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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 voluntaria-
mente lo soliciten. Hasta la fecha de cierre del presente nimero de la Revista, figuran inscritos en esta
categoria de “Miembros Protectores” los que a continuadion se indican, citados por orden alfabético:
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14. 28036 Madrid. :

AGROMAN EMPRESA CONSTRUCTORA, S.A.— Raimundo Ferndndez Villaverde, 43. 28003
Madrid.
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23. 28001 Madrid.

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

AUTOPISTAS, CONCESIONARIA ESPANOLA, S.A.— Plaza Gala Placidia, 1. 08006 Barcelona.

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

BIGUETES, S.L.— Partida Altabix, s/n. 03000 Elche (Alicante).

CAMARA, S.A.— Apartado 180. 36080 Pontevedra.

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

CEMENTOS MOLINS, S.A.— C.N. 340, Km. 329,300. 08620 Sant Vicen¢ dels Horts (Barcelona).

CENTRO DE ESTUDIOS Y EXPERIMENTACION DE OBRAS PUBLICAS (CEDEX). Gabinete
de Informacion y documentacion.— Alfonso Xl1, 3. 28014 Madrid.

CENTRO DE TRABAJOS TECNICOS, S.A., C.T.T., 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 MA-
DRID.— Almagro, 42. 28010 Madrid.

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

COL. LEG! OFICIAL D’ARQUITECTES DE CATALUNY A.— Plaga Nova, 5. 08002 Barcelona.

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

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

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

EMESA-TREFILERIA, S.A.— Apartado 451. 156080 La Corufia.

EMPRESA AUXILIAR DE LA INDUSTRIA, S.A. (AUXINI). Departamento Obras Especiales.—
Padilla, 46. 28006 Madrid.

ENAGA, S.A.— Hermanos Fernandez Calvajal, 31. 28023 Pozuelo de Alarcén (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.

ESTEYCO, S.A.— Menéndez Pidal, 17. 28036 Madrid.

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

EUROCONSULT, S.A.— Apartado 99. 28700 San Sebastidn de los Reyes (Madrid).

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

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

GRACE, S.A.— Apartado 523. 08080 Barcelona.

HIDROELECTRICA DE CATALUNA, S.A.— Almogévares, 11-17. 08018 Barcelona.

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

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

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

(Continda en el int. de contraportada)
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HUARTE Y CIA, S.A. Departamento Técnico.— Profesor Waksman, 14. 28036 Madrid.

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

IBERDUERO, S.A. Centro de Documentacion.— Referencia 8501. Gardoqui, 8. 48008 Bilbao.

IBERICA DE ESTUDIOS E INGENIERIA, S.A. (IBERINSA).- Avda. de Burgos, 11. 28036
Madrid.

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

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

INFORMES Y PROYECTOS, S.A. (INYPSA).— General Diaz Porlier, 49-51. 28001 Madrid.

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

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

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

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

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

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

MECANOGUMBA, S.A.— Apartado 23. 08100 Mollet del Vallés (Barcelona).

NUEVA MONTANA QUIJANO, S.A.— Fabrica de Forjas de Buelna. 39400 Los Corrales de
Buelna (Cantabria).

OBRAS Y CONSTRUCCIONES INDUSTRIALES, S.A. (OCISA).— Princesa, 3 - 7°. 28008
Madrid. '

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

PRENSOLAND S.A.— Calle Industria, s/n. 08529 Sant Marti de Centelles (Barcelona)

PRETENSADOS DEL LOURO, S.A.— Poligono Industrial Atios. 36400 Porrifio (Pontevedra).

SENER, TECNICA INDUSTRIAL Y NAVAL, S.A.— Avda. del Triunfo, 56. 48930 Las Arenas

(Vizcaya).

SIKA, S.A.— Carretera Madrid-Iran, Km. 14,500. Poligono Industrial. 28100 Alcobendas (Ma-
drid).

SOCIEDAD ANONIMA ESPANOLA BBR (S.A.E. BBR).— Avda. General Perén, 36. 28020 Ma-
drid.

SOCIEDAD ESPANOLA DE ESTUDIOS PARA LA COMUNICACION FIJA A TRAVES DEL
ESTRECHO DE GIBRALTAR, S.A. (SEGECSA).— Estébanez Calder6n, 3 - 1° A. 28020
Madrid.

TECNICAS DEL PRETENSADO, S.A. (TECPRESA).— Velazquez, 105. 28006 Madrid.

TREFILERIAS DEL NORTE, S.A.— Carretera de Zorroza a Castrejana, 150. Apartado 590.
48080 Bilbao.

TRENZAS Y CABLES DE ACERO, S.A. (TYCSA).— Monturiol, 5. 08210 Santa Maria de Bar-
bara (Barcelona).

La Asociacion Técnica Espafiola del Pretensado se complace en expresar plblicamente, su agra-
decimiento a las Entidades citadas, por la valiosa ayuda que le prestan, con su especial aportacion
econOmica, para el desenvolvimiento de los fines que tiene encomendados.
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RELACION DE ENTlDAbES QUE, EN LA FECHA DE CIERRE DEL PRESENTE NUME-
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PRODUCTGS DERIVADQS DEL CEMENTO, S.A. (HORTE).—Valladolid.

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

RUBIERA, S.A.—Leon.

SERVICIC MILITAR DE CONSTRUCCIONES.—Barcelona.

SERVICIC TERRITORIAL DE CARRETERAS.—Gerona. -

SOCIEDAD ANONIMA ESPANOLA TUBO FABREGA.—Madrid.

SOCIEDAD ANONIMA FERROVIAL.—Zamora.

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

SPANDECK CATALANA, S.A. Barcelona.

SUMMA, S.A.—Manresa (Barcefona). '

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

TEJERIAS “LA COVADONGA' .~Muriedas de Camargo (Cantabria).

TERRATEST, S.A.—Madrid.
TUBERIAS Y PREFABRICADOS, S.A. (TYPSA).—Madrid.

UNIVERSIDAD POLITECNICA. Hemeroteca.—Valencia.
VIGUETAS MUBEMI.—Torrente (Valencia).



EXTRANJERO

ASCCIACION DE FABRICANTES DE CEMENTO PORTLAND DEL URUGUAY.—Monte -
video (Uruguay).

ASSOCIAGAO 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
Angola).

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

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

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

SCIENCE REFERENCE LIBRARY.—Londres (Inglaterra).

UNIVERSIDAD DE LOS ANDES.—Biblioteca Integrada de Economia, Ciencias e Ingenieria.
Dpto. de Seleccién 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.—Mayagtiez (Puerto Rico).

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

MIEMBRO CORRESPONDIENTE

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

* * *

AVISO IMPORTANTE

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

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

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

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

Los comentarios deben enviarse, por duplicado, a la Secretaria de 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 cerrari la discusidon contestando todos y cada uno de los comenta-
rios recibidos. '

Los textos, tanto de las discusiones y comentarios como de las contestacicnes de los
autores de los correspondientes articulos, se publicardn conjuntamente en una Seccion espe-
cial que aparecer4 en las Gltimas paginas de la Revista.



IV N

PREFABRICACION LIGERA Y PESADA PREFABRICADOS ALBAJAR

PUENTES - NAVES INDUSTRIALES - FORJADOS
BOVEDILLAS - LADRILLOS - TEJAS - TUBOS DRENAJE

HUESCA: , .

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

Oficina y Fébrica: Ctra. de Huesca - Teléfono 39 00 41 - GRANEN

MADRID

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

Oficina y Fébrica: Ctra. Torrején a Loeches, Km 4,200 - Teléfonos 675 04 50 - 4- 8 -
: TORREJON DE ARDOZ

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

ZARAGOZA
Oficina Comercial: P.9 de la Constitucidn, 31 - Teléfonos 23 75 02 - 3- ZARAGOZA-1




457-0-109

Condiciones ambientales de contorno
en el estado térmico de tableros de puente

Pedro Serrano

Joaquin Cruces

Departamento de Ciencias Aplicadas a la Ingenieria.
E.T.S. de Ingenieros de Caminos, Canales y Puertos.
Universidad de Cantabria.

1. INTRODUCCION

Historicamente, los ingenieros proyectistas se han guiado, para el disefio de los puentes,
por la Instruccion oficial, que determina las acciones que hay que considerar en el calculo es-
tructural del puente. Esta Instruccidén determina con gran precision las cargas de tipo gravita-
cional que hay que tener en cuenta, pero sin embargo, apenas estudia las acciones de tipo
térmico debidas a las condiciones ambientales, y las considera de modo global y uniforme
para todos los posibles casos. Esta situacion estd motivada fundamentalmente por dos razo-
nes. Por una parte, los esfuerzos térmicos son de orden de magnitud inferior a los produci-
dos por las cargas y, en general, no suelen afectar a la seguridad de la estructura, salvo casos
muy especiales. En segundo lugar, el estado de conocimiento, hasta el presente, de este tipo
de acciones no esta lo bastante desarrollado y conocido como para establecer normas con in-
dicaciones mds concretas. A mejorar este lltimo aspecto se orienta este trabajo.

El ingeniero proyectista desearia conocer, inicamente, cudles son las condiciones tér-
micas posibles que determinan el estado tensional extremo, es decir, las condiciones térmicas
“mas desfavorables™. La tarea previa del ingeniero investigador serd, pues, estudiar el com-
portamiento general del tablero, estableciendo los estados térmicos que se producen, anali-
zando las diferentes posibilidades, y definiendo los estados ““mdas desfavorables” que deben
tenerse en cuenta en la fase de disefio y proyecto.

Para ello, debe definir el problema, establecer la geometria del mismo, las condiciones
de contorno y las ecuaciones que rigen el fendmeno fisico y, por fin, proceder a su resolu-.
cidn mediante las técnicas adecuadas.

El presente estudio trata de definir un primer paso en el conocimiento del estado térmi-
co de tableros de puente. Para ello, se determinan cudles son las condiciones ambientales que
influyen en dicho estado, y se cuantifican sus valores para la Peninsula Ibérica. No obstante,
sus resultados son facilmente extrapolables a otra regidén geografica, utilizando la misma me-
todologia. :

En un préximo articulo se desarrollard la influencia de las citadas condiciones ambien-
tales en el estado térmico del tablero y su repercusion en tensiones y deformaciones.



2. ECUACION DE CONDUCCION DE CALOR

La ecuacion general de conduccion de calor en solidos es:

div (— K - gradt)—q+pcg—;[_—0 1)
= tensor de conductividad térmica.
temperatura (K).
calor generado o absorbido por unidad de volumen (W/m3).
densidad (kg/m?3).
calor especifico (J/kg.K).
v = tiempo (seg.).

a® a + X
I I

Si se considera que los materiales que forman la estructura de un puente son homogé-
neos e isdtropos, resultara la expresion (Isachenko):

pC ot

Ar+4=pPC
k o7

(2)

7?‘

Si bien el puente estard compuesto por diferentes materiales (hormigdn, acero, pavi-
mento bituminoso), se podra aplicar la férmula anterior a cada uno de ellos 'y luego imponer
las condiciones de contorno para considerar el sélido conjunto como un solo cuerpo en el
cual, cada parte, tiene sus propiedades particulares.

Para poder resolver esta ecuacidén diferencial, se deberdan imponer las condiciones inicia-
les y las condiciones de contorno. Las condiciones iniciales pueden ser arbitrarias, pero se
suele tomar siempre el caso de temperatura uniforme en el tablero. Las condiciones de con-
torno que se producen realmente en el medio ambiente, no tienen nada que ver con las con-
diciones de contorno tipicas que se indican en la bibliografia clasica (condiciones de Dirich-
let, de Neuman, o de Fourier) sino que son condiciones de absorcidon de radiacioén solar, (on-
da corta), condiciones de emisidn de radiacidon (onda larga) al exterior y condiciones de
transmisién de calor en el contorno por conveccidn, més complicada que los casos clésicos.

La expresion 2 de la conduccion de calor, se refiere a un estudio tridimensional del pro-
blema (Figura 1).

Fig. 1. Representacion esquematica del problema.
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Sin embargo, se puede considerar como buena la hip6dtesis de que, en el sentido longitu-
dinal del tablero (eje Z), las condiciones en que éste se encuentra, son idénticas, y por tanto
el campo de temperaturas serd independiente de esta variable, y en consecuencia la ecuacion
(2) se podrd escribir de la forma bidimensional siguiente:

2 2 2
(3_t+avt)+ﬂ=&.§£ 3)
0x% 9dy?

Debido a la dificultad de resolver la ecuacién (3), es preciso suponer una serie de hip6-
tesis simplificativas que permitan abordar su resoluci6on. La primera es considerar el puente
bastante tiempo después de su construccidn, es decir, en servicio, con lo cual la tinica fuente
de calor interna, que seria el calor de fraguado del cemento, se anula, y por tanto el término
(a/k) es cero.

Por tanto, efectuada esta simplificacidn, la ecuacién (3) resulta de la forma:

i Q)

9_.{. t_pCat 4)
0 x k o7

N

(o¥]

,y-

Audn se puede considerar otra hipotesis, ya que en los puentes se ha comprobado, teori-
ca y experimentalmente, que el foco caliente es la zona superior sometida a la radiacion so-
lar, y por tanto el flujo de calor se producird, desde esta zona, verticalmente hacia abajo, y
practicamente el flujo transversal de calor serd nulo, y por tanto las temperaturas dependen
solamente de la variable “‘y”’, pudiendo considerarse la ecuacion de calor de forma unidimen-
sional:

a?t_pC
0y? k

[o%)

t )

(=%
X

Estas ecuaciones (4) (5) son imposibles de resolver analiticamente, sobre todo con las
condiciones de contorno que se explican anteriormente; por tanto, su resolucion se ha abor-
dado de forma numérica, por medio de la técnica de diferencias finitas, en ambos casos de
asequible implantacidon con medios computacionales.

2.1. Condiciones de contorno

Con el fin de poder ser utilizados en un programa de ordenador, serd preciso obtener
unas expresiones de las condiciones de contorno que cumplan las condiciones siguientes:

Debera ajustarse a la realidad de los datos registrados y, ademds, deberd permitir un
tratamiento comodo en el ordenador, con la adecuada versatilidad a todos los casos posi-
bles.

En el caso de tableros de puente, las condiciones de contorno vienen dadas por las con-
diciones ambientales, segin se define en la figura 2.
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Fig. 2. Condiciones de contorno.

De los tres mecanismos de transmisién de calor existentes, el mecanismo de conduccién
se produce en el interior del cuerpo, en tanto que los dos sistemas restantes, radiacién y con-
veccidén, son mecanismos de transmision de calor tipicamente de contorno, respecto a un s6-
lido.

La aplicaciéon de la condicion de contorno de radiacién sobre tableros de puente se re-
fiere al caso de la radiacién solar incidente sobre el tablero, o a la emisién de radiacion del
tablero hacia el cielo en el caso de noches frias y despejadas. Se tratard de determinar el valor
de la radiacién solar incidente y su distribucién temporal para su aplicacién en cada caso par-
ticular,

En el caso de condicién de contorno de conveccion, entran en juego la temperatura del
borde del puente y la temperatura ambiente que exista en cada instante. Por tanto se consi-
derardn los valores de las temperaturas ambientes, sus valores medios y extremos, sus oscila-
ciones y su distribucién geografica.

Los fenémenos meteorologicos que se consideran como condiciones de contorno en
este articulo, radiacién solar y temperatura ambiente, sufren diferentes ciclos con periodos
de distinta duracién. Los mds significativos son los de periodo anual, en el cual se tiene en
cuenta el ciclo estacional y el periodo diario que considera 24 horas de duracion e incluye el
ciclo dia-noche.

Pueden considerarse otros de menos importancia, con periodos de valor intermedio.

La influencia del periodo de la onda térmica en el campo de temperaturas de un soli-
do semiinfinito, depende de la difusividad del material (Carslaw y Jaeger). Para el caso del
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hormigdn con un valor medio de la difusividad de 6,1.10~7 m?/seg, la onda de periodo 24
horas afecta a un espesor aproximado de 0,40 m|de hormigon, mientras que una onda anual
afecta a un espesor proximo a 10 m.

En el caso de tableros de puente, las condiciones atmosféricas actiian sobre las dos ca-
ras de sus paredes de hormigdn, por lo que con los espesores considerados habitualmente, en
la mayoria de los casos inferiores a 0,80 m, se puede concluir, que la Ginica onda térmica que
se debe considerar, como condicién de contorno en el estado térmico de un tablero, es la on-
da diaria referida a radiacién y a temperatura. Las ondas de periodo superior suponen un
campo relativamente uniforme en todo el tablero.

3. RADIACION SOLAR

Los valores de la radiacién solar recibida por unidad de superficie sobre un tablero de
puente es uno de los condicionantes para obtener su estado térmico. |

Ser4 preciso determinar la distribucion temporal de la radiacién solar, para obtener la
evolucidon térmica del tablero a lo largo de un periodo de tiempo significativo, que deberd
ser, al menos, de un dia completo.

Una vez conocida la distribucion de temperaturas en un tablero, y la variacion de éstas
con el tiempo, se deberdn obtener los valores maximos posibles de radiacion solar inciden-
te, que determinardn las méaximas temperaturas, y méximos gradientes de temperatura que
dan lugar a las maximas tensiones térmicas.

Los dos casos, distribucién temporal y valores méximos de la radiacion solar, se pueden
obtener a partir de los datos publicados por el Instituto Nacional de Meteorologia.

3.1. Irradiacion global diaria

Este es el parametro de la radiacion solar mas util para la investigacion, y representa
irradiacion solar global o energia solar, como suma de la radiacion directa, mads la difusa, re-
cibida sobre la unidad de superficie horizontal, durante un dia. Las unidades generalmente
utilizadas son watios.hora/m?.

Con los valores de irradiacion global diaria, se pueden estudiar sus valores medios men-
suales y anuales, los valores maximos y minimos, y cualquier otro dato, sin mas que aplicar
las técnicas estadisticas.

Existen datos numéricos en Espafia desde el afio 1957, en el que solamente habia 2 es-
taciones. Hasta el afio 1975 no hay datos continuos en ninguna estaciéon. A partir de 1975
estdn publicados datos de 33 estaciones radiométricas, que cubren la geografia y que han
permitido confeccionar los mapas de irradiacion, ya que este dato de la irradiacién global
diaria es el representado en dichos mapas.

3.2. Irradiacion global horaria
En las publicaciones del Servicio Meteoroldgico Nacional se incluyen datos de irradia-

cion global horaria, desde el afio 1974 hasta el afio 1980, para los que existen datosde 11
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estaciones radiométricas. Las unidades expresadas son watios.hora/m? o Julios/m? cada ho-
ra, es decir watios/m? o julios/hora.m?2.

De esta forma se pueden dibujar las curvas de irradiacidén solar a lo largo del dia, para
su posible aplicacion, cuya integral deberd ser la Irradiacidon Global Diaria, y cuya forma o
distribucién se puede comparar con las diversas expresiones teodricas o empiricas de la distri-
bucién de la radiacion solar existentes.

3.3. Distribucion instantanea de la radiacion solar

Este dato es el mds importante, desde el punto de vista térmico, para estudiar el com-
portamiento térmico transitorio de un puente, ya que por la medida de los espesores de hor-
migdn con que se trabaja, esta onda de radiacidn, de periodo un dia, penetra en la totalidad
del puente y define primordialmente su estado térmico, siendo ademds preciso establecer
una ley continua de la radiacion, con el fin de obtener su valor en cada instante de tiempo, y
permitir un tratamiento numérico en computador.

Para el conocimiento de la distribucioén instantinea de la radiacion solar, se pueden to-
mar los datos publicados correspondientes a la irradiacion global horaria y representarlo en
un diagrama “Irradiacién horaria/tiempo” y estudiar esta grifica.

En el tratamiento de estos valores, sobre todo desde el punto de vista analitico y numé-
rico, se puede tratar de ajustar diversas curvas, de expresion matemética sencilla, que se
aproximen a los escalones de los valores horarios.

Monteith tanted una distribucion de radiacién de tipo senoidal a lo largo del dia; sin .
embargo, este tipo de curva no se ajusta a los datos experimentales, por lo que se siguieron
intentando otras curvas. Gloyne propone una expresion del tipo:

28 mt
Iy = + sen? e (6)
en la que:
Iy = Intensidad de la radiacion solar, en un plano horizontal, en el instante t (W/m:f)
0<t<T.
S = Intensidad global de radiacion en el dia (W.h/m?).
T = Horas totales de sol en el dia totalmente despejado.

Al tratar de obtener la correlacion entre esta curva tedrica y los registros reales, Mary
Emerson encontré que los datos de irradiacidn obtenidos en Inglaterra, se ajustaban perfec-
tamente a la expresion anterior, pero afladiendo una hora mds al valor T del nimero de

horas de sol.

Se ha tratado de ajustar una curva a los datos de radiacion registrados en Espafia y se
han tanteado las dos curvas anteriores definidas por Gloyne y Emerson. El resultado se
puede observar en la figura 3, correspondiente a los datos horarios de uno de los dias mas
soleados registrados en Espafia, el 5 de julio de 1978, en la estacién de Badajoz, con un to-
tal de 8428 W.h/m?2. El ajuste es mejor, segiin se observa en la citada figura, para el caso de
la expresion de Emerson, sobre todo en la hora punta del mediodia en que los valores de
(6) son excesivamente altos.
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Fig. 3. Distribucion de radiacion instanténea.

Por tanto, para el caso de distribucion de radiacién solar instantanea en Espafia, se
ha considerado la expresion:

S en? Tt 7)

] =
O T+ Tl

en la cual las variables tienen el mismo significado que en (6).
L3-S
3.4. Mapas de radiacion

La realizacion de mapas de radiacién solar, requiere disponer de series de datos sufi-
cientemente prolongados como para estar estabilizados y que correspondan a estaciones de
una red radiométrica de distribucién adecuada.

Hasta hace pocos afios, la mayoria de los mapas de radiacion trazados, lo habian sido,
partiendo de otras variables meteorologicas, como temperatura, nubosidad, duraciéon de in-
solacion, altitud, o bien a través de formulas que permiten hacer una estimacion del valor
de irradiacién global diaria.

En 1984, el Instituto Nacional de Meteorologia publica el “Atlas de la Radiacion Solar
en Espafia”’, con una serie de mapas muy cuidados, a escala 1:500.000, en que se consideran
los datos de insolacidon directa, o dfas de sol, para cada mes, y ademads los mapas de insola-
cidn solar global diaria media, actualizados con datos cada mes, con intervalo entre isoli-
neas de 0,2 kw. h/m?,
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Ademds, incluye, entre otros, un mapa de gran importancia para el presente estudio:
El mapa de radiacion solar global mdxima diaria (media de los valores diarios maximos),
correspondiente al mes de Junio (figura 4). En dicha figura se indica que los valores m4-
ximos de radiacion solar global diaria, registrados en Espafia, supera en todo el territorio
el valor de 8 kwh/m?, habiendo grandes extensiones en que alcanza el valor de 9,5 kwh/m?.

RADIACION SOLAR GLOBAL MAXIMA — JUNIO (Media de los valores diaros maximos, en kwh.m™)

Ldmina-27

r » W E Greenmich 10 ” »

|

|

2~ SANTANOER, .~ g0
s = o

3

e =
p

VAR

ALTITUDES

|
\

e b s 0o 2000 m |
] 1000 5 2000 |
i

065008 1000 |

Ge 0 2 500 m

W -

CRUZ DE TENERIFE |

_; OLAS PALMAS
e

Fig. 4. Mapa de radiacién. Instituto Nacional de Meteorologfa.

Este valor de 9,5 kwh/m? de radiacion global mdxima, se considerard, para el presente

trabajo, como la mdxima radiacion global diaria sobre Espafia, para todos los casos en que se
precise como dato en el cdlculo de temperaturas de puentes.

Otra particularidad importante referida a la radiacion mdxima registrada es que varia

muy poco de unos lugares a otros, mientras que los valores medios de la radiacién tienen una

mayor variacion.
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3.5. Radiacion nocturna

En los casos de noches claras y despejadas, existe un intercambio de calor, por radia-
cidén, entre el cielo y la tierra. La primera aproximacién de este valor puede obtenerse a
través de la féormula de Stefan-Boltzmann:

Q=¢-0- (T} —T%)

Estos casos de pérdida de calor por radiacion hacia el cielo, tienen una mayor incidencia,
desde el punto de vista tensional, en invierno, por lo que se puede considerar una tempera-
tura ambiente de:

T,=-5°C=268K
El valor de la temperatura absoluta del tielo se puede estimar, segin Kreith, en:
T, =—45°C=228K
Por tanto, utilizando un valor del coeficiente de emisidon habitual en tableros de puente

de:
e=0,95

se obtiene:
Q=€-U(Tg —Tg)=— 132 W/m?

Este valor concuerda bastante bien con el valor que utiliza Emerson, obtenido experi-
mentalmente, de: “

= — 110 W/m?

4. ESTUDIO DE LAS TEMPERATURAS AMBIENTALES

Para el estudio de las temperaturas en Espafia y su aplicacion a los efectos térmicos en
puentes, se han consultado dos publicaciones del Instituto Nacional de Meteorologia: “Guia
resumida del clima en Espafia” y “Atlas climatico de Espafia”.

Los datos necesarios en el presente trabajo, se refieren a las temperaturas medias que
puedan existir en un determinado lugar, y los valores maximos y minimos de estas tempe-
raturas medias. Por otro lado, se precisa el rango de oscilacion de la temperatura en un dia,
alrededor del valor medio de ese dia.

4.1. Temperaturas medias y extremas

Las temperaturas medias para cada mes es un dato fundamental en las citadas publi-
caciones y se pueden obtener, bien en forma numérica o en mapas con lineas de nivel de
temperatura. Igualmente, se pueden obtener datos de todos los meses referidos a tempera-
turas mdximas, minimas, media (semisuma de maxima y minima), y oscilacién diaria de la

temperatura (maxima menos minima).
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4.2. Oscilacion diaria de la temperatura

Para obtener el valor medio de la oscilacion diaria, en un lugar determinado, se pue-
den utilizar directamente los mapas del “Atlas climatico de Espafia”, donde se define la
oscilacion diaria como la diferencia entre la media de las maximas y la media de las mi-
nimas.

Del andlisis de los mapas de temperaturas, se deduce que la oscilacidon diaria de tem-
peratura es mayor en verano que en invierno y que llega a alcanzar, en zonas altas, 20°C de
oscilacion diaria de media del mes, y en algunas zonas de Sierra Nevada llega a 24°C de os-
cilacion media diaria. En invierno, la oscilacion de temperatura es normalmente inferior a
14°C.

Sin embargo, es preciso utilizar valores de la oscilacidn mdxima, y no la media, que se
puede producir en un lugar durante una época determinada (p.e. verano o invierno), con
lo cual los valores definidos de la forma que se indicé anteriormente, no son vélidos y se
deberdn utilizar otros criterios que permitdn obtener las oscilaciones méaximas a través de
los valores de sus medias, o de los valores extremos absolutos.

Las soluciones tanteadas, utilizando posibles férmulas empiricas, para obtener una
expresion vélida de la oscilacidbn méxima, son correctas inicamente en algunas regiones cli-
madticas, pero fallan al intentar generalizarlas, debido a la variedad de diferentes regiones
climdticas de la Peninsula Ibérica.

Una solucién para estimar la oscilacidn médxima, valida en todas las zonas, puede ser
aumentar porcentualmente el valor de la oscilacién media en una cantidad “adecuada”
(p.e. el 20 por 100 de su valor).

4.3. Distribucién instantinea de la temperatura

Conocido ya el dato de las temperaturas medias y de las oscilaciones diarias de tem-
peratura (que dependen de la media), queda por definir la distribucién de temperaturas
a lo largo del dia.

En la literatura sobre el tema se han usado diversas distribuciones, pero basicamente
coinciden todos los casos en suponer una distribucién sinusoidal a lo largo de todo el dia.
También se ha usado una distribucidén tipo diente de sierra. En general, cualquiera es valida
si tienen unos valores correctos o adecuados a la zona geografica del puente, tanto en lo que
se refiere a la media y a la oscilacién como al periodo de la onda de temperatura.

5. CONCLUSIONES

—FEl estado térmico de un tablero de puente, viene determinado por su conexidén con el
medio ambiente exterior.

— Los mecanismos de transmisién de calor, mediante los que se relaciona el tablero con
el exterior, son la radiacion y la conveccion.

— La radiacioén se refiere a la absorcién por el tablero de la radiacidn solar incidente y a
la pérdida de energia que tiene el tablero, por radiacién térmica, durante la noche.

— La radiacién solar existente en un lugar determinado, se puede determinar con la
informacién del Instituto Nacional de Meteorologia, bien a través de datos (diarios
u horarios) en forma numérica de una serie de estaciones, o a través de los mapas del
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“Atlas de Radiacién Solar en Espafia”. Los valores mdximos de radiacion solar son de
9,5 Kwh/m?, en un dfa.

— Con los valores de radiacion diaria, se puede obtener la distribucién instantdnea de ra-
diacidén, aplicando la formula 7 de este articulo.

— La pérdida méxima de calor por radiacién nocturna, puede estimarse entre 110 w/m?
y 130 w/m?. )

— Respecto a temperaturas, el procedimiento propuesto es similar al caso de radiacion.
Consiste en situar geogrificamente la localizacion del tablero, y a través de las infor -
maciones del Instituto Nacional de Meteorologia, determinar las temperaturas que se
precisen (valores medios, extremos, oscilacion de temperaturas) para el estudio que se
vaya a realizar.

— La distribucién instantdnea de temperatura, se puede suponer como una ley senoidal
de periodo un dia, pudiendo considerar en algunos casos (por ejemplo, estudio del
comportamiento nocturno del tablero) una ley triangular.
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VIl Jornadas Argentinas del Hormigon Pretensado

Organizadas por la Asociacién Argentina del Hormigon Pretensado se van a celebrar en
la ciudad de La Plata (Rep. Argentina), durante los dias 21 al 25 de septiembre de 1987, las
VII Jornadas Argentinas del Hormigdn Pretensado.

El temario de estas Jornadas esta integrado por todas las areas especificamente relacio -
nadas con el hormigon pretensado, pudiéndose citar como principales subtemas los siguien -
tes:

—Materiales

—Proyecto y disefio
—Tecnologia y Equipos
—Investigaciones
—Métodos constructivos
—Realizaciones
—Patologia estructural

Podrin participar en las Jornadas todos los profesionales, técnicos, Organismos, Enti-
dades y Empresas interesados en la especialidad, los cuales podran concurrir bien como auto-
res de las comunicaciones técnicas que vayan a discutirse en las Sesiones de Trabajo, o bien,
simplemente, como asistentes, pudiendo tener una activa participacién en los Coloquios que
habran de celebrarse al término de cada una de las citadas Sesiones.

Con vistas a la mejor organizacion de estas Jornadas, se han establecido los siguientes
plazos limites:

Para la presentacion de los resimenes de las Comunicaciones: Hasta el 28-2-87.
Para la comunicacién de haber sido aceptados los trabajos: ~ Hasta el 15-3-87.

Para la presentacién del texto definitivo de los trabajos
aceptados: Hasta el 31-5-87

Para la recepcidn de solicitudes de inscripcion previa: Hasta el 30-6-87

Para la solicitud de autorizaciéon para la proyecciéon de
documentales: Hasta el 31-7-87

Es proposito de la Comision Organizadora, entregar la Memoria de estas Jornadas al ini-
ciarse las mismas, conjuntamente con la documentacion inicial que habrd de recibir cada par-
ticipante. Por lo tanto, las fechas que quedan indicadas para la preseniacion de los resimenes
y los textos completos de las Comunicaciones que hayan sido aceptadas por la Comisién de se-
leccidn, seran estrictamente cumplidas.

Para cualquier duda o peticién de informacién suplementaria, los interesados deberdn di-
rigirse a:

VII JORNADAS ARGENTINAS DEL HORMIGON PRETENSADO

Secretaria de la A.A.H.P.

San Martin, 1137

1004 BUENOS AIRES (Rep. Argentina).

Se anuncia también que las “Segundas Jornadas Iberolatinoamericanas del Hormi-
gbn Pretensado” se celebrardn, en la ciudad de Buenos Aires, dentro del tltimo tri-
mestre de 1988.
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Simulacién del comportamiento térmico
de tableros de puente

Pedro Serrano

Joaquin Cruces

Departamento de Ciencias Aplicadas a la Ingenieria.
E.T.S. de Ingenieros de Caminos, Canales y Puertos.
Universidad de Cantabria.

