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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 niGmero 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.

CAMARA, S.A.— 36080 Pontevedra.

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

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

CENTRO DE ESTUDIOS Y EXPERIMENTACION DE OBRAS PUBLICAS.— Alfonso

X1, 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 Salmén, 13. 28016 Madrid.

CUBIERTAS Y M.Z2.0.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-
réon, 36. 28020 Madrid.

FORJADOS DOMO.— Hermosilla, 64. 28001 Madrid.

FREYSSINET, S.A.— General Peron, 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 Barcelona.

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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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”.
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SOCIEDAD ANONIMA MATERIALES Y OBRAS (SAMO).—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 PREFABRICADOS, 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 (Peru).
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 CENTRAL DE VENEZUELA.— Facultad de Ingenieria-Biblioteca.
Caracas (Venezuela).
UNIVERSIDAD DE PUERTO RICO. Biblioteca.—Mayagliez (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 “Hormigon y Acero”, quedan someti -
dos a discusiéon y al comentario de nuestros lectores. La discusion debe 11m1tarse al campo de
aplicacion.del articulo, y ser breve (cuatro paginas mecanografiadas a doble espacio, como
maximo, incluyendo figuras y tablas).

Debe tratarse de una verdadera discusion del trabajo publicado y no ser una ampliacién
o un nuevo articulo sobre el mismo tema; el cual serd 51empre aceptado para su publicacién
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 la A.T.E.P., Apartado
19.002, 28080 Madrid, dentro del plazo de tres meses contados a partir de la fecha de dis-
tribucion de la Revista.

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

Los textos, tanto de las discusiones y comentarios como de las contestaciones de los
autores de los correspondientes articulos, se publicardn conjuntamente en una Seccién espe-
cial que aparecerd en las iltimas paginas de la Revista.
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VI Sesion de Trabajo. 457-0-100

Tema 1V: Forjados

Calculo de flechas a largo plazo en
forjados

Prof. J. Calavera Ruiz
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El hormigdn, debido a su comportamiento reoldgico, sufre deformaciones en el tiempo
cuando estd sometido a un estado tensional. Este fen6meno, que se materializa en las defor-
maciones diferidas de los elementos estructurales fabricados con hormigén armado y preten-
sado, tiene una gran importancia desde el punto de vista estructural.

Principalmente son dos los motivos por los que necesitamos cuantificar este fenbmeno:

a) Para realizar la comprobacién estructural de determinados elementos, puesto que
las deformaciones diferidas del hormigdén descargan a éste a costa de aumentar el
estado tensional de otras partes de una seccion (véase el caso de las vigas mixtas de
hormigbdn y acero).

b) Para realizar el andlisis de deformabilidad de las estructuras, bien sea por motivos
estéticos o por evitar deformaciones excesivas que puedan dafiar a elementos no
estructurales ligados a ellas.

Este segundo caso es muy frecuente en obras de edificacion. Debido a la mejor calidad
de los materiales de construccidén y al avance en los métodos de cdlculo, los forjados que
componen las estructuras horizontales de los edificios tienen cantos muy reducidos, lo que
les dota de una gran deformabilidad.

La flecha instantdnea debida al peso propio, en general no tendrd importancia; sin em-
bargo, la flecha diferida del forjado va a tener una importancia trascendental debido al com-
portamiento que a continuacion se relata.

— La tabiqueria interior de un edificio es priacticamente indeformable. Por consi-
guiente, una vez que estén construidos los tabiques, éstos no podrdn seguir al for-
jado en su deformacion; lo que conllevard a que se despeguen de los forjados y/o
se fisuren.



—  Los tabiques paralelos a la direccion de flexion del forjado impedirdn las deforma-
ciones diferidas de éste, con lo cual entrardn en carga. Este fendmeno aumenta en
relacién con la altura y hacia abajo, y hard que se fisuren los tabiques de las plan-
tas inferiores.

Los estudios de patologia sobre tabiquerias fisuradas nos muestran gran cantidad de ca-
sos de ambos fenémenos. Véase E. Gonzdlez Valle (1).

Vemos por tanto la importancia de calcular las deformaciones diferidas de los elemen-
tos estructurales de hormigbn armado y pretensado con una precision aceptable.

El método mds preciso, dentro de los procedimientos habituales, es el del coeficiente
de fluencia ¢, que permite calcular la deformacién diferida de un hormigédn a tiempo t so-
metido a una tension o en un instante j.

o

wt Ec28

siendo E, ¢ el modulo de deformacion del hormigén a los 28 dias de edad.

La expresion anterior nos indica (si tomamos siempre como valor para el moédulo de
deformacion del hormigdn el correspondiente a 28 dias de edad) que la deformacion diferi-
da causada por una tension es proporcional a la deformacion instantdnea producida, siendo
el coeficiente de proporcionalidad Py

Entendemos por flecha o deformacion diferida la que sumada a la instantdnea nos da la
flecha o deformacion total.

Con este procedimiento lo que se intenta es hallar la relacion entre flecha diferida e ins-
tantdnea. El que la seccion esté ligeramente fuera del campo lineal no afecta a lo que sigue,
siempre que el valor del momento de inercia utilizado para hallar la rigidez se calcule en
cada caso correctamente, habida cuenta de la posible fisuracion.

Con esto, para obtener la flecha diferida en un instante t, producida por un estado de
cargas aplicadas a la edad j, basta con calcular la flecha instantdnea producida por dicho esta-
do de cargas utilizando como mddulo de deformacion el correspondiente a los 28 dias de
edad dividido por un coeficiente ?\ ?\

. es un parametro que representa la relacmn entre la flecha diferida y la instantdnea.
Depencfe de las cargas e historia de la pieza desde el momento j de la construccion al instante
t, y se obtiene por aplicacion de estas condiciones particulares al coeficiente de fluencia Py

La expresion mds general del coeficiente de fluencia p, j es:

f..
o =040, ;+08 ~f—°°)+<p01 Voo (B —B;)

C

La notacion es la utilizada en la Instruccion EH-82.
f
El término 0,4 y representa la deformacion eldstica diferida; 0,8 (1 — ¢l )1a defor-
macién plastica instantdnea y ¢g; @02 (6t B ) la deformacién pldstica diferida.’

En general, el coeficiente p,, habrd de determinarse teniendo en cuenta la historia de
nuestro elemento estructural, en fa cual habrd que tener en cuenta los aumentos o disminu-
ciones de carga. Un desarrollo completo de la variaciéon de las deformaciones con el tiempo,
con estado tensional constante, aumento o disminucion, puede verse en J. CALAVERA (2).

Hemos estudiado dos casos practicos de presentacion muy frecuente.

En el primero de ellos se trata de determinar la flecha total diferida de un forjado de
edificacion. Dicha flecha estard producida por las siguientes acciones:
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—  Peso propio (o mas estrictamente carga actuante al descimbrar) actuando desde el
tiempo correspondiente al descrimbado, tq, hasta t = oo: g;.

—  Resto de las cargas permanentes, actuando desde el tiempo de construccion, t_,
hasta t = o0: g,.

—  Fraccion de la sobrecarga que se considera de larga duracidn, actuando desde el
tiempo de construccion, t,, hasta t = oo: q; .

g, ¥ q; las suponemos materializadas en el mismo instante t_, al que llamaremos “‘tiem-
po de construccion del resto de las cargas permanentes”.

Vemos que la carga susceptible de producir deformaciones diferidasesg; + g, + q;.

Multiplicando por )\tj la flecha instantdnea producida por g, + g, + q; obtenemos la
flecha diferida.

81 fctd
=081 —-—2)+048], tvy Pop By —By)+
)\‘t] g +g2 +q1 fcoo ttg 01 ¥02 t 1%
g T q fot

————— 0801 - —5)+04 B{t + o1 Po2 (Bt- Bt )

g1te tay feoo ¢ ¢
siendo:
4 : tiempo correspondiente al descimbrado
t : tiempo en el que se calcula la flecha
t. tiempo en que se materializan las cargas de larga duracion en exceso del peso pro-

pio (o mas estrictamente de la carga al descimbrar).

fetq resistencia del hormig6n al descimbrar
fet, resistencia del hormig6n en el instante t.

21,8, V q, los significados antes descritos.

Aplicada para t = oo, la ecuacion anterior queda de la forma:

f
A =a [0,8 (1 - fft—d)+0,4 Baiyy T 001 00 (Boo_ﬁtd)} "

COO
+-a|osq __f&)+046’
! fcoo T Poo _ t, + o1 Po2 (600' ﬁtc)
en donde:
L S
g1 + 2s + q:

representa la relacion entre la carga al descimbrar y la carga total de larga duracion.

Hemos preparado las tablas n°s. 1, 2, 32 y 4 considerando:
oa =0;0,25;0,50;0,75y 1
ty =3,7,14y 28 dias.
t = 28,90, 180, 360 y 720 dias.

C
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Todo ello aplicado a un forjado de edificacién de 20 cm de canto y 70 cm de intereje y
considerando los siguientes ambientes.

Medio ambiente Humedad relativa Espesor ficticio
(%) (mm)
En agua 100 4.000
En atmosfera muy himeda 90 666,67
En ambiente medio (exteriores en general) 70 200
En atmosfera muy seca 40 133,33
TABLA 1
Valores de A,

Medio ambiente: En agua (HR = 100%)

EDAD DE DESCIMBRADO t 4
Relacion (dizs)
dela carga
al 3 7 14 28

descimbrar

ala carga EDAD DE CONSTRUCCION DEL RESTO DE LAS CARGAS PERMANENTES t,

total de : (dfas)

larga
duracién 28| 90| 180|360 | 720 | 28 | 90 | 180|360 | 720| 28 | 90 | 180 | 360| 720 | 28 | 90 | 180 | 360 | 720

0,00 |1,35)1,15|1,07|0,94(0,82|1,35|1,15|1,07|0,94|0,82|1,35|1,15|1,07 [0,94 0,82 |1,35|1,15 [1,07 |0,94 |0,82

0,25 |1,44(1,29|1,23|1,14(1,04|1,41|1,26(1,20|1,10|1,01 |1,37|1,22|1,16 1,07 |0,97 |1,35|1,20 (1,14 |1,04 |0,95

0,50 |1,54(1,43]|1,39(1,33|1,27(1,47|1,36 1,33 1,26 (1,20 |1,39{1,29|1,25|1,19|1,13 |1,35 (1,25 (1,21 1,15 |1,09

0,75 [1,63(1,58|1,56(1,52(1,49|1,53|1,47 |1,46(1,42(1,39|1,42|1,36|1,34 (1,31 (1,28 |1,35|1,30 (1,28 |1,25 |1,22

1,00 |1,72(1,72|1,72|1,72|1,72|1,58|1,58 |1,58 | 1,58 [1,58 | 1,44 |1,44| 1,44 (1,44 (1,44 |1,35|1,35 |1,35 (1,35 |1,35

TABLA 2

Valoresde A\
Medio ambiente: En atmosfera muy hiimeda (HR = 90%)

Relacion EDAD DE DESCIMBRADO t;
de la carga (dfas)
Cal .
descimbrar 3 7 14 28
ala carga -
total de EDAD DE CONSTRUCCION DEL RESTO DE LAS CARGAS PERMANENTES t
larga (dias)
duracion
o 28| 90 | 180| 360|720 | 28 | 90 | 180|360 | 720 | 28 | 90 | 180 | 360|720 | 28 | 90 | 180| 360 | 720

0,00 |(1,58]1,271,13(0,96|0,82 (1,58 1,27 |1,13]0,96|0,82{1,581,271,13]0,96 |0,82|1,58 {1,27 (1,13 0,96 |0,82

0,25 |[1,70|1,46(1,36(1,23|1,13 (1,66 1,42 (1,31(1,19/1,08|1,61|1,38(1,27|1,15|1,04|1,58 1,35 1,24 /1,12 1,01

0,50 |[1,821,66(1,59(1,51 1,43 (1,73 (1,57 (1,50 |1,42|1,35(1,64|1,48|1,41[1,33|1,26(1,58(1,43(1,361,27 1,20

0,75 [1,93[1,85(1,82(1,78 (1,74 |1,80|1,72|1,69 |1,64|1,61|1,67 [1,59|1,55|1,51 |{1,48|1,58|1,50|1,47 {1,43|1,39

1,00 {2,05]/2,05|205(2,05|2,05(1,87 1,87 (1,87 1,87 |1,8711,70|1,70(1,70|1,70|1,70|1,58 {1,58 [1,58 |1,58 |1,58
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TABLA 3

Valores de A,
Medio ambiente: En ambiente medio (HR =70%)

Relacion EDAD DE DESCIMBRADO t4
de la carga (dias)
al
descimbrar 3 7 . 14 28
ala carga
total de EDAD DE CONSTRUCCION DEL RESTO DE LAS CARGAS PERMANENTES t .
larga (dias)
duracion
o 28 | 90 (180|360 |720| 28 | 90 | 180|360 | 720 | 28 | 90 | 180 | 360 | 720 | 28 | 90 | 180 | 360 | 720

" 000 [2,73]1,95(1,63(1,28(1,01(2,73 (1,95 |1,63 [1,28{1,01 2,73 {1,95|1,63 (1,28 [1,01|2,73 1,95 1,63 1,28 |1,01

0,25 |2,962,37 (2,13 (1,87 [1,67 |2,88 [2,29 |2,05 |1,79|1,59|2,81(2,22(1,98 |1,72 (1,52 |2,73 |2,14|1,90 |1,64 |1,44

0,50 [3,202,80 [2,64 (2,47 |2,34 |3,03 2,63 |2,47 (2,30 (2,17 |2,89 (2,50 (2,34 |2,16 (2,03 |2,73 | 2,34 |2,18 |2,00 |1,87

0,75 |3393,23(3,15(3,06 |3,00|3,17 |2,98 [2,90 (2,81 (2,74 2,97 2,77 | 2,69 | 2,60 (2,53 |2,73 |2,54 | 2,46 |2,37 |2,30

100 |3,66 (3,66 |3,66 (3,66 |3,66 (3,32 (3,32 3,32 |3,32 3,32 [3,04|3,04|3,04|3,04 3,04 2,73]2,73 2,73 2,73 |2,73

TABLA 4
Valores de A\
Medio ambiente: En atmosfera muy seca (HR = 40%)
Relacion EDAD DE DESCIMBRADO t4
de la carga (dias)
al
descimbrar 3 7 14 28
ala carga
total EDAD DE CONSTRUCCION DEL RESTO DE LAS CARGAS PERMANENTES t
de larga (dias)
duracion
o 28| 90 | 180| 360| 720 28 | 90 | 180| 360| 720| 28 | 90 | 180| 360| 720| 28 | 90 | 180 | 360| 720

0,00 (3,80(2,71{2,08(1,59(1,18|3,80(2,71|208(1.59|1,18|3,80(2,71|2,081,59|1,18|3,80(2,71|2,081,59|1,18

0,25 |4,15(3,34(2,86|2,50(2,19(4,04|3,22|2,75|2,38(2,07|3,90(3,08|2,61|2,24|1,94|3,80(2,98| 2,51 |2,14|1,83

0,50 |4,51|3,97(3,65|3,40(3,20|4,28|3,73|3,42|3,17|2,96 4,00 |3,45|3,14|2,89|2,68|3,80|3,26|2,94|2,69|2,49

0,75 |4,86|4,59|4,43|4,31|4,21|4,51|4,24|4,08|3,96|3,86(4,09|3,82|3,66|3,54|3,44|3,80|3,53|3,37 |3,25|3,14

1,00 |5,22|5,22(5,22|5,225,22|4,75|4,75|4,75|4,75|4,75|4,19[4,19| 4,19 |4,19/4,19|3,80| 3,80 3,80 |3,80 3,80

Multiplicando por A, la flecha instantdnea producida por g; + g, + q,, calculada con
el modulo de deformacion a 28 dias de edad, Ec28, obtenemos la flecha diferida.

El segundo caso tratado ha sido el estudio de la flecha activa diferida de un forjado de
edificacién.

Se entiende por flecha activa aquella que es susceptible de causar dafios en los elemen-
tos no estructurales ligados a la estructura. '

En :general, las limitaciones de flecha prescritas por los cddigos hacen referencia a este
tipo de flecha, la cual se descompone en flecha activa instantdnea y flecha activa diferida.

La flecha activa instantdnea estd producida por las siguientes acciones:

—  Fraccion de la sobrecarga que se considera como carga de posible aplicacion ins-
tantdnea. (Habitualmente toda).

—  Solado y tendido de techos, si estos son posteriores a la ejecucion de la tabiqueria.

—  Peso de la tabiqueria (¥*).

(*) Considérese que, en una zona, un tabique realizado el dfa anterior puede ser fisurado por la deforma-
cibn activa instantdnea (y diferida) del resto de la tabiqueria, realizada el dia siguiente.
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La flecha activa diferida estd producida por las siguientes acciones:

—  Carga actuante al descimbrar, g,, actuando desde la edad de construcciéon de la
tabiqueria (t.) hasta t = oo, :

—  Resto de las cargas permanentes, g, , actuando desde t = t_ hasta t = oo,

—  Fracciéon de la sobrecarga que se considera de larga duracion, q, , actuando desde
t =t, hastat = oo,

8, ¥ q; las suponemos materializadas en el mismo instante t,.

En este caso:

gl 3 ’ _ +
M= 04 Bl B i) oo ver BB

N £
+_g_2_q1__ 0,8(1— %)+04 Bit, T o1 vo2 (B #Btc)
g +8 +tq feoo ’

Para t = o

Ny =@ [0.4 (Boo_, —Bi i)+ P01 Poz (Boo— B I+

f
(=) |08 (1= )+ 048 +wor oz Boo — )

co

Con los significados anteriormente mencionados(*).

Multiplicando por A, la flecha instantdnea producida por g; + g, + q,, calculada con
el moédulo de deformacion del hormigén a 28 dias de edad E 5, obtenemosla flecha activa
diferida.

Las tablas n°s. 5, 6, 7 y 8 dan los valores de A, para los mismos casos de «, tg, t;, me-
dio ambiente y espesores ficticios que los determinados en el caso de la flecha diferida total.

TABLA 5
Valores de A,
Medio ambiente: en agua (HR = 100%)
Relacion EDAD DE DESCIMBRADO ty
de la carga (dias)
al
descimbrar 3 7 14 28
ala carga
total EDAD DE CONSTRUCCION DEL RESTO DE LAS CARGAS PERMANENTES t
de larga (dias)
duracion
o 28 | 90 | 180|360 720 28 | 90 | 180| 360|720 | 28 | 90 | 180 | 360| 720 | 28 | 90 | 180 | 360 | 720

000 |1,35|1,14|1,07|0,94(0,82(1,35|1,14|1,07|0,94|0,82|1,35(1,14|1,07 |0,94 (0,82 [1,35|1,14|1,07 [0,94|0,82 v

0,25 ]1,23|1,04|0,96(0,83 (0,71 1,23|1,04|0,96|0,84|0,71|1,24|1,04|0,96|0,84 0,71 |1,24|1,04|0,96 |0,84|0,71

0,50 |1,11]0,94|0,85|0,73 0,60 (1,12|0,94|0,85|0,73 (0,60 |1,12|0,94|0,86(0,73|0,60 |1,14|0,94 /0,86 0,73 |0,60

0,75 ]0,99(0,83|0,74|0,62 |0,50|1,00|0,84 |0,74|0,62 (0,50 | 1,01 |0,84 0,75 {0,63|0,50 (1,03|0,840,75 (0,63 |0,50

1,00 |0,87|0,73|0,63(0,51{0,39(0,88|0,73 |0,64|0,520,39 0,89 |0,74 |0,64 |0,52|0,39 |0,92(0,74|0,65 (0,52 (0,39

(*) Para mejor compresion de la deduccion de A, se aconseja el estudio del capitulo 2 de la referencia bi-
bliografica (2) antes mencionada.
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TABLA 6

Valores de A\,
Medio ambiente: En atméosfera muy hiimeda (HR = 90%)

Relacion EDAD DE DESCIMBRADO t 4
dela carga (dias)
al
descimbrar 3 7 14 28
a la carga
total EDAD DE CONSTRUCCION DEL RESTO DE LAS CARGAS PERMANENTES t .
de larga (dias)
duracion
o' 28| 90 | 180|360 720| 28 | 90 | 180| 360 | 720| 28 | 90 | 180 | 360| 720 | 28 | 90 | 180 | 360 | 720

0,00 [1,58(1,27(1,13(0,96|0,82 (1,58 1,27 (1,13]0,96|0,82{1,58(1,27|1,13|0,96(0,82 (1,58 {1,27|1,13|0,96 (0,82

025 |1,46[1,17|1,02|0,86|0,71|1,46|1,17(1,02|0,86 (0,71 1,47 (1,17{1,02|0,86|0,71 |1,48|1,17|1,02|0,86 |0,71

0,50 |1,34|1,06/0,910,75]0,60|1,35 |1,06 [0,91 0,75 (0,60 |1,35|1,07|0,92|0,75|0,61 |1,37 |1,07/0,92]0,76 0,61

0,75 [1,220,96|0,8010,64|0,501,23 (0,96 |0,80 0,65 0,50 1,24 |0,96 [0,81 |0,65|0,50 |1,26|0,97 | 0,81 | 0,65 |0,50

1,00 (1,10]0,86|0,690,54|0,39|1,110,86(0,70|0,54|0,39 |1,12{0,86|0,70 |0,54|0,40 |1,1510,87|0,710,55 |0,40

TABLA 7

Valores de ),
Medio ambiente: En ambiente medio (HR = 70%)

Relacion EDAD DE DESCIMBRADO t 4
de la carga (dias)
al
descimbrar 3 7 14 28
ala carga
total EDAD DE CONSTRUCCION DEL RESTO DE LAS CARGAS PERMANENTES t
de larga (dias)
duracion
o 28 | 90 | 180 360| 720 | 28 | 90 | 180| 360| 720| 28 | 90 | 180 | 360| 720 | 28 | 90 | 180 | 360 | 720

0,00 [2,66]1,99(1,58[1,25[0,99(2,66(1,991,58|1,25[0,992,66|1,99|1,58|1,25|0,99 |2, 66(1,99 1,58 |1,25|0,99

0,25 [2,54[1,89(1,47|1,15(0,88(2,55[1,89|1,47|1,15]/0,88(2,55[1,89|1,481,15|0,88|2.53 1,89k 1,48 |1,150,88

0,50 [2,421,78|1,36|1,04|0,78(2,43 (1,79 (1,36 |1,04|0,78 |2,43|1,79|1,37 |1,04|0,78 |2,45|1,79|1,37 |1,05 |0,78

0,75 {2,301,68(1,25(0,93(0,67(2,31 (1,68 [1,26|0,94|0,67 2,32|1,69|1,260,940,67 |2,34|1,69|1,27 |0,94 |0,67

1,00 {2,181,58(1,14]0,83]0,56/2,19(1,581,15|0,83|0,56 [2,20|1,58(1,16 /0,83 (0,57 |2,23|1,58 |1,16 0,84 |0,57

TABLA 8

Valores de \,
Medio ambiente: En atmosfera muy seca (HR = 40%)

Relacion EDAD DE DESCIMBRADO t 4

de la carga (dias)
al

descimbrar 3 7 14 28

ala carga

total EDAD DE CONSTRUCCION DEL RESTO DE LAS CARGAS PERMANENTES t_
de larga (dias)
duracion

o 28 | 90 | 180 360| 720| 28 | 90 | 180|360 | 720| 28 | 90 | 180 | 360| 720 | 28 | 90 | 180 | 360 | 720

0,00 3,80(2,71(2,08(1,59(1,183,80|2,71 |2,08{1,59(1,18{3,80(2,71(2,081,59|1,18 |3,80|2,71 (2,08 |1,59 1,18

025 |3,68(2,61(1,97|1,48(1,07|3,68(2,61 |1,97|1,48(1,07(3,68(2,61|1,97|1,48|1,07 [3,69|2,61|1,98 |1.48|1,07

0,50 |3,56(2,51(1,86(1,37]0,96(3,56|2,51|1,86(1,38(0,96 3,57 |2,51|1,87|1,38(0,96 |3,58|2,51 |1,87 |1,38 0,96

0,75 |3,44|2,40(1,75(1,27|0,85|3,44 (2,40 (1,761,27(0,85|3,45(2,41|1,76 |1,27|0,86 (3,48 2,41 |1,76 | 1,28 0,86

1,00 (3,32/2,30(1,64|1,16(0,753,33(2,30(1,65|1,16(0,75|3,34(2,31 1,66 [1,17|0,75 (3,37 2,31 |1,66|1,17 0,75




A la vista de los valores de A, y A\, obtenidos, se deducen algunas conclusiones impor-
tantes.

La primera de ellas es la fuerte dependencia entre A, y el medio ambiente. En la figura
n° 1 se ha representado A; en funcién de la humedad relativa HR para los valores extremos
de t¢ y tq, y suponiendo « = 0,50, dando lugar a 4 curvas. Cualquier caso intermedio que
hubiera que considerar estaria incluido en la banda formada por dos de ellas.
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W00 9 8 70 60 SO 4OHR(%) 100 90 80 70 60 SO &0 HR (%)
tg = 3 dias tg = 3 dias
tc = 28 dias te = 720 dias.
‘l 5,00- ‘.s,w T T -
t
4,00 4,00.
=
L4
/]
3,00 3,00
=
2,00 1 2,0
W P
P
i
1,00 npc" I
I [
0 [}

W0 90 B0 70 60 SO 4OHWR(%) 0 90 80 70 60 50 40 HR (%)

28 dias
720 dias

td - 28 dias td
28 dias tc

tc =

Fig. 1.

Siendo en general el valor del medio ambiente un dato a estimar, vemos que resulta
bastante arbitraria la determinacién de A, (aparte de laborioso), lo que ha llevado a algunos
cbddigos extranjeros a tomar férmulas aproximadas para la determinacidon de los valores de
la relacién flecha instantdnea/flecha diferida.

En las figuras n°® 2 y 3 se ha representado A, en funcién de t. y tq, respectivamente, pa-
ra unas condiciones de medio ambiente correspondientes a una humedad relativa HR = 70
por 100. En ambos casos se ve que para los valores normales de tiempos de descimbrado y
construccién de cargas permanentes, A, es practicamente constante.
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VALORES DE Ay EN FUNCION DE t. PARA VALORES DE Ay EN FUNCION DE tg PARA
td = 14 dias y & = 0,50 o = 0,50 y tc=180 DIAS
HR = 70 °h HR = 70 %
Al 5,00
A, 5.00
t
400
4,00
3,00
\ 3,00
\.\ \\
2,00 _ I
2,00
1,00
1,00
°
28 90 180 360 720 @
tc (dias) 3 7 4 28
tq (dlas)
Filg. 2.
Fig. 3.

Esta propiedad, junto con la anterior ya enunciada, ha llevado a lo que anteriormente
seflaldbamos de adoptar férmulas para la relacion flecha instantdnea/flecha diferida indepen-
dientes de t, ty y HR. Tal es el caso del codigo americano ACI-318, que utiliza una férmula
para el célculo de flechas diferidas de elementos de hormigbén armado en la que tiene en
cuenta la relaciéon entre el 4rea de la armadura de compresion y la de traccion.

Una consecuencia que se deduce a la vista de la figura n° 3 es la “practicamente” no
dependencia del tiempo de descrimbado t,4 en el valor de A;.

En la figura n° 4 se ha representado el valor de A\, en funcion de t, para diferentes valo-
res de la humedad relativa, con o = 0,5 y t, = 180 dias. Se puede observar a la vista de la
figura que el valor de A, es independiente del tiempo de descimbrado t;.

VALORES DE Ao EN FUNCION DE td PARA

of = 0,50y tc=180DIAS

Kq 500

| 77

HR= 40 °
/ HR= 70 *
3,00 /
/
VA /l VA
1,00 / JZ

Fig. 4.

3 7 14 28
td (dias)

En la figura n° 5 se observa una dependencia con respecto a HR al igual que A, aunque
en menor cuantia. Existe asimismo dependencia respecto a t_, que se atenta al aumentar es-
ta ultima. Es importante precisar, para determinarla flecha activa diferida lo mds razonada-
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mente posible, el medio ambiente en el que estard la estructura y el tiempo de construccion
del resto de las cargas permanentes.

Ao 5,00

VALORES DE Lq EN FUNCION DE HR VALORES DE An EN FUNCION DE tc¢

PARA o = 0,50

3,00

2,00

100

oo LN ]
] [ -!
= n .c:io © ,’ | HR = 90 *%
=1 * o |
> [ 1 ‘ 3
L1 12,00 \/ | HR = |ooﬂ
all L ,_,[t::woﬂ. il R ad
—— 1| tc = 360 ll n
] - ] [ ———— | . 00 3
— [ 13— te=720| e ——
0
100 90 80 70 60 s0 40 28 90 180 360 72
HR (%) tc (dias)
Fig. 5. Fig. 6.

RESUMEN DE CONCLUSIONES

Las tablas 1 a 8 nos dan los valores de A, y A, para los diferentes valores del tiem-
po de descimbrado, tiempo de construccidn, relaciéon entre la carga al descimbrar
y la carga total de larga duracién y medio ambiente.

Con los valores de A, y A, calculamos la flecha diferida y la activa diferida a partir
de las flechas calculadas con el modulo de deformacién del hormigén a 28 dias de
edad, curado a la temperatura de 20°C y en ambiente saturado. Para el cdlculo de
estas flechas serd necesario utilizar valores del momento de inercia que tengan en
cuenta la fisuracion, dado que los coeficientes A, y A, solo reflejan el fendémeno
de la fluencia.

Se aprecia una fuerte dependencia de A, con la humedad relativa para cualquier
tiempo de construccion y de descimbrado. A, también depende de HR, pero esta
dependencia se atentia al aumentar t.

Para valores normales del tiempo de construccion (superior a 180 dias) A, es casi
independiente de éste. A, presenta mayor dependencia respecto al tiempo de cons-
truccion, sobre todo a edades tempranas (menores de 180 dias).

A\; depende muy poco de la edad de descimbrado, y A, se puede considerar total-
mente independiente a efectos practicos.
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1. INTRODUCCION

Las normas en vigor, establecen una limitacion de flechas, en los elementos estructura-
les, por condicionantes técnicos que podriamos agrupar en:

a) Condicionantes estructurales
b) Condicionantes de aspecto
¢) Condicionantes funcionales.

En lo referente a los forjados, y fundamentalmente en los forjados de edificacion, no
son en general de consideracion los grupos a) y b) frente a los condicionantes del grupo c).
De este tercer grupo, el mds fuerte condicionante lo establece el prevenir o limitar la fisura-
cion de las tabiquerias y cerramientos soportados.

Ya en un articulo publicado en Informes de la Construccion [1], tuvimos la oportuni-
dad de exponer nuestro criterio sobre el problema de la fisuracién de las tabiquerias y cerra-
mientos y su relacion con los problemas derivados de la flexibilidad de los forjados.

Estableciamos que en los momentos actuales, las normas en vigor en nuestro pais, con-
templaban con poco detalle, tanto el problema del cédlculo de flechas como el problema del
establecimiento de las flechas admisibles. En la presente comunicacién pretendemos exponer
un estudio de sintesis de la situacion en que normas de otros paises contemplan el problema
del cdlculo de flechas en forjados y vigas, y en particular la influencia que representa la fisu-
racion de las secciones.

En el momento actual, los tabiques y cerramientos se fisuran mds que en épocas prece-
dentes. Podriamos sefialar que un gran porcentaje de los casos de Patologia que se analizan
en las edificaciones construidas en el altimo decenio, tienen relaciéon directa con los proble-
mas de incompatibilidad de deformaciones entre elementos tan rigidos como son las tabi-
querias y cerramientos y elementos tan deformables como lo son los forjados o, en general,
las estructuras horizontales que incorporan nuestros edificios. Podemos afirmar, sin lugar a
dudas, que las tipologias estructurales que en general hoy empleamos son mds deformables,
pero ademds las secciones de forjados de hormigén armado hoy en uso generalizado, son
asimismo mds sensibles ante el problema de la deformabilidad, razén que obliga a una mayor
concrecion en la especificacion del cdlculo de flechas.
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2. EL CALCULO DE FLECHAS SEGUN LAS NORMAS

A nivel tedrico, el problema del cdlculo de flechas es conceptualmente simple. La nor-
mativa espafiola establece, en los comentarios al articulado, que las deformaciones en un ele-
mento de hormigdn armado se calcularin mediante una doble integraciéon de la ley momen-
tos-curvaturas. Este principio general no es vdlido, operativamente hablando, madxime si se
trata de estructuras de gran complejidad de comportamiento como son los elementos de
hormigén armado, en los cuales juega un papel importante la fisuracion y la fluencia. Por
otra parte hemos de pensar que con la aplicacion de los métodos usuales del cilculo de es-
fuerzos, no podemos pretender sino una grosera aproximacion para el establecimiento de las
leyes momentos-curvaturas, y en consecuencia para el cdlculo de flechas.

Otras normas y reglamentos han especificado el proceso de comprobacién de flechas en
estructuras de hormigbn por una via mas simple.

En el cuadro adjunto se acompafia un resumen comparativo de la forma en que ACIL
318 (2) BAEL-80 (3) y CEB (4) evaltian los pardmetros E, I para el cilculo de flechas.

NORMA ACI/318 BAEL/80 CEB
Lor _ Leg
! (BRANSON) Lot K=y
E, E,/3 E,/3 @
Semiempiricos Met. de coeficientes
globales

ACI. 318 fija, a nivel de seccidn, la forma de evaluar la inercia denominada eficaz, por
aplicacion de la formula de Branson. Determinadas las inercias eficaces en las secciones de
apoyo y centro de vano, del elemento considerado, se obtiene el valor de la inercia eficaz del
elemento, en base al cual puede ser calculada la flecha instantdnea. Para evaluar las deforma-
ciones a tiempo infinito, establece ACI. 318 un coeficiente de fluencia, que tiene el sentido
de un factor de amplificacion de la flecha. Las inercias eficaces asi establecidas proceden de
un ajuste experimental.

BAEL 80 evaliia asimismo unas inercias ficticias Ir; e I, para el elemento, mediante
una formulacién que procede también de un ajuste experimental asimismo. Estos valores
corresponden, respectivamente a cargas instantdneas y cargas de larga duracion. Paralelamen-
te establece unos valores del médulo de deformacioén que se debeadoptar frente a cargas ins-
tantdneas y frente a cargas duraderas. Con tales valores E, I, queda especificado el proceso
de comprobacién de flechas en los elementos de hormigdn armado.

El CEB, en su manual de fisuracion y deformaciones, establece un método, denomina-
do de los coeficientes globales, que permite calcular el valor de la flecha, afectando de unos
coeficientes a la flecha de base a_, calculada sobre la base de considerar las caracteristicas de
la seccion bruta de hormigon.

En resumen, los tres documentos aludidos, aunque recogen en su texto normativo que
el proceso de cédlculo de flechas se debe basar en la doble integracion de las leyes de momen-
tos-curvaturas,, establecen unos procedimientos simplificados, en base a modelos tedricos
ajustados experimentalmente y que en esquema corresponden a los pasos siguientes:
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a)

b)

d)

Definicion de una inercia eficaz (I,) funcion de las leyes de esfuerzos que solicitan
al elemento en servicio, y unos valores del modulo de deformacion instantdneo

(E).

Definicién de un factor o coeficiente amplificador de la flecha por fenémenos de
fluencia, ante cargas de cardcter permanente.

Establecimiento de unos valores base de las flechas, calculados por aplicacion de
los principios de la resistencia de materiales, y en base a los valores (EI) antes se-
fialados.

Establecimiento de unos limites para la flecha, en funcion, basicamente, de la ti-
pologia de los elementos de revestimiento y de las tabiquerias y cerramientos so-
portados.

3. INFLUENCIA DE LA FISURACION EN LAS FLECHAS DE LOS ELEMENTOS DE
HORMIGON: APLICACION A FORJADOS

En la presente comunicacién hemos analizado un forjado tipo, de los habitualmente
utilizados en Espafia, a la luz de las normas a que antes hemos hecho referencia, para com-
probar la influencia que la fisuracion tiene en la evaluacion de las flechas.

En la figura (n° 1) se acompafia el tipo de forjado empleado, el cual ha sido dimensio-
nado para diferentes cuantias de armadura, oscilando entre 1 cm* y 6 cm® de acero de cali-
dad AEH-400 y con cantos variables entre 18 y 30 cm.

Hemos considerado un comportamiento del forjado, admitiendo la posibilidad de redis-
tribucion tal y como es aceptado por las vigentes instrucciones EH-82 y EP-80, tanto para
vano intermedio como para vano extremo; leyes de esfuerzos que se indican en la figura

(n° 2).

FORJADO TIPO

70 I

I__*.-

Mo

VANO EXTREMO

PL?

Ag = 1,2,3,4,5,6, (cm?)

H = 18.20,22,25,30,{cm) VANO INTERMEDIO
Pin2 = 700 kp/m? 44 L
fek = 175 kp/em? (H -175) === -
fyk = 4100 kp/cm? (AEH-400) s

e
Fig. 1. Fig. 2.
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Aplicando ACI-318, hemos establecido la inercia eficaz a nivel de seccion:

M M. 3
Ly= TVIC_T)3 Ig+[l~ TVI_CL)JI"

siendo: 2 ?
M., = momento de fisuracion de la seccion

M, = momento de servicio de la seccion

[, = inercia bruta de la seccion

I., = inercia fisurada de la seccion

y las inercias eficaces a nivel de elemento, tanto para vano extremo como para vano interme-
dio, figura (n° 3).

Asimismo hemos definido un coeficiente k, como relacidén entre la inercia eficaz y la
inercia bruta, el cual hemos representado en la figura (n° 4) para vano extremo y en la figura
(n° 5) para vano intermedio, todo ello bajo el supuesto de un dimensionado estricto de las
secciones del forjado para una accién total sobre el forjado de 700 kp/m? y coeficiente de
calculo:

7f = 1,60
v, = 1,15
Y. = 1,50

FORMULA DE BRANSON
(ACI - 318/83)

3 3
MCF MCf
I, = (M_a) Ig+ [1 —(Ma)] Ier
s /ACI- 318 /83

VANO EXTREMO

ICC
g5 Ie=085In+015I,

VANO INTERMEDIO

Iem I!CI

- g% == 1e=070In* 015 (Leci*Tecy)

m

Fig. 3.
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Aplicando BAEL-80, hemos evaluado la inercia ficticia, I, de acuerdo con el proceso
. indicado-en la figura (n° 6), donde:

I, = inercia homogeneizada de la seccion bruta.
fi,g = resistencia a traccion del hormigén.
b, = ancho del alma.
b = ancho de la tabla en seccion en T.
AS & 2, .

Jo) = — (cuantia geométrica).

b,d
0, = tension en la armadura, bajo la solicitacion de servicio.

Asimismo, hemos calculado el coeficiente K = I¢/I, , para valores variables de la cuantia
de armadura A, sefialindose en la figura (n® 7) los valores correspondientes a vano interme-
dio, para carga permanente y en la figura (n° 8) los correspondientes a la sobrecarga.
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Por ultimo, en la figura (n° 9) se representa la relaciéon K, , entre la flecha a,, real y la
flecha de base calculada considerando la seccién bruta de hormigdén por aplicaciéon del ma-
nual CEB, “Fisuracién y Deformaciones”. '

BULLETIN D'INFORMATION

Ne 158-F
(CEB)
Ko
< p
9
0.025
8
0.030
7
L~
6 0.040
L~ ’
5 Alj,‘//
4 // B 0,060
11/// —
3 777\’__ 0,100
VA=
—"/'i 0,200
lf’
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L0 09 08 07 06 05 04 03 02 O Mo
"o
do = Ko dc
P: cuantia
Es
= =510
ol E.

do= Flecho imstamtamnea
cargas repelidas

Fig. 9

4. CONCLUSIONES

Del estudio paramétrico que incorporan los graficos a que hemos hecho referencia, po-
demos deducir que para secciones de hormigdn armado correspondientes a forjados de edifi-
cacion, calculados de acuerdo con EH-82, los vanos extremos de forjado responden con una
inercia eficaz, evaluada segiin Branson, que puede suponer entre el 36 por 100 y el 68 por
100 de la inercia bruta de la seccion, para el campo usual de cuantias, mientras que para los
vanos intermedios tales porcentajes oscilarian entre el 40 por 100 y el 52 por 100.

Conclusiones semejantes se obtienen por aplicacién de los criterios de BAEL-80, pu-
diendo concretarse que para vanos intermedios las inercias eficaces pueden oscilar entre el
45 por 100 y el 62 por 100 de la inercia bruta, en el caso de sobrecargas, y del 25 por 100 al

40 por 100 para cargas permanentes.

En consecuencia, la evaluacion de flechas, en base a la consideracion de las inercias bru-
tas de las secciones puede representar errores que son funciéon de diferentes pardmetros, (so-
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licitacion, cuantia, resistencia a traccién del hormigédn, etc.), pudiéndose llegar facilmente a
infravaloraciones entre el 100 por 100 y el 200 por 100.

Asimismo podemos constatar que la utilizacion de aceros de alto limite eldstico, puede
representar un incremento significativo de las flechas instantdneas, razén que unida a la utili-
zacidn de tipologias estructurales mas deformables, ha conllevado el que se incrementen sig-
nificativamente los casos de patologia afectando a fisuracidon de cerramientos y tabiquerias.

Por Gltimo hemos de sefialar que siendo criterio de la bibliografia especializada que es
ilusorio pensar en calcular las flechas con aproximacién mayor del 30 por 100, es convenien-
te que las normas incorporen un procedimiento simple de evaluacion de flechas, tal y como
los expuestos, fundamentalmente para el caso de estructuras de edificacion, linea que segiin
la informacioén de que disponemos va a ser adoptada en las futuras revisiones de nuestras Ins-
trucciones.
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1. OBJETO DE LA INVESTIGACION

En el proyecto y la construcciéon de forjados parcialmente prefabricados, constituidos
por viguetas de hormigbén y bovedillas, se presentan algunos puntos dudosos, respecto a los
cuales las practicas habituales son, frecuentemente, discrepantes.

En el presente trabajo se han investigado tres de esos puntos:

— La solucion mas frecuente de colocacion de la armadura de momentos negativos (fi-
gura 1) es en una o dos barras situadas encima de la semivigueta. La solucién de co-
locar la armadura repartida en todo el ancho del forjado plantea dos consideraciones
diferentes. Por un lado existe la duda de si las barras muy alejadas de la semivigueta
serdn capaces de realizar adecuadamente la transmision de fuerzas. Por otro, parece
evidente que esta segunda solucién, al no dejar zonas de hormigdn in situ tracciona-
do muy alejadas de las armaduras, conducird a un mejor control de la fisuracion.

Yy

RiCEDIaND)E |

Fig. 1. Fig. 2.
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— Un segundo punto a investigar (figura 2) es si resulta necesario o no enfrentar sobre
los apoyos continuos las semiviguetas de dos vanos consecutivos. En principio cabe
pensar que si no estdn enfrentadas, la transmision de compresiones puede resultar
deficiente y en ese caso la capacidad resistente a momentos negativos resulta merma-
da, con el correspondiente incremento de los momentos de vano.

— Un tercer punto, relativo al caso de vigas planas, es aclarar si es beneficioso que las
semiviguetas entren ampliamente en las vigas, o por el contrario, si la pequefia entre-
ga habitual en vigas de canto es suficiente.

2. PLAN DE ENSAYOS

Se procedid a hormigonar 9 piezas, las cuales estudiaban las siguientes variables:

— Entrega de las viguetas en el apoyo.

— Ancho de la viga de apoyo.

— Disposicion de la armadura en el apoyo.
— Alineacion de las viguetas.

— Canto de la viga de apoyo.

La combinacién de las variables anteriormente enunciadas dio6 lugar a los siguientes en-
sayos.

Serie Ensayo Ancho Canto Entrega Disposicion Alineacion de
de la viga |dela viga de las dela las viguetas
(cm) (cm) viguetas armadura
(cm)
A-1 CONCENTRADA
Alineadas
A-2 REPARTIDA
A 20 40 6
A-3 CONCENTRADA
Desfase 0,5 efe
A4 REPARTIDA
B-1=A-2 Alineadas
B-2 20 40 Desfase 0,25 efe
B B-3=A-4 6 REPARTIDA Desfase 0,50 efe
B-4 Alineadas
B-5 70 20 Desfase 0,25 e/e
B-6 Desfase 0,50 ele
C C-1 70 20 30 REPARTIDA Desfase 0,50 e/e

En las figuras 3 y 4 est4 detallada la definicion geométrica y armadura de las piezas per-
tenecientes a la serie A.
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FORJADOS A-1y A-2 FORJADOS A-3y A-4

ARMADURA LONGITUDINAL: { 251°

$16 por nervio (concent))

$6a25cm
8 repartida ARMADURA TRANSVERSAL: #6325

ARMADURA LONGITUDINAL : { g

ARMADURA TRANSVERSAL: #6a25cm

Fig. 3. Fig. 4.

3. MATERIALES EMPLEADOS

Se ha utilizado un forjado formado por semivigueta de hormigdn pretensado y bovedi-
llas de 70 cm de intereje y 20 cm de canto, que corresponde al tipo S-14/20/70. Se ha arma-
do frente a momentos negativos en el apoyo con la mdxima cuantia de acero admitida,
(Ag = 4,022 cm? por nervio), con el objeto de solicitar al mdximo la transmision de com-
presiones en el apoyo.

El hormigdén empleado pertenecia al tipo H-175, obteniéndose en los ensayos efectua-
dos sobre las probetas cilindricas de 15 x 30 cm, fabricadas para controlar la resistencia, un
valor medio de ésta de 220 kp/cm?.

El acero correspondia a la categoria 400, resultando el limite eldstico nominal determi-
nado mediante ensayos, del orden de 4.800 kp/cm?.

4. DISPOSICION DEL ENSAYO

El montaje del ensayo se ilustra en las figuras 5 y 6, correspondientes respectivamente
al ensayo del forjado en caso de que el enlace se realizase en una viga de canto o en una viga
plana.

En cualquiera de los dos casos la carga se ha materializado mediante dos gatos hidrduli-
cos de 10 toneladas de capacidad maxima, conectados a un grupo de presion marca M.A.N.

Se realiz6 un registro continuo de las deformaciones medidas mediante transductores
inductivos LVK, con un equipo de adquisicién automadtica de datos.

Las figuras 7, 8 y 9 muestran algunos aspectos del ensayo.
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DISPOSICION' DEL ENSAYO E INSTRUMENTACION

CASO DE VIGA DE CANTO

4 CAPTADORES

POR NERVIO
l : ;
L

CHAPA 160:20-2 2 GATOS DE 10t.

Fig. 5.
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DISPOSICION DEL ENSAYO E INSTRUMENTACIONJ

CASO DE VIGA PLANA

4 CAPTADORES

m§‘}f

2 GATOS DE 10't.

125

Fig. 6.




5. RESULTADOS DE ENSAYO

En la tabla 1 se presentan los momentos ultimos obtenidos en el ensayo para cada uno
de los forjados ensayados y los momentos caracteristicos de rotura, calculados con las carac-
teristicas reales de los materiales, determinadas mediante ensayos.

TABLA 1

Forjado Momento @iltimo Momento caracteristico
de ensayo de rotura M,
B M, Mg Mg

(mxt) (mxt) :

A-1 3,310 3,283 1,008
A-2 =B-1 3,844 3,614 1,064
A-3 3,048 3,019 1,010
A-4 =B-3 3,902 3,643 1,071
B-2 3,568 3,531 1,010
B-4 3,161 3,085 1,025
B-5 3,147 3,085 1,020
B-6 3,169 3,085 1,027
C-1 2,902 3,085 0,941

En las figuras 10 a 13 se representan los graficos de flechas para los forjados de la Serie
A, asi como los anchos maximos de fisuras detectados.

Los resultados de flechas y fisuracién de los forjados de la Serie B no se incluyen, pues
pricticamente son coincidentes con los de la Serie A.

GRAFICOS DE FLECHAS
FORJADOS A-1y A-2

GRAFICOS DE FLECHAS
FORJADOS A-3 y A4

Fig. 10.

ANCHO MAXIMO DE FISURA
FORJADOS A-3 y A-4

ANCHO' MAXIMO' DE FISURA
FORJADOS A-1 y A-2

Fig. 12.




6. OBSERVACIONES SOBRE LOS RESULTADOS OBTENIDOS
SERIE A

De acuerdo con lo recogido en las figuras 7 y 8, en condiciones de servicio las flechas
fueron sensiblemente iguales, con independencia de la distribucién de la armadura. Se apre-
cia un incremento de flecha en el caso de viguetas no enfrentadas, del orden del 40 por 100.

En cuanto a fisuracion, los comportamientos entre las piezas con armadura repartida y
concentrada fueron radicalmente diferentes, con independencia del grado de enfrentamiento
de las viguetas.

Las piezas A-2 y A-4 con armadura repartida (8 ¢ 8 por vigueta), no presentaron fisura-
cion alguna hasta cargas muy superiores, (de 50 a 100 por 100), a las de servicio. Las piezas
A-1 y A-4, con armadura concentrada (2 ¢ 16 por vigueta), alcanzaron, apenasrebasado el
escalon de servicio, fisuras del orden de 0,2 mm.

En cuanto a la seguridad a estados limites ultimos, la tabla 1 muestra la independencia,
tanto respecto a la distribucidén de armaduras como al grado de enfrentamiento de las vigue-
tas.

El forjado A-3, con anclaje de armadura en la viga (figura 4), presentd importantes fi-
suras de anclaje para carga solo el 14 por 100 superior a la de servicio (figura 14).

FISURAS EN LA VIGA DEL FORJADO A-3

PARAL M2 g 4l
M

Fig. 14.

SERIE B

La serie B tenia como objeto anlizar el efecto del desfase gradual en el enfrentamiento
de viguetas. Los resultados han sido sustancialmente coincidentes con los de la Serie A.

SERIE C

Su objetivo era analizar la conveniencia de introducir las viguetas en las vigas planas,
bien la entrega minima habitual (6 cm), o bien una mucho mayor (30 cm). En este segundo
caso, podia esperarse o no-una transmisién por adherencia desde el principio de la entrega, o
bien una transmisién por efecto punta, en cuyo caso la transmisiéon de compresiones podria,
de nuevo, ser precaria. Los resultados, que no se incluyen por brevedad, indican que la com-
paracién de B-6 con C-1 conduce a un comportamiento andlogo en fisuracion y estados limi-
tes nltimos, si bien en las flechas se observé una reducciéon del orden del 30 por 100 en el
caso de entrega de 30 cm, como efecto de la mayor rigidizacion de la zona de apoyo.
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Las figuras 15 a 18 muestran distintos aspectos de las roturas de las piezas.

= 5
1 \ i % ¥
A
Fig. 17.
7. RESUMEN

El resumen de conclusiones que puede hacerse de los resultados de ensayo obtenidos es
el siguiente:

— Resulta mds favorable el colocar la armadura uniformemente distribuida en todo el
intereje que concentrada sobre los nervios, tanto desde el punto de vista de la fisura-
cidon como del de las deformaciones. (Se sobreentiende que existe la armadura mini-
ma de reparto que prescribe la Instruccion EH-82, ya que si no existiera, una fisura
de retraccidon podria dejar parte de la armadura de momentos negativos inutilizada).

33



34

No se aprecia variacion del momento ultimo resistido (relacion M, /My ) como con-
secuencia de no alinear las viguetas. Esto puede explicarse analizando el trabajo de la
viga en el plano del forjado (véase figura 4). Pdra el caso de vigas de canto (vigas de
poco ancho) este fendmeno puede dar lugar a flechas superiores. No se puede, sin
embargo, proscribir esta forma de colocacion, dado que se obtienen resultados satis-
factorios, salvo que las flechas sean criticas en el cdlculo. Obsérvese que el forjado
A-1 con armadura concentrada y viguetas enfrentadas presenta la misma flecha en
servicio que el A-4 con viguetas no enfrentadas y armadura repartida.

