectos de modos superiores de vi-
braciéon no considerados, susceptible de alcanzar niveles apreciables especialmente si
la amortiguacidn, dificil de evaluar, es débil. Conviene sefialar que en estos casos es
posible que la situacién pésima se produzca coincidiendo con el mdximo del segun-
do o tercer periodos (todavia poco amortiguados), cuando el primero se halla proxi-
mo a su cota méaxima.

— Por otra parte, no hay que olvidar que la PDS estd orientada principalmente al andli-
sos de edificaciones, cuyos periodos fundamentales de vibracidon sélo pueden esti-
marse de forma aproximada, al no poderse evaluar con precision la influencia de la
rigidez de los cerramientos, elementos no estructurales, etc. Si se une el hecho de
que los periodos normales de edificios se hallan préximos a la zona del espectro de
maxima amplificacioén, y que dicha zona es muy sensible (véanse ap. 2 y figs. 2y 3) a
las caracteristicas del terremoto, distancia epicentral, tipo del terreno de la base,
etc., dificiles de predecir para cada caso concreto, se extiende el criterio conservador
preconizado por la PDS.

Existe otro hecho fundamental que acttia en igual sentido, consecuencia de la forma de
los espectros de respuesta. Al contrario que en estructuras esbeltas, en la zona de periodos
cortos (T < 0.2 seg.), los efectos de la pérdida de rigidez de la estructura, producto de even-
tuales fisuraciones o plastificaciones en cerramientos o elementos infradimensionados, ac-
tian desfavorablemente aumentando las aceleraciones y, por tanto, los esfuerzos sismicos
(sistemas de “falla insegura”, segiin Newmark [1] ).
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Si el suelo no es rigido, la interaccion suelo estructura, dificil y raramente controlable,
aumenta asimismo el periodo fundamental de la respuesta frente al que se obtiene sobre sue-
lo rigido, por lo que puede aplicarsele lo expuesto en el apartado anterior.

3.4.5. Evaluacion de las fuerzas sismicas para los diferentes modos de vibracion

De lo dicho en el apartado c) precedente, se infiere que la aplicacion de la PDS en la zo-
na de periodos cortos (T < 0.2 seg.), no resulta justificada por extremadamente conservado-
ra en aquellos casos, como el que nos ocupa, de estructuras esbeltas sobre suelos rigidos, en
las que se estudia un elevado namero de respuestas modales y donde la ausencia de cerra-
mientos y elementos no estructurales garantiza la relativa fiabilidad de los valores de los
periodos obtenidos.

Dada la similitud de respuestas maximas en las Normas PDS y PS, se han tomado los va-
lores de ésta ultima en su rama descendente hacia T = O seg.

Las fuerzas sismicas toman finalmente la expresion:

Fim =DMy - Sm (i, nudo; m, modo de vibracion)

El factor de distribucion n,, ©Sasuvez (ec. 10.3):

Y
_ < m
Mim = ¢im : /
Y'm Srem
4 —_ _— —_ 4 2 ~ - (43 % (X3 _
Si llamamos «,, = 7Y B = Sy - %y, » ambos coeficientes permiten “valorar” y “‘se

leccionar’ la importancia de las respuestas de los diferentes modos:

o, Como ya se sefiald en el apartado 2.2, refleja el nivel de excitacion o respuesta sismica
de cada modo de vibracion frente a una determinada aceleracion del terreno.

B,,, Incorpora ademds, a través de s, , el efecto de la amplificacion de la respuesta dindmica
de la estructura, funcién del periodo de vibracién de cada modo. Representa el coefi-
ciente sismico final en el nudo més solicitado de cada modo.

Ambos coeficientes, indicados asimismo en las figs. 11 y 12, se resumen en la tabla si-
guiente:

- B

Andlisis
Modo I 7 I I 7 I
1 1,90 —0,36 0,15 0,011 —0,005 0,002
2 1,27 0,15 1,40 0,023 0,005 0,031
3 0,48 —0,66 0,24 0,033 —0,039 0,009
4 0,80 0,57 0,34 0,149 0,039 0,015
5 0,41 -0,75 0,35 0,080 —0,058 0,018
6 0,37 0,10 0,47 0,081 0,011 0,034
7 0,60 1,05 —0,01 0,106 0,123 | —0,001
8 0,81 -0,18 0,19 0,124 —0,027 0,019
9 0,14 -0,70 0,07 0,016 —0,111 0,007
10 0,12 0,01 0,07 0,011 0,001 0,009
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Andlisis I (transversal)

A partir de los coeficientes o, y B,,, asi como de los esquemas de los modos de vibra-
cién (fig. 11), puede constatarse que a partir del 8° modo, las respuestas dindmicas son des-
preciables. Si bien las formas de los dos primeros modos (fundamentales en pila y tablero
respectivamente) son mds activas («,, ), sus elevados periodos reducen mucho la respuesta en
relacidén a los modos 4,5, 6,7 y 8 (especialmente el 4 y 8), cuyos periodos comprendidos en-
tre 0,15 y 0,25 seg. amplifican mucho la respuesta.

