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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 volunta-
riamente lo soliciten. Hasta la fecha de cierre del presente numero de la Revista, figuran inscritos
en esta categoria de “Miembros Protectores” los que a continuacion se indican, citados por orden
alfabético:

ACEROS Y TECNOLOGIA PARA LA CONSTRUCCION, S.A. (ATECSA).-P.2 de la Habana,
14. 28036 Madrid.

AGROMAN EMPRESA CONSTRUCTORA, S.A.—Raimundo Fernandez Villaverde, 43. 28003
Madrid.

ALCAL.—Independencia, 4-4.2. 24001 Leon.

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

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

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 Vigenc dels Horts (Barcelona).

CENTRO DEESTUDIOS Y EXPERIMENTACION DE OBRAS PUBLICAS (CEDEX). Gabinete
de Informacién y Documentacion.—Alfonso XII, 3. 28014 Madrid.

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

COLEGIO DE INGENIEROS DE CAMINOS, CANALES Y PUERTOS.—AlImagro, 42. 28010
Madrid.

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

COLEGIO OFICIAL DE APAREJADORES Y ARQUITECTOS TECNICOS. Centro de
Documentacién.—Buen Pastor, n.2 5. 08021 Barcelona.

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

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

COLEGIO OFICIAL DE ARQUITECTOS DE MADRID. Biblioteca.—Barquillo, 12. 28004
Madrid.

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

CONSULTECO, S.L.—Pintor Lorenzo Casanova, 26. 03003 Alicante.

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

DRAGADOS Y CONSTRUCCIONES, S.A.—QOrense, 81. 28020 Madrid.

EMESA-TREFILERIA, S.A.—Apartado 451. 15080 La Corufa.

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

ENTRECANALES Y TAVORA, S.A. Biblioteca.—Cardenal Spinola, s/n. Edificio E. 28016
Madrid.

ESCUELA POLITECNICA SUPERIOR DEL EJERCITO. Departamento de Infraestructura.— -
Joaquin Costa, 6. 28006 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 TECNICOSINDUSTRIALES S.A. (EPTISA).-Arapiles, 14. 28015
Madrid.

EUROCONSULT, S.A.—Apartado 99. 28700 San Sebastian de los Reyes (Madrid).
FERROVIAL, S.A.—Principe de Vergara, 135. 28006 Madrid.

(Continua en el int. de contraportada)
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RELACION DEENTIDADES QUE, EN LA FECHA DE CIERRE DEL PRESENTE NUMERO
DE LA REVISTA, FIGURAN INSCRITAS, EN LA ASOCIACION TECNICA ESPANOLA
DEL PRETENSADO, COMO “MIEMBROS COLECTIVOS”.

ESPANA

AEPO, S.A.— Estudios y Proyectos.— Madrid.

ALBISA, S.A.— Algeciras (Cadiz).

ALTRESA, S.A.— Aranda de Duero (Burgos).

ASOCIACIO ENGINYERS INDUSTRIALS DE CATALUNYA.— Barcelona.

ASOCIACION DE INVESTIGACION DE LAS INDUSTRIAS DE LA CONSTRUCCION.—
Paterna (Valencia).

ASOCIACION DE LABORATORIOS HOMOLOGADOS DE LA COMUNIDAD VALEN-
CIANA.—Valencia.

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

CENTRO DE ANALISIS Y DISENO DE ESTRUCTURAS, S.A.—Oviedo.

CEYD TECNICA, S.A.— Oviedo

C.1.C., S.A.— Consultor de Ingenieria Civil, S.A.— Barcelona

ClISA “CONSLTING E INGENIERIA INT. S.A.”.—La Coruna.

COLEGIO DE INGENIEROS DE CAMINOS, CANALES Y PUERTOS. Demarcacion de
Andalucia Oriental.—Malaga.

COLEGIO DE INGENIEROS DE CAMINOS, CANALES Y PUERTOS. Demarcacion de
Galicia.—La Corufia.

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

COLEGIO OFICIAL DE APAREJADORES Y ARQUITECTOS TECNICOS. Laboratorio de
Ensayos.— Tarragona.

COLEGIO OFICIAL DE ARQUITECTOS DE ASTURIAS.— Oviedo.

COLEGIO OFICIAL DE ARQUITECTOS DE BALEARES.— Palma de Mallorca.

COLEGIO OFICIAL DE ARQUITECTOS DE VALENCIA.— Valencia.

COLEGIO OFICIAL DE ARQUITECTOS VASCO-NAVARRO .- Bilbao.
CONTROLEX.—Alicante.

CUBIERTAS Y M.Z.O.V., S.A.—Barcelona.

DEPARTAMENTO DE CONSTRUCCIONES ARQUITECTONICAS.—Escuela Técnica
Superior de Arquitectura.—Sevilla.

DIRECCION DE CARRETERAS Y TRANSPORTE. Diputacién Foral de Guipuzcoa. San
Sebastian.

DITECO, S.L.— Valencia .

E.E.P., S.A.— Elementos Estructurales Prefabricados, S.A.— Sant Fruitos de Bages (Barcelona)

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

ESCUELA TECNICA SUPERIOR DE ARQUITECTURA.—Barcelona.

ESCUELA TECNICA SUPERIOR DE ARQUITECTURA.—Madrid.

ESCUELA TECNICA SUPERIOR DE ARQUITECTURA. Biblioteca.—San Sebastian.

ESCUELA TECNICA SUPERIOR DE ARQUITECTURA.—Sevilla,

ESCUELA TECNICA SUPERIOR DE INGENIEROS AGRONOMOS. Biblioteca.—Cordoba.

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

ESCUELA UNIVERSITARIA DE ARQUITECTURA TECNICA.— Castro de Elvifa (La
Corufia).

ESCUELA UNIVERSITARIA DE ARQUITECTURA TECNICA.— Granada.

ESCUELA UNIVERSITARIA DE INGENIERIA TECNICA MINERA. Biblioteca.— Leon.

ESCUELA UNIVERSITARIA POLITECNICA.— Alicante.

ESCUELA UNIVERSITARIA POLITECNICA.— Barcelona.

ESCUELA UNIVERSITARIA POLITECNICA.—Burgos.

ESCUELA UNIVERSITARIA POLITECNICA.—Coérdoba.
ESCUELA UNIVERSITARIA POLITECNICA DE MANRESA.—Manresa (Barcelona).

ESTRUCTURAS Y ENCOFRADOS RETICULADOS, S.A.—Alicante.
EUROESTUDIOS, S.A.— Madrid.

FERNANDEZ CONSTRUCTOR, S.A.— Madrid.

FORJADOS DOL.— Esquivias (Toledo).

FUERZAS ELECTRICAS DE CATALUNA, S. A — Barcelona.
FUNDACION DE LOS FERROCARRILES ESPANOLES.—Madrid.
GIJON E HIJOS, S.A.—Motril (Granada).

GIRALDEZ OCANA CONTROL, S.L., G.0.C.S.L.—Vigo (Pontevedra)



HORMADISA, S.L.—Puentecesures - Cordeiro (Pontevedra).

IDEAM, S.A.—Madrid.

INBADELCA, S.A.—Baracaldo (Vizcaya).

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

INGENIERIA Y ECONOMIA DEL TRANSPORTE, S.A.— Centro de Documentacion.— Madrid.

INGENIERIA FLORS, S.A.— Grao de Castellon.

INGENIEROS Y ARQUITECTOS ASOCIADOS, S.A.— Zaragoza.

INSTITUCIONES COLEGIALES PARA LA CALIDAD EN LA EDIFICACION.—Murcia.

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

INSTITUTO JUAN DE HERRERA.—Madrid.

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

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

JUNTA DE CASTILLA Y LEON.— Consejeria de Fomento,— Valladolid.

JUNTA DE CASTILLA Y LEON.— Direccion General de Carreteras, Servicio de Gestion.— Valladolid.

JUNTA DE CASTILLA Y LEON.~ Servicio de Qbras Publicas.— Avila

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

LABORATORIO DE LA EDIFICACION.—Consejeria de Obras Publicas.—Las Palmas de
Gran Canaria.

LABORATORIO GEOCISA. Biblioteca.—Coslada (Madrid).

LABORATORIO DE INGENIEROS DEL EJERCITO.— Madrid.

LABORATORIOS DEL SURESTE. S.L.— El Palmar (Murcia).

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

METALURGICA GALAICA, S.A.—Naro6n (La Corufa).

MINISTERIO DE DEFENSA. DIRECCION GENERAL DE INFRAESTRUCTU RA.— Madrid.

MINISTERIO DE DEFENSA. DIRECCION DE INFRAESTRUCTURA DEL MANDO SUPERIOR
DE APOYO LOGISTICO DEL EJERCITO.— Madrid.

MINISTERIO DE OBRAS PUBLICAS Y URBANISMO. DIRECCION GENERAL DE CARRETE-
RAS. DEMARCACION CASTILLA-LEON.— Valladolid.

MINISTERIO DE OBRAS PUBLICAS Y URBANISMO. DIRECCION GENERAL DE
CARRETERAS, SERVICIO DE PUENTES Y ESTRUCTURAS.—Madrid.

MINISTERIO DE OBRAS PUBLICAS Y URBANISMO.—DIRECCION GENERAL PARA LA
VIVIENDA Y ARQUITECTURA, SUBDIRECCION GENERAL DE NORMATIVA BASICA
Y TECNOLOGICA.—Madrid.

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

PLACAS DE HORMIGON, S.A.— Lliga dAmunt (Barcelona).

POSTENSA, S.A.—Bilbao.

PRAINSA.—Barcelona.

PREFABRICACIONES Y CONTRATAS, S.A.—Madrid.

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

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

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

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

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

RUBIERA, S.A.—Leon.

SERVICIO MILITAR DE CONSTRUCCIONES.—Barcelona.

SERVICIO MILITAR DE CONSTRUCCIONES.—Burgos.

SERVICIO TERRITORIAL DE CARRETERAS.—Gerona.

SESTRA, S.A.L.—Andoain (Guipuzcoa).

SOCIEDAD ANONIMA ESPANOLA TUBO FABREGA.—Madrid.

SOCIEDAD ESPANOLA DE AUTOMOVILES DE TURISMO (SEAT). Biblioteca.—Barcelona.

SPANDECK CATALANA, S.A.—Barcelona.

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

TECNOS, GARANTIA DE CALIDAD, S.A.—Madrid.

TERRATEST, S.A.— Madrid.

TEXSA, S.A.— Barcelona.

TIGNUS, S.A.— Valencia.

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

UNIVERSIDAD CASTILLA-LA MANCHA.— Albacete.

UNIVERSIDAD DE CADIZ.— Algeciras (Cadiz).

UNIVERSIDAD DE CANTABRIA. Biblioteca Universitaria.— Santander.
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UNIVERSIDAD DE OVIEDO. Biblioteca Universitaria.—Oviedo.

UNIVERSIDAD POLITECNICA. Hemeroteca.—Valencia.

UNIVERSIDAD POLITECNICA DE MADRID. Departamento de Mecénica de Medios Continuos
y Teoria de Estructuras. E.T.S.l. Caminos, Canales y Puertos.—Madrid.

VIGUETAS MUBEMI.—Torrente (Valencia).

VISANFER, S.A.—Totana (Murcia).

VORSEVI, S.A.—Ingenieria y Control de Calidad.—Sevilla.

EXTRANJERO

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

BIBLIOTECA DEL DIPARTIMENTO DI ENGEGNERIA STRUCTURALE.—Politécnico
d’'Torino: Torino (Italia). ,

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

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

FILIAL BIBLIOTEKI AKADEMII NAUK SSSR.— Moskva A-219. Rusia.

LABORATORIO DE ENGENHARIA DE ANGOLA.—Luanda (Republica Popular de
Angola).

PONTIFICIA UNIVERSIDAD CATOLICA DEL PERU.—Lima (Peru).

SARET P.P.B. Cadre Technique.—Le Pontet (Francia).

UNIVERSIDAD DE LOS ANDES.—Biblioteca Integrada de Economia, Ciencias e
Ingenieria. Dpto. de Seleccion y Adquisiciones. Mérida (Venezuela).

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

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

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

UNIVERSIDAD TECNICA FEDERICO SANTA MARIA.—Biblioteca Central. Valpa-
raiso (Chile).

ZENTR. BIBLIOTEKA STRUIT. | ARCHIT. Moskow [-434. Rusia.

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

Debe tratarse de una verdadera discusion del trabajo publicado y no ser una ampliacion
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 trasladard 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-
tribucién de la Revista.

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

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



Normas que deben cumplir los articulos que se envien para su
publicacion en ““Hormigdn y Acero’’

1. CONDICIONES GENERALES

Los originales de los articulos que se desee pu-
blicar en ““Hormigon y Acero™, se enviardn a la Se-
cretarfa de la ATEP. Deberdn cumplir rigurosa-
mente las normas que a continuacién se especifi-
can. En caso contrario, seran devueltos a sus Au-
tores para su oportuna rectificacion.

Los que cumplan los requisitos exigidos pasardn
al Comité de Redaccidon de la Revista el cual, pre-
vio informe y evaluacién de su calidad por el co-
rrespondiente Cuerpo de Censores, decidird si
procede o no su publicacion, sugiriendo eventual-
mente al Autor los cambios que, en su opinion,
deben efectuarse para su final publicacion en
“Hormigén y Acero”. Toda correspondencia en
este sentido se mantendrd directamente con el
Autor o primero de los Autores que figuren en el
Articulo.

Los originales que por cualquier causa no fue-
ran aceptados serdan devueltos al Autor.

2. PRESENTACION DE ORIGINALES

Los originales se presentardn mecanografiados
a doble espacio, por una sola cara, en hojas tamafio
UNE A4. De cada articulo se enviard original y
dos copias.

2.1. Titulo

El titulo, en espaiiol, francés e inglés deberd
ser breve y explicito, reflejando claramente el con-
tenido del articulo. A continuacion se hard constar
nombre y apellidos del Autor o Autores, titulacion
profesional y, si procede, Centro o Empresa en el
que desarrolla sus actividades.

2.2. Resumen

Todo articulo deberd ir acompafiado de un re-
sumen, en espaiiol e inglés, de extension no infe-
rior a cien palabras (unas ocho lineas mecanogra-
fiadas) ni superior a ciento cincuenta palabras
(doce lineas).

2.3. Gréficos y figuras

Los grificos y figuras deberdn ir numerados co-
rrelativamente en el orden en que se citen en el
texto, en el cual deberd indicarse el lugar adecuado
de su colocacién.

Se presentardn delineados en tinta china negra
sobre papel vegetal o sobre papel blanco, o en re-
producibles de muy buena calidad. Todas las figu-
ras llevaran su correspondiente pie explicativo.

Los rétulos, simbolos y leyendas deberdn ser
tales que, tras su reduccién a la anchura de una o
dos columnas de la Revista (setenta y dos o ciento
cincuenta mm, respectivamente) queden letras de
tafiamo no inferior a 1,5 mm y sean, en todo caso
facilmente legibles.
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2.4. Fotografias

Se procurard incluir sélo las que, teniendo en
cuenta la reproduccion, sean realmente ttiles, cla-
ras y representativas. Podrdn presentarse en copias
de papel opaco negro o en color, en negativo, o en
diapositivas. Se tendrdn en cuenta las normas sobre
tamafio de rétulos y leyendas dadas en el punto

2.3 anterior. lrdn numeradas correlativamente v
levardn su correspondiente pie explicativo.

2.5. Tablas y cuadros

Cumplirdn las proporciones y dimensiones in-
dicadas para las figuras. Llevardn numeracién co-
rrelativa, citada en el texto, y un pie con la expli-
caciéon adecuada y suficiente para su interpreta-
cion directa.

2.6. Unidades

Las magnitudes se expresaran, preferiblemente,
en unidades del Sistema Internacional (S.I.) segiin
las UNE 5001 y 5002.

2.7. Formulas, letras griegas, subindices y expo-
nentes

En las formulas se procurard la mdxima calidad
de escritura y emplear las formas mas reducidas
siempre que no entrafien riesgo de incomprensién.
Para su identificacion se utilizard, cuando sea ne-
cesario, un nimero entre paréntesis a la derecha de
la férmula.

Se cuidard especialmente que todas las letras
griegas, subindices y exponentes resulten perfecta-
mente identificables, procurando evitar los expo-
nentes complicados y letras afectadas simultdnea-
mente de subindices y exponentes.

Cualquier expresién que, por su complejidad,
pueda dar lugar a interpretaciones equivocadas,
se presentard manuscrita. Se diferenciardn clara-
mente mayusculas y mindsculas y aquellos tipos
que puedan inducir a error (por ejemplo, la £ y el
1;1a Oyelcero;laKylak,etc.).

2.8. Referencias bibliograficas

Las referencias bibliogréaficas citadas en el texto
se recogerdn al final del mismo dando todos los
datos precisos sobre la fuente de publicacion, para
su localizacién.

Las citas en el texto se hardn mediante nimeros
entre paréntesis. En lo posible, se seguirdn las nor-
mas internacionales utilizadas generalmente en las
diversas publicaciones, es decir:

Referencias de articulos publicados en revistas

Apellidos e iniciales del Autor o Autores; titulo
del articulo; nombre de la publicacidn: nimero del
volumen y fasciculo; fecha de publicacién, y nu-
mero de la primera y ultima de las pdginas que
ocupa el articulo al que se refiere la cita.

Referencias de libros

Apellidos e iniciales del Autor o Autores; titulo
del libro; edicién; editorial, y lugar y afio de publi-
cacion.

3. PRUEBAS DE IMPRENTA

De las primeras pruebas de imprenta se enviard
una copia al Autor para que, una vez debidamente
comprobadas y corregidas, las devuelva en el plazo
méximo de quince dias, con el fin de evitar el ries-
go de que la publicacién de su articulo tenga que
aplazarse hasta un posterior nimero de “Hormigdn
y Acero”.

En la correccidon de pruebas no se admitirdn

modificaciones que alteren sustancialmente el
texto o la ordenacién del articulo original.
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Limitacion de deformaciones en estructuras de edificacion

1. INTRODUCCION

El adecuado comportamiento de la estruc-
tura de un edificio exige el cumplimiento de dos
requisitos simultdneos:

—De una parte, resistir con una seguridad
razonable las cargas que previsiblemente pue-
dan actuar sobre ella a lo largo de su vida ttil.

—Pero por otra parte, la estructura debe desa-
rrollar su funcién resistente de modo que no
interfiera con el normal uso y durabilidad del
edificio que sustenta.

En los cédigos y normativas de los ultimos
afios, este doble requerimiento se concreta en la
necesidad de verificar la estructura tanto frente
a Bstados Limites Ultimos (E.L.U.) como frente
a Estados Limites de Servicio (E.L.S.).

La alteracién de forma de los elementos
estructurales, como sélidos deformables que
son, es un hecho inevitable, inherente a su tra-
bajo resistente. Sin embargo, de acuerdo con el
doble criterio anteriormente establecido, tal
deformacidén debe mantenerse dentro de limites
que no comprometan la integridad o durabili-
dad de la estructura ni la normal utilizacién o la
estética de la obra que sustenta.

A pesar de su incuestionable importancia, el
control de las deformaciones de una estructura
dentro de limites que no cuestionen su funcio-
nalidad en condiciones de servicio, ha sido tra-
dicionalmente relegado a un problema de com-
probacién “‘a posteriori”’, siendo en general
ignorado como dato para el disefio de la estruc-
tura. Un motivo de ello, como expuso Riisch
(Ref. 1) es el hecho de que ““a causa de la grave-
dad de sus consecuencias, el hundimiento de
una estructura ha quedado fijado en nuestra
imaginacién como el fallo mds caracteristico”.

Alfonso del Rio Bueno

Dr. Arquitecto

Jests Ortiz Herrera

Dr. ingeniero de Caminos C.P.
Departamento de Estructuras ‘de Edificacién
E.T.S. de Arquitectura de Madrid

Por otra parte, la alta capacidad resistente de
los materiales estructurales modernos ha pro-
vocado el uso generalizado de estructuras for-
malmente muy simplificadas y fundamental-
mente basadas en el trabajo’a flexién de sus
elementos. Este tipo de estructuras resultan, por
lo general, muy deformables. Tal es el caso de
las estructuras porticadas, mayoritarias hoy en
dia en la edificacion. Paralelamente, el empleo
de estructuras formalmente mas adecuadas y
proporcionalmente menos deformables, por
ejemplo aquéllas basadas en poligonos funicu-
lares o anti-funiculares, ha sido relegado a pro-
blemas singulares.

Asimismo, el progresivo incremento de
resistencia de los materiales estructurales, asi
como el refinamiento de los modelos de calculo
frente a estados limites Ultimos, y la disminu-
ciéon de los coeficientes de seguridad, se han
traducido en una reduccion de secciones y de la
cantidad de material estructural para las mis-
mas formas estructurales, con el consiguiente
incremento de deformabilidad.

En el caso de las estructuras de hormigdn, el
problema se acrecienta dada la dificultad de
establecer modelos de facil aplicacidn, capaces
de reproducir con suficiente precisién el con-
junto de fenémenos que definen la evolucién en
el tiempo de las deformaciones de sus elementos
estructurales.

En estas condiciones, se ha producido en
diferentes paises un considerable aumento de
problemas patologicos en la edificacion deriva-
dos de la excesiva deformabilidad de las estruc-
turas. Probablemente como consecuencia de
ello, ha crecido el interés por este tipo de cues-
tiones, incrementidndose los estudios sobre el
comportamiento de las estructuras en estados
de servicio. Diferentes normativas han definido




o revisado sus limites de deformacién, correla-
cionandolos con los problemas que pretenden
evitar. Asimismo, en el caso de estructuras de
hormigén, se esta investigando en la definicién
de modelos de calculo de deformaciones, asi
como en el establecimiento de criterios de di-
sefio tendentes a evitar los problemas mencio-
nados.

En los apartados que siguen se efectiia una
revisién de los problemas inducidos por exce-
siva deformabilidad de las estructuras. Asi-
mismo se analizan y comparan limites estable-
cidos por diferentes autores y normativas a fin
de acotar esta problematica dentro de situacio-

nes aceptables. El trabajo se centra fundamen--

talmente en el estudio de la deformabilidad de
piezas flectadas frente a cargas gravitatorias
(vigas y forjados). Sin embargo, los apartados
finales introducen temas fuera de este campo
como son la deformacién horizontal de edifi-
cios en altura y las deformaciones de cardcter
dinamico.

2. EFECTOS DE LAS DEFORMACIONES
EXCESIVAS

Como ya se ha comentado, la deformacién de
los elementos estructurales es un hecho inevita-
ble, inherente al cumplimiento de su funcién
resistente. Sin embargo, la excesiva deformabili-
dad de la estructura puede afectar en ciertos
casos a su propia durabilidad, e incluso a su
seguridad o estabilidad. Con mayor frecuencia,
cuando las deformaciones de la estructura supe-
ran ciertos limites, se producen en aquellos ele-
mentos constructivos en contacto con ella
diversas perturbaciones, que pueden afectar a la
normal utilizacién, durabilidad y manteni-
miento de las obras.

A continuacién se clasifican y analizan en
mayor detalle los principales problemas que
pueden ser causados por flechas excesivas de la
estructura. Parte de esta clasificacion fue ya
establecida por J.I.A. Baleriola y otros (Ref. 2).

2.1. Problemas estéticos

La capacidad del ojo humano para captar
deformaciones en elementos flectados resulta
muy reducida, por lo que a menudo se toleran
flechas considerables por este motivo. No obs-
tante, en determinadas circunstancias (ilumina-
cién, dimensiones, presencia proxima de obje-
tos no deformados), la sensibilidad de la vista
puede ser superior, y exigir adoptar considera-
ciones especiales. En todo caso, la importancia
de este tipo de problemas es subjetiva, depen-
diendo en gran medida del observador. Por este
motivo no resulta facil establecer limitaciones
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rigurosas y razonables que garanticen el buen
aspecto de la obra.

2.2. Problemas de pérdida de funcionalidad

Superados ciertos limites, las deformaciones
de la estructura pueden ocasionar pérdida de
funcionalidad en la obra sustentada. En tal sen-
tido puede citarse la retencién de aguas pluvia-
les (susceptible de ocasionar pérdida de seguri-
dad en la estructura y una mayor deformacion
de la misma), el funcionamiento deficiente de
puertas o ventanas, o la desnivelacion de
maquinarias e instrumentos alojados en la edi-
ficacion.

2.3. Vibraciones excesivas

El trafico de vehiculos, el funcionamiento de
magquinaria en las inmediaciones, el desplaza-
miento de personas y equipos en la propia
estructura, o la accién dindmica del viento pue-
den provocar niveles de vibracién que cuestio-
nen la funcionalidad de la obra. Atin cuando la
causa de la vibracién excesiva o ‘“molesta’ de
una estructura no puede ser univocamente
correlacionada con su deformabilidad a flexion,
este problema ha sido frecuentemente analizado
en tales términos. Obviamente, como se analiza
en un apartado posterior, el planteamiento
riguroso del problema es otro.

2.4. Daiios en elementos no estructurales

Diversos elementos constructivos, principal-
mente cerramientos, tabiqueria, solados y falsos
techos, pueden verse afectados por la excesiva
deformabilidad de la estructura. La mayor rigi-
dez y fragilidad de este tipo de elementos hace
imposible que puedan alcanzar los mismos nive-
les de deformacién que la estructura susten-
tante. Aparecen asi despegues de revestimien-
tos, fisuras y grietas, y otro tipo de lesiones, que
ademéas de un negativo efecto estético pueden
comprometer la funcionalidad, durabilidad,
rigidez e incluso estabilidad  de los elementos
constructivos afectados. Este tipo de dafios
produce ademds un notable impacto psicolo-
gico sobre el usuario, quien suele otorgarles un
alcance que habitualmente no tienen.

2.5. Problemas de durabilidad de la estructura

En estructuras de hormigbén armado, la
deformabilidad de los elementos a flexién se
encuentra directamente vinculada al fen6meno
de fisuracién, y a través de él a la durabilidad de
la estructura por problemas de corrosion de
armaduras o degradacién del hormigén. Con-



secuentemente, la limitacién de deformaciones
se correlaciona, aunque de forma indirecta, con
la limitacién de abertura de fisuras establecida
en base a problemas de durabilidad.

2.6. Problemas de pérdida de seguridad de la
estructura

En determinados casos, y para ciertos niveles
de deformacion, los efectos de segundo orden
pueden tomar una considerable importancia.
En tales circunstancias, los disefios iniciales, a
menudo comprobados exclusivamente en teoria
de primer orden, pueden entrar en situaciones
inseguras, o incluso inestables. Hay que indicar,

sin embargo, que este tipo de problemas de pér- -

dida de seguridad por deformaciones excesivas
pertenecen a otra categoria de estados limites
(estados limites ultimos de inestabilidad o pan-
deo) que deben ser estudiados bajo una Optica
diferente que los estados limites de servicio aqui
considerados.

3. NECESIDAD DE CONTROL DE LAS
DEFORMACIONES

El apartado anterior ha puesto de manifiesto
los efectos negativos que una excesiva deforma-
bilidad de la estructura puede representar tanto
para st misma como para la obra sustentada. A
pesar del alcance social y econdémico de tales
efectos, tradicionalmente, el control y limita-
cién de deformaciones ha sido y es relegado a
un segundo plano dentro del proceso de disefio/
comprobacién de estructuras. Un motivo impor-
tante para ello consiste en que, salvo fenémenos
de segundo orden, el riesgo de colapso por exce-
siva deformabilidad es practicamente nulo.

En los origenes de las estructuras modernas
de acero y hormigoén, la menor capacidad resis-
tente de los materiales, los criterios generales de
disefio (utilizacién de formas “funiculares” o
“antifuniculares™, cantos elevados, etc.), lo
rudimentario de los modelos y herramientas de
analisis utilizados, asi como los margenes de
seguridad adoptados, justificaron ignorar o
relegar los criterios de control de deformaciones
respecto a los puramente resistentes. En tales
circunstancias, la investigacion y el proyecto de
estructuras se centr$ en garantizar su seguridad
frente a la rotura (Estados Limites Ultimos), en
detrimento de las comprobaciones relativas a su
comportamiento en servicio (Estados Limites
de Servicio).

En el caso de las estructuras de acero lami-
nado, lo reducido de los dimensionamientos
(consecuencia de la alta capacidad resistente del
material), y la simplicidad del modelo de com-
portamiento tensodeformacional del acero, han

contribuido a introducir en la préctica del pro-
yecto la comprobacion de flechas.

Por el contrario, en las estructuras de hormi-
gébn armado, el complejo comportamiento
tenso-deformacional del material (instantaneo y
en el tiempo), la dificultad de modelizar ade-
cuadamente la interaccién hormigén-acero en
el proceso de deformacién, asi como los disefios
propios de la primera mitad del presente siglo,
basados en escuadrias de gran canto poco afec-
tadas por problemas de flecha, han llevado en la
practica a ignorar la comprobacién de defor-
maciones o a su realizacién a partir de criterios
simplistas.