No es buena la prictica de anclar la armadura en la viga, en el caso de que ésta vaya
concentrada sobre los nervios y las viguetas desalineadas, pues introduce unos es-
fuerzos en las vigas que dan lugar a una fisuracién notable de las mismas en servicio,
por efecto de anclaje (figura 14). Esta suele ser una prdctica comun en las obras,
pues'al no poder anclar la armadura en la capa de compresion del forjado, por falta
de recubrimiento, se ancla en las vigas. De nuevo, una alternativa es la armadura dis-
tribuida, que por su pequefio didmetro puede anclarse en la capa de compresion.

El introducir las viguetas ampliamente en el caso de vigas planas, disminuye las fle-
chas debido a la mayor rigidez de la zona de apoyo.

Sin embargo, ello no parece necesario y el leve indicio de una posible reduccién del
momento flector de rotura que se aprecia en la tabla 1 no aconseja, sin mayores in-
vestigaciones, hacerlo asi.

Los resultados de los ensayos muestran claramente menores rotaciones sobre apoyos
en el caso de armadura repartida con su consiguiente influencia en los reajustes por
plasticidad de la ley de momentos.

Los resultados favorables del plan de ensayos, permiten aceptar forjados ya cons-
truidos con viguetas no enfrentadas, si las flechas no son problema critico e incluso,
permiten el proyecto, en casos particulares, de forjados con viguetas no enfrentadas;
pero en nuestra opinidn esta solucion sélo debe adoptarse si se emplea armadura de
momentos negativos muy repartida y con las longitudes de anclaje bien estudiadas y
siempre que se hayan comprobado rigurosamente las flechas.



V11 Sesion de Trabajo. 837-8-5

Tema V: Patologia

Rigidizacién, mediante un pretensado con
armaduras postesas, de las estructuras de dos
silos gemelos en bateria

A. Gonzélez Serrano y C. Lorente de N6
Ingenieros de Caminos, Canales y Puertos
Ibérica de Estudios e Ingenierfa, S.A. (IBERINSA)

SINOPSIS

En la presente comunicacién se describe la unidén realizada, mediante un pretensado
con armaduras postesas, en dos silos gemelos, adosados, cuyos asientos y movimientos no
mostraban una tendencia clara hacia su estabilizacién definitiva. Estos movimientos produ-
cian un acercamiento relativo de ambos silos que aconsejé la limitacién de sus cargas de uti-
lizacién; por lo que se proyecté la unién de los mismos para anular el giro relativo entre am-
bos, transladando, de esta forma, las presiones verticales existentes en los planos inferiores,
hacia otras zonas menos solicitadas, es decir, desde el centro hacia los bordes, con lo que se
solucioné el problema planteado.

Finalmente, se incluyen los cdlculos estadistico-matematicos realizados con los asientos
medidos después de la rigidaciéon efectuada, que vienen a poner de manifiesto la idoneidad
de la reparacién realizada.
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DESCRIPCION DE LA TIPOLOGIA ESTRUCTURAL DE LOS SILOS Y DEL TERRENO
DE LA CIMENTACION

La estructura de cada silo, de 15.000 t de carga 1til, es un cilindro de hormigdén arma-
do, de 20,00 m de didmetro interior, 39,30 m de altura y 0,40 m de espesor de pared. La es-
tructura de los silos se maciza parcialmente de hormigén en los 13,10 m inferiores, para for-
mar la tolva troncoconica que se puede ver esquematizada en las figuras nimeros 1, 2 y 3.
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Fig.i 3.

Cada silo va cimentado sobre 260 pilotes prefabricados, de seccién cuadrada de 0,45 m
de lado, que estdn encepados en una losa de cimentacién de 23,38 m de didmetro y 1,00 m
de canto total. La minima distancia existente inicialmente entre los fustes cilindricos de
ambos silos era de 2,82 m.

Los pilotes, de 12 m de longitud, atraviesan un primer estrato de fangos de muy debil
capacidad portante y de unos 10,00 m de potencia. Las puntas de estos pilotes se apoyan en
un estrato de arena de suficiente capacidad portante, de 6,00 m de potencia. Entre el estrato
de arena anterior y el suelo que se puede considerar como ‘‘firme” se interpone un lentejon

36



de arcilla blanda, que no se detecté en los sondeos previos de reconocimiento que se hicie-
ron en la vecindad de la ubicacién de los silos y que, probablemente por consolidacién y ex-
trusion, originé importantes asientos y movimientos en los silos.

JUSTIFICACION TECNICA DEL ARRIOSTRAMIENTO DE AMBOS SILOS

La medicién continua que se venfa haciendo de los asientos y delos movimientos de
ambos silos no mostraba una estabilizacion clara de sus valores. Ello era debido a que, aun-
que los valores absolutos realmente alcanzados eran bastante inferiores a los valores previstos
tedricamente, las recuperaciones que se producian al descargar los silos eran también mucho
menores que las teoricas.

En principio, cabe pensar que la gran histéresis encontrada en cada ciclo de carga-descar-
ga era debida a la concentracion de tensiones que se producia bajo los silos en las zonas veci-
nas a su plano de simetrfa. Esta causa, unida al acercamiento alarmante (apreciable a simple
vista como se puede observar en las fotograffas nimeros 1 y 2) entre ambos silos, aconsejo el
“unirlos” entre sf a fin de anular el giro relativo entre ellos y producir, al mismo tiempo, una
variacion en la distribucién de las tensiones verticales ejercidas sobre la capa blanda subya-
cente a través de las puntas de los pilotes y del estrato de arena. Con esta variacion en la dis-
tribucion de tensiones se descargd la zona mds solicitada, en las proximidades del plano de
simetrfa axil, trasladando las tensiones hacia otras zonas exteriores que estaban mds descar-
gadas antes de proceder a la rigidizacién de los silos.

Foto 2.

Foto 1.

En la figura ntimero 2 se puede ver, de una forma cualitativa, la ley de asientos de am-
bos silos independientes y la distribucién de tensiones bajo los mismos. En la figura nimero
3 se representa la ley de asientos de ambos silos una vez rigidizados y la nueva distribucion
de tensiones, en la que se aprecia una traslacion de las presiones verticales hacia zonas exte-
riores mds descargadas.
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Resulta obvio que esta “unioén”, que evita el progresivo acercamiento de los silos, ha
resuelto fundamentalmente el problema de inclinaciéon descrito; ya que, salvo el alivio ten-
sional de la zona central en la vecindad del plano de simetria de ambos silos y el efecto con-
siguiente en las deformaciones correspondientes, el asiento del conjunto de los silos, una vez
rigidizados, coincidi6é sensiblemente con el valor medio de los asientos de los silos aislados.
Estos asientos, como ya se ha indicado anteriormente, si se hubieran analizado independien-
temente del problema de los giros, se hubiesen calificado de totalmente admisibles.

La “unién” de los silos se materializ6 mediante una gran viga riostra, de 7 m de ancho
y 11 m de canto total, que se llevo hasta una altura conveniente entre las caras laterales de
ambos silos aprovechando la zona macizada de la tolva y que los obligd a moverse solidaria-
mente. La armadura de esta gran viga riostra fue una armadura activa que se disefid y colo-
c6 excéntricamente por debajo del encepado de los pilotes, con una excentricidad de 1,35 m
con respecto al borde inferior de la viga riostra (que coincide con el borde inferior del ence-
pado de los pilotes).

En la figura nimero 2, que corresponde al caso de los silos aislados o independientes, se
puede ver que las reacciones del terreno pasan por los baricentros de los silos; mientras que
en la figura ntimero 3, que corresponde a los silos una vez arriostrados, se observa que las
reacciones del terreno tienen una excentricidad ‘¢’ con respecto a dichos baricentros. El par
M = P. e, es el momento con el que se ha de disefiar la viga riostra.

CALCULO DEL ARRIOSTRAMIENTO

Como se deduce del apartado anterior, el problema planteado queda reducido a calcu-
lar la distribucion de tensiones que se produce cuando se rigidizan ambos silos. En este cdlcu-
lo se supuso que las tensiones debidas al peso propio permanecen invariables y que la nueva
distribucion afecta Gnicamente a las 15.000 t de sobrecarga de los silos. Como el problema
de la distribucion tensional que producen dos cimentaciones rigidas circulares, tangentes,
trabajando solidariamente, no esta hoy resuelta eldsticamente, en el caso analizado nos limi-
tamos a aproximar la solucién mediante diferencias finitas.

Teoéricamente hablando, se deberfan subdividir ambos circulos en cuadriculas y, admi-
tiendo una presién uniforme en cada reticula, calcular sus valores con la condicién de que se
produzca el mismo asiento en cada uno de los centros de dichas cuadriculas. Sin embargo,

P
-

Fig. 4,
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en el presente caso se ha estimado suficiente la subdivision en fajas (véase figura nimero 4)
de modo que, suponiendo constante la presion en cada una de ellas, pueda establecerse la
igualdad de asientos de cada faja en su interseccién con el eje longitudinal de los silos.

El asiento bajo la esduina del rectdngulo cargado viene dado por la expresion:

Sesquing = = ~————f(n)
m

esquina E
dénde:

f(n)~nLl_-|__._'1 +n L L@+ 140%)

siendo: n = a/b, la relacién de los lados del rectdngulo.

Si se divide cada uno de los circulos en N fajas, el asiento en el punto j producido por
la presion uniforme p; de la faja i serd:

(1
=25 T [f(n,) 7 £ (n,) ]
T E

(el signo —esparai# jyel + parai=j)

donde: b
b _Z
b ¥ — %]
Ly —x1+73 2
n = yn, =
a, ay

1
El asiento producido por la faja simétrica situada en — i serd:

, b (1—p?)
Wi,j—2Tai[f(n3)—f(n4)]
siendo:
C+ X+ e
a. ;
Las variables pueden expresarse como sigue: A
x,=({1-05)b
¢=Nb
a, = vVx, (¢ —x,)

que pueden hacerse adimensionales para el cdlculo, en la forma:

X = X *b
—_ *
y;=y;*b
6= *b
_ a,=a, *b
siendo:
xi* =i—-0,5
¢* =N

ai* = \/x*i (N — xi*)
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bq (1 — u?
y llamando al asiento S = S_* 29 (———ﬂ—)2
s

y a la presion p; = p;* q se deberd tener, para cada j:
N
I aF £ () +1(0) ~ () ]= S,*
=
Como ademds existe la condicién de equilibrio vertical:
N
2 2p,ab=P
i=1
es decir:
N P
i=1 i . 2qb2

se tienen las N + 1 ecuaciones necesarias para determinar las N pi* y el asiento S_*.

El célculo se hizo dividiendo cada circulo en 39 fajas (que se han numerado desde el
centro comun hacia los bordes externos); lo que di6 lugar a un sistema de 40 ecuaciones con

40 incoOgnitas.

En el cdlculo se ha tomado igual a la unidad el pardmetro — de modo que los re-

2 b
sultados reales se obtienen mediante las expresiones: 3ab
PN? (1 —u*)PN
=Bk __ §=¢§*x " 77"
p=p*rs Py y “Eo

La salida del ordenador se reproduce en el cuadro nimero 1 adjunto.

El programa realizado calcula también el momentc en el centro, producido por la dis-
tribucién de presiones asf calculada, con objeto de determinar el valor que nos de la posicion
de la resultante. El valor real del momento serd M = 2 q b> M* y, por lo tanto, la excentrici-
dade= %{= M*b = M* % El valor de e resulto ser e = 0,55435 ¢.

En el caso estudiado se obtuvo e = 15,367 m y M = 15.000 (15,367 — 23,38..1/2) =~
~ 50.500 mt que es el valor del momento que debe resistir la viga riostra y la estructura de
los silos para trabajar conjuntamente.

A la viga riostra se le han dado, como ya se ha visto, las mayores dimensiones compati-
bles con la resistencia estructural de los silos, aprovechando al mdximo la zona macizada de
las tolvas y teniendo en cuenta ademds la presencia de la galeria de cintas que une amtos si-
los (véanse figuras nimeros 5y 6).

Por otro lado, el pretensado necesario se ha disefiado ubicdndolo exteriormente a la
seccion de la viga riostra, por debajo de las losas de encepado de los pilotes, mediante la eje-
cucién de una galerfa, a fin de ganar el mdximo brazo, necesario para disminuir el esfuerzo
de los tendones. '

El cédlculo de la fuerza de pretensado se ha realizado igualando tracciones en la fibra in-
ferior de la viga riostra a silo lleno y en la fibra superior de la viga riostra a silo vacio.

La fuerza de pretensado asi calculada, en estado definitivo y una vez experimentadas
todas las pérdidas, resulté ser de N = 3.367 t. Para obtener esta fuerza de pretensado se dis-
ponen 8 tendones de 98 ¢ 7 cada uno, que se tesaron por ambos extremos y se anclaron, con
el sistema BBRV, a 125 t en una primera fase y a 471 t en una segunda, o fase definitiva (al
73,46 por 100 de su carga de rotura).
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Cuadro 1

Faja p*.10° S*.10®
1 1.551 122.061
2 1.541 122.061
3 1.523 122.061
4 1.502 122.061
5 1.481 122.061
6 1.462 122.061
7 1.445 122.061
8 1.430 122.061
9 1.418 122.061

10 1.407 122.061
11 1.399 122.061
12 1.394 122.061
13 1.390 122.061
14 1.388 122,061
15 1.389 122.061
16 1.391 122.061
17 1.396 122,061
18 1.403 122.061
19 1.412 122.061
20 1.424 122.061
21 1.438 122.061
22 1.456 122.061
23 1.476 122.061
24 1.501 122.061
25 1.529 122.061
26 1.563 122.061
27 1.602 122.061
28 1.648 122.061
29 1.702 122.061
30 1.766 122.061
31 1.843 122.061
32 1.937 122,061
33 2,054 122.061
34 2202 122.061
35 2.397 122.061
36 2.667 122,061
37 3.088 122.061
38 3715 122.061
39 8.146 122.061

Las mdximas tracciones que se producen en la fibra inferior de la viga riostra a silo lle-
no y en la fibra superior de la viga riostra a silo vacio resultaron ser de 88,50 t/m?* . Para ab-
sorber estas tracciones se dispusieron armaduras ancladas en los macizados de las tolvas y se
dié ademds continuidad a las armaduras de los encepados de ambos silos.

En la fotografia nimero 3 se pueden ver los taladros que se hicieron en el macizado de
las tolvas para anclar las armaduras pasivas que se dispusieron para absorber las aludidas trac-
ciones.
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Los taladros indicados se hicieron con una ligera pendiente y se rellenaron con un mor-
tero tipo Betec de alta resistencia mediante un macarr6n de plastico que llegaba hasta el fon-
do del taladro, para garantizar un llenado correcto con ausencia de burbujas de aire y, poste-

riormente, se introdujeron los redondos de anclaje.

En la fotografia ntimero 4 ademds de los citados taladros se aprecia la demolicién que
se hizo en el encepado de ambos silos para dar continuidad a las armaduras de los mismos.
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Foto 3.

Foto 4.

PROCESO DE EJECUCION DE LA REPARACION REALIZADA

Se comenzdé realizando una galeria por debajo de los encepados de los silos, quedando
exentos en esta zona los pilotes. En esta galerfa existian 8 calles entre alineaciones de pilotes
(como la calle indicada en la fotografia nimero 5) en las que se alojaron otros tantos tendo-
nes del pretensado del refuerzo.

Foto b. Foto 6.
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En la fotograffa niimero 6 se pueden ver las grietas que presentaban los pilotes en el
empotramiento con el encepado, que eran debidas, sin duda alguna, al momento inducido en
la cabeza de los mismos por el giro de los silos. Estas grietas disminuian a medida que los
pilotes se aproximaban al plano de simetria de los silos y se magnificaban tanto mds cuanto
mds se alejaban de dicho plano. Esto era debido a que la solicitacion de los pilotes exteriores
era de flexién compuesta mientras que la solicitacién de los pilotes mds préximos al plano
de simetria de los silos tendfa o incluso llegaba a ser una compresién compuesta;y en esta
Gltima situacion desaparecia la fisuracidén detectada.

A continuacion se hicieron los taladrosy se anclaron las armaduras de la gran viga rios-
tra, en la zona macizada de las tolvas. Esta armadura se coloc6 para absorber las tracciones
que ya hemos comentado. Simultdneamente se demolié el encepado de los silos en la zona
de tangencia, para dar continuidad a las armaduras pasivas de los encepados. Estas etapas ya
se describieron al comentar las fotograffas nimeros 3 y 4.

En una fase posterior se realizaron, a través del encepado, los taladros inclinados en los
que iba a quedar alojada la armadura activa. También se hicieron los taladros y se anclaron
los redondos de conexidon de los dados extremos con el macizado de tolvas. En estos dados
es donde quedaron alojados los anclajes activos del pretensado. Como los taladros aludidos
se hicieron en contrapendiente, fué necesario colocar el redondo de conexioén, sellando a
continuacién la superficie exterior a fin de poder inyectar un mortero tipo Betec por un
macarrén corto hasta que la lechada saliera por un macarrén largo que se dejé alojado en el
taladro hasta la parte alta del mismo.
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A continuacioén se enfilé y se coloco la armadura activa. Esta armadura se dejo embebi-
da en los dados extremos de anclaje (véanse fotografias nimeros 7y 8) y en dos dados infe-
riores al encepado de los silos (véanse figuras nimeros 5 y 6) que se proyectaron para absor-
ber las fuerzas de desviacion del pretensado. Las vainas en la zona recta comprendida entre
los dados inferiores, se embebieron en vigas de hormigdn que se apoyaron en varias pilastras
o machones de ladrillo.

Posteriormente, se colocod la armadura pasiva de los dados inferiores, de la gran viga
riostra y de los dos dados extremos de anclaje. Las fotograffas nimeros 7 y 8 corresponden
a dos vistas de la ferralla de los dados extremos de anclaje. También se pueden ver en las
fotograffas nimeros 9 y 10 las vainas y las trompetas de los anclajes activos.

R

Foto 10.
En este momento se colocaron, por una casa especializada, diversos aparatos de medida
de tensiones y deformaciones.

A continuacion se inyectaron, con hormigén Prepakt, los dados inferiores de la galeria;
finica forma de conseguir un contacto {ntimo entre el hormigdn de estos dados y la superfi-
cie inferior de los encepados de los silos. Al mismo tiempo se hormigonaron, con un hormi-
gbn convencional, los dados extremos de anclaje y la gran viga riostra. Durante el fraguado
de estos hormigones se exigié mantener fijas las cargas de los silos para evitar que se produje-
ran movimientos relativos apreciables y peligrosos durante el fraguado.
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A continuacion se realizé el pretensado en las dos etapas mencionadas, se inyectaron
los tendones con lechada de cemento y se hormigonaron las vigas en las que quedaron aloja-
das las vainas del pretensado. Finalmente, después del revestimiento de la galeria a fin de
contener las tierras, se efectuaron los seguimientos del estado tenso-deformacional, lo que
permitié juzgar, como mds adelante se indicard, la idoneidad de la reparacién realizada.

La fotografia nimero 11 es una vista de los silos una vez finalizada la reparacion.

Foto 11.

COMPROBACION DEL PILOTAJE

Para calcular el par actuante, se ha considerado rigido el conjunto suelo-pilotes, lo que
supone obligar a una deformacién plana a la capa de arena. Esto quiere decir que, desde el
punto de vista del pilotaje, los movimientos son simplemente de arrastre. De este modo pue-
de partirse del par asf determinado y calcular el pilotaje suponiendo que no hay deformacio-
nes adicionales de la capa de arena y que es el conjunto de pilotes, eldsticamente, el que ha
de tomar sus cargas correspondientes.

Es decir, la hipotesis pésima respecto a las cargas en los pilotes, resulta de considerar
que, ademés de la sobrecarga de 15.000 t en un silo, acttia un par exterior de 50.500 m.t que
trata de volcarlo hacfa el exterior; sin embargo, al considerar el conjunto rigido de los dos
silos, dicho par es un esfuerzo interno y es el conjunto de los pilotes de los dos silos el que
ha de soportar las sobrecargas existentes en cada uno de ellos. En esta segunda hipotesis, la
situacion pésima se producird estando un silo lleno y el otro vacio. Naturalmente, en ambos
casos, admitiremos que el peso propio ha producido ya todas sus deformaciones.

Se han estudiado dos pilotajes diferentes: el correspondiente a un solo silo y el corres-
pondiente al conjunto, suponiendo en ambos casos que el encepado (junto con la tolva) es
infinitamente rigido.
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El estudio se ha hecho con el programa DUQALBA, basado en la teoria expuesta en el
libro Geotecnia y Cimientos III, capitulo 3, apartado 3.3.8.

En el primer caso se han considerado 3 hipétesis de carga: la primera corresponde al
par de 50.500 m.t y a la sobrecarga de 15.000 t; la segunda corresponde al peso propio y la
tercera es la combinacién de ambas.

En el segundo caso se han considerado también 3 hipoétesis de carga: la primera corres-
ponde a los dos silos cargados con 15.000 t cada uno (hip6tesis de la que se deducen facil-
mente los valores correspondientes al peso propio); la segunda a que esté un silo lleno y el
otro vacio y la tercera es la suma de la segunda y la correspondiente al peso propio.

De esta forma encontramos que los pilotes verticales mds cargados, tanto en el primer
caso de carga como en el segundo, toman unas tensiones de trabajo totalmente admisibles; o
bien, que sus coeficientes de seguridad tanto frente a rotura como frente a hundimiento son
también admisibles. De todo ello se deduce que, desde el punto de vista del pilotaje, la rigi-
dizacién de los silos es totalmente factible.

COMPROBACION DE LAS TOLVAS

Para poder tener la seguridad de que la “unién” de los silos era totalmente viable, resta-
ba por comprobar que los valores de las tensiones que se inducen en el macizado de las tol-
vas, a través de la gran viga riostra y del pretensado, eran admisibles. Con tal fin se han dis-
cretizado las tolvas mediante un modelo axil-simétrico de elementos finitos, y las cargas se
han introducido mediante desarrollos en serie de Fourier que se han limitado a 10 arméni-
cos. Se ha supuesto que las cargas de la viga corresponden a un caso de deformacién plana de
la seccién, con el hormigén en clase II, y que se distribuyen uniformemente en el ancho de
la pieza. Las cargas debidas al pretensado se suponen también uniformemente distribuidas en
los dados extremos de anclaje y en los dados inferiores (que recogen las fuerzas de desvia-
ci6én del pretensado). Puesto que el desarrollo en serie de Fourier que admite el programa es
Ginico, han sido las propias cargas las que se han afectado directamente de su correspondien-
te coeficiente de la serie.

No se incluye en el texto el modelo de elementos finitos utilizado, asi como las cargas
consideradas, para no hacer mds extensa esta Comunicacién. Del estudio realizado se deduce
que, desde este punto de vista, la rigidizacién de los silos también era factible.

MEDIDAS DE CONTROL

FEl seguimiento de tensiones y deformaciones se hizo fundamentalmente a base de
straingages colocados en la viga riostra y en las caras interiores de las tolvas, ya que las célu-
las de presién nos han parecido inadecuadas para el presente caso en el que se pasa por ciclos
repetidos de tracciones'y compresiones. No se incluyen los detalles de colocacién de los apa-
ratos de medida, de las secuencias seguidas en los diferentes niveles de carga, ni del manteni-
miento y duracién de los diferentes ciclos, a fin de no hacer més prolija la exposicién; aun-
que si se quiere dejar constancia de la concordancia existente entre los valores medidos y
los estudios realizados.

ANALISIS DE ASIENTOS

Se ha dispuesto de datos suficientes de los asientos sufridos por los silos de referencia,
para poder juzgar sobre su comportamiento y estimar el efecto del asentamiento de la capa
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de arcilla que origin6 el problema planteado y motivé el arriostramiento realizado.

Como primeros datos significativos, antes de pasar a un estudio detallado, hay que
resaltar la pequefia magnitud del asiento méaximo registrado, que fue de solo 24 milimetros,
a pesar de que en ambos silos se ha sobrepasado, con mucho, la carga de cilculo, pues un silo
ha llegado a tener 17.400 t y el otro 16.100 t.

Los datos disponibles hasta la fecha, permiten un estudio estadistico de los mismos
que, como veremos, hacen posible concluir que el comportamiento de los silos es perfecta-
mente eldstico y que los valores de los asientos de consolidacién son totalmente admisibles y
no presentardn ninglin problema a lo largo del tiempo de utilizacién de los mismos.

En primer lugar, se han analizado los datos de una prueba de carga efectuada a partir
del 16-8-83. Considerando independientemente las ramas de carga y descarga, se obtiene pa-
ra la primera un coeficiente de correlacién p = 0,92 y para la segunda un p = 0,97.

Para estimar el efecto de la consolidacion durante la fase de carga, se ha supuesto que
se estd en las primeras fases del fenémeno y, por tanto, el grado de consolidacién alcanzado

Asiento elastico medio en milimetros

15
Pendiente carga 0.5939x10'3 mm/t. Coeticiente de correlacion )’.) =0.94

Pendiente descarga OSHSx]O’?’mm/t. Coeficiente de correlacién 5) = 0.97

LEYENDA

@® CD.G.DE LOS DATOS
+ CARGA PRUEBA
% DESCARGA

0O 2 4 6 8 10 12 1L 16 18 20 2 2 26 28 30

Carga total en miles de toneladas

Fig. 7.
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es proporcional a la raiz cuadrada del tiempo. Admitida la aditividad de las isocronas, puede
suponerse que un incremento de carga AP, colocado en el instante tj, produce en el instante

t, un asiento proporcional a AP. Vvt =t

De este modo se encuentra, para cada asiento, la correcciéon:

i I
Sei = aZ AP, Vi -

j=o
del asiento de consolidacién correspondiente; lo que permite estimar el asiento eldstico.

La constante de proporcionalidad « se ha estimado de modo que maximice el coeficien-
te de correlacion, habiéndose encontrado el valor o = 0.0000690 (para AP en toneladasy t
en dias) que proporciona un coeficiente de correlaciéon p = 0,94.

Las pendientes de las rectas de regresion s—P y P—s resultan, respectivamente, § =
= 0,5579 x 107 mm/t y 8= 1.586,8456 t/mm. En este caso en que la fiabilidad de los da-
tos es prdcticamente la misma (es decir, no tienen mayor precisién las cargas estimadas en
los silos por cubicacién y multiplicacién por una densidad media, que la medicidén de los
asientos), puede tomarse la recta de regresidon ortogonal o, simplemente, un valor medio de
los dos citados. Este altimo procedimiento es el que hemos seguido, por su simplicidad.

Asi pues, en la figura nimero 7 se han dibujado los asientos eldsticos (asientos medios
de los dos silos) producidos por las cargas totales (suma de las cargas de los dos silos) y la
recta de regresiéon media antes definida, que tiene una pendiente de 0,5939 x 107° mm/t.

El asiento de consolidacidén puede estimarse como:
s, = 30.000 x 0,0000690 x V26 = 10,555 mm

y este valor se ha restado de todos los asientos medidos en descarga para obtener los corres-
pondientes asientos eldsticos, que se han dibujado también en la figura nimero 7. Como he-
mos dicho, el coeficiente de correlacién es en este caso p = 0,97, y las pendientes de las rec-
tas s—P, P—s son, respectivamente, 0,498 x 10™° mm/t y 0,5322 x 1072 mm/t, siendo la
pendiente media de la recta dibujada 0,5115 x 10— mm/t. Como puede verse en dicha figu-
ra niimero 7, el comportamiento es practicamente eldstico.

Se han analizado a continuacién los datos correspondientes a la utilizacién de los silos
desde el 6-10-83 al 12-7-84.

Tomando los asientos medios y las cargas totales, se obtiene un coeficiente de correla-
cién bajo: p = 0,65. Sin embargo, si se toman las diferencias de cargas entre los silos (que
son proporcionales al par que actia sobre el conjunto) y las diferencias de los asientos me-
dios de los mismos (proporcionales, pues, al giro del cimiento) se obtiene un coeficiente de
correlacion p = 0,89, con una pendiente para la recta s—P de 0,4218 x 102 mm/t y para la
P—s de 0,5373 x 10™® mm/t, con un valor medio de 0,4796 x 10~ mm/t.

Este espectacular aumento del coeficiente de correlacion se debe al hecho de que la di-
ferencia de asientos elimina practicamente el efecto de la consolidacién. Por tanto, se ha rea-
lizado un nuevo cdlculo estimando, como hemos visto antes, el valor de estos asientos de
consolidacién. Siendo la utilizacién de los silos un proceso alterno de cargas y descargas, re-
sulta mucho mds complejo estimar dichos asientos, que se producirdn a veces sobre ramas de
consolidacién diferentes y con tiempos también distintos. Suponiendo que la utilizacién de
los silos, hasta el momento, sea tipica y podamos admitir que se repite con el tiempo, podria
asimilarse a una funcién continua y por tanto existiria una cierta ‘“‘carga caracteristica” uni-
forme que producirfa en un instante dado el mismo asiento de consolidacién que la funcién
de carga real, de modo que, en los primeros estadios de la consolidacién, podria admitirse
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que los asientos son proporcionales a dicha carga caracteristica y a la raiz cuadrada del tiem-
po. Englobando én un mismo coeficiente la carga caracteristica y el valor de la constante de
proporcionalidad, se obtiene de este modo, maximizando el coeficiente de correlacion, un
valor v = 0,46036 (tiempo en dias) que proporciona un p = 0,81, con unas pendientes para
s—P de 0,3859 x 107 mm/t y para P—s de 0,5882 x 1072 mm/t, con una media de 0,4870
x 107° mm/t, que es la que se ha dibujado en la figura ntimero 8, junto con los asientos
elasticos una vez deducidos los de consolidacion.

Asiento elastico medio en milimetros

Pendiente 0.4870 x 10‘3 mm/t. Coeficiente de correlacion f): 0.81
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Carga total en miles de toneladas.

Fig. 8.

Admitiendo que como carga caracteristica pudiera tomarse la carga media de utiliza-
ciéon, P, = 17.184 t, a ese coeficiente y corresponderfa un coeficiente o = 0,00002679,
que es un 40 por 100 del obtenido para la carga de prueba; de modo que el asiento de conso-
lidacién méxima que cabe esperar en el plazo de 10 afios, por ejemplo, seria s, = 30.000 x
x 0,00002679 x+/3650 = 48,555 milimetros; que es perfectamente admisible. '

La pendiente media obtenida para la fase de utilizacion de los silos, coincide practica-
mente con la de descarga durante la prueba de Agosto-Septiembre del 83; 1o que indica que
el comportamiento de los silos es perfectamente eldstico y se estan moviendo ya por la recta
de “recarga”, lo que a su vez explica el menor valor obtenido para o. Esta elasticidad queda
también corroborada por la pendiente de la recta As — AP de la figura nimero 9.

En efecto; consideremos el cimiento conjunto de los silos como un circulo tnico de
drea = 2x603,50m? = 1.207 m?. Serd R = 19,60 m.
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La distancia entre los centros de los silos es de 23,72 m. La diferencia de cargas entre los

. d A's
dos silos produce pues, un par M = AP . > y la diferencia de asientos un giro 6 = -4

g ‘ot 3M (1 — u?
Suponiendo el suelo eldstico, un par- M produce, en un circulo rigido, un giro 6 = ——4£E—R:L—),
(1—p>)P

2ER

y una carga P, un asiento s =

B/_M

Por tanto, la relacién de pendientes serd: S/

, ¥ por consiguiente, como:

31
2 R?
2
a2

> >

=l
a7

se tendra:

As/AP 3 d* 3 (23ﬂ2)2__1098
slp 4 R* 4 1960°
0,4796 x 1073

La relacion calculada ha sido ——————.= 0,985, es deci Acti drica.
ada ha sido 0.4870 x 1073 es decir, practicamente la tedrica

Diferencia de asiento K30 ~Kjg en milimetros

Pendiente 0.1.796><10'3 mm/t. Coeticiente de correlacidn f): 0.89
a
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Fig. 9.

CONCLUSIONES FINALES
De todo lo anterior se deduce un comportamiento practicamente eldstico de los silos,

junto con unos valores del asiento de consolidacién perfectamente admisibles, por lo que pue-
de darse por resuelto el problema con plena satisfaccién técnica.
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Reparacioén de varios silos de dridos en bateria,
mediante un recrecido de hormigén
proyectado, puesto en compresion sin el
empleo de gatos

A. GONZALEZ SERRANO
Ingeniero de Caminos

Ibérica de Estudios e Ingenieria, S.A.
(IBERINSA)

Que anque din que os mortos n’oien,
cando és meus lle vou falar,

penso que anque estén calados

ben oien o meu penar.

(Rosalia de Castro)

A meus pais,
na sua lembranza

1. SINOPSIS

En la presente comunicacion se explica la reparaciéon de unos silos de dridos en bateria
que estaban muy préximos a su agotamiento resistente. El refuerzo consisti6 en recrecerlos
con una capa de hormigbdn proyectado armado que, una vez realizada, quedo solicitada a
compresion (para mejorar sus condiciones de fisuracién) mediante una predeformacion in-
troducida en la estructura durante el proceso constructivo.

2. ANTECEDENTES

Los silos en cuestidon son cuatro silos cilindricos de 10 m de didmetro y 10 m de altura,
de ladrillo armado que estaban recubiertos de una capa de mortero. De acuerdo con la infor-
macidn recibida, estos silos se construyeron con cardcter temporal para ensilar los dridos con
los que se fabricé el hormigén de una obra importante. La explotacién posterior de la cante-
ra, una vez que la obra a la que habian dado servicio se habfa culminado, hizo que se conti-
nuase con la utilizaciéon de dichos silos hasta el momento en que fuimos requeridos, a finales
de 1983, para repararlos, ya que su capacidad resistente por aquel entonces estaba muy pre-
caria y amenazaban ruina en un futuro no lejano.

Mientras que uno de los cuatro silos estaba aislado, los otros tres eran tangentes, como
se puede ver en la fotografia 1. El silo aislado ya habia sido reparado mediante una armadu-
ra exterior en redondo laminado que se habia acufiado contra la pared del propio silo y se
habia recubierto o protegido con una capa de mortero exterior dada a mano. Los tres silos
tangentes restantes no habian sido atin reparados y del estado de la fisuracion del hormigon
y de la corrosion de sus armaduras nos da cuenta la fotografia 2.
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Foto 1. Aspecto general que presentaban los silos antes de ser reparados. Obsérvese que en los tres silos tan-
gentes se detecta su nivel interior de llenado, a través de la humedad que se manifiesta en los paramentos ex-
teriores.

Foto 2. Una zona de los silos con el tipico mapa de grietas y las manchas de 6xido, que era el aspecto que
presentaban antes de repararlos.

Como se puede observar en dicha fotografia los silos antes de repararlos estaban muy
agrietados y casi se podia calificar que tenian el hormigdn reventado. El agua pasaba desde
el interior hacia el exterior de los silos a través de las grietas, dejando marcadas sus huellas
ineludibles en abundantes manchas de 6xido que nos explicaban cémo estaba deteriordndose
la armadura resistente.

3. DESCRIPCION DE LA REPARACION REALIZADA

Se buscd una reparacidn que fuese sencilla, con pocas unidades de obra y que se pudie-
se contratar con una unica casa especializada. Con este motivo se disefid, una capa de hormi-
gbdn proyectado (mal llamado gunita, segiin mi opinién, ya que la palabra inglesa shotcrete es
bastante mas expresiva que la espafiola), que se armo con un mallazo electrosoldado al que
se le daba continuidad en los puntos de tangencia mediante armaduras pasantes a través de
taladros previamente realizados. Antes de dar la capa de hormigdn proyectado se prescribid
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llenar los silos a su plena capacidad, incluso haciendo rebosar el drido superiormente en for-
ma cono, a fin de que el recubrimiento de hormigdén proyectado quedase solicitado a com-
presion a silo vacio y con cargas inferiores de llenado.

Una solucidn parecida se habia utilizado en los depositos del reactor de la Moncloa.

La solucidon descrita es tedricamente cierta si el hormigdn no tuviese fluencia, pero atin
asi la hemos preferido utilizar, ya que las compresiones residuales en los paramentos del
hormigdn proyectado le han dado a los silos una impermeabilidad que nunca tuvieron, mani-
festandose exteriormente, después de reparados, con un aspecto impecable.

La solucién realizada queda reflejada en la fotografia 3. Como se puede ver en esta fo-
tografia, a la armadura de los mallazos electrosoldados se le daba continuidad a través de los
puntos de tangencia de los silos, mediante armaduras pasantes en redondos laminados con
igual capacidad mecdnica que la del mallazo, que quedaban alojadas en taladros previos e
inyectadas con lechada antes de procederse a la proyeccion del mortero.

Foto 3. Representacion grafica de la reparacion realizada. Se puede observar que a la armadura de los malla-
z0s, que se interrumpe al llegar a los puntos de tangencia de los silos, se le da continuidad mediante redon-
dos pasantes alojados en taladros previos. También se puede ver que a los paramentos de los silos de la zona
izquierda e inferior de la fotografia ya se aplico el hormigbn proyectado.

3. PROCESO DE EJECUCION DEL REFUERZO

Se comenzd aplicando un chorro de arena a la superficie exterior de los silos que se iban a
reparar, para dejar las superficies que iban a recibir el hormigon proyectado, limpias, sin lecha-
da superficial, sin aridos sueltos y con los dridos al descubierto. Posteriormente se aplicd una
primera capa de hormigdn proyectado de unos 5 cm de espesor. A continuacion se fijaron los
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mallazos electrosoldados a las superficies a revestir. Esta operacion se hizo mediante alambre
de atar ferralla que se habia adherido previamente a la superficie con una resina epoxi. Si-
multdneamente se hicieron los taladros que iban a recibir a las armaduras pasantes o de co-
nexion. Una vez colocada esta armadura se inyectaron los taladros con lechada (formada por
agua, cemento y el aditivo ““intrusion aid’’) para protegerla. Finalmente se di6 una segunda
capa de hormigbn proyectado, de unos 5 6 6 cm, con lo que se di6 por finalizada la repara-
cién aludida.

En la fotografia 3 se puede ver, como ya se ha indicado, el mallazo colocado, la arma-
dura pasante de conexidn y un drea pequefia de hormigén proyectado en el lado izquierdo y
en el punto de tangencia inferior de los silos.

En la fotografia 4 se puede observar la operacidon de proyecciéon del mortero de la se-
gunda capa o definitiva.

En las fotografias S y 6 se pueden ver los silos totalmente reparados.

Foto 4. Proceso de proyeccion del mortero Foto 5. Aspecto que ofrece el punto de tan-
de la segunda capa o definitiva. gencia de dos silos después de reparados.

Foto 6. Aspecto general que ofrecen los silos, una vez terminada su reparacion.
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Ya hemos manifestado en alguna otra publicacidén que para conseguir un buen hormi-
gon proyectado, con una resistencia equivalente o superior a la de un hormigén convencio-
nal, se necesita conocer y elegir adecuadamente los siguientes parametros: Equipo de apli-
cacién; 4ridos y su granulometria; dosificaciones; tipo, clase y categoria del cemento; aditi-
vos; y equipo de puesta en obra. Aunque todos los factores enumerados son importantes, los
factores que quizd mads intervengan en el proceso o en los que se suelen cometer mayores
errores son: la presion y el consumo de aire comprimido (que deben ser los adecuados y su-
periores a los que muchas veces se vienen utilizando, con un criterio erroneo de economia,
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por algunas casas especializadas) y la especializacién del personal que proyecte el mortero.
J. Reading (1) refiriéndose a este punto concreto cita un caso en el que, empleando el mis-
mo equipo mecdnico de puesta en obra e idéntica composicidén del material base, la resisten-
cia bajo de 420 kg/cm? a 105 kg/cm? al sustituir el personal cualificado por otro mal adies-
trado. Es decir, con los mismos elementos se puede lograr un hormigdn proyectado excep-
cional o un mal enfoscado no incrustado, y por lo tanto con una mala adherencia con la su-
perficie inicial que hay que revestir. Cuando se coloca armiadura, como en el caso que nos
ocupa, es necesario que los redondos queden perfectamente rodeados por el hormigon pro-
yectado sin “zonas en sombra” poco compactas y con un contenido pobre en cemento. La
figura 1, que es muy aclaratoria al respecto, procede de la norma Recommended Practice for
Shotcreting (ACI 506-66) (2).
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Reparacion de una estructura de edificacidn
de hormigébn armado, que presentaba una
degradacion por carbonatacion muy
avanzada del hormigén y una corrosién
alarmante en sus armaduras

La vida no es la vida que vivimos; A. Gonzélez Serrano
La vida es el amor y es el recuerdo: Ingeniero de Caminos
Por eso hay muertos que en el mundo viven, Ibérica de Estudios e Ingenieria, S.A.
y hombres que viven en el mundo muertos. (IBERINSA)
A mis padres,
“In memoriam”.
1. SINOPSIS oo

En la presente comunicacion se describe la degradacion quimica progresiva que ha su-
frido la estructura de hormigdn armado de un edificio y la reparaciéon efectuada en el mis-
mo. El sistema de refuerzo utilizado fue un refuerzo pasivo consistente en zunchar los pila-
res con tubo de chapa inyectado con un hormigdn sin retraccion (y de alta resistencia) y en
zunchar simultineamente las vigas principales embebiéndolas en otras de mayor dimension.

2. DESCRIPCION DE LA TIPOLOGIA ESTRUCTURAL Y DE LOS DANOS
DETECTADOS

El edificio en cuestién tenia una estructura de hormigdén armado diferenciada en vigas,
pilares y un forjado unidireccional hormigonado in situ. En el perimetro exterior del edifi-
cio, de forma cuadrangular, y en el perimetro de un patio interior de luces, la estructura
resistente era a base de muros portantes de hormigdn de baja resistencia que se interrumpian
y descansaban en una estructura aporticada, Gnicamente a nivel de la planta baja.

El hormigdn de la estructura habia sufrido una importante degradacion por carbonata-
cibn que estaba acompafiada por una sensible disminucion del Ph del hormigbn; hecho que
produjo una alteraciéon importante del efecto pasivante que el hormigbn tiene sobre las ar-
maduras.

Al quedar destruido este efecto, las armaduras se corroen forméandose el 6xido poroso
de hierro en capas blandas y superpuestas que se conoce por “herrumbre”. Este proceso va
siempre acompafiado de una importante expansion de la armadura, lo que conlleva al des-
prendimiento del recubrimiento de hormigén a causa de las fuertes tensiones internas que se
originan. De esta forma se combina la degradacidon progresiva del hormigdn con la destruc-
cidén de sus armaduras; fendmeno que fue preciso detener ya que estaba muy proxima la rui-
na inminente de la obra. Las fotografias nimeros 1 a 8 nos explican mas que mil palabras el
estado en que se encontraba la estructura antes de repararla.
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Foto 4.
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En la fotografia nimero 1 se puede ver el aspecto exterior que ofrecian algunos pilares
de la obra de referencia. Los pilares, que estaban enlucidos, tenian unas grietas importantes
longitudinales, coincidentes con el trazado de la marmadura principal del pilar, que eran de-
bidas a la expansidon que sufre la armadura al transformarse en “herrumbre”. El edificio, co-
mo se puede observar en la fotograffa, tenfa un apeo importante antes de ser reparado, en
consonancia con los dafios detectados.

En las fotografias nimeros 2, 3 v 4 se aprecia el estado de degradacion tan alarmante
que tenia el hormigdn de algunos pilares, junto con la destruccion total por corrosion de sus
armaduras que se reducian a polvo con la simple ayuda de un llavin.

En la fotografia niimero 5, ademads de la degradacién del hormigdén y de la corrosion de
las armaduras descrita, se puede observar la presencia de un recubrimiento o enfoscado del
pilar que se supuso sin fines estructurales aunque su calidad era muy superior al hormigon
del pilar.

En las fotografias nimeros 6 y 7 se pueden ver sendos fragmentos de hormigdn de los
pilares que se desprendieron facilmente con las manos y sin la ayuda de medios mecanicos.
Como se aprecia en las fotografias aludidas el hormigon desprendido llevaba adheridos los
restos de la armadura transformados en ‘‘herrumbre” y algunas caracolas y conchas marinas.

En la fotografia nimero 8 se puede ver la misma degradacidon descrita, en una de las vi-
gas de la estructura.

Finalmente, en el Anejo nimero 1 del articulo: “La demoliciéon de los halles centrales
de Reims, una propuesta alternativa de salvacidon y recuperacion”, publicado por el autor de
esta comunicacion junto con el Ingeniero de Caminos José Antonio Ferndndez Ordofiez en
el nimero 148 de la revista Hormigén y Acero (1) correspondiente al tercer trimestre del
afio 1983, se explica desde un punto de vista quimico el proceso de degradacién del hormi-
gdn por carbonatacién y el proceso de corrosién de las armaduras.

3. SISTEMA DE REPARACION UTILIZADO

El sistema de refuerzo disefiado fué un refuerzo de tipo pasivo, es decir, se tratd de un
refuerzo que no trabaja imponiendo corrimientos ni introduciendo acciones sobre la estruc-
tura para poner en carga alguna parte de la misma, sino que refuerza a la estructura en la
proporcidn en que ésta se lo pide.

Fl sistema utilizado para reforzar los pilares consistié en zuncharlos mediante un tubo
metalico, inyectando el espacio comprendido entre el tubo y el pilar que se iba a reforzar,
con un hormigdn especial exento de retraccion.

Este refuerzo se explica con detalle en el apartado 3.1 del articulo: ““Patologia 3. Repa-
racion de pilares de hormigdn mediante zunchado”, del que es autor el ponente de la presen-
te comunicacidén (2). En el citado articulo se demuestra la enorme ductilidad y la .elevada
capacidad resistente (frente a agotamiento por compresion) que presentan las piezas solicita-
das con cargas triaxiales y solo cabe afiadir aqui que las deformaciones concomitantes con
las cargas de agotamiento son también muy elevadas; aunque este tltimo fendmeno no ha de
preocuparnos en el caso que nos ocupa, ya que las tensiones de trabajo de estas piezas, una
vez zunchadas, son del orden de la cienava parte de las cargas de agotamiento de las mismas.
A este respecto se quiere manifestar que se puede ver cualitativamente el efecto del zuncha-
do, analizando las curvas de resistencia intrinseca del hormigbén o analizando cuantitativa-
mente los ensayos de Richart y de Balmer que se describen en el apartado 3 del mencionado
articulo (2). El proceso de ejecucion seguido en la inyeccion de lospilares, también se puede
ver en el apartado 3.1 del articulo de referencia (2).
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El disefio del espesor de la chapa del tubo del refuerzo se calculd de forma que se cum-
pliera la condiciéon de zuncho que se indica en el apartado 3.1 de mi referenciado articulo
(2) y al mismo tiempo se verificase que la seccién de acero de la chapa del refuerzo fuese su-
ficiente para reforzar al pilar considerado como pieza prismdtica o elemento lineal de hormi-
goén armado. En este Gltimo cdlculo solo se consideré a la chapa del refuerzo como armadura
longitudinal y solamente se tuvo en cuenta como hormigdn resistente al comprendido en el
espacio inyectado entre el tubo y el pilar que se iba a reforzar. (En el presente caso no se
pudo contar con la colaboracion del hormigdn, ni del acero, del pilar existente debido a la
alarmante degradacion que presentaban estos materiales; aunque en otros casos se puede y se
debe contar con los materiales existentes en la pieza que se refuerza, homogeneizando la sec-
cibn convenientemente para poder contemplar la diferencia de resistencias— y por ende los
diferentes mddulos de elasticidad — de los hormigones de la pieza que se refuerza).

A la armadura de la chapa, al considerar la pieza reforzada como elemento lineal, fué
necesario darle continuidad a través del nudo, mediante armaduras pasantes que se pueden ver
en la fotografia nimero 9. En esta fotografia se puede ver ademds el 4rido de una viga que
estaba lista para ser inyectada con hormigén Prepakt.

En las fotografias nimeros 10y 11 se puede ver la inyeccion del pilar cuyo estado an-
tes de reparar era el que se indicod en la fotografia niimero 2. En la fotografia nimero 11 se
ve la primera fase de inyeccion del pilar que se correspondid con la zona més lesionada que
fue obligado reparar urgentemente. Esta fase se habia culminado cuando se tomo la fotogra-
fia y la humedad que por capilaridad se observa en el hormigon del pilar nos deja constancia
de ello.

-
En la fotografia nimero 12 se pueden ver tres pilares reforzados entre los que se en-

cuentra el pilar de la fotografia anterior. Esta fotografia corresponde a una etapa en la que
se habia culminado el refuerzo de toda la estructura de esta zona.

En los pilares de medianeria, que estaban adosados al muro portante de hormigdn que
ya se describi6 en el apartado 1 de esta publicacién, no fué posible reforzar los pilares me-
diante el zunchado aludido por motivaciones arquitectonicas y estructurales simultdneamen-
te. Por esta causa se embebieron los pilares existentes en otros de hormigoén armado con sec-
ci6n en forma de U que se unié a los muros portantes mediante llaves discontinuas. En la fo-
tografia nimero 13 se pueden ver los redondos de espera del refuerzo que se dejaron ancla-
dos a la cimentacion mediante taladros previos rellenos de Betec, que es el nombre comercial
de un mortero de alta resistencia, equivalente a un H-800 o alin superior, que esta desprovis-
to ademds de retraccidon. En la fotografia nimero 14 se puede ver una fase del refuerzo en
uno de los pilares de medianeria.

Los muros portantes existentes en el perimetro exterior e interior del edificio no fué
preciso reforzarlos debido a las reducidas tensiones a que estd trabajando el hormigdn de los
mismos y debido a que su estado de degradaciéon no aconsejaba hacerlo. Sin embargo fue
preciso reforzar con el método descrito en la presente publicacidn, la estructura aporticada,
que existe a cota de calle o planta baja que es donde se interrumpen dichos muros.

El refuerzo de las vigas consistié en embeberlas en otras de horigén inyectado de mayor
dimension que, junto con la reparacidon de los pilares, le devolvieran al edificio el portico re-
sistente espacial con que inicialmente se disefi6. Ademds de calcular las nuevas vigas como
piezas prismaticas de hormigdn armado, con el refuerzo realizado se envolvié a las vigas ini-
ciales en otras de mayor dimensidon que las preservarin de nuevos ataques futuros y este
ataque futuro no se producira, no sb6lo por dejar aislada a la estructura actual de losagentes
atmosféricos exteriores, sino también porque el refuerzo realizado le devuelve a la estructu-
ra actual el ambiente alcalino que habia perdido. Esta Gltima razon es la que hace que el
refuerzo de una estructura de hormigdn mediante hormigdn sea el refuerzo conceptualmente
mdés idoneo frente a otras soluciones posibles de tipo mixto, metdlico o a base de resinas
epoxidicas.

63



Foto 11.

Foto 12.

Foto 13.

64



Foto 16.

Foto 14.
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Foto 19.

Foto 21. Foto 22.

Foto23. Foto 24.
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En las fotografias nimeros 15 y 16 se puede observar la demolicién previa que se hacia
en las vigas antes de proceder a repararlas. En este proceso se dejaban pasantes los nervios
del forjado de hormigdn armado hormigonado in situ que luego quedarian embebidos en el
refuerzo.

En las fotografias nimeros 17 y 18 se puede apreciar la ferralla del refuerzo de vigas.
La fotografia niumero 18 corresponde a un enlace singular de dos vigas brochales, de cantos
diferentes, correspondientes a la zona del hueco de escaleras y ascensores.

En las fotografias nimeros 19 y 20 se pueden ver dos tomas de la inyeccidén con hormi-
gén Prepakt de dos vigas que previamente se habian rellenado de grava. Las caracteristicas
que han de cumplir los materiales para poder conseguir un hormigbn inyectado adecuado se
pueden ver en las publicaciones referenciadas con (1) y (2) en la bibliografia.