La pila se verd afectada principalmente por los modos 1,2, 5,7 y 8. El tablero por los
modos z, §, 4_1, § y § Los subrayados corresponden a los fundamentales de cada uno (véase
fig. 11).

Andlisis I y III (longitudinal)

Los coeficientes o, y B, se incluyen en la tabla anterior. En la fig. 12, se presentan los
esquemas de los diferentes modos de vibracion.

Se constata como la respuesta de la estructura frente al sismo longitudinal es mucho
menos activa que frente al transversal. En este caso si existe concordancia entre la acelera-
cion forzada del terreno y la direccion de las fuerzas de inercia (el vector de influencia {r}
del apartado 2.2 es igual a {1}). En cambio, frente al sismo longitudinal, los coeficientes de
excitacion modal %, y «, son mucho mis reducidos. En efecto, la aceleracién horizontal
del terreno concuerda con las fuerzas de inercia de la pila pero es normal a las del tablero.
Por el contrario, la aceleracién vertical del terreno actiia en sentido inverso.

Los coeficientes «,, reflejan perfectamente esta situacion:

Frente a signo vertical (andlisis ITI) responden principalmente los modos 2, 4, 6, 8 y 10.
Entre ellos, el 2 y 6 son los mds activos. La mejor respuesta del 2 frente al 6 queda contras-
tada por la mayor rigidez de éste (T més corto).

Frente al sismo horizontal (andlisis II), los modos méas excitadossonel 1,3,4,5,7,8 y
9. FE1 4 y 8 corresponden a formas excitadas andlogamente en sentido horizontal y vertical.
Incluyendo los efectos de la rigidez (periodos), las respuestas pésimas se obtienen para los
modos 3,4y 5.

Mencién aparte merecen los modos 7 y 9, con mucho los mds activos ya que resultan
del acoplamiento entre las respuestas horizontales de pila y tablero, cuyo tratamiento se
abordard mas adelante. :

3.4.6. Andlisis de la envolvente de esfuerzos sismicos

Andlisis I (Sismo transversal)

A partir de las fuerzas sismicas obtenidas segtn se indicé en 3.4.5., se ha analizado la
estructura transversalmente como emparrillado (equivalente al usado para obtener los mo-
dos de vibracién) y posteriormente la pila como marco en forma de A a partir de sus fuerzas
de inercia y de la accién concentrada del tablero suministrada por el emparrillado. Las leyes
de flectores transversales del tablero para los distintos modos se indican en la fig. 16.

La superposiciéon de respuestas modales se hace segun el criterio de Newmark segin se
indicaba en el apartado 2.4:

%:V?ﬁ
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junto con las producidas por el viento transversal sobre estructura terminada (y; = 0.9 x 1,5
= 1,35) y sobre estructura en fase final del montaje en voladizo (y; = 0,9 x 1,35 = 1,2).

En la fig. 17 se reflejan las leyes de flectores transversales pésimos debidos al sismo,

Fig 17.
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Se observa como la hipétesis de viento transversal aparece siempre como condicionante
frente al sismo, salvo en la zona del vano corto préximo a la pila (punto de inflexién del
efecto de viento), donde la respuesta de los modos 3,4 y 6 es mds desfavorable. Se trata en
cualquier caso de una zona poco solicitada en la obra terminada, cuyo dimensionamiento
queda condicionado por la actuacion del viento transversal en la fase de montaje en voladi-
Zo.

La respuesta transversal de la pila frente a sismo queda reflejada en el cuadro adjunto,
donde se incluyen los flectores en diferentes secciones de la misma (véase esquema fig. 18)
para los diferentes modos, asi como el resultado de la superposicién modal segtn el criterio
de Newmark. Se constata como los esfuerzos sismicos pésimos aparecen en la pila para los
modos 5y 7.

E -4
Df
gl C
A -
Fig. 18.

En dicho cuadro se incluyen asimismo los valores del proyecto, para las hipotesis de
viento sobre estructura terminada y en fase de montaje, que resultan ser claramente dimen-
sionantes.