1. INTRODUCCION

El estudio, por parte de los ingenieros, de los efectos térmicos en puentes, comienza
" cuando surgen los primeros problemas en algunos puentes, poco después de 1960. En esta
época, una serie de fisuras en puentes se achacan por primera vez a las condiciones térmico-
ambientales, cuyos efectos no se habian tenido en cuenta en la fase de proyecto, o lo habian

sido de forma imprecisa o incluso incorrecta.

En los paises mds evolucionados, comienza una campafa de instrumentacién térmica
de puentes, a partir de 1965. En la década de los afios 70 se estudia el problema desde un
punto de vista fisico, considerando el tablero de puente como un solido, en el cual se trata
de determinar el campo térmico en el hormigdn, con el fin de obtener posteriormente el
campo tensional debido a los gradientes térmicos producidos en el tablero. En 1980, el
Comité Europeo de Hormigén (1980) se interesa por el tema y crea el Task Group “Thermal
Effects™.

El presente trabajo estudia las variables que influyen en el estado térmico del tablero
de puente, y que fundamentalmente son la propia geometria del tablero y las condiciones
térmico-ambientales que le rodean. Estas tltimas ya han sido tratadas en el articulo anterior
(Serrano, P. y Cruces, J.) de este mismo N° 161 de “Hormigbén y Acero”.

En general, el estudio del problema existente en la bibliografia, se reduce a la utiliza-
cién de modelos de conduccién unidimensional verticales (Emerson, Priestley). En el pre-
sente trabajo se presentan resultados obtenidos con sendos modelos, unidimensional y
bidimensional, desarrollados expresamente para el estudio de este problema. Cada uno se
usa para un fin particular, dadas sus caracteristicas. En general, el modelo unidimensional
se utiliza en estudios paramétricos de las diferentes variables, dada su simplicidad y econo-
mia, y permite centrar el problema. El modelo bidimensional se utiliza, fundamentalmente,
para el estudio de las distribuciones de temperatura en diferentes tipos de seccion, y el
anglisis de gradientes térmicos transversales; y permite un tratamiento mds ajustado a la
realidad, de las diferentes acciones térmico-ambientales.
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2. PLANTEAMIENTO DEL PROBLEMA

La ecuacién de conduccion de calor para cuerpos homogéneos e isdtropos, viene
dada por la expresion (Isachenko, Carslaw y Jaeger):

At = pCat (1)
k T
donde:
t Temperatura
P = Densidad
C = Calor especifico
k = Conductividad térmica
T Tiempo.

La resolucién de esta ecuacidn diferencial, aplicada a un sélido, admite algunas simpli-
ficaciones dependiendo del tipo de problema. Asi, en el caso de que el campo de tempera-
turas no dependa de una o de dos de las dimensiones geométricas, la ecuacién 1 puede
plantearse en forma bidimensional o unidimensional:

. Y
Y
X
X
z V4
Fig. 1. Tablero de puente tipo losa. Fig. 2. Tablero de puente de seccidn cajon.
Flujo de calor unidimensional. Flujo de calor bidimensional.
t_pC ot ) 7t _9%t_pCoat
FL_pCAt (g S +o =L Ot (3
oy k o7 0 X 0y k o7

Las ecuaciones (2) y (3) son ecuaciones diferenciales de tipo parabdlico, precisandose
para su resolucion una condicién inicial vy las consiguientes condiciones de contorno fun-
cioén del tiempo.

Las condiciones iniciales pueden ser arbitrarias, pero se suele considerar el caso de tem-
peratura uniforme en todo el tablero. Los datos reales, medidos en puentes, han demostra-
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do que esta hipotesis es cierta en las primeras horas de la mafiana, hacia las 8,00 horas, y
por ello, el estudio transitorio del estado térmico del tablero deberd comenzar a esta hora,
si la condicién inicial es de temperatura uniforme. El presente estudio matemadtico ha
comprobado que, efectivamente, hacia esa hora, se producen los menores gradientes de
temperaturas.

Las condiciones de contorno dependientes del tiempo son los datos de las tempe-
raturas ambientes y del balance de radiacién existente en la localizacion del puente. La
conexion entre estos datos ambientales y el sélido formado por el tablero de puente, se
efectiia mediante los coeficientes de conveccidn y de los coeficientes de absorcidon y emi-
sion de la energia solar incidente (Serrano y Cruces).

3. PARAMETROS UTILIZADOS

Se ha considerado que los materiales que forman parte del tablero del puente son el
pavimento de mezcla bituminosa y el hormigdén armado, supuesto éste como un Unico ma-
terial homogéneo.

Para la solucién de las ecuaciones (2) y (3) es preciso obtener los valores de sus para-
metros, que son las propiedades térmicas de los materiales del tablero.

Del andlisis de la literatura técnica disponible se han escogido los valores de los pa-
rametros indicados en el cuadro 1.

CUADRO 1
Hormigén M.B.
Conductividad k=12+1,7W/mK k=1,0+1,7W/mK
Calor especifico C=840+1170J/KgK C=2840+1170J/Kg XK
Densidad p = 2400 Kg/m? p = 2400 Kg/m3
Difusividadoc:_k a=4.10"7+1,2-107° m?/seg a=4.10"7+1,2-10"° m?/seg

pC

Respecto a las condiciones de contorno, los datos de la temperatura y de la radiaciéon
solar que se han utilizado estdn extraidos de las publicaciones del Instituto Nacional de Me-
teorologia y de las publicaciones especializadas (Kreith; Serrano y Cruces):

Maxima radiacion solar diaria en Espafia 9,5 Kwh/m?
Maxima pérdida nocturna por radiacion 130 W/m?

La distribucién de temperaturas se supondra como una ley senoidal de periodo un dia
y cuyo valor medio y oscilacidn serd preciso determinar, para cada posicion geogréfica, con
los datos del Instituto Nacional de Meteorologia.

Los valores de los coeficientes de conveccidn oscilan, dependiendo del lugar en el con-
torno del tablero donde se aplique; pero puede variar entre h, = 6 W/m?K y h, = 30
W/m2K. Este coeficiente depende, ademds, de la velocidad del viento en cada instante, y
Falkner, Zicher y el CEB proponen que se utilice la expresion:

h,=5,58+3,95V (W/m?K)

siendo V la velocidad del viento en metros/segundo.
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4. RESOLUCION DE LA ECUACION DE CONDUCCION DE CALOR

Las ecuaciones de conduccion de calor (2) y (3) se han resuelto mediante el método de
diferencias finitas, en ambos casos, pero con técnicas diferentes para cada una, por plantear-
se distinta problemadtica desde el punto de vista matemdtico.

En el caso de la ecuacién unidimensional (2) se utiliza un esquema lineal, suponiendo la
losa del tablero dividida en una serie de capas iguales de espesor y en cuyos extremos se im-
pondrdn las condiciones de contorno. Estas condiciones se supondrdan como una inyeccidon
o drenaje de calor en las dos capas, superior e inferior, cuyos valores vendran dados por la
radiacién solar absorbida o emitida,

Q, =€ I(t)

y por el balance de calor transmitido por conveccidén, como consecuencia de la diferencia de
temperaturas entre el contorno y el ambiente,

Q; =h. (T, -T,)

La resolucién de la ecuacion (2) se efectua mediante un esquema explicito, de manera
que se puedan obtener las temperaturas, en cada instante, en funcién de las existentes en el
instante anterior, sin tener que recurrir a plantear la resolucién de un sistema de ecuaciones.
Como contrapartida, la discretizacion de la malla debe ser suficientemente fina (se ha con-
siderado un punto de la malla cada centimetro de espesor de losa) lo que no ha supuesto
problema, en cuanto al tiempo de ordenador, debido a la ventaja del esquema explicito y
ser un modelo unidimensional.

La ecuacién de conduccidon de calor en dos dimensiones (3), se resuelve numéricamente
mediante el método implicito de direccién alternante debido a Paeceman y Rachford, que
es estable para cualquier paso de tiempo y de tamafio de reticula. Este esquema lleva, no
obstante, un esfuerzo de ordenador notablemente superior al caso del andlisis unidimen-
sional, debido al mayor nimero de incégnitas y de variables con que trabaja.

Las condiciones de contorno se implantan de igual forma que en el caso unidimen-
sional, con la diferencia de que la radiacién en el contorno no se supone como un flujo de
calor inyectado o drenado, sino como un calor generado en estos puntos del contorno del
sélido.

5. RESULTADOS OBTENIDOS CON EL MODELO UNIDIMENSIONAL

5.1. Grificas de temperaturas

Para caracterizar el estado térmico del puente, se considera la grafica de temperaturas
en los casos en que se efectia un andlisis unidimensional de su comportamiento térmico.

La figura 3 muestra un caso particular de diagramas de temperatura, en una losa de
80 centimetros de canto, para un dia caluroso de verano. Las curvas de la figura represen-
tan las temperaturas en todo el canto de la losa, comenzando a las 8 horas con temperatura
uniforme de 15°C, hasta las 23 horas. En ellas se observa que el mdximo gradiente de tem-
peraturas se produce hacia las 16 horas en que existe en el pavimento una temperatura pro-
xima a 48°C.
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Fig. 3. Distribucion de temperaturas en tablero tipo losa.

5.2. Curvas de energia y relacion entre energia y temperatura eficaz

Una nueva variable que se ha utilizado para determinar la situacién térmica del tablero
es el balance de energia térmica en el puente, debido a su interaccién con el medio am-
biente.

Sobre la superficie de un tablero de puente, el intercambio energético con el ambien-
te puede darse de la siguiente forma:

En la parte superior se considera el caso de transferencia de calor con el ambiente por
conveccion. La radiaciéon puede ser: absorbida durante el dia (radiacion solar de onda corta)
o emitida durante la noche (radiacién térmica de onda larga).

En la parte inferior del tablero, Unicamente se considera la transferencia por convec-
cion, debido a que no recibe radiacion solar durante el dia, y la emisiéon durante la noche se
desprecia, puesto que el tablero emitird la radiacién térmica sobre el suelo, que estd a una
temperatura muy préxima a la del puente, y quedaria anulada por la que emite el suelo
sobre €l, que es igual a la anterior (Ley de Stefan-Boltzmann).

Por tratarse de condiciones referidas Unicamente al contorno, la energia absorbida o
emitida no dependerd, de forma apreciable, de la geometria del puente si mantiene la misma
superficie de pavimento, y si de las condiciones ambientales.

En la figura 4 se representan las curvas de energia, para cada instante de tiempo, sobre
un tablero durante un dia caluroso de verano.

En ella destaca la importancia de la energia absorbida por radiacién sobre la energia
total del puente, y el signo negativo de la energia ganada (en este caso perdida) por con-
veccion, en la parte superior del tablero, debido a la temperatura mds elevada de la super-
ficie del tablero que la del ambiente.

Se define la temperatura eficaz de un tablero de puente como la temperatura que rige
el movimiento longitudinal del tablero. Para el caso de un tablero de tipo losa, sin voladi-
zos, se ha obtenido la relacién entre la temperatura eficaz de la losa en un instante y el ba-
lance energético: -
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Fig. 4. Curvas de energia en un puente tipo losa.

Ter = Teo + pQCs 7
T,, = Temperatura eficaz en el instante 7.
T, = Temperatura eficaz en el instante inicial 0.
Q;, = Energia térmica acumulada por unidad de superficie hasta el instante 7 (J/m?).
p = Densidad del material (hormigén: p ~ 2400 Kg/m?3). '
C = Calor especifico del material (Hormigén: C ~ 1000 J/Kg.K)
Z = Canto de lalosa (m).

Se ha efectuado un estudio paramétrico consistente en estudiar el balance de la ener-
gia ganada o perdida en funcidén de las propiedades térmicas de los materiales, como son
la conductividad térmica, el calor especifico o la densidad (Serrano, P.); el resultado obte-
nido es que el balance de energia apenas varia, si estas propiedades térmicas se mantienen
dentro de los valores habituales, como por ejemplo, los indicados en el Cuadro 1.

5.3. Estudio de la temperatura eficaz, dilatacién y curvatura

Mediante el estudio numérico de la ecuacidén de conduccidén de calor en una dimension
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(1), se ha efectuado un andlisis paramétrico de las variables que influyen en el estado térmi-
co del tablero.

Se ha estudiado la evolucidn en el tiempo de la temperatura eficaz de puentes losa, de
diferentes espesores (Serrano, P.). Se representa en la figura 5 uno de los casos considera-
dos, que corresponde a un dia caluroso de verano, con una radiacién incidente de 9500
W.h/m? y coeficientes de conveccién habituales. La temperatura eficaz inicial del puente
es de 15°C en todos los casos.
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Fig. 5. Dilatacion longitudinal del tablero.

La temperatura eficaz se ha definido como la temperatura que gobierna el movimiento
longitudinal del tablero, por lo cual, la variacién de temperatura eficaz y la dilatacion unita-
ria del puente estdn ligadas entre si mediante una constante de proporcionalidad que es el
coeficiente de dilatacién del hormigén:

e=o AT

Por tanto, las curvas de dilatacion térmica del tablero en un dia caluroso, serian iguales
a las de la temperatura eficaz, pero con la correcciéon del coeficiente de proporcionalidad
en el eje vertical. La importancia del espesor de la losa en la dilatacién térmica del tablero,
se puede observar en la figura 5. Considerando un puente con la mdxima temperatura eficaz
que puede alcanzar durante un dia caluroso y la minima en una noche fria, los valores de
la mdxima dilatacién térmica que se han obtenido son, aproximadamente, de 0,40 mm/m
en una losa de 40 centimetros de canto, y de 0,30 mm/m en una losa de 80 centimetros
de canto.

La curvatura que adquiere el puente por causas térmicas, solamente interesa en el caso
de puentes hiperestdticos, puesto que en el caso de puente isostdtico la curvatura de la
pieza se traduce en un movimiento libre del tablero, con modificacién de su flecha, pero
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sin que resulte de ello ninguna tension, si se exceptiian los esfuerzos de autotension térmica.
Para el caso de puente hiperestético, el dato de la curvatura de cada tramo supuesto isosta-
tico es necesario para poder deducir los momentos de continuidad en cada apoyo inter-
medio.

En la figura 6 se representa la evolucién en el tiempo de un caso particular de una losa,
de 80 centimetros de espesor, correspondiente al caso de la figura 3, en condiciones extre-
mas de un dia de verano. Las lineas representan la evolucion de la seccidon recta del tablero
cada hora, obteniéndose como valor de la curvatura méxima el de 0,20-1073, hacia las
17 horas, que es cuando la pendiente de la seccidn recta es mdxima.
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Fig. 6. Evolucion de la seccion recta del tablero.

5.4. Influencia de las condiciones ambientales

El condicionante fundamental del estado térmico de un tablero de puente son las
condiciones ambientales; y con el fin de cuantificar el efecto de cada una de estas condi-
ciones, se ha efectuado un estudio paramétrico de las variables afectadas en cada caso.

La influencia de la radiacion solar sobre el estado térmico de un puente, medido a
través de la energia solar absorbida, es importante, pero se compensa en parte, debido a la
pérdida por conveccidn, al calentarse mds el pavimento que la temperatura ambiente; de
forma que un aumento de la energia solar total diaria del 90 por 100 (de 5000 W.h/m? a
9500 W.h/m?) supone solamente un aumento del 17 por 100 en la mdxima energia instan-
tdnea absorbida, en el supuesto de mantener fijos el resto de los parametros.

La influencia de la temperatura ambiente es fundamental en el estado térmico del
puente y se puede suponer que la energia total absorbida por el puente, en un periodo
diurno de 12 horas, aumenta aproximadamente 120 W.h/m?, por cada grado centigrado
de variacién de la temperatura media ambiente. ’ ’

Si para una misma temperatura media ambiente, varia la oscilacién diaria, la varia-
cidon de energia absorbida en las horas diurnas (aproximadamente entre las 10 horas y las
20 horas) es de 90 W.h/m? por cada grado de oscilacién de la temperatura, y la pérdida de
energia durante las horas nocturnas tiene también un valor muy préximo a 90 watios
hora/m?, con lo cual el balance de 24 horas queda compensado, dependiendo solamente
de la temperatura media en un estudio de 24 horas de duracién.
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Efectuando el estudio paramétrico de la temperatura y la radiacion, se muestra una
mayor influencia de aquélla; pero no debe olvidarse que, desde un punto de vista meteo-
roldgico, ambas variables estin unidas y sélo se permite un pequefio juego de los valores
de una respecto de los de la otra. Ello muestra la conveniencia de la utilizacién conjunta de
los mapas de temperatura y radiacion, para el estudio del estado térmico de un puente.

El resto de las variables térmicas que definen el problema térmico en tableros de
puente, como son la conductividad y difusividad térmicas del hormigén y los coeficientes
de conveccién térmica, apenas tienen influencia en el estado térmico del tablero, siempre
que se mantengan dentro de sus valores habituales.

6. RESULTADOS OBTENIDOS CON EL MODELO BIDIMENSIONAL

El andlisis bidimensional considerado en la ecuacién (3), se ha resuelto mediante un
programa de computador de transmision de calor en dos dimensiones, especialmente dise-
flado para su aplicacién a tableros de puente, en especial en lo referente a la entrada de datos
de una forma cémoda y rapida.

El programa tiene diversas opciones de salida a impresora o plotter parala obtenciéon
de una representacion grafica de la perspectiva axonométrica de la superficie de tempera-
turas del puente T = T(4,y), con la ayuda de un programa de disefio grafico creado en el
Departamento de Ciencias Aplicadas a la Ingenieria, de la Escuela Técnica Superior de In-
genieros de Caminos, Canales y Puertos de Santander.

Se han efectuado estudios sobre puentes tipo losa, puentes de seccién cajon o multi-
celulares y puentes de vigas. Se incluyen los resultados obtenidos sobre un puente de sec-
cidn multicelular tipico, definido en la figura 7.
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Fig. 7. Seccidn tipo de tablero utilizado.

Se considera el caso de un dia caluroso de verano, con una radiacién incidente de
9500 W.h/m? vy se incluyen los grificos del campo de temperaturas sobre la seccion del
tablero y en el aire de alrededor. Debe considerarse que cada nudo de la malla dibujada
es el centro del 4rea o reticula cuyas propiedades se adjudican al punto central de la misma.

Las grificas de las figuras 8, 9, 10y 11, corresponden a las superficies de tempera-
turas a las 15 horas, a las 21 horas, a las 3 horas de la noche siguiente y a las 8 horas de
la mafiana.
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7. EVOLUCION DE LA TEMPERATURA EN PUNTOS CARACTERISTICOS
DEL TABLERO

Para cada tipo de tablero considerado, se ha definido una serie de puntos caracteristi-
cos y se ha estudiado la evolucién de la temperatura en ellos, con todas las condiciones am-
bientales estudiadas, durante 24 horas.

En el caso de la seccion multicelular se han considerado cinco puntos de la seccién de
hormigén y la temperatura ambiente, segiin se indica en la figura 12.

En dicha figura se dibujan las curvas de temperatura de los seis puntos, en el caso de un
dia caluroso en verano, incluido la temperatura ambiente.

Para cada instante de tiempo se puede determinar, sobre la propia figura, ademds de
la evolucién de la temperatura en cada punto, el gradiente de temperatura existente en el
alma exterior de la seccidn, considerando en su conjunto los puntos 2 y 3, y determinar el
instante en que dicho gradiente es mdximo.

TEMPERATURA

Fig. 12. Evolucién de la temperatura en puntos caracteristicos.

8. CONCLUSIONES

—El estado térmico de un tablero de puente, es decir, su campo de temperaturas, de-
pende bédsicamente de su geometria (tipologia del tablero) y sobre todo de las condicio-

nes ambientales de contorno.

—El comienzo de todo proceso de cilculo del campo térmico en un tablero de puente,
puede hacerse suponiendo temperatura uniforme en todo el tablero hacia las 8,00 horas.
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—Se ha definido como variable para caracterizar el estado térmico del tablero, el balan-
ce de energia térmica entre el tablero y el medio ambiente que le rodea. En el caso de
una losa, su temperatura eficaz depende linealmente de esta energia térmica acumulada, y
. es inversamente proporcional a la densidad y calor especifico del material y al espesor
de la losa.

—La dilatacion térmica longitudinal del tablero y su curvatura, dependen de las condi-
ciones ambientales, y éstas de la localizacidon geografica del tablero. En un puente losa de
40 cm de espesor esta dilatacién puede alcanzar € = 0,40 mm/m y la curvatura puede
valer: ¢ =0,5.1073,

—De las condiciones térmicas ambientales que influyen sobre el puente, la més impor-
tante es la temperatura ambiente, ya que por cada grado centigrado de variacién en la
temperatura ambiente se produce una variacién de la energia total absorbida en 12 horas
diurnas, de aproximadamente 120 W.h/m?. :

—Las condiciones ambientales de temperatura y de radiacién solar estdn ligadas entre
siy con la localizacién geogréfica del puente; por lo que se recomienda el uso de los mapas
del Instituto Nacional de Meteorologia para determinar sus valores, sobre todo en el caso
de puentes singulares.

—Las propiedades térmicas (conductividad, calor especifico y densidad) de los materia -
les, apenas tienen influencia en los resultados, siempre que se mantengan dentro de los li-
mites habituales.

—Se ha obtenido un listado numérico del campo de temperaturas en toda la seccién
del tablero de puente, para cada instante de tiempo. De esta forma se han obtenido va-
lores del gradiente de temperaturas en zonas conflictivas, como el alma de la seccién ca-
jon, que puede valer 15°C en todo el espesor del alma.
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francés. Habia aparecido ya en version inglesa y alemana previamente.

El libro constituye un documento excepcional sobre el puente en general y abarca
los fundamentos estéticos de su disefio, el nacimiento y las pautas del proyecto de puen-
tes, la influencia del trazado y los materiales a emplear y pasa una detallada revista a toda
la tipologia especifica de cada tipo de puente, desde los antiguos puentes de madera y
-piedra hasta los ultimos puentes atirantados y colgantes.

Todo ello va acompafiado de una coleccion realmente impresionante de fotografias
de puentes notables.

La obra representa el fruto de muchos afios de trabajo y de meditacion del Profesor
- LEONHARDT en el proyecto de puentes, técnica a la que no sélo ha hecho muy importan-
tes aportaciones técnicas, sino que las ha acompafiado siempre de una constante preocupa-
cién por los aspectos estéticos y por la relaciéon de la estética con las cualidades estructura-
les y funcionales del puente.

El libro es de interés, tanto para los profesionales de la ingenieria como para el profa-
no y su valor estd realzado por una edicion de gran calidad tipografica. Deseariamos ademas
subrayar el interés que presenta su lectura para los jovenes ingenieros que estén iniciando
su formacion en este tema.

Debe destacarse la excelente version espafiola, realizada por el Dr. Ingeniero de Ca-
minos, D. Alberto Corral,

Prof. José Calavera Ruiz
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1. INTRODUCCION

La complejidad del comportamiento de los soportes esbeltos, ha hecho que los méto-
dos de dimensionamiento indirecto utilizados por las distintas normas (1) obliguen a distin-
guir entre el comportamiento de soportes cortos y esbeltos. Se define, en este trabajo, un
limite para diferenciar estos dos tipos de elementos.

Desde el punto de vista practico, e independientemente de cualquier planteamiento
conceptual, resulta interesante para el proyectista conocer en qué elementos produce la
esbeltez efectos suficientemente importantes como para que sea obligada su consideracion.

Para abordar adecuadamente este problema, resulta necesario, por una parte, definir
un criterio para la cuantificacién de los efectos debidos a la esbeltez, es decir, cudl es el
error que se admite para despreciar los efectos de la esbeltez y, por otra parte, definir
este Iimite teniendo en cuenta todas las variables que intervienen en el fendémeno.

En relaciéon con el primer problema, existen distintas propuestas para definir la pér-
dida de capacidad resistente de un soporte esbelto respecto a uno corto (2), (3), (4) vy,
asimsimo, existe un consenso en el sentido de considerar como error admisible un 10 por
100 de pérdida de capacidad resistente, para poder despreciar los efectos de la esbeltez.

En relaciéon con el segundo problema, y debido a lo complejo del fendémeno, las dis-
tintas propuestas no tienen en cuenta, generalmente, todas las variables que intervienen en
el mismo, con lo que estos limites conducen a resultados inciertos. En la Tabla 1 se mues-
tran las propuestas de limites de esbeltez correspondientes a distintas normas y autores,
para el caso de soportes de seccion rectangular.

En general, la mayoria de las propuestas solo tienen en cuenta la esbeltez (EH-82
(5), CEB Coddigo Modelo (6), CP 110-72 (7)), considerando la DIN 1045-78 (8), ademads,
la excentricidad. Estas propuestas sélo contemplan el caso de soportes con excentricidad
constante.



Para soportes con excentricidad constante, existen propuestas aparentemente mas
elaboradas, como la de Menegotto-Via (9) que tienen en cuenta la esbeltez y el efecto
del axil. En esta linea, estos autores, asi como Macchi-Cauvin (10), proponen expresiones
que consideran la cuantia de forma explicita y que, aun cuando puedan conducir a mejo-
res resultados, no resultan cémodas, ya que los limites de esbeltez se utilizan como paso
previo al dimensionamiento y en este momento no se conoce la cuantia.

La propuesta de la norma ACI-318-83 (11), tiene en cuenta la esbeltez y la relaciéon
de excentricidades en los extremos, variable ésta de particular influencia.

TABLA 1

Limites de esbeltez propuestos en distintas normas y por diferentes autores
\ = esbeltez geométrica;
M, /M, 6 e, /e, =relacion de excentricidades en los extremos del soporte;
»=Ng/(b.d.feq);
e/h = excentricidad relativa

FUENTE VARIABLES CONSIDERADAS LIMITE PROPUESTO
EH-82 (5) A A=10
CEB-Model Code (6) A A=72
M, M,
ACI 318-63 (11) h— A=34-12 —
M, M,
CP 110-72 (7) A A=12

£<35,0=576
h

DIN 104578 (8) x;he— 35 <§<1o LA=20,76 +5,76(%—3,5)
e
—>10 ,, A=576
h
5,76
Menegotto-Via (9) A;v A=
Vv
A variable,
" s e ©1
Rio-Morin (4) Riws—i—
h e solucién grafica

En cualquier caso, tal como se muestra en los siguientes apartados, todos los métodos
citados conducen a resultados inciertos; es decir, proponen generalmente l{mites muy con-
servadores para soportes con excentricidades diferentes en los extremos (e; # e, ), y resulta-
dos que pueden ser peligrosos para soportes con excentricidad constante (e; = e, ).

Un trabajo de gran interés en este tema es el desarrollado por Rio-Mordn (4), (12),
en el que se aborda un estudio paramétrico a los efectos de interpretar la influencia de las
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distintas variables. Estos autores proponen limites de esbeltez teniendo en cuenta las va-
riables mds importantes; pero debido a la complejidad del fendmeno, presentan su propues-
ta en forma grafica, con las dificultades que ello implica desde el punto de vista de utiliza-
cién automatica.

En este trabajo se presenta un estudio de los limites de esbeltez y una propuesta sen-
cilla que considera como variables: \, v, e, /e,, y e/h, y conduce a resultados suficiente-
mente precisos.

2. CRITERIOS PARA LA DEFINICION DE LA PERDIDA
DE CAPACIDAD RESISTENTE

En la figura 1 se muestra el diagrama de interaccion de un soporte corto (A = 0)yel
diagrama de interaccion de un soporte esbelto, con idéntica seccién transversal.

I

» bhfcd

are

P .
v “onZ fea

Md

N

Fig. 1. Definicion de la pérdida de capacidad resistente de soportes esbeltos.

Tal como puede verse, debido a los efectos de la esbeltez, se produce una pérdida de
capacidad resistente que puede definirse como sigue:

1) Para un axil dado, Ny, la pérdida de capacidad resistente puede definirse en tér-
minos de momentos. En el ejemplo de la figura, esta pérdida puede expresarse
por la ecuacion 1:

AM = My 50 — Mg a=20 ec. (1)

2) Para una excentricidad dada, la pérdida puede definirse en términos de axil y
momento. En el ejemplo de la figura este criterio puede expresarse por las ecua-
ciones 2y 3:
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AN = Nj — Ny ec. (2)
AM=M§ - My ec. (3)

A los efectos de este trabajo, se ha considerado el criterio 1 para la definicién de la
pérdida de capacidad resistente.

Asimismo, se ha adoptado como valor admisible de pérdida de capacidad resistente por
efecto de la esbeltez, el 10 por 100. Es decir, un soporte estudiado teniendo en cuenta los
efectos de la esbeltez, que tenga una pérdida de capacidad resistente menor o igual que el
10 por 100 respecto al mismo soporte considerado como corto, puede ser tratado, a los efec-
tos de dimensionamiento, como un soporte corto:

€, =———— <1,1 ec. (4)

Esta magnitud del error es la adoptada por distintos autores (9), (10), (12), aunque
debe indicarse que los limites de esbeltez que se proponen, pueden utilizar cualquler otro
valor de error admisible.

3. CRITERIO PARA LA DEFINICION DE LOS LIMITES DE ESBELTEZ

Para cxplicar el criterio seguido para la definiciéon de los limites de esbeltez propues-
tos, se ha utilizado la representacién correspondiente al Método de la Columna Modelo (13).

De acuerdo con el criterio expuesto en el apartado anterior, es posible definir, para
un soporte de caracteristicas geométricas y mecdnicas conocidas, un valor de esbeltez para
el que se produzca una pérdida de capacidad resistente, en términos de momentos, igual al
10 por 100.

En la figura 2 se muestra el procedimiento para la obtencidén de la esbeltez limite en el
caso de soportes con excentricidad constante, teniendo en cuenta los diferentes tipos de es-
tados limites ultimos posibles. Para un soporte de caracteristicas geométricas y mecdanicas
conocidas, es posible definir la directriz mecdnica correspondiente, es decir, el diagrama
momento-curvatura en términos de excentricidades-curvaturas. Para que el soporte tenga
una pérdida de capacidad resistente del 10 por 100, en términos de momentos o excentri-
cidades, ya que el axil es constante, sdlo podra estar solicitado con una excentricidad de
primer orden, dada por la ecuacién 5:

Cu

ec. (5
1 (5)

€o =

siendo e, la excentricidad de primer orden, y e, la maxima excentricidad de primer orden
resistida por el soporte estudiado.

En esta situacion, la esbeltez limite sera aquella que defina una directriz geométrica
para la que se produzca un estado limite Ultimo, ya que la pendiente de la directriz geomé-
trica es funcidén de la esbeltez (ecuacién 6):

2
tgo = X ec. (6)

Si la rotura se produce por agotamiento de la seccidn critica, la directriz geométrica
se intersectard con la mecdnica en el ultimo punto de ésta, es decir, el soporte rompera
con una excentricidad total, igual a la maxima resistida por la seccién (figura 2.a).
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Fig. 2. Esbeltez Iimite para soportes con excentricidad constante e; = e, = €.
a) Rotura por agotamiento de la seccion critica.
b) Rotura por inestabilidad.
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Fig. 3. Esbeltez Iimite para soportes con excentricidades diferentes en los extremos, ey Fe,.
a) Rotura por agotamiento de la seccion critica.
b) Rotura por inestabilidad. '



Si la rotura se produce por inestabilidad, la directriz geométrica serd tangente a la
mecdnica, para una excentricidad menor que la maxima resistida por la seccién (figura 2.b).

Para el caso de soportes con excentricidades distintas en los extremos, figura 3, y de
acuerdo con la propuesta del Método de la Columna Modelo, el comportamiento es igual

que el de un soporte con excentricidad constante igual a la excentricidad equivalente de-
finida por la ecuacion 7:

ee =0,6e, +0,4¢e; €£04ce, ec. (7)

siendo e, y e, las excentricidades de los extremos y tomando |e, | > |e,] .

En este caso, para que el soporte tenga una pérdida de capacidad resistente del 10 por
100, la excentricidad maxima de primer orden, e, , deberd estar definida por la ecuacion 8:

e, = i1 ec. (8)

siendo e, la excentricidad mdxima de primer orden.

A partir de este valor es posible, de acuerdo con la relaciéon de excentricidades e, /e,
existente en el soporte analizado, definir el valor de la excentricidad equivalente (e.) y con
ello la directriz geométrica que defina un estado limite Gltimo. A partir de la pendiente de
la directriz geométrica (ecuacion 6), se puede determinar la esbeltez limite correspondiente.