Finalmente, en las fotografias nimeros 21, 22, 23 y 24 se pueden ver cuatro tomas de
la estructura con el refuerzo propiamente dicho totalmente acabado.
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Reunion del Consejo de la FIP, en Dubrovnik (Yugoslavia)

Durante los dias 7 al 10 de octubre de 1985 se ha celebrado en Dubrovnik (Yugosla-

via), la segunda reunién anual reglamentaria del Consejo de la FIP, con la asistencia de 21
Delegados de los distintos Grupos nacionales integrados en la Federacion. En representacion
de la ATEP asistid el Sr. Pifieiro.

Entre los acuerdos adoptados en relacién con los puntos incluidos en el extenso Orden

del dia previsto para la reuniéon, merecen destacarse los siguientes:
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— En relacion con el procedimiento que debe seguirse para la adopcion de acuerdos por

el Consejo, se aprobd que los temas podran ser sometidos a consulta previa por co-
rreo; pero la decision final sobre los mismos deberd adoptarse por mayoria de los
Miembros asistentes a la reunidon del Consejo en cuyo Orden del dia hayan sido in-
cluidos.

Aprobacidon del presupuesto correspondiente al préximo afio 1986.

Se mantendrd invariable el importe de las cuotas actualmente vigentes para las distin-
tas categorias de Miembros de la FIP.

En relacidén con la posibilidad de trasladar la Secretaria de la FIP a Lausana (Suiza) y
unificarla con la del CEB, después de un amplio debate se acordd por unanimidad
que, por el momento, debe mantenerse la Secretaria en Londres, conservando su ac-
tual independencia y aceptando la colaboraciéon y el apoyo ofrecido por la “Institu-
tion of Structural Engineers”.

Dada la escasa labor efectiva que viene desarrollando la UATI (Unién de Asociacio-
nes Técnicas Internacionales) en cuyo consejo, hasta ahora, figuraba como Miembro
la FIP, se decide suspender de momento la colaboracidén que, desde hace afios, se le
venia prestando.

Se acordd intensificar los contactos y ampliar cuanto sea posible la colaboracién con
el CEB.

Se adoptaron diversos acuerdos en relacidén con el programa del X Congreso que ha-
br4 de celebrarse en Nueva Delhi, en febrero del préoximo afio 86, y el del Simposio
de 1988 en Tel-Aviv. Se variaron las fechas inicialmente previstas para la celebracion
de este Gltimo y se decidid que se celebre los dias 4 al 9 de setiembre del 88.

Se fijo en 350, —dolares el importe de los derechos de inscripcién para los partici-
pantes en el proximo Congreso, y en 125,— dolares para los acompafiantes.

Se preparardn, para su presentacioén en el X Congreso, tres nuevas publicaciones rela-
b
tivas a ‘‘Pilotes™, “Barcos de hormigdén” y “Edificios de varias plantas”.

Se aprobaron las Medallas Freyssinet y de la FIP que habrdn de otorgarse con motivo
del Congreso de Nueva Delhi.

Se estudid el programa provisional ya establecido para el XI Congreso Internacional
de la FIP, en Hamburgo, en 1990.

Se informd que el Dr. Birkenmaier, de Suiza, por causas particulares, se ha visto obli-
gado a renunciar a su cargo en el Presidium de la FIP.

Se aprobaron, en principio, las siguientes sedes para las proximas reuniones del Con-
sejo:

Primera de 1986.— Nueva Delhi (India) coincidendo con el X Congreso.
Segunda de 1986.— Viena (Austria).

Primera de 1987.— Sin decidir.

Segunda de 1987.— Paris (Francia).
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Proyecto de reparacion del viaducto sobre la
rfa de Navia, de la linea Ferrol-Gijon de los
Ferrocarriles de via estrecha (F.E.V.E.)

A. GONZALEZ SERRANO
Ingeniero de Caminos

Ibérica de Estudios e Ingenieria, S.A.
(IBERINSA)

No vuelve al nido vacio

el ave muerta en la selva,

ni quiere el Cielo que vuelva
la esperanza al pecho mio.

A mi padre,
amigo y maestro;
“In memoriam”’

1. SINOPSIS

En la presente comunicacion se exponen las reparaciones realizadas en el Viaducto so-
bre la rfa de Navia, cuyo proyecto de construccion, que fue firmado y realizado por el autor
de esta comunicacion, resulté ganador del concurso que con tal fin convoco el F.E.V.E. en
enero de 1983.

El sistema de refuerzo elegido paralaspilas, que eran los elementos mas dafiados, fue un
refuerzo pasivo; entendiendo como tal al refuerzo que no trabaja introduciendo acciones so-
bre la estructura para poner en carga alguna parte de la misma, sino que refuerza al elemento
dafiado en la medida en que éste lo necesita.

En la presente comunicacion, ademds de describir las reparaciones realizadas, se estu-
dian y se analizan las causas que han originado el deterioro en que se encontraba el viaducto.
También se analiza y se compara la solucion de reparacion ganadora del concurso, con otras
soluciones de reparacion posibles, llegando a la conclusion de que la reparacion realizada
fué la mas idénea no sdlo en el aspecto técnico, sino también en el aspecto de facilidad de
gjecucion y de montaje, habida cuenta de las dificultades que presentaba la reparacion de los
defectos detectados.

2. CARACTERISTICAS GENERALES Y TIPOLOGIA ESTRUCTURAL DEL VIADUCTO

El Viaducto sobre la ria de Navia, que se encuentra situado en el punto kilométrico
188/814 de la linea de Ferrocarril de Via Estrecha de Ferrol a Gijon, entre las estaciones de
Jarrio y Navia, se puede considerar dividido en dos tramos totalmente diferenciados que es-
tan separados por una pila-estribo interior al viaducto.
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El primer tramo, que estd en el lado Ferrol del Viaducto, tiene ocho vanos isostaticos
iguales de 23,5 m de longitud cada uno de ellos. Este tramo, que es el que cruza la ria, se
apoya en 7 pilas intermedias entre el estribo lado Ferrol y la pila-estribo antes mencionada.

El segundo tramo del Viaducto, que se puede considerar como un acceso al primer
tramo o tramo principal que cruza la ria, tiene 15 vanos isostdticos iguales de 15,30 m de
longitud cada uno de ellos, que van apoyados en catorce pilas intermedias entre la pila-
estribo ya mencionada y el estribo lado Gijon.

La altura de las pilas es variable, encontrdndose la zona de mdximo desnivel en el tramo
sobre la ria. En este tramo la altura de las pilas estd comprendida entre 9 y 13 metros.

El trazado en planta del tramo principal es recto si se exceptiia una zona curva en el ac-
ceso del lado Ferrol, mientras que el trazado del segundo tramo presenta una curvatura de
elevado radio en el centro del mismo.

Todos los vanos del Viaducto son vanos isostaticos o biapoyados de hormigdn armado
con una relacion canto/luz elevada y una rigidez muy notable. Los vanos de 23,50 m de lon-
gitud del tramo principal tienen una seccion en cajon bicelular de 2,50 m de canto, y pre-
sentan una relacion canto/luz por tanto de =~ é. Los vanos de 15,30 m de longitud c}el tra-

mo de acceso tienen una seccidén en m de 1,7 m'de canto y una relacién canto/luz =~ £

>

Los aparatos de apoyo del tablero sobre las pilas son metalicos, siendo la cara inferior
del apoyo que va enlazado a las vigas un plano horizontal, mientras quela cara superior del
apoyo que va unido a las pilas es una superficie curva de directriz cilindrica. Estos apoyos
tenian unos topes y permitian inicialmente los giros y los desplazamientos de los extremos
de todas las vigas.

Las pilas del tramo principal tienen una seccion ovalada formada por un rectdngulo de
0,75 m x 2,50 m con dos semicirculos sobre los lados mayores, formando asi una seccion
cuyos didmetros mayor y menor valen 3,25 m y 2,50 m. Todas estas pilas estdn enfoscadas
con un mortero de unos 2 cm de espesor, simulando bloques de mamposteria. Las pilas del
tramo de acceso tienen una seccion rectangular de 2,50 x 1,60 m. Alguna de estas Gltimas pi-
las esta enfoscada imitando los bloques de mamposteria ya mencionados, aunque la mayoria
presentan el hormigdn visto sin ninglin enfoscado o revestimiento posterior. En todas las pi-
las la dimensién mayor es ortogonal al sentido de marcha del ferrocarril. Todas las pilas re-
sultaron ser de hormigdn en masa de baja resistencia, hecho que no se conocia cuando se re-
dact6 el proyecto de reparacion.

La plataforma tiene un ancho constante de 3,80 m con la via del ferrocarril centrada.
Los muretes de contencion del balasto dejan dos arcenes de unos 60 cm de ancho a cada la-
do protegidos por una barandilla metélica.

3. LESIONES Y DANOS OBSERVADOS EN EL VIADUCTO

A continuacién se pasa a enumerar el estado en que se encontraba la obra antes de aco-
meter la reparacion:

3.1. Fisuras y grietas en las pilas
Las fisuras y grietas de las pilas era la lesidbn mds importante que presentaba el viaducto

y que aconsejaba su urgente reparacion. Todas las pilas tenian, en mayor o menor magnitud,
una grieta que se extendia segiin un plano ortogonal al sentido de la marcha del ferrocarril,
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que dividia a las pilas en dos mitades que vibraban aisladamente durante el paso de los tre-
nes. En algunas pilas del tramo principal la grieta descrita, después de un recorrido vertical
de unos 2 6 3 m, se curvaba muriendo en la pila segiin un plano casi horizontal; lo que
agravaba la patologia del problema por el potencial peligro de desprendimiento del dado de
hormigdn en masa que se habia formado en la cabeza de pila.

Aunque en todas las pilas se detectd la fisura descrita, la abertura y la profundidad de
la misma era variable, como suele corresponder a un fendmeno estocéstico; aunque se debe
afirmar que los dafios eran mds importantes y mas patentes en las pilas del tramo principal.
La abertura de las grietas alcanzaba su valor mdximo en el plano superior de apoyo de las
vigas y disminufa progresivamente a medida que se descendia a lo largo del fuste de las pilas.
En las pilas 1, 4 y 10 (contando a partir del estribo lado Ferrol) que eran las més dafiadas la
abertura llegd a alcanzar los 25 mm. La altura de las fisuras también era variable en cada pi-
la, llegdndose a alcanzar en las pilas més dafiadas alturas de hasta 3,5 m.

En las fotografias nimeros 1, 2 y 3 se plasman graficamente los defectos aqui descri-
tos. '

Foto 1. Se aprecia la fisuracion tipica en una de las pilas del tramo principal sobre la ria. Asimismo se pue-
den observar las manchas que la cal libre, disuelta por el agua de lluvia, ha dejado en los paramentos del ta-
blero y en las fisuras de la pila. Otro detalle que se aprecia en la fotografia son los clasicos montones de gra-
va existentes en el plano superior de las pilas, montones que se han formado al caer el balasto a través de la
junta de dilatacion entre vigas y por los extremos de los voladizos. Finalmente se puede observar el mal esta-
do en que se encontraba la barandilla.

3.2. Placas metalicas de apoyo

Las placas metéalicas de apoyo se encontraban muy desgastadas y en un estado de corro-
sibn avanzado, que se acentuaba en los vanos del tramo principal sobre la ria. El mal esta-
do de las placas de apoyo impidid muy probablemente, el movimiento relativo pila-tablero
que debia producirse por efectos térmicos. Por esta causa se han transmitido los esfuerzos
térmicos horizontales a la cabeza de las pilas, cuyo valor ha podido ser considerable, lo que

71



Foto 2. Fotograffa composicion que muestra con més detalle una fisura de una de las pilas del tramo prin-
cipal sobre la ria.

motivd la fisuracion y el agrietamiento descrito (al ser las pilas el fusible o el elemento més
débil del conjunto de elementos sometidos a los corrimientos térmicos) al sobrepasar las
tracciones en la cabeza de las mismas la resistencia a traccidon del hormigdn. Posteriormente,
las variaciones térmicas alternativas, una vez que las placas de apoyo dejaron de deslizar en-
tre si, han hecho que estas grietas o fisuras actuaran como auténticas juntas de dilatacidén del
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Foto 3. Fotograffa composicion de otra fisura en otra de las pilas del tramo principal sobre la rfa.

puente continuo. Por esta causa se fué aumentando paulatinamente la abertura de las grietas
hasta el valor analizado y se fué extendiendo simultdneamente la grieta a lo largo del fuste
de pila (véase ademas el apartado 3.4).

Esta tesis estd corroborada por el doble hecho de que las fisuras o grietas son mayores
en los vanos de mayor luz del tramo principal sobre la ria, y porque la suma de las aberturas
de todas las fisuras o grietas coincide con gran exactitud con la variacién de longitud del via-
ducto por efectos térmicos. La distribucion de las fisuras o grietas, aunque cumple las premi-
sas anteriores, se produjo totalmente de forma estocdstica como suele ocurrir en la patologia
de fisuras.

En la fotografia nimero 4 se puede ver uno de estos apoyos.

73



Foto 4. Uno de los apoyos metélicos del tablero, junto con los clésicos montones de balasto existentes en el
plano superior de las pilas, como se coment6 al describir la fotografia nimero 1.

3.3. Vigas del tablero

Las vigas isotaticas de hormigdén armado se encontraban en un estado de conservacion
que se podria calificar de bastante aceptable, aunque presentaban gran cantidad de manchas
blanquecinas debidas a pérdida de la cal libre del cemento, junto con innumerables descon-
chones en el hormigdn, que dejaba a las armaduras oxidadas al descubierto.

En la hidrataciéon de los silicatos que tiene lugar durante el fraguado y endurecimiento
de un hormigdn, se genera como es sabido hidroxido de calcio o “cal libre”, que en el caso
que nos ocupa ha sido disuelta y arrastrada por el agua de lluvia (de gran pureza y por lo
tanto con gran capacidad de disolucidon) que ha quedado embalsada durante afios entre los
muretes laterales de la plataforma que sirven para contener al balasto.
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Este defecto produce una alteracidn importante del efecto pasivante que el hormigon
tiene sobre las armaduras, ya que al disminuir el Ph del hormigdén por debajo de un valor um-
bral o critico (que depende fundamentalmente del contenido en cloruros como se puede ver
en la figura n° 1), se produce la corrosion de las armaduras al destruirse la pelicula pasivan-
te de 6xido que se forma sobre la superficie de las mismas. Cuando en un hormigén sin clo-
ruros el Ph toma valores inferiores a 11, la armadura se transforma en presencia del anhidri-
do carbonico del aire en el 6xido ferroso en capas blandas que se conoce por “‘herrumbre” se-
gun las reacciones siguientes:

Fe + CO, + H,0 = Fe, CO, + H,

esta reaccion todavia se acelera cuando los iones hidrdégeno liberados en la zona catddica no
se transforman en hidrégeno, sino que pasan del estado idnico al del agua segin la reaccion:

Fe +2C0O, + H,O0+ O=Fe (HCO;),
que por accidon del oxigeno ionizado se oxida seglin la ecuacion:
2 Fe (HCO;), + 02 =Fe, O; .2H,0 +4CO,

La formacién del 6xido férrico conocida por “herrumbre” viene acompafiada de un im-
portante incremento de volumen o expansion de la armadura, que hace saltar al recubrimien-
to del hormigdén ademds de destruir y fragilizar la propia armadura. Este fendmeno también
se produce en hormigones con Ph relativamente elevado (que contienen ién cloro), ya que
como se puede ver en la figura 1 basta una pequefia cantidad de cloruros para compensar
una mayor basicidad del hormigbn (véase fotografia nimero 5).

Foto 5. Paramentos del tablero que reproducen exteriormente el trazado de las armaduras segin un mapa
tipico de fisuras debido a las tensiones creadas por la expansion de la armadura al transformarse en herrum-
bre.

3.4. Plataforma

En la plataforma superior existia un murete de hormigdn de contencion del balasto, que
posteriormente fue recrecido mediante ladrillo hueco sencillo que al desprenderse en varios
puntos did lugar a la pérdida o desparramamiento del balasto. Ademds, las juntas entre las
vigas del viaducto no tenian en su contacto con el balasto de la plataforma ninguna protec-



cibn o cubrejunta que impidiera al balasto introducirse en la junta. Este hecho, junto con
nuevos movimientos térmicos, aumentd de forma progresiva la amplitud de las grietas en las
pilas, lo que hubiese conllevado, sin duda alguna, a la ruina de la obra.

3.5. Barandilla

La barandilla del viaducto estaba formada por unos balaustres verticales de hierro fun-
dido de forma troncocodnica de casi 1 m de altura que en su extremo superior y a media altu-
ra tienen dos anillos por los que pasan los tubos horizontales. Los elementos de mds calidad
de la barandilla eran los balaustres verticales que se encontraban en general en un estado de
conservacion aceptable, bien cimentados, sin oxidacidén en su interior, ya que estaban relle-
nos de mortero, aunque tenian fuertemente dafiados los anillos de paso de los elementos ho-
rizontales, por haber permanecido a la intemperie sin sellar durante mucho tiempo. Los tu-
bos horizontales en su paso por los anillos de los baiaustres estaban oxidados, carcomidos, y
muy deteriorados. Ademas se detectaba una oxidacidn general manifestada en todos los ele-
mentos por un moteado muy perceptible, anillos rotos, tubos horizontales desprendidos y
oxidacion en el interior de los mismos.

4. PROCESO DE REPARACION PROPUESTO
4.1. Reparacion de las pilas

La solucion elegida para reparar las pilas posee la doble ventaja de ser una solucién pasi-
va y que permite ademas colocar losnuevos apoyos después de reforzadaslas pilas, sin cambiar
los ejes de apoyo y sin necesitar interrupciones en el servicio, incompatibles con los graficos
de circulaciones. La calificacion de refuerzo “pasivo” se hace en base a que no supone nin-
gln corrimiento, ni introduce ninguna accidén sobre la estructura sino que el refuerzo trabaja
en la medida en que lo requiere la estructura.

TR - -
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Foto 6. Virola de refuerzo de las pilas del tramo principal y virola de refuerzo de las pilas del tramo de acce-
so.

La reparacion consiste en zunchar en cabeza cada una de las pilas mediante una seccidon
oval de chapa o virola, rellenando el espacio comprendido entre la virola y la pila con un
hormigén sin retraccion de alta resistencia (véanse fotografias niumeros 6,7 y 8).
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Foto 8. Interior de una semivirola de refuerzo de una de las pilas del tramo de acceso.

Se comenzd el refuerzo desprendicndo, en la zona en la que se iba a reforzar la pila con
la virola, los 2 6 3 cm de falso enfoscado simulando mamposteria que tenian las pilas. En es-
te proceso se utilizaron pistolas neumaticas que en su extremo llevan un util (martillinas o

Foto 9. Saneado y limpieza que se hacia en la cabeza de las pilas en la zona que iba a ser ocupada por la vi-
rola.
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bujardas) que permiten eliminar el enfoscado y descascarillar el hormigdn quitidndole Ia le-
chada superficial y dejando al mismo tiempo los aridos limpios al descubierto (véase fotogra-
fia nimero 9). Posteriormente se colocaba en su posicidn al ovoide metalico y finalmente se
inyectaba con un hormigén sin retraccion el espacio comprendido entre el ovoide y la pila
(véase fotografia niimero 10).

Foto 10. Ovoide metalico posicionado en una de las pilas, con el espacio comprendido entre la virola y la pi-
la relleno de grava antes de ser inyectado con hormigdn Prepakt.

La inyeccion efectuada permitié un contacto intimo entre el ovoide y la pila, lo que ga-
rantiz6 la forma de trabajar el refuerzo. Es decir, en el refuerzo sélo se cuenta a efectos resis-
tentes con el trabajo a traccidon de la chapa del ovoide para resistir las presiones interiores
que se crean por los esfuerzos horizontales que le transmitirdn los neoprenos a las cabezas de
las pilas.

Para el hormigbén de la inyeccidn se utilizd el hormigdn Prepakt ya que no sblo estd
exento dc retraccion, sino que por el contrario, a edades tempranas experimenta una ligera
expansion que se compensa con la retraccion inicial de fraguado. Ademds, el ovoide metélico
sirvid como encofrado perdido durante el proceso de ejecucion, en el que el hormigon Pre-
pakt se colocd en obra por inyeccidon de un mortero sobre el drido que previamente habia
rellenado el espacio que se iba a inyectar. El tamafio del drido utilizado era uniforme y estaba
comprendido entre 30 y 40 mm siendo su coeficiente de forma muy elevado: 0,225. La arena
que formaba parte del mortero delainyeccion tenia un tamafio maximo de 2,5 mm y su médu-
lo de finura era proximo a 2, lo que garantiz6 una inyeccion sin ningin problema. Se eligio un
cemento en el que se alcanzaba su categoria por la calidad del clinker y no por una finura de
molido elevada. A este respecto se debe limitar la finura de molido a 3.500 cm? /gr; ya que la
superficie especifica Blaine es como se sabe una caracteristica que est4d intimamente ligada al
valor hidrdulico de un cemento, ya que influye decisivamente en la velocidad de las reaccio-
nes quimicas que tienen lugar durante el fraguado y primer endurecimiento. Este es un valor
que deberia estar limitado en la RC-75 y desde aqui se hacen votos para que asi pueda ocu-
rrir en un futuro no lejano. El mortero de la inyeccidon tenia una consistencia fluida que se
media en obra por el tiempo que tardaba en vaciarse un determinado volumen del mismo en
un ensayo standard conocido por Flow-cone(7). La consistencia fluida del mortero permitié
una fécil inyeccidon que se vi6 mejorada por el aditivo utilizado ““intrusién aid”, que es obje-
to de patente, que retrasa el principio y fin de fraguado y prolonga la duracién del mismo,
con lo que ademds de facilitar la colocacion de la masa, sobre todo cuando se trata de gran-
des volimenes, hace que el incremento de temperatura que se produce durante el fraguado
sea inferior al que se produce en un hormigdn convencional. Este hecho tiene un efecto
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favorable en la retraccidon ( (8), (9) y (10) ) que se ve todavia potenciado por la expansion
que produce el aditivo en el mortero a edades tempranas, que se contrarresta totalmente con
la retraccidn inicial, como se ha dicho. El aditivo tiene simultdneamente un efecto fluidifi-
cante lo que facilita enormemente la inyecciéon y ademds gelifica la masa haciendo que la
arena y el cemento se mantengan en suspension en toda la masa del mortero impidiendo la
segregacion del mismo antes de su fraguado.

Todos los factores enumerados permitieron una colocacién y puesta en obra del morte-
ro muy facil, en consonancia con las condiciones topograficas y el escaso volumen de hormi-
gbn de la obra. La técnica clisica de la inyeccion en contra de la gravedad, permitié conse-
guir ademas un hormigdn homogéneo, muy compacto y de alta resistencia equivalente a un
H-450.

En la cara interior de la chapa de la virola se sueldan ademds unos perfiles en T de for-
ma que el alma del perfil quede soldada ortogonalmente a la chapa. Las alas de los perfiles
en T van ademas unidas mediante un emparrillado de redondos soldados a todas ellas. Toda
esta estructura adicional qued6 embebida en el hormigdon Prepakt funcionando como una
auténtica conexion y garantizando un trabajo conjunto del nuevo hormigdn con la chapa, lo
que hace que la resistencia efectiva del refuerzo sea muy superior al valor calculado conside-
rando solo el ovoide de chapa.

La cara exterior de la chapa se protegid mediante un sistema anticorrosivo a base de
una mano de silicato de cinc epoxidico de 65/75 micras y dos manos de acabado gris epoxi
de 40 micras. Esta colocacion exigié una limpieza previa de la chapa mediante chorro de are-
na a nivel SA 2.

Finalmente se inyectaron las grietas en la zona no ocupada por la virola a fin de com-
pletar el monolitismo del refuerzo. La inyeccion se hizo sellando la superficie con un mate-
rial rigido (resina epoxi convencional) en el que se dejaron embebidos los tubitos de purga 'y
de inyeccion de la lechada de relleno, formada por cemento, agua e “intrusion aid”.

Las pilas del tramo principal sobre la rfa, que eran las més dafiadas, tenfan, ademds del
agrietamiento vertical, una fisuracion horizontal por debajo del zuncho debida, sin duda, al
basculamiento que se produjo en la pila al combinarse los movimientos térmicos con la col-
matacion de las juntas entre vigas con el balasto de la plataforma. Como estas fisuras y grie-
tas nos parecieron potencialmente peligrosas, se decidié coserlas ademés con armadura pa-
sante inyectada con lechada de cemento y anclada a ambos lados del plano de la fisura.

4.2. Placas metalicas de apoyo

Inicialmente se pensd en sustituir las placas de apoyo metélicas por apoyos nuevos de
neopreno. Sin embargo esta solucion se desechd rapidamente por el deterioro que se iba a
producir en las pilas y en las vigas al desprender los apoyos existentes que deberian estar fir-
memente anclados a la estructura. Este destrozo nunca seria previsible, ni programable y no
nos hubiera podido garantizar la duracién de los cortes de circulacion que el F.E.V.E. tenfa
programados para la reparacion.

Por estas causas se prefirié interponer un apoyo de neopreno a modo de sandwich en el
apoyo actual que si es, por el contrario, un proceso de ejecucion programable y de duracion
relativamente breve.

Los nuevos apoyos de neopreno se fabricaron especialmente para esta obra en base a un
molde tomado “in situ’ con las caras plana y curva del apoyo actual para poderlo introducir
a modo de sandwich. Los nuevos apoyos de neopreno estaban vulcanizados a sendas chapas
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mecanizadas que se pegaron con resina epoxia las superficies del apoyo actual, que previamen-
te se limpiaron de la herrumbre mediante un tratamiento con chorro de arena. Durante el
fraguado de la epoxi fue necesario mantener unas condiciones determinadas de temperatura,
hecho que se consiguid calentando alrededor de los apoyos arena que estaba contenida en
unos cajones de madera.

Para poder realizar la colocacion de los nuevos apoyos, fue preciso levantar mediante
gatos los extremos de cada tablero durante los tiempos muertos en la circulacién de trenes.

Las caras vistas metdlicas de los apoyos antiguos se protegieron con un sistema antico-
rrosivo de una pintura a base de epoxi, que hoy dia se considera como el més eficaz.

Como la relacion canto/luz de las vigas es muy alta, los giros en los extremos de vigas
son muy reducidos y como la luz de las vigas es muy pequefia los desplazamientos térmicos
son insignificantes. El nuevo apoyo de neopreno precisa muy poco espesor para absorber es-
tos giros y estos desplazamientos y por consiguiente el incremento de altura del neopreno se
absorbi6 facilmente con el balasto.

Al no cambiar la posicion de los puntos de apoyo de los tableros en las pilas, no se cam-
biaron las condiciones de trabajo, ni por lo tanto el coeficiente de seguridad con que fue
proyectado en su dia la totalidad del viaducto.

Foto 11. lzado de uno de los tableros del tramo principal sobre la ria para la operacion de sustitucion de
apoyos.

Foto 12. Sustitucion de apoyos consistente en introducir el nuevo apoyo de neopreno zunchado a modo de
sandwich en el apoyo existente y pegarlo mediante resina epoxi.
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Como los apoyos se sustituyeron después de reforzadas y zunchadas las cabezas de las
pilas, no planted ningiin problema apoyar los gatos en el borde de las pilas para poder levan-
tar las vigas, como se puede ver en las fotografias nimeros 11 y 12. Este problema, que por
el contrario existid en los estribos, se resolvid con una estructura metilica macizada con
hormigdn Prepakt que se ancld a los estribos para zunchar la cabeza de los mismos y poder
apoyar asi los gatos en el borde, como se hizo en el caso de las pilas. Véanse fotografias ni-

‘meros 13, 14y 15.

Foto 13. Estructura metélica, macizada Foto 14. Estructura metdlica, macizada con hormigbn inyectado,
con hormigdn inyectado, del estribo lado del estribo lado Ferrol.
Gijbn.

Foto 15. Izado del primer vano en el estribo
lado Ferrol.
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4 3. Vigas del tablero

Se han realizado una serie de taladros o mechinales en el tablero que impiden que se
embalse el agua de lluvia entre los muretes de contencion del balasto. Estos taladros permiten
la evacuacion de las aguas de lluvia, evitando la disolucion durante periodos prolongados y la
pérdida de la cal libre que se generd en la hidrolisis del cemento. Con esta simple reparacion
se detiene el fendmeno descrito en 3.3 que en caso de progresar llega a tener efectos muy
peligrosos, al culminar con el agotamiento resistente de la estructura.

En los puntos del tablero que presentaban pequefios desconchones con la armadura al
descubierto fue necesario protegerlos con una pintura adherente de epoxi y un enfoscado
superficial, mientras que si el deterioro era mayor se optd por repararlos con un recubri-
miento de micromigdn Prepakt, que técnicamente es preferible a la reparacion con resinas
epoxidicas, ya que de esta forma se le devuelve al hormigon el ambiente alcalino que ya
habia perdido.

4 4. Plataforma

Se ha vuelto a reponer el murete de contencion del balasto que se habia deteriorado,
devolviéndole al puente su antiguo estado inicial.

También se han colocado cubrejuntas de chapa entre las vigas del tablero para impedir
que el balasto se introduzca en las juntas entre vigas con los problemas que se han descrito
en 3.4.

4.5. Barandilla

A la vista del estado en que se encontraba la barandilla se realizé una reparacion de la
misma, subsanando los defectos observados y conservando al mismo tiempo la forma y la
belleza de la barandilla inicial.

La reparacién consistid en sustituir todo el tubo horizontal de 1 % ” por tubo nuevo
galvanizado del mismo didmetro, empalmado con manguitos roscados en tramos discontinuos
a fin de permitir el libre movimiento de cada vano isostatico, cosa que no se ha habia hecho
en el proyecto original; también se repararon los balaustres rotosy debilitados, y se sello el
interior de los anillos de paso del tubo. Finalmente se limpié con medios mecénicos el oxido
de los balaustres y se aplicd un sistema de protecciéon de base epoxidica.

5. COMPARACION DE LA SOLUCION ADOPTADA CON OTRAS SOLUCIONES
POSIBLES ' '

La primera solucién que se planted consistia en hacer una serie de taladros atravesando
el plano de la grieta para alojar en su interior unas barras roscadas tipo Gewi a las que se les
podria dar una cierta tensién y se inyectarfan finalmente los taladros junto con la grieta. La
solucion como se puede ver consistia en coser el plano de la grieta por una serie de barras in-
yectadas (tesas o no) cuya capacidad mecanica se fijarfa en base al esfuerzo de traccion
que los nuevos neoprenos transmitirian a la cabeza de la pila. La solucion tenia una serie de
inconvenientes que nos obligd a desecharla. Entre los inconvenientes encontrados se pueden
citar los siguientes:
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— Los talados aludidos podrian debilitar la pila o incluso llegar a microfisurarla restan-
do resistencia a un hormigdn que de por si ya era muy débil y de baja resistencia.

— Como se pensd inicialmente que las pilas eran de hormigén armado, se pensd tam-
bién que los taladros podrian cortar a las armaduras, y a los elementos de anclaje de
los apoyos existentes. Estos obstidculos podrian impedir hacer los taladros donde
mads necesario se hace el cosido de la grieta, es decir, en la cabeza de la pila.

— No nos agradaba dar ninguna tensién a las armaduras de los taladros para no introdu-
cir cargas concentradas transversales sobre la pila que son ajenas al proyecto inicial. .
Estas cargas ademds traccionarian al viaducto, si el tesado se hacia antes de la susti-
tucion de los apoyos o distorsionarian a los apoyos en caso contrario. Ademds la cali-
dad del hormigdn de las pilas no permitia elevadas tensiones en las armaduras.

— No se vefa clara la sustitucién de los apoyos, ya que no se podian apoyar los gatos
para levantar los tableros en los bordes de las pilas, como asi se hizo una vez zuncha-
das con la solucidn elegida.

Otra solucidén que se analizd consistia en proyectar un dado bicomprimido de hormi-
gdbn embebiendo a la cabeza de la pila. Esta solucién que me agradéb mucho mas que la ante-
rior, se desechd por las dificultades de hormigonado y de encofrado y sobre todo porque se
trataba de una solucién ““activa’, ya que con el pretensado se introducian unas deformacio-
nes en cabeza de pilas, lo que obligaba a colocar los apoyos de neopreno definitivos antes de
reparar las pilas (con los problemas que ésto planteaba y que ya se comentd), hecho que me
repugnd y me hizo desechar la soluciéon. Evidentemente a estos neoprenos se les quitaria la
distorsién después de introducido el pretensado y antes de fijarlos definitivamente.

La solucién adoptada parecid la més logica por ser una solucién “pasiva’, que permite
ademds cambiar los nuevos apoyos con el refuerzo efectuado en las pilas, sin ningiin riesgo.

6. DESCRIPCION DEL PROCESO CONSTRUCTIVO

Aunque se idearon diversos procesos constructivos ingeniosisimos, que no pasaremos a
describir por quedar enterrados en el gran mundo de las ideas, finalmente la obra opt6 por el
mas clasico y convencional que es el que pasamos a describir.

En torno a las pilas ubicadas en tierra firme se construyeron unos castilletes de anda-
mios tubulares tipo Mundus, para permitir subir al personal desde el suelo a la cabeza de la
pila. Este andamio se colocaba separado del fuste de la pila para permitir el izado de la virola
como luego se describiré, véase fotografia 16.

En las pilas del tramo principal sobre la ria se colocd el mismo andamiaje tubular tipo
Mundus colgado desde la plataforma del tablero a fin también de permitir al personal acce-
der a la cabeza de la pila. Como en el caso anterior el andamio se colocaba separado del fuste
de la pila para permitir el izado de la virola. Véanse fotografias 17 y 18.

Las virolas se suministraban a obra en dos mitades que se colgaban mediante tracteles
de la plataforma del tablero. En las pilas situadas en tierra, un camion con una griia automo-
vil dejaba las semivirolas en la base de la pila. Véanse fotografias 7 y 8. En las pilas del tramo
lado mar las semivirolas se transportaban en barco hasta quedar suspendidas de la plataforma
del tablero. Véase fotografia nimero 19,

Las dos semivirolas de cada pila, una vez suspendidas mediante tracteles se soldaban y
se radiografiaban en la base de la pila. A continuacion eran izadas hasta su posiciéon definiti-
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Foto 16. Castillete de andamio tubular Foto 17. Castilletes de andamios tubulares en las
en una pila de tierra. pilas sobre la rfa.

Foto 18. Uno de los castilletes de andamio tubular en una pila sobre la ria.

va y una vez alli se fijaban mediante soldadura a unos perfiles horizontales apoyados sobre la

cara superior de la pila, que se habian diseflado para resistir todo el peso de la virola una vez
inyectada. Véase fotografia 10.

La grava con que se rellené el espacio que habia que inyectar comprendido entre la pila
y la virola se transport6, durante el paso de cada dos trenes, hasta la cara superior del tablero
usando la propia via y un material mévil sencillo como lo es una pareja de deplories.
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Para inyectar las pilas del tramo principal sobre la ria se situ6 la mezcladora, agitadora
y bomba de inyeccidn en el estribo lado Ferrol y para la inyeccion de las pilas del tramo de
acceso, la maquinaria se situd sobre el terreno, en la base de las pilas en un punto intermedio

entre la pila estribo y el estribo lado Gijon.

Foto 19. Transporte e izado de una
de las virolas en una pila sobre la rfa.

Foto 20. Perspectiva del tramo de
acceso, una vez finalizada la repa-
racion.

Foto 21. Perspectiva del tramo principal
sobre laria, una vez tinalizada la repara-
cién.
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Finalmente, se utiliz6 también un andamio movil sencillo colgado de la plataforma del
tablero, que se movia a lo largo de la longitud de todo el viaducto para acceder y poder repa-
rar todos los defectos que hasta aqui se han enumerado.

Finalmente, en las fotografias nimeros 20 y 21 se ven dos perspectivas del puente una
vez finalizada su reparacion.
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INTRODUCCION

La autopista de peaje Villalba-Villacastin-Adanero (figura 1) discurre en la primera par-
te del trazado en zona montafiosa: Atraviesa la cordillera del Guadarrama por medio de dos
tineles (figura 2) y accede hasta la cota 1.400 en el alto del Caloco. Este trazado montafioso
propio, unido a las caracteristicas intrinsecas de una autopista, hace que el nimero de es-
tructuras en la misma sea elevado. :
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La tipologia estructural de estas obras de paso sobre o bajo la autopista es muy variada
(figura 3) existiendo puentes de vigas, losas, marcos, arcos, etc., siendo las luces de los vanos
y la altura de las pilas (figura 4), en algunos casos, muy importantes.

Fig. 3.

La autopista en su primer tramo entre Villalba y Villacastin canaliza el 70 por 100 del
trafico total del corredor por la ventaja que supone atravesar Guadarrama por los tineles en
lugar de hacerse por el puerto de los Leones. En cuanto al trafico pesado la captacion es atin
mayor situdndose en el 85 por 100 con una IMD de 2.000 camiones (figura 5).

Fig. 5.

La tendencia del parque de vehiculos pesados a nivel nacional es de un crecimiento del
peso total transportado por unidad y aunque no disponemos de cifras absolutas si se puede
decir que el 55 por 100 de los vehiculos pesados que circulan por la autopista tienen su nu-
mero de ejes igual o superior a cuatro, con pesos totales superiores a 30 t. En una encuesta
realizada en el afio 1979 solo el 15 por 100 de los camiones que circulaban por la autopista
lo hacian descargados. Suponemos que el encarecimiento del combustible y los peajes desde
esa fecha haya hecho incluso disminuir esa cifra.

No tenemos datos reales de las cargas por eje de estos vehiculos pero mucho nos teme-
mos que en un porcentaje elevado estian por encima de los limites permitidos, pues la falta
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de control en este sentido en las autopistas de peaje incita a las sobrecargas bien entendido
que ello también es un atractivo para la captacién de este tipo de trafico.

La accidén de estas sobrecargas sobre el firme acelera su agotamiento por fatiga y propi-
cia degradaciones tales como las roderas en carriles con pendientes pronunciadas; sin embar-
g0, su accidn sobre las estructuras en general no resulta peligrosa.

A la vez que se ha registrado este paulatino incremento de las cargas de trafico también
se ha producido un aumento de los vehiculos especiales con cargas totales por encima de 60
t llegando en alglin caso a las 120 t. (fig. 6).

La presencia de fisuras en algunas estructuras, detectadas en las inspecciones sisteméti-
cas llevadas a cabo por los servicios de conservacion, preocup6 a la Direccidén de la Concesio-
naria que creyd necesario racionalizar la explotacion y controlar las condiciones de paso de
estos vehiculos excepcionales por las estructuras (figura 7).

=

= ﬁmm HW'&%'&W

Asi pues, se pensd en la realizacidén de un programa de ordenador que permitiera simu-
lar el paso de un vehiculo de caracteristicas conocidas por los distintos itinerarios de la auto-
pista determinando si podia pasar o no y en el primer caso con qué restricciones.

2. METODO DE CALCULO Y COMPROBACION

Desde los primeros instantes del estudio se plantearon dos interrogantes basicos, de cu-
‘ya respuesta dependia todo el desarrollo de los trabajos:

— (Qué se iba a comprobar?
— (Como se iba a comprobar?

Para tratar de resolver la primera cuestion, se comenz6 realizando un inventario detalla-
do de las estructuras existentes en la Autopista y sus caracteristicas. Una primera clasifica-
cidon de las mismas por sus tipologias estructurales arrojo el siguiente resultado:

— Puentes de tableros isostaticos de vigas.
— Puentes losa de tablero isostatico.

— Puentes con tablero en losa continua.
— Porticos.

— Marcos.

— Pontones.

— Estructuras especiales.
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Un estudio previo de aproximaciéon al problema permitié descartar los pontones, ya
que la montera de tierras que tienen permite reducir su comprobacioén a una mera verifica-
cion de que la carga uniforme equivalente transmitida por el vehiculo excepcional considera-
do no supera un determinado valor. Dentro de lo que se han denominado estructuras espe-
ciales, inicamente se encontraba el ‘“‘Cruce de las dos Calzadas” (fig. 8), que podemos defi-
nir como un puente pérgola en arco rebajado y cuya singularidad de tipologia hizo preciso el
desarrollo de métodos especificos de comprobacion. Para el resto de las estructuras, se deci-
di6 1a adopcion de un método de comprobacion general, que permitiese su aplicacién a to-
das las tipologias, independientemente del esquema resistente de las estructuras. Sus luces
estan comprendidas entre 6,0 y 35,0 metros, y sus esviajes entre 0° y 45°.

Fig. 8.

Por otra parte, y también desde el principio del estudio, se adoptd la decision de limitar
la comprobacion a la superestructura de los puentes, o tableros. Esta decisidén estuvo basada
en la constatacion realizada de que, con las dimensiones y caracteristicas de las estructuras
existentes en la Autopista, cualquier sobrecarga capaz de producir dafios en elementos de las
infraestructuras, como pilas, estribos y cimentaciones, habria dejado mucho antes fuera de
servicio el tablero de cualquiera de las estructuras.

La existencia de puentes, fundamentalmente de tableros isostdticos de vigas, con ele-
mentos de diferentes luces y caracteristicas, hizo aconsejable la definicion, como unidad de
comprobacién, del tablero, pudiendo, por lo tanto, una estructura estar constituida por va-
rios tableros diferentes sobre cada uno de los cuales se realiza la comprobacion correspon-
diente. Esta forma de definir la unidad de comprobacion presenta la ventaja adicional de
disminuir el nimero de elementos que hay que comprobar, ya que existen estructuras cuyos
tableros son idénticos, lo que sucede en particular en casi todos los casos de estructuras des-
dobladas para ambas calzadas y en el caso de estructuras normalizadas. De acuerdo con esto,
el nmero total de unidades de comprobacion en la Autopista se reduce a 50 tableros.

Desde el punto de vista de la comprobacion de las estructuras, se plantea el problema
de la modalidad de paso del vehiculo excepcional sobre el tablero. El sistema de comproba-
cion adoptado deberfa dar como resultado una de las siguientes alternativas:

— Paso libre por la estructura.

— Paso con restriccion de adelantamiento.
— Paso con restriccion de trayectoria.

— Paso prohibido por la estructura.

En el primer caso, deberfa comprobarse que la estructura soportaba no solo el paso del
vehiculo excepcional concreto de que se tratara por cualquier carril, sino que simultdnea-
mente actuase la carga correspondiente a un camion pesado standar que adelantase al ve-
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hiculo excepcional sobre la estructura que se comprueba. Dada la dificultad de control de
las cargas reales por eje y la variedad de dimensiones de los camiones que actualmente circu-
lan por nuestras carreteras, se adopt6 a efectos de esta comprobacion un vehiculo ficticio,
envolvente de los reales, de 40 toneladas totales de peso y una separacioén entre ejes de 3,35
metros. El ancho entre ruedas exteriores de un mismo eje se supuso de 2,0 metros.

En el caso de que la estructura no fuese capaz de soportar las acciones anteriores, co-
rrespondientes al paso libre por la estructura con los coeficientes de seguridad que se deta-
llan mas adelante, habria de comprobarse si era admisible el paso con restriccion de adelan-
tamiento. En este caso no se permite que sobre la correspondiente estructura pueda ser ade-
lantado el vehiculo excepcional por ningin otro vehiculo que circule por la calzada. La ma-
terializacion en la practica de esta modalidad de paso requiere la presencia de uno o varios
vehiculos de acompafiamiento con personal de la Autopista que controle el cumplimiento
estricto de las especificaciones de paso. Esta precaucién debe ser asimismo adoptada en cual-
quier modalidad de paso que presente alguna restriccion.

El paso con restriccion de adelantamiento permite que el vehiculo excepcional circule
por la estructura con cualquier trayectoria, o lo que es lo mismo habrd de ser comprobada la
seguridad de la misma para la posicion transversal del vehiculo que resulte més desfavorable,
lo que en todos los casos corresponde a la posicion mds excéntrica posible. En el caso de no
ser admisible el paso en estas condiciones se comprueba si resulta suficientemente segura la
modalidad de paso con restriccion de trayectoria que corresponde, obviamente, a obligar al
vehiculo a circular por el carril o posicion transversal que resulte mds favorable a efectos re-
sistentes de la estructura. En todos los casos dicha trayectoria corresponde al paso del ve-
hiculo centrado con el eje longitudinal del tablero. Finalmente, si ni con estas restricciones
el paso resulta suficientemente seguro, no se permite al vehiculo correspondiente circular
por la Autopista salvo calculos concretos de comprobacioén particularizada mucho mds afina-
dos que los que son objeto del estudio presentado en esta comunicacion.

Una vez decididos los elementos que habia que comprobar y frente a qué acciones en
cada caso, se presentaba un segundo problema que era el de como realizar dicha comproba-
cion. Obviamente el método de analisis venia en gran medida influido por la operatividad del
programa en la practica. Resultd evidente desde el primer momento que el método de célcu-
lo que habfa que adoptar habrfa de ser simple y muy rapido. Esto descartaba en principio
los métodos de determinacion de esfuerzos habituales en el proyecto y comprobacion de es-
tructuras, como los basados en modelos de bandas finitas o emparrillados ya que los tiempos
de proceso, atin suponiendo en cada tablero conocidas las acciones y su posicion, lo que no
era el caso, serfan del orden de horas, mientras que en una explotacion comercial de la Auto-
pista no eran admisibles plazos superiores a los pocos minutos.

Con objeto de optimizar los tiempos de respuesta del sistema se adopto, en primer lu-
gar, la decision de realizar el programa de forma que se comprobaran estrictamente las es-
tructuras por las que habfa de pasar el vehiculo, lo que hacia que en el caso pésimo del tra-
yecto mas largo posible el nimero de tableros que habia que calcular se redujera a 28. Te-
niendo en cuenta los accesos existentes a la Autopista situados (fig. 9) en:

— Villalba P 40
— N-VI PK 42
— Valle de los Caidos PK 47
— San Rafael PK 60
— Villacastin PK 81
— Sanchidridn PK 102
— Adanero PK 109
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AUTOPISTA A6 VILLALBAADANERO

11

Fig. 9.

ésta queda dividida en doce tramos, seis en direccién La Corufia y otros seis en direccion a
Madrid. Dentro de cada uno de estos tramos existen una serie de estructuras, algunas de las
cuales solo son atravesadas cuando el acceso o salida de la Autopista se realiza por un deter-
minado punto. La division de la Autopista en tramos posibilita el permitir el paso de un de-
terminado vehiculo excepcional por una parte de la misma aunque el resto del trayecto deba
ser realizado por carreteras alternativas.

No obstante lo anterior, y la considerable reducciéon del nimero de tableros que era ne-
cesario calcular en cada caso, resultaba a todas luces evidente que la comprobacion de cada
uno de ellos deberia ser realizada por un método simplificado para que resultara operativa.
Dado que una comprobacién de seguridad en un tablero-tipo deberfa constar de:

— Comprobacién de esfuerzos longitudinales
— Comprobacion de esfuerzos transversales
— Comprobacidn de acciones locales

se efectuaron una serie de estudios previos para tratar de reducir el nimero de comprobacio-
nes que habia que realizar.

Durante el proyecto de todas las estructuras habfan sido tenidas en cuenta las acciones
locales producidas por ruedas de 10 toneladas en las posiciones mds desfavorables. Este he-
cho exime de la comprobacion de los efectos locales siempre que las cargas puntuales trans-
mitidas no-superen dicha cifra. Esta circunstancia se produce normalmente en cualquiera de
los vehiculos de transporte por carretera. Por otra parte el empleo de ruedas tan pesadas pro-
duce dafios en el firme que desaconsejaban el permitir, salvo casos excepcionales y previo un
estudio particular de sus consecuencias, el paso de vehiculos de estas caracteristicas por la
Autopista. Debido a lo anterior, la Ginica comprobacion realizada en este sentido por el pro-
grama se limita a constatar que no existen en el vehiculo que se va a procesar cargas puntua-
les que superen el mencionado valor.

Por lo que respecta a los esfuerzos transversales se pudo comprobar, que teniendo en
cuenta la limitacidn de cargas por rueda a 10 toneladas, y tras un estudio de las caracteristi-
cas habituales de los vehiculos empleados para transportes pesados en los que se utilizan tre-
nes con gran numero de ruedas para producir un reparto lo méds uniforme posible, tanto en
sentido transversal como longitudinal de las cargas, que no eran de temer esfuerzos transver-
sales de gran magnitud sin que simultaneamente se produjesen esfuerzos longitudinales capa-
ces de dafiar la estructura. Dada esta circunstancia y habida cuenta de que la comprobacién
de esfuerzos longitudinales pasa por la determinacién del reparto transversal de cargas que
requerirfa la realizacion de estudios transversales pormenorizada de todas las estructuras, se
adopto el criterio de no incluir en el programa una comprobacion especifica de esfuerzos
transversales.
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De acuerdo con lo anterior y dentro de los objetivos marcados para el método que se
presenta en esta comunicacion, la comprobacion de la seguridad se puede reducir a la verifi-
caciéon de la estructura frente a los esfuerzos longitudinales.

Por otra parte se pudo comprobar mediante la realizacién de estudios previos sobre ta-
bleros representativos de cada uno de los tipos estructurales existentes y teniendo en cuenta
los esquemas de armado dispuestos, que no era posible que se produjeran esfuerzos cortantes
capaces de dafiar la estructura sin que previa o simultaneamente ésta quedase fuera de servi-
cio por la accidén de los momentos flectores. Para llegar a esta conclusion se realizaron calcu-
los de esfuerzos producidos por cuchillos longitudinales de carga, tanto repartida como con-
centrada, y situada en diferentes posiciones transversales respecto al eje de la estructura.

Todas las consideraciones anteriores permitieron adoptar la decision de desarrollar un
método de comprobaciéon limitado a los momentos flectores longitudinales. Asimismo y
con objeto de aumentar la operatividad y velocidad del programa se decidi6 reducir la com-
probacioén a la seccién central de los tableros. Esta limitacién, que permite una comproba-
cion muy realista en el caso de tableros isostéticos, obligd a la realizacion de estudios previos
de comparacion de momentos resistentes entre las distintas secciones de las estructuras hipe-
restaticas en las que la seccidén pésima pudiera no ser la de centro de vano sino otra como la
situada sobre apoyos. La relacion de momentos resistentes entre la seccion pésima y la de
comprobacion, en la mayorfa de las estructuras hiperestaticas, permite afirmar que la com-
probaciéon de la seccion central es suficiente para garantizar la seguridad de la estructura. En
los casos en que ésto no se cumplia el problema fué resuelto mediante una disminucion del
momento admisible en la secciébn de comprobacidon que garantizase la seguridad en el resto
de las secciones de la estructura.

De acuerdo con todo lo anterior el método de célculo finalmente adoptado en el pro-
grama consta de dos partes independientes:

— Determinacién de momentos flectores pésimos en la seccidon central del tablero.
— Comprobacion de la seguridad estructural.

Para la determinacién de los momentos flectores pésimos se adoptd un sistema en dos
fases que consistian en determinar en primer lugar el momento flector méximo longitudinal
en la seccion central del tablero considerado como viga, o lo que es lo mismo la integral del
momento flector a todo lo ancho del tablero; en segundo lugar mediante la aplicacion de los
correspondientes coeficientes se determina la distribucion transversal de dicho momento en-
tre los diferentes elementos longitudinales que componen el tablero.

Fig. 10. Fig. 11.
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Para el célculo del momento flector total a todo lo ancho se adopt6 para todos los ta-
bleros, independientemente de su tipologfa, la misma modelizaciéon estructural (fig. 10)
consistente en una viga de seccidon constante eldsticamente empotrada en ambos extremos.
Para cada uno de los tableros se determinaron previamente los valores de los pardmetros que
definen el modelo y que son:

— Luz (L).
— Inercia de la seccidn transversal (I).
— Rigidez de los muelles (K).