Momentos flectores

Sismo Modo A B C D E
1 —160,7 120,7 259.9 —139.2  118.2
2 — 97,1 53.4 38.3 15,1 —47.7
3 1153 —-79,3 —121.5 42,2 —13.8
4 —-372,5 3030 561.0 —258,1 117.8
5 —554,2 4734 918.8 —445,4  208.8
6 102,0 —29.7 2.3 -32.0 16,0
il —719,6  278.8 334.8 —-55.9 57,0
8 -215,9 62,1 97.9 —35.8 443
Envolvente Newmark 1.034 650 1.168 540 282
Viento estructura terminada 3.255.7 476.3
Viento Montaje 5.131,7 4.852.0 7.494,7 3.530.5 1.086.2

Andlisis II/1II (Sismo longitudinal)

Los resultados obtenidos pueden resumirse en los siguientes puntos:
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a) Las fuerzas sismicas verticales en el tablero no son de gran relevancia. Las respuestas
pésimas corresponden a los modos 3, 4 y 5 frente a sismo horizontal y alos 2 y 6
frente a un sismo vertical. El nivel moderado de las fuerzas sismicas, asi como la
amortiguacién de esfuerzos que se produce como consecuencia del elevado numero-
de ondas de los modos maés activos mantiene dichos esfuerzos netamente por debajo
de los debidos a las sobrecargas moviles en todo el tablero.

b) El momento mdximo en base de pila aparece en el modo 3 -ligeramente superior al
obtenido en los modos 4 y 5—. Las fuerzas horizontales mdximas son algo superiores
a las del viento, pero su distribuciéon no uniforme en la altura de la pila (los maximos
aparecen a mitad del fuste y las fuerzas en cabeza de pila son casi nulas), asi como la
reduccion de coeficientes de ponderacion en la hipotesis sismica frente a la de vien-
to, hacen que el flector ponderado de ésta tltima sea algo superior.

Sélamente, en la zona alta del fuste, con los modos 7 y 9 como preponderantes, los
esfuerzos sismicos (corte principalmente) superan a los de viento. Se trata, no obs-
tante, de una zona débilmente solicitada.

En cualquier caso, la hipotesis claramente dimensionante a flexion transversal del
fuste, la constituye el desequilibrio maximo de cargas verticales en fase de montaje.

¢) Los modos 7 y 9, correspondientes a la oscilacion longitudinal del tablero y pila son
muy activos, como consecuencia de su alta rigidez y bajos periodos, dfmdo lugar a
importantes fuerzas longitudinales en el tablero que solicitan el apoyo fijo del extre-
mo izquierdo del puente, asi como su estribo correspondiente.

En el dimensionamiento de ambos frente a acciones longitudinales debe pues consi
derarse dicha accion sismica horizontal, asi como el momento flector transversal de
la hipotesis de viento antes citada (fig. 17).

En el proyecto se materializ6 el apoyo fijo entre tablero y estribo a través de unos
topes entre los que se intercalaron gruesos neoprenos de manera que s¢ aumenta el
amortiguamiento y se reduce la rigidez de la transmision del efecto sismico al table-
ro.

4. OBTENCION MODOS PROPIOS DE TORSION

Se ha realizado asimismo un anlisis dindmico con el programa STRUDL DINAMICO
con objeto de obtener los periodos y modos propios de vibracion a torsion del tablero, ne-
cesario bajo un doble punto de vista:

a) Obtener la frecuencia del modo fundamental de torsion del tablero, necesaria para el
control de la estabilidad aerodindmica del mismo.

b) Contrastar la validez de la simplificacién realizada en el analisis- sismico transversal,
donde se ha considerado un Gnico grado de libertad dindmica y despreciado por tan-
to los efectos del acoplamiento entre flexion transversal y torsion del tablero (véase
ap. 2 y 3y andlisis I).

El mecanismo de oscilacién por torsién en un tablero de este estilo puede asimilarse a
un doble mecanismo de flexién en cada uno de los dos plarios de rigidez de la estructura
(viga cajon, cables, fuste de la pila), antimétrico respecto al eje central de la misma. La masa
total del tablero se asimila a una masa equivalente situada en los dos planos de flexion, cuya
magnitud se estima de manera que se mantenga el mismo momento de inercia masico respec-
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to al eje del tablero:

w _ Z m;y?

2b?