El progresivo refinamiento de los modelos de
anélisis en Estados Limites Ultimos, la mejora
de la capacidad resistente de los materiales
estructurales (sin una mejora similar de sus
caracteristicas deformativas), la disminucién de
los margenes o coeficientes de seguridad, y la
reduccién del canto y cantidad de material de
las piezas, han terminado por hacer cuestiona-
bles los disefios basados en comprobaciones
puramente resistentes.

El ejemplo recogido en la figura ilustra el
alcance que el incremento de resistencia de los
materiales estructurales y la modificacién de los
criterios de dimensionamiento de escuadria pre-
sentan sobre la deformabilidad de los elementos
a flexion. En el mismo se analizan las leyes
carga-flecha, para diferentes soluciones de di-
sefio, de una misma viga de hormigén armado,
con seccién y armadura constante, de 5,5 m de
luz, biempotrada, y sometida a carga unifor-
memente repartida. El dimensionamiento de la
misma se ha efectuado suponiendo diferentes
materiales estructurales y condiciones de disefio
que pretenden reflejar la evolucidén de usos en
tales sentidos, habidos en los altimos 40 6 50
afios. En todos los casos se han considerado los
coeficientes de mayoracién de acciones y minora-
cién de resistencias marcados en la actual EH-
88 para niveles de control normal. La escuadria
se ha determinado igualando el maximo
momento de disefio al momento limite de la
secciéon (modelo rectangular), previa imposi-
cién de una condicién de disefio. Hay que sefia-
lar que un dimensionamiento en base a criterios
de tensiones admisibles aplicado sobre las con-
figuraciones primeras, llevaria probablemente a
escuadrias mayores que acrecentarian las dife-
rencias que se pretenden poner de manifiesto.

De la aplicacién de los criterios antes comen-
tados resultan las siguientes cuatro.configura-
ciones:

—Viga de canto, con ancho fijado en 25 cm.
Hormigén de 150 Kp/cm? de resistencia carac-
teristica a compresién y acero liso de 2.200
Kp/cm? de limite elastico. Resulta un canto de
55 cm y unas armaduras de traccién de 17,9 cm?
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en extremos, frente a negativos, y de 8,2 cm?
corrida a lo largo del vano, frente a positivos.

—Viga de canto, con ancho fijado de 25 cm.
Hormigén de 175 Kp/cm? de resistencia carac-
teristica a compresiéon y acero de 4.100 Kp/cm?
de limite eldstico caracteristico. Resulta un
canto de 45 cm y armaduras de traccion de 11,7
cm?en extremos, frente a negativos, y de 5,4 cm’
corrida a lo largo del vano, frente a positivos.

—Viga de canto reducido, con ancho de 30
cm. Hormigén de 225 Kp/cm? de resistencia
caracteristica a compresiéon y acero de 5.100
Kp/cm? de limite eldstico caracteristico. Resulta
un canto de 35 cm y una armadura de traccion
de 12,1 cm? en extremos, frente a negativos, y de
5,6 cm? en vano, frente a positivos.

—Viga “plana” con un canto fijado en 25 cm.
Hormigoén de 225 Kp/cm?® de resistencia carac-
teristica a compresiéon y acero de 5.100 Kp/cm?
de limite eldstico caracteristico. Resulta un
ancho de 60 cm y una armadura de traccién de
17,3 cm? en extremos, frente a negativos, y de
7.9 cm? en vano, frente a positivos.

Para las cuatro configuraciones antes consi-
deradas, se han trazado las relaciones entre fle-
cha instantanea y carga. Sin entrar en discusién
sobre el método de calculo adoptado (*), el ana-
lisis comparativo de los resultados evidencia
que la mejora resistente de los materiales estruc-
turales, conjuntamente con la reduccién de can-

(*) El calculo se ha efectuado adoptando una inercia efec-
tiva de la viga aplicando la llamada Férmula de Branson
a la seccion central del vano (seccidén determinante). Ello
permite una consideracién suficientemente rigurosa del
efecto de la fisuracién en las deformaciones instantaneas
(Capitulos 3-5). En todo caso, la adopcién de uno u otro
método no afecta cualitativamente al estudio compara-
tivo que aqui se pretende.

12

tos imperante en los disefios actuales, ocasiona
importantes incrementos de flecha. Adoptando
como referencia el primero de los dimensiona-
mientos expuestos, con materiales de baja capa-
cidad resistente y disefio de canto, como corres-
pondia a las estructuras de los dos primeros
tercios de este siglo, la flecha de los restantes
dimensionamientos, basados en la progresiva
mejora resistente de los materiales y la disminu-
cién de canto es, aproximadamente, 2, 4 6 5
veces superior.

Si a las consideraciones anteriores se une el
refinamiento habido en los modelos de anélisis
(frente a estados limites ultimos) y la progresiva
reduccién de coeficientes de seguridad, se com-
prende la importancia cobrada por el control y
limitacién de deformaciones en los ultimos
tiempos. Asi, un problema practicamente ine-
xistente en las estructuras y codigos de los afios
50 y 60, ha pasado a ser determinante en la
actualidad. En estas condiciones, resulta urgente
reconsiderar muchas actitudes, a veces profun-
damente arraigadas en la filosofia de las norma-
tivas y en el proceder de los proyectistas.

4. Limites de deformacion de elementos a flexion:
flechas instantaneas, diferidas, totales y activas

Como ya se ha indicado, la aparicion de
deformaciones en elementos estructurales es
inherente a su trabajo resistente, en tanto en
cuanto no son soélidos ideales perfectamente
rigidos. En los elementos predominantemente
solicitados a flexién (vigas y forjados en la edi-
ficacién convencional) tales deformaciones son
proporcionalmente superiores y exigen ser con-
troladas a fin de garantizar la funcionalidad de
la obra sustentada. En tal sentido, las limitacio-
nes mas usuales se refieren a la deformacion




maxima o flecha del elemento bajo determina-
das condiciones de carga. En todo caso, la defi-
nicion de estas limitaciones presenta una consi-
derable dificultad, y antes de entrar en ella es
necesario efectuar ciertas consideraciones acerca
de las condiciones bajo las que debe limitarse la
flecha del elemento flectado en cuestidn, a fin
de garantizar el correcto funcionamiento en
servicio de la obra.

Tradicionlamente, las normativas han limi-
tado la deformacidn o flecha total del elemento
estructural considerado, para la carga maxima
de servicio (carga permanente y sobrecargas).
Como ya se indicd, estrictamente hablando, tal
limitacién sélo puede vincularse directamente
con los problemas de indole visual o estética.
Indirectamente, el control de esta deformacion
total ha intentado correlacionarse con proble-
mas de vibraciones excesivas ¢ incluso de dura-
bilidad aunque, como se analiza en un apartado
posterior, este proceder carece de fundamento.

Los problemas relativos a dafios en elemen-
tos no estructurales (cerramientos, tabiqueria,
etc.) asi como la mayor parte de los de indole
funcional (retenciéon de aguas, desnivelacién,
etc.) requieren sin embargo otro tipo de limita-
ciones. En efecto, en tales casos el control debe
establecerse sobre la componente de deforma-
cidén que se produce con posterioridad a la colo-
cacion del elemento cuyo dafio o pérdida de
caracteristicas funcionales se pretende evitar. A
esta componente se la denomina deformacion
activa sobre el elemento considerado.

Atn cuando el uso generalizado del concepto
de deformacioén activa es relativamente reciente,
hay que sefialar que, en una aproximacién al
mismo, un nimero considerable de normas de
estructuras de acero han establecido limites de
la fraccion de flecha correspondiente a cargas
adicionales al peso de la estructura.

En las estructuras de hormigoén, las caracte-
risticas tenso-deformacionales de este material
hacen que sus deformaciones presenten una
evolucién en el tiempo, asi como que sean par-
cialmente irrecuperables. La consideracién de
estas circunstancias, y especialmente de la pri-
mera de ellas, resulta fundamental al definir las
bases para el control y limitacién de deforma-
ciones.

En efecto, a diferencia de los elementos
estructurales de otros materiales como el acero,
los de hormigén armado presentan deforma-
ciones crecientes en el tiempo cuando se some-
ten a solicitaciones mantenidas. Por tal motivo,
cabe distinguir entre componente instantinea y
diferida de las deformaciones debidas a este
tipo de solicitaciones. La deformacion total
serd, consecuentemente, suma de una y otra
componente. Asimismo, para el célculo de fle-
chas activas hay que considerar, no solo la fle-

cha total (instantanea + diferida) producida por
aquellas cargas introducidas simultaneamente o
después de colocado el elemento considerado,
sino también la fraccion de deformacion dife-
rida correspondiente a las cargas ya actuantes al
disponer dicho elemento, producidas con poste-
rioridad a ese instante.

El criterio usual, tanto en términos de flecha
total como de flecha activa, suele ser el estable-
cimiento de un limite de deformacién en fun-
ci6n de la longitud del elemento flectado. Se
definen asi relaciones flecha/luz maximas. Sin
embargo, diferentes resultados provenientes de
ensayos de laboratorio y tratamientos estadisti-
cos de encuestas, indican que las limitaciones de
flecha en funciéon exclusivamente de la luz no
garantizan la no fisuracion de los cerramientos.
(Evidentemente, salvo que se adopten limites
extremadamente conservadores). Es un hecho
reconocido en ciertas normativas que las
deformaciones activas sobre tabiqueria deben
limitarse no solo en términos relativos flecha/-
luz sino también en términos absolutos.

Asi, Pfefferman (Ref. 3) ha constatado, en
base a 28 ensayos de laboratorio en tamafio
real, que deformaciones entre 1/800 y 1/4000
de la luz ya producen fisuracién en la tabique-
ria. Los resultados son sensibles a multiples fac-
tores como las dimensiones y tipologia de la
tabiqueria, calidad del ladrillo, resistencia y
composicion del mortero de union, existencia y
distribucién de huecos, etc. Consecuentemente,
los valores maximos de flecha admisible han de
establecerse en base a multiples variables, como
las anteriormente citadas y no exclusivamente
en funcién de la luz de flexion.

Adicionalmente a las dificultades antes
comentadas, hay que seflalar que la evaluacion
rigurosa de deformaciones (activas o totales)
presenta siempre una considerable dificultad,
derivada de la incertidumbre del desarrollo en
el tiempo del proceso constructivo. En estructu-
ras de hormigén, la dificultad crece como con-
secuencia de la complejidad de las relaciones
tenso-deformacionales (en el tiempo) de este
material. En estas estructuras, la coexistencia de
acciones de diferente duracién a lo largo de la
vida de la obra, introduce una complejidad
importante. En todo caso, se debe resaltar que
el procedimiento de control de flechas activas
exige una correcta definicién del proceso cons-
tructivo en aquellas cuestiones bdasicas para la
cadena de puesta en carga de la estructura.

5. LIMITACION DE DEFORMACIONES EN
ELEMENTOS A FLEXION, SEGUN
DIFERENTES NORMATIVAS

Como ya se ha puesto de manifiesto, existe
una considerable dificultad para el estableci-
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miento de limites de deformacién en los elemen-
tos flectados de una estructura que garanticen el
correcto funcionamiento de la obra sustentada.

La mayor parte de las normativas actuales
presentan una tendencia creciente al estableci-
miento de limitaciones en términos de deforma-
ciones activas sobre los cerramientos y divisio-
nes. Conjuntamente con tales limitaciones
subsisten los anteriores limites de deformacio-
nes totales. En algunos casos, tales limites son
ya exclusivamente aplicables a elementos
estructurales no vinculados a divisiones o
cerramientos.

Las limitaciones de uno y otro tipo, se esta-
blecen, en general, en términos de deformacio-
nes relativas o cocientes flecha/luz. En algunas
normativas, los valores (relativos) maximos
tolerables son, en cierta medida, funcién de la
luz del vano afectado (planteamiento no lineal
en términos de luz). Asimismo, algunos regla-
mentos consideran valores absolutos maximos
de flecha, independientemente de la luz del
vano analizado.

Dentro de cada tipo de limitacidén (flecha
total o activa), puede afirmarse que los valores
maximos admisibles segiin la mayor parte de las
normativas son sensiblemente coincidentes.

Algunos reglamentos, conjuntamente con
valores maximos de deformaciones admisibles,
proporcionan limites de esbeltez relacionados
con el problema de control de deformaciones.
En unos casos, estos limites de esbeltez no son
obligatorios, pero eximen al proyectista de cal-
cular y comprobar deformaciones. En otros
casos, los limites son de obligado cumplimiento
y proporcionan esbelteces méximas que, conse-
cuentemente, no eximen de la comprobacién de
deformaciones.

En muchos paises, han sido las normativas
especificas de cada tipologia o material estruc-
tural las que han definido los limites de defor-
macidén. En tales circunstancias es habitual que,
aun coincidiendo en el tipo de dafios o proble-
mas que se trata de evitar, los limites impuestos,
por ejemplo, por las normativas de acero u
hormigdédn planteen fuertes discrepancias, que
pueden determinar una mayor o menor compe-
titividad de unos u otros tipos estructurales.

Sin duda, resultaria méas razonable que aque-
llos limites de deformacién impuestos por razo-
nes independientes del material o tipologia
estructural, se definieran en una norma de
ambito general tal y como se hace, por ejemplo,
en lo que se refiere a acciones.

A continuacién se analizan los limites de
deformacion (y de esbeltez, en su caso) estable-
cidos en diferentes normativas:
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5.1. Instrucciones EH-91 y EF-88

Estrictamente hablando, la Instruccién espa-
fiola EH-91 (Ref. 4) no establece limites a las
deformaciones de elementos estructurales some-
tidos a flexién. En su articulo 45.2, inicamente
indica que “las piezas de hormigén armado
sometidas a flexién se proyectardn con la rigi-
dez necesaria para evitar que la flecha resul-
tante pueda afectar a las condiciones de servicio
de tales piezas o de otras partes de la construc-
cion”.

Es en el articulo 6.3.5 de la Instruccion EF-88
(Ref. 5) donde se establecen limites de deforma-
cién precisos aunque, légicamente, son sélo
aplicables a forjados. Las condiciones definidas
en tal sentido son las siguientes (siendo L la luz
del tramo vy, en caso de voladizo, 1,6 veces el
vuelo):

—Si el forjado sustenta o descansa en ele-
mentos no estructurales, la flecha activa sobre
éstos se limitara a:

® Para forjados que sustenten particiones
ejecutadas con ladrillos cerdmicos reci-
bidos con pasta de yeso: L7400 y L/800 +
0,6 cm.

® Para forjados que sustentan o descansan
en otros elementos especialmente sensibles
(tabiques muy rigidos, muros de cerra-
miento de fabrica, etc.): L/500 y L/1000 +
0,5 cm.

—Si el forjado no sustenta ni descansa en
elementos no estructurales, la flecha total, a
plazo infinito, no superara L/250 ni L/500 + 1

cm.

Consecuentemente, la Instruccién EF-88
establece limites en términos de flecha activa
cuando existen elementos estructurales en con-
tacto con los forjados, y en términos de flecha
total de no ser asi. (Con las cargas y procesos
constructivos usuales en la edificacién espa-
fiola, las limitaciones de flecha activa resultan
mucho mas restrictivas que las de la flecha
total). Los valores maximos admisibles se esta-
blecen en funcién de la luz, si bien no varian de
modo estrictamente lineal con ella.

Simultaneamente con las limitaciones de fle-
cha antes comentadas, la Instruccion EF-88
establece un cuadro de esbelteces maximas, jus-
tificado en base a la no existencia de problemas
de flechas perjudiciales o vibraciones incoémo-
das. El cumplimiento de tales esbelteces no
exime al proyectista de la comprobaciéon de
deformaciones, y debe considerarse un limite de
lo razonable.
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Canto minimo de forjados segiin articulo 6.3.5 de EF-88

Tipo de tramo Aislado Continuo Voladizo
Extremo Interior
Sustentacion Apoyados Empotrados
Acero (*) AEH 500{AEH 400 |AEH 500{AEH 400| AEH 500| AEH 400 [AEH 500| AEH 400

De cubierta, sin elementos
dafiables inferiores L/26 | L/27 | L/29 | L/30 | L/34 | L/35 | L /10| Ly/1l
De piso, con elementos dafia-
bles L/22 | L/24 | L/26 | L/28 | L/29 | L/31 |L/9 | L/9
De piso, con elementos muy
dafiables o muros 1L/20 | L/22 | L/22 | L/24 | L/27 | L/29 |L/8 | L/8

(*) El tipo de acero es el de la armadura inferior para viguetas armadas, y el de la superior para el caso de viguetas pretensadas.

5.2. Norma MV-103

Tal y como ya se ha comentado, la normativa
espafiola correspondiente a estructuras de acero
de edificacién presenta un planteamiento de
control de deformaciones completamente dife-
rente al establecido en la normativa de estructu-
ras de hormigén armado. En efecto, en la
Norma MV-103 (Ref. 6), las limitaciones se
establecen en términos de flecha total para la
carga maxima de servicio (peso propio, cargas
permanentes y sobrecargas). Sin embargo, el
valor maximo de esta flecha total se acota en
funcién del tipo de divisiones sustentadas asi
como de la luz del vano. Los limites asi resul-
tantes se recogen a continuacién, debiéndose
comentar que, en general, salvo vigas de gran
luz, los mismos son mds restrictivos que los
establecidos para elementos estructurales de
hormigén armado. En este sentido cabe pensar
que la imposicién de limitaciones de flecha
homologables en uno y otro tipo de estructuras,
podria modificar en cierta medida las actuales
relaciones de competitividad entre las mismas.

Miximas relaciones flecha/luz segiin
articulo 5.4.2. de MV-103

—Vigas o viguetas de cubierta 1/250

—Vigas hasta 5 m de luz que no soporten
muros de fabrica 1/300

—Vigas de mas de 5 m que no soporten

muros de fabrica ......... ... 1/400
—Vigas y viguetas que soporten muros

de fabrica .....viiiiiiiiii 1/500
—Ménsulas, medidas en el extremo

DI vt ie e 1/300

5.3. Eurocédigo EC-2

El Eurocodigo EC-2, relativo a disefio de
estructuras de hormigén, en su version de

Diciembre de 1989 (Ref. 7), toma como marco
para el establecimiento de limites de deforma-
ciones la Norma ISO-4356. De no existir reque-
rimientos especiales de uso (en cuyo caso se
remite a la citada Norma), el articulo 4.4.3.1 de
EC-2, fija la doble limitacién siguiente:

— Para garantizar el buen aspecto y funciona-
lidad de la obra, se establece un limite en la
flecha total correspondiente a cargas cuasi-
permanentes de L/250. Se admite introducir
contraflechas para compensar parcial o total-
mente la deformacion, siempre que no superen
el anterior valor de L/250.

—Para evitar dafios en elementos no estruc-
turales en contacto con piezas flectadas, se con-
sidera razonable un limite de la deformacién
activa de las mismas de L/500.

Simultaneamente con estos limites, el Euro-
“cédigo EC-2 proporciona, en su articulo
4.4.3.2, la tabla adjunta. En ella se fijan limites
de relaciones luz/canto util para diversos ele-
mentos estructurales a flexion, con diferentes
condiciones de extremo. La tabla considera dos
posibles niveles de compresién en el hormigén:
hormigén ligeramente comprimido, correspon-
diente a una cuantia geométrica de armado lon-
gitudinal del 0,5%; y hormigén fuertemente
comprimido, correspondiente a cuantias geo-
métricas del 1,5%. Todos los limites han sido
deducidos para una tensidén de servicio en la
armadura de la seccién central del vano, o de
arranque en voladizos, de 250 N/mm?, corres-
pondiente, en condiciones normales, a acero
AEH-400. Para otros tipos de acero, o criterios
de armado, los valores pueden multiplicarse por
250/f, siendo f, la tensidn de servicio en la sec-
ci6n determinante. El cumplimiento de la esbel-
tez correspondiente exime al proyectista de
comprobar deformaciones.

Los valores de la tabla han sido analizados
por los autores utilizando diferentes métodos de
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TABLA 4.13 DE EC-2

Esbelteces basicas L/d para elementos de hormigén armado en flexion simple

Hormigén Hormigén
Sistema estructural fuertemente ligeramente
comprimido comprimido
Viga biapoyada
Placa uni o bidireccional 18 25
simplemente apoyada
Viga continua en un extremo
Placa bidireccional 23 32
continua en direccion larga
Viga continua en dos extremos
Tramos interiores de 25 35
placa uni o bidireccional
Placa sobre soportes aislados 21 35
Voladizos 7 10

célculo (Refs. 8 y 9), observandose que, para las
condiciones de carga y proceso constructivo
habituales en la edificacién espafiola, los mis-
mos efectivamente garantizan deformaciones
totales inferiores a L/250. Sin embargo, el
empleo usual en Espafia de estructuras relati-
vamente ligeras (en base a forjados aligerados)
hace mas restrictivas las limitaciones de defor-
maciones activas, no pudiéndose asegurar con
caracter general flechas activas inferiores a
L/500 en base a tales esbelteces.

5.4. Eurocédigo EC-3

Como sucede en la reglamentacién espafiola,
el Eurocddigo EC-3 (Ref. 10), relativo a disefio
de estructuras de acero, presenta un plantea-
miento diferente al del Eurocodigo EC-2 de
hormigén armado, en materia de limitacién de
deformaciones. En efecto, en el reglamento
europeo de estructuras de acero se propone una
doble limitacién: de una parte, se acota la flecha
total correspondiente a la carga maxima de servi-
cio (0_, ); de otra, se limita la fraccién de esta
flecha debida a sobrecargas mas posibles
deformaciones dependientes del tiempo (6,).

Los limites impuestos en uno y otro caso varian
linealmente con la luz del vano y dependen de
las caracteristicas de los elementos sustentados.
Los mismos son validos para voladizos, aunque
adoptando una luz igual al doble de la de cédlculo.

En todos los casos, estos limites resultan
inferiores a los impuestos en la norma espafiola
MV-103 y, en general, pueden calificarse del
orden de magnitud de los establecidos en el
Eurocédigo EC-2 para estructuras de hormi-
gén. Asimismo, se debe indicar que dentro del
ambito de las estructuras de edificacién, los
limites de deformaciones (verticales y horizon-
tales) establecidos en el Eurocodigo EC-3 para
estructuras de acero son asumidos por el Euro-
coédigo EC-4 (Ref. 11) relativo a estructuras
mixtas hormigon-acero.

5.5. Cédigo Modelo CEB-FIP 1990

El Codigo Modelo C.E.B.-F.I.P. 1990 (Ref.
12) es coincidente en materia de limites de fle-
cha con el Eurocédigo EC-2 antes comentado.
Los valores maximos admisibles de deforma-
cién se fijan en L/250 para la flecha total y

TABLA 4.1 DE EC-3

Limites recomendados para deformaciones verticales

Condiciones del elemento estructural 0. 6,
Estructuras de cubiertas, en general L/200 L/250
Estructuras de cubiertas transitables L/250 L/300
Estructuras de piso, en general L/250 L/300
Estructuras unidas a elementos dafiables L/250 L/350
Estructuras que recogen soportes L/400 L/500
Cuando 6, pueda afectar a la estética L/250 —
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L/500 para la flecha activa. Asimismo, se esta-
blecen practicamente los mismos limites de
esbeltez que en el Eurocodigo EC-2 para eximir
al proyectista de efectuar comprobaciones de
flecha.

5.6. Norma Britanica BS-8110

El anterior codigo britanico CP-110 (Ref. 13)
establecia una terna de limitaciones en relacidén
con las deformaciones, las cuales han sido man-
tenidas en la actual norma BS-110 (Ref. 14):

—La flecha total a tiempo infinito, inclu-
yendo los efectos de temperatura, fluencia y
retraccidn, se limita a L/250.

—En caso de piezas de hormigdn pretensado
que deban sustentar elementos no estructurales,
la contraflecha se limita a L/300.

—La flecha activa sobre tabiqueria no debera
superar ¢l valor inferior de L/350 y 20 mm para
elementos de divisién no fragiles o de L/500 y
20 mm para divisiones fréagiles.

Asimismo, para vigas de secciéon rectangular
o “T”, el codigo britanico establece esbelteces o
relaciones luz/canto til, por debajo de las cua-
les se garantiza, para vanos de hasta 10 metros,
deformaciones totales por debajo de L/250 y
flechas activas inferiores al menor valor entre
L/350 y 20 mm. La Tabla 3.10 de BS-8110 pro-
porciona tales esbelteces para vigas rectangula-
res o en “T” con relaciones b /b inferiores a
0,3. Relaciones b /b superiores pueden interpo-
larse linealmente entre los valores dados. En
edificaciéon convencional, el cumplimiento de
estas esbelteces, exime al proyectista de com-
probar deformaciones. Para luces mayores de
10 metros, siempre que no se trate de voladizos
ni sea necesario limitar deformaciones activas,
las esbelteces de la tabla pueden utilizarse
corregidas por el factor 10/L, siendo L la luz
del vano en metros. Se considera asi el efecto de
la luz sobre la flecha, penalizandose las relacio-
nes para luces elevadas.

El codigo britdnico permite considerar el
efecto de la armadura de traccién y compresion
sobre estos valores. Para ello, las expresiones
que siguen facilitan factores correctores de las

esbelteces limite, en funcién de las cuantias
geométricas de traccidon y compresién, asi como
de la tension de servicio de las armaduras. Tales
expresiones se encuentran tabuladas en 3.11 y
3.12 de BS-8110:

Factor modificador para la armadura de
traccion:

477 —f,
120 . (0,9 + M/(bd?)

0,55 + <20

donde M es el momento dltimo de célculo en el
centro del vano (o en la seccidén de arranque
para voladizos); y f_ es la tensién de servicio en
la armadura de traccién.

Factor modificador para la armadura de
compresion:
[+(100.A__)/(b.d)
5. -
3+(100.A )/ (b.d) L5

donde A__, incluye todas las barras en compre-
sidn, incluso las no efectivamente sujetas por la
armadura transversal.

5.7. American Concrete Institute (A.C.1.)

A nivel de limitacion de deformaciones, den-
tro del American Concrete Institute, es necesa-
rio distinguir entre la documentacién elaborada
por el Comité ACI-435, especializado en el
campo de deformaciones en elementos estructu-
rales de hormigdn (Ref. 15), y el articulado del
Codigo ACI-318 (Ref. 16). Las conclusiones
recogidas en una y otra publicacién, atin man-
teniendo directrices comunes presentan ciertas
diferencias.

Uno de los textos més especializados y com-
pletos en relacion a limitaciéon de deformacio-
nes es precisamente el citado documento del
Comité 435 del A.C.1. (Ref. 15), recogido en la
monografia de J.I. Alvarez Baleriola y otros
(Ref. 2). A partir de él puede establecerse una
clasificacién en cuatro grandes grupos, de los
efectos indeseables que pueden ser ocasionados
por la excesiva deformabilidad de la estructura,
fijAndose paralelamente las limitaciones de
deformacién que intentan controlar tales efec-
tos:

TABLA 3.10 DE BS-8110

Esbelteces L/d basicas para vigas rectangulares o en “T”

Condiciones de apoyo Seccién Seccion “T"
rectangular (b, /b = 0,3)
Voladizo 7 5,6
Simplemente apoyada 20 16,0
Continua 26 20,8
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1. Limitaciones basadas en razones de indole
sensorial:

—1La limitacién por razones ‘‘visuales” o
“estéticas” queda a criterio del proyectista. Se
debe basar en la flecha a tiempo infinito produ-
cida por la totalidad de cargas y sobrecargas.

—A fin de evitar vibraciones perceptibles por
el hombre, la flecha instantdnea originada por
la sobrecarga de uso se limita a L/360.

2. Limitaciones tendentes a garantizar la
funcionalidad de la estructura y la edificacion:

—1La flecha total a tiempo infinito de superfi-
cies planas que deban evacuar aguas se limita a
L/240. Se pretenden evitar asi problemas fun-
cionales de retenciéon de aguas.

—En aquellos suelos en los que sean necesa-
rias especiales condiciones de nivelacion, por
ejemplo los de instalaciones deportivas, la fle-
cha o contraflecha total maxima se limita a
L/360, en tanto que la flecha posterior a la ins-
talacion del suelo se acota en L/600.

—Cuando se prevé la instalacion de maqui-
narias, se cumplirdn los requisitos de nivelacion
exigidos por el fabricante.

3. Limitaciones basadas en evitar dafios o pérdida
de funcionalidad en elementos no estructurales:

—Para evitar dafios en muros o tabiques de
albafiileria, la limitacién de la flecha activa
sobre los mismos se establece en el menor valor
entre L/600 y 7,6 mm (0,3”). Asimismo, el giro
méaximo del elemento sobre el que apoya el
muro o tabique se limita, en el punto de apoyo,
a ¢ = 0,00167 radianes. (Esta tltima condicion
equivale a limitar el posible desplome de las
divisiones a 1/600 de su altura).

—Cuando los elementos de divisién sean de
tipo mampara, las limitaciones anteriores sobre
la flecha activa se reducen a L/240 6 25,4 mm

(1.

—A fin de eliminar el riesgo de desperfectos
en los enlucidos de los techos o falsos techos
rigidos, la flecha producida con posterioridad al
acabado de éstos se limita a L/360. Cuando se
trate de falsos techos a base de placas suspendi-
das (falsos techos actsticos, por ejemplo), la
limitacién anterior se reduce a L/130.