El proceso de célculo seguido es el que se describe a continuacion.

Una carga de valor P, situada en una posiciéon X, respecto al centro de la viga, produce
en este punto un momento de valor M; (fig. 11) cuya expresidon es:

P, L 1+05n—
M1=1—(1—27\1) n—nX
4 1+n
donde:

X,
Xl_f
ne KL

2 EI

Si se considera un vehiculo formado por una serie de N cargas segin la distribucién
mostrada en la figura 12, y definiendo como posicién del vehiculo la correspondiente a la
primera carga X, , el valor total del momento en la seccidn central sera:

i=N 1+05n—-nx
o 3 _
Moo= 2 Q0 -2x) —
donde:
_ KL
=2 E
_ IXI -7, |
X1 L
=0 parax; = 0,5
Q, =
P
= ;L parax; < 0,5

El momento flector longitudinal total maximo del tablero M se determina mediante la
expresion anterior para posiciones del vehiculo comprendidas entre X; = 0y X; = Zy . Para
determinar dicho maximo, en el programa se calculan en cada tablero 25 posiciones del ve-
hiculo comprendidas entre los limites anteriores, lo que segiin los estudios previos realizados
permite la determinacidén de dicho maximo con errores inferiores al uno por mil. Este mismo
procedimiento puede ser aplicado para la determinaciéon del momento producido por el ca-
midn estandar. '
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DEFINICION DEL -VEHICULO
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NE = n® de ejes del vehiculo
NR= n® de ruedas por eje

Fig. 12. Fig. 13.

El segundo paso del proceso de calculo consiste en determinar coémo se reparte el mo-
mento flector total mdximo M, entre los diferentes elementos (vigas) longitudinales que
conforman la seccion transversal del tablero. En principio dicho reparto depende de la posi-
cion transversal de las ruedas del vehiculo y de la posicion longitudinal de los diferentes ejes,
asi como de las propias caracteristicas elastico-geométricas del tablero. Para el estudio de es-
tos factores se realizd una modelizacion de cada uno de los tableros en emparrillado plano.
En el caso de puentes isostaticos de vigas, los elementoslongitudinales considerados en la dis-
cretizacion coincidian con las vigas mientras que en los puentes-losa, marcos y porticos se
realizd una discretizacion transversal acorde con las caracteristicas de cada una de las estruc-
turas que habia que calcular, considerando como minimo un nimero de elementos longitu-
dinales igual a cinco.

Para determinar la influencia de la distribucidén longitudinal de los ejes del vehiculo se
realizaron, sobre los modelos de emparrillado descritos, una serie de cdlculos previos consis-
tentes en determinar el reparto transversal de momentos longitudinales para cargas puntuales
y cuchillos longitudinales de carga repartida situados en diversas posiciones transversales.
Los resultados de dichos cédlculos previos confirmaron que el reparto del momento flector
longitudinal total entre los diversos elementos venia poco influido por la disposicion longitu-
dinal de cargas, por lo que podia adoptarse como patrén de reparto transversal el correspon-
diente a cargas puntuales situadas en el centro de la luz. Esta forma de proceder da, en cual-
quier caso, valores con un error inferior al 5 por 100 en los cdlculos de comprobacion reali-
zados, lo que resulta perfectamente admisible.

De acuerdo con los resultados anteriores el proceso que se sigui6é para cada uno de los
tableros es el siguiente: '

— Sobre el modelo del tablero como emparrillado se introduce una carga de 1.000 to-
neladas puntuales situada en el centro de la luz y en 11 posiciones transversales equidistan-
tes, lo que supone el célculo de la estructura sometida a 11 hipotesis de carga; se calculan los
momentos que se producen en los diferentes elementos longitudinales en que se ha discreti-
zado el tablero y cuyos valores son: MIJ; donde MJI es el momento flector en el elemento o
viga I producido por una carga puntual de 1.000 toneladas en la posicion transversal J, que
corresponde a una de las 11 hipdtesis de carga anteriormente descritas.
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— Sobre el modelo del tablero como viga eldsticamente empotrada se introduce una
carga puntual unidad de 1.000 toneladas en su centro y se determina en ese punto el
momento flector total cuyo valor denominamos M, .

— Los coeficientes de reparto transversal para las 11 posiciones estandar de la carga se
determinan mediante la siguiente expresion:

I
1 _ My
J Mv

El conjunto de valores CJI fue determinado para cada uno de los tableros. Estos coefi-
cientes permiten determinar en cada uno de los elementos longitudinales o vigas I el momen-
to flector longitudinal que se produce en funcién del momento flector total M, calculado
como se ha descrito anteriormente sobre el modelo de viga eldsticamente empotrada. En
efecto, si deseamos determinar el momento flector en el elemento I producido por un ve-
hiculo cuyo momento total mdximo es M, y cuyas ruedas se encuentran situadas transver-
salmente en los puntos A 'y B (fig. 13) el proceso de cdlculo es el siguiente:

C

— Determinacién mediante interpolacion parabdlica entre los puntos méas cercanos a las
posiciones A y B de los coeficientes CAI y CBIde reparto de la viga L.

— Determinacion del momento en el elemento I mediante la siguiente expresion:
[ I
C, +Cp

M; =M, 5

En general si el nimero de ruedas es NR la expresion que hay que aplicar sera:

i= NR c&
i=1 NR
donde C!. es el coeficiente correspondiente a la rueda que ocupa la posicidén A, determina-
. Al . ’ . . . l
do por interpolacién parabdlica entre las 11 posiciones estandar.

Dado que el vehiculo, dependiendo de la modalidad de paso, puede situarse transversal-
mente en cualquier posicidn, se determina para cada una de las vigas el momento pésimo pa-
ra la posicidon transversal mds desfavorable. Estosvalores, que denominaremos MIM ax Son los
que serdn empleados para la comprobacién de la estructura. Por otra parte, dichos valores se
determinan, en caso de ser necesario, para las tres modalidades de paso descritas anterior-

mente:

— Paso sin restricciones. En este caso se supone el efecto del camion estandar situado
en la posicion més desfavorable compatible con la posiciéon del vehiculo excepcional.
El célculo se realiza para el camion estandar por el mismo procedimiento ya comen-
tado para el vehiculo.

— Paso con restriccion de adelantamiento. Es el mismo caso anterior sin la superposi-
cidén del efecto del camion estandar.

— Paso con restriccion de trayectoria. La posicion transversal del vehiculo viene fijada,
para que su efecto sea el menos desfavorable sobre la estructura, centrada con el ta-
blero. :

La ultima parte del calculo es la comprobacion de la seguridad propiamente dicha. Esta
comprobacidén se realiza determinando para cada una de las vigas o elementos longitudinales
el coeficiente de utilizacion v, cuya expresion es:

I
) ’)’ — Madm
X I
MM ax
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donde MIIV[ ax €8 €l momento producido en el elemento I por el vehiculo, y si es necesario el
camién estandar, determinado como se ha explicado anteriormente. Mi dm ©S el momento
méaximo admisible en el elemento I considerado. Los coeficientes de utilizacidon iguales o
superiores a la unidad hacen admisible el paso por la estructura en la modalidad considerada,
mientras que los inferiores a la unidad obligan a considerar modalidades de paso mds restric-
tivas o a prohibir el paso por la estructura si no existe ninguna admisible.

La determinacion de los valores de MIadm para cada uno de los elementos longitudina-
les que componen los distintos tableros se ha realizado en forma diferente dependiendo de
su tipologia estructural.

— En elementos de hormigdén armado el momento admisible es aquel que sumado a los
producidos por peso propio y cargas permanentes proporciona un coeficiente de
seguridad a rotura de y; = 1,40.

— En elementos de hormigén pretensado el momento admisible es aquel que sumado a
los producidos por peso propio y cargas permanentes produce un momento igual al
de fisuracion controlada de las vigas (clase II).

La aplicacion descrita en este trabajo consta de dos partes fundamentales:

— Programa.
— Archivos de datos

Ambos se encuentran grabados en un soporte magnético de disco flexible de 5 1/4”. El equi-
po empleado en el desarrollo de la aplicaciéon es un microordenador Olivetti M-20 con 128
Kbytes de capacidad de memoria central.

Por lo que respecta al programa propiamente dicho fué desarrollado en lenguaje BASIC
y su disefio es modular constando de segmentos independientes con encadenamiento auto-
matico. Los segmentos basicos son los siguientes:

— Entrada de datos. En este segmento se introducen las caracteristicas del vehiculo ex-
cepcional definiendo la separacion entre ejes, las cargas por eje y el nimero de rue-
das por eje, no existiendo ninguna limitaciéon para el nimero de dichos datos. Tam-
bién se introducen en este mddulo el trayecto que va a realizar el vehiculo y los da-
tos de identificacidon del trabajo. La entrada de datos es interactiva y estd prevista la
correccion de cualquiera de ellos.

— Calculo. En este segmento se realiza el calculo de esfuerzos pésimos y comprobacion
de todos los tableros afectados por el paso del vehiculo.

— Salida de resultados. Este modulo del programa proporciona toda la informacion
tanto por pantalla como escrita, sobre los resultados del cilculo de comprobacidén

realizado.

Todos los calculos se llevan a cabo mediante la utilizacion de los datos bdsicos tanto de
trayectos — tablero en cada trayecto, estructuras, composicion de las mismas, etc. —como
de caracteristicas de las estructuras — luz, ancho, muelles, coeficientes de reparto transver-
sal, esfuerzos admisibles, etc. — que estdn almacenados en una serie de archivos de datos en
disco.

La estructuracion del programa en segmentos independientes y el almacenamiento de
los datos basicos de las estructuras en archivos, en lugar de su introduccion dentro del pro-
pio programa, permite ademds de una mayor flexibilidad en el uso del mismo, la modifica-
cion posterior de los datos o del programa, en el caso de que se considere necesario, de una
manera simple y con el minimo esfuerzo de programacion. Esta caracteristica hace posible
aumentar en un futuro el nimero de estructuras analizadas o modificar las caracteristicas de
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las actuales (cambio de elementos, estructuras, refuerzos, etc.) mediante modificacion del
archivo de datos bdsicos correspondiente sin tocar el programa de célculo, para la inclusion
de nuevas posibilidades en el programa, o la modificaciéon de alguno de los segmentos exis-
tentes sin necesidad de introducir variaciones en los restantes segmentos ni en los archivos
de datos.

4. EXPLOTACION DEL PROGRAMA

La ejecucidon del programa ha sido pensada para que pueda ser explotado por personal
que no tuviese conocimientos previos de informatica. Asi, un técnico con la lectura del ma-
nual era capaz de hacer correr el programa sin dificultad tras una sesidon de aprendizaje (1
hora).

Los vehiculos con cargas excepcionales o especiales, para su paso porla Autopiesta tie-
nen obligaciéon de ponerse en contacto con el Centro Coordinador. Esta toma de contacto
la hacen en muchos casos los propios conductores de los vehiculos cuando llegan al drea de
servicios de Villalba, situada en el PK-42.

En otras ocasiones hay un aviso previo de la empresa transportista en el que se dan
instrucciones para que una vez llegadosa nuestras instalaciones se pongan en contacto con el

Centro Coordinador.

El Centro Coordinador envia un técnico a inspeccionar el vehiculo y en funcién de sus
caracteristicas informa en qué condiciones debe pasar por la Autopista (acompafiado de otro
coche patrulla, un vehiculo de la guardia civil, etc.).

Actualmente, ademas, si el vehiculo tiene un peso total superior a 72 t se hace la com-
probacién de paso por las estructuras con el programa y se define su condicién de paso por
ellas.

Por debajo de 72 t se ha comprobado que no existe ningln riesgo y por ello no se efec-
tlla esta comprobacion.

El tiempo necesario para realizar la comprobacion, una vez conocidos los datos del
camion, incluyendo el dedicado a introducir los datos al programa, depende del itinerario
que vaya a recorrer, pero para el maslargo es de 20 minutos.

El ordenador una vez efectuados los cdlculos proporciona un listado donde para cada
estructura del itinerario indica la condicion de paso y ademas el coeficiente de seguridad
(utilizacidén) con que se efectta este paso. En la figura 14 se incluye un listado tipo para el
trayecto Villalba-San Rafael.

Una vez conocida la condicidon de paso se disponen los medios necesarios para facilitar
el recorrido al camion. Cuando existen restricciones se suele contar con la colaboracion de
la Guardia Civil.

Para facilitar la localizacion de las estructuras desde las calzadas, se ha procedido a iden-
tificar todas ellas con un cartel que marca su eje, los puntos de comienzoy final cuando no
existen juntas superficiales y el tipo de estructuras de que se trata. En la figura 15 se puede
apreciar uno de estos carteles.

Este tipo de comprobacion se ha comunicado a los transportistas clientes habituales de-
la autopista los que en algunos casos han facilitado las caracteristicas de sus transportes tipo
para los que se han efectuado las comprobaciones de paso por los distintos itinerarios y se
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ha provisto del certificado correspondiente a sus vehiculos evitando de esa forma demoras en
sus viajes a través de la autopista.

Como conclusién del trabajo queremos indicar que si el sistema ha tenido importancia
para prevenir en un futuro dafios irreversibles en una estructura por una mala operacidn, se
ha mostrado especialmente interesante para sensibilizar al personal de explotacién de la
Autopista respecto a las limitaciones de uso que tiene toda obra, y para conocer aquéllas que
son mds sensibles a las sobrecargas y por lo tanto deben ser objeto de unas condiciones més se-
veras de inspeccion y conservacion.

La colaboracion entre los técnicos de explotacion de Iberpistas y Proes nos ha permiti-
do conocerla realidad de nuestras estructuras, no porque se temiese por su seguridad sino para
saber hasta qué punto se las puede exigir en cuanto a condiciones de paso de vehiculos ex-
cepcionales durante la explotacion.

La informdtica hoy dia ha permitido abordar con unos medios accesibles, un problema
que hace tan sb6lo cinco afios se hubiera considerado inabordable en cuanto a coste y equi-
pOs necesarios.

El siguiente paso que hay que abordar y que estd en vias de desarrollo es la instalaciéon
de unos detectores en las entradas de la Autopista que capten tanto los pesos de cada uno de
losejes como las distancias entre ellos y separacion entre ruedas. Estos datos serdin tomadosen
tiempo real analizados ‘‘on line” y se procederd a dar las alarmas pertinentes en caso de que
existiese alguna restricciéon. Evidentemente, un sistema de estas caracteristicas se instalard
con otros fines tales como el estudio y evolucién del parque de vehiculos.
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RESUMEN

Desde hace tiempo se viene echando de menos el poder disponer de datos cuantitativos
relativos a la patologia de la construccién en el ambito territorial del Estado. No existen ci-
fras, al menos de cardcter general, que permitan relacionar causas con defectos, en diversos
materiales y tipos de obra, compararlas con las de otros paises o sacar conclusiones correcto-
ras.

Estas circunstancias han llevado a los autores a abordar un detallado estudio estadisti-
co, basandose en 586 informes recopilados de obras con lesiones en su estructura y/o en los
cerramientos, que permite ver reflejada en los resultados, la contribucion de cada una de las
causas posibles de las lesiones al panorama de la patologia estructural en Espafia.

En este trabajo se comparan resultados con cifras de estadisticas europeas, se analizan
tendencias respecto al aumento o disminucioén de la problemdtica con el tiempo y, también,
se presentan resultados particularizados a nivel del Pafs Vasco, a partir de 116 casos del co-
lectivo general correspondientes a dicha area.

INTRODUCCION

La importancia social de la construccion y el volumen de su industria justifica el interés
de cualquier pafs por conocer en cada periodo la calidad de sus edificaciones y su evolucion
con el tiempo. Una buena manera de alcanzar dicho conocimiento es realizando estudios
estad{isticos sobre colectivos de obras dafiadas.

En diversos paises europeos se vienen abordando desde hace algin tiempo estudios de
este tipo sobre lesiones en las edificaciones, algunos bastante conocidos, éfectuados por
diversas entidades publicas y privadas; sobre todo por las compafiias de seguros de la cons-
truccion.

Del anilisis de hechos patologicos, determinando la causa o causas coadyuvantes en los
mismos, se pueden extraer enseflanzas en orden a corregir comportamientos futuros, y, en
consecuencia, evitar la reproduccion de los mismos defectos al poder incidir sobre sus causas
determinantes.
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A continuacion se expone el método de trabajo adoptado y los limites impuestos para
la consecucion de un colectivo de 586 casos de patologia de la construccién, repartidos por
toda la geografia del Estado. Se pretende dar al lector una idea acerca de la naturaleza de di-
chos informes, su alcance, ensefianzas y conclusiones que de los mismos se pueden extraer.

Como parte fundamental del trabajo se aborda un andlisis estadistico cuyos resultados,
asi como su valoracion e interpretacion, permiten extraer conclusiones sobre la evolucidn,
causas y localizaciéon de las deficiencias de la calidad de nuestras construcciones.

No hay que olvidar, por otra parte, el interés econdmico que presentan estos temas, en
sus multiples facetas y ramificaciones, incluso antes de llegar a problemas de refuerzos gene-
ralizados o de demoliciones imprevistas.

1. CASUISTICA

Las lesiones de las estructuras pueden tener su origen en la propia naturaleza de los ma-
teriales de construccidén (inestabilidad fisico-quimica) o en las influencias patoldgicas del
medio ambiente que rodea la obra (acciones climaticas, higrotérmicas, etc.).

Los fallos también pueden ser causados por deficiencias en el proyecto, en la ejecucidn,
en la fabricacion de los materiales, en la utilizacidén y mantenimiento, o por acciones exter-
nas imprevisibles. Este grupo de agentes causales depende fundamentalmente del elemento
humano, que o bien interviene en el proceso constructivo, como es el caso del autor del pro-
yecto que concibe y disefia el mismo, el constructor que ejecuta la obra, el fabricante de ma-
teriales que elabora los mismos, o bien utiliza el edificio construido, como es el caso del
usuario.

Para analizar la problematica de los fallos mencionados, era imprescindible hacer un re-
paso del estado de la construccidén en Espafia, para lo cual se debia extraer una muestra de
estructuras dafiadas, lo suficientemente amplia para que fuera representativa y ademds que
recogiera fallos repartidos por toda la geografia del Estado conteniendo estructuras diversas.

Para ello se pensd en acudir a algunas entidades y laboratorios de ensayos y control de
obra de nuestro pafs, depositarios fundamentales de los casos de patologia. Se eligieron tres
de los mas importantes por su volumen de trabajo en este campo y su capacidad técnica dis-
ponible para informes de este tipo con abundante produccidén anual. De esta manera se ob-
tuvieron los 586 casos, base del presente trabajo, de los que 116 corresponden al Pais Vasco.
Aun cuando esta Gltima muestra fuera pequefia parecid de interés a los autores su tratamien-
to por si del andlisis se extrafa alguna consecuencia adicional para dicha region.

Incluso a nivel estatal, los informes analizados constituyen con todo una parte pequefia
del conjunto de obras con lesiones. Creemos, sin embargo, que puede ser una muestra sufi-
cientemente representativa del ambito de los dafios en estructuras y cerramientos, aunque
los resultados de su estudio se valoren con cautela, sin pretender un grado de confianza de-
masiado elevado.

Dado el cardcter confidencial de los informes de patologia, que no permitia ningin ti-
po de copia, se optd por grabar en cinta magnética las partes fundamentales de los expedien-
tes, sobre todo las relativas al tipo de obra, naturaleza de la estructura, localizacidén de los
dafios, manifestacion de los mismos, causas y acciones fisico-quimicas origen de las lesiones.
Las descripciones correspondientes a los 586 casos registrados ocuparon una longitud de gra-
bacion de 45 horas. Posteriormente la informacién grabada se transcribié a fichas para su
andlisis y tratamiento estadistico.
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Las entidades de control, de cuyos archivos se tomaron datos de informes, fueron el
Instituto Eduardo Torroja de la Construccion y el Cemento de Madrid, el Instituto Técnico
de Materiales y Construcciones (INTEMAC) de Madrid y los Laboratorios de Ensayos e In-
vestigaciones Industriales “L.J. Torrontegui” (LABEIN) de Bilbao.

2. ANALISIS ESTADISTICO DE UN COLECTIVO DE ESTRUCTURAS DANADAS

Para la elaboracion de la estadistica se tom6 como base metodoldgica un cuestionario
como el propuesto por el C.E.B. en su reunidén de Budapest, Junio de 1980.

Se establecieron un total de 11 campos para definir y clasificar las obras dafiadas; éstos
son: '

Tipo de obra.
Naturaleza de la estructura.
Localizacion de lesiones.
Manifestaciones de lesiones.
Causas de lesiones.
Origen de lesiones.
Ambiente de la obra.
Estimacion de costos de reparacion.
Fecha de inspeccidn.
0 Edad de la obra en el momento de la inspeccidon.
1 Referencia.

— = 0 00 O\ N~ WP

Para cada campo se han agrupado los hechos patoldgicos de acuerdo con sus variables
mas significativas, constituyendo diversas poblaciones dentro del mismo. Asi podra verse en
los cuadros posteriores.

Por razones de comodidad en el manejo de los multiples datos obtenidos al tratar los
586 casos de patologia, se ha procedido a un anélisis informético mediante un programa de
base de datos para ordenador, en lenguaje Basic, confeccionado siguiendo el sistema de fi-
cheros, por ser un sistema abierto y flexible que permite intercalar nuevos campos o datos
sin necesidad de rehacer el programa. Con ¢l se han elaborado cuatro estadisticas designadas
con las letras A, B, Cy D.

La Estadistica “A”, da la distribucion porcentual de los casos de patologfa entre las po-
blaciones de los distintos campos.

La Estadistica “B” suministra informacién sobre las tendencias en la evolucion de la
patologia estructural. El colectivo de datos E (Espafia) queda fraccionado en tres grupos, co-
rrespondientes a los afios 1969-73, 1974-78, 1979-83. Para cada grupo se determina la distri-
bucién porcentual de casos de patologia de igual modo que se hizo en la Estadistica “A”.

La Estadistica “C” da el porcentaje de casos de cada campo, condicionado al campo
“Causas de las lesiones”, que se halla distribuido entre las poblaciones “P” (defectos de pro-
yecto), “E” (defectos de ejecucion), “M” (defectos de materiales), “U” (defectos de mante-
nimiento y utilizacién) y “N” (acciones naturales e imprevisibles).

La Estadistica *“D”’, finalmente, suministra datos del campo “Costos de reparacion”, in-

: | > ;]
terpretados como casos de declaracion de “ruina’ y “refuerzo”, condicionado a los campos
“Tipo de obra” y de “Edad del edificio”.

Con los datos obtenidos del anlisis estadistico mencionado se han preparado los Cua-
dros 1y 2. Mediante ellos se pretende suministrar al lector una vision de sintesis de los resul-
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tados, lo cual puede facilitar el valorar e interpretar dichos resultados a la vez que sugerir
conclusiones y lineas de actuacién.

El Cuadro 1 intenta presentar una panoramica de la valoracion de las causas de lesiones
en las obras en diversos paises europeos en las tltimas décadas.

Casi la totalidad de las estadisticas recogidas presentan porcentajes de causas de dafios
cuya suma es cien, lo cual indica que entre las posibles causas de las lesiones de cada obra da-
fiada se ha elegido aquella mas significativa. La estadistica realizada para Espafia por los au-
tores del presente trabajo se ha confeccionado contemplando, para cada obra lesionada, to-
das las causas importantes que dieron lugar al hecho patologico; en consecuencia, la suma de
los porcentajes es necesariamente mayor de cien.

Al final del cuadro aparecen los porcentajes medios de cada una de las ““‘causas de lesio-
nes” definidas. Dichos valores medios estin basados en los porcentajes reducidos (¢ = 100)
para las estadisticas cuya suma de porcentajes reales era distinta de cien. Estos valores redu-
cidos tienen interés Uinicamente cuando se pretende obtener valores comparativos de unas
estadisticas con otras. Los porcentajes reales, en cambio, servirdn de referencia en los co-
mentarios de resultados.

El Cuadro 2 nos muestra, en un intento de vision sintética, los valores obtenidos en las
estadisticas A, B, C y D antes descritas. Se contemplan paralelamente los colectivos (E), co-
lectivo de 586 informes a nivel estatal y (PV), colectivo de 116 informes a nivel de Pais Vas-

Co.

Como se observard, se han incluido en la 22 columna de las diversas tablas que compo-
nen el Cuadro n° 2 losvalores medios del campo ‘“Causas de lesiones”, tanto los referidos al
colectivo (E) como al (PV). Ello tiene por objeto permitir una rapida comparacion de dichos
valores medios con los que aparecen en las columnas siguientes y que hacen referencia a
otros campos condicionados al campo “Causas...”.

3. VALORACION E INTERPRETACION DE RESULTADOS
Estadisticas internacionales - Cuadro 1

Los estudios estadisticos sobre patologia estructural existentes en los paises europeos a
que antes se ha aludido, son mds bien escasos, y los existentes muestran diversas metodolo-
gias a la hora de manipular la informacién.

Los colectivos de datos recogidos en el Cuadro 1 van en general més alld de lo que son
estructuras y cerramientos, al incluir lesiones como las derivadas de las instalaciones y servi-
cios sanitarios, actstica, etc.; en consecuencia, las comparaciones con los resultados del pre-
sente trabajo deben ser consideradas inicamente a titulo orientativo.

De la comparacién de los valores medios de dichas estadisticas con las obtenidas por los
autores resulta una buena concordancia general, tanto en los colectivos (E) como en el (PV).
Destaca si cabe el menor valor relativo de la incidencia del proyecto en el colectivo (PV).

Aunque ya van siendo paulatinamente conocidas, no dejard de sorprender a muchos
que en los casos de patologia estructural en nuestro pais el Proyecto tenga responsabilidad
en un 51,5 por 100 de los casos, la Ejecucion en el 38,5 por 100, los Materiales en el 16,1
por 100 y la Utilizaciéon en el 13,5 por 100.
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CUADRO1

CAUSAS DE LESIONES

UBICACION PERIODO N© CASOS
P % E % M % U % N % %
G.BRETANAI Hasta 510 58,0 350 12,0 11,0 2,0 118
1974

G.BRETANATI Hasta

(% reducidos) 1974 510 49,1 29,6 10,1 9,3 1,7 100
G.BRETANA II 1970-1974 — 49,0 29,0 11,0 10,0 1,0 100
R.F. ALEMANA 1970-1980 1.576 40,1 29,3 14,5 9,0 7,1 100
RENANIA DEL Hasta
NORTE WESTFALIA | 1978 481 40,5 28,8 15,0 9,6 6,1 100
BELGICA I 1974-1976 1.200 49,0 22,0 15,0 9,0 5,0 100
BELGICA II 1976-1978 1.800 46,0 22,0 15,0 8,0 9,0 100
DINAMARCA 1972-1977 601 36,6 22,2 25,0 8,7 75 100
YUGOSLAVIA 1976-1978 117 340 24,2 21,6 12,2 8,0 100
FRANCIA 1968-1978 10.000 37,0 51,0 4,5 7,5 — 100
HAMBURGO Hasta

1978 95 40,3 29,0 14,8 9,2 6,7 100

BELGICA III Desde

(SECO) 1958 1.350 54,0 29,0 50 11,7 100
RUMANIA 1971-1978 832 37,8 20,4 23,1 10,6 8,1 100
PAIS VASCO

(Autores) 1969-1983 116 41,4 38,8 20,7 12,9 6,0 120
PAIS VASCO

(% reducidos) 1969-1983 116 34,5 32,3 17,2 10,7 5,0 100
ESPANA

(Autores) 1969-1983 586 51,5 38,5 16,2 13,5 4,1 123,7
ESPANA

(% reducidos) 1969-1983 586 41,2 31,1 13,0 10,9 3,2 100
VALORES

MEDIOS SOBRE

(% reducidos) - - 42,4 28,1 14,6 9,5 6,2 -
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Estadisticas parciales por campos - Cuadro 2

Los resultados del Cuadro 2 los analizaremos siguiendo el orden de colocacién de los
distintos campos en el mismo.

Respecto al campo “Causas”, el mas importante, los resultados quedan reflejados en la
columna segunda del Cuadro 2. Destaca el alto valor de participacion de responsabilidad del
proyecto conun 51,5 por 100 en (E) y el 41,4 por 100 en (PV), asi como la diferencia signi-
ficativa de dichos valores en ambos colectivos. Del 51,5 por 100 en (E), el proyecto fué el
unico responsable en el 31,0 por 100 de las obras dafiadas, mientras que en un 20,5 por 100
su responsabilidad fué compartida.

Los fallos debidos a la ejecucion, que en el colectivo (E) significan un 38,5 por 100,
son debidos Gnicamente a la ejecucidon en un 18,7 por 100, siendo el resto responsabilidad
compartida.

En los defectos de materiales destaca el colectivo (PV) con un 20,7 por 100 de casos,
frente al 16,2 por 100 del colectivo (E).

Las tendencias que se advierten en el campo ‘“‘Causas de lesiones”, aunque no indicadas
en el Cuadro 2, son también reveladoras, mostrando tendencias crecientes segiin nos acerca-
mos a la fecha actual para los fallos de proyecto, materiales, utilizaciéon y acciones naturales,
y decreciente nitidamente para los defectos de ejecucion.

CUADRO 2-1
VALORES TIPO DE OBRA
MEDIOS
ESTADISTICAS DE LOS EDIFICIOS EDIFICIOS EDIFICIOS OTROS
COLECTIVOS DE DE INDUSTRIALES | EDIFICIOS**

(E)y (PV)* | VIVIENDAS | ENSENANZA

E PV E PV E PV E PV E PV

A = == 40,1 55,0 172 49 11,7 14,6 19,5 16,3
1969 - 73 46,0 13,6 13,6 16,5

B 1974 -78 38,5 16,8 11,0 212
1979 - 83 38,5 20,5 11,5 12,5

P% 51,5 41,4 47,6 37,6 56,4 60,4 54,7 52,7 49,2 423

E % 38,5 38,8 33,0 42,2 43,6 18,6 39,3 41,0 41,0 453

C M % 16,2 20,7 240 26,5 10,4 | 18,6 10,2 11,6 12,3 49

U% | 134] 129 - - _ _ _ _ _ _

N % 40| 60| - - - - - - - -

D REF.%| 252 26,7 19,9 13,9 25,46 18,0 29,0 40,9 — 36,0

RUI % 8,3 10,3 4,7 9,2 4,63 — 18,8 23,4 — 4,8

* E (Espafia) PV (Pais Vasco)
** Edificios comerciales, culturales, hoteleros, deportivos, etc.
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CUADRO 2-1I

NATURALEZA DE LA ESTRUCTURA

Valores
medios |Estructura |Estructura |Estructura |Soluciones |Estructura | Estructura |Estructura
Estadis- delos |deHA.y |deH.A.y |deH.A.y | abasede de metalica mixta
ticas colectivos | muros de | forjado forjado vigas hormigdn
(E) carga unidirec- | bidirec- planas |pretensado
y (PV) cional cional
E [PV |E |PV |E |PV |E |(PV |E |PV |E |PV | E [PV |E |PV
A - | - |54 108 |68,0(82,7{2,9 |00 |02 |00 2,700 |76 |7,7 |70 1,7
1969-73 | 3,6 67,6 5,0 2,1 50 12,2 5,0
B 1974-78 |69 66,8 1,6 1,2 2,4 8,1 8,1
1979-83 | 5,0 l 71 3,0 0,5 1,5 4,0 7,0
P% [51,5(414) — | - | = | = | = | = |- |=|=|=1]1=1=1]-=-1]-
B%|385(388 — |= |~ |[=|=|=]=|=|=~|=]|=|~=|=]|~=
C M%|162(207| — | — | — | — |- | — | —-—|—-—|—-—|—-—1|—-—1-1-1-
Us|134[129] — |- | = |- |- |- |=-|=1|=|=1=1-=-1-1]-
N%| 40, 60| — |- | — |- |- | —-—|—|—|—-—|—-—1|—-—1|—-1-1+=
CUADRO 2-III
MANIFESTACIONES DE LESIONES
Valores
ESTADIS- | medios Lesiones | Lesiones | Lesiones | Lesiones | Lesiones | Lesiones | Lesiones
TICAS de los enla en en en en en en
colectivos | cimentac. pilares vigas forjados | tabiqueria| cerra- cubierta
(E)y (PV) mientos
E |PV | E |PV| E |PV | E |[PV | E |PV|E |PV | E |PV]| E |PV
A — — 119,0]18,0/13,6(14,6(23,9(13,8(25,6(13,8(15,3| 6,9(22,3|22,4(16,2|13,0
1969-73 13,6 20,1 352 25,1 12,2 23,7 15,7
B 1974-78 |13,1 11,0 21,7 30,3 15,5 22,1 15,5
1979-83 |15,5 12,5 19,0 20,5 l 17,5 22,0 17,5
P% |51,5|41,4|50,2|54,5(34,5|23,5 52,8 56,2159,3150,0173,3(62,054,9150,0|65,2 (46,1
E% [38,5(38,8(22,3(27,2(43,3|41,4(42,8(43,7|37,3|43,7(22,2|11,6|33,6 (26,9 46,3 46,1
C |M%|16,2|20,7| 7,8|13,6(/33,8(35,3|11,2| 5,8|15,3|12,5| 19| 0,0(12,923,0| 6,3| 6,1
U% |13,4|12,9 |16,8|13,6|12,5|17,1|12,5]12,3| 6,6|18,1| 3,2| 0,0(12,9 11,‘5 10,5 |13,2
N% | 40| 60| 4,2|13,6| 1,4| 00| 42| 5,8({11,3|18,1{16,6/37,5| 58! 00| 2,0| 0,0
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CUADRO 2-1V

MANIFESTACION DE LAS LESIONES COMO

Valores
Estadis- medios | Deforma- | Fisuras | Faltade |Corrosién Baja Desprendi-| Hundi-
ticas de los ciones estanquidad de resistencia | mientosy | mientos
colectivos armaduras del descon-
(BE)y (PV) hormigdn | chones

E |PV |E |PV |E |PV| E PV |E |PV |E |PV | E [PV | E |PV

A - | = 12,6 7,0(59,2|37,9| 80120 | 7,3| 9,5| 9,7 |16,4]10,5|15,5| 56| 6,9
1969-73 8,6 69,0 79 3,5 10,7 7.9 7,2

B 197478 |11,8 59,8 153 1,7 1,7 10,6 6,5
1979-83 |16,5 52,5 9,0 9,5 11,5 12,5 3,5

P% |51,5|41,4 (73,3 (61,4 [58,7(59,1| 51,0 (35,7 |32,8 27,2 18,5 [10,3 |46,0 40,0 |51,5 |50,0

E % |38,5|38,8 37,3 37,1 {35,6(31,6| 52,5|35,7 |60,4 |36,3 |20,6 |26,2 |50,4 |40,0 |48,2 (62,5

C M%|16,2(20,7| 2,3| 0,0 |11,1| 4,5/150|21,4 [13,6| 8,4|68,4 63,1 [10,4(16,5| 53| 0,0

U%|(13,4(129| 9,5|11,4|11,3|15,8|21,2|14,1 |44,2|45,4(10,3 (15,8 23,8 |280]| 89| 0,0

N%| 40| 60| 39|00/ 3,8/11,3] 00| 00| 95| 84| 30]00]| 47| 53| 53| 00

_ CUADRO 2.V
Valores medios ORIGEN DE LAS LESIONES EN
ESTADISTICAS de las
estadisticas Cargas Acciones Acciones Acciones
(E)y (PV) climaticas hidrotérmicas quimicas
E PV E PV E PV E PV E PV
A — - 10,0 6,9 7,0 9.9 27,2 17,2 1140 11,2
1969-73 100 | 72 27,3 6,4
B 1974-78 11,0 6,9 — 28,7 14,2
1979-83 9,0 7,0 26,0 18,5
P% 51,5 41,4 55,9 | 49,2 56,0 45,4 60,6 45,0 21,8 7,7
E% 38,5 38,8 22,0 | 36,2 39,0 35,7 41,8 40,0 |- 48,4 15,3
C M % 16,2 20,7 10,0 | 11,6 7,1 8,4 15,0 20,0 28,1 15,3
U% 13,4 12,9 33,8 0,0 18,5 2752 7.3 9,8 39,0 61,5
N % 4,0 6,0 30 0,0 7,1 8,4 29 4,6 11,8 30,7
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Respecto del campo “Tipo de obra’’ (Cuadro 2-1), y centrandose en el colectivo (E), los
edificios de viviendas son los de mayor incidencia, 40,1 por 100, seguidos de los edificios de
ensefianza, 17,2 por 100, y los industriales, 11,7 por 100.

La problemética que presentan los edificios de viviendas y enseflanza es muy distinta en
cuanto a responsabilidades de los fallos atribuibles al proyecto y materiales, segiin se deduce
de la observaciéon del Cuadro 2-1. Hay un hecho que favorece la calidad de los materiales de
los edificios escolares y es que al pertenecer al sector piblico la Administracion exige lo esti-
pulado en la normativa vigente, en cuanto a presupuesto dedicado al control de calidad de
materiales, marcas, sellos, D.I.T., etc., y control de obra de los mismos (control de hormigo-
nes, ceramicos, instalaciones, etc.). Parece que el resultado es eficaz si se compara con la in-
cidencia de los materiales en el sector vivienda, con una baja calidad del control al resultar
practicamente voluntario.

En cuanto a los edificios industriales la alta incidencia del proyecto como responsable
de dafios, un 54,7 por 100 en (E), asi como la fuerte incidencia de las declaraciones de “rui-
na” y “refuerzo”, se justifica si tenemos en cuenta que este tipo de edificios suelen estar
sometidos a condiciones de trabajo mds duras que en el caso de viviendas. Los problemas de
sobrecargas, vibraciones, choques, ambientes especialmente agresivos, etc., son ejemplos de
la problematica especifica de estas construcciones. Ante un proyecto deficiente y/o una eje-
cucion descuidada, las causas mencionadas ven multiplicada su accion agresiva, dando como
resultado el envejecimiento prematuro del edificio, o incluso la ruina del mismo en un perio-
do corto de tiempo.

Respecto al campo ‘Naturaleza de la estructura”, (Cuadro 2-II), ésta es en la mayoria
de los casos, 68,0 por 100 en (E), de hormigén armado y forjado unidireccional. S6lo en un
7,6 por 100 de los casos la estructura es metdlica. Las restantes soluciones estructurales pre-
sentan porcentajes pequefios.

Respecto al campo “Localizacion de lesiones”, (Cuadro 2-1II), la incidencia del proyec-
to es mayor de la media en forjados y menor en pilares al referirnos al colectivo (E). En
cuanto a la ejecucion ocurre lo contrario. Destaca la fuerte incidencia de los materiales en las
lesiones de pilares, con un 33,8 por 100, frente al valor medio del 16,2 por 100, cuestion 16-
gica por otra parte.

En las lesiones de cubiertas, cerramientos y tabiqueria, el proyecto da valores de parti-
cipacién superiores a los medios, mientras que los materiales y utilizacion influyen escasa-
mente. La ejecucion estd por encima de los valores medios en cubiertas y por debajo en los
demas.

Respecto del campo ‘‘Manifestacién de lesiones”, (Cuadro 2-1V), las fisuras son las mds
frecuentes con una presencia del 59,2 por 100 en el colectivo (E). En los episodios de hundi-
mientos (5,6 por 100) la ejecucion es responsable con valores muy por encima de la media.
Los materiales y utilizacion influyen escasamente y el proyecto en proporcién normal.

En los problemas de falta de estanquidad y corrosion de armaduras, hay una inciden-
cia acusada de la ejecuciéon y utilizacidn, que presentan valores muy por encima de la media
de su presencia en la globalidad de los problemas.

Los problemas de deformaciones excesivas estin relacionados logicamente con los fa-
llos en tabiquerias y al igual que en ellas es el proyecto el principal responsable, con inciden-
cia muy superior a la media.

Respecto al campo “Origen de lesiones”, (Cuadro 2-V), queremos destacar Unicamente
cémo los problemas originados por acciones quimicas tienden a crecer de forma importante
segin nos acercamos a la fecha actual, y como hay un aumento de responsabilidad de estos
problemas en la ejecucion, en los materiales y, sobre todo, en la utilizacion.

109



Cuadro 2-VI

Valores Ambiente de la obra Estimacion costos
medios
ESTADISTICAS de las Seco Himedo Marino | Especial- | Declara- | Necesidad
estadistica mente cion de
(E)y (PV) agresivo | deruina | refuerzo

E [PV E |PV |E |PV |E |(PV |E |PV |E |PV| E |PV

A — | = [491 232 259 |71,5 182 1,7] 30| 43 | 8,3 |10,3]25,2(26.7
1969-73 453 T 330 16,5 28 9.3 33,0l

B 197478 |52,0 22.5 22,1 20 9,0 18,4
1979-83 | 49,0 325 T 15,0 45 70 28,0

P 4 51,5|41,4|53,8 29,6 |46,7 |47,0 |55,1 |47,0 |16,6 | 0,0 48,9 |41,6|54,0 |45,1

E % 38,5|38,8(39,6 55,5 |39,4 36,1 (34,5 | 0,0 24,2 | 0,0 42,1 [50,0|35,1 [29,0

C M % 16,2120,7]15,4 29,7 |15,0 |18,0 [19,7 | 0,0 (15,1 |18,6 |18,0 | 8,3|16,2 |16,1

U % 13,4112,9(10,0 | 7,3 | 3,4|12,0 |10,9 |47,0 |60,6 [60,0 | 8,4 | 8,3|11,525,8

N % 40 60| 2,6 | 3,4 | 50(17,1 | 2,7 |47,0 30,3 60,6 | 9,6 | 83| 4,7| 9,3

<g 02 -l == 1=-1=-1]1=1=1= |- 1- [510141,6/56,7|51,6
m*ﬁ

géﬁ 0-5 — === 1=1=1]=1=1]= |- [542]500/67,5|64,5
<

858 0-10 =1 = |=1=1=1=1|=1=1- l650]584]72,2|709

Respecto al campo “Estimacion de costos’’, (Cuadro 2-VI), debemos indicar que a par-
tir de la informacion recogida no fué posible hacer una valoracion de los costos de patologia
registrada, pero, a grandes rasgos, puede enjuiciar su importancia relativa la calificacion de
ruina o de necesidad de refuerzo.

Las declaraciones de ruina suponen en el colectivo (E) un 8,3 por 100 y los refuerzos
un 25,2 por 100.

En las declaraciones de ruina tienen incidencia destacada los materiales y ejecucion,
mientras que en las obras necesitadas de refuerzo la tiene el proyecto.

Es interesante destacar como el 51 por 100 de las declaraciones de ruina y el 56,7 por
100 de los refuerzos, se efectuaron durante los dos primeros afios de vida de la obra, y que el
65,0 por 100 de las declaraciones de ruina y el 72,2 por 100 de refuerzos tuvieron lugar du-
rante el periodo decenal. El 20,4 por 100 fueron dafiadas durante la misma construccion de
la obra o recién concluida.

Resulta muy ilustrativo, finalmente, el estudiar la tendencia creciente o decreciente de
cualquier problema en las cifras correspondientes a la estadistica B, lo que ademds se simbo-
liza por medio de flechas indicativas.

K koK

Esperamos que los datos aportados en este trabajo, de los que sin duda el lector vincu-
lado al campo de la construccion podra extraer conclusiones mas alld de las anteriormente
indicadas y afiadir datos a sus intuiciones y experiencia, puedan servir como una aportacion
a la concrecion de algunos problemas y estimule a todos los actores en el campo de la cons-
truccion a la busqueda de soluciones y mejoras.
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Sobre el comportamiento en el tiempo de
construcciones pretensadas de hormigbn

Dieter Jungwirth
Rolf Urmetzer
Drs. Ings. DYWIDAG

1. INTRODUCCION

Comparado con la roca natural, la madera o el acero, el hormigén pretensado con
aproximadamente 100 afios de antigiiedad es un material de construccion relativamente jo-
ven. El boom de la construccion tras la II Guerra Mundial y el gran incremento del tréfico
abrieron el camino a la construccién en hormigén pretensado, mds econdémico, en unos tiem-
pos de carencia de materiales.

En la actualidad, el 60 por 100 de los puentes de la red federal de carreteras de la

R.F.A. es de hormigén pretensado (tabla 1) (1). En formadeviga, se salvan luces de hasta
250 m y hasta 400 m con soluciones de cables atirantados (fig. 1).

Tabla 1: Inventario de puentes y su superficie dentro de la red de carreteras federales en 1.980
segln tipos de construccion (1).

Unidades % millones %
m2
Hormigbn pretensado 8.328 31 11,29 63
Hormigdn armado 15.783 57 3,90 22
Construccién mixta 425 2 0,72 2

Construccion metélica 2.775 10 1,91 11
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Fig. 1. Evolucion de las luces en el transcurso del tiempo. (2)

No faltaron los siniestros en la construccidn, sobre lo que los medios de difusién y la
prensa especializada informaron, en parte, espectacularmente. Sobre esto cabria mucho
que decir en cada caso en particular. Limitémonos a las siguientes consideraciones:

a) No existe el desarrollo sin reveses. Los siniestros indican los limites de lo realizable.
Su frecuencia marca la pauta del progreso. El riesgo de siniestros tiene que ser
incluido al contemplar el coste general. Los costes de diseflo, materiales, mano de
obra, maquinaria, riesgos de ejecucién, mantenimiento, asi como demolicién y nue-
va construccién, tienen que ser reducidos al minimo.

b) El ahorro de materiales y su mejor aprovechamiento, citados ya como ventaja,
se transforman en inconvenientes, cuando se pretende diagnosticar los defectos
muy pronto, y, en consecuencia, los conocimientos sobre ellos van detrds del pro-
greso de la construccion. Por consiguiente debe ser del interés de todos los que in-
tervienen en la construccion, el intercambiar las experiencias con la mayor hones-
tidad y rapidez posibles. Para determinar las influencias a largo plazo es preciso
reflexionar cada cierto tiempo sobre los métodos constructivos y de ejecucidn.

c) El nimero relativamente reducido de dafios, producidos generalmente por la coin-
cidencia accidental de varios factores desfavorables, se debe a los tres tipos de
causas siguientes que se interfieren en parte:

I Disefio
a) Planificacién y proyecto.
b) Cédlculo y constmccién de detalles.

II Ejecucién de la obra
a) Tecnologia deficiente.
b) Ejecucion deficiente por errores humanos.

IIT Utilizacién .
a) No consideracion, durante la fase deproyecto,de posibles variaciones de las
cargas de trdfico o de las consecuencias del empleo de sales de deshielo, por

ejemplo.

b) Escasez de sistemas de alarma en las estructuras de responsabilidad, que per-
mitan detectar oportunamente los dafios y evitarlos.

La distribucién porcentual de dafios (nimero) para los grupos citados, segin las

investigaciones mds recientes (3) es de 40 : 50 : 10; donde el grupo III presenta

una tendencia ascendente. En esta estadistica se han incluido las observaciones rea-
- lizadas fuera de la R.F.A. y en obras propiedad del Estado.
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d) Los conocimientos del sector de la construccidon en hormigén pretensado, a este
respecto, pueden aplicarse andlogamente a todos los demds materiales y otros tipos
de estructuras.

2. LOCALIZACION DE LOS DANOS, ANALISIS, REPARACION, PREVENCION

Un estudio detenido sobre los métodos de construccion en hormigédn pretensado con-
duce a la consideracion de 4 etapas:

I Localizacidon de los dafios (diagnostico)
II Analisis de los dafios (anamnesis)

IIT Reparacion de los dafios (terapia)

IV Prevencidn de los dafios (profilaxis).

2.1. Localizacion de daiios

Pese a una cantidad de informacidén cada vez mayor, no resulta facil encontrar datos
sobre el tipo de dafio, frecuencia y magnitud de los mismos.

Muchos dafios no han sido detectados todavia ya que por aducidas razones de coste,
no es aun frecuente en las ingenierias efectuar una vigilancia o inspeccién de las estructu-
ras. Esta vigilancia seria muy importante para reconocer oportunamente los defectos antes
de que se produzcan dafios mayores: “impedir el comienzo”.

En la red federal de carreteras alemanas, el coste anual de vigilancia se eleva a més
o menos el 1 por 100 del valor de la obra nueva. Se dispone de suficientes medios auxilia-
res para un diagndstico no destructivo seglin la tdctica del “paso a paso”. Estos van desde
el registro de grietas, el pegado de bandas de vidrio, la determinacion de la carbonatacion
y cloruros, ultrasonidos, rayos X, técnica de perforacion, hasta el método del vacio y endos-
copia. Para completar éstos, citaremos los finos andlisis de vibraciones para la comproba-
cién de alteraciones del sistema y las mediciones del potencial en aceros de armado co-
rroidos.

2.2. Tipos de dafios y causas

Para no extendernos citaremos unicamente los tipos de dafios y causas principales,
desglosadas en los tipos anteriormente citados.

I Enla fase de proyecto:

— Insuficiente valoracion de los esfuerzos a cortadura;
— El problema de las juntas;

— Incorrecto trazado de los tendones de pretensado;
— Ciélculo erréneo de la influencia de la temperatura;
— Construccidén de masas minimas;

— Inadecuado sistema de drenaje (fig. 2).

Il En la ejecucién de la obra:

— Problemas por un recubrimiento deficiente de hormigén, compactacion y trata-
miento ulterior;

— Aditivos inadecuados del hormigdn;

— Deficiencias en la técnica de inyeccion e impermeabilizacion;

— Dafios en juntas y apoyos;

— Falta de control de calidad;
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Fig. 2. Dafios producidos por un drenaje no disefiado
correctamente.

111 En la utilizacidén:

— Sales de deshielo (hasta 2 kg/m? en invierno) e influencias ambientales;

— El incremento de la carga por trafico e intensidad del tréfico;

— Vigilancia deficiente (la catedral de Colonia no existiria ya, si no fuera vigilada y
cuidada).

2.3. Del andlisis de los dafios a la terapia

Antes de aplicar la terapia adecuada de mantenimiento, es preciso subsanar en lo posi-
ble la causa del dafio y comprobar el grado de deterioro del material en funcién del tiempo.
Por ejemplo, la fig. 3 (3) muestra, de forma simplificada, la dependencia de la resistencia
a la fatiga con respecto de la entalladura por corrosién. En el caso de los dafios por corro-
sién, se trata de un problema estadistico, en cuanto hasta qué punto se dan en realidad con-
diciones para la corrosidon o corrosién bajo tension.

Como paso siguiente, ha de estimarse el estado de fuerzas interiores, con el fin de,
tras la comparacién con la capacidad portante del material dafiado, determinar el refuerzo
eventualmente requerido.

Como refuerzo se han empleado: tendones adicionales de pretensado para flexion y
cortadura, refuerzos con elementos de hormigén armado o pretensado adicionales, asi
como zunchos de acero pegados. Con frecuencia bastan también terapias sencillas, tales
como:

— El sellado

— La inyeccién de fisuras (fig. 4)

— El saneamiento de los puntos de corrosion

— La inyeccidén bajo vacio si es preciso, mediante resinas especiales (fig. 5).

pero que tienen que ser realizadas por manos expertas.
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en acero de pretensado St. 110/125.
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Fig. 4. Ejemplo de inyeccién de grietas. Fig. 5. Dispositivos para la inyeccién por vacfo para la repara-
cidn de vainas de tendones mal inyectados.

En la red de carreteras federales de Alemania, sobre la cual se dispone de suficiente
informacién estadistica, corresponden por afio (4) a la subsanacién de dafios de mayor
importancia el 0,1 por 100, y a mantenimiento el 1,5 por 100 (del cual el 50 por 100 apro-
ximadamente va destinado al saneamiento y renovacion de la capa de rodadura), referido al
capital invertido, por valor de:

2.000 DM/m? x 17,8 x 10® m? — 35.000 millones DM

(114.000 Pts/mzi x 17,8 x 10® m? — 2 billones de Pts)

lo que equivale aproximadamente a 500 millones de marcos por afio (unos 28.500 millo-
nes de Pts/afio).
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3. CONCLUSIONES PARA FUTURAS CONSTRUCCIONES

3.1. En la fase de proyecto jqué exigencias, resumidas en pocas palabras, han de im-
ponerse ademds de la funcién y estética al proyecto y construccion?:

— En primer lugar es necesario establecer con precision las exigencias impuestas a la es-
tructura.