A diferencia de lo que ocurriria si las dos vigas laterales fueran muy poco rigidas a tor-
sién, o la unién entre ellas no tuviera rigidez a flexion, en nuestro caso el juego conjunto de
los mecanismos de torsion del cajon y de flexion transversal del conjunto de losa y riostras,
se opone a la libre flexién antimétrica de los dos planos de flexién. En el modelo procesado
por el STRUDL se ha simulado esta situacion mediante unos resortes aplicados en los pun-
tos de unidn riostras-cajon, cuya rigidez se ha estimado mediante un andlisis del emparrilla-
do del tablero sometido a un estado antimétrico de carga que simula la deformacién del pri-
mero modo de torsion (fig. 19). La coaccién que la rigidez a flexion transversal y torsion del
dintel y travesafio de la pila, confiere a la libre deformacién de los fustes, se ha estimado
igualmente mediante un doble resorte al giro y desplazamiento longitudinal.

Los esquemas de los primeros modos a torsion se incluyen en la fig. 20. Las deformadas
son similares a las de flexion longitudinal, aunque los periodos resultan ser més cortos.

Fig. 19.

Los periodos fundamentales de vibracién de la estructura resultan ser:
Torsion @ T, = 0,799 seg.

Flexion en el plano de la estructura : Ty = 1.848 seg.

Flexion en el plano transversal a la estructura : Ty, = 3.562 seg.

La gran diferencia entre T, y T, permite aceptar sin reservas la simplificaciéon comenta-
da en el parrafo b) precedente.

La relacién entre los periodos propios a flexion longitudinal y torsiéon es : § = 1.848/
0,729 = 2,31. ‘

Como constatacion de la bondad de dicho coeficiente adjuntamos los valores que toma
en algunos otros puentes:

S. Nazaire: 4,25

Severn: 3,97

Brotonne: 3,22

Golden Gate (reforzado): 1,96
Leverkusen: 1,58

Rande: 1,53

Kniebruke: 1,42
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.'Fig. 20. Médos propios de torsion.

Vemos como el valor del proyecto queda encajado, siendo sélo superado por puentes
como Severn, S. Nazaire y Brotonne que, al ser de gran longitud y estar situados en estuarios
sometidos a fuertes vientos, fueron proyectados con formas especialmente aerodindmicas.
constituyendo dicho problema uno de los criterios fundamentales de disefio.

Se han obtenido asimismo los periodos fundamentales eliminando los resortes antes co-
mentados. La mayor flexibilidad de la estructura aumenta mucho el periodo fundamental:
T, = 1.713 seg., que se acerca apreciablemente al de flexion longitudinal: §” = 1.848/1.713
= 1.08. Al haberse prescindido del arriostramiento suministrado por el dintel y travesafio y
de la rigidez a torsion del tablero, que equivale asi a una seccion abierta con doble viga de al-
ma llena, el comportamiento aerodindmico del sistema empeora apreciablemente, como es
bien sabido. '
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5. CONCLUSIONES
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Resumimos a continuacién las principales conclusiones que se extraen del presente es-
tudio:

1.

9

La generalidad de las Normas Sismicas, incluida la espafiola, establecen criterios para
el control sismico de edificios y estructuras asimilables a ménsulas verticales solicita-
das por una aceleracién horizontal en su base. La transposicién automatica de dichos
criterios no es vdlida para el caso de puentes atirantados.

. El andlisis modal de un puente atirantado debe adaptarse para tener en cuenta:

a) Longitudinalmente, la interaccion pila-tablero a través de los cables obliga a consi-
derar dos grados de libertad dindmica por nudo (horizontal y vertical).

b)Las componentes horizontal y vertical del sismo, s6lo coinciden con uno de los
grados de libertad de los nudos. La formulacién modal precisa incorporar un vec-
tor de influencia (véase ap. 2) para tener en cuenta este hecho.

c¢) Transversalmente, es necesario controlar el posible acoplamiento entre la flexién
transversal y torsién del tablero, si los centros de masa y torsidon estdn alejados y
sus periodos fundamentales son parecidos.

Si hay peligro-de acoplamiento es preciso considerar dos grados de libertad por
nudo (giro a torsiéon y desplazamiento transversal) y operar andlogamente ¢l caso
longitudinal, utilizando un vector de influencia.

En caso contrario puede prescindirse de la torsién y considerar un sélo grado de li-
bertad dindmica. En este caso la expresion del factor de distribucion coincide con
el de la PDS-74. Los esfuerzos de torsiéon pueden estimarse posteriormente “estati-
camente”, a partir de las fuerzas sismicas transversales y las excentricidades entre
centros de masa y torsion.