Utilizando el procedimiento expuesto, se han determinado las esbelteces limites co-
rrespondientes a soportes esbeltos, de seccidn rectangular constante y armadura simétrica en
caras opuestas, con recubrimiento relativo h’/h = 0,1 y acero AEH-400 N.

Respecto a axiles, cuantias y relacion de excentricidades, se han considerado los valores
que se indican a continuacion:

v=0,1 a 1,6, con intervalos de 0,1;
w=0,1 al, con intervalos de 0,1;
e; /e =1,0y —1.

A
80 + s ¥ eq/ep =1
+ * + e,/e; =0
s : o e/e, =-1
58
+ & e
° + °
" $ °
e,
40 + o
+ s i s e
+ .
¢ 'y ° °
O S T T
3| f . ¥ % (I T BN
b + :’ i ° ps 4 H
[ » 4 b A b4 4 . o
t 3% + + + & i ; ° ° ° ° 5
#* + o+ e o °
20 | R : S S S R
+ °
* + 14 & i + 4 § i I %
* A S S SR SR S
» + 0+ o+ v 5+ F
* + + L 2 3 % o +
18 * ' ’ + o+
o SREEN

.1 .2 .3 .4 .5 .6 .7 .8 .9 1.0 1.1 1.2 1.3 1.4 1.5 1.8 Y

Fig. 4. Esbelteces Iimite. Método de la Columna Modelo.
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En la figura 4 se muestran los valores de esbeltez limite obtenidos en funcién del axil.
Del andlisis de estos resultados, que cubren practicamente toda la gama de posibles soportes
de este tipo, pueden extraerse las siguientes conclusiones de interés:

1) Influencia de las distintas variables

Tal como puede verse, es imposible definir limites de esbeltez para valores constantes
de A, tal como actualmente se recomienda en distintas normas.

Para soportes con excentricidad constante, puede observarse la influencia del axil y la
excentricidad de primer orden. La esbeltez limite resulta mayor para axiles pequefios y,
para axil constante, la esbeltez limite es mayor para excentricidades de primer orden mayo-
res.

En este sentido puede explicarse e} limite de esbeltez propuesto por Menegotto, ya que
los valores limite disminuyen a medida que aumenta el axil; pero no se tiene en cuenta el
efecto de la excentricidad de primer orden.

También puede explicarse la propuesta de la norma DIN 1045-78, que define limites
mayores para excentricidades de primer orden mayores; pero en este caso no se tiene en
cuenta el efecto del axil.

La misma tendencia, en cuanto a axil y excentricidad de primer orden, se observa para
relaciones e, /e, # 1, con una traslacion a valores limites mayores. Evidentemente, esta va-
riable resulta importantisima, especialmente si se tiene en cuenta que la mayoria de los so-
portes puede estar solicitada en estas condiciones.

La norma ACI 318-83, incluye esta variable en su propuesta, para el caso de soportes
que pertenecen a porticos intraslacionales, pero define valores de esbeltez limite extrema-
damente conservadores y no tiene en cuenta la influencia del axil y la excentricidad de
primer orden.

2) Tipos de rotura para pérdidas de capacidad resistente del 10 por 100.

Dependiendo del axil y de la relacién de excentricidades, los valores de esbeltez 1i-
mite, para una pérdida de capacidad resistente del 10 por 100, conducen a roturas por ago-
tamiento o inestabilidad.

Para soportes con excentricidad constante, e independientemente del valor de la ex-
centricidad de primer orden, la rotura se produce por inestabilidad, para axiles v < 0,3,
y por agotamiento para axiles mayores.

Para soportes con excentricidad variable, e, /e, # 1, la tendencia descrita para el caso
anterior se mantiene hasta valores de e; /e, = 0,2, aproximadamente. Para valores e, /e, <
< 0,2, la rotura siempre se produce por inestabilidad. Este fendmeno es légico si se piensa
que, para un mismo soporte, el efecto de la relacion de excentricidades se traduce en una
disminucidn de la excentricidad equivalente, tal como se muestra en la figura 5.

3) Soportes con excentricidades distintas en los extremos. Seccién critica de compro-
bacidn diferente a la de los extremos.
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Fig. 5. Cambio del tipo de rotura, debido a la disminucidn de la relacién de excentricidades.

Actualmente, el Método de la Columna Modelo, asi como la mayoria de los métodos
simplificados propuestos por las distintas normas, obliga a una doble comprobacién para
el caso de soportes esbeltos con excentricidad variable: por un lado, tener en cuenta el
efecto de la esbeltez, utilizando la excentricidad equivalente y, por otro, comprobar la
seccion transversal con la mayor excentricidad de primer orden. Si la comprobacion pésima
es la primera, el comportamiento condicionante es el de segundo orden y la seccidn critica
serd interior al soporte; en caso contrario, el comportamiento condicionante es el de primer
orden, y la seccidn critica es la del extremo con mayor excentricidad. Si los limites de es-
beltez se definen adecuadamente, esta doble € incomoda comprobacidon desaparece, ya que
sOlo se tendrdn en cuenta los efectos de la esbeltez cuando su influencia sea importante,
es decir, cuando la pérdida de capacidad resistente sea superior al 10 por 100. Por otra par-
te, tal como se muestra para las relaciones de excentricidad e,/e, = 0 y —1, los efectos de
la esbeltez sdlo tienen importancia para soportes extremadamente esbeltos, (A > 20), como
por gjemplo, un pilar de seis metros de altura y canto de 30 cm.

4. LIMITES DE ESBELTEZ

Los limites de esbeltez que se proponen se han obtenido a partir de las hipdtesis pro-
puestas por el Método de las Curvaturas de Referencia (1), segiin el cual, el ELU de agota-
miento de la seccién critica estd caracterizado por la Curva de Curvaturas de Referencia
de Agotamiento, y el ELU de inestabilidad, por la Curva de Curvaturas de Referencia de
Inestabilidad, utilizando como directriz geométrica la propuesta por el Método de la Colum-
na Modelo. Asimismo, se utilizan las ideas expuestas para la definicién de la excentricidad
ficticia e* para dimensionamiento (2).

Tal como se ha explicado, la definicién del limite de esbeltez consiste en la definicién
de una esbeltez que conduce a una pérdida del 10 por 100, a partir de los datos de que
dispone el proyectista para el dimensionamiento.” Comparando este valor con la esbeltez
real del soporte, se puede elegir el tipo de dimensionamiento que hay que adoptar.
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Fig. 6. Esbeltez |imite para soportes con excentricidad constante, e; = e, = eq, segin el Método de las
Curvaturas de Referencia.

a) Rotura por agotamiento de la seccion critica.

b) Rotura por inestabilidad de la seccion critica.
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En la figura 6, se muestra el criterio expuesto para la determinacién del limite de es-
beltez, utilizando el Método de las Curvaturas de Referencia.

En este caso, como dato de dimensionamiento, se conoce la excentricidad de primer
orden (ey), y como condicidn impuesta de pérdida de capacidad resistente, se conoce
asimismo el valor mdximo admitido e, , (ecuacién 9):

ey = 1,1 - ey, : ec. (9)

La determinacién de la esbeltez limite consiste en determinar la pendiente de la direc-
triz geométrica que define el estado limite Gltimo. Si la rotura se produce por agotamiento,
la esbeltez limite puede obtenerse por la ecuacién 10:

_ |/ L1 (eo/h) — (eo/h)
Nim = R -10.000 ec. (10)

donde:

Ajm - esbeltez limite;
eo/h : excentricidad relativa de primer orden;
(1/r), : curvatura de agotamiento;

Si la rotura se produce por inestabilidad, la esbeltez limite puede obtenerse por la
ecuacion 11:

1/ (el — (oo /1)
Nim = \/:——— - 10.000 ec. (11
donde:
e;/h @ excentricidad de inestabilidad que corresponde a la misma cuantia que ey ;

(1/r); : curvatura de inestabilidad.

Dependiendo del tipo de rotura que corresponda, en cada caso se utiliza una de las dos
expresiones. Las curvaturas y excentricidades de agotamiento e inestabilidad, pueden obte-
nerse como interseccion de la directriz geométrica y la Curva de Curvaturas de Referencia
correspondiente.

A los efectos de simplificar este planteamiento, teniendo en cuenta el andlisis de tipos
de rotura del apartado anterior, y que las Curvas de Curvaturas de Referencia pueden de-
finirse de forma exacta sélo por puntos, se han obtenido los limites de esbeltez siguiendo los
tres criterios que se describen a continuacion:

1) Para el criterio 1, se han determinado los valores limite de esbeltez, utilizando las
Curvas de Curvaturas de Referencia, tal como se definen en el Método de las Cur-
vaturas de Referencia, y se ha tenido en cuenta, en cada caso, el tipo de rotura que
se produce en el soporte.

2) Para el criterio 2, se ha utilizado, para cada.axil, un ajuste lineal por minimos cua-
drados de las Curvas de Curvaturas de Referencia. Se ha tenido en cuenta, en cada
caso, el tipo de rotura que se produce en el soporte.

3) Para el criterio 3, se ha utilizado, para cada axil, una unica curvatura como Curva
de Curvaturas de Referencia, y se ha considerado asimismo que en estas condicio-
nes los soportes rompen siempre por inestabilidad.
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Estudio de precision de limites de esbeltez obtenidos con diferentes criterios

el/e2

1

0,8

0,6

0,4

0,2

—0,4

—0,6

—0,8

E+

21,16
10,38

21,16
18,95

21,16
18,95

21,16
18,95

21,16
18,95

88,48
18,95

88,48
18,95

88,48
18,95

88,48
18,95

88,48
18,95

88,48
18,95

TABLA 2

—24,8
—21,21
—45,71

—248
24,47
—45,71

—24,8
—28,58
—45,71

248
~31,96
46,45

=25;3
-35,31
—49,59

—30,07
—35,31
—53,93

30,07
—-35,31

- —56,58

—30,07
—35,31
—58,27

—30,07
-35,31
—58,91

—30,07
-35,31
—58,91

-30,07
35,31
—-58,91

Xm

-1,19
0,68
—10,27

13
0,14
—6,54

—2,08
—0,84
=5,12

-3,16
—2,04
—4,79

4,38 -

—3,34
—5,04

~3,77
—0,82
5,53

-3,27
0,68
6,11

—2,88
1,59
6,69

2,58
2,22
-7,21

2,34
2,73
—7,62

—2,15
3,14
-7,95

sigma

3,44
8,08
10,81

2,86
7,81
11,87

3,47
7,98
12,09

4,51
8,46
12,09

5,66
9,13
12,02

5,51
11,6
12,05

5,27
12,31
12,15

5,05
12,45
12,28

4,84
12,43
12,41

4,66
12,4
12,49

4,49
12,35
12,55
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En la tabla 2 se muestra un estudio comparativo entre los limites de esbeltez obtenidos
utilizando el Método de la Columna Modelo y los tres criterios anteriormente expuestos,
analizando los mismos casos indicados en la Figura 4. El error que se indica en la tabla estd
definido por la ecuacion 12:

_ )\lim,CM - >\1i.m

€ ec. (12)

Njim ,cM
donde:

Mim,cm ¢ limite de esbeltez definido con el Método de la Columna Modelo;
Njim : limite de esbeltez definido con alguno de los criterios expuestos.

Los errores positivos indican valores de esbeltez limite superiores a los obtenidos con
el Método de la Columna Modelo, y viceversa.

Del andlisis de los resultados se pueden derivar las siguientes conclusiones:

1) Los limites de esbeltez obtenidos con el criterio 1, conducen a resultados sensible-
mente iguales que los obtenidos utilizando el Método de la Columna Modelo. En
este caso, no existen errores positivos por las hipdtesis del Método de las Curvatu-
ras de Referencia, debiéndose las diferencias a que cuando la rotura es por inesta-
bilidad, puede no estar exactamente caracterizada por la Curva de Curvaturas de
Referencia de Inestabilidad adoptada (1).

2) Los limites de esbeltez obtenidos utilizando los criterios 2 y 3, conducen a valores
de error similares. En cualquier caso, los valores medios de error (X) oscilan entre
el 6 y el 10 por 100; y los valores de desviacion estandar (o) resultan asimismo
adecuados.

A la vista de estos resultados se propone el criterio 3 para la determinaciéon de los
limites de esbeltez, criterio que puede expresarse por la ecuacioén 13:

"= l/l,l .e,/h — 1,035 - o /h
1,035 - (h/r)

10.000 ec. (13)

donde:

e,/h : representa la excentricidad relativa maxima de primer orden. En el caso de sopor-
tes con excentricidad constante resulta e, /h = eq/h;

e./h : representa la excentricidad equivalente relativa, definida por la ecuacion 7. En el
caso de soportes con excentricidad constante, e./h = eg/h;

h/r : es la curvatura definida por la ecuacion 14, en funcion del axil reducido actuante:

h/r = 4,928 + 0,584 - v — 5,224 - v? + 2,233 1® ec. (14)

En la figura 7, se muestran las esbelteces limites obtenidas con el criterio adoptado,
utilizando los mismos soportes estudiados en la figura 4. Tal como puede verse, la tenden-
cia de los valores obtenidos es similar a la que se presenta en la figura 4.

Con el fin de valorar la pérdida de capacidad resistente a que conduce el método pro-
puesto, se ha realizado un estudio que tiene en cuenta las mismas variables de la figura 4,
en el que se determina la pérdida de capacidad resistente utilizando el método de la Co-
lumna Modelo y los valores de esbeltez limite propuestos. En la figura 8 se muestran los
resultados obtenidos y, tal como puede verse, los valores limite de esbeltez propuestos,
definen, con un grado de precision adecuado, la pérdida de capacidad resistente propuesta.
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En la figura 9 se muestra un estudio similar, para la propuesta de la IEH-82, con
Aim = 10. Tal como puede verse, esta propuesta subestima la pérdida de capacidad resis-

tente para axiles altos y e,/e, = 1, y conduce a resultados sumamente conservadores para
e /ey #F 1.
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Fig. 9. Pérdida de capacidad resistente de acuerdo con la esbeltez |imite propuesta por la IEH-82 (e =
=eyley).
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g. 10. Comparacion entre las esbelteces |imite propuestas y las de la Instruccion EH-82.
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Finalmente, en la figura 10, se muestran las esbelteces limite en funcion del axil, para
diferentes valores de excentricidad de primer orden y relaciéon de excentricidades. Estos
resultados coinciden de forma sensible, cualitativa y cuantitativamente, parae,/e, =1y 0,
con los obtenidos por Rio-Moran. Para valores de e, /e, = — 1 el método propuesto condu-
ce a resultados mas conservadores, y ésto puede justificarse teniendo en cuenta que, en este
caso, se ha adoptado el método simplificado de la Columna Modelo para analizar soportes
con excentricidades diferentes en los extremos y, en aquel trabajo, se ha adoptado el méto-
do general. En cualquier caso, los valores de esbeltez limite son suficientemente grandes pa-
ra evitar el dimensionamiento de este tipo de soportes teniendo en cuenta los efectos de la
esbeltez.

En la figura 10 se ha representado, asimismo, a efectos comparativos, el limite de es-
beltez propuesto por la EH-82.

5. EJEMPLO NUMERICO

Como ejemplo de aplicacién del método que se presenta, se propone el cdlculo de los
limites de esbeltez del soporte cuyas caracteristicas se indican seguidamente:

g = 7,35m;

b = 0,30m;

h = 0,30m; h>=0,03;

N = 40,5 Mp;

fae = 200kp/cm?; v, =1,50;

fyx = 4.100kp/cm?; v, = 1,10;
ve = 1,60. '

Se evaluan los limites de esbeltez para los siguientes casos:

—casol: e; =e, =0,12m;
—caso2: e; =0; e; =0,12m;
—caso3: e, =—0,12; e, =0,12m.

La seccién transversal es la indicada en la figura 1, con armadura simétrica en caras
opuestas.

Los valores adimensionales que intervienen en la formulacion son:

pu TN 1,6 - 40,5 _
b-h-fg 030-030-2000/1,5
a=2 2 T35 _9ys
h 0,30

Sustituyendo el valor de v en la ecuacién 14, se tiene:

h 388

— Limite esbeltez, caso 1:
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sustituyendo en la ecuacién 13:

1,1 -0,4 —1,035-04
= Ll el 1 2. 10.000 = 8,17
Mim l/ 1,035 . 3,88

Njm <A

en este caso, pues, resulta necesario tener en cuenta los efectos de la esbeltez.

— Limite esbeltez, caso 2:

S~ 0,604 =024,
h

gy = \/1,1 -0,4—-1,035-0,24 10.000 = 21,84

1,035 - 3,88

N < A

En este caso, resulta, también, necesario tener en cuenta los efectos de la esbeltez.

— Limate esbeltez, caso 3:

€
—=—04;
h

€

2 =04;
h

Ce
—=04-04=0,16;
h

gy = ‘/1,1 04 —1,035-0,16 10.000 = 26,14
1,035 - 3,88

Ny > A

En este ultimo caso, en que e; /e, = — 1, no es necesario tener en cuenta los efectos
de la esbeltez en el dimensionamiento del soporte.

6. CONCLUSIONES

1) Resulta evidente que los limites de esbeltez deben ser planteados teniendo en cuen-
ta las variables que intervienen en el fendmeno:

v, e/h: >\) el/e2
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Los limites de esbeltez propuestos por las distintas normas, conducen a resultados inse-
guros para soportes con excentricidad constante, y demasiado conservadores para soportes
con excentricidad variable.

2) Los limites de esbeltez propuestos, resultan suficientemente sencillos para su apli-
caciéon prdctica, tienen en cuenta las distintas variables que intervienen en el fendmeno, y
permiten medir con precision adecuada la pérdida de capacidad resistente debida a la es-
beltez.

3) La utilizacién de limites como el propuesto, evita la doble comprobacion indicada
por los distintos métodos simplificados para el caso de soportes con excentricidad variable.

4) Desde un punto de vista prictico, y teniendo en cuenta los resultados obtenidos,
para soportes de edificacion pertenecientes a pérticos intraslacionales, en los que la excen-
tricidad es variable, parece que resulta innecesaria la comprobacion a pandeo.

5) En este estado de desarrollo del estudio de soportes esbeltos, y con objeto de jus-
tificar 1a complicacidén de los limites de esbeltez, asi como el mas adecuado dimensionamien-
to de los soportes esbeltos, parece inevitable el estudio profundo de soportes pertenecientes
a porticos, teniendo en cuenta adecuadamente el efecto de la coaccién de los nudos. El tra-
bajo que se describe en este articulo constituye un primer paso en esta linea, que es aborda-
da por el segundo autor para la realizacién de su tesis doctoral. ’
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Estudio de la capacidad resistente de
secciones de hormigon armado en flexion
simple con armaduras de compresion

No necesaria pero existente

Jaime Fernandez Gomez
Dr. Ingeniero de Caminos

Fernando Rodriguez Lépez
Ingeniero de Caminos

Catedra de Edificacién y Prefabricacion
ETSICCP de Madrid

En el dimensionamiento de secciones de hormigdn armado es necesario colocar arma-
dura de compresion cuando las deformaciones al nivel de la armadura principal de traccion
no llegan a la correspondiente al limite eldstico.

Dicha necesidad proviene de criterios de tipo econdémico y préctico, puesto que si
utilizamos cuantias extraordinariamente altas de acero en traccion, la fibra neutra alcanzara
gran profundidad, lo que significa que nos moveremos dentro del DOMINIO 4 (Véase figu-
ra 1) y, por tanto, el alargamiento del acero, €_, serd inferior al correspondiente al 1{mite
eléstico, €,

3,5 °loo
T
B Ec
: /
Q
h d ' */ 5 /
| 1" ' 3 C
ARVt
€, ¥ ¥
- - "
10 */ue £ S =

Fig. 1. Dominios de deformacion.
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De esta situacion se derivan tres consecuencias indeseables:

— La pieza alcanzara la rotura por agotamiento del hormigén comprimido, con poca
o ninguna fisuracién de aviso.

— El acero trabajara a baja tension y, por tanto, antieconémicamente.

— La pieza, por utilizar el hormigdn al maximo de sus posibilidades, estard sometida
a un fuerte proceso de fluencia y sus deformaciones diferidas serdn importantes.

En realidad, la cuantia a la prcfundidad limite correlativa no puede identificarse con
el valor Xy, , frontera entre los dominios 3 y 4, ya que depende de muchos factores, en
especial del didmetro de las armaduras empleadas y de la adherencia; pero convencional-
mente se acepta dicho valor como identificacion.

Cuando la armadura en traccion tiene alargamientos superiores a €y, o lo que es lo
mismo, el estado de deformaciones se encuentra en el dominio 3, aunque exista armadura
en la zona de compresion ésta no suele ser tenida en cuenta, y la pieza se calcula como si no
existiera. Dicho criterio viene motivado por las limitaciones que la instruccién EH-82 espe-
cifica para la consideracion en el cilculo de una barra como armadura de compresion:

— El didmetro de la misma serd superior o igual a 12 mm.

— Debera existir una disposicién de estribos, de tal forma que el didmetro de los mis-
mos sea igual o mayor que ¢/4 y estén dispuestos a una distancia igual o inferior a
15 ¢, siendo ¢ el didmetro de la barra comprimida. Estas limitaciones tienen como
objetivo fundamental el impedir el pandeo de las barras comprimidas.

Sin embargo, el estudio de las secciones de hormigén armado, considerando en el cél-
culo la armadura de compresidon existente (aunque no necesaria) tiene un interés practico
en estructuras de edificaciéon, dado que en las zonas de momentos negativos de los dinteles
(zonas de apoyo) es necesario disponer parte de la armadura de momentos positivos del
vano, y en el centro del vano es necesario prolongar parte de la armadura de momentos
negativos.

Aunque esta armadura incumpla las condiciones antes expuestas para ser tenida en
cuenta como armadura de compresion, hay que tener en cuenta que, en cuanto al pandeo
de las barras, el caso de las vigas es muy diferente al de los pilares, dado que la deformada
de la pieza introduce la excentricidad primaria en el sentido en el que esta impedido el
pandeo.

Fig. 2. Esquema de deformacién de un pértico.

Si se observa la figura 2, en las zonas de momentos positivos y negativos la armadura
comprimida no estd recta (como es el caso de los pilares), sino curvada, y esa curvatura pue-



de coartar apreciablemente el pandeo de las barras.
En la figura 3 se expone el principio del cdlculo de una seccién con armadura de com-

presion no necesaria pero existente.

€c
— 1ttt - — e
A's i 7/65 x - T
d A
As F
[ —T’— 55 'S

Fig. 3. Calculo de una secciéon de hormigon armado.
Si llamamos Vy al volumen del bloque de hormigén comprimido, Us y Ug a las capa-
cidades mecdnicas de Ay y Ay ¥V 8; a la distancia entre el centro de gravedad de Vy y la

armadura de traccidn, se pueden presentar los siguientes casos:

1) % < % . Las dos armaduras A} y A, estan en traccion. En la practica ésto corres-
ponde siempre a secciones en las que %< é y, por lo tanto, el bloque comprimido es un

segmento de pardbola. El alargamiento de la armadura A serd, €, = 0,01.
Las ecuaciones de equilibrio son:
Vy =AU =N Us=0
M, —Vy 8, +NUs(d—-d)=0

€ _001_ & 0

X d-x d —x

Como A estd definido para ¢, = 0,01 y U; es dato, tenemos un sistema de 5 ecuaciones con
5 incognitas: X’, €;, €c, Ug y X.

A X d’ . .. . . ..
2) g = T El cdlculo de la seccion se efectiia como si no exisiiese la armadura de
compresion, ya que €, = 0 y por lo tanto A; tiene tension nula.

>d—y

% 3 §< 0,259. Las condiciones de equilibrio resultan:

3)
Ve +N U AU, =0

M, — Uy 8, —XNU;(d —d) =0

(1)  Las expresiones de A, X', Vy y 85 se omiten por brevedad. El desarrollo en detalle del método de célcu-
lo puede seguirse en J. CALAVERA “‘Proyecto y Cilculo de Estructuras de Hormigén Armado para Edi-

ficios” (tomo II).

55



donde ¢, = 0,01 y las incdgnitas son las mismas que en el caso 1.
4) X 5%y X5 0259
d " d

Las ecuaciones de equilibrio son:

€. = 0,0035
Vy +N U —AUg =0
M, —V, 8 — N U; (d—d”) = 0

: ]

0,0035= & _ &
X d—x x-4d

En todos los casos son datos:

— M, = My, momento de célculo.

—b, h,d y d’, caracteristicas geométricas de la seccion.
— Ag, A}, secciones de acero.

— Caracteristicas de los materiales.

Con el método general de cdlculo expuesto se han preparado los dbacos que se presen-

tan en las figuras 4 y 5, validos para las caracteristicas que en ellos se indican. Sirven tanto
U

para comprobacién como para dimensionamiento, dado que en funcién de w = ————
U; Md fcd'b ® d
y w = ———— se puede determinar u = ——— , y conociendo u y w’ se puede deter-
fog'b - d feq'b - d?
minar w.

Un método aproximado de cdlculo para este tipo de secciones es el suponer agotada la
armadura de compresion (trabajando a su limite eldstico) y calcular el momento de la sec-
cion como el correspondiente a una viga de cuantia w — w’ mds un momento A; - fyq
(d—d’). En Ia figura 6 se indica el método aproximado de cdlculo.

En la tabla 1 se han calculado, para un acero de dureza natural y un acero estirado en

X
frio y para diferentes valores de w y w’, los valores de p oy v %ﬂ (momento reducido y
profundidad de la fibra neutra, calculados por el procedimiento exacto), u aproximado (mo-

XS .ar.c
(momento

mento reducido calculado por el procedimiento aproximado), y s ar.c ¥
reducido calculado sin tener en cuenta la armadura de compresion y profundidad de la fibra

neutra en la misma hipdtesis).

En la figura 7 se representan los errores cometidos. Se puede ver que los maximos erro-
res en los casos comprobados son del 12,5 por 100 para el acero estirado en frio y del
7,0 por 100 para el acero de dureza natural.
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DIAGRAMA PARABOLA RECTANGULO

ACERO DE DUREZA NATURAL
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Fig. 4. Secciones rectangulares sometidas a flexién simple, con armadura de compresién no necesaria pero

existente.
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DIAGRAMA PARABOLA RECTANGULO ACERO DEFORMADO EN FRIO
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Fig. 5. Secciones rectangulares sometidas a flexién simple, con armadura de compresién no necesaria pero
existente.
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Fig. 6. Método aproximado de célculo para secciones con armadura de compresion.

TABLA 1

Acero estirado en frio

" Xreal Xs.ar.
w w M yeal d Maproximado Ms.ar.c - dar .
0,00 0,175 0,312 0,175
0,20 0,10 0,198 0,230 0,181 0,175 0,312
0,20 0,198 0,195 -
0,00 0,247 0,438 0,247
0,30 0,10 0,277 0,325 0,255
0,20 0,293 0,246 0,261 0,247 0,438
0,30 0,293 0,221 —
0,00 0,292 0,550 0,292
0.40 0,10 0,333 0,448 0,327
’ 0,20 0,366 0,345 0,335 0,292 0,550
0,30 0,390 0,260 0,341
Acero de dureza natural
5 Xreal Xs.ar.c
w w Mreal d “aproximado Mg ar.c s;r
0,00 0,175 0,289 0,175
0,20 0,10 0,180 0,220 0,175 0,175 0,289
0,20 0,182 0,185 —
0,00 0,245 0,435 0,245
030 0,10 0,265 0,290 0,255
’ 0,20 0,269 0,233 0,256 0,245 0,435
0,30 0,272 0,212 -
0,00 0,304 0,580 0,304
0.40 0,10 0,335 0,435 0,325 0,304 0,580
’ 0,20 0,353 0291 0,335
0,30 - 0,359 0,240 0,335
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El considerar en el célculo de piezas en flexidn, la armadura de compresion no necesa-
ria pero existente, vemos que lleva a admitir momentos ultimos superiores, que aumentan
al aumentar la cuantfa de las armaduras. (Véase figura 8).

Mis interesante desde el punto de vista practico es la reduccién del bloque compri-
mido que se obtiene al considerar en el cdlculo la armadura de compresion.

En la figura 9 se han comparado las profundidades de fibra neutra que resultan en
los dos sistemas de cédlculo (considerando y sin considerar la armadura de compresion).
Se observa que con cuantias de acero en compresion del orden de 0,15, se obtiene una re-
duccién del bloque comprimido de hasta el 60 por 100. Dado que la ductilidad de una sec-
cion es funcién de la profundidad de la fibra neutra (aumenta al disminuir ésta), el consi-
derar las profundidades de la fibra que se deducen del cdlculo con armadura de compre-
sion permitird redistribuciones mayores de momentos en las vigas de los entramados de
hormigdn armado, consiguiendo un esquema de armado mas coherente y econémico.

A este respecto cabe seflalar que algunos Cdodigos de hormigdn, entre ellos el Codigo
Modelo CEB-FIP, tienen coeficientes reductores de los momentos en negativos, que depen-
den de la profundidad de la fibra neutra en el estado limite Ultimo; con lo que una re-
duccidn de ésta conlleva a una mayor redistribucion.

No obstante, las ventajas que se deducen de considerar en el cilculo la armadura de
compresién no necesaria pero existente, deberdn ser confirmadas mediante resultados ex-
perimentales, dado que, como ya se apuntd anteriormente, estas armaduras suelen incum-
plir los requisitos que la Instruccion EH-82 prescribe para evitar el pandeo de una barra
comprimida. Aunque, como también se indic, existen causas para pensar que el pandeo
de la barra estd impedido, se considera imprescindible, para la aplicacién del método de
calculo expuesto, el contar con los resultados de un programa experimental de ensayos.
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ACERO ESTIRADO EN FRIO

ﬂ s.ar ¢
1,50
/i M: 0,4
L{————/ W=o03
1,00 W=o,2
0,50
0 .
01 0,2 0,3 04 OJ"
,U. real ACERO DE DUREZA NATURAL
M s.ar.c 150
uf: 0.4
‘________————“_4
100 /% W=o02 W=03
0,50
0 ‘ -—
01 0,2 0.3 0,4 UJ'

62

Fig. 8. Comparacion entre Moo Y Ms ar.c.



X s.ar.c.

KXreal 4 ACERO ESTIRADO EN FRIO

Fig. 9. Comparacion entre X,g. Y X ar c.

1,50
1,00
% (.J: 0,2
w: 0,3
0,50
? \'
(JJ-: 0,6
0 =L
0 0,1 0,2 0.3 04 GJ'
+ ACERO DE DUREZA NATURAL
X real
X s.ar.c. 1,50 l
|
|
1,00 {
Uf: 0,2
— = 0,3
0,50 .
w: 0,6
0 =
0 0,1 0,2 0.3 0,4 (}J'

63



INTEMAC (O

INSTITUTO TECNICO DE MATERIALES Y CONSTRUCCIONES

SONDEOS,
ENSAYOS CONTROL DE
E INFORMES PROYECTO

GEOTECNICOS

INFORMES DE LABORATORIO
PATOLOGIA Y OBRA CIVIL DE ENSAYOS DE
REFUERZOS DE INSTALACIONES MATERIALES Y
CONSTRUCCIONES ACABADOS CONSTRUCCIONES
GARANTIA CONTROL
DE CALIDAD DE OBRA

Prueba de carga
de un pilote.

. MADRID BARCELONA
Oficinas: Laboratorio:
Monte E;?Au[;rllizlaD’ 30 -4° D Carretera de Loeches, 7 Pasaje Busquets, 37
Tels. (91) 41051 58/62/66 TORREJON DE ARDOZ GORNELLA DE LLOBREGAT
Tels. (91) 6753100/04/08 Tels. (93) 377 43 58/62



457 -2-31

Propuesta de un método aproximado
para el calculo de porticos traslacionales
de hormigébn armado

José-Pedro Gutiérrez
Alfonso Recuero
Dres. Ings. de Caminos IET. cc/C.S.1.C.

RESUMEN

Se presenta un método aproximado para el analisis de porticos traslacionales de hor-
migbén armado, deducido a partir de los ensayos numéricos realizados sobre porticos regula-
res aplicando un método de anadlisis que tiene en cuenta la no linealidad de los materiales,
asociada al comportamiento real de los mismos, y la no linealidad geométrica asociada a
los efectos de segundo orden. Estos ensayos numéricos han permitido deducir una férmula
que aproxima de forma satisfactoria la relacion entre la flecha no lineal de segundo orden y
la flecha lineal de primer orden. Basidndose en esta formula se propone un método de
analisis para determinar las solicitaciones en un portico traslacional de hormigén armado.
El método es aplicable a porticos de edificacidon cuyas flechas en cabeza, bajo cargas carac-
teristicas, estén comprendidas entre 1/2000 y 1/450 de la altura total.