— Tiempo de preparacion suficiente (la obra debe cumplir al fin y al cabo durante 50 -
100 afios su objeto).

— No un sistema en cadena, sino un sistema en paralelo con una capacidad portante re-
conocible y reservas dentro del sistema (fig. 6).

— Preguntarse ;qué pasa si....?
— Mantener alejadas las aguas.

— Ser realizable.

Chain system Parallel system

rupture

/ ;ollapse

Fig. 6. Comparacion entre el sistema en cadena y el siste-
ma en paralelo.

El que sea realizable quiere decir no solo que los elementos de construccién sean ma-
nualmente realizables con el personal disponible; deben intervenir también las ideas de la
produccion industrial y de procesos de trabajo del mismo tipo, en lo posible con indepen-
dencia de las condiciones atmosféricas, tal y como se presentan en la construccién por em-
pujado o dovelas sucesivas.

Asf por ejemplo, el puente sobre el Danubio en Metten (fig. 7) (5), construido por do-
velas sucesivas, constituye un buen ejemplo a este respecto. Constituido por dos esquemas
estructurales en principio no deseados por la propiedad, tablero continuo volando en ambos
sentidos y accesos, utilizando los puntos de vista actuales, surgié una soluciéon O0ptima. Asi es
como se desea proceder también en el futuro.

La moderna construccion por elementos constituidos por segmentos prefabricados, en
los que las juntas no atravesadas por armadura pasiva se unen entre si por medio de potentes
tendones de pretensado, es considerada en el extranjero como un desarrollo mds bien defi-
ciente, pero mejorable. Nuestras especificaciones, segiin las cuales somos medidos fuera de
Alemania, no permiten ésto en modo alguno y dificultan asi la competitividad.
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Fig. 7. Puente sobre el Danubio en Metten (Afemania). (5)

Para el dimensionado han de tenerse en consideracion los siguientes principios:

— Especificaciones claras y comprensibles.

— Prestar atencién a los puntos donde el momento de célculo sea igual a cero; conside-
rar el gradiente térmico.

— Valoracidén mads exacta de las acciones: por ejemplo, reduccion del esfuerzo de trac-
cibn Z, en la armadura activa,

09xkxZ,

donde el primer coeficiente (0,9) tiene en cuenta la imprecision del valor del roza-
miento, v el segundo (k), la pérdida por fluencia y retraccion, mds importante en las
juntas.

— Comprobacién adecuada a fisuracion (la verificacion de las tensiones rige inicamente
como ayuda orientativa para el constructor), para estimar la probabilidad de que se
produzcan grietas en el estado de utilizacion, determinante del comportamiento a
largo plazo; aunque por lo demds sea una estimacion imprecisa.

— Comprobacién de la fatiga o verificacion de la resistencia en servicio segin el estado
IL.

— Los sistemas de celosia, elegidos en base al desarrollo de las fuerzas seglin la teoria E,
contribuyen a crear conceptos de dimensionado claros.

La norma alemana sobre hormigén pretensado DIN 4227, partes 1 a 6, fue revisada in-
cluyéndose la deteccion de dafios. Igualmente fue revisada la norma de carga 1072.

Pese a estas ampliaciones se procura.no dar rigidez a las normas, hacerlas mds com-
prensibles, estimular a pensar y a no frenar el desarrollo ulterior.

3.2. En la ejecucion. Tecnologia constructiva

El espacio no es suficiente como para entrar en los miltiples detalles tecnologicos de la
construccion futura tales como:

— La resistencia a las heladas (con poros de aire, Kleenopor, bolas de cera, etc., proba-
da en multitud de ensayos). '
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— La emigracion de los iones de cloruro (el mecanismo de enlace no estd aclarado atin

definitivamente).

— Curado.

— Recubrimiento de hormigdn, influencias superficiales, etc.

Todos estos aspectos estdn relacionados con la durabilidad y con la proteccidon contra
la corrosién, aunque al respecto, la influencia de las sales de deshielo no tiene en Espafia

la misma importancia que en regiones mads frias.

Una deficiencia considerable es la falta del cumplimiento de los valores minimos espe-
cificados del recubrimiento de hormigén de la armadura pasiva. Con este fin se han elaborado
hojas de instrucciones con datos sobre separadores en funcidén del elemento de construc-
cién y diametro de las barras. En caso necesario, es preciso tener en consideracion ademads
las tolerancias dimensionales y de radio de doblado de las armaduras.

Al aumentar las influencias ambientales agresivas, es preciso elevar la compacidad y el
recubrimiento del hormigdn, lo que, por otra parte, influye desfavorablemente en la forma-
cidén de fisuras. El recubrimiento de hormigdn de la pila principal del puente de Metten so-
bre el Danubio, incluso en la zona de proteccién contra choques, se aument6 hasta 7,5 cm,
habiéndose previsto por ésto una armadura superficial distribuidora de las fisuras (5) (fig. 8).
Si la contaminacién por cloruros en la zona mds afectada por las salpicaduras, penetra hasta

cierta profundidad, puede picarse esta capa y sustituirse.
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Fig. 8. Proteccidn antichoque y contra la corrosién en los tirantes del puente de Metten, mediante un recubrimiento de

hormigbn de 7,5 cm y armadura superficial. (5).

Es preciso mejorar los aislamientos de las calzadas; sin embargo, si se parte de la base de
que éstos no son alin impermeables y el recubrimiento de hormigdn no es suficiente, la tinica
solucion seria la armadura protegida contra la corrosiéon. En Estados Unidos hace afios que
se instalan armaduras con un recubrimiento epoxi. Se encuentran disponibles tendones pro-
tegidos contra la corrosion por ejemplo en forma de cordones engrasados con proteccion de
polietileno. Recordando la idea de los sistemas en paralelo, el ingeniero tendrd que continuar
ocupandose también en el futuro del desarrollo de aislamientos seguros para las calzadas.
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Otros puntos probleméticos son:

— Las escotaduras o cajetines (5).

— La proteccidén temporal contra la corrosidén del acero de pretensado.
— La aplicacién de la fuerza de pretensado (6).

— La técnica de inyeccion (7).

— El desarrollo del acero de pretensado.

— Los anclajes.

Debe tenderse hacia soluciones buenas y no hacia las prohibiciones, tan sélo porque
hasta el presente la calidad de la ejecucién haya sido mala. Las aberturas o cajetines permi-
ten con frecuencia una buena disposicidon constructiva del anclaje del tendén.

Sobre la proteccidn temporal contra la corrosidén (tabla 2) se ha de decir que, aunque
evitable por medio de una planificacidén racional, contribuye a evitar los dafios previos como
por ejemplo en el caso de retrasos imprevistos en la construccidon, y con ello el peligro de las
roturas diferidas del acero de pretensado. La proteccidon contra la corrosion puede ser nece-
saria también para los accesorios (por ejemplo para evitar el aumento del rozamiento como
consecuencia del 6xido y el fallo de la capacidad portante con la cufia oxidada).

Tabla 2: Proteccion temporal contra la corrosion, requisitos

— Tolerabilidad para el acero de pretensado.

— Fécil aplicacion (por ejemplo inmersion).

— Autorregenerativa en caso de lesion.

— Post-dosificable (detector).

— Mantener una proteccién activa contra la corrosion ulterior.

— Reduccidn de la adherencia o proteccién contra la corrosion
eliminable.

Son necesarios los estudios de ajuste de los coeficientes de rozamiento aparentes méxi-
mos y minimos para los tendones largos con una fuerte curvatura.

Esto es debido a la sensibilidad de la funcién Z al aumentar el exponente de la funcion
e. Ademas, dependiendo de la distribucion de las pérdidas por rozamiento en el sistema, no
siempre es posible relacionar la fuerza de pretensado con el alargamiento obtenido (6). Algu-
nos problemas en las juntas de acoplamiento son atribuibles a ésto. Tanto mds importante
resulta, pues, llevar a cabo oportunamente un estudio de la sensibilidad en la oficina de pro-
yectos.

Asi pueden tomarse a tiempo medidas tales como:

— Un trazado mds idéneo del tendon.
— Reservas de tensiéon para prever una posibilidad de retesado.
— Vainas vacias, etc.

La tecnologia de la inyeccion ha realizado grandes progresos por la mejora de los proce-
dimientos, de los equipos y del mortero, La tendencia al asentamiento en el caso de tendo-
nes grandes, el efecto de drenaje en cordones y tendones densos Gnicamente pueden ser con-
trarrestados en la actualidad de forma racional y supervisable por medio de una post-inyec-
cién repetida. (7). Deben establecerse criterios para los ciclos y planificarse la utilizacion de
las maquinas. Se han desarrollado morteros para inyeccién, que se mantienen insensibles a la
temperatura, apenas desprenden agua y que mantienen su plasticidad o ““trabajabilidad” du-
rante un perfodo de tiempo prolongado. Se contintia revisando y mejorando la técnica de
inyeccién al vacio para trabajos de reparacion.
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El acero de pretensado de dureza natural, de menor calidad, es caro, si bien menos sen-
sible desde el punto de vista de la corrosién que el material estirado. El material estirado
trenzado en cordones es algo mds sensible, pero en cambio mas econdmico. Alin més sensi-
ble resulta el acero de pretensado bonificado. Nuestra tendencia debe ser la de conseguir un
balance 6ptimo entre los costes y la insensibilidad. Los costes por tonelada de fuerza portan-
te y metro pueden calcularse de forma precisa. Los diversos ensayos de corrosién no tienen
en cuenta atn en la medida deseada las condiciones imperantes en las obras y dejan, pues,
abierta la estimacion de la sensibilidad. Sobre ésto hay que trabajar atn.

Debe frenarse la tendencia a anclar sobre una superficie minima cada vez mayores
fuerzas de pretensado (anclajes). Los puntos de fallo del hormigén dan lugar a grietas y
dafios que Gnicamente pueden ser subsanados con un elevado coste. El constructor debe
poner limite a ésto. Los ensayos a fin de estimar la distribucién de fuerzas en el macizo
segln los tres planos se deben desarrollar adecuadamente.

Y por Gltimo, pero no por eso menos importante, algunas ideas sobre la garantia de ca-
lidad (GC) en relacién con el factor humano.

Todas las indicaciones precedentes sobre la prevencién de dafios tienen que ser puestas
en practica por seres humanos, por lo que la realizacién depende en principio de la fiabilidad
de la persona en cuestion. Por estarazénse han desarrollado sistemas de garantia de calidad
que reducen los riesgos, lo que, sin embargo, ocasiona costes que, para la adjudicaciéon de
ofertas econdmicas, fueron poco considerados y que por tanto no se han impuesto atin en la
medida necesaria.

No pudiendo profundizar mas por razones de tiempo, a continuacion se facilitan Ginica-
mente de forma abreviada, sugerencias, a cuyo fin resulta condicidon previa la descripcidon
exacta de las exigencias impuestas al producto y la posibilidad de poder comprobar el resul-
tado al término de la ejecucidn:

— Deben provenir de la propia empresa las directrices para el control de calidad.
— La propiedad debe estar dispuesta a pagar por ello.

— jLa motivacién de los que intervienen en la obra!

— Aclaracidén de la cuestidn a los jovenes a fin de garantizar la continuidad.

— Practicar la formaciéon y perfeccionamiento desde el aprendiz hasta el director de la
obra.

— Proceder ala delimitacidon de las responsabilidades hacia adentro y hacia afuera (con-
tinuidad de la responsabilidad). Dentro del plan de distribucién de funciones, es pre-
ciso reglamentar, dentro de una linea clara,la competencia, cualificacién y responsa-
bilidad desde el director de la obra hasta el personal. Debe escucharse a los departa-
mentos técnicos (fig. 9).

— Debe permitirse tiempo suficiente para el proyecto, oferta y ejecucion.

— Deben establecerse planes de control para la seguridad y calidad, asi como listas de
control y de chequeo.

— La documentacién es necesaria, si bien no debe desembocar en una acumulacién de
papeles.

— La garantia de calidad debe integrarse en el desarrollo de la produccion.

— Un encargado del control de calidad directamente supeditado a la gerencia y que de-
sarrolle los contactos con el control ajeno, debevigilarla funcién del sistema (atu-

control) (fig. 9).
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Fig. 9. Organizacion del control de calidad. (8)

opcidn del constructor.

— El control de calidad puede ser escalonado segin la obra.

— Es preciso pensar ain sobre ampliaciones de la garantia y cobertura de riesgo por

medio de seguros.

4. RESUMEN

Se ha intentado acumular la experiencia de 100 afios de hormigdn pretensado y reper-
cutir ésta, tanto en el mantenimiento de lo ya construido como también en la construccion

futura.

En virtud de la experiencia, principalmente positiva, la construccién en hormigdn pre-
tensado, alin joven, puede considerarse como acreditada. Los dafios, que se mantienen den-
tro de los limites, pueden reducirse ain mas por medio de la profilaxis propuesta, hasta un

grado de riesgo residual aceptable.

Quedan abiertos, pues, para el futuro los deseos, que se dirigen a todos aquellos que in-

tervienen en la construccion:

— Menos normas, pero a cambio de ello mds comprensibles y modernas.

— Mas medios de investigacidén y desarrollo.

— Un estrecho intercambio de experiencia entre todos los que intervienen en la cons-

truccidn hasta inclusive el investigador de los principios.

— La transformacion de los sistemas de garantia de calidad.

— Valor para lo nuevo.
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NUEVA PUBLICACION
Impacto del computador en la Ingenieria

Editor
AVELINO SAMARTIN QUIROGA

En este libro se incluyen los textos de la mayoria de las conferencias pronunciadas en
la primera parte del Curso de la Universidad Internacional Menéndez Pelayo denominado
“Impacto del computador y riesgos naturales en la ingenieria”, celebrado el mes de agosto
de 1982, en Santander. La parte del Curso que se publica corresponde a un tema de la ma-
yor novedad: El impacto originado por el computador en todos los &mbitos de nuestra acti-
vidad.

La publicacion de un libro de estas caracteristicas constituye un hecho excepcional. En
efecto, la mayoria de los Cursos de verano, época de normal disminucidén del ritmo de la ac-
tividad docente, no suelen ser, desgraciadamente, perpetuados en una publicacidn que per-
mita extender las ensefianzas impartidas durante estos Cursos, a quienes no han tenido la oca-

sidn de asistir a ellos.

Como se indica en la presentacion del Curso, éste intenta mostrar una perspectiva del
estado actual del conocimiento en las dreas que se ensefian para, a partir de las direcciones
que requieren los mds importantes esfuerzos actuales de investigacion, deducir la imagen de
ese futuro de la ingenieria que cada vez se hace mas rapidamente presente.

El caricter del Curso es fundamentalmente informativo y se intenta, dentro de cada
Conferencia, dar especial énfasis a una visiéon global y en extensién de cada tema, sin detri-
mento en cada caso de una profundizaci6on adecuada.

El precio de este libro, de 160 péginas, ilustrado con varias figuras, es de MIL DOS-
CIENTAS PESETAS.
Los pedidos pueden dirigirse directamente a:

Escuela Técnica Superior de Ingenieros de Caminos, Canales y Puertos de Santander.
Servicio de Publicaciones.

Av. de los Castros, s/n.

39005 SANTANDER
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VIl Sesion de Trabajo.
Tema VI: Realizaciones

La reconstruccion del puente historico de
Maria Cristina, de San Sebastian

J. J. Arenas,

C. Alonso,

M. J. Pantale6n,

Dres. Ings. de Caminos

1. ANTECEDENTES HISTORICOS

El dia 20 de Enero de 1905 era inaugurado solemnemente en San Sebastidn el puente
que sobre el rio Urumea acababa de construir el Ingeniero D. José Eugenio Ribera para
unir ambas maérgenes a la altura de la Estacion de FC, y que recibié el nombre de Puente
de Maria Cristina. Obra que fué resultado de un Concurso al que Ribera present6 un proyec-
to realizado en colaboracién con el Arquitecto D. Julio Zapata y al que el Jurado acord6
declarar ganador en virtud del “espiritu de progreso” que el empleo del “cemento armado”
representaba en aquellos dfas. Las vicisitudes de su construccion han quedado recogidas en
sendos articulos que Ribera publicé en la Revista de Obras Publicas (nimeros de fecha
15-IX-1904 y 19-I-1905) asi como en la breve resefla que incluye en el Tomo IV de su obra
Puentes de F4brica y Hormigén Armado (Ed. Revista de OP, 1932).

2' ROYECT® KEFIRTALO LEL PUELTL SYBRL TLRO DRM

}snn ‘Scbasllam
et

Fig. 1. Alzado del proyecto original de Zapata y Ribera.
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En la figura 1 puede apreciarse el Alzado monumental del Proyecto de Zapata y Ribe-
ra que incluia una barroca decoracién: Balaustradas de hormigén fabricado con aridos ro-
jizos y farolas artisticas, mas templetes en las cuatro esquinas de acceso; maydlicas azules
con relieves de dragones dorados en los paramentos de los arcos; remos en bajorrelieve como
simbolo de la vocacidén marinera de San Sebastidn y una cornisa superior de extraordinaria
riqueza de formas, con canecillos y gargolas; pilas compuestas por un cuerpo inferior de si-
lleria con grandes molduras, rematadas a uno y otro lado mediante tajamares en forma de
artisticas proas, que componen los polos de mdxima atraccién visual y aumentan de ese
modo la sensacion de ligereza Optica de sus vanos.

Ochenta afios después, y tras haber prestado un magnifico servicio y haberse integrado
por completo en el paisaje urbano de San Sebastidn y en el sentimiento de sus habitantes,
el estado del puente llegd a ser ruinoso (fig. 2). Las bévedas de hormigdén en masa presen-
taban planos longitudinales de alarmante agrietamiento, mas dislocaciones y roturas en to-
dos los paramentos, provocadas principalmente por la corrosion de los cuchillos metalicos
que Ribera utilizd6 como autocimbra y que dejé embebidos en la masa de aquéllas, escribien-
do con gran tranquilidad que, aunque la resistencia de las bévedas era sobrada, dichos
refuerzos la mejoraban. Cuando es bien posible que las mismas bdvedas sin refuerzos metd-
licos continuaran hoy en buenas condiciones y la obra que motiva este articulo no hubiera
sido necesaria.

Fig. 2. Aspecto del Puente en 1982,

2. EL CONCURSO DE RECONSTRUCCION

A finales de 1982 el Ayuntamiento de San Sebastidn lanza un Concurso de Proyecto
y Construcciéon cuyo objetivo es la demolicién de las bdvedas actuales del puente y su
sustitucion por obra nueva que respetara absolutamente la geometria original, asi como
la totalidad de sus detalles decorativos, que es adjudicado a Ferndndez Constructor, S.A.
con proyecto de los autores de este articulo. La solucién planteada para reconstruir el
volumen original de las bdvedas se basa en estructura cuyo trabajo principal sigue siendo
de tipo arco y cuya materializacion se consigue con diferentes elementos prefabricados que
se solidarizan en obra con pequefios volimenes de hormigdn in situ.

La figura 3 muestra las diferentes secciones transversales de un tablero que estd com-
puesto por 5 elementos prefabricados de tipo arco-timpano espaciados 4,76 m entre ejes,
cuya seccion recuerda a la de las vigas prefabricadas y que se completan con placas prefa-
bricadas de tabla inferior curva (intrados de la béveda) y de tabla superior plana. El table-
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ro superior dispone también de nervios transversales prefabricados que, espaciados 3,15 m,
se disponen bajo las juntas entre placas, apoyandose en las “‘orejas” o diafragmas transver-
sales incorporados a los arcos-timpano. La figura permite apreciar las zonas de hormigdn
in situ que han sido precisas para establecer continuidad estructural. Obsérvese como el
conjunto de “orejas” de arco y nervios transversales de losa superior componen, a los
efectos de la sobrecarga de uso, poOrticos transversales cuyos pies quedan atirantados por la
tabla inferior. Naturalmente, las placas superiores, apoyadas en arcos-timpano por un lado
y en nervios transversales por otro, trabajan en ambas direcciones y funcionan en ambas
con continuidad estructural.
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Fig. 3. Secciones transversales del nuevo tablero.

La seccién por clave permite apreciar como se ha dispuesto del espacio justo para el
paso de canalizaciones de 35 cm de didmetro, requeridas por el servicio urbano de gas
ciudad.

La figura 4 corresponde al arco timpano externo que debe incorporar todos los de-
talles decorativos. Su seccidn estructural se corona por el lado visto con una cornisa que
reproduce fielmente todas las formas que ofrecia la primitiva de Zapata y Ribera y que
obtuvimos cuidadosamente a partir de fotografias del viejo puente. Por su lado inferior
el arco ofrece las mismas formas de un arco interno, lo que supone racionalidad y empleo
del mismo encofrado. Puede apreciarse también el detalle de la rotula pldstica que ama-
rrard los arranques del arco a las cabezas de pilas.

En la figura 5 se muestra la geometria del arco-timpano interno, que responde a
formas estructuralmente puras, con alma tipo de sélo 24 cm, y cantos variando entre 87 cm
en clave y 3,12 m en arranques. La figura 6 muestra perspectivas de los extremos de ambos
arcos, externo e interior, tipo.
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SEMIALZADO INTERIOR DEL ARCO
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PERSPECTIVA-DETALLE
ARCO EXTERIOR
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Fig. 6. Perspectivas de arranques de arcos.

Las figuras 7 y 8 incluyen detalles de armado de los arcos tipo. Puesto que hemos
presentado a esta misma Asamblea una comunicacién sobre aplicacién del andlisis no li-
neal y este puente es uno de los 2 ejemplos comentados, no nos referiremos aquif a este
importante aspecto, aunque si recordaremos que aceptando fisuracién de algunas zonas
se logra reducir mucho los esfuerzos tedricos que las deformaciones impuestas producen en
un arco-timpano que responda eldsticamente y sin agrietamiento. Esto explica la mode-
rada armadura que exhiben las secciones de centro luz de ambos arcos.
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Fig. 7. Armadura del arco externo.
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Fig. 8. Armadura del arco interno.

Finalmente, la figura 9 muestra el apoyo de los arcos prefabricados sobre la cabeza
-de pila remodelada, asi como su encaje tras el portico decorativo que la remata superior-
mente. Se puede apreciar el amplio hueco restante entre arcos adyacentes que facilita
el acceso al interior de huecos de bdvedas a efectos de conservacion del puente y de los
servicios en ellos alojados.

g

ALZADO -DETALLE DE PILA
ascius 1m

Fig. 9. Detalle de remate de pila.
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3. LA REALIZACION DE LA OBRA

Ha constado de las siguientes fases:

a) Moldeado de elementos decorativos (remos, escudos, conchas, cabezas mitologi-
cas) a partir de las piezas existentes.

b) Demolicién progresiva de las viejas bévedas.

c¢) Fabricacién de todos los elementos resistentes (arcos-timpano, placas curvas y rec-
tas, as{ como nervios transversales de tablero superior) en un drea de prefabricacion
situada a unos 2 km aguas arriba del rio Urumea.

d) Transporte hasta el emplazamiento del Puente y montaje de los mismos.
¢) Colocacion del hormigdn in situ de continuidad estructural.
f) Montaje de los elementos decorativos de superestructura.

La fase a) fué realizada directamente por el escultor Jean Chenaff, contratado por el
Constructor a estos fines, utilizando técnicas de vaciado con escayola y moldeo con arcilla
de la que se obtienen moldes de pldstico que permiten la repetitividad de elementos. En la
figura 10 pueden verse cabezas de dragones almacenadas en el drea de prefabricacidn.

Fig. 10. Figuras decorativas en el parque de prefabricacion.

La demolicion de bovedas ha sido probablemente el aspecto mads critico de la obra.
En él se ha cuidado tanto de producir los minimos desequilibrios de fuerzas horizontales
en cabezas de pilas, como de mantener pasillos de tablero que permitieran el posiciona-
miento de gruas y la circulacidon de los nuevos arcos prefabricados para proceder a su mon-
taje. La demolicion se realizd6 mediante martillo rompedor (fig. 11) por franjas longitudina-
les. La figura 12 permite apreciar la importancia de las grietas que ofrecia la vieja boveda,
en las cuales no quedaban ya restos de la triangulacién metdlica destruida por la corrosion.

Mientras tanto, el Constructor procedia a realizar en el drea de prefabricacion los ele-
mentos resistentes. Los arcos-timpano se producian sobre dos Unicas bases, mediante un
solo juego de encofrados de madera para caras internas y otro para caras externas de arcos
laterales. En la figura 13 se puede ver el aspecto de un arco de borde a medio llenar, apre-
cidndose como las placas de maydlica con dragones y las figuras de remos sirven como en-
cofrado al hormigdn estructural y se incorporan al mismo.

El transporte de estos arcos hasta el Puente se realiz6 mediante trailer especialmente
acondicionado con estructura metélica ad-hoc de la que el arco se suspende. Existia el pro-
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en las viejas bbvedas.

Fig. 13. Arco de borde en proceso de llenado.

blema de peraltes de hasta 6,5 por 100 que, ademds, variaban rdpidamente. Para reducir
bamboleos, la cabeza inferior de los arcos se amarrd a la estructura metdlica mediante
muelles de constante calculada para garantizar pequefios valores del momento torsor en
ellos. Durante esta fase los arcos han dispuesto de un tirante provisional formado por 2 ba-
rras roscadas a las que se ha suministrado mediante gatos la fuerza de traccion adecuada

(fig. 14). . .
g t’aza el montaje de estos arcos, cuyo peso alcanzaba las 50 toneladas, fué preciso uti-

lizar graas de 80 toneladas de peso (fig. 15). Una vez posicionados, los arcos se arriostra-
ban provisionalmente a la espera del montaje de las placas curvas de tabla inferior. Cuan-
do los tres arcos de un plano longitudinal se hallaban amarrados a través de sus articula-
ciones pldsticas a las cabezas de pilas se procedia a destesar y retirar sus tirantes provisio-
nales. A continuaciéon podia iniciarse la colocacién de placas prefabricadas de intradds de
bdéveda. En la figura 16 se puede ver la situacion de placas inferiores ya montadas, a la espe-
ra del hormigonado in situ de ambas bandas laterales y de las juntas de unién entre si.

La figura 17 muestra el montaje de los nervios transversales que completan la reticu-
la sobre la que van a disponerse las placas de tablero superior. Entonces sélo faltard ejecu-
tar el hormigonado de canales de enlace y continuidad estructural para que el tablero esté
acabado.
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Fig. 15. Montaje de un arco-tfmpano.

Fig. 14. Vista del transporte de un
arco-timpano.

Fi

g. 17. Nervios transversales de tablero superior.

Fig. 16. Placas inferiores curvas colo-
cadas entre arcos adyacentes.

Fig. 18. Detalle de articulacién de arranque de arco.
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En la figura 18 se muestra un detalle de la articulacién de arranque de arcos y en la
19 una vista del interior de los nuevos tableros alojando ya las canalizaciones de gas ciudad

y de cables telefonicos.

En la figura 20 puede verse el aspecto que ofrece el intradds de las nuevas bovedas y
en la 21 se muestra el nuevo puente casi terminado.

La Direccion de Obra corrié a cargo del Ingeniero Municipal D. Javier Mainar, autor
también de las Bases del Concurso. A su gran preocupacién porque la nueva obra reprodu-

jera con toda fidelidad el original de principios de siglo y a la experiencia y profesionalidad
vocacional por los puentes, de Fernindez Constructor, corresponde atribuir el buen fin de

esta reconstruccion historica.

Fig. 21. Aspecto del nuevo puente casi acabado.
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591-2-182

Puente sobre el rio Ebro, en Logroino

C. Siegrist Fernandez
Ingeniero de Caminos

1. GENERALIDADES

La carretera N-111, de Medinaceli a Pamplona, a su paso por Logrofio cruza la ciudad,
atravesando el rio Ebro, en la salida hacia la capital navarra, por el llamado Puente de Pie-
dra, de finales del siglo pasado (1881-1884).

Con objeto de evitar el cruce por la ciudad del trafico que utiliza la mencionada ruta,
con un alto porcentaje de camiones, se estd construyendo la Circunvalacion Este de Logro-
flo, que arranca del cruce de la CN-111 con la actual Circunvalacion Sur, siguiendo la traza
de ésta en direccidn a Zaragoza, y separandose definitivamente de ella cerca de su extremo
oriental para tomar la direcciéon Sur-Norte, atravesando el rio Ebro unos dos kilometros
aguas abajo, del Puente de Piedra, y pasando por el Poligono Industrial Cantabria para in-
corporarse a la CN-111 a unos 5 km de la capital riojana.

El paso del rio Ebro se efectiia en una zona en que la anchura del cauce de aguas
medias es de unos 90 metros.

El terreno estd constituido, superficialmente, por 5 6 6 metros de suelos pertenecien-
tes a la terraza baja del rio, compuesto por limos arcillosos entre los 2 y 3,50 metros supe-
riores y por gravas gruesas redondeadas, en la parte inferior, envueltas por una matriz areno-
limosa. Debajo aparece el Oligoceno, compuesto por estratos de naturaleza muy variable,
desde arcillas margosas hasta margas arcillosas, con frecuentes intercalaciones de calizas
areniscosas.

La circunvalacién estd proyectada como autovia, con dos carriles en cada direccion
de 3,50 m de ancho, un arcén exterior de 2,50 m y una mediana de 3 metros entre bandas
blancas, lo que da un ancho total de 22 metros. En la zona del puente se disponen unas
aceras de 1,75 m.
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2. SOLUCIONES ESTUDIADAS

Antes de adoptar la solucién que se ha construido se han tanteado diversas soluciones
para la estructura del puente.

En primer lugar una solucidn a base de vigas prefabricadas de 32 m de longitud, con
dos pilas cimentadas dentro del cauce y cinco vanos en total.

Una segunda soluciéon en viga cajon continua, de canto constante, de las mismas luces
que la solucién anterior, construida por el sistema de avance vano a vano.

Por ultimo una solucién a base de una viga cajon continua de tres vanos, de 100 m
de luz central y dos laterales de 32 m, construida por el sistema de voladizos sucesivos, que
ha sido la adoptada debido a la independencia respecto del rio para la construccidén de las
pilas, que quedan fuera del cauce de aguas medias. No obstante, durante la construccién
de las pilas, la riada producida en Agosto de 1983, inundé las zonas de cimentacién de las
mismas, cuando estaban encofrados los fustes.

Fig. 1. Puente de piedra.

b

Fig. 3. Inundacion en agosto de 1983.
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Fig. 6. Apoyo provisional.

Fig. 7. Avance en voladizo.

3. DESCRIPCION DE LA SOLUCION ADOPTADA

El tablero estd constituido por dos vigas cajon continuas, independientes, de tres
vanos de 32-100-32 m. El ancho superior de cada una de las vigas es de 12 m y el ancho del
cajén es de 6,50 m. El canto de estas vigas varia parabdlicamente, con un valor maximo de
4,75 m sobre pilas, 2,20 m en el centro del vano central y 2,50 m sobre estribos.

El espesor de las almas es constante de 0,48 m, el de la losa superior es también cons-
tante de 0,18 m en los 2,50 m intermedios y aumenta hasta 0,35 m en la union con las al-
mas, y el de la losa inferior es de 0,20 m en los 50 m centrales del puente y en la zona sobre
estribos, aumentando linealmente hasta 0,75 m sobre las pilas. Los voladizos que comple-
tan el ancho superior tienen canto variable entre 0,35 y 0,18 m.
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Fig. 8. Vista del puente con el apoyo provisional.

Fig. 9. Vista general.

Los tableros estdn divididos en 39 dovelas, de las que 16 corresponden a los vanos
laterales y 23 al vano central. La longitud mdxima de dovelas es de 4,80 m y la minima de
3,10 m, excepto la dovela de cierre que tiene 2 m de longitud.

Cada tablero se pretensa con 48 tendones de 15 TI/2” en cada voladizo, y con 28
tendones de 15 T1/2” de continuidad en los 69,20 m centrales, tesos todos ellos a 212 t
que equivalen al 75 por 100 de su carga de rotura. No llevan pretensado transversal ni de
almas. Se han dispuesto cuatro vainas de reserva en la losa superior a todo lo largo, y dos
en la losa inferior en la zona de cables de continuidad.

Los tableros se apoyan sobre las pilas mediante aparatos de neopreno-tefléon, capa-
ces de resistir cargas de 1.600 t cada uno, y sobre los estribos mediante apoyos de neopreno
zunchado atravesados por cables de 18 TI/2” tesos a 243 t cada uno, que sirven para anclar-
los a los estribos. '

Las pilas son prismaticas, rectangulares, macizas, de 6,50 x 1,50 m, tienen una altura
de unos 11 m las de la margen izquierda y de 8,50 m las de la margen derecha. Llevan taja-
mares variables desde un valor cero en la parte superior a 0,75 m en la inferior, logrindose la
transicion mediante dos paraboloides hiperbdlicos. Se cimentan cada una sobre cuatro pan-
tallas de 2,60 x 1,00 m que alcanzan una longitud de 17 m.
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Los estribos consisten en cuatro pantallas de las mismas dimensiones que las anterio-
res, a 6 m de separacion entre ejes, arriostradas mediante una viga de 1,80 x 1,40 m a la
altura del terreno natural y prolongadas hasta la zona de apoyos, en la que se dispone una
losa de 0,50 m de canto y 3 m de anchura. Superiormente se dispone un cajon adosado al
murete de cierre, de 1,20 m de anchura y 2,15 m de altura, para acceso al interior del ta-
blero. La entrada a estos cajones se efectiia por pozos dejados en las aceras.

4. CONSTRUCCION

Las pantallas de cimentacion, tanto de estribos como de pilas, se excavaron utilizan-
do lodos bentonfticos para conseguir la estabilidad de las paredes de la excavacion, aunque
hubo alguna que no necesité de ellos.

Para el hormigonado de las pilas, dada su altura reducida, se utilizaron encofrados de
madera, disponiendo paneles de contrachapado para las zonas de los tajamares.

Los tableros se construyeron por el sistema de avance por voladizos sucesivos hormigo-
nados “in situ”. Inicialmente se construyeron unas zonas cimbradas sobre pilas de 14,25 m
de longitud, de los que 11,15 m corresponden al vano lateral y 3,10 m al central, para poder
montar los carros de avance. A 9,90 m del eje de pilas, €n el vano lateral, se dispusieron
apoyos provisionales para dar estabilidad al tablero durante la construccion. Estos apoyos
consistian en una pantalla andloga a las de cimentacidn de pilas y estribos, coronada por un
dintel en forma de martillo para dar apoyo y anclaje al tablero; el primero mediante aparatos
de neopreno zunchado y el segundo disponiendo ocho barras Dywidag de 32 mm de dia-
metro, colocadas a ambos lados de las almas del cajon.

Una vez construidas siete dovelas en voladizo del vano central y cinco del lateral, se
anclaba el tablero a los estribos, quitando los apoyos del apeo provisional antes de efec-
tuar el tesado de los cables de anclaje al estribo y soltando posteriormente las barras de
anclaje al apoyo provisional. En los apoyos sobre estribos se dejaron unas cufias de made-
ra con objeto de poder balancear los voladizos para enfrentarlos en el centro, caso de que
fuese necesario, aunque no hubo que hacerlo en ninguno de los dos puentes.

Posteriormente se construyeron en voladizo las tres Gltimas dovelas del vano central,
y, una vez completos los voladizos, se procedi6é al hormigonado de la dovela de cierre, de
dos metros de longitud, apoyando un encofrado tradicional entre los dos extremos de las
ménsulas enfrentadas. Por ultimo se procedid a efectuar el pretensado de continuidad, dis-
poniendo nervios a todo lo ancho en las zonas de anclaje de cables, dando a continuacion
el tesado definitivo a los cables de anclaje a estribos.

El puente fué construido bajo la direcciéon de D. Angel Morancho Saumench, del
C.E.A.T. de Zaragoza, asesorado por el autor del proyecto y D. Francisco Herrero Lusa-
rreta, siendo la Empresa Constructora, Fomento de Obras y Construcciones, S.A., actuan-
do como Jefe de Obra, D. Miguel Angel Pérez Garcia. El sistema de pretensado utilizado
ha sido el BBRV.

5. CUANTIAS DE MATERIALES EN TABLERO

Hormigdn H-400 . ... ..ot 0,68 m®/m?
Acero pasivo AB-46 .. ... o 93,97 Kg/m?
Acero de pretensado (fnax = 190 kg/mm?) .. ... .. ... ... ...... 32,52 Kg/m?
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Conferencia Internacional sobre utilizaci6n
del hormigon en ambientes maritimos ‘’Marine Concrete 86"

Durante los dias 22-24 de setiembre de 1986 y organizada por la Concrete Society, en
colaboracidén con el American Concrete Institute y la Institution of Civil Engineers, se va a
celebrar en el Hotel “London Tara”, en Kensington, London W8, Inglaterra, una Conferen-
cia Internacional sobre la utilizacion del hormigdn en ambientes maritimos.

En la actualidad, estd demostrado que el hormigdn puede soportar, sin detrimento para
su durabilidad, los mas adversos ambientes maritimos. Por ello es el material mds utilizado
en la construccion de estructuras maritimas o costeras.

Las ensefianzas obtenidas del comportamiento de los fortines construidos en las costas
durante la Ultima guerra, de las plataformas en alta mar para explotaciones petroliferas y de
las grandes obras de proteccidén contra las mareas en diversas partes del mundo, resultan muy
provechosas para la ejecucidn de cualquier estructura de hormigdn que haya de quedar ex-
puesta al ambiente maritimo.

Todos cuantos se dedican al proyecto, construccién y explotacion de puertos, refugios,
defefisas costeras, ttneles sumergidos, muelles, instalaciones industriales y estructuras en alta
mar, podradn beneficiarse de las experiencias que se presentarin y discutirdn en “MARINE
CONCRETE’ 86”.

Coincidiendo con la Conferencia se prepara una exposicion de materiales, servicios y
equipos relacionados con el tema de la reunion.

Se han programado cinco Sesiones:

Sesion I.— Proyecto. Nuevos conceptos estructurales, investigacidn, normas y especifi-
caciones internacionales.

Sesion II. — Comportamiento. En alta mar y en la costa, ensayos, durabilidad, investiga-
cion.
Sesion III. — Ejecuciéon. Materiales, técnicas y aplicaciones.

Sesion IV.— Inspeccion, mantenimiento y reparacion. Bajo y sobre el agua, en alta mar
y en la costa.

Sesion V.— El futuro de las aplicaciones del hormigén en ambientes maritimos.

Los idiomas previstos para la Conferencia son inglés, francés, alemdn, espafiol y japo-
nés.

Habra un programa especial de actos sociales para los participantes y sus acompafiantes,

Los interesados en presentar alguna Comunicacién, participar en la Exposiciéon o sim-
plemente asistir a la Conferencia, deberdn ponerse en contacto, a la mayor brevedad posible,
con la Entidad Organizadora dirigiéndose a:

Anthea Wright.

The Concrete Society, Devon House, 12-15 Dartmouth Street.
LONDON SW 1H 9BL

(Inglaterra).
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Depositos cilindricos pretensados.
Consideraciones sobre el proyecto

J.A. Llombart
V. Antén
Ingenieros de Caminos

Los depésitos de agua, constituidos por una pared cilindrica de hormigdén apoyada so-
bre una solera, han sido utilizados durante muchos afios como elementos reguladores en el
abastecimiento de agua de poblaciones. Existe gran nimero de ellos en toda Espafa y actual-
mente se siguen construyendo con la citada tipologia, dadas sus evidentes cualidades estruc-
turales y sus favorables aspectos econdémicos, ya que es posible emplear unas cantidades mi-
nimas de materiales, con un éptimo aprovechamiento desde el punto de vista resistente.

La presién hidrostdtica del agua origina en las paredes unos esfuerzos tangenciales de
traccidén, cuya magnitud es variable con la altura, existiendo ademds una flexién vertical de
escasa importancia que puede llegar a ser practicamente nula con el deposito lleno de agua y
dadas unas determinadas condiciones de apoyo de la pared sobre la solera.

La naturaleza de los esfuerzos de las paredes, analizadas como ldminas cilindricas, de-
termina consecuentemente la disposicién de unas armaduras circulares destinadas a soportar
la traccion resultante. En depdsitos de cierta magnitud, (con didmetros superiores a los vein-
te metros, aproximadamente) la experiencia ha demostrado la necesidad de constituir dicha
armadura activa, con el objeto de que el hormigdn permanezca permanentemente comprimi-
do bajo cualquier hipoétesis de llenado del depdsito, con las consiguientes ventajas desde el
punto de vista de la estanquidad.

En el sentido vertical, si bien un pretensado puede ser conveniente a efectos de conse-
guir una compresién biaxial en el hormigdn, no se suele disponer, dada la escasa importancia
de los esfuerzos de flexion vertical a que estan sometidas las paredes. En la mayor parte de
los casos, las armaduras verticales pueden resolverse satisfactoriamente mediante barras co-
rrugadas de moderada cuantia, con ventajas econdémicas sobre el pretensado, sin detrimento
de estanquidad.
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Los depésitos proyectados con los criterios antedichos, pueden representar una exce-
lente solucién por sus cualidades funcionales y por su bajo costo; sin embargo, desgraciada-
mente se producen con frecuencia casos de falta de estanquidad en este tipo de estructuras,
que obligan “a posteriori” a costosas impermeabilizaciones. En la mayor parte de estos ca-
sos, existen fisuras horizontales en las paredes cuya causa resulta aparentemente dificil de
determinar.

La presente comunicacion tiene por objeto prevenir este tipo de patologia fijando unos
criterios de proyecto que se deben tener en cuenta, y que si bien podrian parecer que estin
motivados por efectos de segundo orden, un riguroso andlisis estructural ha permitido mos-
trar que no es asi y que la magnitud de los esfuerzos de flexion que deben ser soportados
por armaduras verticales pueden en ocasiones ser del orden de tres veces superiores a los que
se determinan con la sola consideracién de la presion que el agua ejerce sobre la ldmina cilin-
drica. Las consecuencias de estos efectos, en caso de que no sean tenidos en cuenta, no afec-
tan a la seguridad global de la estructura, gracias a la capacidad de redistribucion del hormi-
gbén; sin embargo, originan una fuerte fisuraciéon horizontal y por tanto, la pérdida de es-
tanquidad del deposito.

A continuacién se describen los puntos bdsicos para el proyecto, asi como un procedi-
miento para el anélisis mediante ordenador, que permite la obtencion de las leyes de defor-
maciones y esfuerzos en cualquier seccion de la pared, debidas a la acciéon de cada uno de
los cables de pretensado, presion del agua, fend6menos reoldgicos y teniendo en cuenta las
pérdidas instantdneas y diferidas de pretensado.

Se hard hincapié en el estudio de las distintas fases de construccion siendo posible, con
la ayuda del ordenador, obtener un orden en el tesado de cables que minimiza los esfuerzos
verticales de flexidon en las paredes.

Finalmente, se expondrdn unos criterios de dimensionamiento de las armaduras pasivas
para impedir fisuraciones que pongan en peligro la estanquidad del depbsito.

DISPOSICION Y DIMENSIONAMIENTO DE ARMADURAS ACTIVAS

La tendencia en el disefio es disponer las armaduras activas de forma que den lugar a
unas leyes lineales de presiones y desplazamientos sobre las paredes, de sentido contrario a
las provocadas por el agua, que compensen a éstas, dejando una tension de compresion resi-
dual, en la hipotesis de deposito lleno; para lo cual, es necesario que los dos bordes sean li-
bres o con una coaccién muy pequefia. En este caso, sdlo se producirdn esfuerzos verticales
para las hipotesis de depoésito parcialmente lleno.

An / CF ) GF

PRETENSADO ({=¢0) AGUA ( Depésito leno )

Fig. 1.
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En la figura 1 se muestra un diagrama de esfuerzos axiles tangenciales motivados por el
pretensado a tiempo infinito (og + o) y por el agua (o). La tensién residual (og ) reco-
mendada es del orden de 10 kg/cm? .

Con este criterio se pueden fijar los tipos de tendones que se deben utilizar y la sepa-
racién entre ellos.

La fuerza en un cable no es constante en todos sus puntos, debido a las pérdidas ocasio-
nadas por el rozamiento entre armaduras y vaina. Sin embargo, es conveniente para evitar es-
fuerzos horizontales en las paredes, que los cables produzcan una fuerza de desviacion uni-
forme. Para ello se pueden disponer los cables desfasados en planta, de forma que los ancla-
jes de un grupo coincidan con los centros del otro. En la figura 2 se muestran dos sistemas
(A y B) de cables dispuestos con dicho criterio, asi como el diagrama de tensiones a lo largo
de su longitud.

TL/p7

[ “aREA AA'
7 N

° L/2

Fig. 2.

Si hacemos:

T, Fuerzaen anclaje.

@ Coeficiente de rozamiento en curva.

o  Suma de valores absolutos de variaciones angulares desde el anclaje hasta la seccion en
estudio, medidas en radianes.

K Coeficiente de rozamiento pardsito, por metro lineal.

a Radio hasta el eje de vaina.
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Entonces:

El valor medio de la fuerza de pretensado serd T,, = Area/L/2 y la fuerza radial que
produce en la ldmina, t,, = T, /a,.

METODO DE CALCULO DE ESFUERZOS Y DEFORMACIONES

El método de calculo que se propone es vdlido para ldminas cilindricas de espesor cons-
tante, cargadas simétricamente respecto a su eje.

Es un método basado en formulaciones matemdticas muy similares a las que resuelven
una viga flotante, dada la analogia formal entre las ecuaciones diferenciales que rigen el com-
portamiento de ambos tipos de estructuras. En este caso, sin embargo, se afladen una serie
de aspectos derivados del pretensado, como son el estudio del orden de tesado, los efectos
debidos a la retraccion, fluencia y pérdidas diferidas en los cables, etc. Por otro lado este
método permite cualquier tipo de condiciones de contorno: borde libre, apoyado, empo-
trado y apoyo-empotramiento eldstico; un caso particular de este Ultimo, el apoyo sobre
placas de neopreno es estudiado con detalle.

El método, por su sencillez, se puede implementar facilmente incluso en pequefios
microordenadores, quedando asi su utilizacién al alcance de cualquier profesional.

Partimos de las leyes de deformaciones y esfuerzos correspondientes a una lamina cilin-
drica de longitud infinita, sometida a una carga radial puntual. (Figura 3)

L/O Fig. 3.
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Flecha:

Giro:

Momento
flector:

Esfuerzo
cortante:

Esfuerzo
axil:

Siendo:

P

863D.e'ﬁ"(senﬁ’x—cosﬁx):Cl .P

W=

P
0:—4—{32—5.6'5".5%6)( =C, . P

P
M:4—E e"Bx(cosBx—senﬁx) =C;.P

P
Q:—ie'ﬁxcosﬁx =C,.P

VAR

a? . h?

E. h3

I

X o %
I

12,1 =v3)

Mobdulo de elasticidad

Coeficiente de Poisson

Radio medio

Espesor

Distancia desde la posicion de la carga hasta la seccion en estudio.

Convenio de signos utilizados

Fuerza positiva la dirigida hacia el eje del cilindro y negativa en sentido contrario. El
valor de x es siempre positivo para calcular las C, pero cuando la seccién en estudio estd por
debajo de la carga, se cambian de signo C, y C; que corresponden a las leyes de giros y cor-
tantes, respetdndose el signo de C; y C;. (Figura 4)

P
W=m‘f’(ﬂx) Mx=%y (Bx)

]

e wlx —

"‘
—
—alx —f

\
V&

dw_ T ax=~7 0 (8x)

Fig. 4.
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En cuanto a axiles, la compresion se toma positiva y la traccidén negativa.

Si utilizamos estas féormulas, vdlidas para una pieza indefinida, superponiendo los efec-
tos debidos a la carga radial exterior, con los debidos a 4 fuerzas ficticias, de forma que se
cumplan las condiciones de contorno, obtenemos las leyes de deformaciones y esfuerzos co-
rrespondientes a una ldmina de cualquier longitud. (Figura 5).

s
F| FI
l+—
F, F,
l—
B B
P P
A A
F

SO Fig. b.

Obtencion de las fuerzas ficticias

Se plantea un sistema de 4 ecuaciones con 4 incdgnitas, dos ecuaciones para cada borde
del deposito. En cada una de ellas se considera la influencia sobre el contorno de las 4 fuer-
zas ficticias y de la carga exterior, imponiendo la condicion de borde correspondiente.

Condiciones de contorno:

1. Libre: Ecuaciones de momento flector y cortante igual a ¢(WI’J= C3; Wit 5=
= C4 ).

2. Apoyado: Ecuaciones de flecha y momento flector igual a ¢(Wy j = C; ;Wi ;=
= C3 )

Empotrado: Ecuaciones de flecha y giro igual a q&(WLJ =Cy, Wi = C,).

4. Apoyo o/y empotramiento eldstico: Ecuaciones mixtas flecha-cortante y giro-
momento igual a deformaciéon o esfuerzo en el apoyo. (WLJ = C; ¥ C,/Ky)
Wih1,73 =C +C3/Ky).
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Siendo:

I=1 borde inferior.

I=3 borde superior.

J  Variablede 1 a5

W ; Coeficientes del sistema de ecuaciones.

Para bordes tipos libre, apoyado o empotrado, el sistema de ecuaciones serd:

FI.W11+F2.W12 +F3.W13+F4.W14=—P.W15
Extremo A
FI.W2I+F2.W22+F3.W23 +F4.W24=—P.W25

FI.W31+F2.W32 +F3.W33 +F4.W34=-‘P.W35
Extremo B _
FI.W41+F2.W42 +F3.W43+F4.W44=—-P.W45

Los coeficientes W, sonlos que multiplicados por el valor de la fuerza ficticia F dan la

influencia de ésta sobre el borde estudiado, considerada la pieza de longitud infinita.

A continuacién se deducen las ecuaciones correspondientes a un borde apoyado sobre
placas de neopreno. Se operaria andlogamente para cualquier otro tipo de apoyo o empotra-

miento eldstico.

—  Flecha final en seccién de borde (debido a fuerzas ficticias mds fuerzas exteriores)

igual a desplazamiento horizontal del apoyo:

Cll.F1+C12.F2 +C13.F3 +C14.F4 +C15.P=5n

(1)

—  Cortante final en seccién de borde (debido a fuerzas ficticias mds fuerzas exterio-

res) igual a fuerza horizontal transmitida a la ldmina por el apoyo.

C41.F1 +C42.F2 +C43.F3 +C44.F4 +C45.P=1'K1 '811

Siendo:

K, = G.S/Esp: Coeficiente de rigidez del apoyo.

G: Mobdulo de elasticidad transversal neopreno.

S:  Area del apoyo por metro lineal de circunferencia.
Esp: Espesor neto de neopreno.

)

Hay que observar que el signo de 6, y elde K; . 8, es el mismo cuando la ecuacion se
aplica al borde inferior ya que en él, a una flecha positiva corresponde un cortante produci-
do por la reaccién de apoyo positivo, segiin el convenio establecido, mientrasque 6 y K, .5
tienen signos distintos si se aplica al borde superior, ya que en éste, a una flecha positiva

corresponde un cortante debido a la reaccién de apoyo, negativo.

—  Giro final en seccidon de borde (debido a fuerzas ficticias mds fuerzas exteriores)

igual a giro del apoyo:

C21.F1+C22.F2 +C23.F3 +C24.F4 +C25.P:0n

(3

—  Momento final en seccion de borde (debido a fuerzas ficticias mas fuerzas exterio-

res) igual a momento transmitido a la ldmina por el apoyo.