—La flecha total de origen térmico (tempera-
turas diferenciales) se limita al menor valor de
L/300 6 15,2 mm (6”).

—Los movimientos horizontales de cada
planta (consecuencia de la accion del viento) se
limitan al menor valor de 0,002.h 6 3,8 mm
(0,15).
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4. Limitaciones basadas en evitar el dafio en
elementos estructurales:

—Cuando las deformaciones puedan afectar
a la estabilidad de la estructura, o alterar su
esquema de trabajo o distribucién de tensiones,
sus efectos se deberan considerar en el disefio y
célculo de la misma. (Esta consideracion puede
ser particularmente importante en arcos o
columnas esbeltas).

—Los efectos dindmicos susceptibles de
incrementar las deformaciones y tensiones esta-
ticas, deben ser tenidos en cuenta en el calculo.
El cumplimiento de las limitaciones de defor-
macién impuestas por otros motivos se debera
verificar sobre las deformaciones totales (estati-
cas mas amplificacion dinamica). Esta conside-
racién se efectiia con especial mencidn a estruc-
turas sometidas a fuertes acciones de viento,
cargas moviles de entidad, o que contengan
magquinaria.

El Cédigo ACI-318 (Ref. 16) en su apartado
9.5 recoge una parte de las limitaciones ante-
riormente comentadas, haciéndolas preceptivas
en estructuras de hormigén de edificacién. Se
establecen asi los siguientes limites de deforma-
cién bajo cargas de servicio:

—En forjados de cubiertas planas que no
soporten ni estén vinculadas a elementos dafia-
bles por deformabilidad excesiva, la limitacion
se establece en términos de flecha instantanea
debida a sobrecargas, acotandose la misma a un
méximo de L/180. Este limite no necesaria-
mente garantiza la adecuada evacuacion de
aguas, por lo que el proyectista debe verificar
este extremo.

—En forjados de piso que no soporten o
estén unidos a elementos dafiables por defor-
mabilidad excesiva, la limitacién se efectlia
igualmente en términos de flecha instantinea
debida a sobrecargas, si bien el limite se eleva
hasta L/360.

—En forjados de cubierta o piso que sopor-
ten o estén unidos a elementos no estructurales
no muy probablemente dafiables por deforma-
bilidad excesiva, la limitacion se establece en
términos de flecha activa sobre dichos elemen-
tos, acotandose su maximo valor en L/240
(salvo que las caracteristicas de los elementos
dafiables exijan limites mas restrictivos).

—En forjados de cubierta o piso que sopor-
ten o estén unidos a elementos no estructurales
dafiables por deformabilidad excesiva, la limi-
tacion se establece en términos de flecha activa
y se acota en L/480 (salvo que se adopten
medidas constructivas que permitan aliviar este
limite).

Conjuntamente con estas limitaciones, el
Cédigo ACI-318 proporciona un cuadro de




TABLA 9.5 (a) DE ACI-318

Espesores minimos de vigas o losas unidireccionales no pretensadas, salvo que se comprueben deformaciones
(Elementos no vinculados a particiones muy dafiables)

Un Dos
Elemento Bi-apoyada extremo extremos Voladizo
continuo continuos

Losa maciza. L/20 L/24 L/28 L/10

Unidireccional
Viga o

losa nervada L/16 L/18,5 L/21 L/8

unidireccional

espesores minimos o relaciones limite luz/canto
para vigas y losas unidireccionales que no sus-
tenten elementos muy dafiables por deforma-
ciones excesivas, por debajo de las cuales no es
precisa la comprobacién de deformaciones.

5.8. Otras Normativas

Fuera de nuestro entorno geografico y eco-
némico mas inmediato, cabe citar algunas limi-
taciones de deformacidn expuestas en diferentes
normativas:

Las reglamentaciones soviética y rumana
analizadas en (Ref. 17), limitan la flecha total
adinisible en forjados en funcién de su tipologia
y de su luz del siguiente modo:

—Forjados sin nervios:

L<7m; 6/L = 17200
L=7m; 6/L = 1/300

—Forjados con nervios:
L<5m; 6/L = 1/200
Sm<L<7m; 6/L=1/300
L=7m; 6/L = 17400

Por su parte, la norma checoslovaca establece
limitaciones esencialmente coincidentes con las
planteadas por el A.C.I.

6. LIMITACION DE DEFORMACIONES
HORIZONTALES DE EDIFICIOS EN
ALTURA

En edificios de cierta altura, conjuntamente
con las limitaciones ya comentadas anterior-
mente, es necesario controlar y limitar el movi-
miento lateral de la estructura frente a acciones
horizontales de viento. En determinadas condi-
ciones, este limite puede llegar a ser uno de los
condicionantes en la eleccién y dimensiona-
miento del sistema estructural.

Paralelamente con la situacién expuesta en
relacién con las deformaciones verticales de
origen gravitatorio, conforme progresa el desa-
rrollo de edficios en altura, las flechas

horizontales y el control de las oscilaciones
resultan mas determinantes en el proyecto. Los
incrementos de altura y esbeltez, la mejora de la
capacidad resistente de los materiales estructu-
rales, y el progresivo refinamiento de los mode-
los de analisis han contribuido a crear estructu-
ras mas deformables.

Con ciertas matizaciones, las razones que
motivan el control de la deformacién lateral de
un edificio en altura son coincidentes con aqué-
llas que han sido planteadas con carécter gene-
ral y especificamente analizadas para deforma-
ciones verticales de origen gravitatorio. Dentro
de ellas conviene destacar las siguientes:

—Comodidad de los usuarios: La percepcion
del movimiento lateral del edficio ante la accién
horizontal del viento produce efectos no desea-
bles en sus ocupantes.

—Problemas funcionales: Determinados nive-
les de deformacién pueden limitar el desarrollo
de algunos de los usos del edificio. Especial-
mente hay que sefialar las necesidades de nive-
lacion y/o reposo de ciertos equipos.

—Dafios en elementos no estructurales: La
existencia de deformaciones horizontales exce-
sivas puede motivar el deterioro de elementos
constructivos, especialmente divisiones, cerra-
mientos y techos. Es de destacar en este sentido
que determinados sistemas originan que ele-
mentos constructivos en principio no estructu-
rales colaboren en la rigidizacion lateral del edi-
ficio y disipen energia ante acciones horizontales.
En todo caso las tendencias constructivas actua-
les tienden a independizar la estructura.

—Pérdida de seguridad de la estructura:
Niveles excesivos de deformacién horizontal
pueden alterar la distribuciéon de esfuerzos en
los elementos y secciones de la estructura e
incluso generar problemas de inestabilidad. De
acuerdo con el comentario al articulo 43.4 de la
Instruccion EH-91 (Ref. 4), para estructuras de
hormigén armado usuales de edificacién, con
menos de 15 plantas y desplazamientos en
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cabeza inferiores a H/750 es posible su analisis
en base a esfuerzos calculados en teoria de pri-
mer orden. Deformaciones horizontales supe-
riores (asi como estructuras no comprendidas
en las caracteristicas anteriores) exigen analisis
en teoria de segundo orden.

El estudio riguroso del problema del “con-
fort” de los usuarios de los edificios ante Ia
accion del viento, exige el analisis dindmico del
mismo, tal y como se presenta en el apartado
que sigue. Asimismo, el control de al menos una
parte de los efectos no deseables antes comen-
tados, exige la limitacién, dentro dé niveles
aceptables, del movimiento lateral en un sen-
tido amplio, incluyendo velocidad, aceleracion
o la variacion de ésta, conocida como “jerk™, y
no exclusivamente de los desplazamientos
méaximos. A partir de experimentaciones direc-
tas y de mediciones en distintos edificios, se ha
obtenido la respuesta humana ante este tipo de
movimientos, analizando el efecto de las princi-
pales variables involucradas. Algunos de tales
resultados se recogen en el apartado posterior.

A pesar del carcter dinamico del problema,
tanto las normativas como la practica profesio-
nal han operado a menudo limitando casi
exclusivamente la deformacion lateral maxima
del edificio, generalmente a partir de aproxima-
ciones estaticas o cuasi-estaticas al problema.
En este sentido, con independencia de los plan-
teamientos que se exponen posteriormente, a
continuacién se efectiia una revisién de las limi-
taciones mas usuales, recogidas por L.D. Mar-
torano y F. Aguirre (Ref. 18).

En el disefio de los primeros rascacielos se
utilizd6 como limite el valor de H/380. Este
valor hubiera conducido a una excesiva defor-
mabilidad lateral de no haber sido por la rigidi-
zacidn aportada por cerramientos y particiones
de fabrica no contabilizadas en el calculo.

La progresiva desaparicién de cerramientos y
divisiones de fabrica, asi como la tendencia a
independizar la estructura de gran parte de los
elementos constructivos, condujo a flexibilizar
el edificio al tiempo que la estructura se conver-
tia en la Gnica parte resistente del mismo frente
a acciones horizontales. Como consecuencia de
ello, los limites de la deformacién horizontal
méaxima se situaron en torno a H/500 6 H/600,
valor que conduce a resultados aceptables en
estructuras de hormigén de mayor masa y
amortiguamiento. Asi, tanto las normas del
Uniform Building Code y National Building
Code de Canadd como el ya citado Comité
ACI-435 (Ref. 15), adoptan el limite de H/500.
Esta tltima institucién recomienda, ademas,
limitar el desplazamiento horizontal de cual-
quier planta a 3,8 mm (0,15”).

Para los edificios en altura de estructura
metalica, las Recomendaciones de la Conven-
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cién Europea de la Construccion Metalica (Ref.
19), establecen un limite para el desplazamiento
horizontal producido por las acciones de servi-
cio, de 1/300 de la altura si la evaluacion del
desplazamiento se efectiia para la estructura
sola, sin incluir la rigidizacién aportada por los
cerramientos. Por el contrario, si dicha rigidiza-
cion es incluida en andlisis (lo cual se admite
explicitamente en las citadas Recomendacio-
nes), el limite exigido es de 1/500. Estos limites
se aplican tanto al edificio en conjunto como a
cualquiera de sus alturas. Obviamente, las ante-
riores limitaciones parece que deben conside-
rarse aplicables exclusivamente en edificios
donde los cerramientos sean suficientemente
rigidos, lo cual no es el caso, por supuesto, de
las fachadas de ““muro cortina’.

También para edificios de gran altura cons-
truidos con estructura metélica, en la publica-
ci6én del ASCE (Ref. 20), se encuentran referen-
ciados valores calculados del desplazamiento
horizontal debido a la accién del viento, com-
prendidos entre 1/370 y 1/1100 de la altura.
Como préactica en el disefio de edificios de ofici-
nas en la ciudad de Nueva York, se citan limites
de 1/333 a 1/500 para edificios con cerramien-
tos de fabrica, y de 1/400 a 1/666 para edificios
con “muros cortina”’.

En cualquier caso, en materia de limites de
deformabilidad horizontal, se aprecia anélogo
grado de descoordinacién que el observado
para los limites de deformacién vertical entre
los codigos de estructuras metélicas y de hormi-
gbn, atin cuando los estados limites contempla-
dos deberian regularse con valores coherentes,
con independencia del tipo de estructura del
edificio.

Como ha quedado indicado, cuando el limite
del desplazamiento horizontal persigue acotar
las posibles molestias producidas a los usuarios
del edificio, el fendmeno debe considerarse
esencialmente bajo su aspecto dindmico, cues-
tién que se expone en el apartado siguiente.
Como prueba de que un mero incremento del
limite de deformacion estdtica puede no ser
suficiente, por si s6lo, para evitar dichos efec-
tos, en la misma referencia anterior se cita el
caso de un edificio construido en 1970, calcu-
lado con un limite conservador de 1/700 de la
altura para la deformacién horizontal estética,
cuyos ocupantes denunciaban molestias diver-
sas bajo la accion del viento.

7. LIMITACION DE LA DEFORMABILIDAD
DE CARACTER DINAMICO

El estado limite de servicio en el cual las
deformaciones de caracter dindmico pueden
afectar al uso normal de las construcciones se



conoce como estado limite de vibraciones. No es
frecuente su analisis en estructuras de edifica-
cién, si bien en determinadas circunstancias el
mismo puede ser de la maxima importancia:

—Estructuras esbeltas sometidas a la accién
del viento, para las que ésta puede ocasionar
oscilaciones que, como se introdujo en el apar-
tado precedente, entre otros efectos no desea-
bles afecten al “confort” de sus ocupantes.

—Zonas plblicas o privadas con paso simul-
taneo de peatones y de trafico rodado.

—Otras situaciones, como las vibraciones
producidas por maquinaria, que no seran con-
sideradas en este trabajo.

En estos casos, los diversos reglamentos
actuales establecen limites empiricos para las
aceleraciones u otras derivadas del movimiento,
dependiendo de las condiciones de los usuarios,
tanto objetivas (condiciones de trabajo especia-
les, en hospitales, oficinas, etc.) como subjeti-
vas: las vibraciones que el usuario estd prepa-
rado para tolerar son muy variables segtn las
circunstancias y, de hecho, la percepcién del
movimiento no necesariamente implica que éste
resulte “molesto” (compdrese, por ejemplo, la
predisposicién de un peatdn en este sentido cir-
culando por una via ptblica con la del usuario
de una vivienda).

Para el andlisis correcto del estado limite de
vibraciones, es esencial descartar cualquier pre-
tensién de su control, reforzando sin mas los
limites de la deformabilidad estitica de la
estructura: se trata de conceptos diferentes que
requieren tratamientos diferenciados. En este
sentido, la literatura proporciona ejemplos de
construcciones que han manifestado un com-
portamiento dinamico inadecuado, a pesar de
haber sido proyectados con limites exigentes en
términos de deformabilidad estatica. Los traba-
jos de Reed (Ref. 21) o Le Messurier (Ref. 22)
pueden destacarse en esta linea.

Como aclaracién de esta idea, y con inten-
cién meramente cualitativa y no cuantitativa,
puede considerarse el caso en que el modo pri-
mero (o fundamental) de vibracién puede
entenderse (cualitativamente) por asimilacion al
comportamiento de un oscilador de un solo
grado de libertad, de rigidez equivalente Ky
masa equivalente concentrada m,. Para este
sencillo sistema rigen las siguientes relaciones:

—Frecuencia propia: n = w/2m = 1/T
siendo T el periodo propio y w la frecuencia
“circular” natural, w = v/ K /m_=+/K_. ¢/P,
en donde ges la aceleracién de la gravedad (g =
=981 m/s?),y, P,=m,.gesel peso correspon-
diente a la masa m_.

—Aceleracion de las oscilaciones libres: a =
=w?. Au

siendo Au la amplitud de las oscilaciones.

Generalmente Au puede suponerse propor-
cional a la flecha estatica u_, = F /K, corres-
pondiente al valor “nominal” de la accién que
produce las oscilaciones (acciones ‘‘cuasiestati-
cas” debidas al viento definidas por las normas;
cargas de trafico, incluidos efectos de “impacto”;
etc.). Es decir, Au=a.u_=a.F /K ,siendo a
un cierto coeficiente numérico. Entonces se
tiene:a=w?. a.u, =a.(F/P).g, de donde se
desprende la conclusién, ciertamente paradd-
jica, de que (en esta aproximacién orientativa),
las aceleraciones vienen a ser independientes de
la rigidez estatica K , siendo en cambio funda-
mental para el control de las aceleraciones la
masa m, (o el peso P ), adecuadamente propor-
cionado al valor de las acciones (F).

Otro aspecto basico del comportamiento
dindmico de las construcciones es el llamado
“amortiguamiento” de las oscilaciones, cuya
caracterizacién precisa puede encontrarse en la
literatura técnica, y que tampoco tiene ninguna
relacién con la rigidez estatica de la estructura.
El amortiguamiento propio de las construccio-
nes puede incrementarse deliberadamente me-
diante dispositivos apropiados, si bien éste es
un recurso raramente puesto en prictica, a
pesar de su potencial interés. El amortigua-
miento propio de las estructuras de edificacion
usuales depende fundamentalmente del tipo de
material y medios de unién empleados. Asi,
puede afirmarse a grandes rasgos que el amorti-
guamiento estructural de las estructuras de
hormigén armado es del orden a= dos veces el
de las estructuras metalicas atornilladas, cinco
veces el de las estructuras metélicas soldadas, y
mas del doble de las estructuras de hormigén
pretensado. Mas datos y mayor informacion
sobre el amortiguamiento estructural puede
encontrarse, por ejemplo, en las Recomenda-
ciones CECM-1987 (Ref. 23).

Si se considera que la componente oscilante
(Au en las expresiones anteriores) de las oscila-
ciones forzadas por la accion del viento varia
aproximadamente de forma inversamente pro-
porcional a la raiz cuadrada del llamado
“decremento logaritmico™ & (pardmetro que
cuantifica la intensidad del amortiguamiento),
en la expresion de las aceleraciones a = a .
.(F/P).g,setendrd a oo 1/3/'8, y por lo tanto,
a o I/(P, . V' 8). Es decir, las aceleraciones
varian, en primera aproximacion, de forma
inversa al producto P, . V' 6, lo cual sirve de
orientacién al proyectista acerca de las varia-
bles efectivas para lograr disefios con compor-
tamiento dindmico aceptable.

A partir de experimentaciones directas y de
mediciones en distintos edificios, se ha obtenido
la respuesta humana ante este tipo de movi-
mientos. Asi, para estructuras esbeltas someti-
das a la accién del viento, se establecieron por
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Chang (Ref. 24) los siguientes limites empiricos
de las aceleraciones:

—Aceleraciones no percibibles ...
—Aceleraciones percibibles ...
—Aceleraciones molestas - ...o.c.oocoiiioiiiii
—Aceleraciones muy molestas ...
— Aceleraciones intolerables ...

Khan y Parmelee (Ref. 25) establecen conclu-
siones similares, sefialando el valor de 0,004 . g
como umbral de las aceleraciones percibibles y
0,02 . g como limite de las aceleraciones moles-
tas, siempre en referencia a condiciones propias
de edificios destinados al uso de vivienda, ofici-
nas o similares.

Mas recientemente, la citada Convencion
Europea de la Construccion Metélica (Ref. 23)
ha propuesto un criterio mucho més elaborado
para el control del “confort” de los usuarios de
edificaciones sometidas a la accién del viento.
Para frecuencias propias comprendidas en el
intervalo 2 s' << n < 8 s'!, los limites de las
aceleraciones horizontales recomendadas por la
CECM son, aproximadamente:

—Aceleracidén admisible ...
— Aceleracién tolerable dos veces por afio ........
— Aceleracién molesta (inadmisible) ...

siendo k, = 1 un coeficiente que depende del
uso del edificio:

—Trabajos de precision,

hospitales -..cooooiioiiiiieieeeeeeeeee ko= 1
—Viviendas ..o k= 14
—Oficings —eoooeeeeomiieiaiee e k,= 4
—Fabricas ..ot k, = 8
—Circulacién de peatones .......... k, =16

y siendo k, = un factor que depende de la fre-
cuencia propia. Para frecuencias propias eleva-
das, correspondientes a estructuras rigidas y/o
con poca masa (n > 6 a 10 s!), k, crece aproxi-
madamente de forma proporcional a n, lo cual
equivale a reconocer que, en tal caso, la magni-
tud determinante es de hecho la velocidad, mas
que la aceleracidn, de las oscilaciones. En cam-
bio, para frecuencias pequefias (n < 3 s'), k,
aumenta al disminuir n, lo cual equivale a limi-
tar las derivadas mas altas del movimiento.
Para aceleraciones verticales, se admite un
incremento del 40% de los limites anteriores.

Por otra parte, las Recomendaciones CECM-
1987 (Ref. 23) proporcionan limites y procedi-
mientos de calculo tanto de las aceleraciones en
la direccién del viento como en la direccién
transversal, e incluso de las posibles velocidades
de rotacién torsional. Para estas Ultimas se
establece un limite de 0,001 rad/s (velocidad de
percepcion de las rotaciones del edificio
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mirando hacia fuera por una ventana), limite
que se admite sea alcanzado una vez por afio.

................................................. a<<0,005.¢g
.............................. 0,005 . g <a < 0,015 .
______________________________ 0,015 . g <a < 0,050 .
............................... 0,050 . g =a < 0,150 .

gQ 0o UQ O0Q

Para el segundo caso de importancia del
estado limite de vibraciones en la edificacion,
correspondiente a circulacion peatonal en zonas
publicas con trafico simultdneo de vehiculos,
cabe recurrir a la experiencia acumulada al res-
pecto en puentes de carretera. En tal caso, pro-
bablemente los limites establecidos para estas
construcciones deben endurecerse si las condi-
ciones de uso se consideran no asimilables o
mas exigentes que las de una via publica.

Para este tipo de fendmenos, se reconoce
también en la literatura técnica una tendencia a
limitar las derivadas mas altas del movimiento a
medida que disminuye la frecuencia propia n,
tal y como han propuesto Postlethwaithe (Ref.
26) o Dieckmann (Ref. 27). Paran <55, para

.................................. a=0,0012.g.%, .k,
..................................... a=0,004.g.k .k,
..................................... a=0,012.¢g.k, .k,

el caso de puentes y construcciones asimilables
con paso de peatones, la aceleraciéon méaxima tole-
rable puede ser del orden de 0,050 . g,a 0,125 . g.
Paran> 55", es la velocidad de las oscilaciones
la que se limita de 1,25 a 3,65 cm/s.

Por su parte, la norma britanica BS CP-117
(Ref. 28) establece una limitacién equivalente a
acotar la velocidad a un maximo de 5,65 cm/s,
para el paso de un vehiculo significativo de 20 t.
La velocidad de las oscilaciones se estima por la
expresion v=w . Au =27n.a.u_,siendou la
flecha estatica y « un coeficiente que, para
puentes mixtos, adopta los valores siguientes:

a=0,75sin <45
a=040sin=4s"!

Las recientes propuestas de instruccién IPM-
1991 (Ref. 29) e IPX-1991 (Ref. 30) proponen
un limite de las aceleraciones de las oscilaciones
debidas al trafico, variable con la frecuencia:

a(m/s')<0,5.+/n,connens’!

donde las aceleraciones deben calcularse tam-
bién para el paso de un vehiculo de 20 t. En
términos de velocidad de las oscilaciones, el
limite anterior equivale a exigir:

v (cm/s) = 20/+/n, con n en s’

Para la aplicacion en edificacion de estos
limites utilizados en el proyecto de puentes,



para condiciones de uso no asimilables a circu-
lacién de peatones por calzadas publicas, se
sugiere reducirlos en la proporcion k /16,
siendo k, el coeficiente propuesto en CECM-87
que fue anteriormente indicado. Asimismo,
también los valores significativos de las accio-
nes de trafico susceptibles de producir vibracio-
nes, se reduciran siempre que el trafico se limite
a vehiculos de turismo u otros. Tal puede ser €l
caso de garajes o calzadas de uso privado, etc.
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RESUMEN

La deformacién de los elementos estructura-
les debe mantenerse dentro de limites que
garanticen el aspecto, funcionalidad e integri-
dad de la estructura y la construccién susten-
tada. Tales limites deben también evitar el dafio
sobre elementos constructivos vinculados a la
estructura, como cerramientos, divisiones o
acabados. Asimismo deben controlarse las
vibraciones y deformaciones de caracter dina-
mico a fin de que no interfieran con la comodi-
dad de los usuarios. En casos extremos, las
deformaciones excesivas pueden afectar a la
durabilidad, seguridad o estabilidad de la pro-
pia estructura.

El refinamiento de los modelos de analisis
frente a estados limites Gltimos, la mejora resis-
tente de los materiales y la consiguiente reduc-
cién progresiva de secciones han incrementado
en los ultimos afios la deformabilidad de las
estructuras. La aparicidén de problemas patold-
gicos por esta causa ha hecho cada dia mas
necesario el control de las deformaciones.

En este trabajo se analizan los efectos de las
deformaciones excesivas, exponiendo los crite-
rios usuales de limitaciéon para evitarlos. Asi-
mismo se revisan y comparan pormenorizada-
mente los limites wusuales de deformacién
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planteados en las principales normativas, reco-
mendaciones y publicaciones técnicas. Tal revi-
sién incluye limitacion de deformaciones estati-
cas verticales y horizontales para estructuras de
edificacion. El apartado final introduce el con-
trol de deformaciones de caracter dinamico. El
estudio se centra en el efecto de la accidén del
viento sobre edificios de altura asi como de las
vibraciones debidas al trafico, planteandose la
metodologia y criterios bésicos para evitar
molestias y pérdida de comodidad en los
usuarios.

SUMMARY

The deformation of a member or structure
should be limited to ensure the proper appea-
rance, functioning and integrity of the structure
and the construction. In some cases limitation
may be required to prevent damages to ele-
ments, partitions, or finishes attached to or in
contact with the considered member. Vibration
may also require control as it can cause discom-
fort or alarm to users. In extreme cases, exces-
sive deformations may affect structural durabi-
lity or safety.

Factors such as advances in design methods
for ultimate limit states, increase of strength of
materials, or progressive reduction of cross-
sections have increased the deformability of
structures. Systematic control of limit states of
deformation is every day more necessary.

In this work effects of excessive deformation
of structure are studied, analyzing criteria to
prevent them. A detailed comparative study of
limitations proposed by most relevant codes,
recommendations and technical literature is
presented. It includes vértical and horizontal
static deflections of building structures. In the
final part, an introduction to dynamic deforma-
tions of constructions is developed. Criteria and
methodology to prevent human discomfort due
to wind-induced motions in tall buildings or
traffic vibrations are summarized.
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1. SOBRE LA METODOLOGIA ACTUAL
PARA LA VERIFICACION DEL ESTADO
LIMITE DE DEFORMACION

El articulo 45 de la EH-91 [1] plantea un
método general [2] para el célculo de flechas
(art. 45.2) y otro simplificado (arts. 45.3 y 45.4).
Este ultimo consiste béasicamente en obtener
una inercia equivalente de la seccion de la pieza
en estudio que incluye los efectos de la fisura-
cién por flexién asi como las condiciones de
vinculacién.

La férmula utilizada es la propuesta por
Branson [3]

M M.
I = ‘Kf)} I+ (1 — (H*f] LFL ()

a a

donde:

M, es el momento de fisuracion de la seccidn.
M, es el momento solicitacién en servicio.

I, es la inercia de la seccidén bruta.

I, es la inercia de la seccion fisurada.

Dado que, generalmente, la ley de momentos
flectores es variable a lo largo de la pieza, de
acuerdo con la férmula (1) no todas las seccio-
nes tienen la misma I . Por ello se extiende este
concepto a nivel pieza, obteniendo una inercia
equivalente ponderada, I *, funcion de las vin-
culaciones extremas del elemento.

El articulo 45.4 plantea el calculo de flechas
diferidas de forma simplificada proponiendo un
coeficiente multiplicador de las flechas instan-
taneas A que es funcién de la duracién de la
carga y de la cuantia geométrica de armadura
de compresion p’.

A’
¢ iy (2)

A: 5
1+50p° b.d

donde £ es un coeficiente que depende de la
duracidn de la carga y que se obtiene, para una
carga aplicada en un instante t, cuya flecha se
mide en el instante t,, por la diferencia = £ (t,) —

El pardmetro A puede interpretarse, por
tanto, como el factor por el que hay que multi-
plicar la curvatura instantdnea de cada seccion
para obtener la curvatura diferida debida a la
fluencia.

El método descrito para el calculo de flechas
instantaneas tiene en cuenta, de forma indi-
recta, los parametros mas importantes que
intervienen en el fendmeno, tales como: carga y
luz (a través de M), geometria seccional (a tra-
vés de 1), existencia de fisuracién y contribu-
cion del hormigdn traccionado entre fisuras (a
través de la relacién (M,/M,), cuantia de arma-
duras y modulo de deformacién del hormigdn
(a través de L), y condiciones de vinculacién a
través de la ponderacion final a nivel de pieza.
Sin embargo, para tratarse de un método sim-
plificado resulta muy engorroso, ya que obliga
a realizar numerosos céalculos seccionales en
cada elemento.

En relacidn al calculo de flechas diferidas, a
pesar de la modificacion realizada en el articulo
45.4 respecto del valor de &, existen ciertos
aspectos que requieren un estudio més deta-
llado como son:

—Consideracién de la flecha generada por
retraccion.

—Inclusién en el factor £ de los parametros
mas influyentes en la fluencia (edad en el ins-
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tante de puesta en carga, condiciones medioam-
bientales, etc.) no recogidos actualmente, asi
como sus efectos a nivel seccién.

Por otra parte, un aspecto no cubierto por la
EH-91 es la posibilidad de establecer criterios
que permitan satisfacer automaticamente el
estado limite de deformacién, sin necesidad de
calcular flechas, a través de la satisfaccién de
algunos requisitos ligados a variables de pro-
yecto, tal como ocurre en el estado limite de
fisuracion (tabla 44.4 de la EH-91) o en los
estados limites ultimos de anclaje y adherencia.

Disponer de expresiones, tablas o graficos
que permitan, en caso de ser satisfechos, eludir
el tedioso calculo de flechas en estructuras de
hormigén puede ser, ademas, de gran utilidad
de cara al predimensionamiento de cantos,
esbelteces o cuantias de armaduras para tener
en cuenta, ya desde el inicio del proceso de cal-
culo, los estados limites de servicio. Evidente-
mente, tales criterios deben ser limitados a
casos muy claros (secciones mds usuales, con
dimensiones y cuantias usuales) en los que la
experiencia aporte resultados satisfactorios.