1. INTRODUCCION

En la normativa espafiola actual, Instruccion EH-82, los pérticos de hormigén arma-
do de edificacidon quedan divididos en dos categorias, atendiendo a su traslacionalidad o
intraslacionalidad. Esta clasificacion qued6 recogida por primera vez en la Instruccidn
EH-80 que tomé dichos conceptos del entonces recién editado Codigo Modelo CEB - FIP
1978 para estructuras de hormigdn.

El criterio de intraslacionalidad propuesto por el Cédigo Modelo fue también recogi-
do por la normativa espafiola, la cual afladi6 unas recomendaciones pricticas adicionales
que, bajo ciertas condiciones, permiten calcular y comprobar poérticos traslacionales con
métodos simplificados andlogos a los utilizados para porticos intraslacionales, sin necesi-
dad de realizar un cdlculo mediante un método general no lineal.
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Los criterios recogidos en la EH-80 y mantenidos en la EH-82 restringen la posibi-
lidad de aplicar la teoria de primer orden, a pdrticos con un maximo de 15 plantas, y
que ademds cumplan la condicidon de que el desplazamiento en cabeza, bajo cargas hori-
zontales caracteristicas, no supere 1/750 de su altura total. Para pdrticos de mayor altura
o flexibilidad es preciso acudir a un calculo no lineal riguroso.

Para porticos traslacionales cuya flecha en cabeza no supere 1/750 de la altura total ni
tengan mads de 15 plantas, la EH-82 permite realizar la comprobacion de soportes con es-
belteces menores que 100, mediante un método aproximado paralelo al que se sigue en la
comprobacion de poérticos intraslacionales, utilizando un nomograma que proporciona un
coeficiente a partir del cual se determina la longitud de pandeo de cada soporte, y aplican-
do una férmula para calcular una excentricidad ficticia que representa los efectos de segun-
do orden.

El nomograma fue obtenido considerando las configuraciones de pandeo deducidas
a partir de un estudio realizado sobre porticos regulares y suponiendo un comportamiento
eldstico y lineal. La validez de este estudio no ha sido comprobada en estructuras de hor-
migdén armado con un comportamiento sensiblemente no lineal, por lo que su aplicacién
a este tipo de estructuras es discutible. Ademads, su aplicaciéon a pérticos con vigas planas
proporciona resultados mads dispersos y dudosos que cuando se aplica a porticos con vigas
de canto.

La férmula que proporciona la excentricidad ficticia para representar los efectos de
segundo orden, cubre también los efectos de fluencia, segin se desprende del comentario
al articulo 43.5.2 de la propia Instruccion EH-82. Cuando las cargas dominantes son de cor-
ta duracion, e incluso para relaciones de carga total a carga permanente consideradas norma-
les en edificacion, la formula puede catalogarse de muy conservadora, hecho éste que ya ha
sido observado en otras investigaciones relativas a soportes aislados.

Cuando la esbeltez de los soportes es mayor que 100 y no supera 200, debe acudirse a
métodos aproximados, deducidos a partir del método general, tales como el método de la
columna modelo, el método de la deformada senoidal o el método de las curvaturas de refe-
rencia.

De forma esquemdtica, el organigrama de la figura 1 recoge todo el proceso de compro-
bacion de porticos establecido por la normativa.

En pérticos traslacionales cuya flecha en cabeza supere 1/750 de la altura total o ten-
gan mas de 15 plantas, la normativa exige un cdlculo mediante un método general, lo cual
enfrenta a los proyectistas con el grave problema de no disponer de métodos adecuados para
calcular estas estructuras.

Esta situaciéon aconseja la busqueda de métodos alternativos al andlisis no lineal rigu-
roso que, a ser posible, utilicen herramientas de uso generalizado, tal como pueden consi-
derarse actualmente los programas para el andlisis matricial de estructuras de barras en ré-
gimen eldstico y lineal. Es evidente que estos métodos no podréan reflejar en detalle todas
las circunstancias del andlisis no lineal, pero es de esperar que puedan proporcionar resulta-
dos dentro de un orden de precisién que se considera aceptable.

Por una parte, es necesario justificar de forma real los efectos de segundo orden en
porticos de edificacion, evaludndolos a partir de un estudio conjunto de la estructura y no
a nivel individual de pieza como se viene haciendo hasta ahora.

Por otra parte, se trata de comprobar si para los indices de flecha considerados nor-
males en proyectos de porticos, la estructura puede presentar posibles inestabilidades de
conjunto, tema éste que no ha sido investigado hasta ahora de forma sistem4tica.
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En el desarrollo de este trabajo se ha utilizado un método de andlisis no lineal general
de estructuras de barras, con el cual se ha realizado un amplio niimero de ensayos numéri-
cos sobre porticos de hormigén armado, con el fin de determinar la influencia de los dis-
tintos pardmetros que intervienen en el comportamiento de estas estructuras. De este estu-
dio se han seleccionado los pardmetros mds significativos, y en funcién de ellos se propone
un método que, utilizando exclusivamente herramientas del andlisis lineal, permite calcular
de forma global los efectos de segundo orden en porticos de edificacion, con una aproxima-
cién que se considera suficiente.

2. ANALISIS NO LINEAL DE PORTICOS PLANOS

El método de andlisis empleado en este trabajo tiene en cuenta, tanto la no linealidad
geométrica, asociada a lps efectos de segundo orden, como la no linealidad mecdnica,
asociada al comportamiento real de los materiales.

El procedimiento es una sucesion de cdlculos en primer orden, andlisis lineal, que por
medio de un proceso iterativo va aproximando el comportamiento no lineal de la estruc-
tura. El proceso puede esquematizarse de la siguiente forma:

El primer paso consiste en un anilisis lineal de primer orden, en donde se obtienen los
desplazamientos iniciales de los nudos de la estructura, considerando como caracteristicas
mecdnicas resistentes de las piezas las correspondientes a las secciones brutas de hormigon.
Se llamard D1 a estos desplazamientos y Cgo a la configuracidn geométrica inicial de la
estructura.

Los desplazamientos de primer orden, D1, son el punto de partida para el ciclo itera-
tivo del cambio de geometria, que consta de los siguientes pasos:

1. Conocidos los esfuerzos (N, M) del cdlculo anterior se obtienen las deformaciones
en cada seccion, calculadas de forma lineal:

e.. = N/EA C = M/EI

Mediante un analisis no lineal de secciones (anilisis de seccion directo) se deter-
minan las solicitaciones N’ y M’ que corresponderian a estas deformaciones y, en
consecuencia, las nuevas rigideces de las secciones, representativas de las rigideces
de las piezas, que vienen dadas por:

EA=N’/e, EI=M’/C

2. Se obtiene la nueva configuracién geométrica de la estructura, es decir la configu-
racion deformada. Para ello, se suman a la configuracion inicial los desplazamientos
de los nudos calculados anteriormente

Cgl = Cgo + D1

Con la geometria de la estructura corregida y con las rigideces actuales de las pie-
zas, se inicia un nuevo calculo.

Se obtienen asi los nuevos desplazamientos, D2, las nuevas rigideces de las piezas,
(EA)2, (ED)2, y la nueva geometria, Cg2 = Cgo + D2.
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El proceso se repite hasta que en dos iteraciones sucesivas i-1, i, las configuraciones
Cgi-1 y Cgi difieran menos que en un valor prefijado. Se considera que en esta situacion la
estructura ha alcanzado su configuracién de equilibrio. Por el contrario, se detecta una si-
tuacién de inestabilidad cuando los desplazamientos empiezan a crecer rdpidamente.

La compatibilidad de deformaciones queda asegurada por el andlisis que se realiza a
nivel de seccidén en cada iteracion.

En cada iteracidn se genera de nuevo la matriz de rigidez de la estructura, puesto que
las caracteristicas de las barras van evolucionando a lo largo del proceso.

La estructura analizada estda formada por un conjunto de piezas lineales (barras), de
seccidn constante, interconectadas entre si en los nudos. Cada barra se divide en n seg-
mentos iguales, adoptando en nuestro caso n igual a 10.

Para un segmento k, en una iteracion de calculo determinada, se conoce su matriz ele-
mental de rigidez. La matriz de rigidez de la barra, se obtiene, por el método de las matri-
ces de transferencia, como combinacion de los n segmentos. Cada segmento tiene una rigi-
dez axil (EA), y una rigidez a flexién (EI). Estas rigideces han sido calculadas mediante
un andlisis a nivel de seccion para el estado de solicitaciones que corresponde a la iteracion
en curso. En general, se toma como solicitacion representativa en un segmento, la media de
las solicitaciones actuantes en las secciones extremas del mismo.

En el cdlculo de secciones directo, dadas unas solicitaciones N y M se determinan, en
primer lugar, las deformaciones €, , C, calculadas con hipdtesis puramente lineales. Con
estas deformaciones se entra en un andlisis no lineal de secciones y se determinan las resul-
tantes internas de tensiones, N’ y M’. Las nuevas rigideces de la seccién para calculos sucesi-
vos vendran dadas por:

EA=N’/e, ; EI=M’/C

Las deformaciones lineales calculadas por la teoria elemental de resistencia de mate-
riales, vienen dadas por:

€n = N/(EA) Kk
C =M/(EDk
€ =(en +hC/2)
& =6, —4C

siendo:

deformacioén en el centro de gravedad de la seccion.
C = curvatura de la seccion.
deformacioén en la fibra méds comprimida de hormigén.

€, =
e = deformacion en el acero mds traccionado.

N = axil

M = momento.

(EA)k, (EDk = rigideces axil y de flexién del tramo ‘k’ considerado.
h = canto de la seccién.

d = canto util.
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El andlisis de la seccién con un plano de deformacién definido por una pareja de la ter-
na €g, €, C, proporciona el axil N’ y el momento M’, deducidos al establecer el equilibrio
de la seccidn:

N’=fhacbdy+ZUSiAsi

M’=fh chydy+EGSiYSiAsi

donde:
o, =g, (e.) ; € =€y +tyC
OSi = g2 (GSI) 5 esi = em + ys] C
siendo:
g = funcién que define el diagrama tension deformacién del hormigdn.
g2 = Funcién que define el diagrama tensién deformacién del acero.
Vs = Dposicion de la armadura i.
Ay = drea de la armadura i.
b = ancho de la seccidn.

Para el hormigén se ha utilizado el diagrama o.—e. hiperbélico, recomendado en el
articulo 43.2.2 de la instruccién EH-82, y que coincide con el propuesto por el C.E.B. en el
Codigo Modelo. Este diagrama, figura 2, representa, mas adecuadamente que el diagrama pa-
rébola rectdngulo, el comportamiento tenso-deformacional del hormigén para los distintos
niveles de carga que van desde situaciones de servicio a situaciones de rotura.

g, (-) [
¢ g %
oy
fob----LS/~--
[)
i :
0,4 00,5, — i '
| :
] ]
0,1 fe— | P(-)
A 1 o
(0] Ec] E:t:u ec

Fig. 2. Diagrama Tensién - Deformacién del hormigén.

Para el acero pueden considerarse dos tipos de diagramas, el que representa a los aceros
de dureza natural o el que caracteriza a los aceros estirados en frio, figura 3, si bien en los
ensayos numéricos realizados se ha empleado exclusivamente el correspondiente a aceros de
dureza natural, dado que son estos aceros los mas utilizados en la actualidad.

Los efectos de segundo orden se introducen a través de la modificacién de la geometria
de la estructura.
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Si (X, Y ) son las coordenadas iniciales de los nudos de la estructura sin deformar, en
el sistema general de referencia, y d,, d;, son los desplazamientos de los nudos en la iteracion
anterior, las coordenadas (X’, Y’) de los nudos para la siguiente iteracion, vienen dadas por:

X=X} +d;
Y =Y, +d

con lo cual se obtiene la geometria deformada de la estructura, cuya configuracion se utili-
za como base para la siguiente iteracion.
En la primera iteracién, d; y d;, son nulos, vy las rigideces de las barras son las corres-

pondientes a las secciones brutas de hormigén. Es decir, la primera iteracién es un calculo
eldstico y lineal, a partir del cual se desencadena todo el proceso iterativo hasta que se al-

canza una solucion equilibrada y compatible.

Os
oy = fyke
1
|
0,01 o IAdare 19 Eq L
: Ey 0,0] El
i
|
-
o8 = fyke

Acero de dureza natural

| Os
f (]
ykt : - Os 5
: ; (D &, -T'+o.823[fm—o.7]
0,7 fykt}- '.': :
]
i :
0 []
CIgEg
-0,01  -0,002 jX%° Y i
:' 0,002 €, 001 €,
]
]
! o,7f Oy O; 5
i f Tyke € :—-0,823[ 2 .0 7]
: @ * Es fykc !
|
]

Acero estirado en fr{o

Fig. 3. Diagrama Tensi6bn deformacion para los aceros.
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La convergencia se establece en desplazamientos. La inestabilidad de la estructura se
detecta cuando a partir de una iteracién determinada se observa que los desplazamientos
crecen rapidamente en lugar de estabilizarse.

El andlisis no lineal descrito, se ha particularizado para porticos regulares simétricos,
y ha sido implantado en un programa de ordenador que incorpora las siguientes caracte-
risticas:

— Generacion automatica, a partir de una definicion simplificada del portico.
— Dimensionamiento de secciones. (Armado de piezas).
— Analisis no lineal de la estructura.

La generacién automdtica permite calcular los datos geométricos topoldgicos, mecd-
nicos y de cargas, a partir de una descripcidon simplificada, con un nimero reducido de da-
tos de entrada. La estructura generada es un portico regular que se describe mediante el
numero de vanos y el nimero de alturas, asi como las luces de cada vano y las alturas de
cada piso. A partir de estos datos se determinan las coordenadas de los nudos y la descrip-
cién topoldgica de las barras. A partir de un catdlogo de secciones (ancho x canto) se asig-
nan las caracteristicas mecanicas de las barras.

Las condiciones de contorno de la estructura se suponen que son de empotramiento en
todos los pilares, a nivel de la planta inferior.

Las cargas actuantes sobre la estructura se definen mediante dos vectores, cada uno de
ellos con tantos elementos como plantas, debiendo darse, para cada planta, la fuerza hori-
zontal que actua a nivel de dicha planta y la densidad de la carga vertical, uniformemente
repartida, que actua sobre todas las vigas de dicha planta.

En el dimensionamiento y armado de piezas se ha hecho uso de criterios sencillos y
férmulas aproximadas de rdpida implantacién, con el objeto de hacer operativo el estudio -
numérico que se recoge en ¢l apartado 3. Una breve explicacion figura a continuacion.

En una viga se conocen las envolventes de momentos flectores, determinadas a partir
de las leyes de momentos debidas a las cargas verticales y horizontales de viento actuando
en ambas direcciones (viento de la izquierda mas viento de la derecha) De acuerdo con la
norma EH-82, las envolventes deben decalarse un canto, hecho que produce un aumento
de las mismas. Conocidas las envolventes decaladas, la cuantia mecdnica necesaria se de-
termina mediante la féormula:

w=pu(l+p
En los soportes se considera Unicamente una distribucidén simétrica de armaduras. Se
admiten 6 disposiciones distintas, que se denominan: A, B, C, D, E, F.
La disposicion tipo A, tiene 4 redondos, uno en cada esquina.
La disposicion tipo B, tiene 6 redondos, tres en una cara y tres en la opuesta.
La disposicién tipo C, tiene 8 redondos, cuatro en una cara y cuatro en la opuesta.
La disposiciéon tipo D, tiene 8 redondos distribuidos perimetralmente.

La disposicion tipo E, tiene 10 redondos; es igual a la disposicion tipo C, mds un re-
dondo en cada una de las otras caras.

La disposicion tipo F, tiene 12 redondos distribuidos perimetralmente.
En cada una de las disposiciones, todos los redondos son del mismo didmetro.

En la figura 4 se presenta un esquema de estas disposiciones.
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Fig. 4. Disposicién de armaduras en soportes.

Las dimensiones limites empleadas son las siguientes:

Tipo b (cm) h (cm)

A 25 — 40 25 - 40
B 25 — 70 25 — 40
C 25 — 100 25 — 40
D 25 — 70 25 — 70
E 25 — 100 ‘ 25 — 70
F 25 — 130 25 — 130

El didmetro de la armadura se elige dentro de la gama:

¢ 12,14,16, 20, 25, 32 mm.

El nimero de barras sera: 4, 6, 8, 10, 12, de acuerdo con los tipos de disposicion esta-
blecidos. -

La cuantia mecdnica necesaria se determina mediante un método simplificado propues-
to por Jiménez Montoya. La formula aproximada es de la forma:

w=Klu+K2 ; uw=Md/(Ach fcd)
v = Nd/(Ac fed)

donde K1 y K2 son constantes dependientes de v. La férmula es vdlida paré aceros de dure-
za natural, con limite eldstico comprendido entre 4000 y 5000 Kp/cm?, cuantias normales,
0,15 < w < 1,00, y recubrimientos del 10 por 100. Estas condiciones son las supuestas nor-
malmente en este trabajo. La armadura en soportes se considera uniforme en toda la altura
y dispuesta de forma simétrica.

3. ENSAYOS NUMERICOS

Los ensayos numéricos con porticos de hormigén armado se han realizado aplicando
el método de anadlisis esbozado en el apartado anterior. La gama de pdrticos investigada se
limita a la comprendida entre 10 y 25 plantas.
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A partir de los resultados numéricos se ha ajustado, por minimos cuadrados, una
ecuacidon que permite obtener la relacion f2/f1, entre la flecha no lineal de segundo orden
y la flecha lineal de primer orden. Basado en esta formula, se propone un método de ana-
lisis para determinar las solicitaciones en un portico de hormigén armado.

Los datos utilizados en estos ensayos se resumen a continuacion.

Materiales:

Resistencias de cdlculo del hormigén:
fcd = 120, 150, 200 Kp/cm?

Resistencias de calculo del acero:
fyd = 3565, 4435 Kp/cm?

Acciones:

Carga permanente en forjados: 200 a 300 Kp/m2.
Sobrecargas de uso normales: 300 a 400 Kp/m?2.
Viento: 50 a 100 Kp/m?2.

Geometria de pdrticos:

Numero de plantas, entre 10 y 25.
Altura de planta, entre 3 y 3,7 m.
Numero maximo de vanos, 6.
Luces de vanos, entre 4 y 7 m.

Para un portico determinado, se parte de un predimensionamiento de las secciones para
los soportes de la planta baja y de las secciones de las vigas de la primera planta, con una re-
laciéon ancho/canto determinada. La variacion de las dimensiones de los soportes con la al-
tura, se hace de forma suave, disminuyendo la seccién en mdodulos de 5 cm cada cierto nu-
mero de plantas (no mds de 3).

Generalmente, las vigas se mantienen con las mismas dimensiones en todas las plantas.
Si en algin caso es aconsejable disminuir las dimensiones de las vigas, ésto se hace mante-
niendo en lo posible la misma relacién ancho/canto.

4. ESTIMACION DE LA RELACION ENTRE LA FLECHA NO LINEAL
DE SEGUNDO ORDEN Y LA FLECHA LINEAL DE PRIMER ORDEN EN
PORTICOS DE HORMIGON ARMADO

Se define el indice de flecha de un pértico como la relaciéon entre la flecha lateral en
cabeza y la altura total del portico (i = f/H). Generalmente, se expresa en forma de frac-
cidn, es decir: 1/500, 1/750, 1/1000 etc...

Se denomina flecha de primer orden de un pdrtico, a la flecha en cabeza que resulta
de un analisis lineal de primer orden, (f1).

Se denomina flecha de segundo orden de un pdrtico, a la flecha total en cabeza que
resulta de un andlisis no lineal de segundo orden como el descrito en el apartado 2, (f2).

Se define como esbeltez de un portico la relacion H/B, siendo B la anchura del por-
tico y H la altura.
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Se define como momento de vuelco de primer orden, al momento total de vuelco pro-
ducido por las fuerzas horizontales en la base del portico.

Se define como momento de vuelco de segundo orden, al momento de vuelco de pri-
mer orden mds el momento adicional producido por las cargas verticales, al desplazarse la-
teralmente el portico en el valor dado por un andlisis no lineal. A este ultimo sumando se
le denomina momento complementario de vuelco debido al efecto P—A.

Se define como axil reducido global de un poértico, a la relaciéon entre la suma de todas
las cargas verticales actuantes y la suma del producto fcd x b x h de todos los soportes de
la planta baja:

Vp:EQV/Efcd~b-h

siendo fcd la resistencia de calculo del hormigén, y b y h las dimensiones de la seccion de
los soportes.

Se define como momento reducido global de un pértico a la siguiente relacion:

B, =My /Mr
siendo:
Mv = el momento de vuelco producido por las cargas horizontales.
Mr = 2 (fcd-b-h?)+Z (fcd-b-h-Xg)

donde fcd, b, h, tienen el mismo significado del pdrrafo anterior, y Xg es la distancia de cada
pilar al centro de gravedad de la base del pdrtico, que se obtiene considerando las dreas b x h
de los pilares de la planta baja.

Por ultimo, r representa la relacién entre el ancho y el canto de una viga.

Se han ensayado numéricamente 350 pdrticos de hormigdn armado, con las condicio-
nes y limitaciones sefialadas en el apartado 3. Con las relaciones flecha no lineal en segundo
orden, 2, a flecha lineal en primer orden, f1, obtenidas, se ha realizado un ajuste de la
ecuacion:

(f2/f1) =K (H/B)“! (1/D)°* ()3 (u,)* (v)°? [1]
donde K, C1, C2, C3, C4, C5 son los coeficientes determinados en el ajuste, y H/B, 1/i,
I, iy, Vp tienen el significado dado anteriormente.

Los valores de dichos coeficientes, redondeados a dos cifras decimales, son los si-
guientes:

K=0,28 Cl=-0,05 C2=0,38
C3=0,20 C4=0,25 C5=0,02
Para el conjunto de los pdrticos ensayados numéricamente, los errores maximos que
se producen aplicando la férmula [1] no superan el 10 por 100.

En consecuencia, puede considerarse que la formula propuesta refleja adecuadamente
la relacién entre la flecha no lineal de segundo orden, f2, y la flecha lineal de primer orden,
f1, en poérticos de hormigdén armado.
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Los porticos ensayados tienen una relacion H/B comprendida entre 1,2 y 7,5, un mo-
mento reducido comprendido entre 0,020 y 0,35, un axil reducido entre 0,1 y 1, una rela-
cién r comprendida entre 0,55 y 4, y un indice de flecha en el rango 1/226 a 1/1467 refe-
rido a las acciones de cdlculo. La relacion f2/f1 varia para estos pérticos entre 1,292 y
2,075.

Desde la perspectiva practica y real, deben descartarse los poérticos excesivamente
flexibles, que plantearian' problemas tanto desde el punto de vista de los estados limites
ultimos como de los estados limites de utilizacion; asi como los porticos excesivamente
rigidos, que no son objeto de este trabajo. Bajo estas consideraciones, pueden establecerse
como limites védlidos aquellos indices de flecha comprendidos entre 1/300 y 1/1200, que
referidos a las acciones caracteristicas estarian comprendidos entre 1/450 y 1/2000. Estos
~ indices se refieren a flechas calculadas teniendo en cuenta la deformacion axil de los sopor-
tes, que es importante para porticos cuya relacion alto/ancho (H/B) sea mayor que 3. Por
otro lado, la consideraciéon de las funciones de estabilidad en el anadlisis (S, C) puede ob-
viarse si la esbeltez geométrica’referida a la altura del soporte es menor que 15.

La variacidon del resto de los parametros, cubre la mayoria de los casos reales. Pueden
fijarse los siguientes limites: ;

Relacion H/B comprendida entre 1,0 y  7,5.
Relacion r (ancho/canto vigas) 0,5 vy 4,0.
Axil reducido del portico v, 0,1 y 1.
Momento reducido del pdrtico 4, 0,010y  0,35.

Ademds, la relacion £2/f1 se limita inferiormente a 1,3.

El limite 1/450 fijado anteriormente para el indice de flecha debe entenderse como
un limite por encima del cual es poco aconsejable proyectar estructuras. Ademads, se ha ob-
servado en los ensayos numéricos realizados que, el intentar mantener este limite a medida
que se aumenta el nimero de plantas, puede conducir a disefios poco racionales, con axiles
excesivos en los soportes, junto con cuantias elevadas que pueden estar fuera de norma. Es-
tas situaciones obligan a reconsiderar la estructura, aumentando secciones, lo que se tradu-
ce en una menor deformabilidad lateral. Como criterio prdctico, para evitar estos proble-
mas, se propone no considerar indices de flechas mayores de los proporcionados por la ex-
presion:

(1/i) =450 + (n — 10)? [2]

siendo n el nimero de plantas, mayor o igual que 10.

5. METODO APROXIMADO PARA EL CALCULO DE ESFUERZOS
EN TEORIA NO LINEAL DE SEGUNDO ORDEN DE PORTICOS DE
HORMIGON ARMADO

El método que se propone consiste en realizar, sobre un pértico de hormigén armado,
‘dos analisis lineales de primer orden. Uno con la geometria inicial, es decir sin deformar,
y otro con la geometria deformada, estimada aplicando una semejanza de relacién f2/f1
a la deformada obtenida en el primer andlisis. La relacion f2/f1 se determina aplicando la
férmula propuesta en el apartado 4.
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De este modo, las ecuaciones de equilibrio del segundo anilisis se establecen sobre
una geometria que se supone corresponde a la deformada final, en la que ya se han con-
siderado los efectos no lineales y de segundo orden, por lo cual los esfuerzos estardn mas
correctamente calculados.

La aplicacion del método propuesto requiere los siguientes pasos para determinar los
esfuerzos en las piezas de un pdrtico de hormigdn armado:

1. Se realiza un andlisis lineal de primer orden para las cargas de cdlculo. Se determi-
nan los desplazamientos laterales de los nudos (de forma suficientemente aproxi-
mada, se puede considerar un unico desplazamiento lateral por planta). Es conve-
niente, dado que se estdn analizando pdrticos esbeltos, que el andlisis considere la
deformacion por axil de los pilares.

2. Se determina la relacién f2/f1, mediante la formula [1] propuesta en el apartado 4.
3. A partir de la deformada de primer orden y de la relacion f2/f1, se obtiene la defor-
mada no lineal de segundo orden, estimada de la forma:
fJ2 = fJl (f2/f1).

j =1,2,..n, indice de planta.

n = nimero de plantas.

4. El Gltimo paso consiste en realizar un nuevo andlisis lineal de primer orden en la
geometria deformada estimada en el paso 3. Si X representa las coordenadas hori-
zontales de los nudos de una planta, las nuevas coordenadas que se deben conside-
rar se obtienen mediante la expresion:

X=X+l (f2/f1)
J=1,25:4

La comparacién de la deformada obtenida con el método no lineal y la deformada es-
timada con el método aproximado, demuestra, en general, un ajuste adecuado, con diferen-
cias no mayores del 6 por 100. Un caso concreto se analiza mds adelante, en donde se expo-
ne la forma de proceder con el método aproximado.

La comparacién de esfuerzos revela resultados mds dispersos. No obstante, la compara-
cién debe hacerse en el sentido de comprobar si los resultados proporcionados por el méto-
do aproximado quedan del lado de la seguridad, o por el contrario del lado de la inseguridad.

En la comparacién del andlisis lineal con el andlisis no lineal, no es facil dar unos por-
centajes concluyentes que midan las diferencias mdximas de momentos entre uno y otro
procedimiento; s6lo pueden darse aproximaciones que cubran la mayoria de los casos. Se
ha observado que, en general, en todos los ensayos numéricos realizados, la variacion que
puede esperarse en los momentos finales de calculo respecto a un andlisis de primer orden
estd comprendida entre 2 y 2,5 veces el porcentaje de incremento del momento de vuelco.
Por ejemplo, si el momento complementario de vuelco es del 8,5 por 100, cabe esperar in-
crementos maximos comprendidos entre el 17 por 100 y el 21 por 100 del momento de pri-
mer orden. A partir de la férmula [1] se obtiene una aproximacién de la deformada no li-
neal, que permite calcular el incremento del momento de vuelco producido por el desplaza-
miento de la carga vertical, y obtener una referencia de los porcentajes anteriores.
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Discusion sobre la forma de introducir la seguridad

Las solicitaciones actuantes de cdlculo, Sd, se determinan, a partir de las acciones ca-
racteristicas mayoradas, con el siguiente criterio:

Sd = S(’Yf "Yf2 d Fk)

donde:

Y; = esel coeficiente de seguridad de mayoracion de acciones,
Ys, = es el coeficiente de combinacion de acciones,

Fk = esel valor caracteristico de las acciones.

La tendencia actual, sobre todo en la aplicacion de los métodos no lineales, se dirige a
dividir el coeficiente global de seguridad, v¢, en dos coeficientes parciales, y¢; Y Y3, UNo
de los cuales, vy, se aplica 4 las acciones caracteristicas, y el otro, 3, se aplica para mayo-
rar la solicitacidon resultante, es decir:

Sd =74 SOy -7 - FK

donde:

Yg = tiene en cuenta la posibilidad de una desviacion desfavorable de los valores caracte-
risticos de las acciones.

Y3 = tiene en cuenta las eventuales inexactitudes en la determinacion de las solicitacio-
nes (precision del método de calculo, rigor de las hipdtesis y simplificaciones, tanto
en la idealizaciéon estructural como en el modelo matemadtico de cilculo) y de su
incidencia sobre la seguridad, asi como las imprecisiones de ejecucidon en la medida
en que afectan a las solicitaciones.

V¢, = tiene en cuenta el hecho de que las combinaciones en las que todas las acciones al-
canzasen simultdneamente su valor caracteristico, tienen una probabilidad reducida

de aparicidn.

El ajuste de ¢ y ¥p3 se hace teniendo en cuenta el nivel de acciones en que se efectia
el analisis. El procedimiento se conoce con el nombre de nivel de linealizacion.

La consideracién de y¢ = 1, implica repercutir en ¢ la seguridad total, englobando
de hecho la parte de incertidumbre normalmente incluida en v;;. Esto, desde el punto de
vista del método propuesto, queda del lado de la seguridad ya que g3 S (v - vpy - FK) <
<S (3 -1 -2 - FK).

Por otro lado, la rigidez de los elementos depende, ademds del nivel de solicitacion,
de las propias caracteristicas de los materiales. Aqui, el coeficiente de minoracién de los
materiales, vy, , se aplica a los mismos para determinar las rigideces de las piezas que inter-
vienen en el andlisis; en una palabra, se utilizan las resistencias minoradas de los materiales.
Esta consideracion queda del lado de la seguridad, puesto que la rigidez de un portico es
funcién de todos sus elementos, y no es probable que en todos ellos se alcancen simulta-
neamente las resistencias minoradas (téngase en cuenta que se trata de evaluar las solici-
taciones, incluidas las de segundo orden, a nivel global, y no de comprobar o dimensionar
secciones).
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Observaciones sobre la aplicacion del método

A efectos de aplicacion del método, el mdédulo de elasticidad del hormigdn utilizado
para calcular la flecha de primer orden, es el proporcionado por la ecuacion: -

Ecm = 204700 - (fc + 800)!/3

[6.16]
Ecm, fc en t/m?
Esta ecuacion es la propuesta por el cddigo Modelo CEB-FIP/1978, en el articulo 2.5.2,
para estimar el valor medio secante en funciéon de la resistencia del hormigdn, que corres-
ponde a una tensién o, entre 0,4 fc y 0,5 fc. Con el objeto de que los resultados queden
del lado de la seguridad es conveniente sustituir fc por fcd en la estimacion del médulo
de elasticidad.

No obstante lo anterior, para cargas de corta duracidn, como son las acciones de
viento, el mdédulo de elasticidad del hormigén podria considerarse un 25 por 100 mayor
que el dado para Ecm, (apéndice “e” del Cdodigo Modelo), pero la seguridad pretendida del
método propuesto no aconseja tener en cuenta esta elevacion.

En esta misma linea, se han considerado otras simplificaciones que dejan al método
propuesto del lado de la seguridad. En el aspecto resistente, se desprecia la resistencia a
traccion del hormigdn y el efecto de rigidizacién por traccion del hormigdn (tensién stif-
fening). Estas simplificaciones son aceptadas en todas las normas.