C31.F1 +C32 .F2 +C33.F3 +C34.F4 +C35 .P=+K2 .9n

4)
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Siendo K, : Coeficiente de rigidez del apoyo por giros.

Con apoyos de neopreno:

Fig. 6.

S.E d?
K, = Esp "2
E: Modulo de elasticidad neopreno.

(Si existen 2 placas separadas entre ejes la distancia d.)

5 /N

a>.b.G

5 = 5 P n (una sola placa) IF_\::N e R
N — e N
PRGN —y
; 1 . ) L
T T
Fig. 7.

Siendo:

a y b dimensiones.

G: Modulo elastico, tangencial.
Esp
t = —— (espesor de 1 capa)
n
n: Nimero de capas.
El signo de 6, y el de K, . 6, son contrarios cuando se refieren al borde inferior ya

que a un giro negativo corresponde un momento sobre la lamina debido al apoyo, positivo
y son del mismo signo cuando se refieren al borde superior. (Figura 8)
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BORDE INFERIOR BORDE SUPERIOR

—
—_
GIRO — GIRO -
2 MOMENTO + m MOMENTO —
=
<\
[— GIRO + GIRO +

MOMENTO - ‘ MOMENTO +

Fig. 8.

Despejando 6, de (2) y sustituyendo en (1) tenemos:

_C ' e Cat _C
(C11 +%).F1 +(C12 +-K“—2).F2 + (C13+%).F3 +
1 1 1
+ (C14 +iili)F4 = — (CIS +K—415) .P

Los signos — corresponden al borde inferior y los + al superior.

Despejando 0, de (4) y sustituyendo en (2) tenemos:

2 2 2

C . € : C
(Czl J_r.Ki‘).Fl + (Cn i%)‘-Fz +(C23 i%).Fa +

Los signos + correspon‘den al borde inferior y los — al superior.

Estas 2 ultimas ecuaciones de donde se han eliminado las incognitas §, y 6, son las que
intervienen en el sistema cuando la condicién de contorno es apoyo o empotramiento eldsti-
co.

Si en una hipotesis de carga acttia mds de una fuerza, en el segundo miembro de las
ecuaciones se afiadirdn tantos sumandos como fuerzas intervengan.

En el caso de hipdtesis con cargas triangulares (presion de un liquido) o rectangulares
(presion de un gas), se pueden descomponer éstas en cargas puntuales y sumar sus efectos,
utilizando la formulacién anterior.
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Con notacion matricial serd:

[WI.[F]=[P]
Siendo:
W : Matriz de rigidez 4 x 4.

F : Matriz columna de las incoégnitas (4 fuerzas ficticias).
P . Matriz columna, una para cada hipotesis de carga.

Situacion de las fuerzas ficticias:

La posiciéon de las fuerzas ficticias puede elegirse de forma que se anulen determinados
coeficientes, para mayor comodidad de cdlculo y facilidad de comprobacion.

Las distancias de las fuerzas proximas al extremo A serfan (PFigura 9):

T
2—{—3 (Borde libre 0 apoyo — empotramiento elastico)
, 3w
D(1,1) —  (Borde apoyado)
4
T
E (Borde empotrado)
D(1,2) = H+D(, 1)
T
Z—ﬁ (Borde libre o apoyo — empotramiento elastico)
T
D@2, 1) —— (Borde apoyado)
48
3

—Z (Borde empotrado)

D(2,2) = H+D(2,1)

Andlogamente para el extremo B.
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D(4,2)

& ¢—F3 —
r_ D (3,2]
«

D(4,1)

D(2,2) < —-F—P

D(1,2)

|
1< Fy
|
|
Fig. 9.

Leyes finales en cada seccion

Para cada hipdtesis de carga, conocidas las fuerzas ficticias, se deducen todas las leyes,
deformada, giro, flector, cortante y axil, en cada seccion del depdsito, sumando los efectos
de la carga exterior y los de las fuerzas ficticias.

Los valores del esfuerzo axil se obtienen directamente de los de la flecha, en cada sec-

cion mediante la formula: N = E_.L_l_._w siendo:

E Moédulo de elasticidad
h Espesor.

a radio medio

W flecha

Leyes debidas a cables de pretensado, segun el orden de tesado. Pérdidas instantdneas por
acortamiento eldstico

La influencia de los cables sobre la 1dmina, se estudia en 3 fases:

1. Cédlculo de las leyes de deformaciones y esfuerzos debidas a cada uno de los cables
por separado.

2. Definicién del orden de tesado de cables.

3. Estado de la ldmina después del tesado de cada cable.
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(1)

(2)

(3)

Por el método ya indicado se pueden calcular las leyes de deformaciones 3; es-
fuerzos en las secciones de ldmina deseadas, debidas a cada uno de los cables de
pretensado, a partir de la fuerza media del cable y su ordenada, valores dimen-
sionados previamente.

Conviene establecer un orden en el tesado de los cables, de manera que se dis-
minuyan en lo posible, los momentos flectores verticales que se producen en las
paredes en fase de construccidn, hasta el momento de estar tesos todos los
cables. Un criterio posible para establecer dicha secuencia es el siguiente: Se
parte de tesar el cable mds proximo al borde superior, ya que en esta zona los
cables son mds pequefios y por tanto producen menores esfuerzos locales en las
paredes. A continuacién se va eligiendo el cable en cuya seccidén el momento
flector vertical acumulado es minimo. (Fig. 10)

M, = i Q__Bx~ [cos Bx — sen Bx]

41

Fig. 10.

De esta forma los valores maximos de los momentos flectores verticales que

aparecen durante la fase de construccién, se reducen hasta la tercera parte de
los que resultarian si se procediese a tesar los cables consecutivamente desde
el mds alto al mas bajo.

Definido el orden de tesado de cables, se calcula el estado de la 1dmina después
del tesado de cada cable, teniéndose en cuenta el efecto de las pérdidas por
acortamiento eldstico que se producen en los cables tesados con anterioridad.

Les (Icab, Sec) = Les (Icab — 1, Sec) + Ley (Ord (Icab), Sec) —

 fcab-1
) Ley (Ord (I), Sec) . Incr/P (Ord (1))
I=1



Siendo: Les (Icab, Sec) leyes de deformada, giro, momento, cortante, axil, al tesar el
cable teso en lugar Icab.

Ley (Ord (Icab), Sec) ley debida al cable que se acaba de tesar.

Icab—1

12 Ley (Ord (I), Sec) x Incr/P (Ord (I) ): Leyes producidas por las pérdidas ins- )
tantdneas _dle los cables tesados con anterioridad a Icab. Estas pérdidas se producen como
consecuencia del tesado de dicho cable Icab.

Retraccion, Fluencia, Pérdidas diferidas

Retraccion: Si la pared tiene los dos bordes libres, se produce en todas las secciones la
misma flecha:

siendo R el radio medio.
Los giros que se producen son ¢ al igual que los esfuerzos.

Si alglin borde o los dos, estd apoyado o empotrado, entonces se producen esfuerzos
debidos al hiperestatismo. '

Se calculan unas fuerzas ficticias que obligan a cumplir las condiciones de contorno.

Wiy o Fy + Wiy . Fy + W3 . F3 +W,4 . F4 =— 6, (Flecha igual a la de retraccion,
cambiada de signo).

Wy, . Fy + Wy, . F, +W,3.F; +W,, . F; = ¢ (Giroigual a ¢ en caso de empotra-
miento y momento igual a ¢ en caso de apoyo simple).

Las leyes finales debidas a la retraccion serdn suma de las que se producen en el caso
libre-libre mds las debidas a las fuerzas ficticias calculadas.

Fluencia. —Si la pared tiene los dos bordes libres, se produce una ley de flechas debida a
fluencia.

g
6f=80t .E—.R

o : Tension en cada seccidn.

C

Y una ley de giros:
0,=¢, .0
0 : Giro en cada seccion a tiempo ¢.

Si alglin borde o los dos estd apoyado o empotrado, estas leyes son las mismas que en el
caso libre-libre y no se producen esfuerzos debidos a fluencia, ya que sus deformaciones son
proporcionales a las deformaciones instantdneas.

Sin embargo, si alguno de los contornos es apoyo o empotramiento eldstico, entonces
la deformacion por fluencia provoca esfuerzos en la ldmina, al igual que la de retracciéon; pa-
ra obtenerlos se calculan unas fuerzas ficticias que obligan a cumplir las condiciones de con-
torno.
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Apoyo o empotramiento eldstico. (Apoyos de neopreno)
Ec.(1): Wy, .Fy +W;, . F, + W3 . F3 +W;4 .F; +6 +6,=26 (Flecha)
Ec. 2): Wy, . F; +W,, .F, +W,3.F3 +W,, . F, = + K, (Cortante)
De estas 2 se deduce:

W _Ww _ W
(Wll :}:K—zll)Fl +(W12 +_KZ_1'2_)F2 +(W13 + _I<—2—1§). F3 I

H{Wyo ¥ 22} B = _5 5

14 K] g — — U T Yy
EC.(3)W31.F1+W32.F2 +W33.F3 +W34.F4 +8f:0n (Glro)

EC. (4) W41 . F1 +W42 . F2 +W43 . F3 +W44 . F4 = :‘FKz . Qn (Momento)

De estas 2 se deduce:

W W ' W
(W311T<4—1)F1 +(W321%)F2 +(W33i 43)F3+
2

W 2
+(W34 + ﬂ)

Las leyes de flechas y giros debidas a retracciéon y fluencia serdn las obtenidas de las FI
mads las que se producirian con contornos libre-libre.

A partir de las flechas ocasionadas por retracciéon y fluencia se obtienen.las pérdidas
que éstas producen en los distintos cables y finalmente las deformadas y esfuerzos que di-
chas pérdidas provocan a su vez en las distintas secciones de la ldmina. AP, = Ep . Ap . W/R.

A continuacion ya pueden calcularse las pérdidas por relajacion del acero AP, :
APz = ’Of [ Pki = 2 APl ]

Y por tanto:
Pérdidas diferidas totales = AP; + AP,.

Siendo:
w Flecha en la seccién del cable por la retraccién y la fluencia
Ep Moédulo de elasticidad del acero de pretensado.
Ap Area de acero del cable.
R Radio medio.
pe Valor final de la relajacion del acero.
P,; : Fuerza media del cable al descontar pérdidas instantdneas.
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Las leyes de deformadas y esfuerzos en la ldmina, a tiempo infinito y sin actuacién de
sobrecargas, es decir solamente sometida a cargas de pretensado, se obtienen sumando a las
leyes obtenidas a tiempo cero, las ocasionadas por los fendmenos de retraccion y fluencia y
las debidas a las pérdidas diferidas de los cables.

Dado que estos fendmenos se producen en el transcurso de un largo periodo de tiem-
po, los coeficientes que intervienen en los sistemas de ecuaciones planteadas para el cdlculo
de fuerzas ficticias de retraccion, fluencia y pérdidas diferidas en los cables, se toman con el
modulo de elasticidad diferido del hormigén (Mo6dulo instantdneo dividido por el coeficien-
te de evolucidn de la fluencia). Igualmente, en el caso de apoyos de neopreno, se tomardn los
coeficientes de rigidez correspondientes a cargas lentas.

RESULTADOS

Para la verificacidn de la estructura es necesario analizar:

1. Proceso constructivo. Situaciéon de la ldmina después del tesado de cada uno de los
cables.

2. En servicio - 2.1 Estado de la ldmina a tiempo infinito (incluyendo efectos diferidos)
y sin sobrecargas.

— 2.2 Estado de la ldmina a tiempo infinito y actuando las sobrecargas (Se debe
estudiar para cada hipdtesis de carga).

DIMENSIONAMIENTO DE ARMADURAS PASIVAS
Para garantizar la estanquidad del depdsito es necesario limitar la tensién de trabajo de

las armaduras pasivas. A continuaciéon recogemos los valores mdximos que recomiendan algu-
nas Normas extranjeras:

Norma britanica ACIL
Elementos a flexion,
en paramento interior 867 Kg/cm? 1.120 Kg/cm?
Elementos a flexion,
en paramento exterior 1.275 Kg/cm? 1.400 Kg/cm?

Espesor de pared, = 30 centimetros.

RESUMEN Y CONCLUSIONES

Los conceptos antedichos son aplicables al proyecto de depositos circulares formados
por una pared cilindrica de hormigén apoyada sobre una solera. La armadura principal cir-
cular es activa, mediante tendones con vaina y las armaduras verticales pasivas; como hormi-
gén armado. Los conceptos y procedimientos descritos son, asimismo, extensibles para cual-
quier tipo de vinculacion de la pared con la solera (empotramiento, articulacion fija, apoyo
sobre neopreno en placas o en anillo continuo, teflon, etc.).
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Para el desarrollo de los procesos indicados se requiere el uso de un pequefio microor-
denador, quedando asi su utilizacién al alcance de cualquier profesional.

Los requisitos minimos para asegurar las debidas condiciones de estanquidad, pueden
resumirse de la siguiente forma:

1) Disposicién adecuada de tendones circulares, tal que se produzca una compresion
tangencial uniforme en el hormigén, con depdsito lleno, a tiempo infinito, de
10 kg/cm?.

2)Método de célculo riguroso:

— Andlisis exhaustivo de esfuerzos a lo largo de toda la altura de las paredes del de-
posito.
— Dicho andlisis se realizard después del tesado de cada cable.

— Consideracién rigurosa de las condiciones de borde en apoyos y coronacién (pla-
cas de neopreno, anillo continuo, teflén, empotramiento, etc.).

— Determinacion de envolventes de esfuerzos producidos en todas las fases de cons-
truccion.

— Consideracion en el andlisis, de la retraccion, fluencia, pérdidas debidas al acorta-
miento eldstico y pérdidas diferidas.

— Verificacion de esfuerzos verticales con el depdsito parcialmente lleno.

3) Eleccion adecuada y optimizacioén del orden de tesado de cables, con la condicion de
producir minimos momentos flectores verticales en las paredes.

4) Dimensionamiento de armaduras verticales de acuerdo con las limitaciones expuestas
en normativa especifica para depdsitos.
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1. ANTECEDENTES HISTORICOS

Desde primeros tiempos del transporte guiado, del que el ferrocarril convencional no es
el tnico sistema posible, se intentaron otros sistemas que trataban en primer lugar de evitar
las interferencias con los caminos de rueda y de sirga.

Las rutas de guiado exterior (convencionales) son sistemas de transporte constituidas
por una dualidad vehiculo-via, en la que el guiado direccional del vehiculo se realiza median-
te una reaccién exterior de la via sobre aquél.

La maés caracteristica de las rutas guiadas crecadas por la ingenierfa ha sido la Ferrovia.
Pero incluso desde los primeros tiempos de las Ferrovias, se traté de establecer otras rutas
guiadas diferentes, las Monovias. En las Ferrovias la estabilidad dcl vehiculo (longitudinal,
transversal y direccional) se obtenia mediantc un guiado critico, cuasi insuficiente —rail-
pestafia— y una carga elevada.

En las Monovias en cambio se incrementd el guiado, hacicndo que la via abrazara ma-
terialmente a los 6rganos de rodadura del vehiculo o alternativamente que aquella fuera
abrazada por éste.

La primera Monovia fué patentada por el inglés Palmer, en 1821, cuatro afios antes del
triunfo de Stephenson.

Es obvio que si se utiliza un guiado suficiente, se hard posible el aligeramiento mdximo
del movil. Esta ligereza acompafiada de la total discminacién de la carga, que lleva a cargas
puntuales muy reducidas, convierte a las Monovias en la solucién 6ptima para un transporte
masivo clevado en las ciudades y en las conurbaciones, al permitir sobrevolar las densas redes
viales, sobresaturadas, que existen en las ciudades importantes, mediante estructuras airosas
y esbeltas, de agradable estética.
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Por otra parte, la eleccién de un propulsor adecuado puede incrementar los valores de
las rampas utilizadas en el trazado, lo que conlleva una reducciéon de los costes de la inver-
sién y una mayor adaptacién al terreno.

Igualmente una optimizacién de la cinemética del vehiculo permitird reducir las resis-
tencias de traccién y las perturbaciones de marcha.

Histéricamente los monocarriles constituyen la alternativa de los ferrocarriles, aptos
especialmente para la circulacién sobrevolando las redes de viales urbanos y suburbanos.

Con antigiiedad idéntica a la del ferrocarril, han sido objeto de numerosos disefios, que
en la inmensa mayoria o en la casi totalidad de los casos no pasaron de los tableros del pro-
yectista, debido en buena parte a que los criterios del proyecto mecdnico eran oS mismos
que los del ferrocarril, porque su condicidn de trazados elevados sobre la superficie, compor-
taba un importante sobrecoste de instalacién, inadmisible mientras el trdfico de superficie
no fuera excesivamente denso.

Los primeros monocarriles que llegaron a funcionar fueron los del espafiol Arteaga, co-
nocido internacionalmente por el afrancesamiento de su apellido como Lartigue, del que exis-
tieron trazados en el Norte de Africa y en Irlanda. El segundo fué el monocarril de Wupper-
tal, debido a Eugen Langen, inaugurado en 1901 y que aun sigue funcionando. Entre ambos
se intercalan los intentos de Meigg, primero que concibié un monocarril con guiado lateral a
la altura baricéntrica, disposicién que ha sido seguida desde 1952 por Alweg, Bingham, Ber-
tin, Cockerell, Svensson y por EUROTREN.

A partir de la soluciéon de Alweg, los monocarriles proyectados introducen dos nuevos
materiales: el hormigén pretensado para las vigas portantes, siguiendo la tecnologia de
Freyssinet, y ruedas de neumaticos siguiendo la tecnologia de Michelin. Bastante antes un
espafiol, Goicoechea, habia patentado en 1936 una rodadura mixta-neumdtico-portante y
llantas de guiado lateral en acero. Su patente se llamaba Rodadura Elevada.

Con Alweg se cierra la era del monocarril. Ya no hay carriles en sentido estricto, tam-
poco hay “ferro” en las ruedas y sobre todo ya no existen las soluciones ‘““monocarril”’, solu-
ciones que entre 1900 y 1940 fueron comunes a una docena de intentos. A partir de 1950 se
va a intentar dar vida a un sistema de transporte tan guiado como el ferrocarril o incluso mds
guiado que él, pero con rodadura tan silenciosa como los vehiculos de automocién. Sus ca-
minos de rodadura ya no son monarios como los monocarriles de anteguerra, ni binarios
como las ferrovias, son caminos tetranarios, pentanarios e incluso exanarios. Ademds no es-
tdn constituidos por carriles en sentido ferroviario. Por ello y atendiendo a que su estructura
de sustentacion y de guiado estd constituida generalmente por un perfil tnico, cabe diferen-
ciarlos apropiadamente con el nombre de monovias, que se contrapone bien con el de ferro-
vias y con el de autovias y aerovias, tan propias de nuestra época.

Las soluciones tanteadas en los ultimos 30 afios comprenden para las vias disposiciones
monovigas y divigas y vanos de luces entre 10 y 20 m. Estos valores de la luz entre apoyos
crean un efecto de pantalla o cortina que afecta negativamente al paisaje, tanto mds si este
es urbano. Para evitarlo o minimizarlo es necesario recurrir a luces mds elevadas, del orden
de 30 a 50 m.

2. ESTRUCTURAS DE HORMIGON EN LA MODERNA LOCOMOCION TERRESTRE
GUIADA
La obtencidén de altas velocidades comerciales en las comunicaciones sobre distancias

de hasta 1.000 kilometros, compitiendo con los aviones de un lado, y el logro de velocidades
comerciales muy superiores a las de los sistemas actualmente utilizados en los transportes
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masivos urbanos y suburbanos, de otro, ha llevado durante el tltimo lustro a la reconsidera-
cion primero, y desarrollo y experimentacion, después, de soluciones muy apartadas de las
que han estado en uso desde hace un siglo y medio en el Ferrocarril y desde algo mds tarde
en sus derivados Metropolitanos y Tranvias.

Tales soluciones suponen un empleo masivo de estructuras de hormigén como material
més apto para conseguir bajos costos de mantenimiento, larga duracion, bajo nivel de ruido
y agradable estética.

Las altas velocidades comerciales en el Ferrocarril estdn apoydndose en la adopcion de
la losa continua de hormigén armado como asiento de los carriles, mientras que el logro de
mejores soluciones de transportemasivo urbano obliga a la adopcion de estructuras elevadas
sobre los viales saturados de las ciudades y de las conurbaciones.

Analizaremos a continuacién éstas ultimas.

En competencia con las soluciones mds modernas de los ferrocarriles cldsicos, Talgo es-
pafiol, APT inglés, TGV francés, se propugnan sistemas nuevos, capaces de desarrollar veloci-
dades superiores a los 300 km/h y en los que las funciones de sustentacion, propulsion y di-
reccion son desarrolladas por nuevos dispositivos.

VIGA DE SUSTENTACION DEL HOVERTRAIN

Los mas avanzados de ellos son el Hovertrain y el Aérotrain francés. En ambos la via
estd constituida por vigas de hormigén.

El Hovertrain es un vehiculo que se desliza sobre una viga hueca, de hormigon preten-
sado, de dimensiones 1,32 x 1,8 m y de forma tal que los faldones del vehiculo provistos de
cdmaras de guiado abracen buena parte de la misma cabalgando sobre ella.
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Sus caracterfsticas son las siguientes:

Longitud .. .. ... ... . e 33,55 m
ANChUTa ... e 2,74 m
AltUra . .. e 4,27 m
oo T A PP 25t
Empuje del motor linealaprox .................... 3.000 kg
Potencia equivalente a 320 km/h. . ... .............. 3.020CV
Velocidad de Crucero. . ..o oo v e et e 320 km/h
Velocidad maXima. . ... oo e i oo oo e 480 km/h
Capacidad . . ... ... .. . . e 100 plazas.

El Aerotren de la sociedad Bertin es un vehiculo sobre colchén de aire, de cdmara sim-
ple, con faldones rigidos que tiene la forma de un fuselaje de avién de pasajeros, presentan-
do una hélice carenada en su parte posterior. Se desliza sobre una via de hormigén armado
en forma de T invertida y con dos nervios verticales en su parte inferior. El ancho de la base
es de 3,40 m, la altura del ala vertical superior es de 0,90 m y la de los nervios inferiores de
0,88 m. Los espesores oscilan entre 12 y 20 cm. La parte vertical penetra en una abertura
que presenta el vehiculo en su parte central y que lo atraviesa de extremo a extremo. Esta
parte vertical constituye el elemento de guiado del vehiculo, que actta sobre los faldones a
través de camaras de aire verticales. Las alas horizontales de la T constituyen la plataforma
de apoyo del vehiculo.

Las caracteristicas del vehiculo de e¢nsayo son las siguientes:

Longitud. . ... ... . 0. e 23 m
Anchura ... ... . . 3,20 m
SECCION MUESETA .+ . o\ vt e e e e e e e e e 10,5 m?
Altura . ... 3,20 m
TATA. . . e 10,11t
Carga Gtil. . .. ... . 7,85t
Velocidad de Crucero. .. oo o e 250 km/h
Velocidad maxima. . ...t 300 km/h
Potenciainstalada . ............................. 2.600 CV.

Paraddjicamente al incremento de velocidad que se ha obtenido en el ferrocarril cldsico
y que se estd alcanzando experimentalmente en los nuevos sistemas de rutas guiadas, ha co-
rrespondido un descenso de las velocidades comerciales de los sistemas de transporte utiliza-
dos en las ciudades y en las conurbaciones, a causa de la saturacion de vehiculos. Para ob-
viarlo se estudian y en algunos casos se ensayan varios sistemas cuyas estructuras portantes
se disponen elevadas a alturas de 5 m.

Como es evidente las soluciones elevadas no son nuevas en los transportes urbanos. Los
primeros intentos se remontan al siglo pasado tanto con soluciones que presentaban trenes
normalmente apoyados, como aquéllos otros que contaban con trenes suspendidos. Si nin-
guno de ambos se cxtendid con la generalidad alcanzada por los metros subterrdaneos, ello se
debid a su ruidoso funcionamiento y a sus amazacotadas estructuras, antiestéticas, que justi-
ficaron la animadversién de los Urbanistas.

La situaciéon de prevencion hacia el metro aéreo ha cambiado radicalmente a lo largo
del ultimo lustro, con la introduccién de la rodadura neumdtica y con el notable aligera-
miento del material movil.

A continuacion describimos los sistemas Aerotrain Tridim, Tren Vertebrado, Westing-
house Transit System, Alweg Hitachi y el Tren Asimétrico de Eurotren Monoviga, S.A.

El Aerotrain Tridim es una aplicaciéon urbana y suburbana del sistema de Bertin. Estd
constituido por coches unidos sustentados por colchén de aire y propulsados por un disposi-
tivo de pifién-cremallera dispuesto en un plano horizontal.
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La estructura de sustentacidon es una viga de hormigén pretensado, en forma de T inver-
tida, similar a la solucién Bertin interurbana, pero con el ala vertical de altura reducida, ya
que ¢l guiado se obtiene mediante el pifién cremallera (de nylon) en lugar de colchones de
aire laterales.

Longitud........... M EE NS EEES AMAEE P BN A 16 m
ANCHUIA .o ot e e e e e 2m

AUTA . . e e 2,65 m
Pesoenvacio. .. ... ... 6t

Carga Gtil. . ... .. e 41t
Velocidadnormal .. ........ ... .. i, 60/80 km/h
Velocidad enpunta. .......ovvuvvniiennnnnn... 80/100 km/h
Luz entre apoyos del viaducto. .. .................. 20a30m
Ancho del tablero de sustentacién. .. ............... 2,20 m.

TREN VERTEBRADO

El Tren Vertebrado consiste en una serie de vehiculos articulados entre si. Las dimen-
siones de las cajas, que eran primitivamente de 2 m en cada uno de los sentidos, ancho, largo
y alto, fueron aumentadas en el modelo T.V. 2, destinado a una lfnea que se construyo en
Canarias entre Las Palmas y Maspalomas con una longitud de 65 km.

El tren tiene todas sus ruedas motoras accionadas por pequefios motores cléctricos y
montadas sobre neumdticos. Estdn fijadas por encima del centro de gravedad del vehiculo y,
en union de las ruedas estabilizadoras de eje vertical, hacen a éste indescarrilable.

Este sistema fué desarrollado por la Sociedad An6énima de Trenes Vertebrados bajo la
direccién de su inventor, el Ingeniero espafiol Alejandro Goicoechea.

El tren circula sobre una estructura elevada formada por vigas de hormigdn pretensado
de 25 x 40 cm, soportada a 5 m de altura por pilas ahorquilladas de hormigén armado. El
tramo de experimentacion tenfa una longitud aproximada de 1.500 m con luces entre apo-
yosde 10 m.

Las vigas pretensadas eran prefabricadas y constituian tramos continuos, mediante el
hormigonado in situ de las juntas correspondientes a los apoyos, con una longitud de 80 m.
Las juntas de dilatacion de tales tramos constan de planchas de acero cuyos extremos estan
inclinados respecto al sentido de la marcha.
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La Compaififa Westinghouse Electric Corporation viene experimentando desde 1965 el
sistema TRANSIT EXPRESS WAY mediante pequefias lineas. Este sistema, estd formado
por coches andlogos a los trolebuses, dotados de motores eléctricos y puente diferencial y de
una serie de ruedas, también neuméticas, con eje vertical que abrazan un carril central de
guiado. El camino de rodadura estd formado por dos vigas de hormigén. Este sistema ha sido
automatizado completamente.

La ventaja de los monocarriles suspendidos y de los acaballados sobre el birrail o duo-
rrail (como le llaman los norteamericanos) normal, radica en su indescarribilidad, asegurada
por el hecho de que la via queda envuelta por los yugos de suspensiéon o por el cuerpo del
vehiculo, respectivamente, y por el menor radio de curvatura necesario a igualdad de veloci-
dad.

En cuanto a la comparacién suspendido-acaballado, la estructura portante del segundo
exige menores alturas y permite mayores velocidades al no tener que hacer frente al fenéme-
no de la pendulacién.

o La linea de Wuppertal, construida por Eugen Langen en 1900, es un buen ejemplo de
suspendido veterano, mientras la linea del Safege fran(,es en el Japdn, es un ejemplo de sus-
pendido moderno.

El sistema acaballado que habia iniciado Palmer en 1821 fue adoptado por Alex
Wenner Green, acaudalado industrial sueco que patrociné el invento Hinskens, Ingeniero ale-
mén, bajo la denominacién de Alwegy cuyas licencias fueron adquiridas por la Hitachi japo-
nesa. Se realizaron pequeflas lineas experimentales en Colonia, Turfn, Seatle, Disneylandia
(a escala 5/8) y lineas comerciales de algunos kilometros en el aeropuerto de Haneda (To-
kio) y en la Feria Mundial de Osaka.

Los inconvenientes de este sistema radican en que el material moévil es muy pesado, por
lo que el centro de gravedad estd muy elevado, produciéndose grandes tensiones para evitar
el vuelco, la viga de hormigdn es muy estrecha en su base y de gran canto con apoyos en las
pilas complicados y dificiles de ejecucion.

Por ultimo, las unidades del Eurotren Monoviga son cajas no rigidas subdivididas en
segmentos “metaméricos’ articuladas por rotulacion.

N
o
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Tales cajas tienen una longitud de 16 m y en carga normal tienen una capacidad de 96
viajeros de los que 56 van sentados.

La carga de cada segmento “metamérico” de la caja gravita sobre 4 ruedas, dando car-
gas puntuales de 1,25 t, con una separacion mdaxima de 2 m, lo que con vias monovigas
equivale a carga uniformemente repartida de 1,25 t/m. Es evidente que este tren de cargas
requiere un dimensionamiento de la estructura portante (viga-via), para vanos de igual luz,
muy inferior al que requieren los sistemas derivados del Alweg o de las patentes Bingham,
que presentan la disposicion mas o menos convencional de bogie.

Uno de los objetivos plenamente satisfechos por esta monoviga es que constituye un
perfil de la ruta guiadora que obliga a que la interaccion vehiculo-via tenga lugar en los tres
planos del triedro de referencia, pues si bien el ferrocarril ha sido definido como sistema de
vehiculos guiados, apoyados y unidireccionales obligados por la via a seguir una trayectoria
fija, la experiencia casi diaria demuestra que tal forma de guiado es muchas veces insuficien-
te —es un guiado critico— y los vehiculos descarrilan bajo ciertos empujes transversales, o
despegan del carril en las colisiones por efecto de momentos longitudinales.

Otro objetivo plenamente conseguido es la drdstica reduccion de las cargas puntuales.

3. SUSTENTACION Y GUIADO - VIA

La tendencia actual de los sistemas de transporte guiados se encuadran entre los siste-
mas de transporte guiados montados sobre viga tinica con plano de guiado elevado que bus-
can la aproximacion de este plano de guiado al centro de gravedad del vehiculo para minimi-
zar en todo lo posible los momentos de vuelco por fuerza centrifuga o por empuje de viento.

Este efecto suele buscarse mediante el empleo de una viga carril en T invertida o en do-
ble T asimétrica, en las que el alma vertical queda alojada entre los elementos sustentantes
(ruedas, deslizadores, etc.) ascendiendo hasta el plano de guiado.

El camino de rodadura de estos sistemas, queda definido pues por:

a) Un elemento Ve}tical, en el que a determinada altura se situa el plano de guiado
materializado por dos superficies laterales verticales que constituyen las bandas
de guiado.
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b) Una plataforma horizontal, dividida en dos por el elemento vertical y que consti-
tuye las bandas de sustentacién del vehiculo'como bandas de rodadura de las rue-
das portantes o bandas de deslizamiento, segiin los casos.

La idea del guiado elevado no es nueva y de hecho constituye el principio fundamental
de los monocarriles suspendidos en el que se logra la estabilidad del vehiculo al quedar situa-
do su centro de gravedad muy por debajo del plano de rodadura y de guiado.

MEIGG  1.886 +1.894 GOICOECHEA 1936

ALWEG 1,952 SATEGE 1.964

As{ tenemos como ejemplo la solucién Safege del afio 1964.

Una solucién monoviga con el centro de gravedad muy alto sobre el plano de guiado,
ademas de sobre el camino de rodadura, habfa aparecido en el afio 1950, la solucién Alweg,
que dada su inestabilidad natural precisaba también unas ruedas horizontales de estabiliza-
ci6bn situadas en la parte inferior de la monoviga aparte de las dos ruedas horizontales de
guiado situadas en la parte superior de la viga.

Ya desde 1886 a 1894 Meigg habia desarrollado su solucién en la cual la viga portante
estaba constituida por una doble T asimétrica con rodadura de sustentacién sobre los bordes
de la cabeza inferior y con rodadura de guiado sobre los bordes de la cabeza superior. Se tra-

taba atun de un vehiculo con ruedas metdlicas tanto para las portantes como para las de guia-
do como correspondia a la época, pero de hecho se habia sentado el principio de independi-
zar el guiado de la sustentacién colocando aquél lo mds préximo posible al centro de grave-
dad del vehiculo. En este caso y dada la posicién de las ruedas de sustentacion, las de guiado
servian también como ruedas estabilizadoras.

A partir del afio 1960, Bingham presenta una serie de soluciones para monoviga en las
que la viga portante es en forma de doble T asimétrica realizdindose la rodadura de las ruedas
portantes sobre la cara superior de la cabeza inferior de la viga y el guiado mediante ruedas
horizontales o ligeramente inclinadas, rodando sobre las caras laterales de la cabeza superior
de la viga.
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BINGHAM 1.961 BINGHAM 1.964

COLCHON DE AIRE

BERTIN 1.969

, La seccién transversal de dicha viga puede adoptar distintas formas segin necesidades
de resistencia a la flexiéon y a los momentos torsores.

Un principio semejante fué empleado por Bertin en el afio 1965 para el tren sustentado
y guiado por colchdn de aire.

La Sociedad Espafiola EUROTREN MONOVIGA, S.A. adopta este esquema de solu-
cién de Mecdnica Racional, empleando una viga portante con rodadura de las ruedas portan-
tes sobre un camino extendido en la parte inferior de la viga y unas ruedas horizontales de
guiado que pueden estar situadas a distinta altura de dicha viga, segin los casos.

Algunas soluciones mencionadas antes, habian resuelto el problema de llevar el plano
guiado lo mas cerca posible del centro de gravedad del vehiculo, pero la seccién transversal
de sus vigas puede plantear graves problemas frente a los esfuerzos torsores dada la poca
inercia que ofrecen dichas vigas frente a este tipo de esfuerzos.

EUROTREN MONOVIGA TIPO "A" 1.975 EUROTREN MONOVIGA TIPO "B" 1.979
GUIADO ALTO

EUROTREN MONOVIGA TIPO C° 1.982
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Para solucionar este problema EUROTREN MONOVIGA adopta secciones huecas que
por el consiguiente desplazamiento de masas a la periferia, ofrecen mejores condiciones resis-
tentes en este sentido.

Sin estar limitada la forma de la seccién transversal de la viga a una solucién concreta,
los esquemas fundamentales que emplea EUROTREN MONOVIGA se presentan o bien co-
mo una viga cajon de doble alma y cabezas desiguales llamada viga en sesquiplano o bien una
viga triangular con el plano inferior prolongado.

La viga sesquiplano, tipos A y B, permite la disposicién del plano de guiado, tanto en
las superficies laterales de las almas como en las superficies laterales de la cabeza superior. La
viga tridngular ampliada, tipo C, presenta como bandas de rodadura de guiado las caras latera-
les de la cabeza superior.

En las vigas tipo B y C este plano de guiado se aproxima grandemente al centro de gra-
vedad del vehiculo cargado, llegando a estar colocado por encima del centro de gravedad del
vehiculo vacio dada la ligereza de estos vehiculos y la distribucién de masas en ellos.

Para grandes cargas y cuando los esfuerzos transversales sean fuertes, es aconsejable la
viga tipo C, toda vez que los esfuerzos de guiado no introducen flexiones parciales en las al-
mas de la viga por el apoyo de las ruedas de guiado que queda compensado por la aparicion
de esfuerzos de tracciéon y de compresion respectivamente en cada una de las almas,

Esta viga presenta en cambio una complejidad mayor en la construccion de los moldes
o encofrados para fabricarlas sobre todo en los casos de vigas curvas y con peralte o en los
cambios de transicién con curvatura y peraltes progresivos.

Las vigas tipos A y B de mds ficil construccion, presentan en cambio el inconveniente
de la aparicién de momentos flectores locales en las almas y en su empotramiento, que po-
drian tener importancia en el caso de esfuerzos transversales de grandes magnitudes.

Otra veritaja del guiado medio es la reduccion de altura de la cabeza superior, que al no
ser banda de guiado, puede tener solo el espesor requerido por su condicién de elemento
antitelescopaje y antidescarrilante.

3390

EVM 402 1.979
MEDIA  CAPACIDAD
800 Kg/ RUEDA
SESQUIPLANO DE GUIADO MEDIO
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EMVI 403 1.982

GRAN VELOCIDAD

1250 Kg/ RUEDA
SESQUIPLANO DE GUIADO ELEVADO

3830

1120

4. APLICACION DEL EUROTREN MONOVIGA AL TRAMO CHAMARTIN-BARAJAS

La Empresa Auxiliar de la Industria, AUXINI, S.A. estudi6é para la compafifa EURO-
TREN MONOVIGA, S.A. el trazado, estado de solicitaciones y disefio de implantacién para
el Concurso “Desarrollo de un Sistema Nacional de Monocarril, tramo Chamartin-Barajas”
convocado por el C.D.T.I. (Centro de Desarrollo Tecnoldgico e Industrial) del Ministerio de

Industria y Energia en Octubre de 1982.

4.1. Trazado

En la figura se puede apreciar el trazado del tramo mencionado de longitud total
10.363 m que se proyectéd con via doble y 3 estaciones intermedias.

La linea se inicia en el Barrio Progreso, cerca del cruce de la autopista de la N-1 con el
paso superior sobre la Playa de vias de la estaciéon de Renfe en Chamartin y acaba en el
Aeropuerto de Barajas.

El trazado consta de 7 alineaciones rectas, 9 acuerdos de transicién y 6 curvas con ra-

dios comprendidos entre un maximo de 6.443 m y un minimo de 287 m, si bien el Gltimo
corresponde a la curva de entrada en la estacién de Aeropuerto, por lo que se tomard siem-

pre a velocidad baja.

AEROPUERTO BARAJAS
(SOLUCION BASE)

HORTALEZA
(SOLUCION BASE)
FERIAL
(SOLUCION BASE)

HORTALEZA

CHAMARTIN

SOLUCION VARIANTE
e
AEROPUERTO BARAJAS

ALAMEDA DE OSUNA
(SOLUCION BASE)

ALAMEDA DE OSUNA
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La pendiente mdxima es de 60 o/oo0.
El trazado cruza 2 ferrocarriles, puntos P 4.887 y P 9.234 y 9 carreteras.

La altura mdxima sobre el terreno es de 12 m y existen algunas zonas donde la rasante
va a alturas inferiores a 5 m, por lo que en las mismas habrd que desmontar el terreno para
que la via sea inaccesible.

Las dos vias del trazado podrdn indistintamente disponerse juntas, con una separaciéon
entre ejes de vias de 4-5 m, utilizando pilas de apoyo comunes o separadas, e incluso con
recorridos diferentes.

Las estaciones tendrdn 2 andenes laterales de 4 m de anchura y un andén central de 7
m de anchura, todas de 104 m de longitud.

Entre el andén y la parte inferior de la via habrd un desnivel de 1,5 m.

Las estaciones serdn elevadas al nivel de la rasante de la via, con altura de 6 m desde el
andén al suelo. La parte inferior puede constituir un aparcamiento de automoviles o alterna-
tivamente podria utilizarse para instalaciones comerciales, tiendas, espectdculos, cafeterias,
etc.

4.2. Condiciones de funcionamiento especificas para el trazado Chamartin-Barajas
a) Radio minimo

Dada la pequefia longitud de las subunidades rotuladas que componen las cajas del
EUROTREN MONOVIGA vy las caracteristicas de su sistema de sustentacién y guiado, pue-
den prepararse soluciones para su inscripcién en radios inferiores a 30 m, pero para la linea
presente se han mantenido los valores resultantes de trazado expuesto:

En linea.

Se considera un radio minimo en linea, de 100 m aunque la curva de menor radio en el
trazado lo tiene de 287 m.

En maniobra.

Como radio minimo en las zonas de maniobra, se considera el de 60 m.

La velocidad de paso en una curva sin peralte y con el radio de 60 m, no debe superar
el valor de .

V=36+v60x0,5= 19,72 km/h

para no sobrepasar la aceleracién transversal no compensada de 0,5 m/s* .

b) Pendiente mdxima

Siendo motrices todas las ruedas portantes del EUROTREN MONOVIGA, el valor de
las pendientes que puede superar s6lo estd condicionado por la adherencia de las ruedas y
por la potencia instalada.

Aun contando con los menores coeficientes de adherencia que se pueden producir en el
contacto de ruedas neumaticas sobre banda de hormigdén o de acero, se superan con mucho
los valores maximos de pendientes de 0,06 que se sefialan para esta linea, por lo que adopta-
mos este valor sin entrar en mas pormenores.
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¢) Radio minimo en acuerdos verticales

Se adopta el de 3.000 m toda vez que la rotulacién de las unidades del EUROTREN
MONOVIGA permite fdcilmente radios menores.

d) Peralte maximo y velocidad limite

Por razones de comodidad para los pasajeros, se fija la limitacién de aceleracién trans-
versal no compensada maxima a 0,5 m/s* , determinando los peraltes en las curvas y las velo-
cidades maximas y minimas de paso por ellas para que dicha aceleracién no se sobrepase en
sentido centrifugo por la maxima velocidad, ni la minima de paso produzca aceleracién cen-
tripeta no compensada de valor absoluto superior a —0,5 m/s* .

En estos supuestos se obtienen los siguientes valores:

Radio de la Peralte Velocidad maxima Velocidad minima
cuma
(m) tg (Km/h) (Km/h)
0 — 0

6.443 0 204,33 0

3.050 0 140,58 0

1.420 0,05 135,01 0
845 0,11 131,50 79,64
417 0,12 95,21 60,50
287 0,14 83,48 57

Por otro lado, hemos limitado la velocidad mdxima, para esta linea, a 130 km/h, pero
las vigas que corresponden a curvas por las que se podria circular a mds velocidad se han cal-
culado para la mdxima aceleracién transversal que produce una no compensada de 0,5 m/s*
para quedar a cubierto de que por alguna razén determinada hubiera que sobrepasar los 130
km/h para compensar algin retraso anormal.

Asimismo se han considerado las condiciones de tren parado en cualquier situacién de
la via y circunstancias.

e) Curvas de transicién
Se adopta la radioide de abscisas o clotoide con peralte progresivo lineal adaptado en

cada punto al radio de curvatura correspondiente, con variacién de aceleracion centrifuga no
compensada inferior a 0,6 m/seg” .

4.3. Estudio general de solicitaciones

En la figura se indican las fuerzas que actiian en una seccién de la viga, con las siguien-
tes notaciones:
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ESFUERZOS SOBRE LA VIGA

GA = Peso (P)
GD = Fuerza centrifuga (E D)
GB = Fuerza centrifuga compensada (B .
BD = Fuerza centrifuga sin compensar (E .Aj)
g
E = Empuje de viento (+ centrifuga, — centripeta)

BM,BN = Componentes de la fuerza centrifuga no compensada, en la direccién de los ejes
de la seccion de la viga.

\Y% = Velocidad en km/h

R = Radio de la curva en m. -

J = Aceleracion centrifuga en m/s* = X

Aj = Aceleracién centrifuga no compensada en m/s>

R, = Accibn de las ruedas de guiado de un costado del coche (signo +, direccién centri-
fuga, signo - direccién centripeta) en kg.

R, = Accién de las ruedas portantes del lado interior del coche en la curva. En kg.

R, = Accion de las ruedas portantes del lado exterior del coche en la curva. En kg.

tga = Peralte.

Estableciendo el equilibrio y tomando momentos respecto al plano de guiado tenemos:
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De donde tenemos:

3=—+ —+ —E+ —— BN
2 2 2d d
- GC BM c- A
R, —=E+BN:R, — C4 oM €73 p b-agg
2 2 2d 2d
donde:

__ P —— P ) = P
GC=——; BM=—- .Aj.sena; BN=—.Aj.cosa

Cos « g g

Resultan las siguientes formulas deducidas en funcion de A j:

. P
Ri=—xAjcosa+ E
g

P 1 Aj. sen o P b- -
R, = — x( + ! )——xAjcosoz—il—EE—a
2 cos & g g 2d 2d
P 1 Aj.sen« P b - -
Ry= — x( + ! )+—xAjcoso<——a+EC——a
2 cos o g g 2d 2d

J =F+Aj;, P=g.tgua

Considerando

= 0,91 m altura del plano de guiado sobre el plano portante.

= 0,75 m altura del centro de gravedad del vehiculo vacio sobre el plano portante.
= 1,5 m altura del centro de gravedad del vehiculo cargado sobre el plano portante.
1,6 m de altura del centro de empujes de vientos sobre el plano portante.

d = anchura de via portante = 1,5 m.

o <

Il

DO oo e
|

Aplicando estas férmulas a los distintos radios de las curvas consideradas en el trazado
con los peraltes adoptados en las mismas, se determinan las acciones R;, R, y R para las
velocidades maximas y minimas de circulacién con aceleracién centrifuga no compensada de
+0,5 m/seg?, asf como a vehiculo parado.

Se consideran para estas situaciones, los siguientes casos:
Coche intermedio — yacio — P, =3.050keg.
Coche intermedio — cargado — P = 5.000 kg. (1.230 kg/ml).

Para cada caso — Empuje de viento
E=0

E = 1.256 kg (314 kg/ml)

E = —1.256 kg.

I
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Coche extremo — vacio — P = 3.635 ke.
Coche extremo — cargado — P_ = 5.000 kg.

Para cada caso —

E=0
E = 1.884 kg.
E = 1.884 kg.

Estos valores se refieren a cargas por coche de 4 m de longitud.

Para las acciones longitudinales al camino de rodadura se considera la correspondiente
al esfuerzo de frenado con la deceleracién méxima de emergencia de 1,4 m/s . El coeficiente
de impacto adoptado ha sido de 1,2.

Para estos valores resultan unas solicitaciones mdximas de:
R; mdx. = 2.576 kg.
R, mdx. = 3.615 kg.
que se dan para el coche extremo cargado y con viento en direccién centripeta, en la curva

de menor radio (R = 287 m) y con el tren parado.

R, méix = 3.508 kg en el coche extremo, cargado, con viento en direccion centrifuga,
en la curva de menor radio (R = 287 m) y con la médxima velocidad (83,48 km/h).

Para los tramos rectos las mdximas solicitaciones serdn:

5.000
=~ = 1,25 t/ml.

m

Los esfuerzos longitudinales con frenado de emergencia serdn de:
F; = 714 kg por vehiculo

A estos esfuerzos habrd que sumarles 300 kg en el caso de frenado sobre pendientes del
6 por 100.

En las curvas de 3.000 m de radio vertical, recorridas a 130 km/hora, el incremento de
carga que se debe considerar sobre el peso de cada vehiculo, es de 222 kg por vehiculo. En
prevision de la posible parada del tren sobre las curvas convexas, no se han considerado des-
cargas por fuerza centrifuga.

4.4. Concepcion estructural. Planteamiento previo

La estructura consta de dos caminos de rodadura, separados 4,0 m entre ejes que discu-
rren a una altura variable sobre el terreno, comprendida entre 5,50 y 10,50 m.

Cada camino de rodadura tiene una seccién en doble T de dimensiones exteriores fija-
das por condicionantes funcionales del tren de acuerdo con la figura anterior.

Otras caracterfsticas funcionales que deben condicionar la solucién estructural, son las
siguientes:
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— Minimo ntimero de juntas.

— Minima ocupacién e incidencias sobre los terrenos sobre los que discurre.
— Luces capaces de salvar cruces y singularidades.

— Rapidez y flexibilidad en el proceso de ejecucion.

Para cumplir estas condiciones se plantea inicialmente una solucién constituida por tra-
mos continuos, con la mixima longitud compatible con los desplazamientos que han de ab-
sorber las juntas y los apoyos, variable por tanto entre 150 y 200 m, formados por vanos de
luces comprendidas entre 25 y 35 m, valores que, a nuestro juicio, cumplen las caracteristi-
cas funcionales exigidas y responden, desde el punto de vista resistente, a la geometria de la

seccion.

4.5. Hipotesis de carga

Se pueden distinguir dos tipos de situaciones:

a)
b)

Durante el proceso constructivo.

Estructura terminada y en servicio.

a) Se han considerado dos fases en el proceso constructivo, que son las més desfavo-

a.l.

a.2.

rables:

Peso propio de la viga sobre apoyos provisionales y pretensado inicial mayorado

Sy =10,

El peso propio se considera sobre los apoyos provisionales (1 = 29,05 m) con una
densidad de 2,5 Mp/m?®. El pretensado se considera con su valor inicial, descon-
tando las perdidas instintaneas que son del 8 por 100 en el centro del vano, en
funcién de los tendones de cada viga (recta o curva, en vano extremo o interme-
dio) y considerando que se tesan al 85 por 100 y se anclan al 75 por 100, ya que
de esta manera se optimiza el pretensado, al no superarse en la seccién mas desfa-
vorable, centro de vano, el 60 por 100 de la carga a tiempo infinito.

En esta hipétesis de vacio se estd muy lejos de que se produzcan tracciones o com-
presiones inadmisibles, lo que indica la suficiencia de la seccién para luces incluso
mayores.

Peso propio de la viga sobre apoyos provisionales, (estructura isostdtica), coloca-
das las vigas de un lado sobre la pila, paso del carreton transportando otra viga y
viento sobre el conjunto.

Este es el momento més desfavorable de la construccién, tanto para la viga como
para la pila y la cimentacién, ya que son las cargas que producen momento las
mas desfavorables para éstas ultimas.

1]

Se considera que se producird antes de que transcurran dos meses desde el tesado
definitivo de los tendones, ya que se consideran las pérdidas definidas por retrac-
cién y fluencia a 60 dfas.

Esta situacién hubiera sido condicionante en el dimensionamiento de la viga, de
no haber podido reducir los coeficientes de mayoracién, al ser un caso de cons-

truccién. Se aceptan tracciones en el hormigbn que no superen su resistencia a trac-
cién (25 kg/cm?) y se adopta como coeficiente de ponderacién del pretensado

'yp=l.
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Las tensiones en la fibra mds desfavorable, que resulta ser el extremo del ala infe-
rior, no superan la traccién admisible, siendo las vigas de los vanos intermedios de
los tramos curvos las que sufren tracciones mayores (22 kg/cm?) en la citada fi-
bra.

Como coeficiente de mayoracién de cargas se adopta v, = 1,35y v; = 0,9 para las
cargas favorables.

Para la pila y cimentacién se realizan varias combinaciones, siendo, en general,
més desfavorable la mayoracién de las cargas excéntricas y la minoracién de las
cargas centrales.

b) En servicio se consideran las siguientes acciones:

— Peso propio isostdtico sobre apoyos provisionales.
— Cambio de apoyos, sobre estructura continua.

— Adaptacion pldstica, en caso de ser desfavorable.
— Incremento uniforme de temperatura.

— Gradiente térmico.

— Pretensado final.

— Viento lateral.

— Sobrecarga parada o a velocidad maxima.

La operacion de cambio de apoyos introduce sobre la estructura continua unas
cargas iguales pero de distinto signo a las reacciones de los apoyos provisionales,
produciendo unos momentos negativos en la seccién de apoyo definitivo,no des-
preciables.

La adaptacion pldstica que se produce corresponde a la fluencia entre T = 60 y
T =, y dado que predomina ligeramente el efecto del peso propio sobre el pre-
tensado final, produce momentos desfavorables en la seccién de apoyo.

El incremento uniforme de temperatura (16°) no produce esfuerzos apreciables.