En esta linea, el Cédigo Modelo CEB-FIP/90
[4] plantea, en su capitulo 7, un método simpli-
ficado para el cdlculo de flechas y un criterio
para la satisfaccion automatica del estado limite
de deformacion. Ambos métodos son muy ope-
rativos, aunque en aras a la simplicidad han
sacrificado generalidad, quedando ocultas en su
formulacién algunas variables de gran impor-
tancia. Asi por ejemplo, se adopta un valor fijo
de 2,5 para el coeficiente de fluencia, lo que
impide tener en cuenta las condiciones ambien-
tales, la duracién de la carga y el cdlculo de la
flecha activa [5].

Por ello seria deseable disponer de un método
de calculo de flechas que, teniendo en cuenta los
parametros mas significativos en la deformabi-
lidad de estas estructuras, conjugue la simplici-
dad conceptual y operativa con un cierto grado
de generalidad y un nivel de aproximacion
aceptable en su campo de validez.

En este articulo se propone un método de
estas caracteristicas, deducido analiticamente a
partir de los principios basicos del comporta-
miento instantdneo y diferido del hormigén
armado, aplicable a elementos de seccidén rec-
tangular. En las referencias [6], [7], [8] y [9]
pueden encontrarse trabajos recientemente desa-
rrollados en esta linea en nuestro pais.

En la segunda parte del trabajo se propone
una metodologia para la verificacion automa-
tica del estado limite de deformacién, quedando
concretada en una expresion (o alternativa-
mente en un conjunto de tablas o 4bacos obte-
nidos de aquélla) que permite evitar el cdlculo
de la flecha en caso de ser satisfecha.
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2. PROPUESTA DE METODO
SIMPLIFICADO DE CALCULO DE
FLECHAS INSTANTANEAS

La flecha instant4dnea en piezas de hormigén
armado puede calcularse, de acuerdo con el art.
45 de 1a EH-91, utilizando la inercia equivalente
ponderada de Branson, I.*. Ello es lo mismo
que calcular la flecha elastica y multiplicarla
por la relacién I, /1.*, siendo [, la inercia bruta
de la seccién de la pieza

2 2
v K Ml _K M2 I, =yc11—b
Ec Ie* Ec Ib Ie* IC*
donde y es la flecha instantinea de la pieza, que
incluye el efecto de la fisuracién. Para obtener

3)

el factorl_b partiremos de la férmula de Branson
*

I
(1) a nivel seccién, en la que dividiendo por I se
tiene: I M I M
. 3 3
=)+ = (D] )
I, ML M,

Para evaluar el término I /I, hay que conocer

previamente el valor de_I_f_, lo que requiere un
b

analisis seccional en servicio, esto es, con dia-

gramas tension deformacién lineales y seccion

fisurada sometida a una solicitacién instanta-

nea de flexién simple (figura 1). Dicho andlisis

conduce a los siguientes resultados:

X , o 2(p+pd/d)
?zn(p+p)[—l+\/1+—————]

n+py

(5)

k,=E[A, (d—x)(d—x/3)+ A (x—d)
(x/3 — d)] (6)

Donde k, es la rigidez de la secciéon fisurada.
Si sélo hay armadura de traccién (o = 0).

X / 2 \

Z _np[—1 | 7
5 np | +\/ + np] (7)
k,=E A, (d—x(d—x/3) (8)

La relacion /1, serd igual a la relacion k, /k,,
donde k;= E_. I, esto es:

ﬁ:_IL: 12n [p (1 — x/d) (1 — x/3d) +
S h X ’ d d
X
V(Y =13 9
+,D(d d)(3d d)] [h] 9

Sin armadura de compresidn (p’ = 0) se tiene:

I, d,
. =12np (1 —x/d) (I — x/3d) . (B—)" (10)

b
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I
~ Se observa que la relacion—depende de los
siguientes pardmetros: b

—Coeficiente de equivalencia n, cuyo efecto
en I/1, es menor a medida que la cuantia geo-
métrica de traccién p es mayor. El valor de n
puede considerarse casi constante en el rango de
los hormigones utilizados en edificacion, utili-
zandose a partir de ahora n = 8.

—Cuantias geométricas de traccién p y de
compresién p’ aunque esta Gltima con mucha
menos influencia.

—Profundidad relativa de la fibra neutra
x/d.

—Relaciéon del recubrimiento d’ al canto 1til
d. Este valor oscila entre 0,5 y 0,1.

—Relacion entre el canto 1til y el canto total,
al cubo, (d/h).

Dado que la profundidad relativa x/d, de
acuerdo con las férmulas (5) y (7) depende fun-
damentalmente del producto np, se puede con-

I

cluir que en la relacién—influyen sobre todo las
b

variables (% Yy p, pudiendo expresarse asi la

férmula (10):

If d 3
= F (o) ) (11)

Ib

M
En la expresién (4), el término (—)’ que

a
representa el grado de fisuracién, se hace muy
pequefio en los casos usuales. Generalmente, el
momento de fisuracién no suele superar el 20%
del momento actuante. Para este nivel de carga,
podria aceptarse, por tanto, la equivalencia

I I
entre los valores de—y de < . Sin embargo, no

b b
todas las secciones estan igualmente solicitadas

ni en todas las hipdtesis de carga es despreciable
dicho factor.

. i M
Para secciones rectangulares, el término_—f
M

a
puede expresarse, con cierta aproximacién, en
funcién de la cuantia geométrica de armadura
de traccidn, ya que: ‘

b.h?.f,
M= —— = 00278, . b &

f

M, 085.A .f,.d

M oo ~0462A_.f, .d
Tyt 1,6 T
M. 0,0278 .f, .bd2 b.d 0,002
My 20278 L D d ) oong g 00026
M, 0462.f,.A .d A, P

(12)

Por tanto, sustituyendo las expresiones (12) y
(11) en la férmula adimensional de Branson (4)
se llega a una expresion del tipo:

I d,
1= G (p) - (H) (13)

€

donde G (p) ya incluye el efecto del grado de
fisuracién a través del nivel de solicitacion
(M/M,).

La expresion (13) es fruto de un estudio sec-
cional que hace falta extrapolar a nivel pieza
para obtener la relacién I, /T * deseada. Siguien-
do la metodologia de la EH-91, habria que
obtener la relacién [ /I en las diferentes seccio-
nes criticas de la pieza (generalmente extremos
y centro de vano) y ponderarlas segun unos
pesos funcién de las vinculaciones extremas.
Ello requiere repetir varias veces el cdlculo de la
féormula (13).

Para evitarlo, se procede de forma méas sim-
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ple, tal como hace el Codigo Modelo CEB-FIP
90 (4), obteniendo una cuantia ponderada de la
armadura de traccioén p_, segn se indica a con-
tinuacién (Fig. 2).

Fig. 2.

p L+ p212+p31322pi I (14)
1 z1

p,=

donde las longitudes 1, de cada tramo pueden
ser aproximadas facilmente.

El método que se propone parte de la hipote-
sis de que es posible encontrar una expresion
para la relacion I,/1 * muy similar a la férmula
(13), en la que en lugar de utilizar p se utilice la
cuantia ponderada p_. Tal expresion es del tipo

*
€

I b
—=B,) (=) (15)
I d

donde B (p,,) es una funcién que depende uni-
camente de la cuantia geométrica media ponde-
rada p_ de armadura traccionada en la pieza.

La obtencién de la funcién B (p,,) se ha reali-
zado por un ajuste por minimos cuadrados a
una nube de puntos procedentes de un estudio
sistematico en el que se han dimensionado 150
elementos de hormigén. En dicho estudio se
han considerado 5 luces (4, 5, 6, 7 y 8 m), dos
niveles de carga (3 t/m y 4 t/m), 3 secciones
transversales (una viga de canto y dos vigas
planas) y 5 vinculaciones diferentes (desde la
biempotrada a la biarticulada). Para cada caso
se ha calculado la flecha segun la Instruccién
EH-91 y se ha obtenido la cuantia media p, y el
valor de B (p,) necesario para satisfacer la
ecuacion (15).

Asi se ha obtenido la siguiente expresion para

B(p,)

1

B,) =
03+35p,

(16)

De esta forma, el cdlculo de la flecha instan-

tanea “y” de una pieza de hormigén armado se
puede llevar a cabo mediante la expresion:
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y=v,. B®). (%)“ (17)

Donde:
y,, es la flecha calculada elasticamente.

B (p,) es la funcion dada por la férmula (16).

h .
Fes la relacién de canto total a canto ttil de la

seccidon rectangular de la pieza.

3. CALCULO SIMPLIFICADO DE FLECHAS
DIFERIDAS: UNA PRIMERA
APROXIMACION

Las flechas diferidas, debidas a fluencia y
retraccion, pueden llegar a ser varias veces
superiores a las instantaneas. Un célculo ajus-
tado de las mismas es sumamente dificil de
realizar por la multiplicidad y aleatoriedad de
parametros que intervienen en el proceso de
deformacion. Entre ellos podemos citar las
condiciones de humedad y temperatura ambien-
tales, la forma y tamafio de la pieza, las propie-
dades del hormigén y sus componentes, la edad
en el instante de la carga y la duracion de la
misma, y la cuantia y disposicién de armaduras.
Muchas de estas variables son tenidas en cuenta
a través del coeficiente de fluencia que nos pro-
porciona la relacién entre la deformacion ins-
tantanea y la diferida.

Queda por estudiar el efecto a nivel seccion 'y
a nivel estructura de la fluencia y la retraccién.
En este apartado pretendemos esbozar un
camino para un posible método simplificado de
calculo de flechas diferidas, cifiéndonos Ginica-
mente a los efectos de la fluencia.

A nivel seccién interesa conocer el incre-
mento de curvatura producido por la fluencia.
Para ello se plantean dos hipotesis: 1) La
deformaci6on de la armadura de traccion per-
manece constante en el tiempo. 2) La fibra mas
comprimida de hormigdén se deforma libre-
mente, debido a la fluencia. En la figura 3
adjunta se muestra una seccidén rectangular sin
armadura de compresion, deformada bajo un
momento M el cual, al permanecer constante,
provoca un incremento de curvatura. Con las
hipotesis realizadas se tiene que

e
. .
d
&c
Es

€ Ect=Eci(1-9)

Fig. 3.
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T d
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Ac=¢ —cC=

d

donde ¢ es el valor del coeficiente de fluencia en
el instante de medida.

Por tanto, la curvatura diferida puede
ponerse en funcién de la instantinea, a través
de la ecuacion

Eci'¢

E .
AC:Cf———Ci: = L
Xi

d

X

:ci._di..tpzci.f(p).¢ (18)

donde se ha tenido en cuenta que la
profundidad relativa de la fibra neutra bajo

. , X ., .
carga mstantanea—d‘—es funcién de p (ecuaciones
(5)y (7).

c=c+ be=c (14l ¢)=c(14f(p). ¢)
d (19)

Si suponemos que esto ocurre en todas las
secciones de la pieza, se tendra que:

Yiotat = Yinst + Yeair = Yins * “ +f (pm) . ¢)(20)

Teniendo en cuenta el apartado 2 para el
calculo de la flecha instantanea, la flecha
total se obtendra asi

Yo =Yis - 1+ T(0) . @1=B(p,). [1+1(p,).

h
. —)*. 21
¢>](d) Yo (21)

La funcién%: f (p,) se presenta en la tabla

adjunta, obtenida a partir de la ecuacion (5), en
la que se ha fijado el valor del coeficiente de
equivalencia en n = 8 y se incluyen ademas
diversos valores de la relaciéon d’/d y de la cuan-
tia de armadura de compresion.

En el caso de existir armadura de compre-
si6n, ésta ejerce, ademas, un impedimento a la
deformacion por fluencia, por lo que el incre-
mento de curvatura serd menor. La norma
espafiola lo tiene en cuenta a través del factor
« () =t

1+50p

que multiplica a la parte diferida.

De acuerdo con todo lo anterior, la flecha
total se puede calcular asi

h
yto[al: B (pm) * [1 + f‘(pm) : ¢ - a (p,m)](E)3 . yel
(22)
donde: B y p’, son las cuantias geométricas

ponderadas de traccién y compresion, respecti-
vamente.

Profundidad relativa de la fibra neutra, x/d (n = Es/Ec = 8,0; d’d = 0,05)

rt re/rt = 0,0 | re/rt =02 | re/rt =04 | re/rt =0,6 | re/rt =08 | re/rt = 1,0
0,00300 0,1964 0,1933 0,1902 0,1872 0,1844 0,1816
0,00400 0,2230 0,2187 0,2146 0,2106 0,2067 0,2030
0,00500 0,2457 0,2403 0,2351 0,2301 0,2253 0,2207
0,00600 0,2655 0,2591 0,2529 0,2469 0,2412 0,2357
0,00700 0,2833 0,2758 0,2686 0,2617 0,2551 0,2488
0,00800 0,2995 0,2909 0,2827 0,2749 0,2674 0,2603
0,00900 0,3142 0,3046 0,2955 0,2868 0,2785 0,2707
0,01000 0,3279 0,3173 0,3072 0,2977 0,2886 0,2800
0,01100 0,3407 0,3290 0,3180 0,3076 0,2978 0,2885
0,01200 0,3526 0,3400 0,3281 0,3169 0,3063 0,2963
0,01300 0,3638 0,3502 0,3375 0,3255 0,3142 0,3035
0,01400 0,3744 0,3599 0,3463 0,3335 0,3215 0,3102
0,01500 0,3844 0,3690 0,3545 0,3410 0,3283 0,3164
0,01600 0,3939 0,3776 0,3623 0,3480 0,3347 0,3222
0,01700 0,4030 0,3858 0,3697 0,3547 0,3407 0,3277
0,01800 0,4116 0,3935 0,3767 0,3610 0,3464 0,3328
0,01900 0,4199 0,4010 0,3833 0,3669 0,3517 0,3376
0,02000 0,4279 0,4081 0,3897 0,3726 0,3568 0,3421
0,02100 0,4355 0,4148 0,3957 0,3780 0,3616 0,3464
0,02200 0,4429 0,4214 0,4015 0,3831 0,3662 0,3505
0,02300 0,4499 0,4276 0,4070 0,3880 0,3705 0,3544
0,02400 0,4567 0,4336 0,4123 0,3927 0,3747 0,3581
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Profundidad relativa de la fibra neutra, x/d (n = Es/Ec = 8,0; d’/d = 0,10)

rt re/rt = 0,0 | re/rt =02 | re/rt =04 | re/rt =0,6 | re/rt =08 | re/rt = 1,0
0,00300 0,1964 0,1943 0,1923 0,1904 0,1885 0,1867
0,00400 0,2230 0,2200 0,2171 0,2142 0,2115 0,2089
0,00500 0,2457 0,2417 0,2378 0,2342 0,2306 0,2272
0,00600 0,2655 0,2606 0,2558 0,2513 0,2470 0,2428
0,00700 0,2833 0,2774 0,2718 0,2664 0,2613 0,2564
0,00800 0,2995 0,2926 0,2861 0,2799 0,2740 0,2685
0,00900 0,3142 0,3065 0,2991 0,2921 0,2855 0,2792
0,01000 0,3279 0,3192 0,3110 0,3033 0,2959 0,2890
0,01100 0,3407 0,3311 0,3220 0,3135 0,3055 0,2979
0,01200 0,3526 0,3421 0,3322 0,3230 0,3143 0,3061
0,01300 0,3638 0,3524 0,3418 0,3318 0,3224 0,3136
0,01400 0,3744 0,3621 0,3507 0,3400 0,3300 0,3206
0,01500 0,3844 0,3713 0,3591 0,3477 0,3370 0,3271
0,01600 0,3939 0,3800 0,3670 0,3549 0,3437 0,3332
0,01700 0,4030 0,3882 0,3745 0,3618 0,3499 0,3389
0,01800 04116 0,3961 0,3816 0,3682 0,3558 0,3443
0,01900 0,4199 0,4036 0,3884 0,3744 0,3614 0,3493
0,02000 0,4279 0,4107 0,3949 0,3802 0,3666 0,3541
0,02100 0,4355 0,4176 0,4010 0,3857 0,3716 0,3586
0,02200 0,4429 0,4241 0,4069 0,3910 0,3764 0,3629
0,02300 0,4499 0,4304 0,4125 0,3961 0,3809 0,3670
0,02400 0,4567 0,4365 0,4179 0,4009 0,3853 0,3709

¢ es el coeficiente de fluencia para la edad de
carga e instante de medida de la fluencia.

f (p,) es la profundidad de la fibra neutra
bajo carga instantdnea.

pequefias y se producen en fibras que tienen
poco brazo mecéanico.

En definitiva, la armadura se deformara lige-
ramente en el tiempo, y el hormigdn tendrd una
deformacion algo inferior a la deformacién
libre. Ambos efectos se compensan en cierta
medida, dando lugar a un plano de deforma-
ciones como el indicado en la figura 4, sensi-
blemente paralelo al calculado con las hipotesis
realizadas.

Las hip6tesis realizadas sobre la variacién de
la curvatura de la seccién con la fluencia son
sélo aproximadas, puesto que:

—Para satisfacer el equilibrio de fuerzas en la
seccion a lo largo del tiempo, cualquier varia-
cion de la profundidad de la fibra neutra provo-
caria una variacion de tension de la armadura
traccionada, al entrar en compresion fibras que
antes no lo estaban. Sin embargo, el volumen de
compresiones generado es muy pequefio lo que
justifica la primera hipdtesis.

4. EJEMPLO DE CALCULO DE FLECHAS

A continuacién se muestra el calculo de la
flecha en una viga de hormigén armado, apli-

—El incremento de momento, respecto de la cando el método propuesto, comparando el

armadura, que producen las fibras que entran
en compresion a lo largo del tiempo, debe ser
compensado por una disminucién de momento
en las fibras inicialmente comprimidas, para
mantener el equilibrio. Ello conduce a que la
tensién y deformacién de la fibra extrema de
hormigén sea algo menor que la supuesta en la
hipétesis 2. Sin embargo, este efecto es también
reducido, pues las tensiones movilizadas son

Eco Ect¢Eco (1+19)

PLANO DE DEFORMACION

resultado con el que se obtendria aplicando los
siguientes métodos: a) Método simplificado de
la EH-91; b) Método simplificado del CEB-FIP;
c) Método general de integracién de curvaturas.

Se trata de una viga plana, biempotrada, de 5
m de luz y seccién rectangular de 0,50 x 0,25, tal
como indica la figura 5 adjunta.

;l_i_l 49 ZOZ 4920 —I‘L
' 1 ' |
g — 4

// REAL A LARGO PLAZO
/\supuss1o A
LARGO PLAZO Ect < o1+ 9) Fig. 5.
AEs > 0
Las cargas actuantes son: Carga permanente,
8Es<0IEs repartida, de 1,75 t/ml y carga variable de 1,25
Fig. 4. t/ml. La totalidad de la carga permanente se
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aplica a los 15 dias de la puesta en obra del
hormigdn. Materiales: Hormigén H-175, Acero
AEH-400 N.

Se considera una humedad relativa del 70% y
una temperatura constante de 20°C. Se desea
calcular la flecha debida a las cargas permanen-
tes (instantdnea y¢__,y diferida y® )y la flecha
total maxima y, .

Flecha debida a cargas permanentes

Momento debido a cargas permanentes en
centro de vano M, = 2,74 m.t.

Momento de fisuracién M= 1,30 m.t < M, —
— fisura.

Cuantia geométrica media de armadura de

. A
traccién g = b—-L =0,0114.

Relacion h/d = 1,1364;p°_ = 0; B (p,) = 1-43-
Profundidad relativa fibra neutra x/d = 0,341.

Coeficiente de fluencia ¢ (15, ) = 2,64.
Flecha elastica.

E = 250.000 Kp/cm? I, = 65.104 cm?

(_ Fg

Fig. 6.

M 5 pl
BE I, 384E],

yel

ye, = 0,387 cm; yo = 0,249 cm

8 = 2 . i
y dif y inst q -¢ = 0,9 . yginst = 0,731 cm.

yg — yg

total

+ y2 = 1,546 cm.

inst

Flecha debida a sobrecarga
h ;
yi=ye - B(p,) - (a-) = 2,10 y8 = 0,523 cm.

Flecha total

Yiotat = yE + yi= 1,546 + 0,523 = 2,069 cm.

total

El siguiente cuadro comparativo (cuadro 1),
muestra los resultados obtenidos por los diver-
sos métodos, observandose, en este caso con-
creto, una concordancia aceptable entre ellos.
El método de la EH-91 es muy conservador,
debido al cilculo de la flecha diferida; el
método CEB/FIP no permite mas que el cal-
culo de la flecha total final y el método pro-
puesto parece ser el que proporciona resultados
mas acordes con el método general.

5. VERIFICACION AUTOMATICA DEL
ESTADO LIMITE DE DEFORMACION

En este apartado se esboza una posible linea
de trabajo, consistente en buscar relaciones
entre los pardmetros mas importantes que
gobiernan la deformabilidad de estructuras de
hormigén, de manera que si son satisfechas se
garantice la ausencia de problemas por defor-
mabilidad excesiva.

La ecuacidén que hay que satisfacer es y =
< vy, , donde y es la flecha producida por la
solicitacién e y,_ es la flecha admisible con cri-
terios de funcionalidad, durabilidad o estética.
Normalmente, la flecha limite se expresa como una

1

fracciéon de la luz y, =—. Asi se tiene
C
h ; .
ye =v%,.B(p,) (?) =2,10.y8 =0,815cm. y=k. p.l _ k.pt* 4 I =y :L(23)
: E " E.L I~ 'S
Cuadro 1
Flecha Método Simplificado Simplificado Método
propuesto EH-91 CEB/FIP-90 general
Ye 0,815 0,752 — 0,769
Ye 0,731 1,128 — 0,548
Ye 1,546 1,88 — 1,317
Ye 0,523 0,588 — 0,541
Yiotal 2,069 2,468 2,203 1,858




bh

siendo [, = y L/1*

~B(®,) .

1 - 31 (L
[ +¢~E'a(pm)] (d)

Sustituyendo estos valores en (23) y ope-
rando, se llega a:

d ,_ 12kC
(—) —-"— B, 1+ ¢-Fa00 )]

(24)
donde:
d/1 es la relacién canto util/luz.
k es funcién de las vinculaciones de la pieza.
C es la relacion Iy, .
p es la carga uniformemente repartida sobre la
viga.

b es el ancho de la viga.

p, es la cuantia media de traccion.

)

p m
a, B, f son funciones anteriormente obtenidas.

es la cuantia media de compresién.

¢ es el coeficiente de fluencia.

Hay que tener en cuenta que parte de la carga
es permanente y, por tanto, genera fluencia, y
parte variable. Suponiendo que la carga perma-
nente p, es una fraccion W de la total, la ecua-
cion (24) puede expresarse asi:

(d)3> 12KC B(p). P p 4w ¢_a(p 0

1
(25)
Para la obtencion de limites de esbeltez, se

adoptan valores conservadores de algunos
parametros, como:

E.=2,5.10°t/m? (correspondiente a f | =~ 175
Kp/cm?).

Y = 0,6 (El 60% de la carga es permanente).

¢ = 2,5 (Coeficiente de fluencia adecuado
para cargas a los 15 dias, en condiciones medias).

a (p’ ) =1(Se desprecia el efecto de la arma-
dura de compresién).

x/d es la profundidad de la fibra neutra, fun-
cion de (p_), que en condiciones de servicio
puede acotarse superiormente en 0,45.

Sustituyendo estos valores en (25) se obtiene
la expresién (26):

4 =000275 . k. y/C. 2 pp) 6
I b

donde:

1

Bw,)~—
03+35p, 27)
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1 para vigas biempotradas.

k — 1,26 para vanos internos de vigas continuas,
'™ } 1,44 para vanos extremos de vigas continuas.

1,71 para vigas biarticuladas.
1
yl'lldx

C=

p = Carga total uniformemente repartida
sobre a viga (t/m).

b = Ancho de la viga (m).

P, = Cuantia geométrica media de traccién
de la viga.

La férmula (26) puede desarrollarse en forma
de tablas o abacos, como se muestra en la figura
7 adjunta, en la que se ha considerado, a modo
de ejemplo, un Unico valor de C =300y de k, =
= 5/384 (viga simplemente apoyada).

Si se utiliza, como flecha solicitacién en la
expresion (23) la flecha activa, suponiendo que
ésta sea una fracciéon & de la flecha total, se
tendra:

4 >0,00275 . k, . \3/6 .C.2 )8
1 b

Para 6 puede adoptarse, como valor conser-
vador en los casos mas usuales de ed1f1cac1on
0,85.

5. EJEMPLOS DE COMPROBACION
AUTOMATICA DEL ESTADO LIMITE DE
DEFORMABILIDAD

5.1. Considérese una viga interior de un
entramado, de 5 m de luz, cuyas caracteristicas
geométricas y de carga se indican en la figura 8
adjunta.

N T 1.
‘\M:/ t
6m 1 _+W+
Fig. 8.

Los pardmetros conocidos para la verifica-
cién de este estado limite son:

Momento en vano = Momento en apoyo = 4,68
t x m; Cuantia media p_ = 0,01; relaciéon p/b = 10
Esbeltez 1/d = 15,62, k = 1,26.

Se desea comprobar si se satisface la relacién
Voo < 17300 = 1,6 cm.

1 —_—

03+0,35

= 1,538, con lo que la expresién (26) propor-
ciona, para la esbeltez limite, el valor 1/d =

Segin la férmula (27) B (p,) =




C =300 K =5/384 Cp/Ct = 0,6
ESBELTEZ MAXIMA (I/d)
ro media , 4 t/m 6 t/m 8 t/m 10 t/m 12 t/m
0,0050 17,28 15,10 13,72 12,73 11,98
0,0060 17,33 15,14 13,76 12,77 12,02
0,0070 17,41 15,21 13,82 12,83 12,07
0,0080 17,52 15,31 13,91 12,91 12,15
0,0090 17,65 15,42 14,01 13,01 12,24
0,0100 17,80 15,55 14,13 13,11 12,34
0,0110 17,96 15,69 14,26 13,24 12,46
0,0120 18,14 15,85 14,40 13,37 12,58 -
0,0130 18,34 16,02 14,55 13,51 12,71
0,0140 18,54 16,20 14,72 13,66 12,86
0,0150 18,76 16,39 14,89 13,82 13,01
0,0160 18,98 16,58 15,07 13,99 13,16
0,0170 19,21 16,79 15,25 14,16 13,32
0,0180 19,45 16,99 15,44 14,33 13,49
0,0190 19,70 17,21 15,64 14,52 13,66
0,0200 19,95 17,43 15,84 14,70 13,83
0,0210 20,21 17,65 16,04 14,89 14,01
0,0220 20,47 17,88 16,25 15,08 14,19
0,0230 20,73 18,11 16,46 15,28 14,38
0,0240 21,00 18,35 16,67 15,47 14,56
0,0250 21,27 18,58 16,88 15,67 14,75
Limites de Esbeltez (1:d) [ k=5:384, C=300]
g
<=
R
E
5
=
]
o
©
=)
7]
M =
K f—
— —
=]
=
0.00s0 0.0100 0.0150 0.0200 0.0250

Cuantia Geometrica Media

Fig. 7.
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= 17,33 que es superior a la real, luego quedaria
satisfecha la comprobacion.

Para verificar tal hecho, se ha procedido a
calcular las flechas segtin la EH-91 y el método
propuesto, habiéndose obtenido 1,52y 1,15 cm
respectivamente, lo que en ambos casos es infe-
rior a la flecha limite.

5.2. Sea ahora el caso de una viga biapoyada,
de seccién rectangular plana, como se indica en

la figura 9.

ERERRENEEY 7 I
v w -

1t - 1L “l’W‘wL‘

Fig. 9.

Los datos que hay que utilizar en la com-
probacién son: p_ = 0,017; p/b = 8, k = 1,71
B (p,) = 1,126. Segtn la férmula (26), la esbel-
tez maxima es 1/d = 15,26 que es superada por la
esbeltez real de la pieza. Por ello, la verificaciéon
automatica no queda satisfecha y habria que
calcular la flecha con datos mas ajustados en
cuanto a valor e historia de las cargas, condi-
ciones ambientales, etc. y compararla con la fle-
cha admisible.

6. CONSIDERACIONES FINALES.
CONCLUSIONES

Se ha propuesto un método para el célculo de
flechas instantianeas y diferidas de piezas de
hormigén armado, de seccidon rectangular,
cuyas caracteristicas esenciales son:

1.—Ha sido obtenido mediante un proceso
analitico que ha permitido identificar los para-
metros mas significativos que gobiernan el

" fenémeno de la deformabilidad.

2.—Dichos parametros estan incorporados,
de forma directa o indirecta, en la formulacién.

3.—Es un método muy simple y rapido de
aplicacién.

4.—Permite el calculo de las flechas instanta-
neas, diferida, total y activa.

5.—Formalmente, resulta muy similar a la
propuesta del Cédigo Modelo del CEB-FIP/90,
aunque con algunas mejoras.