Por ultimo, deben seflalarse algunas idealizaciones de tipo geométrico que quedan
del lado de la seguridad. Asi, el eje de los soportes se traza por el centro de gravedad de
la seccion, de forma que las luces de vanos vienen determinadas por la distancia entre
ejes de los soportes. Esta aproximaciéon produce modelos mds flexibles, sobre todo en
pérticos con pilares apantallados. En estos casos, la dimension finita del nudo viga-sopor-
te deberia tenerse en cuenta. No hacerlo, significa mayor flexibilidad lateral, dando re-
sultados mds conservadores.

Ejemplo de cdlculo de solicitaciones en un pértico con el método propuesto

Se trata de un portico de 15 plantas, cuyos datos se recogen en la figura 5.

La tabla I recoge los desplazamientos laterales de las plantas para el primer andlisis
lineal, asi como la deformada no lineal de segundo orden.

La relacidon £2/f1 viene dada por:
(f2/f1) = 0,28 (H/B)! (1/1)°? (n)©3 (ke je4 v )¢S =1,55

con:
H/B=3; 1/i=5199; r=1,66; p,=0,060; »,=0,62
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TABLA1

Desplazamientos del primer calculo.
Deformada estimada de segundo orden

Planta Flecha (m) Deformada 2° orden

1 0,00232 0,0036

2 0,00750 0,0116

3 0,01423 0,0221

4 0,02153 0,0334

5 0,02899 0,0449

6 0,03633 0,0563

7 0,04403 0,0683

8 0,05177 0,0803

9 0,05907 0,0916

10 0,06559 0,1017

11 0,07138 0,1107

12 0,07623 0,1182

13 0,08061 0,1250

14 0,08424 0,1306

15 0,08655 0,1342

TABLA II
S Ml M2 % ALFA Am M3 P
1E 28,38 31,20 10,0 1,89 28 35,21 1
161 26,87 29,81 10,9 1,81 26 36,28 1
2E 20,63 23,21 12,5 596 88 81,73 2

171 17,68 20,66 16,8 4,28 63 63,94 2
3E 14,07 15,99 13,6 5,52 88 64,40 3
181 12,58 15,03 19,5 3,97 63 51,08 3
4E 11,22 12,51 11,5 5,16 82 50,65 4
191 10,01 12,02 20,0 3,72 59 40,39 4
5E 10,22 10,99 - 755 4,87 84 45,29 5
201 8,95 10,43 16,5 3,51 60 36,19 5
6 E 10,05 10,67 6,1 4,54 78 37,86 6
211 8,95 10,43 16,5 3,29 56 30,95 6
TE 9,81 10,70 9,1 4,59 86 38,21 7
221 8,32 9,84 18,3 3,32 62 30,90 7
8 E 9,64 10,42 8,1 4,79 90 37,31 8
231 7,07 8,39 18,6 3,46 65 28,59 8
9E 9,62 10,44 8,5 4,65 87 32,77 9
241 6.99 826 | 18. 3.37 63 2522 9
10E 9,81 10,51 7,1 444 83 28,14 10
251 6,67 7,78 16,6 3,22 60 21,24 10
11 E 8,87 9,44 6,4 4,15 86 23,71 11
261 5,69 6,54 149 3,02 62 17,69 - 11
12 E 9,02 9,38 4,0 3,82 79 19,20 12
271 5,20 5,82 119 2,79 58 13,61 12
13E 7,28 7,51 3.2 3,84 88 15,84 13
281 3,13 3,47 10,8 2,81 64 10,08 13
14 E 6,71 6,89 2,7 3,89 89 12,68 14
291 2,97 3,23 8,8 2,84 65 8,03 14
15 E 11,21 11,28 0,6 3,01 78 13,28 15
301 2,19 2,33 6,4 2,27 58 4,14 15
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El segundo célculo se realiza en la geometria deformada. La tabla II compara los resulta-
dos de los dos calculos, asi como el resultado obtenido aplicando el método de la EH-82.

La tabla II refleja, por columnas, los siguientes datos:

S : Soporte exterior E, o soporte interior 1.

M1 : Momento resultante del primer célculo.

M2 : Momento resultante del segundo célculo.

% : Porcentaje de diferencia.

ALFA : Coeficiente o; del nomograma de pdrticos traslacionales de la EH-82.
Ny : Esbeltez mecdnica aplicando EH-82.

M3 : Momento resultante aplicando EH-82.

P . Planta.

Comparando M1 con M2, se observa que pueden encontrarse diferencias del 20 por

100 que, para el caso estudiado, reflejan, desde nuestro punto de vista, la realidad fisica
del problema.

El momento M3 proporcionado por el método de la EH-82, parece conservador y de-
sigual al aplicarlo a un tipo de soporte u otro, haciendo la evaluacién de los efectos de se-
gundo orden a través de la excentricidad adicional e,. No obstante, el propio comentario

al articulo 43.5.2 sefiala que los efectos de la fluencia pueden considerarse cubiertos por
el valorde e, . '

El mejor ajuste se consigue en los soportes de la planta baja, si bien no es convenien-
te tomar el coeficiente ¥ = 0 (como se ha tomado en este caso) en los empotramientos de
los soportes que llegan a cimentacion. Para el resto de las plantas, comparando M1 con M3
pueden encontrarse diferencias elevadas.

SR o (3
RSN s e
GEOMETRIA
RSN i he = 3 m.
U = ) 5 ] 5 ] ) 9 0 s Lv = 5 m.
MATERIALES
- R Hormigén: fcd = 166 Kp/cm2
SN o e e e Acero ¢ fyd = 3565 Kp/cm2
ACCIONES
RN i S O @ = § T
RN o S S 5 0 W= 1.5 T/Planta
SECCIONES (cm x cm)
NG e 5 O Seportes
B e o o e Planta b x h Planta b x h Planta b x h
1-2 55,70 3-4 58,65 a-6 50,60
el B ma S 7-8 45,55 9-18 48,55 1i-12 48,58
I e e 13-14 35,45 15 35,48
Vigas
— 1-6 58,38 ?7-12 45,27 13-15 48,24
RN G B
NG i o o

Fig. 5.
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6. PROPUESTA PARA LA DETERMINACION DE SOLICITACIONES

m
ci

EN SOPORTES DE PORTICOS DE HORMIGON ARMADO DE
EDIFICACION, PARA SU DIMENSIONAMIENTO Y APROBACION

El dimensionamiento y la comprobaciéon de elementos de un pdrtico de hormigdn ar-
ado de edificacion se hard en base a las excentricidades obtenidas a partir de las solicita-
ones proporcionadas por el método propuesto en el apartado 5, mds las excentricidades

de fluencia y las debidas a las imperfecciones geométricas, determinadas, por ejemplo, si-
guiendo las directrices del Codigo Modelo CEB-FIP 1978.

Con el objeto de simplificar la exposicidn se introduce la siguiente terminologia, re-

ferida a la idealizacion desde el punto de vista del célculo estructural:

' ’ .
Genéricamente, se denomina (X, Y) a las coordenadas de una planta de un portico,

donde X representa las coordenadas horizontales de todos los nudos de la planta e Y es
un Unico valor que representa la altura a la que se sitiia la planta medida desde la base
del portico.

Se denomina (Xop, Yop) a la geometria inicial tedrica establecida en el proyecto.

Se denomina (Xoc, Yoc) a la geometria inicial una vez construida la estructura y

que incorpora unas imperfecciones geométricas debidas a la construccion (desplomes o
falta de verticalidad, etc.).
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Dado el fin que se persigue, se hace la hipotesis de suponer Yop = Yoc = Y.
La propuesta se esquematiza en los siguientes pasos:

1. A la geometria tedrica de la estructura (Xop, Yop) se suma una inclinacion de
conjunto, o, respecto a la vertical de valor: tag (o) = 1/200. Esta inclinacion re-
presenta las posibles imperfecciones geométricas debidas a la construccion. Se
obtiene de esta forma la geometria (Xoc, Yoc).

ol Xoc = Xop + Xa
Yop=Yoc=Y
[ [ [/ Xa =Y tag (o) = Y/200 es la inclinacion involuntaria

debida a las imperfecciones  geométricas.

717
S A A A

(Xop, de) geometria inicial tedrica.

(Xoc, Yoc) geometria inicial con inclinacion.

2. En la geometria (Xoc, Yoc) se aplica el método propuesto en el apartado 5.

Los esfuerzos asi determinados serdn los finales que se toman como base para el
dimensionamiento o comprobacién de las piezas, lo que se realizard de acuerdo con
el paso 3 que figura a continuacion.



3. La comprobaciéon de soportes se hard calculando una excentr1c1dad total suma de
dos excentricidades:

Ctot = € t €f
siendo:

e, = la excentricidad obtenida a partir de las solicitaciones calculadas en el paso
2, tomando la mdxima de los extremos del soporte.

er = la excentricidad de fluencia.

La excentricidad adicional de fluencia, e, se calcula aplicando la férmula propuesta
por el Cédigo Modelo:

Cr = €1y [EXP (¢ (t., to) Ng/(N —Ng)| - 1]

donde:
Ng = esfuerzo axil de larga duracién que produce la fluencia.
N = 7?2 Ecm Ic/Q3, carga de Euler.
Ecm = 204700 (fc + 800)!/3
Ic = momento de inercia de la seccién bruta de hormigdn.
Lo = longitud de pandeo, que se tomard igual a la altura de planta.
¢ (t., to) = coeficiente de fluencia.
€1y = excentricidad de primer orden de la carga de larga duracién que produce la fluencia,

con excentricidad involuntaria incluida.

En la determinacién de €g SC tendrd en cuenta la excentricidad en los soportes para
cargas permanentes exclusivamente, y la excentricidad involuntaria para cubrir las imperfec-
ciones geométricas, que puede tomarse igual a 2/300 y no menor que 20 mm, siendo £ la
altura del soporte. Hay que hacer notar que esta ultima excentricidad s6lo se considera a
efecto de calcular la excentricidad de fluencia, que se determina a nivel de pieza, puesto que
la inclinacién general involuntaria ya se ha tenido en cuenta en el paso 2.

La excentricidad debida a las cargas permanentes puede determinarse a partir de un
andlisis lineal normal, o puede acudirse a un método simplificado.

La comprobacién de acuerdo con el paso 3 lleva incorporada los siguientes efectos:

— A través de e,, los esfuerzos finales que incluyen los llamados esfuerzos de segundo
orden producidos por las acciones verticales sobre:

— la inclinacién involuntaria debida a las imperfecciones geométricas de construc-
cién,

— los desplazamientos producidos por las acciones horizontales,

evaluados por el método propuesto en este trabajo.

— A través de eg, la variacidon de esfuerzos producidos por la carga permanente debida
a las deformaciones de fluencia, incluyendo el efecto de la excentrlc1dad involunta-
ria en la evaluacidn de estas deformaciones.

Este método permite realizar el cdlculo de esfuerzos en poérticos traslacionales de una
forma bastante ajustada al comportamiento real de los mismos. Permite al proyectista seguir
conceptualmente el proceso de cdlculo, conservando una visién fisica del mismo. También,
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la comprobacién individual de soportes esta de acuerdo con las recomendaciones del Co-
digo Modelo, las cuales estdn recogidas en varias normas nacionales y supranacionales euro-

peas.
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‘Comentarios al célculo de tubos de hormigdn
armado con camisa de chapa

Francisco Javier Galan
Ingeniero de Caminos
Director Técnico de “‘Aguas de la Comarca de Pamplona,S.A.”

1. OBJETO DE ESTOS COMENTARIOS

Vamos a comentar los resultados obtenidos en un ensayo de rotura de un tubo de hor-
migdn armado con camisa de chapa de ¢ 2,00 m. de didmetro, realizado en un banco de tres
aristas. N

De dichos resultados se desprende, en nuestra opinidn, la necesidad de reconsiderar pa-
ra estos tubos el método de célculo establecido en la Instruccién del Instituto Eduardo To-
rroja o, al menos, sefialar sus limitaciones.

2. TUBERIA OBJETO DEL ENSAYO

Recientemente se ha construido en Pamplona un tramo de colector de ¢ 2,00 m. de
didametro que se proyecté de hormigdn armado con camisa de chapa porque las dificultades
que existian para la realizacién de la obra (situada junto a edificios, entre silos de una fé-
brica, etc.) obligaban a una solucién de elementos prefabricados. Ademads se pensaba que es-
tos tubos con juntas soldadas asegurarian una absoluta estanquidad, que era importante,
dado que el colector estaba situado, en parte, por debajo del nivel del rio.

Como por otra parte existe una satisfactoria experiencia de este tipo de tuberia en
abastecimientos, la consideramos mejor solucién que utilizar tubos de hormigén armado
segin Normas ASTM de los que, en estos didmetros, hay muy poca experiencia en Espafia.

Se calcularon los tubos aplicando la Instruccién del Instituto Eduardo Torroja, en las
hipétesis siguientes:

— Altura de tierras 4,00 m y 1 atm de presién de célculo.

— Espesor del tubo 0,17 m.
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— Apoyo en solera de hormigén a 120°.
— Terreno saturado de y,= 2,0 t/m3 y rozamiento ¢ = 30.

— Se considerd la zanja sin compactar y se prescindié del empuje lateral por no tener
seguridad de que pudiera contarse con su efecto.

Con estas hipdtesis se obtuvo una camisa de chapa de 3,00 mm y una armadura exte-
rior de 18,95 cm2 /m siendo la presién de timbre de 5,87 kg/cm?2.

Los tubos fueron fabricados por la S.A.E. Tubos Fdbrega y la obra fue ejecutada por
Cubiertas y M.Z.0.V. Una vez terminada se examinaron todos los tubos en su interior, apre-
cidndose en cuatro de ellos, de un total de ciento catorce, fisuras en clave de 0,1 mm de an-
chura, que consideramos admisibles. Se comprobé que al menos dos de ellas ya existian an-
tes de su colocacién en obra. :

Con la idea de colaborar en los estudios de tuberias de hormigén, en los que hemos
venido participando, se establecid, en el Pliego de Condiciones de la obra, la necesidad de
proceder a la rotura de un tubo.

La rotura se ha realizado en un trozo de 1,00 m de longitud, en un banco de tres aris-
tas, en el Laboratorio de Intemac. (Véase foto 1).

Foto 1. Vista general del ensayo.

3. ROTURA DE TUBOS FABRICADOS SEGUN NORMAS ASTM-C-76

Ultimamente hemos construido en Pamplona varios colectores proyectados con tubos
de hormigén armado ajustados a las especificaciones de la Norma ASTM C-76, clase IV, es-
pesor de pared B. En las pruebas de recepcidn se han realizado roturas en banco de tres aris-
tas, obteniendo los siguientes resultados:

Didametro Espesor de Armaduras Carga de Resultados de ensayos
mm hormigon. int. - ext. rotura Carga de Carga de
cm2/m cm2/m  segin fisuracion rotura
Norma de 0,25 mm
Kg/m Kg/m Kg/m
500 70 mm 4,23 7.500 8.500 11.700
800 S0mm 5,50 4,00 12.0G0 9.000 16.600

1.000 108 mm 7,00 5,20 15.000 11.500 18.900
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En los tubos ASTM-C-76 la rotura, en todos los casos, es similar; se producen primero
las fisuras en el interior (en clave y en la base) y seguidamente, al aumentar la carga, en el
exterior (en rifiones). Unas y otras van aumentando de una manera similar hasta que se pro-
duce la rotura. '

El hormigbén de todos los tubos tenia una resistencia caracteristica del orden de 450
kg/cm2 , muy superior a los 275 kg/cm? exigidos en Ia Norma, y la absorcidn oscilaba entre
el 3y el 6 por 100, frente al 9 por 100 de la Norma.

Puede verse en el cuadro que existe un margen de resistencia, sobre la exigida en la
Norma, que oscila entre el 26 por 100 para tubos de ¢ 1.000 v 56 por 100 para tubos de
¢ 500.

Los métodos americanos de cdlculo (American Concrete Pipe Handbook) incluyen
unos coeficientes de equivalencia entre la cayga del ensayo de tres aristas y la que correspon-
de a cada tipo de apoyo. En nuestro caso los tubos se proyectaron con solera de hormigbén

de 120° y los coeficientes son 2,2 para relleno lateral sin compactar y 2,8 para relleno bien
compactado.

4. ROTURA DEL TUBO DE HORMIGON ARMADO CON CAMISA DE CHAPA

4.1. Descripcion de la prueba realizada

Como teniamos bastante experiencia en examinar roturas de tubos ASTM C-76 en ban-
co de tres aristas, decidimos adoptar esta prueba de carga para el tubo de hormigdn armado
con camisa de chapa.

Se realizé la prueba en un tubo de un metro de longitud, a fin de ajustarse a la carga de
rotura que permitia la prensa. Los apoyos eran similares a los usados en estas pruebas. Uni-
camente cabe sefialar que el apoyo superior tenia una anchura de unos 20 cm, superior a lo
habitual.

El tubo tenia un espesor de 16 cm, la camisa de chapa de 3,00 mm, con un revesti-
miento interior de 45 mm, y 37 espiras de ¢ 8 mm, con un revestimiento de 25 mm (18,6
cm2 /m).

El resultado de este ensayo fue completamente distinto a los que antes hemos comen-
tado:

— Para una carga de sélo 2 t, aparecieron en clave y en la base fisuras de 0,1 mm en to-
da la longitud.

— Para 4 t de carga, las fisuras eran de 0,2 mm y sin que todavia se apreciasen fisuras
en el exterior.

— Para6t aparecen las primeras fisuras en el exterior, de 0,1 mm. (Véase foto 2).

— Para una carga de 8 t empieza a producirse, en clave y en la base, el desprendimiento
entre la camisa de chapa y el hormigdn exterior, a la.vez que se inicia un agrieta-
miento, bastante apreciable, desde la camisa hacia el exterior. (Véanse fotos 3y 4).
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Foto 2. Bajo carga de 6.000 Kg/m,

la fisura interior es superior a 0,2 mm,

Foto 3. Bajo carga de 8.000 Kg/m,

la chapa se desprende del hormigén exterior

Foto 4. Bajo carga de 12.000 Kg/m, la chapa esta bastante desprendida y la grieta en el recubrimiento es
importante, aunque solo llega hasta la armadura exterior.
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— El desprendimiento se iba acentuando a medida que aumentaba la carga, producién-
dose la rotura para una carga de 17 t.

— La rotura se produjo porque las grietas del hormigdn exterior, iniciadas en clave y
base, se propagaban hacia los dos lados. (Véanse fotos 5y 6).

— Las fisuras producidas en rifiones en el exterior, evolucionaron del modo siguiente:

Para 6 t aparecia la primera, de espesor inferior a 0,1 mm. Para 8 t se aprecian varias
en cada lado, también de 0,1 mm. A medida que aumentaba la carga, aparecian nue-
vas fisuras; todas ellas seguian siendo de un espesor de 0,1 mm, hasta cargas proxi-
mas a la de rotura del tubo.

— De no haberse podido observar el interior del tubo, se habria considerado el resulta-
do admisible, incluso cuando ya se ha desprendido la camisa del hormigdén exterior y
el interior tenia grietas de mas de 1 mm.

Fotos 5y 6. Dos vistas del tubo en la situacion de rotura.
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4.2. Comentarios

90

— En primer lugar, parece claro que los coeficientes de equivalencia entre la carga del

ensayo de tres aristas y los correspondientes a los diferentes apoyos establecidos pa-
ra los tubos ASTM C-76 no son aplicables a tubos con camisa de chapa, ya que los tu-
bos de la obra se encuentran en correctas condiciones, mientras que el del ensayo
presentd fisuras superiores a 0,2 mm para cargas de sdlo 4 t y de acuerdo con el coe -
ficiente 2,8 antes comentado, debieran haberse producido para:

Carga total de tierras/m 25,1 9.0
2,8 28 7

En segundo lugar y ésta es la consecuencia importante del ensayo, el tubo no trabaja
como una estructura de hormigdén armado. La camisa de chapa provoca que el tubo
sea en realidad un conjunto de capas que, en flexidén, se comportan de forma dife-
rente.

Fl hormigdn interior se agrieta enseguida a causa de que estd muy poco armado y de
que no es solidario del resto del hormigén.

La camisa de chapa se deforma independientemente del hormigdn exterior, despren-
diéndose de éste en la clave y en la base. Finalmente, la capa de hormigén exterior
se empieza a romper en clave y en la base, a causa de que su armadura esta hacia el
exterior.

Tcdo ello nos hace pensar que este tubo es una estructura muy particular, que no
puede dimensionarse, aplicando las formulas de hormigbn armado a flexién y trans-
formando en espesor de chapa la cuantia resultante para la armadura interior, ya que
ello supone una distorsién esencial que se pone de manifiesto en la prueba de flexion
realizada.

No sabemos qué efecto se habria producido en las fisuras (y/o grietas) interiores, si
ademas de la flexion el tubo hubiera estado sometido a presién interior. Es posible
que ésta hubiese reducido el acortamiento del didmetro vertical; pero en este caso
tampoco serian correctas las hipotesis de suma algebraica de tensiones que se suele
aplicar a los tubos de hormigén.

En cualquier caso, parece claro que el examen exterior del tubo que se realiza en las
pruebas de presion interior, no ofrece seguridad ante la fisuracién porque ésta serd
mucho mds importante en el hormigon interior. '

Puede objetarse que el ensayo realizado no es adecuado para estos tubos, ya que
sus resultados difieren de los obtenidos en obra. La solucién seria realizar pruebas de
flexién apoyando el tubo en una solera de hormigén y cargindolo en una corona
superior de modo que se produjesen, en lo posible, las condiciones de la obra. Dado
el resultado obtenido en el ensayo de tres aristas, lo que no parece en ningiin caso
suficiente es realizar inicamente pruebas de presién en las que no es posible observar
la fisuracion interior que, como hemos indicado, se produce de una manera esencial-
mente diferente de la exterior.

Dentro de las limitaciones del ensayo realizado, parece que el dimensionado de estos
tubos debe ser mds empirico que el propuesto en la Instruccién del Torroja, y tal que
se corresponda con los resultados tan favorables de tantas y tantas instalaciones exis-
tentes.



Esa discontinuidad entre uno y otro hormigén producira dificultades, no s6lo en un
trabajo de flexién, como el del ensayo, sino en condiciones de, por ejemplo, vacio
interior; y si la tuberia es de didmetro elevado podra pandear la chapa, como si se
tratase de un tubo estrictamente metalico, ya que no tendra espesor suficiente para
resistir, sin pandear, situaciones de comprensién que requieren, en tubos metalicos,un
espesor minimo importante.

Uno y otro caso se deben a falta de adherencia entre la chapa y los dos hormigones,
que dé al conjunto el cardcter de una estructura tUnica, tal como se considera en el
cilculo pero que, en nuestra opinién, no corresponde a la realidad.

Seria muy conveniente una linea de estudio y experimentaciéon que permitiese dispo-
ner de un método de dimensionado acorde con la realidad y con la ya citada expe-
riencia, tan favorable, que existe de estos tubos.

* * *

Reunion del Consejo de la F.I.P.

Durante los dias 4 al 7 de octubre, con la asistencia de 29 Delegados de los distintos

Grupos Nacionales integrados en la Federacion, se celebré en Viena (Austria) la segunda de
las reuniones del Consejo de la F.I.P. correspondientes al actual afio 1986. En representa-
cién de la A.T.E.P. participd el Sr. Pifieiro.

De entre los temas tratados de acuerdo con el amplio Orden del dia previsto, se estima

conveniente comentar, por su especial importancia y para general conocimiento, los si-
guientes:

Mr. C.R. Alimchandani, representante de la India, presentd un completo informe sobre
la celebracion del X Congreso de la F.I.P. celebrado, en Nueva Delhi, en febrero del
afio actual. El numero de participantes fue de dos mil y estuvieron representados cin-
cuenta y siete paises. Ello da idea del creciente interés que estos Congresos despiertan
en todo el Mundo. Se acordd que, en la proxima reunion del Consejo, Mr. Alimchanda-
ni presentard un balance comparativo entre los resultados obtenidos en este Congreso y
los logrados en los anteriores. -

Se anuncié que ha sido editada una nueva publicaciéon de la F.I.P. que lleva por titulo
“Tesado de tendones: Relacion fuerzas-alargamientos”. Ha sido redactada por la Co-
mision de “Practica Constructiva™, y serd puesta a la venta en fecha inmediata. La
Comision de “Prefabricacion” esta concluyendo también otra publicacién sobre “Tra-
viesas de ferrocarril”.

Se va a constituir un Comité Editorial que habrd de ocuparse de todo lo relacionado
con las publicaciones que preparan las distintas Comisiones de la F.I.P. En intimo con-
tacto con ellas, decidira la categoria en que deba incluirse cada trabajo y que puede ser:
Revision Bibliografica; Estado de Arte; Informe Técnico; Guia de Buena Prictica, o
Recomendaciones. Fijard también los plazos para las distintas etapas de preparacion de
cada una de las publicaciones.

Se comentaron los trabajos que tienen encomendados las diferentes Comisiones de la
F.I.P. actualmente en funcionamiento. En estos momentos estas Comisiones y los te-
mas que tienen asignados son los que a continuacion se indican:

1. Hormigdén. Temas: Hormigones de alta resistencia. Hormigones ligeros. El hormi-
gén en los paises en desarrollo.
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2. Aceros y sistemas de pretensado. Temas: Materiales para aplicaciones criogénicas:
Descripcién de los métodos de ensayo. Durabilidad. Ensayos de corrosion bajo
tension. Caracteristicas superficiales. Barras de acero de alta resistencia.

3. Practica de cilculo. Actualmente en formacion. Se ocupard de redactar un Manual
de cdlculo préctico de las estructuras pretensadas.

4. Prictica constructiva. Temas: Hormigonado en tiempo caluroso. Inyeccion de vai-
nas. Reparacion y refuerzo de las estructuras de hormigén pretensado. Seguridad
de las estructuras de hormigén. Normas para la ejecucion de obras con armaduras
postesas.

5. Prefabricaciéon. Temas: Losas aligeradas. Juntas. Traviesas. El cdlculo de estructu-
ras prefabricadas y la conservacion de energia. Instalaciones de prefabricacion.
Forjados a base de viguetas y bovedillas. Estructuras a base de losas aligeradas.
Paneles delgados. Grupo de Trabajo CEB-FIP sobre estructuras prefabricadas.

6. Estructuras maritimas de hormigén. Temas: Materiales. Barcos y estructuras flo-
tantes. Trabajos maritimos. Calculos sismicos. Actividades en zonas articas. Ci-
mentaciones. Andlisis de riesgos. Nuevas ideas. '

7. Vasijas de presion y Contenedores, en hormigén pretensado. Temas: Vasijas de
hormigén pretensado para reactores. Contenedores de hormigén pretensado. Vi-
gilancia e inspeccion de las obras en servicio. Aplicaciones no nucleares.

8. Depositos de hormigén. Temas: Criterios de cédlculo. Calculo de silos. Depositos
de agua. Sistemas de proteccion de las estructuras. Almacenamiento y tratamien-
to de aguas residuales.

9. Estructuras en zonas sismicas. (Temporalmente en suspenso).

Se debatid ampliamente la orientacién que debe darse en el futuro a las actividades
de la F.I.P. Se subray6 la importancia de promover nuevas aplicaciones, especialmente
en los campos de la edificacion y cimentaciones; la conveniencia de extremar las pre-
cauciones para evitar que, en el futuro, puedan originarse fallos por corrosion; la ne-
cesidad de popularizar la técnica del pretensado haciéndola accesible a todo tipo de
profesionales, desechando la idea de que es una técnica complicada sélo apta para espe-
cialistas. En relacién con este ultimo punto se propuso: Publicar el mayor numero po-
sible de Manuales o Guias de Buena Practica ddndoles la mayor difusion posible; orga-
nizar mds simposios en los que se repitan las intervenciones y conferencias mds impor-
tantes de los Congresos de la F.I.P., y apoyar y promocionar la celebraciéon de reunio-
nes, seminarios y visitas técnicas por los Grupos Nacionales, teniendo en cuenta que
estas actividades resultan siempre mds econdmicas y, por lo tanto, mds asequibles y
efectivas que las que se convocan con cardcter internacional.

Se anuncié que durante el proximo afio 1987 y bajo el patrocinio de la F.I.P., se van a
celebrar los siguientes actos: :

15-17 de junio: En Stavanger (Noruega). Simposio organizado por la “Sociedad
Noruega del Hormigén”. Tema: “Utilizacion de los hormigones de
alta resistencia”.

2-4 de setiembre:  En Versalles (Francia). Simposio organizado por la JABSE. Tema:
“Estructuras de hormigdn para el futuro™.

27-30 de setiembre: En Edimburgo (Reino Unido). Conferencia organizada por la “So-
ciedad del Hormigén del Reino Unido”. Tema: “El hormigén co-
mo proteccién frente a distintos tipos de riesgos™.



Se discutié el programa del Simposio de la F.I.P. que habrd de celebrarse, en Jerusalen
(Israel), durante los dias 4 al 9 de setiembre de 1988. Los temas seleccionados para este
Simposio son: Durabilidad de las estructuras de hormigén armado y pretensado en am-
bientes humedos y calidos. Aceros y sistemas de pretensado. Aplicaciones practicas
del célculo no lineal a las estructuras de hormigdn pretensado. El hormigon pretensado
en los edificios de gran altura (efectos térmicos y sismicos, colapso progresivo, etc.).

Coincidiendo con el Simposio se celebrard también una reunién del Consejo de la F.I.P.
y de la Asamblea General. Se programarin visitas técnicas. Es poco probable que se

monte Exposicion.
Se comentaron los trabajos de organizacion del proximo XI Congreso Internacional de

la F.IP. que habrd de celebrarse, en Hamburgo (Alemania), durante los dias 3 al 7 de
junio de 1990, bajo el lema general “Imagen de las estructuras de hormigdn pretensa-

do”.
En relacion con las préoximas reuniones del Consejo se acordo lo siguiente:
— Del 26 al 28 de abril de 1987, en Amsterdam (Holanda).

— La segunda reunion del Consejo durante el afio 87 se celebrard en Paris, en fecha
atin no concretada, coincidiendo con el Simposio que la IABSE va a celebrar en
Versalles, del 2 al 4 de setiembre del citado afio.

— Para la primera reunién del 88 hay una invitacién de Singapore, pero alin no se ha
decidido nada. Se fijo un plazo de un mes para la presentaciéon de nuevas propuestas
y se acordd que en la reunion de Amsterdam se concretard el lugar y fecha para esta

reunion.

— En el afio 1988, la segunda reunién del Consejo se celebrard en Jerusalén, con oca-
sibn del Simposio que antes se ha comentado.

— Se ha decidido también que el Simposio de 1992 se celebre en Budapest. La fecha
aun no se ha concretado.

— Con respecto al Congreso de 1994, se han recibido ofertas de Japon, Estados Uni-
dos y China. Debatido el tema se acordé elegir como Sede para el citado Congreso,
la ciudad de Washington (USA). Por otra parte, y con cardcter excepcional, ya que
la idea es continuar celebrando los Simposios en el intermedio entre cada dos Con-
gresos, se ha decidido en principio celebrar dos Simposios extraordinarios. Uno,
en el afio 1991, en China y otro, en el Japon, en el 93.

Reunion de la Comision de Prefabricacion de la F.I.P.

Durante los dias 9,10 y 11 de octubre de 1986, se reunié en Budapest (Hungria) la

Comision de Prefabricacion de la F.I.P. Participaron en estas reuniones 22 representantes
de los diferentes Grupos Nacionales afiliados a la Federacion. Por parte de la A.T.E.P.
estuvieron presentes los Miembros-de dicha Comision Sres. Calavera, Ferndndez y Pifieiro.

Se incorporé a la Comisién, como Secretario de la misma, Mr. R. Charlier, del Minis-

terio de Obras Publicas de Bélgica.

Los Presidentes de los diferentes Grupos de Trabajo integrados en la Comision, pre-

sentaron sus Informes sobre la marcha de la labor que tienen encomendada.
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Teniendo en cuenta que, en la actualidad, hay tres Grupos de Trabajo a los que se les
han encomendado temas que, aunque diferentes, presentan algunos problemas comunes,
se ha decidido que, para estudiar y coordinar los aspectos particulares relativos a estos
puntos concretos, se constituya un Grupo especial, con representantes de los tres a los que
afecta este acuerdo y que son los que se ocupan de: “Aspectos teéricos de las estructuras
compuestas”; “Losas aligeradas en estructuras compuestas”, y “Sistemas de forjados a base
de viguetas prefabricadas y bovedillas”. Este ultimo grupo es el que dirige la representacién
espafiola en la Comision.