El gradiente de temperatura entre la cara superior e inferior de la secciéon que se
adopta para el cdlculo es de 5° ya que casi el 50 por 100 de la cabeza inferior se
encuentra en condiciones andlogas a la cabeza superior en cuanto a exposicién al
sol, por lo que reducimos en el mismo porcentaje el gradiente de la “Instruccion
de acciones a considerar en el proyecto de puentes de carreteras”.

El pretensado final (84 por 100 del inicial) se minora con Tp = 0,9.

El viento lateral se considera, en el tramo curvo, actuando en el sentido del tren, es
decir:

— Hacia adentro con tren parado.
— Hacia afuera con tren a mdxima velocidad.

El tren se considera en sus situaciones mds desfavorables:

— Tramo recto: tren cargado, con mdxima velocidad y el consiguiente efecto en los
acuerdos concavos y el coeficiente de impacto de 1,20.

— Tramo curvo: (R = 287 m).
a) Tren cargado parado.

b) Tren cargado, con maxima velocidad y el consiguiente efecto centrifugo y de im-

pacto.

El tren de 72 m de longitud se coloca sobre la estructura, con la excentricidad adecua-

da, moviendo de 3 en 3 m obteniéndose una envolvente de esfuerzos.
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4.6. Método de cdlculo

Los esfuerzos se obtienen aplicando los métodos tradicionales a la Resistencia de Mate-
riales del Célculo de Estructuras.

Para los esfuerzos de la viga curva, en construccién, se aplican las férmulas de COUR-
BON.

Para el cdlculo de la estructura continua, tanto recta como curva, se utiliza el programa
HYBRA.

Se introduce una estructura espacial con la orientacién real de la seccién y de los pla-
nos de apoyo; sobre ésta se crean todos los casos de carga que actiian sobre la estructura
continua.

El paseo de tren se realiza definiendo unas pistas excéntricas sobre las que se pasea un
tren de cargas verticales, con lo que se obtiene la envolvente de esfuerzos producida por las
acciones equivalentes a cargas verticales y momentos transversales. Para superponer los es-
fuerzos producidos por las acciones equivalentes a cargas horizontales se obtienen por pro-
porcionalidad con los producidos por un tren centrado.

4.7. Descripcion de la solucion estructural
4.7.1. Viga-carril

La viga-carril para cada uno de los sentidos de circulacién consiste en una viga conti-
nua de hormigén pretensado con seis vanos de 30 m de luz. Tiene una seccién transversal
en cajoén unicelular con un canto de 1,17 m y ancho minimo de 0,70 m, que aumenta me-
diante unos voladizos inferiores hasta 1,90 m para constituir el camino de rodadura del
monocarril. Las luces y dimensiones de la viga carril, se mantienen tanto para tramos rectos
como para tramos curvos, siendo diferente Gnicamente el pretensado. La viga-carril, en caso
de tramos curvos, tiene geometria variable en las tres direcciones para adaptarse, tanto a las
curvaturas en planta y alzado, como a las variaciones de peralte, sin necesidad de interponer
ningin elemento adicional entre el hormigdn y las ruedas del tren.

SECCION TIPO

1,06

045 0,40 L 0,45 , 0,18

0,12

0,22

0,90
1,17

VAINAS DE PRETENSADO

0,80

0,15

0,05, o0,

175



Cada vano se forma mediante una viga prefabricada de 29,65 m de longitud pretensada
mediante armaduras postesas adherentes y que lleva en sus extremos y en la cabeza superior,
unas barras roscadas tipo Gewi. Las vigas se colocan sobre unos apoyos provisionales y una
vez preparadas las seis que han de constituir el tramo, se colocan en los espacios intermedios
los aparatos de apoyo definitivos, se unen las barras roscadas mediante manguitos de acopla-
miento y se hormigonan las juntas entre vigas, con lo que queda una estructura continua a
efectos de sobrecarga. El pretensado se ha dimensionado para que la estructura se comporte
en Clase I, dentro de las prescripciones de la Instruccion EP-77, lo que quiere decir, que con
las cargas y coeficientes de impacto considerados, pérdidas diferidas y pretensado minorado
(90 por 100), no se tienen tracciones en el hormigén.

El peso de cada viga es de 54 toneladas lo que hace posible su montaje directo median-
te dos autograas. No obstante esta solucion constructiva podria ser imposible de aplicar a lo
largo de todo el trazado por la imposibilidad de acceso de la viga que se va a montar, y en
consecuencia, se ha dimensionado el pretensado para que cada viga pueda resistir, incluso an-
tes de realizada su continuidad, el paso por encima de otra viga; de esta manera es posible
elevar en el punto més conveniente vigas sobre la estructura ya construida, desplazarlas so-
bre carretones a lo largo de la misma y colocarlas en posicion definitiva con ayuda de una vi-
ga de lanzamiento.

DEFINICION DEL PRETENSADO TRAMO RECTO
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Desde el primer momento se decidié la adopcién de una estructura continua que, a pe-
sar de las mayores dificultades constructivas que conlleva, se comporta mejor que una isosta-
tica frente a deformaciones (flechas en centros de vano y giros relativos entre dos vanos). La
dimensiones extremas de la seccién quedan definidas en su mayorfa por los requisitos fun-
cionales del monocarril, y los espesores se adoptaron por razones constructivas, con lo que
se partia de una seccién transversal dada para la que era necesario definir las luces que con-
dujesen, habida cuenta de las pilas (de altura reducida en este caso) y sus cimientos, a la
méxima economia. En el estudio econémico se puso de manifiesto una reduccién del coste
global con las menores luces, pero dado que es imprescindible mantener un adecuado nivel
estético, de un lado, y una ocupaciéon del terreno razonablemente pequefia, por otro, se
decidié la adopcién de luces de 30 m, correspondientes a una esbeltez de 1/26 que ha de
producir una buena estética.
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Por estas mismas razones estéticas y funcionales se decidié mantener la luz para los va-
nos extremos aun cuando en los mismos se presentan esfuerzos mayores. Se analiz6 la posi-
bilidad de que las juntas entre tramos hubiesen estado dispuestas a quintos de la luz, median-
te apoyos a media madera, pero se descart6 por las dificultades de construccién de estas zo-
nas y por los problemas que darfa en un futuro la posible necesidad de sustitucién de los
aparatos de apoyo.

Quedaba ahora por decidir el procedimiento de hormigonado de los tramos, para lo que
las posibilidades eran: a) hormigonado in situ” mediante cimbras convencionales o auto-
cimbras, b) el empleo de vigas prefabricadas, solidarizadas posteriormente. A primera vista,
las vigas prefabricadas no se prestan bien a su moldeo con todas las variaciones de geometria
antes comentadas, pero estas mismas dificultades se van a tener con una auto-cimbra, con el
inconveniente adicional de condicionar fuertemente el plazo de ejecucién. En cuanto al hor-
migonado sobre cimbra convencional, estaba claro que no era posible por las multiples inter-
ferencias que produciria en el tréfico inferior.

La solucién cldsica de unién de vigas prefabricadas para tener un tramo continuo es
mediante pretensado con “cables sombrero” dispuestos sobre pilas y anclados en la parte in-
ferior de las vigas. El reducido tamafio de la seccién transversal hacia incompatible esta solu-
cién con una ejecucidon rdpida y simple, por lo que se decidié emplear la solucién de empal-
me mediante manguito de armaduras roscadas, homologada hoy dia hasta el punto de que es
empleada en construccién de centrales nucleares.

VANOS INTERMEDIOS

MANGUITO DE EMPALME

llJ
[
!

I
I

[

e

_ZONA HORMIGONADO "IN SITY"

4.7.2. Soportes

Las dos vigas carril quedan separadas 4 m entre ejes y apoyan sobre una pila comtn de
hormigén armado, consistente en un cargadero de forma trapecial que corona un fuste de
seccién rectdngular y dimensién variable en los dos sentidos. El cargadero tiene una longitud
de 5,8 m, canto de 1,5 m y ancho 0,4 m y el fuste tiene una dimensién minima de 0,90 x
x 0,66 m. Las dos vigas-carril quedan a igual cota, por lo que el cargadero es siempre hori-
zontal. Las vigas apoyan a través de unos salientes de hormigén, que giran para adaptarse al
peralte.

Tanto el fuste, como el pedestal que sirve de transicién con la zapata, se hormigonan
“in situ”, mientras que los cargaderos son prefabricados. La unién entre los dos elementos se
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hace mediante las mismas barras roscadas previstas para la continuidad de la viga-carril. El
fuste y la cimentacién se han dimensionado de forma que pueda estar construida una sola
de las vigas-carril y que pueda circular sobre ella una nueva viga para ser montada en otro

punto.

SECCION TRANSVERSAL TIPO
4,00

VIGA EXTERIOR

Si bien hubiese sido claramente mds econémica la disposicién de un solo fuste para ca-
da viga carril, se hubiese tenido un aspecto estético muy inferior y una mayor ocupacién del
terreno. Esta disposicién puede ser ventajosa, por el contrario, para adaptarse mejor al cruce
de vias inferiores con fuerte esviaje, mediante el adecuado desfase de los soportes.

4.7.3. Apoyosy juntas

La viga-carril transmite las cargas a los soportes a través de aparatos de apoyo de neo-
preno zunchado en las tres pilas centrales de cada tramo y mediante aparatos deslizantes de
neopreno-tefléon en las otras cuatro pilas. Las miximas son de 65 toneladas para los apoyos
interiores y de 40 toneladas para los extremos.

Las dimensiones de los apoyos se han estudiado para equilibrar los esfuerzos correspon-
dientes al frenado y al acortamiento de la viga sobre los tres soportes centrales.

Las deformaciones méximas son perfectamente admisibles, ya que la flecha es de
1/1.300 y el giro de 0,25 por 100.

Con objeto de permitir los acortamientos y giros relativos entre dos tramos continuos
contiguos, se han previsto y definido en los planos unas juntas metdlicas de peine, similares
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a las empleadas en grandes puentes de carretera, que mantienen la continuidad de la rodadu-
ra en todos los planos de contacto del monocarril con la infraestructura.

4.7.4. Cimentaciones

Se han previsto cimentaciones directas, a 2 m de profundidad y con una tensién méaxi-
ma en el terreno de 3 kg/cm? . Las zapatas son rectdngulares, con unas dimensiones minimas
de 6,5 x 3,5 x 0,75 m y al igual que los pedestales de los fustes, se hormigonan “in situ”.

5. CONCLUSIONES

Podemos concluir que el hormigdn serd el protagonista del futuro en las modernas rutas
de alta velocidad; en efecto, aplicaciones tan variadas y universales del hormigén demuestran
que este material serd en los proximos lustros el protagonista de los grandes transportes, co-
mo el acero fué el protagonista del ferrocarril de hace un siglo. Sobre robustas y esbeltas es-
tructuras de hormigdn van a deslizarse a velocidades de 250 a 500 kilometros por hora, en
un proximo futuro, poderosos y ligeros trenes de aluminio. Con ello, los técnicos habremos
satisfecho los viejos suefios de la humanidad deseosa de vencer el tiempo y el espacio.

Esperemos que los sociolégos y filésofos sepan inducir a la humanidad a hacer buen
uso de ambos.
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Los materiales utilizados en la construccion son cada dia mas resistentes. Como conse-
cuencia, las estructuras se destinan a sustentar cargas més elevadas y, al propio tiempo, se
hacen mas esbeltas; con lo que disminuye su masa y, por tanto, su rigidez.

Ello motiva que deba prestarse especial atencidén a la pérdida de estabilidad por pandeo.

Este libro va destinado a facilitar el calculo a pandeo. Para ello, se establece un detalla-
do catalogo que recoge la mayor parte de los trabajos publicados en relacidén con este tema,
en los que se incluye informacion prictica sobre las estructuras utilizadas en la edificacion.

Los nueve capitulos del libro estin dedicados a las tipologfas basicas de estructuras ar-
quitectOnicas tales como soportes, vigas, porticos, arcos, placas y ldminas, considerando el
pandeo por flexidn, torsidon o lateral y local o generalizada.

En los casos en que la practica lo requiere se proponen métodos para tener en cuenta el
pandeo en materiales no elasticos y anisbtropos.

Todo ello se enfoca desde el punto de vista de las necesidades de los profesionales de la
arquitectura y de la ingenieria.

Los interesados en adquirir este libro deberan dirigir sus pedidos al Secretariado de Pu-
blicaciones de la Universidad de Sevilla.
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Proyecto y construccion del muelle de
Victoria Eugenia, en el puerto de Bilbao

C. Alonso,

J.J. Arenas,

M.J. Pantaleon

Dres. Ingenieros de Caminos

1. INTRODUCCION

Con objeto de mejorar la capacidad operativa de sus gruas, el Puerto Auténomo de
Bilbao (en lo sucesivo, PAB) se planted la conveniencia de llevar a cabo el ensanche, de apro-
ximadamente 4,50 ms, de la totalidad del Muelle de Reina Victoria, ocupando superficie
de la darsena a la que asoma. Convencidos los Servicios Técnicos del PAB de la conveniencia
de realizar tal ensanche mediante una estructura apoyada en pilas equidistantes, y puesto
que la longitud del muelle es de unos 600 m, se planteaba la importante cuestion de inten-
tar una optimizacion del tipo estructural que materializara la ampliacion.

A este respecto hay que decir que si la optimizacién de cualquier estructura repetitiva
es siempre importante desde el punto de vista econémico, en el caso que nos ocupa tal bus-
queda resulta esencial, y ello en base a las siguientes consideraciones:

1. Se trata de una estructura que ha de soportar cargas excepcionalmente elevadas,
cuyos valores caracteristicos van a actuar de verdad sobre la estructura muchas
veces a lo largo de la vida de la obra.

2. La estructura va a hallarse en un medio ambiente muy agresivo, como es el del
Puerto de Bilbao, donde se suman la contaminacién ambiental y la agresividad
propia del medio marino. Por lo tanto, intentar concebir y desarrollar una estruc-
tura que posea la maxima integridad, se plantea aqui como una cuestion esencial.
En la figura 1, se indica la situacién del muelle actual, la disposicidén de las pilas,
la nueva estructura y la disposicién del carril delantero de las grias.

MUELLE ACTUAL (Longitud del muelle ~600 m )

\J N

e z Il
! !

4 4,60 m- CARRIL DELANTERO ‘

H o T
NUEVA PILA ! % N IL ACTUA

1

™~
7 L2 79 NUEVA PILA
TABLERO
20,00 m
Fig. 1.
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2. SOBRECARGAS DE UTILIZACION DE LA ESTRUCTURA

Han sido definidas por los Servicios Técnicos del PAB. Un esquema de las diferen-
tes gruas que pueden actuar y las hipotesis de carga consideradas en el disefio, se indican
en la figura 2.
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Fig. 2.

Las cargas de grias pueden incluir también fuerzas horizontales debidas, bien a fre-
nado, bien al viento. Las primeras actian en sentido longitudinal al Muelle y se han evalua-
do como 1/10 de las cargas verticales totales transmitidas por los carretones. Las segun-
das se han estimado, segin datos recopilados por los Servicios Técnicos del PAB, en el
10 por 100 de dichas cargas totales verticales. El tiro de bolardos considerado, ha sido de
50 Mp como fuerza actuante en cualquier direccion. Tal accidn afecta a la pila propiamen-
te dicha pero no a los tramos de muelle que en ella se apoyan.

Para evitar empujes importantes de los barcos contra los tableros del Muelle, las pilas
avanzan 15 cm en planta respecto al cantil de los tableros y es en ellas donde se disponen
las defensas principales. El tamafio de barcos que van a utilizar este Muelle es tal que siem-
pre quedaran apoyados horizontalmente en dos o més pilas, sin posibilidad de producirse
empujes directos sobre los tableros. '

A pesar de ello, estos ultimos se han verificado para un empuje horizontal uniforme de
2,5 Mp/m lineal del muelle.

3. DESCRIPCION DE LA SOLUCION PROYECTADA

Se trata de una sucesidon de tramos rectos, isostaticos en sentido longitudinal, que se
disponen adosados al muelle existente. La luz de calculo del tramo tipo se ha elegido igual
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a 16 m. Las pilas, que en buena parte de su altura se hormigonan bajo el agua, estdn obli-
gadas a tener dimensiones importantes en planta (tiro de bolardos, defensas contra barcos,
etc.). Haciéndolas de 5,20 m de ancho en sentido paralelo al muelle, se llega —con la luz
de cdlculo antes indicada— a una distancia entre ejes de pilas igual a 20 metros.

El tramo tipo ha de soportar, ademads de su propio peso y del de una capa de hormigén
de pavimento de 8 cm de espesor, los tres tipos de sobrecargas de uso indicados en la figu-
ra 2. Pero, asi como la sobrecarga uniforme y el vehiculo portacontenedores pueden actuar
de modo aleatorio en cualquier zona del tablero, las gruas lo hacen obligatoriamente sobre
la linea longitudinal materializada por el carril de rodadura. Como este carril debia quedar
a una distancia comprendida entre 2 y 2,50 m del nuevo cantil, y puesto que el ancho del
tablero que se iba a realizar era de unos 4,50 m, se tenia, de entrada, la siguiente situacion:

— Habia que disefiar un tablero de puente para cargas excepcionalmente intensas,
guiadas por carril Unico situado sensiblemente en el eje longitudinal del tablero.

— Pero un tablero de sélo 4,50 m de ancho, no puede plantearse limpiamente con
3 almas: dos laterales para estabilidad torsora y una intermedia situada directa-

mente bajo el carril de las gruas.

— A ello se afiadia el deseo inicial del PAB de incluir, dentro de los 4,50 m de nuevo
muelle, una zona delantera, estructuralmente independiente del resto, que sirviera
de parachoques contra impactos de barcos y pudiera, asi, ser reemplazada en el
caso de colisidén con dafios resultantes.

Este conjunto de planteamientos condujo a la solucién que se indica en la figura 3.
Puede alli verse que el tablero tipo se componia de:

455 (ampliacion)

Topes de

Topes de
w034 120 Neopreno

ﬁ NUEWO CANTIL
8

Neopreno

30 1350

70

Muro actual
de bloques
de hormigén

Fig. 3.

— Una viga de fachada parachoques, de seccidn rectangular y aligerada, de 150 x
120 cm? .

— Una viga principal, dispuesta bajo el carril de grias, de 250 cm de canto y 54 cm
de ancho de alma.

— Una viga posterior, de equilibrio, dispuesta sobre el muro del muelle existente (pa-
ra lo que seria preciso llevar a cabo una demolicién parcial del mismo), concebida
en hormigdén armado, con cuatro vanos de 4 m de luz.
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— Se disponian 5 diafragmas transversales por tramo, espaciados 4 m -en sentido
longitudinal, enlazando viga principal y viga trasera y sirviendo al mismo tiempo
de apoyo, en sentido transversal, a la viga frontal parachoques. El contacto entre
esta viga y los diafragmas se materializaba mediante placas elastoméricas vertica-
les que permitian corrimientos relativos longitudinales y verticales entre dicha vi-
ga frontal y la estructura principal.

Este esquema presentaba, ya a primera vista, puntos débiles tales como la dificultad
de garantizar un contacto permanente entre viga parachoques y estructura principal, y la
relativa precariedad de la estabilidad transversal del conjunto (al actuar las cargas princi-
pales sobre el eje de la viga de borde). Pero fue el problema de apoyo de la viga trasera en
el muelle existente el que nos obligd a abandonarlo. En efecto, hubiera sido preciso dispo-
ner aqui de apoyos elastoméricos anclados verticalmente, con una complicacién de obra
(y coste consiguiente) extraordinarios y, ademds, con un absoluto riesgo de corrosién
dada la agresividad del medio en que esta obra se halla.

Gracias al replanteamiento del PAB de adelantar 15 c¢cm el paramento frontal de las
pilas respecto al cantil del tablero, con lo que el riesgo de choques importantes contra éste
se minimizaba, fué posible abandonar la idea de viga frontal independiente del resto del ta-
blero y concebir a éste como unidad monoiitica.

A partir de ahi se llegd a la solucién disefiada y proyectada que incluye:

— Un tablero de 4,60 m de ancho total, con el eje de la via griia situado en su linea me-
dia (o sea, a 2,30 m del nuevo cantil).

— Una seccidn resistente, primaria, formada por una viga en TT, compuesta por 2 al-
mas principales, de 36 cm de ancho, separadas 3,20 m entre ¢jes, y losa superior de
30 cm de espesor.

— Una viga longitudinal secundaria (o “viga carrilera”) dispuesta en el eje del tablero,
para recibir de modo directo las cargas de las gruas.

— Un conjunto de 5 diafragmas transversales, espaciados 4 m en sentido longitudinal
que, entre otras funciones resistentes, dan apoyo a la viga carrilera y transmiten sus
cargas a las almas principales. :

— El apoyo del tablero tipo en pilas, se lleva a cabo gracias a 4 aparatos de apoyo
elastoméricos, dispuestos uno debajo de cada alma principal.

— Para hacer frente a los empujes horizontales de barcos sobre el tablero, se disponen
ademas sendos topes de apoyo transversal entre el tablero y el muelle existente.

Las almas principales se han disefiado de canto variable en sentido longitudinal, con si-
lueta de “vientre de pez”. Asi, el canto maximo del tablero es, en su zona central, de 2,50 m
bajando hasta 2 m en las zonas extremas de apoyo. Esta configuracién se explica y justifica
porque:

— Los grandes momentos de flexidon que la sobrecarga induce en la zona central del
tramo, instan a disponer alli el mayor canto posible. La altura de 2,50 m ha venido
recomendada por los tanteos previos de predimensionamiento.

— Al estar la coronacidén estructural a la cota + 6,91, el intradds del tramo en su
zona central quedaba a la cota + 4,41 m. Puesto que la cota de las mdximas plea-
mares del Puerto (PMVE) es + 4,50, el canto de 2,50 m significa que la parte infe-
rior de las almas del tablero se va a mojar sélo un pequefio nimero de dias a lo
largo del afio, y ello —desde un punto de vista de durabilidad— nos parece acep-
table.
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— Sin embargo, es recomendable que los aparatos de apoyo queden siempre por
encima del agua del mar, evitindose asi suciedades y posibles corrosiones, a la par
que se facilita su inspeccién en cualquier momento del afio. Al disminuir el canto
del tablero hasta 2 m, las placas de apoyo quedan, aproximadamente, a la cota
+ 4,83, superior en 33 cm a la de las maximas pleamares.

— Por otro lado, una ley de cantos mds o menos afin a la de momentos flectores,
significa ventajas resistentes en lo que a tensiones tangenciales se refiere. La com-
plicacidén de encofrado que ello supone no es aqui significativa al haberse plantea-
do un proceso de prefabricacién industrializada.

En efecto, el tablero tipo se ha concebido integralmente prefabricado, como pieza
que, con una planta de 17,20 x 4,60 m, y un volumen de 64 m?, tiene un peso previsto
de 160 Mp.

Las ventajas de prefabricar el tablero en una sola fase son claras en cuanto a su inte-
gridad estructural, ya que se evitan juntas de hormigonado y hormigones en contacto de
diferentes calidades y de edades distintas (con los consiguientes problemas de retracciéon y
fluencia diferenciales), etc...

Ademds, prefabricar y terminar la pieza en una sola operaciéon es claramente favo-
rable desde el punto de vista econdémico.

Pero tal planteamiento suele verse limitado por la capacidad de los medios auxilia-
res de manipulacion y montaje. En este caso hemos podido pensar en prefabricacion total,
gracias a que el PAB dispone de una cabria flotante de 400 Mp de potencia util, que hace
facil el montaje de las piezas de 160 Mp de peso.

4. CONSTRUCCION

Dado que la longitud del muelle es de unso 600 m y la distancia entre ejes de pilas es
de 20 m, se tiene que el nimero de tableros que habfa que prefabricar era de 30.

En la realizacidén de estos tableros, la empresa constructora (Agroman, S.A.) ha utili-
zado un unico molde metdlico, que se dispone sobre unas bases fijas de hormigdn tal como
puede verse en la figura 4. Los laterales del molde se pueden abatir para facilitar, tanto las
operaciones de colocaciéon de la ferralla como el desencofrado de la pieza. Una vez hormi-
gonado el tablero (figura 5) se procede a dar el primer tesado, previo abatimiento de los
laterales del molde y aflojamiento de la parte interna del encofrado, cuando el hormigdn
alcanza una resistencia mayor que o igual a 200 Kp/cm?. A los 28 dias se procede a dar
el pretensado definitivo.

Fig. 4. Ferralla del tablero en el mo-
mento de su introduccidn dentro del
molde metélico.
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Fig. b. Horrﬁigonado del tablero.

La ferralla del tablero se realiza fuera del molde y se sitiia en su posicion definitiva
mediante una gria movil, figura 6, verificando posteriormente las cotas de los cables de
pretensado y los recubrimientos de las armaduras.

Una vez que hay un numero suficiente de pilas realizadas, se procede a la colocacion
de %os tableros mediante la cabria flotante del Puerto Auténomo de Bilbao (figura 7) la cual,
provisionalmente, los sitia sobre unas cufias de madera que quedan dispuestas bajo los dia-

fragmas extremos (figura 8).

Fig. 6. Ferralla del tablero en el mo-
mento de su izado para colocarla en
el molde metdlico.

Fig. 7. 1zado del tablero con la cabria.

186



Fig. 8. Detalle del sistema de izado del
tablero.

Finalmente se procede a la inyeccién del espacio existente (aproximadamente dos cm)
entre aparatos de apoyo definitivos y el fondo del tablero, mediante un mortero de cemen-
to sin retraccion, lograndose pastillas de apoyo de las dimensiones deseadas. Una vez fragua-
do este mortero se procede a retirar los apoyos provisionales de madera.

Las pilas se construyen adosadas al paramento del muelle actual y su cimentacién se
realiza a la cota —11,30 m, siendo preciso para ello excavar 1 metro por debajo del fondo
de la ddrsena. Para realizar esta excavacidn se ha utilizado un trépano, que ha sido preciso
reforzar mediante una celosia espacial, figura 9, para subsanar las continuas roturas que se
produjeron en la ejecucidon de las primeras pilas. Finalizada la excavacion, se procede al hor-
migonado de la zapata y la parte de pila que queda debajo del agua mediante hormigdén en
masa sumergido. A partir de la cota (+ 1,50 m) se desarrolla la cabeza de la pila, que se
gjecuta en seco, en hormigdédn armado. En la figura 10 se puede ver el encofrado metdlico
utilizado para ejecutar la cabeza de la pila.

Fig. 9. Trépano para rebajar la cota del fondo de la d4rsena.

Fig. 10. Encofrado metélico para el
hormigonado de las pilas.
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En la cabeza de la pila va dispuesto un bolardo previsto para un tiro horizontal de
50 Mp por lo que, para mejorar en estabilidad, se han dispuesto barras horizontales de
anclaje, corrugadas, ¢ 32 mm, que se empotran en taladros de 1,3 m de longitud y 120 mm
de didmetro en el paramento del muelle actual. Se pretende, asi, garantizar totalmente
su seguridad frente al deslizamiento horizontal que pudiera acaecer a causa del tiro de
bolardo mas las fuerzas horizontales transmitidas por las graas.

En la figura 11 puede verse el aspecto de esta zona del muelle ampliado, prestando
ya servicio.

Fig. 11. Aspecto del muelle ampliado.

El consumo resultante de materiales empleados en el tablero, por m? del mismo, ha
sido: i

— Hormigbén H-350 0,84 m® /m?.
— Acero pasivo AEH-400 107,7 Kg/m?.

— Acero de pretensado longitudinal 23,28 Kg/m?.
— Acero de pretensado transversal 5,10 Kg/m?.
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837-8-9

Union hiperestatica de viga de hormigon
pretensada, con un pilar de hormigbn armado

M. Casaponsa
Ing. Industrial
P.P.B.— Estudio

1. OBJETIVO DEL PROCEDIMIENTO

Facilitar la realizacién de conexiones hiperestdticas de un pilar de hormigén armado y
vigas pretensadas por armaduras adherentes, por medio de hormigén vertido en obra, con el
fin de obtener un monolitismo comparable al de una estructura completamente hormigo-
nada en obra. '

A este procedimiento se le ha denominado SCOPE (Sistema Constructivo Abierto por
Elementos).

2. DESCRIPCION DEL PROCEDIMIENTO

Los pilares de la estructura SCOPE son prefabricados de hormigén armado. Su seccidon
varfa segun los descensos de cargas: 20 x 20 - 25 x 25 -30x 30 6 35 x 35 cm etc., pudiendo
ser también de seccion rectangular. Su longitud total puede alcanzar 12 metros (limitacidon
de elevacion); asi pues un solo elemento de pilar cubre la altura de la edificaciéon hasta un
maximo de 4 niveles. El hormigonado se interrumpe a la altura de cada forjado y los aceros
principales estdn reforzados por un didbolo mecano soldado (patentado SARET) necesario
en la manutencién. Gracias al procedimiento ARMATUBO, es posible el empalme de los
pilares y permite la realizacién de construcciéon a mas de 12 m de altura. La posicién de cada
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didbolo permite reintegrar sobre un pilar, entre dos forjados normales de vivienda, otras vi-
gas y forjados de niveles intermedios.

Estos pilares estin empotrados en su base segiin el procedimiento ARMATUBO o por
encubamiento.

25

H1

Las vigas soporte de forjado de la estructura SCOPE estdn provistas de estribos con el
fin de asegurar una conexion eficaz con el forjado.

En los extremos, las vigas se terminan con una reserva de 25 cm de longitud en la cual
sobresalen las armaduras de pretensado para asegurar el anclaje de la conexién hormigonada.

Las vigas de borde estin provistas de una prolongacion lateral que asegura el encofra-
do de borde de los forjados y el aislamiento térmico del zuncho, si estd provisto de polies-
tireno. La altura de este encofrado lateral depende del espesor del forjado, 16,17 6 18 cm
en general.

La longitud de hormigdn de estas vigas es igual a la distancia entre nudo de pilares me-
nos 3 cm (tolerancias). Puede variar de 3 a 6 m (en los casos corrientes).

Su peso medio oscila entre:

— 100 kgs/ml para la viga de 20 x 20 cms.
— 120 kgs/ml para la viga de 20 x 20 cms con encofrado lateral.
— 225 kgs/ml para las vigas de 30 x 30 cms.
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Su estabilidad al fuego sin disposiciones particulares es de:

— 1 hora para la viga de 20 cms de base.
— 2 horas para las vigas de 25 cms y 30 cms de base.

Reserva de extremo
en viga de borde
con encofrado lateral

REALIZACION

La conexién se realiza de la siguiente manera: después de la colocacidn de los pilares,
colocacién de un collarin metdlico provisional atornillado al pilar y apuntalado para ase-
gurar la nivelacidon y el apoyo durante el hormigonado de la viga; seguidamente se ajustan
dos encofrados laterales contra las caras verticales de la viga.

Los aceros bajos se pasan a través de la jaula y recubren los aceros longitudinales de
las vigas. Tienen como objeto absorber los momentos positivos del apoyo y asegurar el
anclaje de la viga. Estos aceros han sido doblados por sus extremos a 90° para permitir
un mejor paso de los bucles de anclaje en la jaula. Seguidamente se procede al hormigo-
nado de la parte baja de la conexidn a la altura de las vigas.

Los aceros altos de la viga que absorben los momentos negativos en el apoyo, se pa-
san a la parte superior de la jaula.

Seguidamente se coloca el forjado, con los zunchos y armaduras complementarias y
el conjunto se llena de hormigén en el momento del vertido de la capa de compresion.

Solamente después del fraguado, se quita el collarin metdlico. La conexioén realizada
de esta forma se comporta como un pértico absorbiendo los momentos positivos y ne-
gativos en el apoyo.
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3. LOS ENSAYOS EN EL CENTRO DE INVESTIGACION SARET

Tienen como objeto comprobar el buen comportamiento especialmente de la fisu-
racion de la caja o jaula de final de vigas durante las diversas solicitaciones, como son fle-
xién, esfuerzos cortantes etc.

Ensayo n° 1.— Flexion

ensayo 1
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La primera microfisura se produce al 83 por 100 de la carga de servicio, en la unién
entre el extremo de la viga prefabricada y el hormigdn vertido en 22 fase. Se hace signifi-
cativa (1/10° mm) al 94 por 100 de la carga de servicio.

La microfisura en el fondo de la reserva preparada en la viga, lado izquierdo, se pro-
duce al 106 por 100 de la carga de servicio; es significativa (1/10° mm) al 117 por 100;
los aceros que arman las paredes de la reserva dejada en la viga han jugado su papel.

No se produce ningin desprendimiento, ni arrancamiento, del hormigdén vertido en
la caja; el fraguado y el anclaje de los ¢ 14 han tenido un comportamiento semejante al com-
portamiento tradicional.

No se ha constatado ningin desorden en el resto o parte normal de la caja.

La rotura ha tenido lugar al 170 por 100 del limite eldstico (cédlculo de rotura) y al
125 por 100 de la carga de rotura garantizada de los aceros de H.A. (calculado a 55 daN/
mm?).

Se ha producido la rotura de acero practicamente al mismo tiempo que la rotura
por compresion de la caja.
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Ensayo n° 2.— Esfuerzo cortante

ensayo 2
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Las primeras fisuras y la rotura.se han producido en la parte central. El montaje no se

ha roto pues por esfuerzo cortante.

Las fisuras constatadas (1/10° mm) en el final de la caja a los 23.000 daN (es decir
23 por 100 por encima del cédlculo en limite eldstico y 92 por 100 por encima de la carga
de servicio) han aumentado débilmente hasta la rotura que se ha producido a 26.000 daN.

Las primeras fisuras en la caja se han producido prdcticamente en la rotura es decir a

los 26.000 daN.

Por consiguiente, para el esfuerzo cortante calculado con 2 ¢ 14 (8.458 daN) de ser-

vicio, la prueba es ampliamente satisfactoria.

Ensayo n° 3.— Conexion pilar/viga — Momento positivo.

ensayo 3
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En fase de servicio, no se ha producido ninguna anomalia en el fondo de la caja de la

viga. Las primeras fisuras aparecen al 135 por 100.

Hasta el valor de rotura de 3.000 daN (es decir 170 por 100 del limite eldstico garan-
tizado) el recubrimiento del cable ¢ 14 no presenta ninguna anomalia.

Las fisuras constatadas en el fondo de la caja no sobrepasan el 1/10° de mm.




Ensayo n° 4.— Conexiodn pilar-viga — Momento negativo.

ensayo 4
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Estando el pilar insuficientemente armado, es efectivamente el primero que perece.
Se constata el buen comportamiento de los aceros de momento negativo (primeras fisu-
ras al 117 por 100 de la carga de servicio, que no se han visto apenas afectadas hasta la ro-
tura del pilar).

El comportamiento de la cruz soldada es plenamente satisfactorio a todo lo largo.

En los ensayos 3 y 4, las rétulas de rodamiento han funcionado perfectamente bien.

CONCLUSION
I. COMPORTAMIENTO CON RESPECTO A LA FLEXION

La fisura estd considerada como perjudicial a los 1/10° mm.

— Unién pilar/viga: aparicion de la fisura de 1/10° mm.
Ensayo n° 1: en el valor de la carga de servicio.
Ensayo n° 3: al 110 por 100 de la carga de servicio.

— Fonzio de caja de la viga: aparicién de la fisura de 1/10° mm.

Ensayon® 1:al 117 por 100 de la carga de servicio.
Ensayo n° 3: al 135 por 100.

Primera conclusion: Las medidas adoptadas para el ferrallaje de la caja de extremo dela
viga son convenientes puesto que las primeras fisuras aparecen por encima de la carga de
servicio.

Segunda conclusién: Hasta el momento de rotura, las fisuras del fondo de la caja no
sufren ninguna variacién.

Tercera conclusion:-La caja o jaula se comporta bien como ella misma, no ha sufrido
jamds la menor anomalfa. El recubrimiento del cable ¢ 14 funciona perfectamente bien.

No se ha producido ningin desgarramiento entre el hormigén vertido en la caja y la
caja misma. El Nergalto, producto especial, se nos manifiesta como superfluo y la rugosidad
del poliestireno es suficiente.
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II. COMPORTAMIENTO CON RESPECTO AL ESFUERZO CORTANTE

El ensayo n° 2 nos muestra el buen comportamiento frente al esfuerzo cortante. Las
primeras fisuras solamente aparecen al 192 por 100 de la carga de servicio.
III. COMPORTAMIENTO DE LOS ANCLAJES EN EL MOMENTO NEGATIVO

Los planos soldados sobre los ¢ 14 funcionan correctamente. Este procedimiento per-
mitird una muy interesante utilizacioén en el caso de que el recubrimiento de los aceros de
borde esté limitado por el espesor.
IV. CONFORMIDAD DE LOS CALCULOS

En los cuatro ensayos, los valores encontrados en la fase de servicio, en estado tltimo,
y en estado de rotura, son superiores a los valores de cilculo.
V. UTILIZACION

La estructura SCOPE es una estructura pilares/vigas/forjados completamente prefabri-
cada, destinada a la construccion de pequefios edificios colectivos, oficinas y de otros in-

muebles, de 2 a 4 niveles y mds, de cargas moderadas de hasta 600 kg/m?, y de tramos pro-
ximos a los 25 m?, por pilar.

La optimizacién de los cdlculos hiperestdticos y las prestaciones del hormigdn preten-
sado hacen que sea una estructura compatible con la mayor parte de los proyectos. Es asi
como numerosas realizaciones han sido ya efectuadas en Francia a entera satisfaccion
(hasta el momento mds de 100.000 m? construidos).
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VI. VENTAJAS DEL SISTEMA

— Gran libertad de expresion arquitectural.

— Excelente adaptabilidad a los terrenos malos.

— Gran rapidez de realizacion de ejecucion de obra.

— Economfia y facilidad de puesta en obra.

— Excelente relacion coste/calidad/prestaciones.

— Compatibilidad con todo tipo de fachadas y de equipamientos.

— Principio de construccidon que responde a las exigencias de afios futuros.
— Muy adaptado a las soluciones biocliméticas.

La estructura SCOPE agrupa productos simples, optimizdndolos en sus prestaciones.
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IX Sesion de Trabajo. 591-2-183

Tema VI: Realizaciones (continuacién)

Puente a Isla de Arosa

‘S. Pérez-Fadon Martinez
Ingeniero de.Caminos, Canales y Puertos

1. INTRODUCCION

El Puente de Arosa, unird la isla'de igual nombre con un punto de la costa gallega situa-
do entre Villagarcia de Arosa y Cambados en Pontevedra (figura 1).

En este punto se localiza el llamado estrecho del vado, que es en realidad un témbolo
de arena formado al abrigo de la Isla de Arosa. El estrecho tiene una longitud de unos dos
kilémetros en marea alta y su profundidad es tan sélo de uno a cinco metros.

En la Isla de Arosa estd la poblaciéon de San Julidn de Arosa en donde viven unas cinco
mil personas, cuyo transporte y aprovisionamiento se ha desarrollado hasta la fecha median-
te barcos que van de San Julian a Villanueva.

La Ria de Arosa es por otra parte la més rica en marisco del litoral gallego y, dentro de
la ria, el estrecho del vado es una zona especialmente adecuada para el marisqueo.

Aparte otros intentos anteriores, mds o menos historicos, de unir la Isla de Arosa a la
costa mediante un puente, el antecedente inmediato del que nos ocupa se data en 1952 en
que se redactd un proyecto por la Jefatura de Obras Publicas de Pontevedra en que se con-
‘templaba un puente de 178,6 metros de longitud total dividido en cinco arcos de hormigén
armado de 33,00-36,30-40,00-36,30-30,00 con elementos complementarios de sillarejo y
sillerfa desbastada.

El puente llevaba una cailzada de seis metros de ancho para el trdafico y dos aceras eleva-
das de setenta centimetros cada una.

La cimentacién del puente se prevefa a unos cuatro metros de profundidad bajo el fon-
do arenoso. En una de las pilas se habia encontrado granito, en el resto de pilas y estribos el
proyecto no hacia referencia a la naturaleza del subsuelo. En el pliego de condiciones del
proyecto se decia al respecto que la estimacién de la roca de cimentacién era s6lo aproxima-
da, que se deberfa realizar una campafia de sondeos previa a la construccion.
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Fig. 1. Plano de situacién.

El proyecto pas6 a informaciéon publica y después de tener informe favorable de varios
organismos afectados, se paraliza su tramitacién hasta que en 1960 la Direccién General de
Carreteras se interes6 de nuevo por el proyecto. En 1978 se ordena a la Jefatura de Ponteve-
dra que realice un Anteproyecto del puente y en la orden de estudio se indica que el puente
que se disefie ha de cumplir las dos siguientes condiciones:

a) La carretera unird la Isla de Arosa con tierra firme en cualquier circunstancia meteo-
rolbgica.

b) Se tendrd en cuenta para escoger la solucién mds conveniente, el impacto de ésta en
su entorno (flujo y reflujo de mareas, influencia en la pesca, estética del paisaje, etc).
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El Anteproyecto fue realizado por la Jefatura de Pontevedra y se terminé en febrero de
1980. Sobre este Anteproyecto se realizd un concurso de proyecto y construccion que fue
adjudicado a Ferrovial, S.A. con proyecto elaborado por su propia Oficina Téenica.

El puente se empezd a construir en la primavera de 1983 y su terminacién estd prevista
para el otofio de 1985.

En la elaboracién de los estudios y proyectos han intervenido:

El anteproyecto del puente, base del concurso de proyecto y obra fue realizado por la
Jefatura de Pontevedra y dirigido por D. Ramoén Vidal de Artaza. El proyecto de construc-
ciéon del Puente fue realizado por D. Santiago Pérez-Fadén de la Oficina Técnica de Ferro-
vial, S.A. a cuyo frente se encuentra D. Fermin Velasco. En el proyecto de la cimbra auto-
lanzable se contd con la colaboracién de Mecanotubo a cuyo Sr. Gewehr de su Oficina Téc-
nica se debe el proyecto de este elemento auxiliar que resulta esencial para la construccién
de este tipo de puentes. En el proyecto de detalle de los apoyos se contd con la colaboracion
de Centro de Trabajos Técnicos C.T.T. que desarroll6 sus disefios a partir de los mds genera-
les de la Oficina Técnica de Ferrovial, S.A. con especial participacién de D. Luis Ripoll. Para
el estudio geotécnico y proyecto de la cimentaciéon se conté con Geoestudios, S.A. y espe-
cialmente con D. Antonio Guerra que disefié la cimentacidén del puente de acuerdo con los
requerimientos estructurales del mismo.

En la construccion de la obra han intervenido:

La Direcciéon de Obra en una primera etapa fue ejercida por el C.E.A.T. de La Corufia,
por D. Andrés Corral de la Divisién de Construccién a cuyo frente estd D. Pedro Sdnchez
Tamayo. Posteriormente la obra fue transferida a la Xunta de Galicia y la Direccién de obra
pasd a D. Antonio Iribarren. La Jefatura de Obra estd ejercida por D. J. Luis Garcia Santia-
go del Departamento de Obras Centralizadas de Ferrovial, S.A. a cuyo frente estd D. Juan
Loureda Mantifian.

Se ha contado ademds con la participacién de las siguientes empresas especializadas:

El pretensado se realiza con sistema Tecpresa, empresa dirigida por D. Antonio Gil. El
control de calidad de materiales y fabricacién estd siendo realizado por la Xunta de Galicia y
por Intemac para lo referente a los apoyos;al frente de este trabajo de control de apoyos es-
td D. Adolfo Delibes. La instrumentacién ha sido realizada por las empresas Ofiteco y Me-
dytsa respectivamente con la especial participacion de J.A. Rabaddn de la primera y R. Fer-
ndndez Cuevas de la segunda.

2. DESCRIPCION DEL PUENTE
Para una mayor claridad en la exposicion, la descripcién del puente se hard por separa-

do para cada uno de sus elementos; asi se han distinguido los siguientes apartados: tablero,
apoyos, pilas, estribos, juntas y cimentaciones (figura 2).
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- Fig. 2. Foto aérea del conjunto.

2.1. Tablero

El tablero del puente estd formado por una viga continua de treinta y ocho vanos de
cincuenta metros de luz y dos extremos de cuarenta. El puente no tiene juntas de dilatacién
contracciéon més que en los dos estribos. El tablero estd constituido por una viga cajén mo-
nocelular con sendos voladizos transversales. El ancho total, sin impostas, es de 12,50 m y el
canto 2,30.m. Los voladizos son de 3,16 m de vuelo con canto de 0,40 m en arranque y 0,15
m en su extremo; lalosa intermedia superior tiene 0,25 m, los hastiales tienen 0,42 m de es-
pesor e inclinacion 2,5 V 1,0 H; la losa inferior es de 0,20 cm de espesor y tiene 4,66 m de
ancho. El tablero se ha proyectado en hormigén pretensado clase II. Los vanos interiores lle-
van 24 tendones de 12 cordones de 0,5 pulgadas y los vanos laterales 2 tendones més (figura
3).

150 1,50 _700
] ACERA | ARCEN | CALZADA

10 Lo 7 173
T f
2K
174 1.726
EL 356 l oze | 23 233 Lore | 36

SECCION TRANSVERSAL
ESCALA 1:50

Fig. 3. Seccidn transversal tipo.
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El trazado del puente en planta es una curva de radio 2.500 m que se eligié precisamen-
te, para hacerlo cinemdticamente compatible con los movimientos de dilatacién contracciéon
del puente y aprovechar al mismo tiempo los menores fondos del vado.

El trazado en alzado viene condicionado por la exigencia en una zona determinada de
un gilibo vertical libre para navegacién de 7 m sobre la pleamar viva equinocial. Asi el perfil
longitudinal de la rasante son dos rampas, con una inclinacién minima para que corra el agua
de lluvia hacia los sumideros, y entre ellas un lomo de asno que eleva la rasante unos cuatro
metros sobre las rampas citadas. El lomo de asno no estd centrado en el puente dado que el
gdlibo de navegacion se pedia en una zona concreta del vado en que los fondos son mayores.

Transversalmente el tablero tiene el 2 por 100 de peralte lo que se logra, no por giro
simple del mismo, sino por deformacién de sus dngulos para mantener el canto de 2,30 m.
La calzada tiene pues un 2 por 100 de peralte a lo largo de todo el puente hacia el lado con-
cavo. Las aceras de 1,50 m se materializan por medio de impostas que elevan 25 cm el paso
peatonal.

El tablero tiene la losa inferior de espesor variable. El espesor normal de 0,20 m se in-
crementa hasta 0,40 m sobre las pilas. La variacién es lineal en 7 m. Interiormente la seccién
transversal del cajon lleva cartela sencilla en sus dngulos inferiores y cartela doble en los su-
periores. Sobre la pila el tablero incorpora un diafragma de dimensiones reducidas para per-
mitir el paso del encofrado interior a través suyo.

El tablero se construye, con una cimbra autolanzable, por tramos que vuelan 11 m des-
de el eje de apoyo de cada pila, lo que obliga a establecer en estas juntas de construccién la
continuidad del pretensado. Para ello se han evitado los conectadores y se ha utilizado un di-
sefio de cruce de tendones de un vano con otro. De esta manera el tablero lleva en su extre-
mo de cada tramo a 11 m de la pila un regruesamiento en los hastiales que permite el cruce
de estos tendones. El regruesamiento del hastial permite el tesado de los tendones desde am-
bos extremos.

Estos tendones se han agrupado en alzado en seis familias cuyo trazado parabédlico da
un cable equivalente que en su punto mds bajo tiene una excentricidad de 1,30 m aproxima-
damente con recubrimiento de 10 cm de hormigdn y en su punto mds alto tiene una excen-
tricidad de 0,70 m en la seccion de pila. Para lograr estas excentricidades hay que mover los
tendones en planta lo cual se ha hecho con trazado en curvas circulares y rectas respecto de
los paramentos de hastiales. Referente al cruce de tendones en los extremos de cada tramo
se hace de modo que el trazado en alzado del cable equivalente se desvie poco en esas seccio-
nes de la fibra neutra; esto es asi por realizarse el cruce en secciones préximas a los momen-
tos nulos para cargas uniformes.

La geometria conjunta en planta y alzado de los tendones se ha disefiado de manera
que se tenga una distancia a paramentos de vaina y media desde el eje de cualquier tendén y
una distancia de dos vainas entre ejes de vainas. No obstante en algunos puntos excepciona-
les (vainas en contacto en puntos de cruce, cabezas de pretensado, etc.) se ha disminuido la
distancia entre vainas.

Los cajetines de salida de tendones en la parte interior del cajén son verticales para per-
mitir el tesado con el gato sin que éste tropiece con la losa superior del tablero. Los cajetines
exteriores tiene un dngulo en alzado de unos 10° con la horizontal. En ambos casos el 4ngu-
lo de salida es de unos 15° a 20° en planta.

El tablero se tesa par cada tramo construido, en dos fases. Enuna primera fase se tesan
el 60 por 100 de los tendones desde ambos extremos tirando a 180 t/tendbén y anclando a
168 t/tendo6n. La segunda fase se tesa a iguales valores cuando se han construido dos table-
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ros mds. La resistencia caracteristica pedida al hormigén del tablero en el momento del tesa-
do de primera fase es de 300 kg/cm? .

Otros detalles del tablero son: la existencia de un tacén horizontal para recibir los apo-
yos en pilas. Este tacén horizontal, con espesores variables desde 5 cm hasta 16 cm se ex-
tiende longitudinalmente en 1,75 m a cada lado de la pila y transversalmente en todo el an-
cho de la losa inferior.

En los extremos del puente, sobre ambos estribos, el tablero incorporara riostras trans-
versales. La riostra del lado continente permite la unién del tablero al muro de guarda del es-
tribo, creando el punto fijo temporal a movimientos horizontales durante la construccion.

A través de la riostra del estribo se accede al interior del tablero, quedando este acceso
practicable durante la vida del puente una vez acabada la obra.

El vano primero y tultimo del puente son distintos entre si y diferentes de los otros
treinta y ocho que en adelante se denominard vano enésimo. El primero de cuarenta metros
de luz se apoya en el estribo continente y se construye hasta 11 m de la pila siguiente de mo-
do que se construyen 51 m de vano. En el vano ultimo de cuarenta metros de luz se constru-
yen solamente 29 m. Esto configura los tres tipos de vano citados.

Por ultimo cabe sefialar referente al tablero, que se ha disefiado un hueco para alojar en
su extremo superior las juntas de dilatacién de los estribos, Estos huecos tienen dimensiones
de 1 m de ancho por 10 m de largo y 0,5 m de profundidad y tienen su equivalente en el mu-
rete de guarda.

Las cuantfas de materiales del tablero en construcciéon son: pretensado=20 kg/m?,
hormig6n 0,50 m® /m? , acero pasivo 100 kg/m? .

2.2. Apoyos

Los apoyos del puente vienen condicionados por la no existencia de juntas en toda la
longitud del mismo, quedando s6élo ambos extremos para absorber con sendas juntas los mo-
vimientos de dilatacion contraccién que se produzcan.

El tablero se construye partiendo del estribo continente y avanzando hacia la isla por
tramos de cincuenta metros que van aproximadamente de quinto a quinto de luz. Este pro-
ceso constructivo obliga a plantearse distinto punto fijo a movimientos horizontales, en si-
tuacién de construccién y en situacidén definitiva (figura 4).

Al inicio de la construccién el tablero se une al estribo continente en la forma que mds
adelante se dird. De esta manera es el estribo continente quien actia como punto fijo, de los
movimientos horizontales del tablero. A medida que se van construyendo vanos se van colo-
cando sobre las pilas apoyos deslizantes que permiten la dilatacién o contracciéon del tablero.

Cuando se alcanza el centro del puente, se colocan en las pilas centrales apoyos elasto-
méricos que sujetan al tablero y se suelta la unién que hasta ese momento tenia el mismo al
estribo. Se transfiere de esta manera, el punto fijo desde su posicién temporal o de construc-
cién a su situacion definitiva.