6.—El método permite incorporar efectos
aun no incluidos, como la flecha debida a
retraccion, para los que ya existen formulacio-
nes acopladas con el efecto de la armadura de
compresion [7].

En cuanto a la verificacién automatica del
estado limite de deformabilidad, cabe extraer
las siguientes conclusiones:
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—El planteamiento de este tipo de compro-
bacién en futuras normativas es, a nuestro jui-
cio, importante de cara al proyecto, tal como ya
existia en la anterior normativa EH-73.

—La expresién obtenida permite garantizar
de .forma simple, la satisfaccién del estado
limite de deformacién.

—A su vez, dicha expresién y/o las tablas o
dbacos de ella derivadas, pueden constituir ele-
mentos utiles de cara al predimensionamiento
de escuadrias, esbelteces e incluso armaduras de
las piezas.

—Conviene profundizar en las flechas admi-
sibles asi como en las relaciones usuales entre
flecha activa y flecha total.

La comparacién de los resultados obtenidos
por el método propuesto y el de diversas nor-
mativas, han resultado aceptables, lo que
potencia el interés del método por su simplici-
dad conceptual y operatividad.
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RESUMEN

En el presente articulo se efectua una breve
revision de la metodologia actual de calculo de
flechas, propuesta por la normativa EH-91
(incluyendo las recientes modificaciones res-
pecto a la EH-88), subrayando los aspectos que,
en opinién del autor, seria deseable mejorar en
relacion al tema de deformaciones.

A continuacién se concreta una propuesta de
método simplificado de calculo de flechas ins-
tantdneas as{ como su extensién, en una pri-
mera aproximacioén, al calculo simplificado de
flechas diferidas.

También se propone una metodologia para la
verificacion automatica del estado limite de
deformabilidad que, eludiendo el incémodo
calculo de flechas, constituya, ademas, un crite-
rio de predimensionamiento de piezas de hor-
migén armado en los casos mas usuales.

SUMMARY

This paper presents a brief review of the
method currently proposed by the Spanish
Concrete Code EH-91 for the calculation of
deflections in reinforced concrete structures,
focusing on the aspects that in the author’s opi-
nion should be improved in the future.

An alternative simplified method for the cal-
culation of instantaneous deflections in such
structures is proposed as well as its extension, as
a first approximation, to long term deflections.

Finally a method for the verification of the
deformability limit state is proposed, which
allows to avoid the calculation of deflections in
the most usual cases, constituting, at the same
time, a useful criterion for the preliminary
design of reinforced concrete members.

Nueva publicacion de la IABSE

Durante los dias 11 al 14 del mes de septiem-
bre del presente afio, se celebr6é en Leningrado
un Simposio, organizado por la IABSE (Aso-
ciaciéon Internacional de Puentes y Estructuras),
con el titulo “Interacciéon entre la tecnologia
constructiva y el calculo de puentes™.

En este Simposio participaron mas de 300
especialistas en el tema, procedentes de 40 pai-
ses diferentes, que tuvieron ocasién de inter-
cambiar experiencias y conocimientos con unos
400 colegas rusos.

El objetivo fundamental del Simposio era
ayudar a los técnicos involucrados actualmente
en el proyecto de puentes, a calcular y construir
mejores puentes.

Se estudiaron todo tipo de materiales, y
puentes desde los de pequefia luz hasta los de
gran longitud. El Simposio se dividié en los
cinco principales temas siguientes: Aspectos
generales; puentes metalicos; puentes de hormi-
g6n; evolucidén de los materiales y puentes de
gran luz.

Dado el gran auge que, en todo el mundo,
tienen en la actualidad los puentes de cables
atirantados, este tipo de puentes fue objeto de
un gran numero de Comunicaciones.

Con vistas al futuro, se discutié la utilizacién
de los modernos materiales; y en varios de los
trabajos presentados se describieron los proyec-
tos de los actuales puentes de luz record, en
construccidn, incluyendo el del cruce del Gran

Belt, en Dinamarca; el puente atirantado de
Normandia, en Francia, y el puente colgante del
estrecho de Akashi, en Japén.

Otras Comunicaciones trataron diferentes
temas de actual interés, especialmente en rela-
cién con los puentes para ferrocarriles de gran
velocidad y los puentes méviles. De estos ulti-
mos, en Leningrado existen numerosos ejem-
plos.

En el n? 64 de los “Informes IABSE”, se
reproducen los textos de 109 Comunicaciones y
Posters: 98 en inglés, 8 en francés y 3 en aleman,
con resumenes de todos ellos en inglés, francés y
alemén.

Este volumen tiene 578 paginas y 580 figuras.
Su formato es de 170 x 240 mm.

Ha sido publicado en septiembre del afio
actual y su precio es de (gastos de envio aparte):

Para los Miembros de la
IABSE . . ... ... 90francos suizos
Para los no Miembros ... 135 francos suizos

Los interesados podran adquirir esta publi-
cacion dirigiendo sus pedidos a:

TABSE

Editor

ETH-Honggerberg
CH-8093 ZURICH (Suiza)
Tel.: 41 1-377 26 45

Fax: 41 1-371 21 31
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Nueva publicacion del Instituto Técnico de Materiales
y Construcciones (INTEMAC)

Calculo de estructuras de cimentaciéon. Tercera Edicion

Por J. Calavera
Doctor Ingeniero de Caminos

El cdlculo estructural de las cimentaciones, al
ser un tema fronterizo entre el Calculo de
Estructuras de Hormigén y la Geotecnia, ha
recibido una atencién escasa en la bibliografia
técnica.

De hecho, temas tan frecuentes en la prictica
como las zapatas de medianeria, las de esquina o
las zapatas combinadas, ni siquiera aparecen en
las Normas o Instrucciones de los diferentes
paises.

El libro trata el tema en forma completa,
dedicando un capitulo a cada tipo de cimiento,
con especial atencién no so6lo al célculo sino
también a los detalles constructivos, a través de
numerosos ejemplos.

Una coleccion de 40 tablas permite el pro-
yecto directo, sin calculo alguno, de las zapatas
corridas y de las aisladas, tanto cuadradas
como rectangulares, proporcionando directa-
mente dimensiones, armado y mediciones de
hormigén y armadura para dos tipos de hormi-
g6n, dos tipos de acero y presiones sobre el
suelo variando de 1 a 5 kp/cm?.

Ellibro est4 redactado de acuerdo con la EH-
91, pero contiene numerosas referencias y
métodos alternativos de la Norma Norteameri-
cana ACI 318-89, Eurocédigo EC-2 y Model
Code CEB-FIP 90.

Esta tercera edicidén presenta ampliaciones
importantes respecto a las anteriores, debiendo
destacarse la inclusién de la zapata circular,
zapata de planta irregular, soluciones de
medianeria y esquina para pequefios edificios,
una discusion detallada del calculo de los muros
de sétano y especialmente el nuevo Capitulo 13,
dedicado integramente a cimentaciones anula-
res, frecuentes en depdsitos, silos, torres de
comunicaciones, etc.

Este libro puede adquirirse, al precio de 7.000
pesetas en:

INTEMAC

Monte Esquinza, 30
28010 MADRID
Tel.: 410 51 58

Fax: 410 25 80

Proxima Conferencia de Euroconstruct

EUROCONSTRUCT es un grupo europeo
de investigacién y asesoramiento para la indus-
tria de la construccidn, formado por 16 Institu-
tos, representando a 14 paises de la CE y del
EFTA.

Los proximos dias 12 y 13 de diciembre se
celebrara en Barcelona la Segunda Conferencia
anual de EUROCONSTRUCT. En ella se dedi-
cara la primera jornada al andlisis econdémico
del mercado de la construccidn; las previsiones
a corto plazo de cada uno de los paises, a partir
de los datos aportados por los Instituto$ miem-
bros, sobre los subsectores de la edificacién
residencial; la edificacion no residencial ptblica
y privada; la rehabilitacién y el mantenimiento,
y la ingenieria civil.

La segunda jornada versara sobre el “Impacto
de dos grandes acontecimientos en el sector de
la construcciéon, en Espafia”, la Exposicidén
Universal de Sevilla y los Juegos Olimpicos de
Barcelona, en la que estardn presentes, ademas
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de los maximos responsables de estos eventos,
representantes de otras ciudades que han tenido
o tienen previsto actuaciones similares. Tam-
bién se analizaran las perspectivas del sector de
la construccion una vez finalizados los mencio-
nados proyectos.

El ITEC es el Instituto miembro del estado
espafiol y actila también como representante de
Portugal, siendo este Instituto el responsable de
organizar la Conferencia de Barcelona, que
tendré lugar en el marco del recién inaugurado
Instituto Nacional de Educacion Fisica de Cata-
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1. INTRODUCCION

El emisario submarino de Pinedo (Valencia),
construido a base de tubos de gran didmetro de
hormigén armado con una camisa de chapa
embebida en su interior, se proyectd para ser
fabricado fuera del mar y colocado posterior-
mente mediante su arrastre sobre el fondo
marino, tirando desde una pontona situada en
el mar, lo que supone un “lanzamiento’ desde
la playa de montaje hasta su posicién definitiva.

Debido a la escasa pendiente del fondo
marino fue preciso aumentar ésta en la playa de
montaje, a fin de limitar su longitud. En conse-
cuencia, durante el proceso de lanzamiento, el
emisario debe adaptarse a un perfil del fondo
marino que le obliga a incurvarse, producién-
dose esfuerzos de flexién que, de no ser contro-
lados, podrian dafiar al emisario en esta fase de
lanzamiento.

Este articulo describe el trabajo realizado por
los autores para llevar a cabo el analisis del
comportamiento estructural del emisario duran-
te su lanzamiento.

2. DESCRIPCION DEL MONTAJE Y
LANZAMIENTO DEL EMISARIO

El emisario se realiza a base de tramos de
tubo prefabricados, de hormigén, en la planta
de prefabricacién que la empresa DRAGA-
DOS, S.A. tiene instalada en Sagunto (Valen-
cia). Cada elemento prefabricado tiene 6,80
metros de longitud y una seccion transversal de
3,20 metros de diametro exterior y 2,50 metros
de didmetro interior. Esta seccién transversal
est4d armada longitudinalmente con 48 redon-
dos ¢ 12 y transversalmente con 10 redondos
por metro lineal. Embebida en el hormigén
existe una camisa de chapa, de 6 milimetros de
espesor y 2,606 metros de didmetro (véanse foto
1 y figura 1).

Universidad Politécnica de Valencia

Foto 1.

Camisa
de chapa

Fig. 1. Seccidn transversal del emisario.
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Una vez a pie de obra, los elementos prefa-
bricados se ensamblan mediante soldadura de
la camisa de chapa y de las armaduras, resul-
tando una junta (foto 2), de 20 centimetros de
longitud, que se rellena con aridos y se inyecta
con una lechada de cemento. Mediante este
proceso se ensamblan 20 elementos prefabrica-
dos, obteniendo asi una columna de 138,80
metros (20 tramos + 19 juntas). Estas columnas
quedan acopiadas en una playa de montaje,
paralelas a la rampa de lanzamiento (Foto 3).

Foto 3

La rampa de lanzamiento estd constituida
por una serie de rodillos (Foto 4) que guian a la
columna durante el proceso de lanzamiento.
Estos rodillos definen un plano de desliza-
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miento de 3,1% de pendiente, cuya cota inicial
es de 5,784 metros y cuya longitud total es de
300 metros, de los cuales 185 estan fuera del
mar.

Foto 4.

El perfil del fondo continGia con la misma
pendiente, pero sin rodillos, hasta completar
una longitud de 402 metros desde su comienzo.
Esta rampa, de 402 metros y 3,1% de pendiente,
finaliza a la cota —6,556 bajo el nivel del mar,
comenzando entonces un acuerdo, con curva-
tura constante, de longitud 444,4 metros, hasta
la cota —10,903, que enlaza con la pendiente
definitiva del fondo marino, de valor 0,457%.
El origen de abscisas esta situado a una distan-
cia de 223 metros del eje del ultimo rodillo,
colocado en la cota 3,52 medida en la generatriz
inferior del tubo, para hacerla coincidir con la
referencia utilizada en la obra.

Una vez situada la primera columna sobre los
rodillos de la rampa de lanzamiento, se coloca
en su cabeza un dispositivo metalico troncocé-
nico (Foto 5) que sirve para asegurar la estan-
queidad y para transmitir el esfuerzo de tiro
que, desde una pontona situada en el mar, se
ejerce sobre ella mediante un cable.

Foto 5.

El sistema de lanzamiento consiste en el tiro
en punta mediante el cable mencionado y una
retenida desde la parte posterior. Este sistema
de tiro-retenida viene impuesto fundamental-
mente por el pequefio coeficiente de rozamiento
entre los rodillos y el emisario, cuyo valor es del
mismo orden de magnitud que la pendiente de
la rampa de lanzamiento. De esta forma, ade-



mas, el valor del esfuerzo necesario para movi-
lizar el emisario durante el lanzamiento puede
ser controlado mejor.

El emisario se sumerge en el mar con su inte-
rior vacio, de forma que su peso sumergido es
practicamente nulo. A fin de controlar este
peso, que resulta importante en los esfuerzos
que tendra el tubo durante su lanzamiento, se
instala un sistema de lastrado que consiste en
una tuberia que puede llenarse o vaciarse de
agua, a voluntad.

Una vez la primera columna ha sido despla-
zada 140 metros sobre los rodillos hasta que su
cola queda en posicién sobre la fosa de solda-
dura para ser ensamblada con la siguiente
columna, esta se traslada desde su posicién en la
playa de montaje hasta la rampa de lanza-
miento y se realiza la nueva junta que unird
ambas columnas. El proceso de lanzamiento
prosigue con el desplazamiento de otros 140
metros para unir la siguiente columna y asi suce-
sivamente.

3. PROBLEMATICA DE LA OPERACION
DE LANZAMIENTO

Si el lanzamiento del emisario fuera sobre
una rampa rectilinea en toda su longitud, no se
producirian esfuerzos de flexién sobre el tubo,
puesto que permaneceria en posicién recta
sobre el fondo.

Debido a la variacién de pendiente entre la
rampa de lanzamiento y el fondo marino, el
emisario debe incurvarse para que su cabeza
discurra sobre el fondo. La deformacién
impuesta por este motivo produce, por consi-
guiente, una reaccion en la cabeza del emisario.

El objetivo del estudio se planted en
términos de analizar y evaluar la magnitud de la
reaccion sobre la cabeza del emisario, a fin de
disponer una componente de tiro vertical que
aliviara o incluso que anulara dicha reaccién
para, con ello, facilitar el deslizamiento de la
cabeza del tubo a lo largo del lecho marino.

4. ANALISIS DE ESFUERZOS DURANTE
EL PROCESO DE LANZAMIENTO

4.1. Acciones que hay que considerar
En el momento del lanzamiento, y prescin-
diendo de las posibles acciones derivadas del

oleaje y corrientes marinas, sobre el emisario
actian las siguientes acciones (Fig. 2):

Retenida

Tiro

Fig. 2. Acciones sobre el emisario.

—El tiro desde la pontona (con componente
horizontal y vertical) aplicada en la cabeza del
emisario y en el centro de la seccién.

—La retenida, en direccién longitudinal y
aplicada en el centro de la seccion.

—El peso propio, con una parte en seco (q,,.)
y otra bajo el agua (q,,, ). La zona de transicion
entre ambas se interpola linealmente entre los
valores del peso en seco y el peso sumergido.

—La reaccién de los rodillos, normal al eje
longitudinal del emisario.

Jsec

q sum

Reaccion en los rollers

Fig. 3. Acciones consideradas en el calculo.
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—La reaccién del terreno sobre la cabeza del
emisario, en direccién normal a la superficie del
terreno, y

—EIl rozamiento de los rodillos, actuando
sobre la superficie del emisario y en direccion
longitudinal.

Por comodidad para el analisis, se ha esco-
gido como ejes globales de referencia los defini-
dos por la rampa de lanzamiento y la direccién
normal a ella.

La pequefia pendiente tanto de la rampa de
lanzamiento como del lecho marino permiten
considerar, sin introducir errores apreciables,
que las componentes verticales de las acciones
pueden ser aplicadas en la direccidon Y-global y
que las componentes horizontales pueden ser
aplicadas en direccion X-global. Ademas, las
tensiones debidas al esfuerzo de traccién de tiro
son suficientemente pequeiflas como para consi-
derar despreciable su influencia sobre el com-
portamiento de la seccién.

En definitiva, las acciones consideradas en el
analisis son las que se reflejan en la figura 3.

4.2. Rigidez del tubo

La reaccion R en punta del emisario depende
de la rigidez del mismo, ya que es producida por
- un desplazamiento impuesto en la punta. Por
este motivo, para poder evaluar correctamente
esta reacciéon (o componente vertical del tiro) es
necesario considerar la verdadera rigidez del
tubo.

Debido al proceso de fabricacién del emisa-
rio, éste no se comporta de forma homogénea
en toda su longitud, ya que existen tramos pre-
fabricados y juntas realizadas in situ.

Por una parte, el hormigdn prefabricado
tiene una calidad diferente al realizado en la
junta. Se ha estimado para el hormigén prefa-
bricado una calidad H-500 y para ¢l hormigdn
de la junta H-200. Por otro lado, las secciones
del tubo prefabricado tendran la rigidez corres-
pondiente a seccién no fisurada, cuando su
esfuerzo de flexién no supere el de fisuracion,
mientras que en las juntas las secciones de
conexién entre el hormigdn de la junta y el
hormigdn prefabricado carecen de resistencia a
la traccién, por lo que debe contarse con la rigi-
dez correspondiente a la seccidn fisurada aun-
que el esfuerzo de flexién sea pequefio.

Cuando se supera el esfuerzo de flexién que
provoca la fisuracion en el tubo prefabricado,
se producen una serie de fisuras, separadas
entre ellas una cierta distancia. Para evaluar
correctamente la rigidez del tubo fisurado es
necesario contar con la rigidez que suponen las
secciones no fisuradas (fenémeno conocido
como fension-stiffening). Esta rigidez, que
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depende del nivel de esfuerzo aplicado sobre la
seccion, puede ser evaluada mediante una
interpolacion entre la rigidez de la seccidn fisu-
rada y la no fisurada.

La interpolaciéon escogida en este andlisis
esta basada en la propuesta por Favre (1), que
ha sido recogida en el Coédigo Modelo CEB/FIP
1978 (2) y en el Eurocédigo 11 (3), segin la cual
la deformacién media € de la armadura en
una seccion puede expresarse, en funcién de la
deformacion €, correspondiente a un analisis de
la seccién sin fisurar y de la deformacién ¢,
correspondiente a un andlisis de la seccién fisu-
rada, de la siguiente forma:

£sm:(1—_§)£l+§£2

donde § es un pardmetro de interpolacién dado
por:

Usr 2
)

o,

s

§:1_B[B2(

Adoptando B, B, = 0,5y teniendo en cuenta
que, al no ser considerado el esfuerzo axil, el
cociente entre la tensién de la armadura o
(producida por el momento de fisuracién M ) y
la tensiéon o (producida por el momento apli-
cado, M, en seccion fisurada) es igual al
cociente M/M, el pardmetro ¢ resulta:

M >

E=1—05(=)
M

Suponiendo, de acuerdo con Favre (1), que
esta misma interpolacién puede aplicarse a las
curvaturas, la curvatura media c_ de la seccién
sera:

Cm:(l_—é-)clq}_é‘CZ

donde ¢, y c, son las curvaturas obtenidas en
seccion no fisurada y fisurada, respectivamente.
Por tanto, la inercia media I_ de la seccion de
hormigén puede interpolarse siguiendo la ley:

1 1 1
—=(1—=§&—+ &
=0yt ey

m

donde I, es el momento de inercia de la seccién
no fisurada e I, es el momento de inercia de la
seccidn fisurada.

Los valores de I, e I, son independientes del
nivel de momento flector aplicado, M. Sin
embargo, el valor de I depende del momento
flector M a través del pardmetro de interpola-
cién €£.

4.3. Modelo numérico

Para el calculo de la reaccién en punta del



emisario durante el proceso de lanzamiento, asi
como de los esfuerzos sobre el mismo, se ha
confeccionado un programa de analisis no
lineal de elementos barra.

Se distingue entre dos tipos de elementos:
elemento junta de 0,20 metros de longitud, y
elemento tubo (tramo de tubo prefabricado, de
6,80 metros de longitud).

La rigidez del elemento junta se ha conside-
rado constante en su longitud y correspondiente
a la de la seccién fisurada. La rigidez del ele-
mento tubo se considera también constante en
toda su longitud, pero su valor varia con el
esfuerzo flector medio actuante sobre el ele-
mento. Si este momento flector es inferior al
momento de fisuracidn de la seccidn, la rigidez
corresponde a la de la seccidn sin fisurar y, en
caso contrario, se toma la rigidez correspon-
diente a la inercia media interpolada segin lo
expresado en el apartado 4.2.

Para simular la accién de los rodillos se
introducen unos muelles en los nudos de la
estructura que no operan cuando el emisario
despega de los rodillos.

La no linealidad del proceso de analisis viene
determinada, de un lado, por el despegue del
emisario de los rodillos y, por otro lado, por la
propia fisuracion del emisario.

Para asegurar la convergencia se procede
inicialmente a fijar las rigideces de las barras
hasta que se alcanza la convergencia del primer
proceso no lineal (despegue del emisario).
Cuando este proceso converge, se calculan los
esfuerzos y se permite, en su caso, la fisuracién
del tramo de tubo prefabricado més solicitado.
Se recalculan entonces las matrices de rigidez de
todas las barras y se vuelve otra vez a buscar la
convergencia del primer proceso no lineal con
la nueva matriz de rigidez de la estructura.

Cuando ya no se presentan nuevos tramos
fisurados y la reaccién en punta difiere menos
de 10 Kp con el valor calculado en la iteracidn
anterior, se considera que se ha alcanzado la
convergencia.

5. RESULTADOS

En el analisis se han considerado los siguien-
tes datos:

—~Caracteristicas geométricas de la seccion:

* Diametro exterior de la

SECCION oo, 3,20 m.
* Diadmetro interior de la

SECCION oot 2,50 m.
* Longitud del tramo

prefabricado ...l 6,80 m.
* Longitud de la junta ...._...... 0,20 m.

Reaccion (T.)
i0

* Espesor de la camisa

de chapa ... 6 mm.
* Didmetro medio de la camisa
de chapa ... 2,606 m.

—Caracteristicas mecanicas:

* Hormigdn en tubo
prefabricado: f = 500 Kp/cm?.

f, = 28,35 Kp/cm?.

E_=425.000 Kp/cm?.

* Hormigén en

junta: f =200 Kp/cm?.
f, =0 Kp/cm?
E_=285.000 Kp/cm?.
* Acero: E,=2.100.000 Kp/cm?

—Rigidez de los rodillos:

Realizada una medicién del descenso produ-
cido en un tramo de tubo prefabricado colo-
cado sobre los rodillos, se estimd una constante
de rigidez de los muelles de 90.000 Kp/cm.

—Carga debida al peso del emisario:

* Peso en seco (q,) --eeeeeee- 82 Kp/cm.
* Peso sumergido (q_, ) ---- 0,6 Kp/cm.
(Segun las mediciones efectuadas en la
propia obra, este peso es practicamente
nulo, pero se controla mediante el

sistema de lastrado antes descrito).

Para simular el lanzamiento del tubo se pro-
cedié a realizar distintos andlisis de la estruc-
tura con diferentes longitudes de emisario,
imponiendo que la cabeza del mismo tuviera un
desplazamiento impuesto por el perfil del
terreno. Estas longitudes iban siendo progresi-
vamente mayores hasta que se detectaba que la
deformada del emisario quedaba por debajo del
perfil del terreno, en un punto intermedio entre
la cabeza del emisario y los rodillos.

Los resultados obtenidos del andlisis se refle-
jan en las Figuras 4 y 5 en las que se represen-
tan, en funcion de la longitud del lanzamiento
del emisario, la reaccién en cabeza y el flector
maximo, respectivamente. Los incrementos de
longitud analizados son de 35 metros.

Ar fox 500 Kp/om2
qsum=0,06 T/m

o L . : | ! ! :
287 322 357 392 427 462 497 532 567
Longitud de emisario (metros)

Fig. 4. Reaccidon en cabeza del emisario.
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Flector (Tm)
700

600~

500

400 |-~

800 [
fex 500 Kp/em2

200 - qsum=0,06 T/m

100 -

L i i ) ' L I

0
287 322 357 392 427 462 497 532

Longitud de emisario (metros)

Fig. 5. Flector maximo.

El maximo momento flector obtenido en una
seccién del emisario es ligeramente inferior a
620 t . m, valor que se ha utilizado para llevar a
cabo un anilisis de las tensiones producidas en
la seccién, mediante un programa realizado por
los autores que incorpora un comportamiento
no lineal del hormigén y del acero hasta rotura,
teniendo en cuenta la fisuracidén segun el crite-
rio del Codigo Modelo CEB/FIP 1990 (4).
Segtin este anélisis, la maxima tensién en el
acero es de 1.323 Kp/cm? y la maxima compre-
si6n en el hormigén es de 70 Kp/cm?.

6. ESTUDIO PARAMETRICO

Debido a la posible variacién que puede
haber en el valor de algunos de los datos
supuestos en el anélisis, se ha llevado a cabo un
estudio paramétrico que permitiera conocer la
importancia de su variabilidad en los resultados
obtenidos.

Los parametros objeto de estudio son:

* Peso sumergido: por su evidente influencia
en los resultados, la incertidumbre de su
valor por problemas de absorcién, fun-
damentalmente, y por la facilidad de su
control mediante un lastrado adecuado.

* Calidad del hormigdn: medida a través de
la resistencia a compresion simple y que
afecta a dos parametros importantes en
este analisis: la resistencia a la traccion y el
moédulo de elasticidad.

6.1. Influencia del peso sumergido

Para estudiar la influencia del peso sumer-
gido del emisario, se ha analizado el compor-
tamiento de la estructura para diferentes valo-
res del mismo, variando entre 0 y 0,6 Kp/cm,
con incrementos de 0,2 Kp/cm.

Las figuras 6 y 7 muestran, respectivamente,
en funcién del pardmetro objeto del estudio, la
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variacion tanto de la reaccidén sobre la cabeza
del emisario como del esfuerzo flector maximo
en cualquier seccién del mismo.

Reaccion (T)
10

fe=500 Kp/ecm2

0 ; :
4] 0.02 0.04
Peso sumergido (T/m)

0.06

Fig. 6. Variacidn de la reaccion en funcidén del
peso sumergido.

o Flector maximo (T+*m)

600 -

500 -~

fc=500 Kp/em2
400 -

300 s L
0 0.02 0.04

Peso sumergido (T/m)

0.06

Fig. 7. Variacién del flector maximo en fun-
cion del peso sumergido.

Estas figuras muestran que, conforme el
peso sumergido es mayor, la reaccién en punta .
del emisario crece; sin embargo, el valor del
maximo momento flector obtenido (620 t . m)
permanece practicamente invariable y ligera-
mente por encima del valor del momento de
fisuracion (604 t . m). Esto es debido a que la
seccién en la que se produce el momento flector
méaximo no es la misma para cualquier valor del
peso sumergido. Si éste es nulo, la seccién de
momento méaximo estd donde se produce el
empotramiento (aproximadamente a 620/2 =
=310 metros desde la cabeza del emisario), y con-
forme aumenta el peso sumergido, la seccidon de
momento maximo se sitia mas cerca de la
cabeza del emisario (para 0,06 t/m, la seccién
de momento maximo se sitila a 8,82/0,06 = 147
metros).

Esto significa que por cada tonelada de
variacién de la componente vertical del tiro, el
incremento de flector maximo es de 310 t. men
el caso de peso sumergido nulo, yde 147t. men
el caso de peso sumergido de 0,06 t/m. A la
vista de estos resultados parece desaconsejable
llevar una componente vertical en el tiro para
disminuir la reaccidén sobre el terreno, ya que un
error en el valor de esta componente vertical
podria Ilevar a introducir esfuerzos excesivos en
el emisario, tanto mas cuanto menor sea el peso



sumergido. En cualquier caso, debido a la difi-
cultad de eliminar por completo la componente
vertical del tiro causada por el dngulo de inci-
dencia del cable en la cabeza del emisario,
resulta preferible lastrar el emisario para dismi-
nuir el efecto que sobre los esfuerzos en el
mismo tendria esta componente vertical.

Con el fin de no elevar en exceso la reaccidén
transmitida al terreno, con el consiguiente
riesgo de encallamiento de la cabeza del emisa-
rio, se estimd como solucidén adecuada el las-
trado del tubo hasta 0,06 t/m.

6.2. Influencia de la calidad del hormigon

La calidad del hormigén, medida a través de
la resistencia a compresion simple, interviene
fundamentalmente en dos parametros del
modelo de analisis: la resistencia a la tracciéon y
el médulo de elasticidad.

A mayor resistencia a traccién, méas elevado
serd el momento de fisuracién y, por consi-
guiente, mayor rigidez presentard el emisario.
Como consecuencia, la reaccién en punta sera
mayor y la deformada tendrd menor flecha. En
el mismo sentido actiia la variacion del médulo
de elasticidad.