Con ocasién de estas reuniones, se visitdé una fabrica de traviesas pretensadas, en La-
batlan, de la firma “Beton-es Vasbetonipari Miivek (BVM)”. '

La proxima reunién de la Comision, de acuerdo con la invitacién formulada por el
representante del Grupo Sueco, se celebrard en Goteborg, en la segunda quincena de junio
del proximo afio 1987, a continuacién del Simposio que tendrd lugar en Stavanger (No-
ruega), organizado por la Sociedad Noruega del Hormigédn, para tratar del tema “Utili-
zacion de los hormigones de alta resistencia”.

Proximo Simposio Internacional de la

Federacién Internacional del Pretensado. Israel 1988

El proximo Simposio Internacional de la F.I.P. se celebrara en el Hotel Hilton de Jeru-
salén (Israel), del 4 al 9 de setiembre de 1988.

El programa técnico del Simposio incluye los siguientes temas:

— Durabilidad de las estructuras de hormigdén armado y pretensado en ambientes
himedos y cdlidos.

— Aceros y sistemas de pretensado.
— Aplicaciones practicas del cdlculo no lineal a las estructuras de hormigén pretensado.

— El hormigén pretensado en los edificios de gran altura (Efectos térmicos y sismicos,
colapso progresivo, etc.).

Los interesados en presentar Comunicaciones sobre alguno de los mencionados temas,
deberan enviar un resumen en inglés, antes del 1 de abril de 1987, al Comité Técnico del
Simposio. Los Autores de los trabajos admitidos deberdn remitir el texto completo de su
Comunicacion antes del 1 de febrero de 1988. Todos los trabajos deberdn ir redactados en
inglés.

Se estd preparando un amplio e interesante programa de actividades sociales, tanto pa-
ra los participantes en el Simposio como para sus acompafiantes, en el que se incluirdn visi-
tas a los lugares histéricos y a los puntos mas importantes del antiguo y moderno Israel.

Para una mds amplia y completa informacion, los interesados deberan dirigirse a:

F.I.P. SYMPOSIA ISRAEL’88
P.O. Box, 50006
TEL AVIV 61500, Israel.
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RESUMEN

El presente articulo constata, en primer lugar, el interés y necesidad, en aumento, de
ensayos de fluencia en el hormigdn, asi como la escasa informacion en espafiol que sobre los
mismos existe.

A continuacion, se plantean los requisitos generales en el proyecto de unos ensayos de
fluencia, incidiendo en las etapas siguientes: fabricacidon y conservacién de las probetas; sistema
de carga; sistema de medida, y planificacidén y documentacion. Con posterioridad, se presen-
ta la solucion adoptada, con la justificacidon de la misma, para unos ensayos de fluencia de
probetas a compresion uniaxial, del hormigdn empleado en el edificio de contenciéon de la
Central Nuclear de Vandellos II.

Este articulo incluye, asimismo, parte de los resultados obtenidos en estos ensayos de
fluencia, asi como de otros resultados de otras propiedades del hormigdn, que complemen-
tan la informacion referente al mismo. '

1. INTRODUCCION. SITUACION ACTUAL
Como es conocido, la determinacion de las deformaciones diferidas del hormigén endu-

recido, ya sea bajo carga (fluencia) o sin ella (retraccidn) es un factor importante para el di-
seflo de estructuras de hormigdn pretensado y hormigoén armado.
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En la actualidad, dichas deformaciones diferidas pueden obtenerse, segiin nuestra nor-
mativa (13)y (14), siguiendo las lineas marcadas por el C.E.B. (*). Las leyes expuestas en es-
tas referencias, se han obtenido ajustindolas a diversos resultados experimentales realizados
en diferentes condiciones (tipo de cemento, relacidn a/c, etc...) lo cual conduce, l6gicamen-
te, a cierta dispersidén de resultados que favorece la controversia internacional sobre la forma
analitica de las citadas leyes.

Por un lado, el razonable grado de precisidon que se obtiene con las mismas en el disefio
de estructuras en las que se utiliza un hormigdn estandar, y por otro lado, el elevado coste y
duracién de los ensayos, explican en gran medida la escasez de resultados experimentales
existente en Espafia. Como muestra de ésto y a manera de ejemplo, cabe sefialar que, en los
10 ultimos afios, en esta revista s6lo aparece una referencia (6) de ensayos sobre probetas
realizadas en Francia por el L.C.P.C. (**) y otra referencia (8) de un ensayo de tipo docente
sobre una viga de hormigdn pretensado.

Ahora bien, en la actualidad, son numerosas las ocasiones en las que es muy aconsejable
la definicibn mas precisa de estas leyes a través de unos ensayos. Entre estas ocasiones y sin
ser muy extensos, sefialaremos las siguientes:

— En forjados de hormigdén armado y pretensado en los que la flexibilidad de los mis-
mos conduce, en gran nimero de casos, a problemas de patologia, tal como sefiala
Gonzalez Valle en (16).

— En la investigacién sobre el comportamiento en el tiempo de materiales menos cono-
cidos. Por ejemplo: hormigones con cenizas, hormigones con resinas, etc... o en tec-
nologias constructivas no estandar: puentes atirantados, etc...

— En edificios de contencidén de centrales nucleares u otro tipo de estructura, de hor-
migdn pretensado.

El trabajo en estos tres grupos no es solo de futuro sino que se estd desarrollando en la
actualidad. Asi, a manera de ejemplo, cabe citar que para caracterizar el hormigbén de los edi-
ficios de contencidén de las C.N. de Lemoniz y Ascd se han hecho diversos ensayos en los que
se incluyen retraccidon y fluencia. Dichos ensayos fueron realizados en Espafia y Francia, res-
pectivamente, tal como sefialan Ferreras en (15) y Vives en (22).

Para finalizar esta breve revision de trabajos experimentales, sefialaremos los trabajos
desarrollados en la Catedra de Hormigdn de la E.T.S.I.C.C.P. de Barcelona por los autores de
este articulo, que se encuadran dentro de una linea comin de investigacion sobre comporta-
miento en el tiempo de estructuras de hormigoén. En estos trabajos experimentales se ha es-
tudiado la fluencia de los hormigones del:

— Edificio de Contencién de la C.N. Vandellos II (2).
— Puente sobre el Ebro en Tortosa (21).
— Hormigones de polimeros. Proyecto n° 2629/83 de la C.A.LC.Y.T. (¥%%),

La falta de experimentacion constatada, contrasta con el gran desarrollo de los méto-
dos numéricos de cédlculo de estructuras en los que se incluyen, de distintas formas, y cada
vez mas precisas, las deformaciones diferidas del hormigdn (10), (12), (18), (19).

(*) C.E.B.: Comité Euro-Internacional del Hormigén.
(**) L.C.P.C.: Laboratoire Central des Ponts et Chaussées.

(***) C.ALC.Y.T.: Comisién Asesora de Investigacién Cientifica y Técnica.
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Este desequilibrio entre métodos numéricos y experimentacion, puede conducir a que
los errores que se introducen en las bases de cidlculo sean mayores que los originados por el
método de calculo. Por ello, y redundando en lo dicho con anterioridad, estimamos que ca-
da vez serd mayor la necesidad de la realizacion de ensayos de fluencia y retraccién sobre
probetas de hormigdn.

Asi pues y con objeto de reducir las dificultades sefialadas a futuros equipos de trabajo
que aborden este tema, se redacta el presente articulo, en el cual se muestra la experiencia
obtenida por nuestro equipo en el disefio global de ensayos sobre la deformacion del hormi-
gbn en el tiempo (con o sin carga).

2. REQUISITOS GENERALES DEL DISENO

Los requisitos generales del disefio de estos ensayos se han establecido atendiendo a las
distintas etapas de la realizaciéon de los mismos. Estas se han agrupado de la siguiente forma:

a) Sistema de carga y mantenimiento de la misma.
b) Fabricacion y conservacion de las probetas.

c¢) Sistemas de medida y calibracidon de los mismos.
d) Planificacion y documentacion.

a) Sistema de carga y mantenimiento de la misma

Tal como sefiala NEVILLE y otros en (20), entre los diversos sistemas existentes (brazo
de palanca y carga muerta, bastidor con muelle o con dinamémetro, sistema hidraulico o es-
tabilizado hidrdulico), no existe ningiin equipo estandar generalmente aceptado para ensayos
de fluencia. Evidentemente, cada uno de los mismos tiene sus ventajas e inconvenientes, si
bien un requisito bdsico para todos ellos es asegurar el mantenimiento de la carga constante.
La fig. 1, muestra diversos sistemas de carga utilizados en la actualidad.

Sin tener ahora en cuenta la versatilidad o no de estos equipos para poder hacer ensa-

yos de relajacidn, la tendencia que en la actualidad parece va abriéndose camino es el sistema
hidriulico estabilizado, si bien y como veremos en el siguiente apartado, con una configura-

cibn mds compacta que la mostrada en la fig. 1.d. Este sistema, utilizado, entre otros, por el
Laboratoire Central des Ponts et Chaussées (1) y el Laboratorio de la Universidad de Delft,
cuenta entre sus ventajas con la facilidad de puesta en carga y el idoéneo grado de precision
en el mantenimiento de la misma. El sistema de mantenimiento de la carga se puede hacer
comun para varios bastidores o individualizado para cada bastidor. (La descripcién del siste-
ma utilizado en este caso, se presenta mas adelante). Por ultimo, hay que resaltar que este
sistema precisa un menor espacio (con la consiguiente incidencia sobre las dimensiones de la
camara climatica) que el sistema de brazo de palanca y carga muerta (Fig. 1.2), muy utiliza-
do en etapas anteriores.
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Fig. 1. Diferentes sistemas de carga en ensayos de fluencia.

b) Fabricacién y conservacion de las probetas

Tanto la fabricacidbn como la conservacién de las probetas objeto del ensayo, deben
ajustarse lo mejor posible a las condiciones reales del hormigdn en la estructura. Por ello, en
nuestra opinidn, es conveniente tomar la muestra de hormigdén para las probetas, de una
amasada cualquiera del hormigén empleado en la estructura; es decir, la fabricacion debe ha-

cerse en obra.

El método de compactacion de las mismas, puede ser cualquiera de los existentes (pica-
do con barra, vibrador de aguja, etc...) que consiga un hormigdn representativo. Ahora bien,
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la eleccion del método puede venir condicionada por otros factores, tales comola existencia
0 no de un sistema interno de medida (galgas embebidas), que deben ser tenidos en cuenta a
la hora de definir el método de compactacion.

Las condiciones de conservacion (humedad y temperatura) de las probetas, tienen gran
importancia para la caracterizacién de estos ensayos. Asi, por gjemplo, en el caso del edificio
de contencién de la C.N. Vandell6s 11, el hormigdn de la estructura estard en unas condicio-
nes de humedad elevadas ya que, ademds del gran espesor de la misma (del orden de 1 m),
tiene por la parte interior una camisa metalica (liner) con caricter impermeable y por la par-
te exterior, el equilibrio higrométrico con la humedad ambiente se alcanza en unos pocos
centimetros (del orden de 10 cm), que aumentan a medida que pasan los afios, pudiéndose
alcanzar un equilibrio en todo el espesor después de mds de 30 afios, segiin BAZANT (7).

La situacidon descrita requiere que las probetas tengan una solucién equivalente a un cu-
rado en masa. Por ello, la ASTM C-512 (5) propone envolver la probeta en una camisa im-
permeable, ya sea metalica, de caucho u otro material. Esta solucidn, por otra parte, condu-
ce a tener espesores ficticios equivalentes entre la probeta y el elemento estructural estudiado.

Respecto a la humedad relativa ambiente de la cimara, pueden hacerse diversos comen-
tarios. Asi BAZANT y CHERN en (8) indican que para piezas de espesor mayor de 30 cm
(caso del Edificio de Contencidn), no son apreciables las diferencias entre las leyes que des-
criben la fluencia en condiciones de humedad relativa del 100 por 100 y otras condiciones
cualesquiera de humedad relativa. En nuestra opinion, esta afirmacion es valida dentro de la
temporalidad del ensayo; por ello, si se asegura que la probeta cumple las condiciones descri-
tas en los parrafos anteriores, la humedad relativa podria dejarse libre para ser definida en la
relacién contractual entre Laboratorio y Contratante. En este sentido la ASTM C-512 (5)
indica que se debe mantener la humedad relativa en un 50 por 100.

La temperatura es, asimismo, un pardmetro que hay que definir en la relacién contrac-
tual descrita, funcidon de las condiciones reales de la estructura. En ésta, las temperaturas
pueden variar por: condiciones de explotacidn, variaciones térmicas diarias, variaciones esta-
cionales, etc... Por ello, parece adecuado tomar una temperatura media para representar las
condiciones que puedan presentarse en la estructura. En la definicién de esta temperatura
media, habria que tener en cuenta la temperatura inicial del hormigon.

c) Sistemas de medida y calibracién de los mismos

La eleccion de la instrumentacidon necesaria para llevar a cabo el ensayo es uno de los
puntos mds importantes en la realizacidon del mismo. Como es 16gico, el sistema utilizado de-
be, no s6lo medir deformaciones, sino que también debe ser capaz de detectar cualquier ano-
malia que se produzca en las mismas durante el desarrollo del ensayo.

Los criterios de eleccion del sistema deben ser fijados conjuntamente entre el peticiona-
rio y el laboratorio, y deben plasmarse en la relacion contractual existente entre ambos. En-
tre los criterios habituales de eleccidon pueden citarse: resolucion del sistema, tolerancias ad-
misibles al mismo, derivas con el tiempo y la temperatura, etc...

En los ensayos de fluencia es frecuente exigir, para la medida de la deformacioén, una
resolucion de 1 parte por 10° ;lo cual implica que, en un inadecuado sistema, los errores del
mismo puedan ser comparables a la magnitud que se pretende medir.
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Los sistemas de medida, dentro de las técnicas habituales, pueden englobarse en dos
grupos: mecdnicos y electronicos; y dentro de estos Ultimos en: internos y externos. En
nuestra opinion, la medida electronica presenta numerosas ventajas frente a la medida meca-
nica, tales como: lectura automatizada, inalterable, error dependiente del equipo y no del
operario (puede ser acotado a priori), y posibilidad de compensar otros factores (p. €j.: se
pueden medir temperaturas y compensar su influencia). Como inconveniente se suele aducir
su coste, si bien éste puede ser rentable, principalmente en laboratorios con cierto numero
de ensayos simultineamente en marcha, ya que el sistema de adquisicion de datos es inico y
a él van conectados los distintos transductores.

En cuanto a un sistema interno o externo, hay que tener presente la posible fluencia
del material adherente empleado en estos tltimos, asi como la diferente rigidez de este mate-
rial con el material base. Por todo ello, consideramos que un sistema interno se adectia mejor
a los ensayos de fluencia, especialmente para hormigones de altas resistencias.

d) Planificacién y documentacion

La situacién frecuente en Laboratorio, ya sea de una Empresa, de la Universidad u
otro Centro de Investigacion, es propicia a configurar los ensayos con el minimo de personal
fijo. Por esta razon, es frecuente concebir los mismos potenciando los sistemas de adquisi-
cidn de datos con medidas electronicas. Las ventajas que ello representa es discutida por al-
gunos, basindose en ciertos problemas de estabilidad que pueden presentarse (mds adelante
se profundizari en este punto), asi como por la repercusion econdmica (equipos) que repre-
sentan. A pesar de estos puntos de vista, en la actualidad, se estd en un proceso irreversible
de utilizacion de estos equipos, por las ventajas inherentes a los mismos (economia de perso-
nal, precision de medida, etc...).

Por otro lado, un aspecto, en nuestra opinién muy importante y por desgracia en nu-
merosas ocasiones no suficientemente resuelto, es el de la documentacion del ensayo. La
documentacion, no solo debe cubrir las etapas de toma de datosy emisiéon del informe final
sino que es necesario que contemple las caracteristicas técnicas del ensayo acordadas con-
tractualmente entre el peticionario y el laboratorio. En el caso de los ensayos que nos ocu-
pan, se hizo a priori un Manual de Procedimiento Base (2) aprobado por el Departamento de
Garantia de Calidad existente en la Central Nuclear, en el que se contemplaban los diversos
puntos citados.

3. DESCRIPCION DE LA SOLUCION ADOPTADA

Los condicionantes de dimensiones de la base de medida y simulacién de condiciones
termohigrométricas, influyeron predominantemente en la adopcion de probetas cilindricas
de 15 x 45 cm (para los ensayos de fluencia), recubiertas con una capa de parafina y una
lamina de caucho. Estas capas impermeables simulan, de forma satisfactoria, las condiciones
de un curado en masa propuestas por la ASTM C-512 (5).

Las probetas se fabricaron en obra con el mismo hormigdn que el dispuesto en el Edifi-
cio de Contencion de la C.N. de Vandellés IL. La compactacion se hizo mediante un vibrador
de aguja, de 25 mm de didmetro, de acuerdo con un procedimiento desarrollado al efecto
(2). Con la utilizacion de este sistema se pretende evitar el dafio que puede producirse, en la
galga embebida, utilizando el sistema de picado con barra, ya que éste resulta mas dificil de
controlar.
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Las probetas, equipos de carga y sistema de adquisicion de datos estén situados dentro
de la cdmara termohigrométrica, en unas condiciones de temperatura y humedad constan-
tes. (Los valores son 22°C y 70 por 100, respectivamente). Un esquema de la citada cdmara
se presenta en la fig. 2. Dicha cdmara fue disefiada para estos ensayos, manteniendose las
condiciones exigidas por medio de una capa de porexpan expandido, de 6 cm de espesor, re-
cubierto por un tablero de madera contrachapado de 1,5 cm de espesor.

Cémara aislada para la conservacidon de probetas.
Altura interior 2,60 m

MURO DE LADRILLO

5 NG E Py
\_3 CAPAS DE 2cm DE|":
0.85m POREXPAN -TRASLAP. |[." -
RECINTO i —{5 recno X -
CERRADO | CERRADO o
| ESTANTES A _ |
sl MEDIA ALTURA \ﬁ’.__
o 143m
X § S § &
i
i. g 0.58m _|I.- \ MADERA
5 \ AGLOMERADA ol
b \ 2cm i
) \ -]
- | ;
|

Fig. 2. Geometria en planta de la camara climética.

El bastidor de carga empleado en los ensayos es el representado en la fig. 3 y foto 1. El
mismo estd formado por dos placas de 400 x 400 x 60 mm, unidas por cuatro tirantes rosca-
dos de ¢ 38 mm de didmetro y 1.500 mm de largo. Estos tirantes se han proyectado con la
condicién de que trabajen a una tension inferior al 10 por 100 de su limite eldstico. La ra-
z6n de este condicionante radica en reducir, en gran medida, la interaccion entre bastidor y
sistema de carga. Por otro lado, las citadas placas se disefiaron con la condicién de que la fle-
cha producida por una carga equivalente centrada, no supere la milésima de milimetro.
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La carga es proporcionada por un gato hidrdulico plano de la casa FREYSSINET,S.A.
Las caracteristicas del mismo son: 45 t de fuerza, 150 kg/cm? de presidon maxima de aceite,
200 mm de didmetro util y 25 mm de carrera. La ventaja del empleo de este tipo de gato
frente a otros de menor didmetro y mayor altura es, entre otras, la exigencia de presiones de
aceite menores, lo cual repercute en las dimensiones del acumulador.

El acumulador tiene la misidén de mantener la presidn constante dentro del rango defi-
nido: tolerancias inferiores al 2 por 100. Ello se consigue, a medida que se deforman las pro-
betas, por la incorporacion a la cimara del gato, del aceite necesario. El tipo de acumulador
es de pistdn, ante el temor, puesto de manifiesto por algunos autores, de que los acumulado-
res de membrana puedan ser atacados por el aceite, con el paso del tiempo.

En el circuito de aceite entre el gato y el acumulador de 5 &, se ha dispuesto un mano6-
metro de presion, tipo BOURDON, que permite comprobar el nivel de presion de aceite.
Todo este circuito se ha disefiado en la idea de conseguir una longitud minima 6ptima, con
objeto de minimizar las pérdidas que pudiesen producirse.

Por lo que respecta al sistema de medida de las deformaciones, la solucién adoptada ha
sido un doble sistema: mecdnico y electronico. Con la medida electronica como sistema pri-
mario, se evitan errores aleatorios, ya que éstos vienen acotados por las especificaciones de
los equipos y éstas han sido elegidas de forma que sean mas estrictas que las del ensayo. El
doble sistema permite, por otra parte, detectar errores sistemdaticos que pudiesen presentar-
se, imputables al procedimiento o al aparato, lo cual representa una mayor fiabilidad del en-
sayo sin implicar un incremento importante del coste.

Tal como se ha dicho, como sistema primario se utiliza un transductor de deformacion,
embebido en la probeta de hormigdn (Foto 2), del tipo KM 100 A, de la casa TOKIO SOK-
KY. Este transductor posee un sistema de transmision de la deformacién a una ldmina, en la
que hay pegadas 4 galgas extensométricas en configuracion de puente completo. La defor-
macion de la ldmina es pequefia en comparacion con la deformacion total del transductor;
de esta forma se consigue una gran linealidad en todo el margen de medida. La disposicién
interna de las galgas es tal que las derivas que pueden presentarse en el tiempo quedan com-
pensadas.

Foto 2. Transductor de deformacién embebido.
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El planteamiento de automatizacion definido en el apartado anterior, se resuelve en es-
te caso con un equipo formado por un sistema de adquisicion de datos (Hewlet Packard
3.497) y un microordenador (Hewlet Packard 85), de acuerdo con el esquema definido en la
fig. 4. Parte del equipo puede verse en la foto 3.

| transductores

Canales de f|——
—{
entrada [F———————" |
L
[::” = Sistema de
—> Y
adquisicion <
HP 85 HP 3497 Control
Canales de L climatico de

-

salida f—— la cdmara
de ensayos

Fig. 4. Esquema de la configuracion del sistema de medidas.

Foto 3. Equipo electrénico utilizado para adquisicion de datos.

Por ultimo, cabe sefialar que, previamente a los ensayos, se definieron unos manuales
de procedimientos aprobados por Garantia de Calidad de la Direccién de Obra de la citada
Central Nuclear. En ellos se dejaban articulados todos los pasos que habia que realizar en los
ensayos, acordados tras un intercambio de opiniones entre las partes participantes. Este fac-
tor tiene, en nuestra opinidn, una gran importancia en el éxito de unos ensayos de este tipo.
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4. RESULTADOS DE LOS ENSAYOS Y ANALISIS DE LOS MISMOS

En este apartado, ademds de presentarse los resultados de los ensayos de fluencia, se
muestran los resultados de otros ensayos mecanicos que complementan la informacién ante-
rior y que, por el interés en si de los mismos, merecen destacarse. Las caracteristicas del
hormigdn fresco se presentan en el anejo 1. De la observacion de la tabla Al.1 del mismo, se
deriva que se trabaja con un hormigdn de altas resistencias, tal como se comprueba mas ade-

lante.

Para los ensayos de fluencia se fabricaron 8 probetas cilindricas, de 15 x 45 cm, some-
tiendo 6 de ellas a carga, a las edades de 28,90 y 365 dfas. Las dos restantes se dejaron como
margen de seguridad ante cualquier problema y servian para corroborar los resultados de re-
traccion obtenidos en otro tipo de probeta. La carga aplicada sobre cada probeta es la co-
rrespondiente a una compresion de 80 Kp/cm?, que se sitia en el rango lineal de la curva
tension deformacion. Foto 4. '

Foto 4. Ensayo de fluencia a compresién uniaxial.

La fig. 5 muestra la curva deformacidén-tiempo, en la puesta en carga de las probetas
cargadas a los 28 dfas. La galga embebida existente, permite registrar estas deformaciones y
correlacionar con el valor del modulo de elasticidad obtenido por otro tipo de ensayo. Asi-
mismo, en dicha curva puede observarse un relativo crecimiento de la deformacion en los
primeros minutos, que da pie a dos temas de gran interés, sobre los que existe cierta contro-
versia en la actualidad. Estos temas son: ‘

— Definicion exacta de la deformacion instantdnea en relacion al tiempo: 1,5, 10 mi-
nutos. La adopcién de uno u otro origen influye, como es logico, en el coeficiente de
fluencia, tal como sefiala BAZANT en (9).

— Valor de la deformacion de fluencia en las primeras 24 horas.
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Fig. 5. Velocidad de puestaen carga.

La tabla 1 muestra los valores de las deformaciones instantidneas correspondientes al
mismo nivel de carga, si bien a distintas edades: 28,90 y 365 dias. El valor dado de estas de-
formaciones es el medido a continuacidon de alcanzar el nivel de carga deseado, que corres-
ponde aproximadamente a 5 minutos. Dichos resultados muestran una disminucién de la
deformacion instantdnea a medida que aumenta la edad de carga, debido a la mayor rigidez

del hormigon.

Valor de la deformacién instantanea a distintas edades de carga

La fig. 6 muestra las curvas de deformaciones totales (instantineas + diferidas) corres-
pondientes a las distintas edades de carga, llevadas a un mismo origen temporal. En ella pue-
de apreciarse una disminucioén de la deformacion diferida a medida que aumenta la edad de
carga de las probetas. Los valores medios de las deformaciones totales de las probetas a los
382 dias son: 0,72, 0,56 y 0,29 mm/m, respectivamente, para las probetas cargadas a 28, 90

y 365 dias.
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EDAD DEFORMACION
(dias) INSTANTANEA
mm/m
28 0,257
90 0,246
365 0,239
TABLA 1
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Fig. 6. Deformaciones totales a distintas edades de carga.

Como complemento de los ensayos de fluencia, se definieron unos ensayos para medir
la retraccién en 3 probetas prismaticas, de 15 x 15 x 60 cm, con el doble sistema de medida
descrito y en iguales condiciones de fabricacion y conservaciéon que las probetas de fluencia.
En las fotos 5 y 6 puede verse el sistema interno de medida y la preparacion de las camisas
externas de estanquidad.

Foto 5, Transductor de deformaciones. Ensayo de retraccion.

Por otro lado, en la fig. 7 pueden observarse los resultados de la deformacién por re-
traccion. En ella puede verse que, en los primeros dias, las probetas tuvieron una expansiéon
debida a que, al estar parcialmente impedida la bisqueda del equilibrio termohigrométrico
entre probeta y atmosfera (existencia de la camisa), el calor de hidratacién producia la ex-
pansion citada.
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Foto 6. Preparacion de las camisas de estanquidad.
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Fig. 7. Deformaciones de retraccion.

La resistencia a compresion se obtuvo de acuerdo con la norma UNE-7242 (16), to-
mando el valor medio de 6 probetas, para cada edad de carga. Los resultados obtenidos se
~ muestran en la tabla 2. En ellos puede observarse un incremento de resistencia, con relacion
a la correspondiente a los 28 dias, del 13 por 100 para las probetas de 90 dias y del 20 por
100 para las probetas de 365 dias.

Edad de la Resisten<:2ia
probeta (Kg/cm*) R, IR
(dias) 28
28 523 1,00
90 592 1,13
365 632 1,20
TABLA 2

Variacién de la resistencia a compresién con la edad de la probeta
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Las deformaciones ultimas correspondientes a la carga de rotura, estin entre el 2,1 y el
3 por 100, tal como puede verse en la fig. 8. La medicion de las mismas se hizo a través de
dos galgas externas, de base 100 mm, pegadas en meridianos opuestos.

En la citada fig. 8, puede observarse, asimismo, el valor del médulo de elasticidad para
las tres edades de carga. Tomando el valor medio de las dos probetas de cada edad de carga,
puede observarse un incremento del moédulo de elasticidad en el tiempo, con relacion al va-
lor obtenido a los 28 dias. Asi, este incremento es del 7,9 por 100 para las probetas de 90
dias y del 18 por 100 para las probetas de 365 dias.

A PO
120

100} /
80r

60

Ec Py
IDENT| (dias) |kpeaod (1)
40 ——| 8 | w | ®»
— 90 374 103
— — 365 411 M
20
£
1 1 1 1 1 =
04 08 12 16 20 24 28 2103

Fig. 8. Curvas Carga-deformacion para probetas de distintas edades de carga,

Los valores obtenidos del mddulo de elasticidad, ponen de manifiesto que la propuesta
de la normativa espafiola (13), (14), correspondientes a hormigones de alta calidad, sobre-
estima dicho valor. Hay que hacer notar que los resultados obtenidos estin mds de acuerdo
con formulaciones del tipo:

3
Ec, =Ae Vfc, +B

propugnada por el Codigo Modelo CEB-FIP (11).

Un aspecto interesante que se debe sefialar es el método experimental para la obtencion
del moddulo de elasticidad. Dicho método, descrito en (2), consiste en hacer unos ciclos de
carga y descarga sin sobrepasar el 30 por 100 de la carga ultima; con posterioridad, se lleva la
probeta hasta rotura, registrando automaticamente las deformaciones correspondientes a ca-
da escalon de carga. :

El limite del 30 por 100, que difiere del propuesto por la ASTM, (4) se ha mostrado,
en nuestra opinidn, mas adecuado que elvalor del 40 por 100 definido por la citada norma-
tiva. '
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5. CONCLUSIONES

Del trabajo desarrollado en este articulo se pueden sacar las siguientes conclusiones:

— El método expuesto de ensayo de fluencia bajo compresioén uniaxial en probetas ci-

lindricas de 15 x 45 cm, se ha mostrado muy adecuado. Dicho método, en la aplica-
cion resefiada, ha sido proyectado, construido y ejecutado por los autores de este
articulo.

— Asimismo, la configuracion de microinformética asociada a los ensayos, ha resulta-

do muy positiva, dando validez al sistema interno de medida (galgas embebidas).

— Una de las caracteristicas de la concepcion global de estos ensayos es la fiabilidad de

sus resultados, asi como la economia de los mismos en relacién con otros sistemas.

— Los resultados parciales que se presentan, certifican la bondad de lo dicho con ante-

rioridad sobre la adecuacion del planteamiento. Una documentacion mas detallada
de los resultados, asi como otros no incluidos en este articulo, serdn presentados en
un proximo trabajo.
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ANEJO n° 1.— CARACTERISTICAS DEL HORMIGON EMPLEADO

La dosificacidon por m® empleada, se presenta en la tabla Al.1. Los 23 litros de agua
afiadidos, responden a las humedades existentes en la arena fina y gruesa, que fueron del 5
por 100 y el 1 por 100, respectivamente. El cono de Abrams en la planta de hormigonado
fue de 10 cm.

MATERIAL Kg/m?
Arena fina 0/0,5 mm 390
Arena gruesa 0,6/5 mm 588
Grava 5/10 mm 510
Grava 10/20 mm 480
Cemento P-450-E 400
Agua 130 + 23 (litros)
Aditivo (Tricosal) 0,7 (litros)

Tabla Al.1

Dosificacion del hormigon

Las condiciones ambientales durante la realizacion de las probetas eran: Temperatura
ambiente de 27°C y humedad relativa del 70 por 100. En el laboratorio, se realizaron diver-
sas pruebas sobre el hormigdn fresco tales como:

— Temperatura del hormigdn fresco: 22°C. -

— Peso especifico: 2,5 t/m3.

— Cono de Abrams: 8 cm (habian transcurrido 30 minutos desde la salida de la central).
— Aire ocluido: 1,7 por 100.
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Conferencia Internacional sobre ‘“Fallos estructurales’’

Durante los dias 30 y 31 de marzo de 1987 se celebrara, en Singapore, una Conferen-
cia Internacional con el objeto de intercambiar conocimientos y experiencias, en relacion
con los fallos estructurales, entre investigadores, calculistas, constructores y otros profesio-
nales interesados en el tema.

En dicha Conferencia se estudiaran los siguientes temas:

GENERALIDADES

— Cdlculo.

— Codigos de buena practica.

— Practica constructiva.

— Aspectos legales y relacionados con la seguridad.
— Aspectos econdémicos.

MECANISMO DE LOS FALLOS

— Teoria.

— Ensayos a escala natural.
— Anadlisis numérico.

— Analisis estadistico.

— Prediccidn de los fallos.
- Valoracion e inspeccion de los fallos.

— Comportamiento y ensefianzas de los fallos registrados.

’

FALLOS DEL MATERIAL

-- Fallos debidos al deterioro de los materiales.
— Fallos debidos a los materiales de caracteristicas no suficientemente comprobadas.

— Fiabilidad de los materiales.

ASPECTOS GEOTECNICOS

— Fallos de las cimentaciones.
— Fallos de las estructuras de contencion.

REVISION DE FALLOS REGISTRADOS

— Fallos de estructuras provisionales.