A partir de-este momento se prosigue la construccidon del puente desde el centro del
mismo hacia la isla, una vez alcanzada la cual, el puente tiene sus apoyos definitivos con el
punto fijo en el centro de simetria.

Se analizardn en lo que sigue los diversos elementos citados a titulo genérico en los pé-
rrafos anteriores.
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La unién del tablero con el estribo, durante la primera mitad de la construccién, obede-
ce a la necesidad de tener certeza de hacia donde o desde donde se producirdn los movimien-
tos en este periodo; y a tener bajo control las fuerzas de rozamiento generadas al deslizar
una masa que llega a ser de 15.000 t cuando la mitad del tablero estd construido.

Esta unién se realiza interponiendo entre el muro de guarda del estribo y la culata del
tablero cuatro parejas de neoprenos entre las cuales van cuatro células dinamométricas. Una
vez colocados neoprenos y células se procede a pretensar la unién mediante seis tendones de
12 cordones de 0,5 pulgadas tesos a 100 t cada uno. Un precedente de una union de este
tipo se tiene en el Viaducto del Recht en Bélgica (figura 5).

APOYOS DE NEOPRENO
300 1 4003 (08/1)

%ﬂnnun ,J_ : / :2-12 uv:-n_

L atht)

1

- ANCLAJE ACTIVO

6 TENDONES 120 1/2" |- ]
i 1
T

-

DETALLE "A" (De la figura H)

ESCALA 1:20

Fig. 5. Union tabiero-estribo.

De esta manera la unién queda hébil para recibir empujes del tablero de hasta 600 t sin
aflojar los anclajes; y para tiros de hasta unas 600 t sin romper los tendones.

La unién se realiza a la altura de la fibra neutra del tablero, que es por donde se produ-
ce la resultante del tiro o el empuje; de esta manera no se generan momentos entre dicha re-
sultante y la reaccién en neoprenos o tendones. Por otra parte la unién produce momentos
de empotramiento del extremo del tablero pricticamente despreciables ya que permite los
giros del mismo sobre su punto tedrico con la Unica coaccién del aplastamiento al giro del
neopreno inferior y de la deformacion tangencial de los de la unién. Un cédlculo aproximado
de este momento dio cifras del orden de 40 mxt. Para la interpretaciéon de las lecturas de las
células dinamométricas y de los tendones se ha realizado un cdlculo tomando en considera-
cién la elasticidad de los tendones y la elasticidad de los neoprenos. El resultado de este
calculo es un par de diagramas que una vez conocida la lectura en célula da la magnitud de la
reaccion (figura 6).

Pero esta reaccidén es el producto de una accién y esta accién se genera, precisamente
en cada uno de los apoyos que se van construyendo sobre las pilas a medida que el puente va
avanzando. Para analizar estas acciones es preciso comenzar por describir el tipo de apoyos
empleados.
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Fig. 6. Diagrama lectura de células.

Los apoyos consisten en esencia en un apoyo rectangular de neopreno zunchado que
lleva en su cara superior una chapa de acero A-37 con acanaladuras en su cara superior. So-
bre estas acanaladuras se reciben placas de teflon de 255 x 45 x 5 milimetros. En el caso de
las pilas los apoyos son de 650 x 800 mm de neopreno en planta e incorporan un total de
dieciseis placas de-teflén. La altura de goma neta de estos apoyos es de 100 mm y llevan un
total de seis planchas de acero para zunchado de seis milimetros de espesor (figura 7).
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SECCION LONGITjDINAL B-B

ESCALA 1:20

Fig. 7. Apoyo deslizante.
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Sobre las placas de teflon descansa una placa de acero de 32 mm de espesor recubierta
de una chapa de acero innxidable de 3 mm. Esta placa es la que, fijada al fondo del tablero,
proporciona la superficie de deslizamiento.

Sus dimensiones en una y otra direcciéon del puente se obtienen por célculo indepen-
diente para cada pila, ya que son funcion de los movimientos previstos para el tablero en ca-

da apoyo.

Los apoyos del lado concavo en planta, son guiados unidireccionalmente en el sentido
de la tangente en tanto que los del lado convexo son libres. La gufa unidireccional se dispo-
ne fijando a la placa de deslizamiento unas gufas longitudinales que llevan en su cara interior
una chapa de acero inoxidable que desliza sobre una pastilla de teflon, colocado en la cara
lateral de la placa superior del neopreno.

El conjunto del apoyo se coloca sobre la pila mediante un mortero de nivelacion, regu-
lando previamente el cero de la placa de deslizamientc en funcién de la temperatura. Final-
mente se cierra mediante un sistema de proteccion a base de faldones de goma y fuelles.

Volviendo ahora a la reaccién que se generaba en el estribo durante la construccion,
hay que conocer como funciona el conjunto apoyo-pila frente a las solicitaciones de defor-
macion. Un determinado apoyo en pila o estribo en el que el tablero inicia un corrimiento
horizontal se deformard primero eldsticamente sin deslizamiento, deformando tangencial-
mente el neopreno y produciendo una cierta flecha en la pila, al tiempo que se va generando
una fuerza de valor creciente hasta el 1fmite de la fuerza vertical por el coeficiente de roza-
miento global de la superficie acero-teflon. A partir de este punto se inicia el deslizamiento
manteniéndose la fuerza horizontal aproximadamente constante. Si ahora se invierte el mo-
vimiento del tablero, desde el punto alcanzado se interrumpe el deslizamiento y la fuerza
horizontal va disminuyendo hasta alcanzar un valor cero y luego invertir su sentido. Cuando
nuevamente se alcance el valor limite del deslizamiento en la otra direccién se iniciard un
nuevo deslizamiento de sentido contrario. Logicamente, cabe imaginar toda serie de paradas,
escalones e inversiones de sentido y de hecho as{ ha sido registrado por la investigadora Mary
Emerson que publicd graficos de este tipo en sus comunicaciones al primer Congreso Mun-
dial de apoyos del afio 81.

DETALLE A DETALLE B DETALLE B

PiLA 30
1

==

S ] 7/////7/////,

4]

Plig-i

OETALLE A DETALLE 8

Fig. 8. Reaccion horizontal en estribo.
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Si se supone ahora que, cuando se lleva construida una determinada longitud de puente
desde el estribo, se ha producido una contraccién por retracciéon y fluencia del hormigon
que sea capaz de movilizar la fuerza limite de rozamiento de los apoyos se tendrd en cada pi-
la una fuerza horizontal de tiro sobre el tablero. La resultante de todas estas fuerzas horizon-
tales es la que ha de ser equilibrada por el estribo. El valor de la reaccidén en el estribo es por
tanto igual al valor de la suma de las fuerzas horizontales en pilas. Si se produce en ese mo-
mento que se estd considerando un aumento de temperatura lo suficientemente grande co-
mo para invertir el deslizamiento de todos los apoyos, la reacciéon en el tablero habrd cam-
biado de signo. El valor de la reaccidén vertical de peso propio en cada pila es del orden de
765 t. Supuesto un coeficiente de rozamiento del 3 por 100, en cada pila se generan unas 23
t de fuerza horizontal, que sumadas veintitres pilas da unas 525 toneladas de reaccidn en el
estribo que son la base para el dimensionamiento de la union del tablero al estribo (figura 8).

El valor del coeficiente de rozamiento es bdsico en la determinacién de esta fuerza. Es-
tamos en la idea de que el coeficiente de rozamiento global, tomard valores inferiores al 3
por 100 supuesto. Se entiende por coeficiente de rozamiento global a la proporcién entre la
fuerza horizontal y la vertical que acttian en el apoyo. Se incluye por tanto en tal concepto
no sélo el rozamiento propiamente dicho, sino la inclinacién de construcciéon y la de defor-
macién estructural, el rozamiento en guias laterales, etc. Como un antecedente se puede ci-
tar que el Aichtalbriicke en el que cada tablero pesaba 25.000 toneladas fue empujado con
cuatro gatos de 150 t cada uno, lo que supone un coeficiente de friccién global inferior a 2,5
por 100.

La transferencia del punto fijo desde el estribo a las pilas centrales tiene las siguientes
consideraciones: Cuando se alcanza la pila P-22 que es la primera de las pilas del grupo de
cinco que formardn el punto fijo definitivo del puente se podria pensar en trasladar dicho
punto. Para ello habria que proceder a soltar el tablero del estribo y a apoyar en dicha pila
mediante un apoyo fijo de neopreno. Sin embargo, como se ha visto anteriormente, un cam-
bio de temperatura puede movilizar una fuerza horizontal de 600 t que en este caso deberia
ser soportada integramente por la pila 22 que no tiene capacidad resistente para ello. En
consecuencia hay que pasar sobre la pila 22 con un apoyo deslizante igual a los anteriores y
llegar a la pila 21. En esta situacién ya son dos las pilas centrales que podrian actuar frente a
las 600 t si se cambiaran sus apoyos a fijos. Sin embargo, se necesitan cinco pilas para que
los esfuerzos en las pilas y cimentaciones estén dentro de valores admisibles. Asi se pasan las
pilas 22 a 18 con neopreno-teflon y cuando se alcanza la 17 se procede a la transferencia del
punto fijo. Esta operacion, que se realizard en unas pocas horas, consistird en bloquear los
diez apoyos de las cinco pilas centrales e inmediatamente soltar de forma controlada la
unién. Es posible que en esta operacion se transfieran hasta 600 t del estribo a las pilas cen-
trales, o puede ocurrir que se no transfiera nada; en cualquier caso esto no es relevante dado
que un cambio de temperatura suficientemente grande movilizarfa nuevamente el total de
esta fuerza.

Para bloquear los apoyos de estas pilas centrales se disefiaron varios sistemas alternati-
vos. El sistema finalmente elegido ha sido el siguiente: los apoyos se construyen igual que los
anteriormente descritos pero incorporando en su centro una ranura en la placa de desliza-
miento y un cilindro de acero que puede moverse a lo largo de ella unido solidariamente a la
placa del neopreno. El cilindro tiene un didmetro de 10 cm y sobresale de la ranura de la pla-
ca introduciéndose en el fondo del tablero en una ranura coincidente con la de la placa. En
tanto los apoyos funcionan como deslizantes, el cilindro se mueve en el interior de la ranura;
cuando se desea bloquearlos, se hormigona la ranura con un hormigén de corto tiempo de
fraguado. A partir de entonces los apoyos pasan a funcionar como neoprenos (figura 9).
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Fig. 9. Apoyo deslizante bloqueable.

Un precedente de puente con gran longitud sin juntas y un grupo de pilas fijas con neo-
prenos para repartir la fuerza horizontal se puede encontrar en las rampas de acceso al puen-
te sobre el canal de Kiel en la Repuablica Federal de Alemania. El tablero de la rampa del Es-
te, tiene una longitud sin juntas de 1371,25 m y un grupo de cinco pilas centrales actiia co-
mo punto fijo. En la rampa del lado Oeste la longitud es de 911,44 m y el nimero de pilas
centrales fijas s6lo tres.

El dimensionamiento de estos apoyos centrales se hace con el criterio de repartir por
igual la fuerza horizontal entre todos ellos. Para esto se varia el espesor de goma a fin de que
la elasticidad conjunta pila méds neopreno sea igual en todos ellos. Por otra parte, ademds de
las acciones usuales se supone un desequilibrio de las fuerzas de rozamiento de valor 20 por
100 del total generado en uno de los lados para tener en cuenta la posibilidad de que los coe-
ficientes de rozamiento globales estén sesgados hacia un lado.

Fig. 10. Fotograffa pila.
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2.3. Pilas

Las pilas del Puente de Arosa respetan el disefio del anteproyecto con una ligera modi-
ficacién en la direccidn transversal al puente para adaptarlas a la diferente forma del tablero
que se estd construyendo. Las pilas tienen seccién ovalada en planta con un espesor en senti-
do longitudinal del puente de 1,80 m y una anchura total en sentido transversal de 5,25 m
que se reparten en dos medias cafias circulares de 1,80 m de didmetro y un paramento recto
de 3,46 m. La altura varia desde 3,5 m al salir de la playa en el lado continente hasta la pila
27 que tiene 12,0 m desde el fondo del mar (figura 10).

Hay tres tipos de pila en el puente. Pilas sobre zapatas, Pilas-Pilote y Pilas sobre encepa-
dos de Pilote. Las primeras en nimero de nueve aparecen coincidiendo con los afloramientos
de roca, corresponden a la parte mds préxima al continente. La mayor parte de las pilas per-
tenecen al segundo tipo, ya que hay veinticinco de esta clase y se han proyectado para que
su conexibn estructural con los pilotes se realice por encima del agua.

Finalmente las cinco pilas centrales que estdn solicitadas por mayores fuerzas horizon-
tales requieren encepados en su cimentacion.

Todas las pilas llevan en coronacién un hueco de 1,00 x 0,55 m que permite colgar de
él mediante tirantes la jdcena metélica para apoyar la cimbra autolanzable.

2.4. Estribos y juntas

Los estribos del continente y de la isla son diferentes. El primero requiere soportar los
tiros o empujes del tablero durante la construcciéon y por ello su cimentacién en roca se rea-
lice mediante anclajes para impedir el vuelco (figura 11).

VER DETALLE "A"

ANCLAJE ACTIVO 'CIELULAS - ANCLAJE PASIVO

ESTRIBO LADO CONTINENTE

ESCALA 1:100

Fig. 11. Seccibén transversal estribo.

209



El cuerpo del estribo est4 asi mismo dimensionado para resistir los momentos flectores
que le producen las 600 t horizontales que pueden solicitarle.

El estribo isla es un cargadero sobre pilotes, dado que la roca se encuentra bastante pro-
funda.

Desde ambos estribos serd practicable la entrada al tablero y también en ambos se dis-
pondran juntas de dilataciéon contraccién para los movimientos del puente. Estas juntas se
han calculado en varias hipotesis,llegdndose a la conclusion de que cuando se instalen se ne-
cesitardan absorber movimientos de —480+200 mm en el estribo isla y —400+200 mm en el
del continente.

2.5. Cimentaciones

Las cimentaciones proyectadas han sido (figura 12):

Para el estribo continente, una zapata a roca granito grado III anclada con 2 x 14 ancla-
jes de barras pretensadas a treinta toneladas por anclaje. Estos anclajes garantizan la inmovi-
lidad del estribo a fuerzas horizontales como queda dicho. La zapata transmite a la roca car-
gas en punta ligeramente superiores a los 20 kg/cm? que es un valor conservador dadas las
caracteristicas de la roca (granito sano) de la cimentacion.

Las pilas en que la roca aflora o se ha detectado a poca profundidad son nueve en total
y en ellas se han proyectado zapatas de 7,25 x 5,50 m y canto de 2,00 m que producen ten-
siones en punta inferiores a los 10 kg/cm? con tensiones medias de menos de 5 kg/cm? .

En las pilas con pilotes se han de diferenciar las pilas con pilotes, profundas (mds de 12
m) de aquellas en que la roca se encuentra a menos profundidad.

En estas Gltimas, el esquema de dos pilotes por pila no es suficientemente estable a
fuerzas horizontales y por ello ante la incertidumbre de lograr el adecuado empotramiento
en roca sana, se han disefiado con un grupo de seis a diez micropilotes que unen la punta del
pilote a la roca formando un empotramiento de la punta.

Estos pilotes “cortos” resisten por punta en roca y se les exige que dicha roca sea grani-
to grado III.

En las pilas del lado isla los pilotes son flotantes dado que la roca se encuentra a pro-
fundidades del orden de hasta 50 m. Los pilotes se han dimensionado con formulacién de
suelo cohesivo. En la hipotesis mas desfavorable,los pilotes serdn solicitados por cargas verti-
cales de unas 900 t. Para esta solicitacién con el oportuno coeficiente de seguridad, y tenien-
do en cuenta los pardmetros del suelo qué se obtuvieron en el estudio geotécnico (cohesion
media sin drenar del orden de 2,5 kg/cm? y adherencia pilote suelo del 45 por 100 y menor
de 1 kg/cm?) se obtiene una profundidad de pilotes de 35 m.

Las pilas centrales llevan encepado sobre cuatro pilotes porque las cargas horizontales
que reciben agotaban en flexion a los pilotes de la Pila-Pilote. Estos pilotes pueden recibir
una carga méaxima de unas 600 t, lo cual necesita unos 22 m de pilote para ser transmitido al
terreno. El estribo isla tiene asi mismo pilotes de 22 m en nimero de tres.
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3. DESCRIPCION DE LA CIMBRA

La cimbra del puente de Arosa es un elemento esencial en la ejecucién de la obra. La
cimbra empleada es del tipo por debajo del tablero, trabaja a quintos de la luz del puente y
durante el hormigonado apoya en el voladizo anteriormente construido, en una torre provi-
sional intermedia, en pila del vano que se estd hormigonando y en otra torre intermedia, en
el vano siguiente. Su longitud total es de unos 72 m y para el traslado utiliza los mismos
puntos de apoyo que durante el hormigonado excepto el cuelgue del voladizo. Quiere esto
decir que la cimbra rueda sobre las pilas definitivas y los apoyos temporales (figura 13).

Fig. 13. Fotografia conjunto cimbra,

Se describen en lo que sigue y brevemente los elementos esenciales de esta cimbra.

El encofrado exterior es tablero fendlico, ambas caras tratadas y descansa sobre correas
longitudinales que son U de 120 mm.

Las correas llevan las cargas a unas vigas transversales denominadas cerchas. Las cerchas
de la cimbra de Arosa se han disefiado en forma de zanca para aprovechar el hueco del table-
ro bajo los voladizos. Esto ha sido necesario porque habia que subir las vigas principales a fin
de que no las llegara el oleaje coincidiendo con la pleamar (figura 14).
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Fig. 14. Seccion de cerchas.
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Las cerchas estan distanciadas alternativamente 2,00 m y 1,00 m aproximadamente con
lo que recogen una carga de hormigén de unas treinta toneladas cada cercha.

Las cerchas estdn formadas por perfiles distintos en sus tres tramos. El primero que es el
del voladizo IPN 300, el segundo que es el del hastial IPB 240 y el tercero que es el de la
solera IPE 400. Este ultimo estd dividido en dos mediante una unién con pasadores en su
centro para poder abrir en dos la cimbra longitudinalmente en el momento de su traslado.
Sobre esta cercha principal, en el tramo de voladizo hay una estructura triangulada que sopor -
ta una traviesa inmediatamente debajo de las correas del voladizo. Las cerchas estdn arrios-
tradas en el plano horizontal y son diferentes en su mitad derecha e izquierda por el peralte
constante del puente.

Las cerchas llevan las cargas a las vigas principales del puente a través de unos husillos
que transmiten la carga a unas vigas traviesas sobre dichas vigas. Estos husillos se emplean pa-
ra dar a la cimbra las contraflechas de cdlculo longitudinales.

Las vigas principales son vigas del tipo H-33 que estdn formadas por sendos cordones
inferior y superior de perfiles laminados unidos por una celosfa tubular en cruces de San An-
drés. Los perfiles del cordén superior se componen con un perfil en T y un perfil en U en
tanto que en el cordén superior son perfiles I. El canto total de estas vigas es de 2,14 m.

Las vigas principales se disponen en nuimero de cuatro cuchillos para cada mitad de
cimbra y en la zona de hormigonado. Los catorce metros delanteros que no reciben carga de
hormigdn sblo llevan dos cuchillos a cada lado.

Las vigas H-33 incorporan en sus extremos sendos patines curvos a fin de recuperar la
flecha producida durante el lanzamiento en voladizo.

Las vigas H-33 estdn reforzadas a cortante, mediante tramos de chapa de alma llena en
apoyos.

El apoyo de las vigas en pilas y torres intermedias se realiza mediante un dispositivo de
apoyo que incorpora: los gatos de nivelacién general y descimbrado, los carretones de ruedas
para el traslado, una viga de ripado transversal para la apertura y traslado de la cimbra.

Ademis la cimbra cuelga en su parte trasera mediante barras Dywidag de una viga meta-
lica que apoya sobre el extremo del tablero ya construido, a 9,5 m del eje de pila. Esta viga
que estd formada por 2 IPE 450 transmite las cargas directamente a los hastiales del tablero.

La cimbra incorpora ademds gatos para el traslado de una posicién a otra y una serie de
pasarelas para hacerla accesible a cualquier punto. También incorpora un carril de rodadura
y un portico griia que es capaz de pasar del tablero a la cimbra con su carga de materiales.

Finalmente, la cimbra se completa con las jicenas de cuelgue en pilas y con las torres
intermedias y su base formada por cajones de hormigdén armado reflotables.

Las jacenas de cuelgue en pilas son vigas metdlicas de alma llena de seccién en cajon 'y
canto de 1,50 m. Adosados a ellas llevan unos cajones metdlicos que le sirven de flotadores, de
modo que su traslado al igual que el de los cajones es flotando. Las jicenas cuelgan mediante
dos tirantes de la pila y para su traslado se separan en dos longitudinalmente,

Las torres intermedias son torres de celosia metdlica, con material de serie denominadas
torres H-110 que descansan sobre un cajén cerrado de hormigén armado de 5,25 x 4,00 x
x 2,25 m dividido interiormente en cuatro compartimentos. Cada uno de estos comparti-
mentos tiene una tapa por la parte superior conectada a un compresor de aire. Por su parte
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inferior el cajon esta abierto. Cuando se abren las vdlvulas superiores,, el aire comprimido es-
capa por ellas en tanto el agua entra por los huecos inferiores y el cajon se fondea lenta -
mente (se puede fondear con peso nulo). Para reflotarlo se hace a la inversa, Una vez a flote
es remolcado a la nueva posicién (figura 15).

TORRES H-110

MV +3,50
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Fig. 15. Apoyo intermedio en cajon.
4. ALGUNOS ASPECTOS DEL CALCULO DE APOYOS

Referente al cdlculo de los apoyos hay que destacar, por una parte el cdlculo cinemdti-
co que permite determinar las longitudes de las placas de deslizamiento y las aperturas/cie-
rres previstos para la junta; y por otra el cdlculo de las fuerzas longitudinales y transversales
sobre cada apoyo. Del cdlculo de las fuerzas longitudinales se ha hablado ya en el apartado
2.2. En este apartado se trata del cdlculo de las fuerzas transversales y del cilculo cinemdti-
co.

Los movimientos del Puente se deben a tres causas: contracciones debidas a retraccién
elastica y fluencia; y contracciones debidas a dilataciones por temperatura. La primera dis-
tincién, en un Puente de planta curva, es que los movimientos de retraccion y temperatura se
producen respecto a un polo en tanto que los debidos a deformacion eldstica del pretensado
y a su fluencia se producen tangencialmente si el Puente tiene pretensado céntrico en planta
como es lo logico.

Quiere decirse que una deformacién por acortamiento eldstico y fluencia no modifica
el radio en planta del puente, en tanto que una deformacion de retraccidon o temperatura si lo
hacen. Dicho de otra forma; la planta curva es cinemdticamente compatible con apoyos guia-
dos tangencialmente pero no lo es con apoyos orientados a un polo. Al revés ocurre con las
deformaciones por temperatura y retraccién que son cinemdticamente compatibles con un
polo y los apoyos guiados orientados hacia el polo pero no son compatibles con los apoyos
guiados tangencialmente. La coincidencia s6lo se da para planta recta y por ello en el caso
del puente de Arosa se ha buscado un radio en planta lo mayor posible, 2.500 m, y se han
guiado los apoyos tangencialmente. sacrificando cierto grado de compatibilidad con las de-
formaciones de temperatura y retracciéon. (Figura 16).
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DEFORMADA LIBRE DEL TABLERO
POR RETRACCION Y ENFRIAMIENTO.

FUERZAS TRANSVERSALES POR
INCOMPATIBILIDAD ~CINEMATICA.

Fig. 16. Fuerzas transversales; incompatibilidad.

Por lo tanto el puente no tiene una compatibilidad cinemdtica total y las deformacio-
nes de temperatura y retraccién producirdn fuerzas transversales a los apoyos guiados tan-
gencialmente. El cdlculo exacto de estas fuerzas es inabordable pues habria de conocerse la
temperatura de los vanos ya construidos cada vez que se hormigona un vano nuevo. No obs-
tante, se puede hacer un cdlculo simplificado que acote la magnitud de estas fuerzas. Para
ello se va a suponer que todo el tablero se coloca sobre los apoyos a temperatura media y
que su incremento o decremento de temperatura es uniforme a todo lo largo. En estas hipo6-
tesis las fuerzas transversales se pueden calcular imponiendo una deformacién en planta al
puente consistente en la diferencia de la deformada libre por temperatura y retraccién me-
nos la deformada impuesta por las gufas. Dado el gran radio de curvatura del puente de Aro-
sa, el resultado de este cdlculo ha mostrado que las fuerzas transversales, por falta de compa-
tibilidad cinemdtica, eran de pequefia cuantfa (inferiores a una tonelada por apoyo). Tam-
bién aparecen fuerzas transversales de desviacion, consecuencia de la forma curva en planta.
En efecto, la orientacién tangencial de las fuerzas de rozamiento horizontales se logra por la
actuaciéon de unas fuerzas de desviacién radiales en cada apoyo. Estas fuerzas se pueden cal-
cular por: Hy = n x L x H; /R, siendo n el nimero de apoyos que tiran o empujan sobre el

que se estudia, L la luz del puente, H; la fuerza horizontal tangencial y R el radio de curva-
tura en planta. Para el caso del puente de Arosa el valor mdximo resulta ser Hy =11,0t.

Otras fuerzas transversales provienen de los errores de colocacién en la orientacion de
las gufas y las convencionales procedentes del viento sobre el tablero. Para repartir y amorti-
guar todas estas fuerzas se ha buscado un disefio de apoyos eldsticos en el sentido transversal
(lo que no se hubiera cumplido con un apoyo tipo “Pot” por ejemplo) (figura 17).

EFECTO DE DESVIACION DE

LA FUERZA DE ROZAMIENTO
DE UN APOYO :

EFECTO CONJUNTO DE DESVIACION
DE LAS FUERZAS DE ROZAMIENTO
Hig Hg Hiy M DE TODOS LOS APOYOS

q=H/R
Hr=q-L=H-L/R

T
Hyy =n-H-L/R

Fig. 17. Fuerzas transversales; desviacién.
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Respecto al cdlculo cinemdtico de los movimientos longitudinales, el primer paso es el
cdlculo o la determinacion de los distintos coeficientes de acortamiento o alargamiento del
puente: El coeficiente de dilatacién térmica, el coeficiente de retraccidon, el médulo de elasti-
cidad y el coeficiente de fluencia. En el caso del puente de Arosa todos estos coeficientes se
han calculado segiin preconiza la instruccién espafiola EH-80. En algunos pardmetros que in-
fluyen en la determinacién de estos coeficientes se han dado varias hip6tesis. Asi por ejem-
plo la humedad relativa, la edad de puesta en carga, la velocidad de construccién. Para poder
tantear la sensibilidad del cdlculo se ha preparado un programa de ordenador especifico.

Una vez determinados los coeficientes unitarios se han calculado para la pila n las de-
formaciones del tablero debido a retraccién y fluencia teniendo en cuenta: Primere, que ala
pila n s6lo le influye la retraccion del vano “i”” desde el tiempo n x P siendo P el periodo de
construcciéon de un vano y que por tanto no hay que tomar en consideracion las deformacio-
nes que se producen en el vano ““i’’ desde el tiempo i x P de su hormigonado hasta el tiempo
n x P del hormigonado del vano n. Segundo, cual es el punto fijo en cada tiempo para cada
apoyo n (hay apoyos con dos puntos fijos en el tiempo y otros, los del lado isla, que siempre
tiene el mismo). Tercero, la hipotesis del tiempo tf a que se hace la transferencia ha de ser
méxima o minima segin el sentido de los movimientos que se estudie y ademds el salto tér-
mico habrd de ser triple que el real para los apoyos del lado continente que cambian de pun-
" to fijo. En efecto, supbngase que se estd calculando el movimiento de la pila n hacia la isla.
Habréd que suponer que el dia de la transferencia hace mucho calor y por tanto el tablero so-
bre pila n se ha movido hacia la isla en lo correspondiente al salto térmico desde la tempera-
tura media del hormigén hasta el incremento mdximo previsible sujeto al estribo continente.
Después de la transferencia habrd de suponerse que el tablero se enfria hasta la temperatura
media primero (segundo salto térmico) y hasta la minima después (tercer salto térmico). Es-
tos enfriamientos acortardn el tablero y hardn que la pila n vuelva a moverse hacia el punto
fijo que es ahora el centro del puente, es decir, se moveré otra vez hacia la isla. Por otra par-
te, habrd que suponer un coeficiente de retracciéon y fluencia lo mds bajo posible y una velo-
cidad de construccion lenta como una hipoétesis extrema; y una velocidad de construccion
rdpida con un coeficiente alto como la otra hip6tesis extrema. Todas estas combinaciones se
hanhecho para cada apoyo de cada pila y el resultado se ha incrementado enun 15 por 100
para dimensionar las placas de deslizamiento de los apoyos. Estas placas varian desde + 890
— 472 mm en el estribo continente pasando por + 291 — 406 mm en pila — 23 y llegando a
+ 227 — 710 mm en estribo isla (figura 18). El mismo programa se ha utilizado restando dos
pasadas para calcular las juntas. Una pasada se hizo al momento de colocacién y otra a tiem-
po infinito.

A. PRIMERA ETAPA PUNTO FIJO ESTRIBO

PUNTO FIJO PILAS CENTRALES
EN ESTRBO DESLIZANTES

D+
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DURANTE ESTA ETAPA
B. SEGUNDA ETAPA PUNTO FIJO PILAS CENTRALES
ESTRIBO
CESLIZANTE
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Fig. 18. Cdlculo cinem4tico.
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Referente a como se puede garantizar que los apoyos se colocan siempre para el table-
ro en su temperatura media, hipétesis implicita en el modelo de cdlculo expuesto, hay que
indicar que los apoyos llevan un dispositivo de predeslizamiento que permite colocarlos con
el cero de la placa desplazado segtin la temperatura que tengan los vanos ya construidos y la
distancia al punto fijo. La férmula de ajuste es simple y sélo se requiere conocer la tempera-
tura del tablero (se han dispuesto termopares) y la temperatura media anual del hormigén.

Para este ultimo dato se ha utilizado un modelo de célculo de la citada Mary Emerson
que correlaciona la temperatura del aire a la sombra, media de las 48 horas anteriores, con la
del hormigdn del puente. La correlacion eslineal y da la minima diaria; la méxima se obtie-
ne sumando un incremento de grados funcién de la estacion. Para aplicarlo se han obtenido
datos de varios afios de estaciones préximas y con ellos se ha procesado un programa que ha
dado como resultado que la T media serd de unos 18° y que las variaciones mdxima y mini-
ma serdn menores de los 20° tomados en cédlculo.

Para cada pila o estribo del puente se han calculado las reacciones y movimientos previ-
sibles del tablero, lo que se ha llevado a unos cuadros resimenes de dimensionamiento de los
apoyos como los que se proponen en el libro “Lager im bauwesen’. A partir de estos cuadros
se estd en condiciones de dimensionar los apoyos.

5. INSTRUMENTACION

El Puente se ha instrumentado con:

— Extensémetros en estribo continente y pila 39 para estimar la variacién de las reac-
ciones extremas.

— Extensémetro en vano-40 para estimar la variacién de momentos flectores.

— Termopares en tablero para conocer la temperatura del Puente en el momento de co-
locar los apoyos.

— Células dinamométricas en estribo para conocer tiro o empuje del tablero durante la
construccion.

— Reglas electronicas para conocer los movimientos de todos los apoyos.

La lectura de toda esta Instrumentacion se estd realizando actualmente cada semana;
una vez transcurrido un perfodo de tiempo suficiente se procederd a la interpretacién de los
datos recogidos.

mantenimiento86

salén de técnicas,componentes
equipos y servicios

El Salon del Mantenimiento,
una ventana para el futuro

Madrid 11-15

rema febrero 1986

La Institucion Ferial de Madrid (IFEMA) nos envia, con el ruego de su publicacion, la si-
guiente noticia: :

Del 11 al 15 de febrero del afio proximo, y coincidiendo con SICUR 86, se celebrard
el Salon del Mantenimiento. Con este Salon se pretende dar a conocer el crecimiento que ha
experimentado el sector e interrelacionar a los profesionales entre si, al tiempo que se pre-
tende mostrar todas las novedades tecnoldgicas a los visitantes que acudan al Salén.
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El Salén estd dividido en cuatro areas especificas: Mantenimiento industrial, Manteni-
miento de automoviles y remolques, Mantenimiento de edificios y sus entornos y Limpieza
de edificios, industria y viaria.

En el primero de estos sectores es donde mds se ha hecho evidente el crecimiento del
sector, porque las necesidades especificas del mismo lo requerian. En Espafia, los sectores
industriales que mas pronto se hicieron conscientes de que el mantenimiento era necesario,
concretamente para la prevencion de accidentes, fueron aviacion y otras industrias relaciona-
das con los transportes.

En el drea de Mantenimiento de vehiculos y remolques, se ha tomado como eje la segu-
ridad vial para mantener una actividad cuyo desarrollo tecnologico también ha sido significa-
tivo en los Gltimos afios. En este sector, si se estdn tomando determinaciones tajantes para
conseguir que el mantenimiento de los vehiculos se produzca, aunque los usuarios de los
mismos no sean conscientes de la necesidad o la obligatoriedad del mismo.

El Mantenimiento de edificios y su entorno es una de las especialidades que quizés ha
entrado con més retraso y sobre la que pesa todavia un desconocimiento generalizado en los
Propios afectados. Actualmente, este sector estd expandiendo sus esfuerzos de cara a reno-
var los sistemas de organizacién y renovacion tecnologica. En este drea, entra sustancialmen-
te el concepto de mejora de la calidad de vida, que hay que hacer llegar a los usuarios y a los
responsables del sector para que asuman el mantenimiento como un ejercicio diario, nece-

_sario también para su seguridad e higiene, dentro de un entorno de habitabilidad o trabajo.

En este Salon de Mantenimiento, este drea ofrecerd una exposicidon exhaustiva de las
posibilidades del sector a todos los usuarios, empresas constructoras, administradores de fin -
cas, promotores, profesionales libres, etc.

En cuanto al 4rea de Limpieza, nos encontramos también con un sector en el que el
concepto de Mantenimiento atn no ha entrado de lleno y que, por tanto, necesita de las po-
sibilidades del Saldén para promocionarse. :

Para captar mds a fondo el interés de los participantesy visitantes del Salon de Mante-
nimiento, estd prevista también la celebracion de unas jornadas técnicas que coincidirdn con
las fechas del Saldén. Se celebrardn: el IV Congreso Espafiol de Corrosidon y Proteccion, orga-
nizado por la revista iberoamericana de Corrosion y Proteccion; las II Jornadas de Seguridad
del Automoévil, organizadas conjuntamente por la Subdireccion General de Seguridad Indus--
trial del Ministerio de Industria y Energia y la Direccion General de Tréfico; las IV Jornadas
Técnicas sobre Mantenimiento de Instalaciones de Climatizacién en edificios, organizadas por
la Asociacién Nacional de Mantenimiento de Instalacionesde Calor y Frio; la Sesién Monogra-
fica sobre Soldadura de Mantenimiento, organizada por la Asociacion Espafiola para el Desa-
rrollo de la Soldadura. Estdn también previstas actividades sobre mantenimiento contrata-
do, que correrdn a cargo de la Asociaciéon Espafiola de Mantenimiento, y actividades, toda-
via sin detallar, a cargo del Ministerio de Obras Pablicas y Urbanismo.

Tanto el comité organizador como el asesor de cada una de las cuatro dreas de mante-
nimiento, cuenta con la participacién y colaboracidén de organismos oficiales, asociaciones
de profesionales y usuarios y entidades colaboradoras con la Administracion.

Para cualquier informacion suplementaria, los interesados deberdn dirigirse a:

IFEMA

Institucidén Ferial de Madrid
Avda. de Portugal, s/n.
Pabellén X

28011 MADRID
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837-6-9

Inyeccidon de cables postesados de gran
longitud y fuerte inclinacién

J. Ripoll Garcia-Mansilla
Ingeniero de Caminos

1. INTRODUCCION

El presente articulo tiene su origen en los estudios y ensayos realizados con el fin de
determinar, tanto el tipo de lechada, como el procedimiento de inyeccién mads idéneos,
que se debian emplear para la inyeccidon de los tirantes postensados del puente “Ingeniero
Carlos Ferndndez Casado”.

Dicho puente atirantado forma parte de la autopista Ledén-Campomanes en el norte
de Espafia y fué inaugurado en el verano de 1983, alcanzdndose con su realizacién un nue-
vo record mundial de luz libre, dentro de los puentes atirantados (440 m). En la siguiente
pdgina podemos observar sus principales caracteristicas geométricas. Centrandonos en ¢l
tema de las inyecciones, observamos que normalmente los cables postensados necesarios
para puentes, depdsitos u otras estructuras comunes en ingenieria presentan una definicion
geométrica con tendencia a la horizontalidad, siendo pequefias las diferencias de cota entre
los distintos puntos de su trazado. En ocasiones aparécen cables verticales o inclinados,
pero sus cortas longitudes, en general inferiores a los veinte metros, hacen que no requieran
ningin procedimiento de inyeccion diferente a los cables normales, aunque puedan empezar
a manifestarse en ellos algunos de los fendmenos que remarcaremos posteriormente. La in-
yeccion de cables como los citados hasta ahora estd muy experimentada y resuelta; por ello
no entraremos en describir sus métodos ejecutivos usuales y tan sélo citaremos como ejem-
plo, las caracteristicas de dos lechadas tipo como las que se utilizan habitualmente.
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LECHADAS TIPO

Caracteristicas Lechada sin aditivo Lechada con aditivo
Tipo cemento P-450 P-450
Aditivo — Intracrete
% aditivo™ - 2
Relacién agua/cemento 043 0,43
Densidad kg/1 1,85 1,85
Fluidez** 16” 20”
Exudacién % 0,49 04
Principio Fraguado 4h50° 5h

Fin Fraguado 6 h 40’ 7h35
Resistencia Compresién 7 dfas (kg/cm?) 300 210
Resistencia Flexotraccién 7 dfas (kg/cm?) 27 24
Expansién-retraccion®***% ) -0,49 +33

* relativo al peso de cemento
** tiempo de vaciado completo del cono de Mars
*%% %en volumen

2.CABLES DE GRAN LONGITUD Y FUERTE INCLINACION
2.1. Caracteristicas Generales

Al estudiar la inyeccidén de los tirantes del puente de Barrios de Luna consideramos
los siguientes aspectos que hacian merecer a su inyeccién un estudio especial:

a) Aspectos Geométricos:

— Gran longitud, variando entre 50 y 240 m
— Gran seccion:

Didmetro vaina n° maximo cables coeficiente penetracion
140 mm 32 345

160 mm 36 4

180 mm 42 43

200 mm 60 3,75

225 mm 80 3,56

— Gran pendiente variando entre 23° y 85°
b) Aspectos Constructivos:
— Acceso dificil: Sélo los extremos de los tirantes eran facilmente accesibles.

— Plazo de ejecucién: Por necesidades del plan de obra disponiamos de poco més de un
mes para inyectar unos 445.000 litros de lechada.

c¢) Aspectos Cualitativos:

— Se trataba de inyectar los tirantes, asegurando el completo relleno de los mismos,
evitando la aparicién de todo tipo de coqueras.

221



2.2. Estudio de Soluciones

Basidndonos en la experiencia anterior en el inyectado de puentes atirantados, se nos
planteaba una primera doble posibilidad en la eleccién del método general de inyectado:

a) Inyectar por vertido desde el punto mds alto de cada tirante.
b) Inyectar a presiéon desde el punto inferior de cada tirante.

La posibilidad a) era la de mds facil realizacién practica, pero evidentemente se produ-
cirian gran cantidad de burbujas de aire con el descenso libre de la lechada, que no podrian
eliminarse fdcilmente del seno de la misma, resultando asi muy probable la existencia de
coqueras en la lechada endurecida. Basidndose en este efecto la mayoria de la normativa
internacional recomienda siempre la inyeccién por presion desde los puntos mads bajos
hasta los puntos mas altos.

Ademads consideramos que con el descenso libre de la lechada entre los torones se
puede producir un efecto de filtrado de la lechada con formacién de masas densas que
taponen el tubo dejando huecos debajo de las mismas.

Como consecuencia de lo anteriormente expuesto la posibilidad b) se presentaba en
principio como iddénea, pero al ensayarla a escala reducida en tirantes de prueba, como el
representado en el esquema n° 1, nos encontramos con dos fendmenos no previstos:

1. Por los huecos interiores de los torones se expulsaba gran cantidad de agua, lo que
se manifestaba por un chorreo continuo en el extremo inferior.

2. La presién necesaria para introducir la lechada aumentaba mucho mads rdpidamente
de lo que era previsible por el nivel de inyeccién alcanzado y su velocidad de intro-
duccion.

anclaje pasio

cable

vaina empalme

anclaje activo

Esquema n© 1
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3. TEORIA DEL TRANSPORTE INTERSTICIAL DEL AGUA A TRAVES DE LOS TO-
RONES

La “teorfa del transporte intersticial del agua a través de los torones” de Morris
Schupack nos dié la explicacion a los dos fendmenos no previstos citados en el aparta-
do 2.2.

Asi, normalmente, el agua no necesaria para la hidratacién del cemento tiende a
salir de la lechada en estado liquido, pero sélo una pequefia porcidén de ella lo logra, de-
bido a distintos factores retenedores. Este agua que logra separarse produce el fendmeno
de la exudacion.

Cuando existen torones en el seno de una lechada, actian como filtro, pues dada la pe-
quefia separacion entre los alambres de cada tordn, al interior del mismo puede acceder el
agua, pero no las particulas de cemento hidratado, facilitdindose asi vias de escape ra-
pido al agua excedente que de otra manera no habria podido acceder a la superficie de la
lechada.

Pudimos ver en distintos ensayos, como citaremos posteriormente, el efecto filtro ci-
tado que constituye la base de la teorfa del transporte intersticial del agua a través de los
torones. Es de notar que si la lechada estd sometida a presion, el efecto filtro se intensifi-
ca, aumentando rdpidamente la velocidad de expulsién de agua a través de los torones.
Queda asi explicado el primer fendémeno no previsto al estudiar la inyeccion a presion
desde un punto bajo.

El segundo fendmeno no previsto tiene una explicacidon consecuencia también del
efecto filtro de los torones, ya que al expulsarse agua de la lechada, se produce una ri-
pida densificaciéon de la misma.

Cuanto mayor es la presiéon de la lechada mayor es la cantidad de agua expulsada y
mayor la densidad de la lechada que queda.

El punto del tirante en el que la lechada alcanza la presidn mayor es precisamente el
punto por el que se produce la inyeccion. Por ello al densificarse apreciablemente la zona
por donde debe introducirse la nueva lechada, precisamos inyectar a mayor presion, pero a
su vez mayor presidon implica mayor densificacion.

En resumen la densificacién aumenta muy rapidamente y puede llegar a taponar el
tubo. Este fendmeno pudo ser comprobado en ensayos.

Se utilizaron vainas de polietileno de alta densidad, con una presion interior maxima
admisible frente a deformaciones de 9 Atm.,

Dado que la densidad prevista de la lechada era de 1,85 kg/l, teéricamente podriamos
rellenar hasta unos 50 m de desnivel, aunque quedarian reducidos a unos 45 m por efectos
dindmicos, antes de alcanzar las 9 Atm en el punto de inyeccidn.

Sin embargo por efecto del flujo del dgua que era expulsada tanto por el extremo in-
ferior como por encima del nivel alcanzado por la lechada, en la prictica, cuando se inyec-
taba con lechada sin aditivos, al alcanzar los 15-20 metros de cota, la lechada se habia den-
sificado tanto en la zona de inyeccidn, que se precisaban mas de 9 Atm para inyectar, lo
que imposibilitaba la inyeccion.

Una vez conocido el efecto del transporte intersticial de agua a través de los torones,
se tratd de investigar el efecto de distintos aditivos, puesto que se vid que sin aditivos nos
veriamos forzados a realizar la inyeccién de cada tirante en un gran numero de fases, au-
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mentando la cota cada vez en unos 10-15 metros, lo que resultaba antieconémico y muy
penoso dada la dificultad de acceso a puntos intermedios de los tirantes.

Estudiamos el efecto de dos aditivos:

— Intracrete (Sika)
— Conbex 208 (Reebex).

4. CARACTERISTICAS DE LOS ADITIVOS CONSIDERADOS

4.1. Intracrete

El aditivo Intracrete producido por SIKA, es un aditivo ligeramente expansivo, estan-
do producida dicha expansion por una formacion muy regular de burbujas gaseosas extre-
madamente pequefias y constituidas por un gas inerte, el nitrogeno. Estos poros minuscu-
los son los que dan al material su resistencia contra el hielo.

El Intracrete disminuye también exudaciones, impide el fraguado prematuro y reduce
la relaciéon agua/cemento.

4.2. Conbex 208

Fl aditivo Conbex 208 producido por Reebex, S.A., estd caracterizado por eliminar
pricticamente la exudacion, retardar el tiempo de fraguado, tener gran penetrabilidad y po-
der de proteccidon. Tiene también caracteristicas tixotropicas.

5. ENSAYOS REALIZADOS

Se realizaron tres tipos de ensayo:

— Ensayos de caracteristicas generales de las lechadas.
— Ensayos de flujo de agua en lechadas con poca presion.
— Ensayos de flujo de agua en lechadas bajo presion.

5.1. Ensayos de caracteristicas generales de las lechadas
Todas las lechadas se realizaron a partir de cemento P-450 con una relacidon agua/ce-
mento de 0,43. La fluidez se midi6 por el tiempo de vaciado completo del cono de Mars.
El principio y fin de fraguado se obtuvieron por el método de la aguja de Vicat.
Las resistencias a compresion y flexotraccién se obtuvieron de probetas 4 x 4 x 16,

rotas seguin la instruccién espafiola y a los 7 dfas de edad.

Como particularidades de la maquinaria precisa para la realizacién citaremos que para
todos los tipos de lechada la bomba de inyeccidn debe ser de impulsidon continua por torni-
1lo sin fin.

Respecto a la mezcladora, para mexclar bien el Conbex 208 es preciso utilizar mez-
cladores de gran potencia, al menos de 1.000 rpm.

Los resultados medios de los ensayos fueron:
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Tipo lechada 1 2 3
Aditivo sin aditivo Intracrete Conbex 208
Zaditivo — 2 1,3
Fluidez 16” 207 1207
Principio fraguado 4h50° 5h 9h
Fin fraguado 6h40’ 7h 35’ 12h
Resistencia compresion 300 210 270
Resistencia flexotraccion 27 24 25

Conclusiones de los ensayos

Los aditivos reducen resistencias pero las reducciones no son muy importantes, habi-
da cuenta de que lo que se pretende con la inyeccién, mds que resistencia es proteccion.

Los aditivos retardan el fraguado, efecto especialmente remarcado en el caso de utili-
zar Conbex 208. El Conbex 208 reduce mucho la fluidez, pero eso no presenta problema
con las inyectadoras disponibles.

5.2. Ensayos de flujo de agua en lechadas con poca presion

Para estos ensayos se dispusieron unos tubos de pléastico transparente de 2 m de lon-
gitud, colocados verticalmente y sellados en su parte inferior.

Todos los tubos tenian una toma para inyeccién en su punto mas bajo.

Para cada tipo de lechada se estudié la expulsion de agua en un tubo con torones y en
otro sin torones.

El volumen de relleno seccional de los torones era aproximadamente del 30 por 100
lo que producia un coeficiente de penetracién del 3,3.

La lechada se inyectaba por la toma inferior y se la hacia llegar hasta 1,5 m de altura.
Un indicador dispuesto lateralmente en el tubo permitia anotar las variaciones temporales
de los niveles de lechada y de agua expulsada.

Es de notar que sélo se considerd la expulsion de agua por el extremo superior, mien-
tras que en los tirantes reales el agua se expulsa por ambos extremos, con lo que los resulta-
dos del ensayo son sélo relativamente extrapolables a los reales.

Denominamos estos ensayos como de expulsion de agua a poca presion, puesto que da-
do que la cota de relleno era de 1,5 m aproximadamente, la presion maxima de la lechada
en la base seria de unas 0,3 Atm.

Los resultados finales del ensayo fueron:
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Tipo lechada 1 2 3

Torones si no si no si no
% expulsion agua 7,58 494 5.8 1,1 09 0
% agua exudada 4,94 494 1,1 1,1 0 0
% agua filtrada 2,64 0 4,7 -0,3 09 0
% retraccion expansion -7 -0,5 0 +3.3 -15 -0

Consideramos agua expulsada a la suma del agua filtrada con el agua exudada.

Todos los porcentajes son volimenes relativos al volumen inyectado de lechada en
tanto por ciento.

Conclusiones:

Podemos ver que si bien el Intracrete tiene un cierto poder retenedor del agua, con el
Conbex 208 dicho poder es muy superior.

El Conbex 208 presenta una ligera retraccién frente a una cierta expansiéon del In-
tracrete.

5.3. Ensayos de flujo de agua en lechadas bajo presion

Para estos ensayos utilizamos un método analdgico desarrollado en EE.UU., conoci-
do como “Método Gelman de filtrado en cilindro de presion”.

Dicho método consiste en introducir la lechada que se va a ensayar dentro de un cilin-
dro metalico con dos tapas en sus caras planas.

Una de las tapas tiene una entrada para gas que empujard y dard presion a la lechada
introducida anteriormente dentro del cilindro.

Entre la lechada y la otra tapa existe un filtro estudiado especialmente que produce
un filtrado en la lechada andlogo al que producen los torones por la separacion entre sus
hilos.

Asi pues el filtro reproduce analdgicamente el efecto de filtro que producirian los to-
rones correspondientes a la seccién del cilindro. La segunda tapa tiene una salida para el
agua filtrada. En el esquema n° 2 podemos ver mds graficamente la morfologia del citado
cilindro de presién.

3
\
N
A

cilindro Gelman

1litro

Esquema n© 2
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Para unificar resultados cuantificamos el agua expulsada bajo una presién de 5 Atm,
mantenida durante cinco minutos.

Tipo lechada 1 2 3
% agua expulsada 22,2 17 32
Agua expulsada/agua 0,738 0,568 0,106
Relacion agua/cemento rema-
nente 0,112 0,185 0,384

Conclusiones del ensayo

. En este ensayo podemos reafirmar los resultados del ensayo anterior respecto al poder
retenedor de agua del Conbex 208.

Observamos que tanto la lechada con Intracrete como la lechada sin aditivos a 5 atmds-
feras no presentan ya fluidez y son pasta maciza; por lo tanto formarian tapones. Sin em-
bargo el Conbex 208 aun tiene forma fluida, aunque ya con cierta densidad.

6. CONCLUSIONES FINALES

Para realizar inyecciones de lechada en tirantes de gran longitud y pendiente resulta
muy conveniente inyectar por presion de abajo a arriba, y utilizar aditivos retenedores de
agua, como es por ejemplo el Conbex 208 puesto que:

a) Permiten reducir el nimero de etapas de inyeccién alcanzando cada vez un incre-
mento de cota de unos 40 m.

b) Disminuyen notablemente la diferencia entre las caracteristicas de la lechada del ex-
tremo superior y la del extremo inferior de cada escalon.

¢) Disminuyen notablemente los transportes intersticiales de agua a través de los
torones.

d) Retardan el principio de fraguado.

e) Tienen caracteristicas de fluidez, exudacidén y resistencias, adecuadas.
f) Aseguran el total relleno sin coqueras del tirante.

En el puente Barrios de Luna se inyectaron 220 tirantes, utilizando los criterios ante-
riores, lo que supuso una inyeccién total de 445.000 litros de lechada, inyectados en poco
m4s de un mes.

Todos los tirantes se inyectaron con éxito y sin problemas de ningin tipo.
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