. La aplicacion del espectro de la Norma Sismica espafiola en la zona de periodos cor-

tos queda excesivamente del lado de la seguridad para estructuras esbeltas en las que
se considera la superposicién de un elevado nimero de respuestas modales. Dicho
espectro estd especialmente concebido para su uso en edificaciéon (véase ap. 3.4.4.).

. La mayor parte de las Normas Sismicas utilizan espectros de respuesta en los que la

amplificacion dindmica médxima se produce para obras cuyos periodos oscilan entre
0.20 y 0.25 seg. Dicha situacion corresponde a suelos rigidos y epicentros proximos.

Si el epicentro se aleja, la respuesta maxima suele producirse para periodos algo su-
periores (T = 0.30 a 0.50 seg.), aunque las intensidades disminuyen. Los espectros
de las normas dejan de ser claramente vélidos cuando la obra yace sobre suelos for-
mados por mantos gruesos y blandos (Méjico, por ejemplo) donde las respuestas
maximas pueden afectar a estructuras esbeltas con periodos de hasta 2.5 seg. En este
caso es preciso utilizar espectros de disefio mads realistas.

. Cuando el periodo fundamental de la estructura es menor que aquél para el que se

produce la maxima amplificaciéon dindmica (caso estructuras rigidas o de suelos blan-
dos), existe el peligro de ““falla insegura” por lo que conviene, como hace la PDS,
congelar el espectro de respuesta en su valor mdximo para la zona de periodos cor-
tos.

. En caso contrario, como es el de los puentes atirantados sobre suelo firme, cuando se

realiza un andlisis modal considerando un elevado niimero de respuestas modales, es
preciso adoptar una rama descendente del espectro de respuesta en la zona de perio-



dos cortos. Con ello se evita la sobreestimacioén excesiva de las respuestas de los mo-
dos superiores.

7. En el anilisis sismico de puentes atirantados, dadas su gran esbeltez y especial tipolo-
gia estructural, es preciso obtener la respuesta de un elevado ntiimero de modos pro-
pios, y aplicar el principio de superposicion cuadrdtica. La consideracion de tres mo-
dos es insuficiente pués en muchos casos los modos superiores son mds activos. Es
preciso asimismo acotar los diferentes mecanismos de vibracion, asi como los modos
mas activos frente a cada una de las respuestas a obtener, pues no son los mismos.

En el andlisis transversal, la discretizacién debe reflejar adecuadamente la vinculacion
transversal entre pila y tablero, ya que se produce una fuerte interacciéon entre am-
bos y entre sus formas propias de vibracion. El andlisis separado de pilas y tablero no
es correcto. ‘

8. Como consecuencia de la elevada esbeltez, los modos superiores son los mds activos,
por lo que el elevado nimero de ondas que se contrarrestan reduce el nivel de los es-
fuerzos en la estructura. Por otra parte, la reduccién de los coeficientes de pondera-
cién en la hipotesis sismica que establecen las Normas frente a las restantes hipotesis,
hace que, incluso en zonas de intensidad sismica apreciable, raramente ésta sea di-
mensionante.

9. Las hipotesis condicionantes del proyecto, en general claramente mads desfavorables
que la sismica, son las siguientes:

— Viento transversal en montaje, con el tablero en ménsula, para los esfuerzos pési-
mos de flexidn transversal en la pila, dinteles y travesafios (trabajando como mar-
co) y en la zona del tablero préxima a ella.

— Viento transversal sobre estructura terminada en la flexion transversal del tablero
en las zonas de estribos y centro vanos, asi como en el dimensionamiento de estri-
bos y puntos fijos de apoyo frente a acciones horizontales.

— Desequilibrio méximo de cargas verticales durante la fase de montaje en voladizo,
para la flexion longitudinal en base de pila.

— Sobrecargas maximas en estructura terminada para la flexién longitudinal del ta-
blero.

Es preciso, en cambio, controlar desde la primera fase del proyecto la transmision de
esfuerzos longitudinales a través de los posibles puntos fijos del tablero, pudiendo in-
cluso preveerse la eliminacién o flexibilizacién de dichos puntos fijos.

10.Lo dicho en los apartados 8 y 9 no elimina la importancia del control y disefio fren-
te a acciones sismicas, principalmente a nivel de detalles constructivos, con el fin de
asegurar la validez del andlisis efectuado: evitar posibles vuelcos, deslizamientos de
tramos, reptacion de aparatos de apoyo, movimientos de la cimentacién y estribos,
fallos de estabilidad de laderas, coacciones no previstas en juntas, etc.
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