— Fallos en edificios, puentes, carreteras, presas, estructuras maritimas y estructuras
de contencidn de tierras.

— Fallos debidos a cargas accidentales, incendios o terremotos.

— Fallos de ejecucion.

— Rehabilitacién de las estructuras dafiadas.

Para cualquier informacién suplementaria, los interesados en participar en esta Confe-
rencia, deberdn dirigirse a: ‘

The Secretariat

International Conference on Structural Failure
School of Civil & Structural Engineering
Nanyang Technological Institute

Nanyang Avenue

Singapore 2263

Telex: RS 33976 CIVIL
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Nueva Publicacion

““Curso de Hormigon Pretensado”’”

Por: Fernando S. Amillategui y
Carlos G. Pericot

Si bien es ya relativametne abundante la literatura técnica, en castellano, altamente
especializada, sobre aspectos concretos y aplicaciones estructurales del hormigdén preten-
sado, no ocurre lo mismo con los aspectos mds generales de esta técnica, que proporcionan
una vision global de sus principales caracteristicas, incluyendo el proyecto y calculo de
estructuras, su construccion y explotacion. Por otra parte, las Normas son relativamente
escuetas en su exposicion, por lo que tampoco ayudan a quienes han de realizar su apren-
dizaje desde el comienzo.

Por eso debe acogerse con satisfaccion la publicacion de obras como la presente, en la
que los Autores exponen, de forma sencilla y didactica, todos los aspectos relacionados con
la teoria y la practica del hormigdn pretensado, sin que sea necesario para su perfecta com-
prension nada mds que conocimientos basicos de andlisis estructural y de hormigén armado.

Los autores exponen con sencillez los fundamentos de la técnica del hormigon preten-
sado, permitiendo al lector asimilar con facilidad los conceptos subyacentes en la nor-
mativa.

Se analiza minuciosamente la Instrucciéon E.P.-80, complementando su estudio con
un comentario pormenorizado de los aspectos del Cédigo Modelo CEB-FIP que se apartan
de lo establecido en la Norma espafiola.

Se incluye abundante soporte grafico, asi como escogidos ejemplos de cdlculo, desarrolla-
dos con gran detalle. Se presenta asimismo una extensa y actualizada informacion técnica
sobre los sistemas de pretensado existentes en nuestro Mercado.

La obra ha sido dirigida y supervisada por la Catedra de Hormigdén de la E.T.S. de
Ingenieros de Caminos de Madrid, constituyendo un texto de nivel medio, sobre hormigdn
pretensado, adecuado para su utilizacidn en las correspondientes asignaturas del programa
de estudios.

El indice resumido de la obra es el siguiente:

Capitulo I: El hormigdén pretensado.

Capitulo II:  Los materiales.

Capitulo III: Las acciones.

Capitulo IV: Estudio de la fuerza de pretensado.

Capitulo V:  Las bases de calculo.

Capitulo VI: Cdlculo en estado limite ultimo de secciones sometidas a solicitaciones
normales: Flexocompresion.

Capitulo VII: Cilculo en estado limite ultimo de secciones sometidas a solicitaciones
tangentes (I): Esfuerzo cortante.

Capitulo VIII: Calculo en estado limite Gltimo de secciones sometidas a sohc1tac1ones
tangentes (II): Torsion.

Capitulo IX: Cdlculo en estado limite de servicio: Fisuracion.

Capitulo X: Recomendaciones para el proyecto y la ejecucion.

Esta publicaciéon de 536 paginas tamafio 205 x 290 mm, con numerosas ilustraciones,

puede adquirirse al precio de 2.600 ptas. dirigiéndose a la Editorial del Servicio de Publica-
ciones de la Escuela de Ingenieros de Caminos, Canales y Puertos, de Madrid.
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CONSTRUMAT

Salon Internacional de la Construccion ‘7
Barcelona,del 31 de Marzo al 6 de Abril

Maquinaria ligera . Energia solar y alternati- x| Pavimentos y revesti- Apavalos de medida

\' y equipos ‘ vas energeticas ‘ mientos y precision

A” Prefabricacion y cons- Elementos de elevacion lD Aparatos sanitarios, . Chmatizacion y calefac-

@ truccion industriahizada '@‘ y transporte T griferia y accesorios ¥ | cion en la vivienda

= e J
F Cerrajeria y metalisteria Electricidad e luminacion | ‘ Elementos para muros, I Disefio interiorismo
| 'l' en la edificacion ' @i forjados y cubiertas y cocina integral ‘ ,
f;{ Aislamiento, impermea- r Informatica y disefio [ Carpinteria de madera, Vidrio y sus \ ,
1 Q bilizacion y pinturas ! por ordenador aplicada DD metalica y plaslica v aplicaciones Feﬁa de Ba Im
== L J alaconstircion t rce

Bases del premio al mejor proceso constructivo

Podrdn optar a este Premio todos aquellos procesos constructivos destinados a la cons-
truccidon que se exhiban en el Salon.

Se entiende por proceso constructivo el utillaje y las operaciones necesarias para conse-
guir un elemento de obra (prefabricado o realizado ““in situ”). Queda por tanto exclui-
do el material o el elemento que queda incorporado a la obra.

El Jurado deliberard sobre los procesos que propongan, en nimero maximo de cinco,
cada uno de los organismos siguientes:

Consejo General de Colegios de Ingenieros Industriales de Espafia.
Confederacion Nacional de la Construccion.
Consejo General de Colegios de Aparejadores y Arquitectos Técnicos de Espafia.

El Jurado considerara preferentemente los siguientes aspectos del proceso o del pro-
cedimiento:

La innovacién tecnologica.

La calidad técnica de la documentacion de divulgacion.

La relacién coste-calidad del procedimiento.

El Jurado podra exigir la presentacion de evidencias de la autenticidad de la documen-
tacion que se adjunta.

El plazo de presentacidn de los procesos por parte de los expositores finalizard a las 13
horas del dia 27 de Febrero de 1987.

Los expositores entregaran a la Secretaria Técnica de los Premios la siguiente informa-
cion:

Ficha en la que consten todos los datos del proceso y del expositor (razén social, n® de
stand y Palacio donde se expondra el proceso en el Salén de Construmat-87).

Dos ejemplares completos de la documentacion técnica y de divulgacion del proceso.

Los organismos mencionados en la base segunda, formularan su propuesta motivada en
la Secretaria Técnica de los Premios antes de las 13 horas del dia 2 de Abril. Este mis-
mo dia, los procesos propuestos podran ostentar en el stand donde estén, la mencion
“Proceso constructivo propuesto para el Premio Construmat-87.
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10.

El Jurado actuard colegiadamente y tomard sus acuerdos por mayoria de votos. En caso
de empate en la segunda vuelta, el Presidente lo dirimirda mediante su voto de calidad.

El Jurado estarda compuesto por los representantes de los Colectivos Profesionales, Aso-
ciaciones Industriales y Empresariales, Administracion Publica, etc.

Las decisiones del Jurado serdn inapelables.

Se entregard un diploma a las obras propuestas y un Premio, consistente en un distinti-

vo, a la obra que el Jurado designe como ganadora.

El Premio no podra declararse desierto ni concederse ex-aequo.

Bases del premio al mejor producto industrial

Podrian optar a este Premio todos aquellos productos industriales destinados a la cons-
trucciéon que se exhiban en el Salon.

Se entiende por productos, los materiales, componentes o piezas de cualquier tipo que
queden incorporados a la obra construida.

El Jurado deliberara sobre los productos que propongan, en nimero maximo de cinco,
cada uno de los organismos siguientes:

Confederacion Nacional de la Construccion.

Consejo General de Colegios de Aparejadores y Arquitectos Técnicos de Espafia.
Consejo General de Colegios«e Ingenieros Industriales de Espaiia.

El Jurado considerara preferentemente los siguientes aspectos del producto:

La innovacién tecnologica.

La calidad técnica de la documentacion de divulgacion.

La relacién coste-calidad del producto.

El Jurado podré exigir la presentacion de evidencias de la autenticidad de la documen-
tacion que se adjunta.

El plazo de presentacién de los productos por parte de los expositores finalizard a las 13
horas del dia 27 de Febrero de 1987.

Los expositores entregardn a la Secretaria Técnica de los Premios la siguiente informa-
cion:

Ficha en la que consten todos los datos del producto y del expositor (razdén social, n°
de stand y Palacio donde se expondri el producto en el Salon de Construmat-87).

Dos ejemplares completos de la documentacion técnica y de divulgacion del producto.

Los organismos mencionados en la base segunda, formulardn su propuesta motivada
en la Secretaria Técnica de los Premios antes de las 13 horas del dia 2 de Abril. Este
mismo dia, los productos propuestos podran ostentar en el stand donde estén, la men-
cion “Producto propuesto para el Premio Construmat-87”’. !
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7.  ElJurado actuard colegiadamente y tomara sus acuerdos por mayoria de votos. En caso
de empate en la segunda vuelta, el Presidente lo dirimird mediante su voto de calidad.

8. El Jurado estard compuesto por los representantes de los Colectivos Profesionales, Aso-
ciaciones Industriales y Empresariales, Administracion Publica, etc.

9. Las decisiones del Jurado seran inapelables.

10. Se entregara un diploma a las obras propuestas y un Premio, consistente en un distin-
tivo, a la obra que el Jurado designe como ganadora.

El premio no podrd declararse desierto ni concederse ex-aequo.

V Simposio Internacional sobre Carreteras de Hormigon
Aix-La-Chapelle, junio 1986

Con motivo de este importante Simposio, organizado por el CEMBUREAU con la
colaboracién de la “Asociacion Internacional Permanente de Congresos de la Carretera”
(AIPCR) y la “Asociaciéon Federal de la Industria Cementera Alemana” (BDZ), se ha edita-
do una publicacion en cinco volimenes, con un total de unas novecientas paginas.

Los cuatro primeros volimenes contienen los textos de ochenta y ocho Comunicacio-
nes, en el idioma del Autor correspondiente, con resimenes en los tres idiomas oficiales
del Simposio (Alemdn, Inglés y Francés). Cada volumen corresponde al tema que a conti-
nuacioén se indica:

A: Concepcidn y comportamiento a largo plazo de los firmes de hormigén.
B: Construccién de firmes de hormigén.

C: Conservacion y rehabilitacion de los firmes de hormigdn.

D: Temas especificos.

En el quinto volumen, E, se incluyen los textos de los discursos de Apertura y Clau-
sura, de los quince Informes Generales, de algunas Comunicaciones complementarias, y de
los trabajos presentados en un Seminario dedicado al estudio de “Estrategias para la con-
servacion y la rehabilitacidon de revestimientos de hormigdén”.

Los volumenes A a D estdn ya a la venta y el E lo estard a finales de 1986.

El precio de los cinco volimenes es de 1.250 francos franceses, gastos de envio in-
cluidos. El pago deberd hacerse mediante cheque, en francos franceses, a la orden de:

CEMBUREAU
2, rue Saint-Charles
F-75740 Paris Cedex 15.
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591-2-192

Puente Fernando Reig sobre el rio
Barxell en Alcoy

José A. Fernandez Ordoiiez
Julio Martinez Calzén
Francisco Millanes Mato
Angel Ortiz Bonet

Javier Marco Ventura

I) DISENO Y CONSTRUCCION

1. INTRODUCCION

Recientemente ha finalizado la construcciéon del puente atirantado “Fernando Reig”
sobre el rio Barxell, en Alcoy (Alicante).

Esta obra permite el desdoblamiento del trafico, actualmente canalizado por el Viaduc-
to de Canalejas, de la C.N.—340 y C.C.—3313 a su paso por Alcoy, separando el trafico urba-
no de el de estas dos carreteras con intensidades medias muy elevadas. Consiste en un table-
ro atirantado de pila Ginica y doble plano de cables, con luces de 108 y 132 m a ambos lados
de la misma, mas un vano de compensaciéon de 33 m (Figura 1).
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Fig. 1. Alzado.
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La pila es un portico de 89,50 m de altura total, 50 m sobre rasante de tablero, y an-

chura variable de-24 m a 20 m, formado por dos pilares huecos de 4 m x 4 m con espesor de
40 cm. En sus 18,50 m superiores, la pila se maciza para recoger los 19 cables que con inclina-
ciones variables atraviesan cada pilar anclindose en la cara opuesta (Figura 2).
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Fig. 2. Pila.

Los tirantes son por tanto 38, con longitudes variables de 130 m a 32 m, distribuidos
en dos planos con 9 cables a cada lado de la pila, méas otro, coincidente con ella, lo que con-
figura en el tablero un anclaje cada 12 m.

El tipo de cables es de “hilos paralelos” y estdn formados por torones ¢ 0,6 con ni- .
mero variable entre 23 y 55 torones segin el cable, lo que supone fuerzas de tesado entre
215 y 520 toneladas y fuerzas de rotura entre 610 t y 1.460 t. Su didmetro exterior es de
unos 20 cm incluyendo su proteccidon. Los torones son de acero de pretensado de baja relaja-
cidn con tensidon de rotura 190 kg/mm? y limite eldstico convencional 171 kg/mm?.

En el presente articulo abordamos la descripcidon del proyecto y construccion de este
puente, asi como, las posibles alternativas a las soluciones adoptadas, las finalidades perse-
guidas y las medidas que se han tomado ante los problemas estéticos, resistentes, funcionales
o constructivos que se han presentado, dejando para futuros articulos los aspectos especifi-
cos de calculo, asi como, los de control, instrumentacidén y seguimiento de la construccion.

2. GENESIS DE LA OBRA
2.1. Un puente acorde con una tradicion

En Julio de 1982, recibimos del Ayuntamiento de Alcoy el encargo de la realizacion
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del proyecto de un puente monumental sobre el rio Barxell que dejara la C.N.—340 existen-

te, en sentido Uinico Alicante-Valencia, y estableciera el sentido Valencia-Alicante paralelo al
actual y por las calles de Gabriel Miro, Entenza y Santa Rosa.

Con este trazado asi definido como punto de partida y habida cuenta el perfil del terre-
no, el problema se reducia a la realizacién de un tablero de unos 300 m de longitud entre es-

tribos, sin otro problema que la altura de las pilas que se elevaba a unos 35 a 50 m en casi to-
da la longitud de la obra. Se podia por tanto haber resuelto el tema con tableros de 30 a 45
m de luz, lo que sin duda habria dado lugar a la obra mas econémica; pero no era ésta una

solucion acorde con el patrimonio historico-monumental de Alcoy ni con las intenciones del
encargo, producto de la asuncidn por parte de los responsables municipales de esta tradicion.

En efecto, la ciudad de Alcoy posee un catalogo de puentes comparables al de una ciu-
dad historica europea. En Espafia apenas tiene parangdn, Alcoy ha ido acumulando hermo-
sos puentes, desde hace siglos, debido a su especial geografia. Es una ciudad muy bien situa-
da para la defensa militar gracias a los barrancos que la rodean y que necesita —como Tole-
do— la creacidon de puentes importantes para su expansion. Es cierto que en Espafia hay
puentes urbanos singulares mas interesantes que cada uno de éstos de Alcoy, pero también
es cierto que un conjunto tan numeroso de puentes y tan representativos, tanto en sus aspec-
tos formales como en sus aspectos tipologicos, es dificil encontrar en un lugar tan concentra-
do.

Sin 4nimo de hacer una relacidon exhaustiva, podemos citar los puentes de Cristina, de
la Petxina, de San Roque, el Viaducto Canalejas, el Viaducto de San Jorge, y otros, que for-

man un conjunto de gran variedad tipologica y riqueza, logrado a lo largo de muchos afios,
durante los cuales se proyectaron para la ciudad obras representativas del estado més avanza-
do de la técnica de construccidn de puentes en aquellos momentos. Bastaria con analizar
tres de ellos, diferentes en todos sus aspectos, pero muy hermosos y técnicamente interesan-
tes.

El Puente de Cristina, de principios del siglo XIX, es una ejemplar estructura de obra
de fabrica que podria equipararse a los hermosos puentes de piedra de Telford y que ha sido
correctamente ensanchado.

El Viaducto Canalejas, a caballo entre los dos siglos, con sus enormes tramos de 44 m
es hoy uno de los pocos ejemplos que nos quedan en Espafia de vigas celosia dobles tipo
Eiffel.

Y por ultimo el puente de San Jorge con sus grandes arcos de hormigdn armado de 50
m de luz y una decoracidon caracteristica de aquella época de comienzos de los afios 30, que
la ciudad de Alcoy ha reparado con el esmero que merece monumento tan representativo.

Es evidente que en tales proyectos no eran necesarias las grandes luces —ni siquiera lo
hubiera sido la tercera parte de ellas— para resolver el estricto problema funcional de paso de -
vehiculos. Se podrian haber resuelto estos problemas con puentes mucho mas pobres de
concepcion, mds vulgares, con més pilas y por consiguiente con menores luces en los vanos,
y por supuesto mucho mas econémicos. Hay que tener en cuenta que el Viaducto Canalejas
costd en su época una cifra de 568,—Pts/m? (en pesetas de 1907), lo que hoy significaria
aproximadamente unas 170.000.—Pts/m? de nuestros dias. Sin embargo, los puentes proyec-
tados lo fueron correctamente, ya que no sdlo se resolvid un simple problema funcional,
sino que con ellos se enriquecio el patrimonio urbano de la ciudad de Alcoy.

En nuestra opinién, hoy no tenia sentido actuar de otro modo del que lo hicieron nues-
tros antepasados,. y por ello nuestra intencidén fue proyectar un puente que fuera testimonio
de nuestra época como aquellos lo fueron de la suya. Un puente atirantado de gran luz, con
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un tablero totalmente prefabricado en hormigon, representativo de la técnica de construc-
cion de puentes en los afios 80.

Panoramica general del puente poco antes del cierre.

No puede, pués, en las obras publicas urbanas pensarse sdlo en una economia pobre de
primer establecimiento sino en una economia global a més largo plazo, donde entren tam-
bién otro tipo de valores dificiles de medir pero importantisimos hacia el futuro, como son
los estéticos, los monumentales, los de entronque en la ciudad, los de creacion de nuevos es-
pacios y perspectivas urbanas, en definitiva, valores que acrecienten el patrimonio urbano
que es el que forma la verdadera personalidad de las ciudades. Se trata pues de saber apre-
ciar, en un momento histérico determinado, la enorme utilidad de lo disfuncional, o bien de
coOmo lo aparentamente “superfluo” (para decirlo con palabras de Ortega) puede llegar a ser
lo mas importante para el hombre y la ciudad donde vive.

2.2. Soluciones alternativas

Una vez planteada la necesidad de proyectar un puente monumental, pasamos a consi-
derar otras alternativas comparables.

Podria pensarse en primer lugar en un sdlo vano en arco, pero la luz de 250 m resultaba
excesiva para un rebajamiento tan pequefio de 1/16 necesario por las condiciones del barran-
co, en especial las geotécnicas de la margen derecha.

Podriamos asimismo haber ido a tres arcos de luces menores, o bien a un arco central
de luz menor con vanos de acompafiamiento, con rebajamientos no tan estrictos, pero en
cualquier caso, la cimentacion seguia siendo problemética para los estribos en-arco, sobre
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todo en la margen derecha donde se detectan peligros de deslizamiento. Por otra parte, la
tipologia en arco era ya antigua y suficientemente conocida en la ciudad de Alcoy.

Por razones técnicas y constructivas, el mejor punto de cimentacioén de todo el barran-
co era su punto central inferior, por lo que una solucién de puente atirantado de dos grandes
vanos con una Unica pila central se nos vino de inmediato a la mente.

Sin embargo, cabia también la solucidon de un gran puente de dos vanos con pila central
con la tipologia de viga-cajon continua de hormigdn pretensado. Esta solucién, aparte de
que alcanzaba unos costes equivalentes a los del atirantado, presentaba los inconvenientes si-
guientes: un canto sensiblemente superior en todo el tablero y en especial en la unién con la
pila central, del orden de 3 6 4 veces mayor al que nosotros propusimos; una pila sensible-
mente mds rigida que al ser de la misma altura presentaba una apariencia desproporcionada
y antiestética; una eminente falta de monumentalidad al quedar toda la estructura del puen-
te achaparrada y hundida en el barranco, en comparacion con la hermosa apariencia que
muestra un tablero atirantado; y ademds una tipologia de los afios 50 que apenas puede ya
presentar ninguna novedad técnica o estética y que no representaba de ninguna manera el
arte de construir de los puentes de vanguardia en todo el mundo en estos afios 80.

Con este puente el patrimonio de la ciudad de Alcoy completa su magnifica coleccién
de puentes que cuenta con ejemplares de tres de las tipologias mas importantes del siglo:
grandes vigas rectas de celosia metdlica de principios de siglo, arcos de hormigdén armado de
los afios 30 y puente atirantado con tablero pretensado totalmente prefabricado de los afios
80.

3. EL PUENTE ATIRANTADO PROYECTADO
3.1. Un avance de la industria de prefabricacion de puentes

La otra idea basica que tuvimos en nuestro proyecto fue el lograr un sistema de cons-
truccion prefabricada de estos tableros que sirviera para que esta industria superara las luces
de 40 a 45 m que hasta ahora han sido barrera para su desarrollo, y que pudiera suponer una
alternativa ventajosa para los engorrosos métodos tradicionales de construccidn de estos ta-
bleros ““in situ” o por prefabricacidon de dovelas de seccion completa o semicompleta.

Se podria razonar que los tableros, bien atirantados o por voladizos sucesivos, construi-
dos por dovelas, ya son prefabricados, y por tanto que nos planteabamos un problema ya
resuelto.

Sin embargo, esa tipologia, si bien puede suponer un mayor grado de prefabricacion
que un tablero ““in situ”, no aborda con idea de industrializacion la resolucidn de estos puen-
tes.

En efecto, al ser las dovelas de seccion completa o semicompleta son excesivamente de-
pendientes de la forma del puente, de modo que se realizan expresamente y solo para una
obra, incluso frecuentemente s6lo para esa zona del tablero, no pudiéndose preparar moldes,

procedimientos constructivos o piezas, mds que para esa obra concreta, sin que pueda pen-
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sarse en la aplicacion de piezas de catélogo o soluciones standard. Asimismo, tales dovelas
son muy pesadas y requieren poderosos medios de elevacion y fabricacién mds propios de
empresas constructoras que prefabricadoras, por lo que no es raro que las dovelas se realicen
por la misma empresa constructora, frecuentemente en instalaciones a pie de obra en vez de
en instalaciones fijas.

Detalle del diafragma y tacos de apoyo de la primera dovela.

Por todo ésto, pensabamos que todo lo que no fuera lograr una prefabricacion del ta-
blero a base de piezas lineales de anchos no superiores a 4 m y pesos inferiores a 60 t que pu-
dieran ser normalmente transportadas por carretera y fabricadas por empresas de tamafio
medio en instalaciones fijas con medios auxiliares moderados, no suponia una solucion real
a la prefabricacion de este tipo de tableros y mucho menos a su industrializacion.

Para lograr ésto, desarrollamos una idea sencilla: partiendo de la tipologia cldsica de
tableros biapoyados de vigas “doble te” con losa “in situ” que descansan sobre un dintel
apoyado en pilares, podriamos sobrepasar las luces de estas soluciones si sustituiamos las pi-
las, que no podemos o no deseamos poner, por tirantes; ahora bien, como seréd preciso dar
rigidez longitudinal a la unién, habrd que sustituir las vigas extremas por vigas cajon conti-
nuas de mayor canto que realicen el trabajo resistente longitudinal que corresponde al puen-
te de luz total. Entre las vigas cajon extremas, que recibirdn a los cables en su eje, para evitar
torsiones, mantenemos la viga cabecero de la pila, convertida ahora en riostra que recibe vi-
gas “doble te” standard, que podrian ser biapoyadas, aunque la losa sea continua, pues para
ello separamos en los metros extremos la losa de la viga, seglin la solucion habitual en puen-
tes de vigas, para eliminar juntas y lograr continuidad de losa manteniendo vigas isostéticas.
Con esta solucion, que esencialmente es aplicable a puentes de distintos anchos y luces, sin
mas que variar la longitud de la viga riostra y el namero de viguetas segiin el ancho y el nu-
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mero de cables, y, en Gltimo extremo, el canto de las vigas cajon laterales, nosotros hemos
realizado este puente de 108 y 132 m con pila tinica (240 m sin otro apoyo que los cables),
con 17,40 m de ancho y canto de viga cajon 2,50 m; pero poniendo doble pila se podria lle-
gar con los mismos elementos a 480 m entre estribos, lo que supone extender el campo de
los puentes prefabricados hasta la frontera de los 600 m, reservada hasta ahora casi en exclu-
siva a los puentes colgantes metélicos (Figuras 3 y 4).
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Fig. 3. Seccion transversal del tablero.
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Fig. 4. Despiece de elementos prefabricados del tablero.

Se puede pensar que para estas luces la tipologia de dos vigas cajon en los costados es
escasamente aerodinamica, por lo que se podrian presentar problemas de inestabilidad ante
la solicitacion de viento; estimamos que ésto puede solventarse con las siguientes considera-
ciones:

1) Un tablero de hormigdn con doble plano de cables es de entrada menos problemati-
co que un tablero metélico o uno de hormigdn con plano tinico.
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2) Si se une rigidamente (esto es, absorbiendo momentos) la riostra a las vigas cajon, el
tablero posee una rigidez torsional elevada, lo que supone una resistencia notable an-
te las deformaciones tipicas de flameo. De hecho en los estudios que hicimos para
este puente, este punto se reveld de la maxima importancia para obtener una elevada
velocidad critica del viento.

3) Si los calculos demostraran que ésto no es suficiente para luces muy fuertes, se po-
drian disponer piezas ligeras adosadas que mejorardn la aerodinamicidad de la sec-
cion transversal (Figura 5) sin disponer incrementos de peso o coste considerables.

Fig. 5. Posible modificacion de la seccién transversal para un mejor comportamiento aerodinamico.

Por otro lado en esta obra se han logrado ritmos de montaje del tablero que prictica-
mente triplican los habituales en puentes “in situ”, habiéndose montado 96 m.de tablero en
21 dias de trabajo.

Por ésto pensamos que se puede abrir con este método un modo de abordar estos table-
ros atirantados més coOmodo y econdémico que los conocidos hasta ahora; aunque un puente
atirantado siempre supondri un coste adicional sobre soluciones mas modestas, que podrd
justificarse por necesidad de mayor luz o por otras razones historicas, estéticas o urbanisti-
cas.

Finalmente, hemos querido poner de manifiesto que la utilizaciéon de la prefabricacion
empleando secciones resistentes habituales, vigas cajon y doble T, no vulgariza ni empobrece
la calidad estética de la obra que depende del cuidado de detalles en el disefio y no de la téc-
nica de construccion aplicada; de la armonia de los elementos que facilitan la legibilidad de
la obra y determinan su visualizaciéon y no del uso de costosos y complicados elementos re-
sistentes.

3.2. Tipologia estructural escogida
3.2.1. Luces

Una vez adoptada la decision de proyectar un puente atirantado de dos grandes vanos,
caben en principio dos soluciones: hacer que las dos luces sean desiguales, con relacion
aproximada de 0.8, de modo que los cables més largos se anclen, a ambos lados de la pila en
el estribo del vano mas corto y en un punto cercano al final de la luz en el vano mds largo;'
con ésto se logra aumentar la rigidez del atirantamiento del vano mas largo puesto que la
cabeza de la pila se encuentra anclada a un punto fijo mediante el cable que se une al estribo
del vano corto. Otra posible solucion consiste en disponer vanos iguales a ambos lados de la
pila sin cables anclados a estribos; en este caso la eficacia del atirantamiento queda a merced
casi exclusivamente de la rigidez de la pila; ésto hace que en estas disposiciones sea frecuente
encontrar pilas en forma piramidal o de A longitudinal, buscando el maximo de rigidez.
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En el proyecto escogimos la primera solucién, no solo porque la forma de la garganta
era claramente asimétrica, sino también porque al ser la pila de gran altura, la busqueda de
una rigidez que hiciera eficaz el atirantamiento llevaba a un elemento muy voluminoso cuya
cimentacion se salia de la zona idonea para ello. Esto sin contar con la repercusion estética
de una pila de tales dimensiones.

La relacion optima que hoy se acepta entre vano largo y vano corto es de 1,35. En
nuestro caso tomamos 108 my 132 m lo que supone 1,22, valor un poco escaso, pero que se
ha preferido asumir, pues disminuir la luz corta suponia introducirse en la zona en que el ba-
rranco toma fuertes pendientes, lo que llevaba a aumentar muy notablemente el volumen de
los estribos. Por otra parte, aumentar el vano largo implicaba prolongar el puente atirantado
en zonas en que la altura de pilas ya es lo suficientemente reducida como para ir a unas solu-
ciones de acompafiamiento tradicionales. Finalmente la soluciéon de mover la pila de su em-
plazamiento no era adecuada, no sdlo porque el lugar previsto reunia 6ptimas condiciones
geotécnicas para la cimentacion, sino porque se disponia en el lugar proyectado de una exce-
lente plataforma para la realizacion de los trabajos. El tablero atirantado se continiia con un
vano de 33 m con el fin de reducir los momentos positivos que se producirian en la zona fi-
nal del vano de 132 m, asi como para disminuir la flecha bajo sobrecargas maximas de dicha
zona; ésto no se puede lograr mediante un aumento de los cables ni en su nimero ni en su
importancia, pues la proximidad del apoyo los hace ineficaces.

Vista del tablero en voladizo y vigas cajon del vano de acompafiamiento.
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El apoyo intermedio entre vano atirantado y de continuidad se materializa mediante un
fuste cilindrico, para cada cajon, de ¢ 1,6 m. En este punto es donde aparecen los maximos
flectores de sobrecarga, por lo que ha sido preciso reforzar la seccidon normal regruesando las
paredes, lo que puede hacer pensar en que se debia haber aumentado la luz de 33 m; sin em-
bargo ésto disminuye la ayuda a la zona de maximos positivos del tablero y supone aumen-
tar la longitud del tablero a construir, por lo que se ha preferido asumir este pico de momen-
tos con los refuerzos locales antes citados.

3.2.2. Distancias entre cables

La distancia entre cables ha seguido en este tipo de puentes una evolucioén historica en
constante descenso, de modo que de los/primitivos puentes con distancias entre cables desde
30 m a 50 m se estd pasando en las estructuras mas recientes a distancias minimas entre ca-
bles del orden de los 6 m a 8 m. Dos razones apoyan esta evolucién: una disminucién del pe-
so de la dovela y una menor importancia individual de cada cable y de sus anclajes. Nosotros
hemos escogido un valor intermedio de 12 m por la siguiente razdén: puesto que en este
puente no se buscd una prefabricacion a dovela completa, sino una prefabricacion de ele-
mentos parciales dentro de la seccion transversal, no resultaba tan acuciante la necesidad de
disminuir la longitud de la dovela; de hecho al disponerse cables cada 12 m ningtin elemento
pesaba mas de 60 t, por lo que podia ser facilmente fabricado y transportado; de este modo
pueden ser empresas de tipo medio y no necesariamente grandes constructoras las que asu-
man dicha prefabricacion. Se pretendia por tanto con esta solucidn abrir esta tipologia es-
tructural de puente a empresas que tradicionalmente no habian podido alcanzar este tipo de
obras; asimismo se intentaba ir con esta solucidon a una prefabricacién en taller fijo con to-
das las ventajas que implica ésto respecto a la obra “in situ” en cuanto a industrializacién,
control de calidad, condiciones de trabajo, experiencia del personal, etc.

Este tema estd relacionado con la seccidon transversal cuya tipologia antes apuntaba-
mos. Si unimos en el mismo punto la llegada de riostra y cable a la viga cajon, facilitamos
una transferencia directa de cargas a la pila disminuyendo los esfuerzos de viga cajon entre
cables y, lo que es mds importante, las zonas a macizar de esta pieza, cuyo peso debe ser
aquilatado al mdximo; todo ésto a cambio de tener un nudo con fuerte densidad de armadu-
ra. Disminuir la distancia de 12 m supondria aumentar el nimero de riostras, con sus corres-

pondientes uniones a la viga cajon, y mantener el tablero de vigas secundario para una luz
demasiado corta para el canto que se dispone, lo que no favorece la economia de la obra.

Hay que pensar que en prefabricacion no resulta econdmico aumentar innecesariamen-
te el nimero de piezas; esto es, una vez marcadas las dimensiones y pesos razonables de los
elementos conviene ajustarse a estos limites.