Para estudiar la influencia de este parame-
tro, se ha comparado el comportamiento de la
estructura suponiendo una resistencia a com-
presién simple del hormigén prefabricado de
350 Kp/cm?, con los resultados obtenidos para
500 Kp/cm?. Los resultados obtenidos quedan
reflejados en las figuras 8 y 9, donde se repre-
sentan, respectivamente, la reaccién en la
cabeza del emisario y el flector maximo sobre el
mismo en funcién de la longitud total de emisa-
rio lanzado.

La influencia de la calidad del hormigén es
poco relevante, tal como se aprecia en las figu-
ras 8 y 9. En ellas se observa como para longi-
tudes cortas del emisario, en donde el despla-
zamiento impuesto en la cabeza es pequefio, y
no se alcanza el momento de fisuracién, la
variacion del modulo de elasticidad debido a las
diferentes resistencias del hormigén, no influye
practicamente en los valores de la reaccidén ni
del momento flector méaximo. A medida que la
longitud del emisario se hace mayor y, por con-
siguiente, el desplazamiento impuesto en su
cabeza es significativo, se aprecia una mayor
diferencia en los valores de la reaccién en punta
y flector maximo, debida a la variacién del
moédulo de elasticidad. Finalmente, las curvas
presentan una mayor diferencia cuando se
alcanza la fisuracion, debido a la diferente resis-
tencia a traccién de ambos hormigones.

En cualquier caso, la maxima variacién de la
reaccion en cabeza es del 7,4% y la maxima
variacion del momento flector maximo es del
14,5%.

600 -
500 -
400 -
300
200
100

12
10

1400
1200+
1000

Reaccion (T)
14

8
6
4
Pys
o]
2

800

800 T

400 - qsum=0,06 T/m
fc=500 Kp/cm2

200 - - -

Reaccién (T)

&

qsum=0,06 T/m

0 | \ . ; L i i
287 322 357 382 427 462 4897 532 567
Longitud de emisario (metros)

— {c*500 Kp/cm2

Fig. 8. Variacion de la reaccién en funcion de
la resistencia del hormigon.

Flector {T+m)
0]

—+ {c«350 Kp/cm2

qsum=0,06 T/m

o 1 i i1 1 1 I 1
287 322 357 392 427 4862 497 632 567
tongitud de emisario {metros)

— fc=500 Kp/cm2 —+— {¢=350 Kp/cm2

Fig. 9. Variacion del flector en funcién de la
resistencia del hormigén.

6.3. Influencia del modelo de analisis

A fin de poner de manifiesto la necesidad de
utilizar un modelo de anélisis no lineal, se pre-
sentan a continuacion los resultados que se
obtienen de un analisis lineal en cuanto al mate-
rial, manteniendo la no linealidad producida
por el despegue del emisario de los rodillos
(figuras 10 y 11).

qsum=0,06 T/m
fc=500 Kp/cm2

] 1 1 Il 1 1 1 1 1 1
87 322 357 382 427 462 497 532 567 602 637 672
Longitud de emisario {metros)

—— Andlisis no-lineal — Analisis lineal

Fig. 10. Variacién de la reaccion en funcién
del tipo de anaélisis.

Flector maximo (T+m)

o ¢ I L L ! L ; L L L
287 322 357 392 427 462 497 532 567 602 637 672
Longitud de emisario (metros)

— Anélisis no-lineal = — Andlisis lineal

Fig. 11. Variacion del flector maximo en fun-
cion del tipo de analisis.
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Los resultados que refleja este analisis mues-
tran que la longitud del emisario hasta que éste
se apoya en el lecho marino es mucho mayor
que la obtenida en el analisis no lineal, debido a
la mayor rigidez del emisario en el primer caso.
Como consecuencia, en el analisis lineal se
obtiene una reaccién de casi 13 t que produce
un momento flector maximo del orden de 1.300
t . m, valor muy superior al momento de fisura-
cién y que, en cualquier caso, supondria para la
seccién una tension en la camisa de chapa que
alcanzaria los 2.776 Kp/cm?, valor superior a su
limite elastico.

7. CONCLUSIONES

Las principales conclusiones extraidas del
analisis efectuado, se resumen en los tres puntos
siguientes:

1. La utilizacién de un modelo de andlisis
lineal conduce a resultados totalmente incon-
gruentes e inadmisibles, y solamente un analisis
no lineal que evalle correctamente la rigidez del
emisario permite obtener resultados realistas.

2. El estudio paramétrico realizado, desa-
conseja el disponer de una componente vertical
del tiro, puesto que se tiene una reaccion relati-
vamente pequefia y el riesgo de dafio sobre el
emisario podria ser grande.

3. Resulta conveniente el lastrado del emisa-
rio, para minimizar el riesgo de dafio sobre el
mismo debido a la existencia de posibles accio-
nes verticales causadas por el tiro, puesto que
con ello no se aumenta el momento flector
maximo sobre el emisario.
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RESUMEN

En este trabajo se describe el modelo de ana-
lisis no lineal y los resultados obtenidos de la
aplicacién del mismo al clculo de los esfuerzos
que se producen durante el proceso de lanza-
miento del emisario submarino de Pinedo
(Valencia).

Asi mismo, se presentan las conclusiones
obtenidas del estudio paramétrico realizado en
funcién de las variables que mayor influencia
tienen en el comportamiento del emisario. Este
estudio es un buen ejemplo de como el empleo
de un anélisis no lineal puede resultar impres-
cindible en el calculo de algunas estructuras de
hormigén.

SUMMARY

A non linear model for the analysis of the
efforts during launching of the outfall sea pipe
of Pinedo (Valencia) is shown.

A parametric study about the influence of
the main variables in the behaviour of the pipe
is also presented in this paper. This study is a
good example of how a non linear model must
be used in the analysis of the some special con-
crete structures.
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La construccion del puente del Pedrido.
Un puente en la frontera entre dos formas de construir

Vivo sin vivir en mi,

y tan alta vida espero,

que muero porque no muero.
(Santa Teresa de Jesis).

A Rosa

Reinando en Espafia el Rey Alfonso XIII se
publica unaley, el 13 de Noviembre de 1896, por
la que la carretera de Ponte do Porco a Muros,
que estaba comprendida dentro del Plan de
Obras Provinciales de la Provincia de La Coru-
fia, pasa a pertenecer a la demarcacién de Obras
del Estado.

En el afio 1922 se proyecta esta carretera para
ser la gran via diagonal principal de la Provincia
de La Coruiia. La longitud total prevista es de
140 km, de los que solamente 29 km estaban
construidos, 25 km estudiados, y el resto pen-
dientes de estudio.

En el origen de esta carretera, en la parte
construida por aquel entonces, se necesitaba
cruzar la ria de Betanzos. Con este fin se van a
redactar una serie de Proyectos, y se van a
producir unaserie de vicisitudes e impedimentos
técnicos, politicos y sociales, hasta que se culmi-
na con la construccién del Puente Actual.

Cuando la carretera de Ponte do Porco a
Muros pertenecia al Plan de Obras Provinciales,
la Diputacidn Provincial de La Coruiia proyectd
un puente metalico para cruzar la ria de Betan-
zos. En este primer proyecto, anterior a 1896, del
que sélo se tiene la referencia que se hace del
mismo, en 1922, en la Memoria del Proyecto de
D. Luciano Yordi, se cruzaba la ria con tres
arcos, de 40 m de luz cada uno, con un nivel de
rasante bajo. Por esta causa sélo podian pasar

Antonio Gonzalez Serrano
Ingeniero de Caminos, Canales y Puertos.
Director Gerente de PROXECTOS, S.L.

Patologia, Analisis, Reparacién de Estructuras,

Peritajes e Informes.

por debajo pequeflas embarcaciones, y este
hecho hizo que se abandonara el Proyecto.

El Primer Proyecto que se conoce esta fechado
el 31 de Marzo de 1922, y su autor es el ya citado
Ingeniero de Caminos, D. Luciano Yordi.

Hasta entonces, el cruce de la ria, en el lugar
conocido por Pasaje del Pedrido, tenia lugar en
una barca de paso particular, que se utilizaba
para el paso de personas y, con dificultad, para el
paso del ganado. El resto de los vehiculos, carros
y automdviles, estaban obligados a hacer el
recorrido desvidndose por Betanzos.

Actualmente subsiste, en perfecto estado de
conservacién, un muelle importante de mam-
posteria, con escaleras, aguas arriba del puente,
en la margen derecha, que estd cimentado en
roca. En la otra margen parece ser que no se
construyé otro analogo, por los problemas de
cimentacién surgidos. Este hecho testifica, de
forma patente, que el cruce de la ria se hacia
utilizando medios a flote.

El nombre del lugar, conocido por Pasaje del
Pedrido, indica claramente que se tenia que
pagar un pasaje para cruzar el rio en la zona del
Pedrido. Un caso anélogo se produjo también en
La Corufia, en el tan conocido Puente del
Pasaje.

Es evidente que la construccién de un Puente
en el Pedrido, iba a facilitar la comunicacién
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entre dos nucleos de poblacién importantes y sus
entornos, como eran La Coruiia y El Ferrol,
evitando tener que rodear la ria.

Pero, al mismo tiempo, esta construcciéoniba a
suponer una importante disminucién del trafico
en la ciudad de Betanzos, y esto dio lugar a
innumerables protestas continuadas contra la
ejecucion de la obra, por parte de los politicos de
Betanzos, implicando también a los Ayunta-
mientos limitrofes.

La primera protesta de la que se tiene conoci-
miento es del 4 de Marzo de 1921. En ella, el
concejal D. Adolfo Sinchez Diaz dirige un
escrito al Ayuntamiento para que el diputado D.
Pedro Seoane, que ya defendi6 en otras ocasio-
nes los intereses de la Comarca, se oponga
enérgicamente en el Parlamento a la Construc-
ci6én del Puente, ya que constituye un perjuicio
notorio para la ciudad de Betanzos, y es una
causa determinante para la paralizacién de la
vida local.

El 7 de Marzo se adhiere a esta propuesta toda
la Corporacién Municipal. Esta Corporacion
dirige, el 25 de Abril, una carta al Ministro de
Fomento de entonces, para intentar paralizar la
futura construccién del Puente. Los argumentos
vertidos en esta carta indican que *“...s6lo por la
circunstancia de ahorrarse los automoviles que
circulan entre ambas capitales 15 minutos de
camino y, acaso, ciertas distancias entre algunas
casas de campo sefloriales...”’, se causaria un
gran perjuicio a la ciudad, sobre todo porque no
podrian acceder al Puerto de Betanzos los barcos
dedicados al transporte de la madera.

Esta era una actividad que habia tenido un
fuerte desarrollo en aquellos tiempos, por la
demanda de madera que se hacia por parte de las
minas Asturianas. Hay que situarse retrocedien-
do en el tiempo, para comprender que el trans-
porte por carretera no contaba con los medios
adecuados, como son los actuales, y este hecho
potenciaba los transportes de otro tipo, como el
maritimo-fluvial.

Y en efecto, la ria de Betanzos era navegable,

por aquel entonces, para barcos de pequefio
tonelaje. Incluso, cuando se construyé el ferro-
carril Ferrol-Betanzos, el Estado realiz6 obras
de encauzamiento del rio Mandeo, mejorando
asi las condiciones de la ria, y construyendo en
Betanzos un pequefio muelle de ribera, para la
carga y descarga de mercancias. Con estas obras
se consiguidé un canal de acceso al puerto de
Betanzos, de 40 m de ancho, con un calado
minimo de 5 pies en la baja mar, que permitia el
acceso de barcos de cierta importancia, que
realizaban un trafico muy notable.

Esta causa fue, por aquel entonces, un argu-
mento de peso con el que se contaba para
oponerse a la construccidén del puente. Este
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hecho queda patente el 30 de diciembre de 1928,
fecha en la que varios industriales y cargadores
de Betanzos se vuelven a dirigir al Ministro de
Fomento, insistiendo en los razonamientos
sefialados. Estos razonamientos se apoyaban en
los datos estadisticos del trafico portuario de la
ria de Betanzos entre los aflos 1925 y 1928.
Datos que estaban aportados por el Adminis-
trador de Aduanas, y que enumeraban los dis-
tintos tipos de embarcaciones, con sus respecti-
vas alturas y capacidades de carga.

Estas nuevas peticiones ya no iban contra el
Proyecto del Puente en si, sino que estaban
dirigidas contra el géalibo fluvial del mismo,
proponiendo como alternativa que se elevase el
nivel de la rasante del tablero, o que se proyecta-
se un tramo central mévil.

La circunstancia de no impedir la navegabili-
dad de la ria est4 recogida en el Proyecto de D.
Luciano Yordi, asi como en todos los proyectos
posteriores. Y de este forma, en la memoria del
proyecto de D. Luciano Yordi se dice textual-
mente... ““Una vez fijada la ubicacién de la obra,
es necesario determinar, su clase y caracteristicas
para que llene cumplidamente su fin de utilidad
general, no produzca perjuicios de ninguna
clase, y resulte lo mas econdémica posible...”.

En esta memoria se desecha la solucidén de
puente moévil, y se eleva el nivel de la rasante a
14,50 m sobre la pleamar. Esto conlleva a un
galibo libre de 13,035 m en la pleamar, 15,135 m
en marea media, y 17,235 m en la baja mar. La
cota delarasante prevista, de 14,50 m, es inferior
a la de 21,00 m que tiene el puente construido.

La elevacién del nivel de la rasante impone un
aumento de obraimportante, porla orografia de
la margen izquierda de la ria. Por esta causa, D.
Luciano Yordi hace en su Proyecto un minucio-
so estudio del trafico maritimo del puerto de
Betanzos, con el fin de fijar la rasante ptima.

Los datos analizados del trafico maritimo son
los del afio 1919, estando tomados dela Aduana
del puerto de Betanzos. En este afio entraron en
el puerto 390 buques, de los cuales 225 fueron de
vapor, con un tonelaje total de 15.195 t, y 165
fueron de vela, con un tonelaje total de 5.652 t. El
tonelaje medio de los barcos de vaporfuede 70 t
y de 40 t para los de vela. El dato excepcional que
se poseia es que algun barco de mas de 100 t de
desplazamiento habia arribado al puerto de
Betanzos.

En la memoria del Proyecto se indica, con
gran razon, que el trafico aludido podra aumen-
tar en intensidad, pero no en tonelaje, ya que
esto obligaria a gastar grandes sumas que se
juzgan innecesarias por la proximidad de otros
puertos mejor dotados, como lo es, por ejemplo,
el de La Coruila.



El galibo adoptado en el Proyecto de D.
Luciano Yordi se basé en un vapor tipo de 150 t
de. desplazamiento, que descargado tiene una
altura de 16,50 m desde la linea de flotacion
hasta la punta de los palos. Estos datos coinci-
den con los de la embarcacién “‘Landro’ matri-
culada, por aquellos tiempos, en La Corufia.

En el referido Proyecto se decide que si existen
barcos de mayor tonalaje que deseen acceder al
puerto de Betanzos, deberan esperar la hora
oportuna de las mareas, para entrar y salir por la
ria, a fin de aprovechar unos calados mayores.

El Proyecto contempla también la posibilidad
del transporte con barcos de vela que, aunque
tienen menor tonelaje que el barco de vapor que
se tomd6 como tipo, tienen, sin embargo, unos
palos més altos. Ahora bien el Proyecto conside-
ra que los palos més altos, que eran los mastele-
ros, deben de estar calados al entraren la ria, con
lo que el galibo ya se hace admisible en la
mayoria de los casos.

Si se produjese alguna restriccion, por excep-
cién, de algin barco de vela con palos mucho
mas altos, ésta se debe aceptar, porque cualquier
disminucién de altura representa una disminu-
cién importante en la obra que se va a realizar.
Hay que afirmar que la obra rozaba los limites
de lo técnicamente posible en aquellos tiempos,
sobre todo por las condiciones excepcionales
que imponia la ejecucion de la cimentacion.

En el Proyecto se analiza el trazado que
convenia elegir, adoptando un trazado recto en
planta, con la rasante de la plataforma horizon-
tal, semejante al del puente construido.

El Puente definido en este Proyecto, es técni-
camente muy inferior al que se ha construido. El
vano central, de 70 m de luz, se salva con una
solucién metalica de vigas parabdlicas en celo-
sia, desechando la solucién de hormigén, en base
a un coste elevado y a la dificultad que imponia,
por aquel entonces, su ejecucion.

El resto del puente se resuelve con vanos de '

hormigén armado, de seccién en 77, de 10 m de
luz. En la margen derecha se proyecta un grupo
de 8 vanos, mientras que en la margen izquierda
se proyectan 32 vanos, agrupados en 4 grupos de
8 vanos analogos al de la margen derecha. Los
grupos estan separados entre sin por pilas de
mamposteria en las que se apoyan las vigas
extremas. El resto de las vigas en 77 se empotran
elasticamente en pilares de hormigén armado.

El Puente se proyecta con un ancho de 6 m, de
los cuales 4,5 m estan destinados a la calzada y el
resto a las aceras.

Es importante destacar que las dosificaciones
que se dan de los hormigones son insuficientes e
incompletas. Con ellas es imposible garantizar
un hormigén de resistencia adecuada y, sobre

todo, con uniformidad. En la memoria del
proyecto se puede leer... “‘empleando en el
forjado hormigén de 350 kilogramos de cemento
por 400 litros de arena y 800 litros de grava™.
Como se desprende, no se menciona la cantidad
de agua, y esto, obviamente, es muy importan-
te.

Ademais, el grado de indefinicién es total, ya
que no se define el tipo, clase y categoria del
cemento, ya que por entonces no se podia, la
granulometria de los aridos, y sobre todo la
relaciéon A/C, que es la ““ley de Feret o regla de
oro” de la dosificacién de hormigones.

Los sondeos que se hacen no se pueden
considerar como tales. Son incompletos, insufi-
cientes, y estan exentos de cualquier tipo de
definicién del terreno. Los métodos empleados,
que son los que existian, se pueden definir hoy
dia como muy rupestres.

Hay que decir que en la margen derecha la
roca se va perdiendo a medida que nos separa-
mos de la orilla. En esta roca estan cimentadas
todas las pilas de esta margen, incluyendo la pila
del margen derecho del tramo central.

Por aquel entonces se ejecutan diversos son-
deos en tres zonas de la arena. Los sondeos se
hicieron con sonda de gusanillo, en la que se
media la resistencia a la penetracion por el
nimero de hombres que apretaban la palanca.
Respecto a los sondeos realizados, se indica que
al llegar a profundidades variables de 9 a 14
metros, se decide suspenderlos ante la resistencia
que se sentia al avance. En el proyecto se
describen los sondeos ejecutados y hay un parra-
fo muy grafico que dice ...*‘es necesario suspen-
der el sondeo por no poderse seguir, por la
resistencia del terreno. El gusanillo traia adheri-
do fango gris y pedazos de concha.”

Analizado este asunto, una vez conocidos los
problemas que aparecieron al construir las ci-
mentaciones, cabe afirmar que la resistencia al
avance era simplemente la resistencia del fuste de
la sonda, que estaba montada en un elemento
flotante sometido a las corrientes existentes. El
hecho de que se detectase fango con conchas, era
un testimonio claro de la existencia de un estrato
deformable y de poca capacidad portante, en
contra de lo supuesto.

Elsupuesto anterior, que se hace en el Proyec-
to de D. Luciano Yordi, y que se mantuvo
también en el proyecto siguiente, de que a las
profundidades sondeadas, es decir descendiendo
con las cimentaciones a unas profundidades de
unos 15 m, se queda al abrigo de socavaciones
futuras, y se alcanza un terreno con suficiente
capacidad portante, ha sido totalmente falso,
como desgraciadamente se comprobd a poste-
riori.
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Las cimentaciones de la margen derecha,
incluyendo la de la pila derecha del vano central,
se proyectaron con cimentaciones directas en
una roca pizarrosa. Este supuesto, que se mantu-
vo también en el Proyecto siguiente, estuvo
acorde con la realidad.

La pila de la margen izquierda del vano
central se proyectd con un cajén de aire compri-
mido, que se habia previsto para una profundi-
dad del orden de 15 m. El cajén proyectado fue
anadlogo a los utilizados en los puentes del
Barquero y del Ezaro. Esta cimentacién, que se
mantuvo en el proyecto posterior, no se pudo
concluir con el cajéon proyectado, al contrario
de lo ocurrido en los otros dos puentes citados.

El resto de los trainos de hormigén en el lado
Coruiia, se proyectaron con cajones de hormi-
gbn en masa, de 1,50 m de altura, formando unos
tipos de campanas contra la socavacién o arras-
tres de arena, que se dice en el Proyecto que no
eran de temer.

Entonces era preceptivo que los proyectos
correspondientes a las obras del Estado tuvieran
un Anejo con “El Informe del Ingeniero Jefe”.
Este Anejo, que esté firmado el 4 de Julio de
1922, informa favorablemente todo el Proyecto,
a excepcidn de las cimentaciones de las pilas lado
Coruiia que se ubican en la zona de influencia del
agua de la ria. El Informe dice que las dificulta-
des que pueden aparecer al realizar la obra, vana
exigir procedimientos de hinca sumamente difi-
ciles y costosos, que no se contemplan en el
Proyecto.

El Ingeniero Jefe propone como variante de
estas cimentaciones la ejecucidon de un tubo
prefabricado, de 20 cm de espesor y de 1,60-1,80
m de didmetro interior, que seria mas facil de
descender retirando el terreno del interior, que
utilizando las cimentaciones del Proyecto. Es
decir, el Ingeniero Jefe, parece percibir las
dificultades que iban a surgir en la ejecucién de
la obra, y predice la necesidad de hacer las
cimentaciones con pilotes, con entubacién per-
dida.

Un dato curioso es el Presupuesto de este
Proyecto. El puente fue valorado en
1.243.557,84 pts, siendo el plazo de ejecuciéon
previsto de 3 afios.

Incluso se llegd a hacer un “Replanteo al
Contratista’ de este puente, que como se indicé
no se llegd a construir. Este replanteo esta
firmado el 9 de Mayo de 1927 por el que iba a ser
el Director de las Obras, el Ingeniero de Cami-
nos D. Enrique Molezum. En este Informe, que
al mismo tiempo era un Acta de Replanteo, se
recogen las modificaciones que el Director de las
Obras introduce en el Proyecto.
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Al replantear las obras se modifica la traza
del puente prevista en el Proyecto, a fin de
conservar la rampa embarcadero que todavia
existe actualmente, con escaleras de desembar-
co. En esta rampa finalizaban las dos carreteras
lado Ferrol que uniria el puente.

La mencionada rampa fue construida, al igual
que las citadas carreteras, por la Diputacion
Provincial de La Coruifia, y aunque se pens6 que
su utilidad iba a disminuir enormemente con la
construccion del Puente, se creyd, sin embargo,
que podria tener alguna utilidad futura como
punto de embarque. Por esta razén se decidié su
conservacion, ya que se trataba de una obra de
silleria de relativa importancia, y ademas, por-
que no estorbaba para el emplazamiento del
futuro Puente.

La construccion de estas Obras se tuvieron
que paralizar al poco tiempo de haberse inicia-
do, ante las innumerables protestas que se pro-
dujeron.

Ante la situacioén anterior, en el afio 1928, se
hace cargo de redactar un nuevo Proyecto del
Puente el Ingeniero de Caminos D. César Villal-
ba Granda. Con este Proyecto se construira gran
parte del Puente actual. Las obras comenzaron 5
afios mas tarde, a finales del afio 1933, y
estuvieron, sin embargo, bastante eclipsadas por
la construccion de”la linea del ferrocarril
Zamora-La Corufia.

En el afio 1932 vuelven los debates en el Pleno
Municipal del Ayuntamiento de Betanzos. En
este Pleno ya se producen posturas a favor y en
contra de este nuevo Proyecto, que ya elevaba el
nive de la rasante y ampliaba el ancho de la
calzada, como luego se vera.

Como consecuencia de los debates, se acuerda
solicitar a los Ministros de Obras Publicas y de
Agricultura, que envien Técnicos para que reali-
cen el Proyecto de canalizacidn de la ria y de
desecacidén de las marismas. Estas fueron las
contraprestaciones que se pidieron a cambio de
la construccién del Puente.

La peticidén anterior no era novedosa, ya que a
finales del siglo X VIII, reinando Carlos I1I, ya se
habia considerado.

En el afio 1935 se volvidé nuevamente a plan-
tear el tema, y se hizo incluso un proyecto que
nunca se llegbé a construir. En ese Proyecto se
estimaba hacer una inversion del orden de un
millén de pesetas, y se contemplaba la canaliza-
cién de la ria y la transformacién de la marisma
en praderas.

A continuacién, se produce un paréntesis
hasta el 12 de Agosto de 1933. En esta fecha el
concejal del Ayuntamiento de Betanzos, Sr.
Cancela Noguerol, expone ante el pleno que el
nuevo puente no acorta el cruce de la ria en 14




km sino tan s6lo en 6 km, solicitando se transmi-
ta al Ministro de Obras Publicas el grito de
angustia de la ciudad.

El debate ya se habia creado con los partida-
rios a favor y en contra de la construccion del
Puente. El Alcalde responde haber visto el
Proyecto del Puente en Madrid. En este Proyecto
se habia elevado la altura de la rasante a 22,5 m,
valor que €l consideraba adecuado.

En aquel pleno se acord6 formar una Comisién
integrada por los Sres. Veiga Roel y Villuendas,
a fin de informarse de los detalles del Proyecto
del Puente en los diferentes organismos Oficia-
les implicados. El informe de estos Sres. fue
favorable porque la rasante del puente no iba a
quedar a la altura que se pensaba, y la cota
proyectada se consideré suficiente para permitir
el trafico fluvial del puerto de Betanzos.

Como consecuencia de lo anterior, se le encar-
ga a continuacion al Técnico Municipal, el Sr. F.
Martinez Santiso, que realice un estudio detalla-
do del Proyecto. Merece destacarse que ¢l men-
tado Sr. Cancela, que antes no admitia la
construccién del Puente, solicita ahora que se
haga giratorio. Como se ve, se va cediendo
progresivamente en las peticiones por parte de
algunos politicos, muchas de las cuales eran
absurdas y carentes de toda légica.

El Informe del Técnico Municipal indica
ahora que el galibo libre no pasara de los 19,25
m. Este hecho origina nuevamente que el Pleno
Municipal acuerde reunir a los Alcaldes de los
Ayuntamientos vecinos, para formular una re-
clamacién conjunta.

Esta reunién no se llegara nunca a celebrar, y
el Puente, como se ve, era una realidad impara-
ble. Es evidente que la evolucién tecnolbgica
sigue su sordida marcha, avanzando de un modo
insensible ante las apetencias de unas minorias.

En la sesion del Pleno Municipal que se
celebrd el 13 de Febrero de 1933, se vuelve a
pedir que el tramo central del Puente no se haga
fijo, y que se nombre una comisién de especialis-
tas para que elaboren el mencionado Proyecto
de la canalizacién de la ria.

Eran los Gltimos gritos, sin existir un conven-
cimiento propio, que se levantaban contra la
realidad imparable de la construcciéon de un Puen-
te necesario ¢ importante. A esta oposicidén se
unia una peticién alternativa, que se hacia con el
unico deseo de obtener una concesién a cambio.

La Administracién responde negativamente a
las peticiones anteriores, argumentando, en
lo referente a la canalizacién de la ria, que al no
ser Betanzos un puerto de interés general, ni de
refugio, s6lo se podran ejecutar pequefias obras.
Posteriormente, el Ayuntamiento solicitard que
se declare el puerto de Betanzos de interés

general o de refugio, hecho que se persigue hasta
que se concede por Decreto de 24 de Junio de
1941.

La otra cara de la moneda es la aceptacion
clamorosa de la obra, que se sigue con atencion
en gran parte de los Ayuntamientos afectados.
Como ejemplo se puede citar un articulo publi-
cado el 14 de Noviembre de 1935 en La Voz de
Galicia, en el que se sefialaba la existencia de una
serie de concausas, entorpecimientos y dificulta-
des, mas o menos natural o artificialmente
producidas, que retrasaron durante varios afios
la realizacién de la obra, como si “‘su perentoria
necesidad no saltase a la vista y el dinamismo de
los tiempos actuales no impusiese a otras locali-
dades ciertos sacrificios momentaneos, que hay
que afrontar con buen animo, mirando al porve-
nir”,

El puente proyectado por César Villalba
Granda, que en esencia es el que se ha construi-
do, es un Puente en arco, de tablero superior en
todos los vanos de acceso, y de tablero inferior,
atirantado, en los arcos del tramo central.

Los tramos de acceso estan formados por 13
arcos, 10 en la margen izquierda y 3 enla margen
derecha. Todos los arcos son iguales, con direc-
triz parabdlica y canto variable. Laluzes de 32m
y la flecha de 12,80 m. El canto en arranques es
de 1,33 m, decreciendo hasta la clave donde
alcanza un valor de 0,65 m. Laluzefectiva que se
denomina en el Proyecto, o distancia entre caras
internas del arco en el encuentro con las pilas, es
de 31 m, siendo la distancia entre ejes de pilas 34
m. Estos arcos estan inspirados en el tratado de
Ribera: ““Puentes de fabrica de hormig6n arma-
do™.