En cuanto a la importancia de los cables para una separacién de 12 m, nos mantuvimos
en valores completamente habituales dentro de lo que actualmente se ofrece en el mercado
del postesado, entre 55 y 23 ¢ 0,6, lo que mantiene las dimensiones de anclaje de los cables
dentro de las que podamos calificar de tipo medio, pues en la actualidad se fabrican hasta
91TI15. Ademds un aumento excesivo del nimero de cables, maxime como el nuestro en el
que se colocan dos familias en disposicién de abanico corregido, produce al ser contemplado
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Operacion de izado de la primera dovela.

el puente desde ciertos puntos, perspectivas confusas por la proliferacion del nimero de ca-
bles.

Por todo lo antes citado pensamos que para esta tipologia a base de elementos lineales,
las luces 6ptimas deben ser ligeramente superiores a las que se tiende a adoptar en los table-
ros ‘““in situ” o con dovela a seccidon completa. Logicamente los 12 m que hemos escogido
para esta obra, aunque convenientes a los efectos de modulacion para placas, impostas, etc.
pueden ser variados en otras posibles obras en funcién del ancho de la seccidn transversal,
canto del tablero, mdximo peso de posible manejo, etc. De hecho lo que se busca con esta
solucién es un sistema lo més adaptable a variados condicionantes de tableros atirantados.

3.2.3. Disposicién de cables

La necesidad de un doble plano de cables como corolario de la seccidn transversal bus-
cada, presenta ademds ventajas adicionales como son:

— El comportamiento ante los esfuerzos de viento de un tablero con dos planos latera-
les de cables es mejor que el del tablero que tiene un Ginico plano central de cables;

129




mejoria aln mayor si tenemos en cuenta que los cables de ambos lados no se encuen-

tran en un plano vertical sino que estan ligeramente inclinados hacia el interior del
puente.

— Algo similar se puede decir respecto al comportamiento ante esfuerzos poco frecuen-
tes, como sismo, reparacion de un cable, etc.

En cuanto a disposicion de los cables, la conocida disyuntiva arpa-abanico se salva, co-
mo es frecuente en la casi totalidad de los puentes actuales de este tipo, yendo a la distribu-
cidn en ‘““abanico-corregido” que intenta aprovechar al maximo las ventajas de ambas solu-
ciones, esto es, la eficacia de atirantamiento y menor altura de pila de la solucidén en abani-
co, con la sencillez de anclaje de los cables de la solucién en arpa.

Los cables se anclan en pila y tablero disponiéndose los anclajes regulables activos en la
pila y los anclajes pasivos en el tablero; con ello se logra un comodo tesado y retesado de los

mismos, maxime cuando el anclaje dentro del tablero queda en nuestra soluciéon oculto en el
mismo.

Algunos autores preconizan como mds adecuada la solucién de cable pasante en la pila
y unido en ambos extremos al tablero; nosotros hemos desechado esta posibilidad por las di-
ficultades que supone la realizaciéon de todos los tesados y retesados en puntos variables del
tablero teniendo que mover el equipo de tesado a lo largo del mismo, aparte de que no hu-

biéramos podido dejar oculto el anclaje en el tablero y otras razones de interaccion y facili-
dad constructiva.
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Fig. 6. Detalle de anclajes y salidas de cables en cabeza de pila.
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En la pila los cables se anclan tras atravesar la cara opuesta del lado al que se dirigen.
Con esta solucion aparecen en el alzado de cara del fuste de la pila dos familias de cajetines
de anclaje, seglin que los cables se anclen en esa cara o la atraviesen procediendo de la opues-
ta. Se disponen separadamente en alineaciéon, en cada semialzado, todos los cajetines salien-
tes y entrantes. Esto, que produce mayores torsores en el fuste, lo estimamos imprescindible
para evitar perspectivas confusas de cables saliendo por distintos costados de la pila, segiin su
altura (Figura 6).

3.2.4. Pila

La pila es un portico de dos-pilares ligeramente inclinados en el plano transversal, con
un travesafio intermedio. El tablerq pasa por encima de dicho travesafio y entre los pilares,
de modo que no apoya en la pila sino que cuelga por un cable impar cuyo eje coincide con el
de la pila. Con esto se logra evitar la aparicion de los fuertes momentos negativos que se pro-
ducen en una viga sobre apoyo eldstico ante la aparicion de un ‘“punto duro” como seria di-
cho apoyo; la altura de la pila por encima del tablero es de 50 m y guarda respecto al vano
largo una relaciéon de 0,38 que es la aconsejada como més idonea para lograr un atiranta-
miento correcto y eficaz en soluciones en abanico corregido.

Detalle de los cajetines de entrada y salida de los cables de la pila.
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Est4d formada por dos fustes de 89,5 m de altura en seccidon rectangular hueca de 4 m x
2,50 m, con paredes de 50 y 80 cm, respectivamente, unidos en su parte superior y en su
parte inmediatamente inferior al tablero por dos grandes travesafios de seccidon cuadrada
hueca de 4 m x 4 m con paredes de 40 cm. Toda la pila forma un elemento unitario empo-
trado en el encepado de la cimentacion.

El material de la pila lo constituye un hormigon 'especial formado por un cemento port-
land gris muy claro con dridos y arenas rojas, y posteriormente tratado al chorro de arena.

En sus 18,5 m superiores los pilares se macizan para alojar las entubaciones de los ca-
bles y todas las armaduras necesarias para su anclaje.

A la altura del tablero pero sustentado en voladizo desde cada pilar, se han dispuesto
dos balcones de 10,5 x 6,7 m que servirdn de mirador para los peatones.

A la altura del tablero se disponen topes transversales donde se colocan apoyos de neo-
preno teflon; asi, pues, el tablero en situacion definitiva transmite a la pila reacciones hori-
zontales transversales de viento y sismo pero no longitudinales; sin embargo en construccion
en voladizo hasta alcanzar el estribo se transmitian fuerzas longitudinales. A este fin se colo-
caron topes longitudinales en la pila y en la dovela central; entre ambas se colocaron dos
grandes cufias metalicas que recogieron la reaccidn; al alcanzar el tablero el»estribo fijo (lado
Alcoy a los 108 m de la pila) se eliminaron dichas cufias mediante gatos, transfiriéndose la
reaccion al estribo.

Detalle de los tacos de apoyo transversal entre pila y tablero.
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3.2.5. Cimentaciones y estribos

La cimentacion de la pila estd formada por dos encepados de 10,2 x 13,8 m en planta,
con 3,5 m de canto. Cada encepado apoya en 12 pilotes Raymond de 54, de 20 m de lon-
gitud y entre ambos se dispone una riostra de 5 m de ancho.

Se escogi6 finalmente esta cimentacién profunda a pesar de que el terreno confirmo, en
los sondeos y analisis geotécnicos previos a la obra, la buena capacidad portante que habia

mostrado en los ensayos que hicimos anteriormente y que nos llevaron a pensar en una posi-
ble cimentacion directa; al final se escogid esta solucion, principalmente, porque el volumen
de excavacidn necesario para la zapata directa se salia claramente de los terrenos expropia-
dos disponibles para la obra, y también por las superiores garantias que proporcionaba una
cimentacion profunda ante posibles descomposiciones de las margas de la excavacion al con-
tacto con el aire, asientos, etc.

Las pilas del vano de continuidad se cimentaban de modo similar, con encepados de
6 x 5 m con pilotes ¢ 36 unidos por una riostra de 2 m de ancho.

Los estribos tienen muy distinta importancia, como corresponde a su diverso papel es-
tructural. Mientras que el del lado Alcoy recibe el cable extremo y es ademds punto fijo ante

corrimientos horizontales longitudinales, el estribo lado Alicante slo debe alojar la junta ge-
neral de continuidad del puente y, durante la construccion, los gatos empleados para ajustar
el valor de la reaccion vertical del tablero. Por ésto el estribo lado Alcoy es un cajon de hor-

migon relleno de tierras, con aletas de 21 m de longitud, y estd cimentado sobre 20 pilotes
¢ 547, mientras que el lado Alicante es poco méas que el muro frontal cimentado sobre 8 pi-

lotes ¢ 54,

3.2.6. El puente ante esfuerzos horizontales

Segiin hemos venido apuntando, el tablero se comporta ante esfuerzos horizontales de
sismo y viento del siguiente modo:

En sentido transversal, como una gran viga que apoya rigidamente sobre los estribos y
elasticamente sobre la pila principal y la secundaria.

En sentido longitudinal, el punto fijo es el estribo lado Alcoy: las dilataciones se mani-
fiestan en la junta del estribo opuesto.

Aunque los temas de cilculo se abordardn en un futuro articulo, apuntamos ahora dos
conclusiones interesantes.

En sentido transversal los esfuerzos de sismo resultan inferiores a los del viento (toman-
do como accidn de viento la enorme carga estatica que sefiala la Instruccidén espafiola, excesi-
va segiin se ha dicho recientemente en otros articulos).

En sentido longitudinal se englobaron los pilotes en el esquema estructural a analizar.
La adecuada repeticion de los cdlculos ya publicados aqui por Francisco Millanes (Hormigon
y Acero n° 155), sefiald que disminuia muy favorablemente la reacciéon horizontal longitudi-
nal de sismo como efecto de la flexibilizacidon de la estructura que supone el pasar el nudo
de unidn con el estribo de punto fijo a elasticamente soportado.
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3.2.7. Seccion transversal

La seccion transversal tiene 17,4 m de ancho con dos aceras de 2,70 m y 12 m de cal-
zada.

En apartados anteriores se han descrito las bases de disefio estructural de sus elemen-
tos: dos vigas cajon laterales de 2,8 m de canto y ancho maximo 3,8 m, con espesor de alma
de 20 cm y 25 y 20 cm en ala superior e inferior, que reciben en su eje, cada 12 m, los cables
y, en la misma seccidon, una viga riostra de canto variable de 1,34 a 1,43 m, con seccién en T
invertida, sobre la que apoya un tablero constituido por cuatro viguetas de 80 cm de canto
separadas 2,028 m; sobre la viga riostra y viguetas, se hormigona una losa de 20 cm de espe-
sor formada por placas prefabricadas, de 4 cm de canto, que hacen de encofrado entre vigue-

tas, mas 16 cm de hormigbn.
}

Para crear la pendiente transversal de desagiie del tablero, manteniendo un pavimento
constante de 4 cm, lo que es importante para disminuir cargas en estos tableros en los que la
carga muerta afecta fuertemente, tanto la viga cajén en seccién transversal, como la riostra
en alzado longitudinal, reproducen esa pendiente, de modo que las viguetas se colocan a dis-
tinta cota.

En un puente de esta indole, a partir de un cierto nivel de detalle las soluciones adopta-
das dependen del proceso de montaje previsto o, lo que es lo mismo, de los medios de cons-
truccion de que se dispone.

Creemos que la tipologfa estructural antes descrita puede adaptarse, estableciendo los
oportunos detalles, a distintos procesos de construccién y capacidades de medios auxiliares.
De hecho, en las primeras soluciones se habia pensado en realizar la viga cajon exterior pre-
fabricando una pieza abierta, en U, de 12 m de longitud; su losa superior se hormigonaria
posteriormente una vez montada esta pieza cuyo peso no superaba las 60 t.

La dovela de arranque, de 4 m de longitud, lo mismo que el ancho de pila, incluye los
topes con la pila y alberga el anclaje del cable que coincide con su eje, marcando el inicio de
la serie de juntas, a 2 m, de los nudos de unién con los tirantes; con ésto se consigue que to-
do el macizado de anclaje del cable no quede roto por la junta y se separa ésta de la zona
conflictiva, de modo que el anclaje del tirante y la unidon con la viga riostra se pueden reali-
zar en el frente de avance tras montar las vigas cajon.

Estas, asi como el resto de las piezas, se montarian elevdndolas al tablero, mediante
grias situadas en la propia pila, desde el pie de ésta hasta la dovela cero y serian llevadas has-
ta el frente de avance por carros que podrian disponer de carriles sobre las almas de la viga
en U. Este método permitia disminuir el nimero de juntas a una por cable y es en principio
aplicable a cualquier entorno no accesible bajo tablero, como rios, grandes barrancos, etc.
A cambio era preciso disponer uno o dos de estos carros, que segiin los ritmos de montaje
deseados y las posibilidades de atirantamiento provisional de pila, seria preciso disponer en
uno o dos frentes de avance.

Al resultar la obra adjudicada a Dragados, nos encontramos con que esta empresa dis-
ponia de dos griias Manitowoc 4100 de pluma y capacidad de carga verdaderamente infre-
cuentes; con estas grias, desde las localizaciones méas cercanas que el terreno permitia, se po-
dian montar directamente desde el suelo piezas de hasta 45 — 47 t, lo que suponia un mon-
taje excepcionalmente coémodo pero que no permitia mantener la viga cajon en sus 12 m; lo
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que si se podia era partir la pieza en dos unidades englobando la losa superior en la pieza
prefabricada. Esta fué la solucién adoptada, lo que produjo piezas de 7 y 5 m, de aproxima-
damente el mismo peso limite antes citado, pués esta ultima englobaba los macizados de
unién con riostra y cable.

Montaje de las dovelas de 5 m.

En realidad estdbamos cambiando la realizacidon ‘“in situ” de una junta adicional, por la
de un hormigonado de losa superior y beneficidindonos de la comodidad que suponia la exis-
tencia desde el primer momento de montaje de una seccidon con rigidez torsional y perime-
tro cerrado, lo que facilitaba su aproximacién y montaje; el nimero de piezas que habia que
fabricar, transportar y montar era mayor, pero su montaje era extremadamente sencillo. Da-
do que el tablero atirantado se construy6 en dos meses y medio habiéndose llegado a montar
96 m de tablero en 21 dias de trabajo, parece que los hechos han confirmado la idoneidad
del proceso de construccién adoptado. '

La junta entre dovelas es junta seca de resina epoxi con grandes llaves, tanto en almas
como en losa superior e inferior, que favorecen la aproximacién y encaje de las piezas duran-
te el montaje.
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Detalle de la junta seca entre dovelas.
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Fig. 7. Disposicion del pretensado provisional de montaje.
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Los cajones se unian provisionalmente mediante tendones pretensados exteriores que
se anclaban en cuatro tacos situados sobre las losas superior e inferior; cada taco alojaba 16
¢ 0,6, de modo que 8 ¢ 0,6 se anclaban llegando al taco, otros 8 ¢ 0,6 se anclaban salien-
do del mismo y 8 ¢ 0,6 pasaban sobre é1 (Figura 7).

El postesado definitivo se enfilaba y tesaba cuando estaban montadas varias dovelas, de
modo que sélo ha habido cuatro zonas de empalme con acopladores en todo el puente. El
postesado minimo en zona de pila principal estd formado por dos cables inferiores de 2 ¢
0,6” y dos superiores de 15 ¢ 0,6”°. El mdximo en zona de momentos positivos era de seis

cables 15 ¢ 0,6” superioresy 2 x 15 ¢ 0,6” més 4 x 12 ¢ 0,6 inferiores; en la secciéon sobre
la pila intermedia, donde se produce el pico de momentos negativos, el postesado llega a ser
de 9x15¢0,6” +4x12¢0,6” superioresy 45 x 12 ¢ 0,6” +2x 15 ¢ 0,6 inferiores; sal-
vo en esta zona, de reducida longitud, el postesado es muy centrado, para evitar excesivas
pérdidas por fluencia.

En las proximidades de las pilas del vano de continuidad, el pico de momentos negati-
vos obligaba a regruesar notablemente la seccion, lo que aumentaba su peso hasta el extremo
que la viga cajon sobre pila no podia sobrepasar los 4 m; por esta razon y para mantener una
modulacion uniforme se escogid en esta zona una longitud de pieza de 4 m; aunque estos
tramos se montaron apoyando sobre apeos provisionales directos al suelo.

El cable se une a la viga cajon anclindose en macizados de forma variable segin la incli-
nacion del tirante y que englobaban el anclaje pasivo del tirante y la secciéon continuacion de
la riostra y permiten el paso de un hombre bajo ella de modo que la viga es visitable en toda
su longitud (Figura 8). En la pieza 1, de unidn con el estribo de Alcoy, el cable no se ancla
sino que pasa para fijarse al estribo.
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Fig. 8. Unién de los tirantes con las inclinaciones méaximas y minimas con la viga cajon.
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La viga riostra (Figura 9) se une a la viga cajon mediante apoyo directo de perfiles me-
talicos salientes de ambas piezas que dejan entre sus bordes unos 20 cm; esta zona se hormi-
gona posteriormente con hormigdn sin retraccion y se pretensa la unién mediante cuatro ba-
rras cortas Diwidag ¢ 36; ademds, la losa superior de la riostra ve aumentada su armadura ha-
bitual en 4 ¢ 25 que se anclan mediante manguitos Lenton en la viga cajon de modo que sir-
ve de armadura de negativos de la riostra.

8,70

1,343

R S —

VAR.

SECCION A-A

PLANTA

Fig. 9. Viga riostra.

Las viguetas apoyan mediante neopreno sobre la riostra, cuya planta forma un arteso-
nado para recibirlas; para mantener un comportamiento isostatico de la vigueta sin disminuir
la cabeza de compresion de la riostra, se separa la losa de la vigueta mediante porexpan, en
solucidn habitual en tableros vigas, para evitar juntas (Figura 10).

e 1,00 ‘ 1.00 Bl
| ! | s

LPLACAS DE ENCOFRADO LF’OF{EXPAN

\APOYO NEOPRENO

Fig. 10. Apoyo de viguetas en viga riostra.
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Unidn entre viga riostra y viga cajon.

Las armaduras ““in situ’’ de la losa de compresion se solapan con otras salientes de la vi-
ga cajon que se rectificaban en obra, pues por razones de transporte se fabricaban con un do-
blado provisional.

4. CONSTRUCCION

El puente se ha ejecutado en 16 meses, desde Junio de 1985 a Octubre de 1986.

A continuacidn se describen someramente algunos aspectos de la construccion, sin ha-
cer hincapié en las medidas de control tomadas durante ella ni en las decisiones fruto de los
resultados del control, puesto que ambos temas serdn objeto de otro articulo.

4.1. Cimentaciones

Los pilotes pretensados fueron prefabricados en la factoria de Sagunto propiedad de
Dragados y Construcciones, S.A.
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Para implantar los pilotes se realizaba una excavacién de didmetro superior en 10 cm al
del pilote y longitud suficiente para garantizar la resistencia por fuste prevista en el cilculo.
Luego se hincaban entre 2 y 4 m hasta que el rechazo aseguraba la resistencia por punta; fi-
nalmente se hormigonaba el hueco anular entre pilote y excavacion y se descabezaba la altu-
ra sobrante.

Los encepados se hormigonaron en varias fases, en la tltima de las cuales se empotré el
anclaje de una gria torre que sirvid posteriormente para elevacién de equipos, tirantes y ma-
teriales para ejecucion de pila y tablero.

4.2, Pilas

La pila se levantd con encofrado trepador con altura de 5 m; la griia antes citada pro-
porcionaba los materiales a los dos fustes.

La armadura de los fustes se prefabricaba en taller, en jaulas también de 5 m que eran
elevadas por la griia y atadas en su posicion definitiva a las de la tongada anterior.

El travesafio intermedio y el dintel superior se hormigonaron sobre cerchas de celosia
modulables que apoyaban en dos ménsulas corridas ancladas en las caras interiores de los

Ferralla de uno de los fustes de la pila.
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Colocacién del bloque de ferralla prefabricado en un fuste de la pila.

pilares; posteriormente se colocd la plataforma que servia de base al encofrado de fondo y
laterales. En estas zonas los encofrados de los fustes hicieron una trepa irregular en la que se
dejaron manguitos Lenton como modo de unidén de las armaduras del travesafio que debian
de atravesar la pared interior del fuste. '

Hormigonadas ya la solera y paredes laterales, el techo se realizd sobre cimbras que
‘apoyaban en la propia solera. Este encofrado se recuperd a través de una ventana dispuesta
en la losa superior.

El chorreado preciso para el acabado de la pila se realizaba en turno de noche de modo
que no molestara al resto de las operaciones.

Simultdneamente con las construcciones de los fustes y adosados a ellos se fueron cons-
truyendo escaleras y un ascensor que permitieron, durante toda la obra, un cémodo acceso
tanto a travesafio y dintel de pila como al tablero.

La zona mds problemdtica de la pila, y quizds de la obra entera, ha sido la realizacion
del tramo superior de la pila donde el complicado encofrado de los cajetines de los tirantes,
el paso de los tubos metélicos de anclaje con exigencias prioritarias de replanteo y distintas
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inclinaciones y la fuerte densidad de armaduras, solo hicieron disminuir, como estaba previs-
to, en siete dias laborables el ritmo normal de trepa de una tongada cada dos dias.

Los balcones adosados a la pila fueron hormigonados al final de la obra; las armaduras
se anclaron con las dejadas en pila mediante manguitos Lenton, en solucion similar a la de la
armadura del nudo con el travesafio.

4.3, Prefabricacion del tablero

Todos los elementos del tablero fueron prefabricados por la empresa PACADAR, S.A.,
las vigas cajon fueron realizadas en su fabrica de Madrid, mientras que vigas riostras, viguetas
y placas de encofrado perdido se hormigonaban en su fabrica de Valencia.

Los elementos contenfan totalmente replanteadas todas las piezas precisas para su
unién en el tablero, como vainas; entubaciones de postesado y tirantes; macizados de anclaje
de estos; dados de hormigdn para pretensado provisional; perfiles y barras Diwidag para
unién con la riostra; etc., de modo que en obra solo era preciso colocar la viga cajon median-
te pretensado provisional, tras aplicar la resina de union a la junta, apoyar la riostra sobre la
viga cajon, hormigonar y pretensar los Diwidag en la zona de unién riostra-cajon, montar Vi-
guetas 'y plécas y hormigonar la losa.

Fabricacion de dovelas en la factoria de Pacadar.
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Para la prefabricacion de las dovelas se dispusieron tres lineas de fabricacién; en dos de
ellas, provistas cada una de un molde de 7 m y otro de 5 m, se realiz el tablero atirantado;
en la tercera linea se fabricaron las dovelas de 4 m.

Los moldes usados fueron metalicos, fijos los exteriores y moviles los interiores me-
diante un sistema de tineles articulados con rodadura longitudinal.

Como es frecuente en dovelas unidas por junta seca, cada pieza se hormigonaba contra
la anterior segin el sistema de montaje, de eje de pila hacia ambos lados, establecido. Por
ello era preciso mover las dovelas ya fabricadas entre ambas lineas y replantearlas topografi-
camente para asegurar una correcta alineacion, lo que se hacia mediante un sistema de em-
pujadores hidraulicos y mecanicos que actuaban sobre la dovela soportada por apoyos de
neopreno-teflon.

Para el perfecto replanteo del cable en el interior de la dovela, se dispuso un portico
movil sobre el encofrado, que soportaba la entubacion metélica del tirante mediante una
pieza que funcionaba como rétula en los tres planos.

La ferralla se montaba en una linea exterior cercana al molde y dotada de utillaje movil
que permitia reproducir la forma de la dovela en especial en las zonas de unién con el tiran-
te, de inclinacion variable. Una vez totalmente terminada era introducida y posicionada en el
molde.

El hormigonado se realizaba en secuencia continua; la vibracion era externa a través del
molde.

Una vez prefabricada la dovela adyacente, la pieza anterior era transportada al parque

Dovelas acopladas en la factoria de Pacadar.
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de almacenamiento. También en el parque se pesaron algunas dovelas y se hicieron compro-
baciones de alineacidén, previas al montaje entre piezas, adosando varias mediante torones
alojados en los tacos de anclaje del pretensado provisional.

Las vigas longitudinales y placas se fabricaron en bancos de 180 m de longitud con lo
que, a pesar de su gran nimero, no marcaron plazo respecto a la realizacién de las vigas ca-
jon.

Todas estas piezas, asi como.las riostras, se hormigonaron sobre molde metélico y se
sometieron a control de ejecucion de nivel intenso.

Para el transporte de las piezas se emplearon vehiculos normales salvo para las vigas ca-
jon que necesitaron camiones tipo gondola.

4.4. Cables

Los cables fueron suministrados por CTT y realizados del siguiente modo:

A) En tierra se colocaron las vainas de PVC divididas en tres partes: dos extremos que
se unen a las mazalotas de los anclajes y una parte intermedia; uniendo por calor
tramos de 10 m hasta alcanzar la longitud necesaria. En el medio se dej6é una zona
de unos 3 m telescopable para dejar acceso a los cables desde el tablero.

B) Por el cajetin de la pila se introduce el extremo de la vaina con la mazalota del an-
claje activo.

C) Una vez enhebrado se le une el tramo intermedio de la vaina que queda suspendi-
do por la pila en un extremo y apoyado al tablero en el otro.

D) Desde la parte superior del dintel donde estidn las bobinas de los cables se enfila el
primer cordon; cuando sale por la vaina se lleva al anclaje inferior, donde ya se ha-
bian colocado mazalota y vaina cuando la dovela estaba acopiada, y se introduce
por el anclaje, se acufia y se le da un tesado inicial.

E) - A continuacion se enfilan del mismo modo los demas cordones del tirante cortan-
do el cable cuando el cordon ha quedado acufiado en ambos extremos.

F) Formado el tendén se le da un tesado inicial para, tras montar el siguiente tramo
del tablero, darle el tesado restante; ésto a salvo de los retesados finales precisos
para corregir cotas o esfuerzos.

El tablero atirantado, 216 m entre cables extremos, se ha montado avanzando en vola-
dizo compensado a ambos lados de la pila.

En este planteamiento ha tenido la mdxima importancia la posibilidad de disponer unos
cables de atirantamiento provisional desde el tablero a muertos de contrapeso en el terreno;
con ellos se ha conseguido: disminuir los movimientos de la pila haciendo mas sencillo el
montaje que no se veia obligado a mantener una simetria de cargas demasiado estricta, y
rebajar los esfuerzos de la pila y su longitud de pandeo en fases de montaje, de modo que
pudo ser dimensionada para los esfuerzos definitivos de trabajo a estructura cerrada, pues los
maximos esfuerzos de montaje se producian en el tercer tramo, inmediatamente anterior al
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Vista de la parte inferior del tablero. Montaje dovelade 7 m.

primer anclaje provisional y que fué el tinico en el que se tuvo que cuidar especialmente la
simetria de cargas sobre pila.

Sin embargo, y aunque no se trate ahora en detalle este tema podemos adelantar que
estos cables se mostraron especialmente sensibles a la temperatura y fueron causa de diferen-
cias entre las flechas de montaje del tablero respecto a las previstas, que hubieron de ser co-
rregidas con retesados posteriores.

Para la elevacion y posicionamiento de las piezas prefabricadas se emplearon dos griias
Manitowoc 4100 sobre Ringer dispuestas en emplazamientos preparados a ambos lados del
tablero. En cada emplazamiento se colocaban las zapatas circulares formadas por piezas pre-
fabricadas reutilizables, en forma de sector circular, sobre las que descansaban los gatos Rin-
ger.

El proceso normal de avance, cuyas fases se han descrito antes, no comenz6 hasta que
estuvieron construidos los primeros 12 m de tablero a ambos lados de pila. Para llegar a este
punto se realizaron las siguientes operaciones:
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1) Se montan las dos dovelas O de arranque sobre pila, de 4 m de longitud, cosidas rigi-
damente al travesafio mediante barras Diwidag de modo que puedan hacer frente a
los momentos flectores y torsores de los cajones.

2) Se colocan las vigas riostras, se hormigona y pretesa la unién con las vigas cajon.

3) Se colocan los topes de este conjunto contra la pila tanto en sentido transversal co-
mo longitudinal; estos ultimos materializados mediante una gran cufia metdlica fijada
a la pila a través de unos dados hormigonados en la pila entre los que se situaba un
saliente de la dovela.

4) Fijado todo este conjunto, se monta la primera viga cajon de 7 m tratando la junta
con resina y cosiéndola mediante el pretensado provisional. Para efectuar esta ope-
racidon se acoplaron andamios a las dovelas en su posicion de acopio, que se elevaban
con la pieza y servian tanto para aplicar la resina como para acceder al interior de la
dovela y fijar el pretensado provisional inferior.

5) Se colocan las otras tres dovelas de 7 m y las de 5 m, asi como las vigas riostras de
ambos frentes y posteriormente las cuatro viguetas longitudinales de cada tablero,
para lo que fue preciso disponer andamios colgados de las riostras del frente de avan-
ce; a continuacion se colocan las placas y se hormigona la losa.

6) Construidos los dos primeros vanos completos se colocaron los seis cables y con ellos
se levantd el tablero para que quedara liberado de las cufias. Finalmente se regularon
los cables para dejar al tablero con la inclinacidn del 2 por 100 prevista en el proyec-
to.

A partir de este momento comenzé el proceso de montaje normal del tablero durante
el que se hizo un completo seguimiento controlando temperaturas en cables, tablero y pila,
tensiones en cables, flechas de tablero, deformaciones de armaduras de pila y tablero, etc.

La colocacién de la instrumentacion precisa, toma de datos y elaboracién de los mis-
mos para su interpretacion por la Direccidon Técnica fue realizada por la Empresa GEOCISA.

Aunque en un proximo articulo describiremos todo el proceso de control y sus resulta-
dos, queremos adelantar aqui que desde el primer momento se vid la necesidad de realizar la
toma de datos a primeras horas de la mafiana por la patente distorsidon que introduce la tem-
peratura en todas las medidas.

El montaje del tramo atirantado se terminé al alcanzarse el estribo del lado Alcoy en el
que se colocaron gatos para regular la reaccidn vertical; previamente se habia dispuesto un
apeo auxiliar para la colocacion de la Gltima dovela.

Tras situar los cables extremos se transfirié la reaccién horizontal iongitudinal del ta-
blero hacia este estribo, liberando las cufias de pila con ayuda de gatos en el estribo.

El resto del tablero se construyo sobre apeos al suelo provistos de gatos de modo que se
podia regular la posicién y orientacion de cada viga cajon completa que se presentaba contra
frente de avance atirantado. La dovela de unidn con el tramo atirantado se prefabricd solo
con 3 m de longitud de modo que el metro restante a realizar en obra constituia la junta hd-
meda de union de todo el tablero.

Previamente a la unidén se realizé un retesado de los dltimos tirantes para corregir las
flechas del tablero y, posteriormente, un nuevo retesado de los tres tltimos cables, ademas
de un ajuste con gatos de las reacciones de los estribos.
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La razdén de estos dos retesados es el distinto comportamiento del tablero antesy des-
pués de cerrar. En el primer caso el tablero es extremadamente deformable de modo que pe-
quefios retesados provocan grandes variaciones de flechas con escasos esfuerzos (flectores
positivos) en tablero; tras cerrar, los retesados provocan la aparicion de esfuerzos altos (flec-
tores negativos) con muy pequefias deformaciones del tablero. Con el primer retesado se co-
rrigen las flechas excesivas aiin a sabiendas de que se introducen ligeros momentos indesea-
bles (del mismo signo que la sobrecarga); con el segundo se recuperan los anteriores més los
momentos que el puente perderd por fluencia y se afiaden pequefias flechas negativas contra-
rias a las que el puente perdera por fluencia.

Tras los retesados a puente terminado se realizaron los acabados: pavimentacion. ace-
ras, bordillo, imposta y barandilla (donde se corrigieron las flechas residuales del tablero) y
hormigonado de balcones de pila.

Es de destacar la magnifica labor realizada en esta obra por los técnicos y trabajadores
de Dragadosy Construcciones, Pacadar, CTT, Intecsa y Geocisa; en especial han intervenido,
por Dragados y Construcciones, Luis Garcia de Miguel, Javier Asensio que actiio como Di-
rector General de la obra, José Macid como Jefe de obra, Manuel Buendia y Juan Faraco;
por Intecsa, Guillermo Ontafidén, cuyas ideas han sido de la maxima importancia en el desa-
rrollo de la obra, y Javier Nufio y por Geocisa, José M@ Morera, Manuel Vazquez y Jesus
Rodriguez. Todos ellos han encontrado aqui una buena ocasién de demostrar su gran capa-
cidad profesional. Manuel Burdn, uno de los autores del Proyecto y Director Técnico de
Pacadar, S.A., hizo posible la prefabricacion de las piezas.

La Direccidon Técnica de la obra se ha desarrollado en el marco de la Direccidon General
de la obra, por D. Andrés Fuster Morera y D. Manuel Arenas de los Martires, del MOPU, sin
cuya comprension e ilusionada colaboracién no hubiera sido posible esta obra.
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