Los arcos tienen 1,20 m de ancho y estin
separados 2,36 m entre caras internas. Sobre los
arcos se levantan una serie de tabiques, o pilares,
paralelos, de 0,25 m de espesor con separaciones
de 2,00 m. Estos tabiques estin empotrados
elasticamente en los arcos y en dos vigas parale-
las al eje del puente que sustentan la losa del
tablero que es de hormigén armado, de 20 cm de
espesor.

La seccién transversal, de 7,20 m de ancho
total, est4 formada por un vano central de 2,36 m
de luz libre + el ancho de los dos_tabiques, de
1,20 m cada uno, + 2 voladizos de 1,22 m de luz
libre. El ancho indicado de 7,20 m est4 descom-
puesto en una calzada de 5,50 m, mas dos aceras
de 0,85 m de ancho total (0,75 m utiles).

El firme tiene un espesor maximo de 11 cm,
estando formado por 5 cm de hormigén de
nivelacién, que sirve para conseguir la pendiente
transversal adecuada, + unas losetas de asfalto
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comprimido, de 4 c¢cm de espesor, que estan
asentadas sobre 2 cm de mortero.

Estas losetas de asfalto comprimido existen
actualmente debajo de un riego reciente que se
hizo sin respetar las juntas de dilataciéon del
puente.

Los arcos de acceso son de hormigén armado,
con una armadura formada por acero liso en
redondos.

El puente salva una distancia de 519 m,
incluyendo el vano central que es el que le da una
enorme personalidad a la obra. Este tramo esta
formado por dos arcos gemelos paralelos, ati-
rantados, de 75 m de luzy 12,50 m de flecha, que
fue un disefio muy atrevido en su época. Estos
arcos estan biarticulados en los apoyos extre-
mos. Los arcos tienen un canto variable, desde
un valor minimo de 1,10 m en arranques, hasta
1,70 men clave. El ancho de los arcos, de 1,20 m,
es uniforme.

Este disefio contrasta con el disefio de los
arcos de los vanos de acceso que tienen el canto
minimo en clave. Este aspecto es, precisamente,
lo que da una gracia especial a la estructura del
Puente.

El tablero inferior del arco del vano central
esta suspendido mediante péndolas espaciadas
cada 3.65 m, estando formado por un forjado
continuo de 3,65 m de luz, a excepcion de los
vanos extremos en los que la luz pasa a ser de
2,83 m. Este forjado se enlaza elasticamente con
las viguetas transversales, de 7 m de luz, que van
suspendidas, en sus extremos, de las péndolas del
arco.

Los arriostramientos entre arcos estan forma-
dos por unos elementos de hormigén, de 0,60 x
0,60 m de seccidn, dispuestos cada 10,95 m,
coincidiendo con ejes de péndolas.

Lacalzadaesde 5,50 m, como enlos tramos de
acceso, con andenes de 0,75 m hasta el eje de las
péndolas y de 0,96 m en total.

El arco se proyectd biarticulado, con una
doble articulacién de hormigdn, una fija, que es
una rétula tipo Freyssinet, y otra movil, que esta

formada por un prisma de hormigén armado

fuertemente zunchado. Cabe destacar que sor-
prende la perfeccion del armado que se hace de
las zonas de apoyo.

Las obras correspondientes al Proyecto del
Ingeniero de Caminos D. César Villalba Granda
fueron adjudicadas en subasta a D. Juan Aroza-
mena Echeverria, el 8 de Octubre de 1933 por la
cantidad de 1.406.999,81 Pts, ya que hubo una
baja de 353.263,28 Pts, equivalente al 0,20%, con
respecto al Presupuesto de Contrata del Proyec-
to que fue de 1.760.263,09.

Los trabajos comenzaron a finales del afio
1933 y mas tarde, cuando ya se habian ejecutado
los 13 arcos laterales y se iba a construir el tramo
central, se aprecian deficiencias en la cimenta-
cién de la pila izquierda del vano central, cuya
cimentacién habia sido ejecutada en Contrata
rescindida anteriormente.

Parece ser que la primera Contrata fue adjudi-
cada a una empresa Vasca que quebrd ante los
inconvenientes surgidos al hacer la cimentacién
de la pila lado Corufia del vano central, que no
pudo alcanzar el firme con el cajon de aire
comprimido proyectado.

Esta pila, que es donde el firme se encuentra
més bajo, tuvo que recalzarse finalmente con
pilotes de 24 m de longitud, tal y como se indica
en los planos del Proyecto de Liquidacién de
fecha 29 de Septiembre de 1943.

Todo esto evidencia la existencia de un gran
paleocauce, o de una falla, en el terreno, que
complicé enormemente la construccion, precisa-
mente en una época de transicion, en la que
finalmente se pudo disponer de los medios
adecuados.

Esta pila se pretendié cimentar inicialmente
con un cajén de aire comprimido, anélogo a los
utilizados en los puentes del Barquero y del
Ezaro en la desembocadura del rio Jallas. El
cajon, en el que descansa la pila, se llegd a
hacer de 12,27 m de profundidad, sin alcanzar un
terreno con capacidad portante suficiente. El
techo de este cajon quedo situado a 3,40 m por
debajo de la cara inferior de la ménsula con la
que se recrecid posteriormente la pila.

Con estas profundidades, dentro de unas
arenas permeables, es impracticable profundizar
mas con un cajon de aire comprimido, por las
elevadas presiones que se precisan, que imposi-
bilitan el trabajo. En la zona, todavia se recuer-
dan con horror las muertes que se produjeron.

Como el cajon no alcanz6 el terreno firme, se
produjeron asientos importantes. Estos asientos
conllevaron unos movimientos importantes en el
arco adosado al tramo central, en el lado Coru-
fla, movimientos que produjeron unas grietas,
que llegaron a alcanzar tal nimero e importan-
cia, que obligaron a la demolicién urgente del
mismo, aprovechando sus armaduras.

La Cronologia de fechas es: En Agosto de
1935 se hace una prueba de carga en la pila, con
el arco lateral hormigonado, y la pila baja 4 cm
con carga de 300 t, peso que se supuso equivalen-
te ala concarga del vano central. E12 de Octubre
se termina de descimbrar el arco lateral lado
Corufia. Los trabajos de consolidacion de la pila
izquierda del vano central comienzan en Enero




de 1936. En esta fecha se monta una nueva
cimbra en el arco lateral, ante las grietas que
aparecen por los asientos producidos. Un mes
mas tarde se decide demoler el arco lateral.
Durante la ejecucion de los pilotes del recalce, el
asiento aument6, midiéndose el 4 de Mayo de
1936 un asiento total de 70 cm, cuando se habian
ejecutado 60 de los 64 pilotes. El asiento final
medido el 18 de Noviembre de 1937 fue de 93 cm.
Después de este asiento, el cajon quedo curiosa-
mente a poco mas de un metro del terreno
firme.

El recalce parece ser que lo hace una Empresa
de origen italiano, que se presupone que fue
Rodio. Como se habia construido la pila con las
dimensiones de Proyecto, que son las mismas
dimensiones de la otra pila, apoyada en un cajoén
de aire comprimido de gran altura, que no
alcanzé el terreno firme, fue necesario pilotar el
contorno con 64 pilotes situados en dos filas
paralelas y concéntricas con la pila.

Los pilotes se hormigonaron in situ al amparo
de una tuberia recuperable y se hicieron de 24 m
de longitud, de 0,40 m de didmetro de perfora-
cién, y de 0,56 m de didmetro eficaz a efectos de
consumo de material. La pila se recrecié median-
te ménsulas cosidas a la misma con redondos de
50 mm de didmetro, que son las que se apoyan en
los pilotes. El regruesamiento de esta pila se hace
patente a simple vista, y es un aspecto que se nota
al observar el puente.

La reaccion total de la pila izquierda del vano
central, que es del orden de 5.500 t, es una carga
excesiva para los 64 pilotes con los que se recalzé
dicha pila. El estrato de arenas, de poco més de
un metro de potencia, que quedd entre el cajon
de aire comprimido y el terreno firme, se consoli-
dé rapidamente por ser un suelo granular de
débil potencia, que, ademas, tuvo la ventaja de
quedar rodeado por los 64 pilotes del recalce en
dos coronas concéntricas con la pila.

Para consolidar la referida cimentacion, se
ordend la redaccion de un Proyecto Reformado,
autorizando la Jefatura de Puentes y Cimenta-
ciones que se continuasen las obras sin que se
esperase a la presentacién de dicho reformado.
Este Proyecto Reformado no se llegd nunca a
tramitar, al producirse la Guerra Civil, aunque
se sabe que suimporte era de unas 400.000 Pts, y
que comprendia, ademds del recalce de la pila
lado Corufia del vano central, la reconstruccién
del arco lateral demolido, otros aumentos de
cimentacién que ya se habian realizado en las
pilas de los arcos laterales, y aumentos en la
explanacion de los accesos.

Los datos anteriores estan tomados del Pro-
yecto de Liquidacién. Todas las pilas lado
Corufia, segin los planos de este Proyecto, estan

pilotadas con pilotes del mismo didmetro.

Las cimentaciones tal y como las define el
Proyecto de Liquidacién son las siguientes: las
cimentaciones de las pilas lado Ferrol, incluyen-
do la pila del vano central, se hicieron con
cimentacién directa sobre roca. Las pilas lado
Corufia, a excepcion de la primera pila que se
cimentd con cimentacion directa, se cimentaron
con 24 pilotes, distribuidos en 4 filas de 6 pilotes.
Los pilotes de la segunda pila se hicieron de 4,80
m, los de la tercera pila, de 9,40 m, los de la
cuarta pila, de 12,80 m, los de la quinta y sexta
pila, de 8,80 m, los de la séptima pila de 7,80 m,
los de la octava pila de 9,20 m, los de la novena
pila de 11,20 m y los de la pila estribo lado
Corufia de 24,00 m, como ya se ha indicado.

Cuando se habia ejecutado la casi totalidad
del refuerzo de la pila del vano central, se ven
paralizadas las obras, al producirse la Guerra
Civil. Estas obras se reanudan, con caracter
provisional, dirigidas por la Jefatura de Obras
Publicas de La Coruiia, ya que asi lo dispuso el
10 de Febrero de 1937 el Excmo. Sr. Presidente
de la comisién de Obras Publicas y Comunica-
ciones.

En virtud de esta orden se reanudan los
trabajos de consolidacién de la cimentacion de la
pila, y de la reconstrucciéon del arco lateral
demolido. Eran estas dos facetas que se conside-
raron urgentes, para detener el asiento que se
estaba produciendo, y para recuperar la cimbra
de madera que estaba montada desde que se
suspendieron los trabajos. Una vez finalizados
estos trabajos, las obras se paralizan nueva-
mente, ya que el resto quedaba a cargo de la
Jefatura de Puentes y Cimentaciones.

En este momento se encontraba ejecutado el
acceso por carretera de la margen derecha, los 3
arcos del tramo de acceso de dicha margen, y los
10 arcos del tramo de acceso de la margen
izquierda. Faltaba por hacer el vano central, el
acceso por carretera de la margen izquierda, la
barandilla y la loseta del firme de dos vanos.

Como la obra no debia estar paralizada, la
Jefatura de Puentes decide su reanudacién, y
para ello encarga, en Mayo de 1938, el Proyecto
del Arco Central en el que se introduce una
sobretension en el tirante.

Enla Memoria de cdlculo de este Proyecto, de
Junio de 1938, cuya firma es ilegible, se dice que
por aquellas fechas no se disponia de maés
documentos del Proyecto que una copia de
Planos, del Pliego de Condiciones Facultativasy
del Presupuesto, que obraban en poder del
Contratista, y que por ello la Superioridad
encarga el calculo de los arcos del tramo central,
para determinar la sobretension que hay que dar
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a los tirantes y para determinar el calculo de los
refuerzos con redondos, de la armadura rigida
de los arcos. La filosofia de esta sobretension es
para reducir momentos positivos en el arco,
hecho que se hace erroneamente sin contemplar
los efectos de la fluencia, factor que no se
conocia por entonces.

La consecuencia de este estudio es un refuerzo
conredondos, de la cimbra rigida, y el valor de la
sobretension del tirante de 6,5 toneladas.

Posteriormente, el 11 de Enero de 1939, el
autor del Proyecto solicita la anulacién del
estudio anterior y la autorizacion para hacer un
nuevo Proyecto, autorizacién que se concede el
21 de Enero del mismo afio. Esto fue debido a un
error detectado por el autor, al no haber consi-
derado correctamente la suma de estados en la
cimbra, debidos al proceso constructivo y a las
cargas en la seccién mixta.

En este estudio se concluye que la sobreten-
sion es inoperante y que la cimbra rigida prevista
es insuficiente y que se precisa un Reformado
para sustituirla por otra mas resistente.

El contratista solicita del Ministro de Obras
Publicas la rescision del Contrato sin pérdida de
fianza, fundamentando su peticion en la falta de
pago de las obras ejecutadas y en la prolongada
paralizacién de las mismas. A estas razones se
sumd la necesidad del nuevo Proyecto reforma-
do.

Las obras se rescindieron legalmente el 8 de
Abril de 1939. Por ello, fue obligatorio redactar
un Proyecto de Liquidacién, para recoger las
obras realizadas y las que faltaban por ejecutar.
Este Proyecto esta firmado el 2 de Febrero de
1942 por el mismo autor del Proyecto, el Ingenie-
ro de Caminos D. César Villalba Granda. Este
proyecto fue examinado por el Ingeniero Jefe,
como entonces era preceptivo, el 29 de Septiem-
bre de 1943, y vuelve a ser el mismo Ingeniero
Villalba Granda el que lo examina, ya que habia
ascendido a la Jefatura de Puentes y Estructuras.
Existe, también, un conforme del contratista,
firmado por el propio D. Juan Arozamena
Echeverria.

La finalizacion del resto de las obras se
aprobéd, el 11 de Abril de 1939, en el Plan
General de Obras Publicas, y se ordend su
ejecucion en el Decreto de 30 de Junio del mismo
aflo.

En base a lo anterior, se procedio a la redac-
cién del Proyecto Reformado, con fecha 29 de
Abril de 1940, por parte del Ingeniero de Cami-
nos D. Antonio Diaz Burgos. El Proyecto se
aprobd posteriormente el 21 de Mayo siguiente y
comprendia Unicamente la terminacion del
puente, dejando para otra fase la terminacién de
los caminos de acceso.

El Proyecto Reformado esta firmado el 15 de
Febrero de 1946. Este Proyecto esta examinado
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porel Ingeniero Jefe, que vuelve a ser el Ingenie-
ro de Caminos D. César Villalba Granda. Esta
fecha, curiosamente, es posterior a la de inaugu-
racion del Puente.

El costo de la obra fue de 1.072.404,69 Pts, en lo
referente a los tramos de acceso y 638.468,08 ¢l
tramo central, seglin datos publicados en el Ideal
Gallego del 14 de Abril de 1943. Sin embargo,
como aplicacién del decreto de 30 de Julio de
1940, se redact6 un presupuesto reformado, con
el aumento del 17,5%, que elevo el presupuesto
del tramo central a 749.594,04 Pts. Este presu-
puesto fue aprobado el 6 de Marzo de 1941.

En el Proyecto Reformado se disefia la arma-
dura del tramo central con una cimbra rigida
formada por perfiles laminados. En los planos
del Proyecto de Liquidacién también figura una
cimbra rigida como armadura.

Este tipo de construcciéon era novedoso en
aquellos tiempos, y ya se habia hecho en el
puente del Ezaro en la desembocadura del rio
Jallas. El vano central y la cimbra rigida del
mismo, definidos en el Proyecto Reformado,
difieren ligeramente de lo previsto en el Proyecto
de Liquidacion.

Ya se indicé que las péndolas del vano central
se distanciaron 3,65 m y los arriostramientos
entre arcos 10,95 m. En el Proyecto de Liquida-
cion las péndolas se distanciaban 5 m, estando
armadas con cuatro angulares de 65 x 65x 9,y
los arriostramientos entre arcos se distanciaban
15m, 10 my 12,5 m. Es decir, este disefio, que no
se construyo, era aun mas atrevido.

En el Proyecto Reformado se refuerza el
apoyo movil del vano central, que es de hormi-
goén armado zunchado, y se afiade la sujecién
lateral del tramo en este apoyo, no prevista en el
Proyecto, para impedir movimientos transversa-
les debidos a la accidn del viento. Esta sujecion
lateral se construyd de modo diferente, como se
observa hoy dia, disponiendo topes contra la
pila estribo y unas armaduras pasantes en as-

pa.

Ademas, se proyectan dos dados en cada arco,
adosados por delante de los apoyos moviles, que
son unos prismas de hormigén, de 40 cm de lado
y 80 cm de altura, estando separados 80 cm.
Estos dados dejan una holgura de 2 cm con
respecto al arco, que hoy estd ocupada por una
tabla. Estos dados se disefian para contemplar la
posibilidad de apoyar eventualmente el arco en
los mismos, mientras se reparan los apoyos, en
un supuesto fallo del péndulo.

El Proyecto de Liquidacion define unos apo-
yos fijos y mdviles metélicos, que son técnica-
mente inferiores a los construidos.



En el Proyecto Reformado (con €l se termind
de construir el puente), se disefia la cimbra rigida
con una rétula provisional en clave durante el
proceso constructivo. Esta rétula se anuld en
estado definitivo, al acabar de hormigonar el
arco. De esta forma el arco quedé solicitado por
el peso propio enrifiones a un momento minimo
y de signo contrario al que producen las sobre-
cargas en estado definitivo.

El Proyecto de Liquidacién no contemplaba
esta rotula provisional, disefidndose el arco
biarticulado desde su inicio.

Otros aspectos que se analizan en el Proyecto
Reformado son: el refuerzo de la armadura de
las viguetas, el refuerzo de la armadura del
tablero, la armadura de enlace de las tres roscas
en las que se hormigond el arco del vano central,
las juntas de dilatacion, y los adornos sobre los
pretiles de pilastras.

Cuando se decide sustituir la armadura en
redondos por una cimbra rigida, parece ser que
es cuando interviene D. Eduardo Torroja, que
era partidario de este tipo de construccidén, que
también aplicé en el Viaducto de Martin Gil
sobre el rio Esla, sustituyendo, tras la muerte del
autor del proyecto, la armadura en redondos
por otra a base de perfiles laminados. También
interviene en el disefio de la articulacién provi-
sional en clave, para que los esfuerzos en rifio-
nes debidos al peso propio durante el proceso
constructivo, fueran de signo contrario a los
esfuerzos debidos a las cargas en estado de ser-
vicio, idea que se puede considerar muy suya.
conociendo sus obras y su forma de razonar.

Las armaduras de las péndolas se reforzaron
en época muy reciente, en los afios 50, embebién-
dolas en un pilar formado por dos tubos secan-
tes, de fibrocemento de Uralita.

En el tablero se observa una barandilla deco-
rativa, que es diferente en el tramo central. Esta
barandilla consigue mantener en todo el conjun-
to un juego de lineas, que estd marcado por la
estructura de las arcadas y de los soportes. Este
moédulo se repite en toda la obra, a excepcion del
tramo central, en el que se vuelven a utilizar
tubos de uralita como encofrado perdido.

El puente se pint6 con una pintura de un tono
verdoso que se fue perdiendo con el paso del
tiempo. De esta pintura s6lo queda constancia
clara en algunas zonas.

Los arcos del vano central tienen en sus
paramentos un enfoscado de mortero de cemen-
to, que es muy posterior a su construccién. Este
enfoscado se did, sin duda alguna, para proteger
a la cimbra rigida, y a las armaduras pasivas en
redondos que se colocaron como cercos para
coser las tres roscas en las que se hormigond

cada arco, ya que el hormigén inicial es altamen-
te poroso y permeable.

En el puente se pueden apreciar una serie de
elementos ornamentales, para darle a la obra el
aspecto de una obra de fébrica. Los pilares
presentan tres zonas bien diferenciadas por la
decoracidn: una superior, rematada por pinacu-
los reproducidos simétricamente en relieve sobre
el lateral del pilar; una intermedia, individualiza-
da por voladizos y remarcada por grandes rectan-
gulos, y finalmente una zona inferior imitando
sillares. Este ultimo hecho no ha de extrafiarnos,
porque en los afios 40 se aprecia una vuelta a
épocas anteriores, recubriendo las construccio-
nes con piedra. Un buen ejemplo es el Puente de
la Barca, en Pontevedra, sobre el rio Lérez, que
también es una obra de Torroja.

Las obras del Proyecto Reformado se sacan a
concurso publico el 15 de Junio de 1940, y se
adjudicaron al inico postor, D. Ricardo Barre-
do de Valenzuela, el dia 21 del mismo mes.

Las obras se realizaron normalmente, con los
retrasos inherentes a las dificultades existentes
por aquel entonces en el suministro de materiales
y en los transportes. No se debe olvidar que el
Estado estaba volcado en la reconstruccién de
los puentes Catalanes destruidos en la Guerra
Civil.

Finalmente, el puente se inaugura el 16 de
Abril de 1943, contando con la presencia de
Franco, congregando, ademés, a miles de perso-
nas de todos los lugares a donde llegd la
noticia.

Las autoridades de Betanzos aprovecharon,
una vez mas, el acto, para pedir el tan mentado
dragado de la ria. Esto se lo pidié al Jefe del
Estado el practico del puerto. El Alcalde Sr.
Becaria, hacia lo mismo ante el Ministro de
Obras Publicas, D. Alfonso Pefia Boeuf, que de
palabra parece ser que aceptd la propuesta,
aunque, una vez mas, no se llevé a efecto.

Dos dias mas tarde se inauguraba el Viaducto
de Martin Gil, en el rio Esla. Este Viaducto lo
proyecté el citado Ingeniero de Caminos. Tras
su repentina muerte, intervienen en su construc-
ci6n, nuevamente, Villalba y principalmente
Torroja, que vuelven a sustituir la armadura en
redondos por una cimbra rigida. El viaducto,
cuando se inaugurd, era el de mayor luz del
mundo.

A continuacion se incluyen una serie de foto-
grafias en las que se aprecian diversos aspectos
del estado actual del puente del Pedrido.
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Foto 1.

Foto 2.

Las fotografias 1 y 2 muestran dos perspectivas Generales del puente. En la fotograffa 2 se aprecia el muelle

que se usaba para cruzar el rfo.
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Foto 3.

La fotografia 3 muestra el estado en que se encuentra el tablero del vano central del Puente.

Foto 4.
En la fotografia 4 se ve el estado de conservacion de la cimba rigida del vano central del Puente.
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Foto b.

La fotografia 5 es un detalle del segundo arco del tramo de acceso lado Ferrol. En esta fotografia se aprecia
claramente cOémo estalla el hormigbn por causa de la expansion de la armadura al transformarse en
herrumbre.
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Foto 7.

En las fotografias 6 y 7 se ve que el arco del vano central fue enfoscado en una etapa posterior a la

construccién del puente. En estas fotogra

fias se aprecian también la cimbra rigida y los cercos del

arco del vano central que el Proyectista dispuso para coser las tres roscas en las que se dividio su

hormigonado.

*

Para redactar este trabajo se han consultado
los Proyectos y articulos mencionados, asi como
el articulo ““A ponte do Pedrido, Historia dunha
frustracion’, de Urbano Fra Paleo y Xose L.
Mosquera Camba, publicado en el anuario Bri-
gantino de 1990.

Se quiere manifestar el agrado que supuso
para el autor la lectura de toda la Bibliografia
aludida, con una curiosidad que iba creciendo
con los conocimientos que se iban adquirien-
do.

Ahora bien, lamento expresar que no puedo

compartir, con los autores del citado articulo, en
primer lugar el titulo, ya que el Puente del
Pedrido no es, a mi juicio, ninguna frustraciéon,
-sino todolo contrario, es una lucha denodada de
la técnica para vencer una serie de dificultades en
un Puente que se adelanta a los métodos de
construccién de su época. El Puente del Pedrido
es un claro ejemplo de la lucha del hombre
contra la naturaleza, con una clara victoria
final.

Repasando, vemos que la cimentacion de la
pila del tramo central lado Corufia no se pudo
cimentar con un cajon de aire comprimido, tal y
como se habia inicialmente previsto, y de hecho

*

*

esta pila asentd 93 cm. Afortunadamente, apare-
cen los pilotes en el mercado, método hoy dia
totalmente en uso para cimentar en terrenos de
débil capacidad portante, y la ejecucién del
puente pudo continuar.

También hay que pensar que en 1914, cuando
estallala guerra en Europa, el hormigén armado
y sin armar era un material desconocido, de
segunda fila, no sélo en aquellas obras de
ingenieria que, como los grandes puentes, cons-
tituian la vanguardia del arte de construir, sino
también, y quizds en mayor grado, en la edificia-
ciébn en general, y especialmente en las naves
industriales, fabricas, depdsitos, galpones y en
toda clase de espacios de uso publico.

Debido a las confrontaciones bélicas, muy
pocos meses después, el acero escaseaba tanto
como la paz. Esta circunstancia, ajena a lo
puramente técnico y constructivo, va a dar un
impulso definitivo al hormigén armado, con una
rapida extensién y variedad de aplicaciones, y
con una mayor confianza en su durabilidad, que
era muy débil hasta entonces, por los escasos
conocimientos que se tenian de la dosificacion
del hormigon.
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El hormigén va adquiriendo poco a poco, en
el periodo entre guerras, la hegemonia en la
construccién frente a los demas materiales.
Hegemonia que serd definitiva después de la
Segunda Guerra Mundial, y en ella tienen mu-
cho que ver varios nombres, como Perret, Mai-
llart, pero sin olvidar sobre todo a Torroja, y
excepcionalmente a Freyssinet.

Este tltimo Ingeniero es, sin exagerar, el que
dala mayor aportacién personal en este proceso
de generalizacién del hormigon en todos los
campos constructivos. A ¢él se deben sus mas
conocidas y grandes creaciones, que son progre-
sivos récords mundiales de puentes y cubiertas a
lo largo de estos afios, Puente de Villenueve Sur
Lot (1914-1949), Hangares de Orly (1921-1923),
Puente de St. Pierre du Vauvray (1923-1925),
culminando con el gran puente de Plougastel
(1924-1930) que es su obra cumbre, no solo por
su prestigio técnico, sino por su enorme repercu-
sion en la opinién publica, sirviendo estas obras
y otras, de un caldo de cultivo de las mads ricas
experiencias, mejoras e inventos, que hicieron
poisible la consolidacion e internacionalizacién
del hormigén como un material insustituible en
el arte de construir de la segunda mitad de
siglo.

En Espafia se sigue construyendo en vanguar-
dia, debido al Genio personal de D. Eduardo
Torroja, que no se pretende ahora descubrir. Ahi
estan sus obras, que son una imagen viva de su
creatividad, ingenio y talento.

En segundo lugar, los autores del citado
articulo dicen que el puente ya ha cumplido su
cometido, y que teniendo en cuenta la evolucién
del trafico en las ultimas décadas, se deberia
considerar la alternativa de hacer otro nuevo,
aunque su inversién sea superior a la que se
precisa para ampliar el existente. Postura con la
que estoy en frontal desacuerdo.

El Puente actualmente precisa una restaura-
cién para evitar su destruccion progresiva. Des-
graciadamente, quedan pocas muestras de la
arquitectura industrial de principios de siglo,
para que sigamos insensibles ante tantas demoli-
ciones innecesarias. Hay que seguir luchando
para que la sociedad reconozca el caracter
histérico-monumental de estas construcciones.

Laconservaciondel patrimonioarquitecténico
y de las obras publicas, debe sobrepasar su
marco tradicional, el de los arquedlogos e histo-
riadores del arte, que no alcanza mucho mas alla
de los monumentos singulares mas prestigiosos,
como las antiguas catedrales o palacios. Debe-
mos ensanchar la nocién de conservacién monu-
mental, a la necesidad de proteccion de nuestro
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patrimonio histérico, hasta abarcar aquellas
obras publicas y estructuras de edificacion que
tengan un alto significado, no sélo arqueoldgico,
sino también histérico, técnico, cultural, simbo-
lico o estético.

La reparacién y la rehabilitacion para los
mismos, o incluso darle nuevos usos, es un buen
medio para afrontar esta conservacion; y una
practica tan antigua como la expoliacién y la
destruccién de monumentos debe desaparecer.
Recordemos que Miguel Angel reconvirtié las
Termas de Diocleciano en una hermosa iglesia
adaptada a los nuevos usos del siglo XVI,
mientras los Papas del Renacimiento saqueaban
las ruinas de la Antigiiedad sin el menor pudor,
utilizando los travertinos del Coliseo y del
Capitolio para sus nuevas construcciones. Ra-
fael se quejaba ante Leon X de los enormes
voltmenes de cal que se fabricaban destruyendo
las esculturas antiguas.

La eleccidén entre la conservacién de una obra
es una cuestién econOmica y politica, pero
también ética, y sobre todo es una cuestion de
sensibilidad y talento. De ahi el interés de la
Xunta para conservar el puente del Pedrido
rehabilitdndolo, que es un ejemplar unico de la
Ingenieria de los afios 40, que denota la creativi-
dad e ingenio de una época llena de Ingenieros,
entre los que no se puede olvidar a D. Eduardo,
que han demostrado su buen hacer.

RESUMEN

En el presente articulo se describe la historia
del Puente del Pedrido, los diferentes Proyectos
surgidos, la oposiciéon que motivd su construc-
cién, y las dificultades técnicas que hubo que
vencer para llegar al término final.

Este puente se encuentra muy deteriorado,
hecho que se puede ver en las fotografias que se
adjuntan, y por ello la Conselleria de Ordena-
ci6n del Territorio de la Xunta de Galicia ha
encargado al autor de este articulo la Asistencia
Técnica para laredaccion del Proyecto de Repa-
racién, Proyecto que se ha terminado reciente-
mente. Después de que se acometa la reparacién
del Puente, se publicara otro articulo exponien-
do el método utilizado.

SUMMARY

This works explais the history of the Pedrido’s
bridge.
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Mejora del proceso constructivo, mediante la integracion abierta
de sistemas informaticos de proyecto

INTRODUCCION

El proceso constructivo se desarrolla en tres
fases sucesivas: proyecto, planeamiento de la
obra y construccién. La fase del proyecto repre-
senta tan solo el 10% del coste total, pero en ella
se toman decisiones que afectan al restante
90%. En consecuencia, es indispensable mejorar
la fase del proyecto, no sélo con el objeto de
reducir su coste directo sino, de forma funda-
mental, para mejorar la calidad de las decisio-
nes adoptadas en ella, lo que afecta tanto al proce-
so de construccidén como a la vida ttil del edificio.

Los sistemas informaticos son una herra-
mienta esencial en el proceso de proyecto de
edificios, pero pese a ofrecer al proyectista
potentes modelos matematicos y sofisticadas
herramientas graficas, no estdn potenciando en
la medida debida el propio modelo de proceso
de proyecto, ni la difusién de la experiencia por
toda la industria de la construccién. Estos sis-
temas constituyen un reflejo de las muchas dis-
ciplinas que intervienen y de su especializacion.
Los sistemas de arquitectura no se comunican
con los sistemas de célculo de estructuras y
viceversa, lo que significa que al menos un 50%
de la informacion y otros trabajos han de ser
reelaborados, lo cual es causa de pobreza en las
decisiones y en una degradacion del comporta-
miento del edificio.

Es necesario crear un entorno de integracion
alrededor de una base de datos abierta y expan-
dible, capaz de contemplar de forma conceptual
los objetos constructivos, asi como la estructura
y organizacion de la informacién. Actualmente,

la investigacién se orienta hacia esta integra- |
cién, dando por supuesto que la baja y decli- *~

nante productividad de la industria de la cons-
truccién en comparacion con otras industrias,
es debida a la falta de coordinacién entre los
distintos expertos que intervienen en el proceso
del proyecto.

i A. Recuero, J.P. Gutiérrez y O. Rio
Instituto Eduardo Torroja - Madrid

La realizacidén de esta integracidén supone un
importante esfuerzo de investigacidon, que
implica el andlisis profundo y detallado, tanto
del modelo de proceso global como de la infor-
macién manejada. Este esfuerzo no puede ser
realizado exclusivamente por la industria de la
construccién, y requiere que los proyectos de
investigacién sean financiados preferentemente
por organismos internacionales, con objeto de
no dispersar esfuerzos poco abundantes y ten-
der hacia una estandarizacion.

Los autores estidn actualmente desarrollando
en el Instituto Eduardo Torroja, el proyecto de
investigacion “Integracion de sistemas CAD/-
CAE para Construccion” financiado por la
DGICYT con el nimero de proyecto PB90-0139.
Los objetivos de este proyecto se dirigen, tanto
a la integracién de sistemas para edificacién
como para la construccion de puentes pretensa-
dos, si bien en el presente trabajo, se ocuparan
exclusivamente de lo referente a edificacién.

El objetivo perseguido es crear un entorno de
integracion abierta para sistemas de proyecto
de edificios asistido por computador, consis-
tente en un modelo de proceso de proyecto bien
documentado; un modelo fiable de las entida-
des constructivas, definiendo claramente y de
forma jerdrquica los objetos constructivos asi
como la estructura correspondiente de la
informacién; un sistema de manejo de bases de
datos que refleje el modelo conceptual y que
trate con objetos mas que con datos, asi como
unos principios comunes para establecer inter-
faces de comunicacidén adecuadas a las necesi-
dades y forma de trabajo de los proyectistas.
Tal integracién mejoraria la toma de decisiones
en el proceso de proyecto, la productividad glo-
bal del proceso de proyecto, la gestién de la
construccidn, la relacién coste/rendimiento, el
coste de los edificios, asi como los procesos de
mantenimiento y rehabilitacién posteriores.



EL PROCESO DEL PROYECTO DE
EDIFICIOS

Desde el comienzo de la civilizacion, la cons-
truccion de edificios ha atraido la atencion del
hombre. Independientemente del estado de la
ciencia y de la tecnologia, a lo largo de la histo-
ria el hombre ha construido edificios, algunos
de los cuales han llegado a nuestros dias como
muestra de la sabiduria, de la voluntad y del
poder de los antiguos constructores.

En todo caso, en la construccién de edificios
hay tres fases sucesivas. Una primera fase de
proyecto, durante la cual se deciden la forma,
las necesidades y los materiales de la construc-
cién. A ésta sigue la fase del planeamiento de la
construccion, durante la cual se organizan los
medios disponibles para ajustarse a los reque-
rimientos del proyecto y a los plazos. Por
Gltimo sigue la fase de construccién, durante la
cual se materializa el edificio de acuerdo con el
proyecto y los medios disponibles. La dnica
diferencia a lo largo del tiempo ha sido la tecno-
logia disponible. Las piramides de Egipto fue-
ron proyectadas por ingenieros con pocos
medios técnicos y fueron construidas a base de
obreros, roca y algunos medios mecanicos pri-
mitivos, necesitando de muchos afios para su
conclusién. Los actuales rascacielos de Nueva
York son proyectados por ingenieros que dis-
ponen de medios informaticos y han sido cons-~
truidos con materiales sofisticados, con poten-
tes medios mecdnicos y robots, necesitando tan
sélo algunos meses para ser completados.

Las tres principales fases de la construccion
asi como las fases posteriores de mantenimiento
y reparacién, junto con toda la documentacion
correspondiente, se esquematizan en la figura 1.
En esta figura se muestra la interaccion entre las
distintas fases del proceso.

PROYECTO

PLANEAMIENTO

DOCUMENTACION
DEL EDIFICIO

CONSTRUCCION
MANTENIMIENTO Y
REPARACION

Fig. 1. Esquema del proceso constructivo.

Durante la fase de planeamiento pueden
modificarse algunas decisiones de proyecto,
introduciendo unas modificaciones, de mayor o
menor grado, en el proyecto inicial. La fase de
construccién proporciona al proyectista una
retroalimentacidén que puede obligar a modifi-
car algunos detalles del proyecto, y mdas aun
debido a decisiones de ultima hora tomadas en
la obra. Estas ultimas son extremadamente
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importantes para el mantenimiento y posibles
reparaciones en el edificio, y seria enormemente
beneficioso el que la documentacion del edificio
pudiera ser archivada en detalle, integrada,
puesta al dia y facilmente accesible y recupera-
ble.

En una posible integraciéon futura, la incor-
poracién de procedimientos de inteligencia arti-
ficial y de sistemas expertos en los sistemas que
soportan la construccién de edificios, permitiria
incorporar a los mismos las actividades de pla-
neamiento y construccion, incluyendo el con-
trol de robots que efectuarian la construcciéon
real. Sin embargo, y pese a algunos trabajos en
este sentido que se estdn realizando en Japén y
otros paises, parece todavia lejana esta posibili-
dad.

El proceso de proyecto de un edificio puede
dividirse en una serie de fases sucesivas, cada
una de las cuales es realizada por expertos, ofi-
cios, disciplinas y metodologias con formas de
trabajo totalmente diferentes. Una posible rela-
cién de estas actividades seria:

1. Especificaciones del edificio.

2. Paisaje urbano.

3. Proyecto urbanistico y medioambiental.
4. Proyecto arquitecténico.

5. Ingenieria civil, cdlculo y andlisis de
estructuras.

6. Acondicionamiento térmico: aislamiento,
calefaccién, aire acondicionado.

7. Instalaciones: electricidad, fontaneria, sa-
neamiento.

8. Acustica.

9. Proyecto de espacios interiores y decora-
cion.
10. Seleccién de materiales.

El proceso de proyecto es bdasicamente
secuencial, pero incluye también un gran
nimero de iteraciones e interacciones entre sus
distintas actividades. El que sean secuenciales
significa que una actividad ha de ser comple-
tada antes de abordar la.siguiente. Aunque
pueden producirse ciclos iterativos, el modelo
ha de seguir el camino secuencial y ser cada vez
recorrido de principio a fin, con objeto de pasar
a la siguiente actividad los cambios introduci-
dos.

PROBLEMAS DEL PROCESO DE
PROYECTO

La relacién anterior de actividades de pro-
yecto podria haber sido mds corta o mas larga
segun el punto de vista adoptado. En cualquier
caso, corta o larga, las fases han de desarro-




llarse sucesivamente, lo que implica un con-
junto de problemas. Un primer problema deri-
vado de esta naturaleza secuencial del proceso
es el que las decisiones adoptadas en una activi-
dad imponen serias limitaciones en la siguiente,
de forma que en las UGltimas etapas hay poco
margen para tomar decisiones.

Esta secuencia jerarquica de actividades,
habitualmente soportadas por sistemas infor-
méticos independientes, presenta serias limita-
ciones ante decisiones conflictivas y/o por la
falta de compatibilidad entre los distintos sis-
temas.

Un segundo problema es la falta de sensibili-
dad. El proceso de proyecto es habitualmente
de una sola direccion. Tan sélo cuando se llega
a callejones sin salida, suelen producirse inter-
acciones o ciclos iterativos. Es corriente que un
arquitecto no tenga en cuenta algunos de los
requerimientos del cliente en aras de la estética,
0 que un estructuralista no tenga en cuenta la
funcionalidad de una distribucién para mejorar
la estabilidad del edificio, o que un proyectista
de instalaciones, limitado por la actuacién de
los anteriores, tenga que redifinir una parte del
edificio con objeto de encontrar un camino ade-
cuado para las conducciones.

Rara vez se dedican el coste, el tiempo y el
esfuerzo necesarios para revisar etapas previas
del proyecto con objeto de mejorar las condi-
ciones de etapas sucesivas. Por otra parte, esta
unidireccionalidad del proceso es alentada por
la gran fragmentacién de la experiencia en toda
la industria de la construccién. La falta de
coordinacién entre expertos independientes,
cada uno de los cuales trata de maximizar su
propio rendimiento, esta siempre contra la
obtencién de un resultado final 6ptimo, y esto
sin tener en cuenta el grado de competitividad
entre los expertos, lo cual reduce todavia mds la
calidad del proyecto final.

Es -dificil encontrar en los sistemas de pro-
yecto de edificacion un auténtico analisis de
sensibilidad que contemple posibilidades de
“,Qué ocurre si...? (What if...?)” aunque estén
totalmente saportados por computador. Los
sistemas informatizados permiten mejorar las
capacidades de revisién de decisiones de pro-
yecto; pero como un reflejo de la fragmentacién
de los expertos, estos sistemas son también
especializados. Al no comunicarse entre si,
obligan a recrear y reprocesar una gran canti-
dad de informacion comun. Se estima que un
arquitecto necesita al menos un 25% de la
informacién utilizada por el estructuralista,
mientras que éste necesita al menos un 50% de
la informaciéon manejada por aquél, informa-
cién que ya esta contenida en los planos de uno
y de otro.

Otro problema es que la amplia experiencia
adquirida en los numerosos proyectos por los

distintos expertos se guarda actualmente en su
memoria personal. Una parte de la misma
puede transmitirse a los nuevos expertos en la
forma de consejos sobre la marcha o de cursos
de especializacién. Pero esta no es la mejor
forma de conservar la experiencia, una parte de
la cual se pierde al no poder ser almacenada de
forma permanente. El encontrar una forma de
acumular esta experiencia seria una bendicién.

ESTADO DEL ARTE

Los sistemas informéticos para la construc-
cidén se encuentran entre los méas veteranos, y
representan una parte importante dentro del
conjunto de aplicaciones técnicas, dada la
importancia econémica de la industria de la
construcciéon. Sin embargo, representa una
fraccion pequefia dentro de la industria infor-
mética, de alrededor del 5%.

El proceso de proyecto de edificacién es lle-
vado a cabo por un conjunto de expertos que
realizan una secuencia muy fragmentada de
actividades altamente especializadas. Los sis-
temas informdticos existentes imitan en general
este mismo esquema fragmentado, satisfa-
ciendo las necesidades particulares de cada
experto pero sin tener en cuenta el alto grado de
duplicacién de trabajo generado de forma acu-
mulativa a lo largo del proceso. Los sistemas
CAD disponibles son herramientas graficas de
caracter general, y aunque son impresionantes
por sus prestaciones, con salidas visuales de
modelos tridimensionales con iluminacidn, etc.,
no pueden manejar las peculiaridades de los
objetos constructivos (paredes, pilares, conduc-
ciones, etc.). Por otra parte, las aplicaciones de
modelos matematicos o de simulacion (elemen-
tos finitos, elementos de contorno, etc.) estan
excesivamente especializados y son pobres en
cuanto a sus posibilidades de dibujo de planos
constructivos.

Actualmente, la forma mas habitual de inte-
gracién es por medio de intercambio de datos
entre los distintos sistemas informaéticos utiliza-
dos en las distintas etapas del proceso de pro-
yecto, ya sea mediante el intercambio de archi-
vos neutros de datos o mediante programas de
conversion que transformen los datos de un sis-
tema a otro. Pero estas técnicas se aplican tan
solo para graficos, con lo cual se cubre una
parte esencial pero reducida dentro del pro-
yecto.

Tan so6lo algunos sistemas especializados en
arquitectura, proporcionan un aceptable grado
de integracion, si bien se trata de sistemas pri-
vados cerrados y de coste elevado y estan prin-
cipalmente instalados en minicomputadores o
en estaciones de trabajo, por ejemplo las fami-
lias de aplicaciones de Intergraph en minis o
estaciones de trabajo VAX.

61



Teniendo en cuenta que la baja y declinante
productividad de la industria de la construccién
en comparacioén con otras industrias, se debe a
fa falta de coordinacién (léase integracion)
entre las distintas islas de experiencia que inter-
vienen en el proceso de proyecto, las investiga-
ciones actuales se dirigen hacia la integracion de
las aplicaciones informaticas para construccion.

La realizacién de esta integracién supone un
importante esfuerzo de investigaciéon, que
implica el andlisis profundo y detallado, tanto
del modelo de proceso global como de la infor-
macién manejada. Este efuerzo, no puede ser
llevado a cabo por una industria tan fragmen-
tada y en crisis como la de la construccién, y no
presenta suficiente interés econdémico para la
industria de la informatica, ya que este tipo de
aplicaciones no representan mas de un 5% del
total. Esta situacién hace que tan sélo pueda
abordarse esta integraciéon mediante proyectos
de investigacion financiados preferentemente
por organismos internacionales, con objeto de
no dispersar esfuerzos poco abundantes y ten-
der hacia una estandarizacion.

Existe ya un cierto nimero de iniciativas que
promueven la idea de la integracién abierta en
la industria de la construccién, dignas de ser
citadas. Entre otras, pueden mencionarse el
CIFE (Center for Integrated Facility in Engi-
neering) creado hace pocos afios en la Universi-
dad de Stanford (USA); la comision de trabajo
W78 del CIB (Conseil International du Bati-
ment); el proyecto Cibao desarrollado en el
CSTB (Centre Scientifique Technique du Bati-
ment - Francia); el centro para intercambio de
tecnologia CAD/CAM de la Universidad de
Leeds (Reino Unido); la serie de conferencias
internacionales sobre sistemas AEC (Architec-
ture Civil Engineering Construction), o los tra-
bajos desarrollados en el Instituto Eduardo
Torroja.

{QUE ES LA INTEGRACION ABIERTA?

Puede definirse como integracion abierta el
proceso de hacer que distintos sistemas inde-
pendientes y complementarios se comporten
como uno, aun manteniendo su modularidad.
La integracién no consiste en mezclar los siste-
mas sino m4s bien en hacer que colaboren entre si
con objeto de obtener un resultado sinérgico.

La integraci6on podra superar la mayor parte
de los problemas antes mencionados en el pro-
ceso de proyecto, mejorando no sélo el rendi-
miento del propio proyecto sino también la
calidad del edificio, con considerables benefi-
cios tangibles e intangibles.

Por medio de la integracidn, y sin violar el
flujo del proyecto, podria evaluarse el efecto de
las decisiones tomadas en una etapa sobre las
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restantes, en un breve tiempo y bajo un con-
junto de criterios incorporados al principio del
proceso por los distintos intervinientes. De este
modo, la integracién jugara el papel de coordi-
nador de los distintos expertos intervinientes,
coordinador que hoy no existe.

La revision de decisiones sera mas eficiente,
mejorando el precio y la calidad del edificio.
Seré4 factible la realizacién de ciclos iterativos y
de interacciones, puesto que los sistemas se
comunicaran automaticamente, transfiriendo
de un sistema a otro los datos requeridos, en un
tiempo breve.

La posibilidad de preguntar al sistema ““;Qué
ocurre si...?” al estudiar alternativas de pro-
yecto, se convertird en una practica habitual,
pudiendo de este modo los expertos comprobar
sus conocimientos o sus lagunas ante el espejo
de la pantalla, observando alli el resultado
combinado de sus decisiones.

Todos los datos del edificio se conservarian
con un mismo formato y, en algunas ocasiones,
en el mismo dispositivo de almacenamiento. La
informacién podria pasarse de un experto a
otro por medio de un diskette, en caso de que
trabajasen de forma independiente, o mediante
una llamada de acceso en caso de que estuvie-
ran conectados entre si por medio de una red o
un sistema de multiusuario. El tiempo ahorrado
de este modo podria ser invertido en explorar
distintas alternativas o en poder responder den-
tro de plazo a fechas limite u ofertas.

La integraciéon por si sola no garantiza un
almacenamiento inteligente de la informacién,
pero puede ser la forma de conseguirlo. Los
entornos integrados pueden y deberian de estar
conectados con sistemas de inteligencia artifi-
cial o sistemas expertos que analizasen la
informacién acumulada, con objeto de deducir
reglas, estadisticas y establecer casuisticas para
la formacién de los futuros expertos.

Puede haber muchas alternativas para mejo-
rar la productividad del proceso de disefio en
construccion. Los autores consideran que debe
promoverse un esfuerzo hacia la integracion,
mas que hacia la especializacién y sectoriza-
cién, pues aquélla aparece como una solucién
mas innovadora y justificable. En su opinion, la
integracién respeta y absorbe los puntos de
vista de cada uno de los sistemas independien-
tes, a la vez que coordina y dirige todas las
salidas de resultados hacia un resultado final
conceptual y que contempla los distintos aspec-
tos.

Por medio de la integracién de sistemas, el
proyectista podré recorrer el proceso de arriba
a abajo y de abajo a arriba, en cualquiera de los
grupos de actividades del proyecto, cuantas
veces lo considere necesario para llegar a una
solucién mas eficiente o menos conflictiva antes



de alcanzar callejones sin salida. La integracion
permitird los analisis “;Qué ocurre si...?”, y
hard que la respuesta a la pregunta “;Qué es
mejor...?”” sea menos arriesgada.

PASOS EN LA INTEGRACION

La formaci6n del personal de una empresa en
sistemas multidisciplinares no es una inversién
rentable, a causa de los elevados salarios, sobre
todo en trabajos que necesitan experiencia. Por
otra parte, el confiar en la habilidad humana en
no cometer errores al transferir informacién de
un sistema a otro, se muestra con frecuencia
como un error imperdonable. Ademads, los
expertos independientes estdn siempre dema-
siado ocupados para aprender el funciona-
miento de mas de un sistema.

Un primer grado de integracién se basa en el
intercambio de informacion entre sistemas; esta
es la tendencia méas extendida en la actualidad
entre las oficinas informatizadas. Dejando
aparte las peculiaridades de las estructuras de
datos de cada una de las aplicaciones, estos
archivos de intercambio de datos transmiten
exclusivamente una informacién esencial y limi-
tada. Algunos de los métodos utilizados son los
archivos IGES, STEP o DXF para el intercam-
bio de informacién grafica entre sistemas de
CAD. Cualquier posible informacion légica o
peculiaridad de los objetos descritos, no puede
transmitirse, de un sistema de CAD a otro, uti-
lizando este procedimiento.

El desarrollo de archivos especiales para
intercambio de datos que tengan en cuenta las
entidades constructivas, podrian superar esta
limitacion. Estos procedimientos ya estdn en
aplicacién en algunos productos bien conocidos
tales como MOLDFLOW, ANSYS, STAR,
etc... El problema de estos sistemas radica en la
flexibilidad y posibilidades de ampliaciéon para
incorporar nuevos sistemas que utilicen estruc-
turas de datos diferentes.

Un segundo paso en la integraciéon consiste
en hacer que todos los sistemas se comuniquen
utilizando un mismo lenguaje a través de una
base de datos comun. La clave de la integra-
cién, en este caso, es la base de datos comun
que debe contener virtualmente toda la infor-
macién de los objetos. Cada uno de los distintos
sistemas que se incorporan a esta base de datos,
creard, almacenard y recuperara tan sélo una
parte de los aspectos multidisciplinares de los
objetos constructivos. Por ejemplo, un sistema
de dibujo podra crear y presentar los datos
geométricos de un pilar o de un muro, mientras
que un modelo matematico de analisis de
estructuras podré calcular los esfuerzos en los
mismos y afiadir esta informacion.

Un tercer paso consiste en afiadir un interface

de comunicacién entre usuario y sistema com-
pleto. En estos momentos, la cuestién es si los
usuarios ya habituados a unos ciertos sistemas
o entornos, preferirian un nuevo sistema de
interface de caracter general, en lugar de sus
viejos y conocidos sistemas, y estarian dispues-
tos a cambiar sus habitos para favorecer la inte-
gracién. En opinién de los autores, la respuesta
es que todavia no; los proyectistas no estan dis-
puestos a modificar sus habitos, a menos que se
les pueda demostrar que podrian derivarse
beneficios sustanciales de la integracién de sus
sistemas.

Un interface de acceso comun no mejoraria
sustancialmente el rendimiento general del pro-
ceso de proyecto, dado que los distintos siste-
mas son utilizados por diferentes expertos. La
unificacién de los interfaces de comunicacién
podria beneficiar exclusivamente a entornos
integrados, por ejemplo, grandes compaifiias
que cubran un amplio espectro de las activida-
des del proyecto; pero este beneficio seria s6lo
en términos de conocimiento comun, entrena-
miento y mantenimiento, ya que incluso en este
tipo de empresas, las distintas actividades son
realizadas por expertos diferentes.

CONCLUSIONES

Todavia no se encuentran en el mercado sis-
temas de proyecto asistido por computador
para construccién, que utilicen objetos reales
con distintas caracteristicas y parametrizados.
La fase de proyecto, también denominada fase
conceptual, es en la que se toma la mayor parte
de las decisiones acerca de estilo, materiales,
comportamiento, consumo de energia, etc.
Estas decisiones tienen la mayor importancia
sobre el comportamiento global del edificio y
sobre sus costes, por lo que para tomarlas es
conveniente disponer de las herramientas mas
sofisticadas posibles. A lo largo del proyecto
pueden estudiarse una serie de alternativas, con
la ayuda de modelos de simulacién y de estima-
cién de costes.

La mayor parte de los sistemas de dibujo, no
estan bien dotados para labores conceptuales de
proyecto; sin embargo, proporcionandoles el
soporte suficiente, puede llegar a superarse la
dificuitad inherente a estas herramientas y
transformarlas en ayudas muy efectivas, median-
te la integracidn de distintas tecnologias y disci-
plinas que puedan soportar la fase conceptual
del proyecto. Esto requiere la utilizacién de
bases de datos que traten con objetos; bases de
datos de precios y hojas de calculo que permi-
tan analizar los datos de costes; programas para
la planificacién y el calculo de los caminos criti-
cos, para establecer calendarios de ejecucion y
fijar hitos en los mismos; programas para
modelizar objetos tridimensionales a los que
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puedan afiadirse los atributos propios de ele-
mentos constructivos; modelos para la defini-
cién de elementos superficiales que permitan
definir losas de forma complicada; programas
de analisis por elementos finitos para el calculo
de tensiones y esfuerzos o transmision de calor;
ayudas personalizadas de proyecto que permi-
tan a los ingenieros el desarrollo de modelos
simplificados de los distintos sistemas; herra-
mientas para dibujo y animacién para el desarro-
llo de planos y detalles interiores, asi como
muchas otras tecnologias.

Todo esto mejoraria la calidad de las
decisiones tomadas por los proyectistas, la pro-
ductividad general del proceso de proyecto, la
coordinacion de las actividades de proyecto, la
relacién coste-rendimiento y la calidad del edi-
ficio construido, asi como los ciclos de mante-
nimiento y reparacion del edificio a lo largo de
su vida util.

BIBLIOGRAFIA

[) KORNEL, K., NOWACK, H. (1988) -
Exchange of model presentation information
between CAD systems - Computer & Graphics,
vol. 12, pp. 173-180.

2) BOURDEAU, M. (1989) - Structuration
des données pour une conception technique
integrée - Proceeding of XIth International
Congress CIB 89, Paris, Theme III, Vol. 1, pp.
325-341.

3) RECUERO, A. (1989) - Integrated CAD
for Building - Proceedings of XIth International
Congress CIB 89, Paris, Theme III, Vol. 2, pp.
485-491.

4) RECUERO, A., PROKOPIOUS, A. -
Integration of building design Computer Sys-
tems - Management, Quality and Economics in
housing and other building sectors - Editor A.
Bezelga, Lisboa, 1991, pp. 1.549-1.557.

RESUMEN

Los sistemas de proyecto asistido por compu-
tador, constituyen una herramienta esencial, los
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cuales, pese a ofrecer al proyectista potentes
modelos matematicos y sofisticadas herramien-
tas graficas, no estin mejorando, en la debida
medida, el propio proceso de proyecto ni la
difusién de la experiencia a través de la indus-
tria de la construcciéon. Estos sistemas constitu-
yen un reflejo de la fragmentacién de esta
industria en la que intervienen un gran nimero
de disciplinas con gran especializacion.

Es necesario crear un entorno de integracion,
desarrollado sobre una base de datos abierta y
expandible, capaz de manejar de forma concep-
tual los objetos constructivos asi como la
estructura y organizacién mas adecuada de la
informacién. Actualmente, la investigacidén se
dirige hacia esta integracién, dando por
supuesto que.la baja y declinante productividad
en la industria de la construccién en compara-
cidén con la de otras industrias, es debida a la
falta de coordinacién entre los distintos exper-
tos que intervienen en el proceso del proyecto.
El Instituto Eduardo Torroja estd desarro-
llando un proyecto de investigacién, una parte
de cuyos objetivos se describen en este trabajo.

SUMMARY

Computer aided design (CAD) and computer
aided engineering (CAE) systems are an essen-
tial tool in the building design process. Although
offering powerful mathematical models and
sophisticated graphical capabilities to the
designer they are not actually improving the
design process model itself and the diffusion of
expertise throughout the industry. They are a
reflection of the fragmentation of many buil-
ding design disciplines and their specialization.

It is necessary to create an integration envi-
ronment developed around an open and expan-
dable database able to handle the building con-
ceptual objects and its data structure and
organization. The Instituto Eduardo Torroja is
preseritly developing a research project in this
direction, whose objetives are presented in this

paper.
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Puentes de los Frailes y Pinedo

José M.? de Villar Luengo
José A. Torroja, Oficina Técnica, S.A.

Ingenieros: Torroja, Villar, del Valle, Benito, Simén-Talero y Calderén

PUENTE DE LOS FRAILES. DESCRIPCION:

El puente de los Frailes sobre el rio Jucar estc
situado en la carretera CN-322, en la provincia
de Albacete. La longitud total de la estructura
es de 106 m. La planta es recta.

El esquema estructural es un cantilever de
dos vanos, de 53,0 m de luz, formados por vigas
prefabricadas pretensadas, de 40 m de luz, apo-
yadas en estribos y en una meseta central de
26,0 m sustentada por una pila de cuatro bra-
zos. Los estribos son huecos con derrame inte-
rior de terraplén.

El tramo de vigas prefabricadas estd formado
por 4 vigas artesa que apoyan a media madera
sobre la meseta construida ‘‘in situ’’, conser-
vandose en esta ultima la continuidad de los
paramentos laterales inclinados, que a su vez se
prolongan como remate de los muros de los
estribos.

La meseta es una losa aligerada, macizada
mediante unos diafragmas inclinados en la zona
de empotramiento con los brazos de la pila, con
siete nervios de 0,33 m de espesor, los dos late-
rales con la inclinacién del paramento de la viga
artesa y los cinco centrales verticales. Por cada
nervio van dispuestos dos tendones de preten-
sado de 19 T 0,6” y 1 tendén de 6 T 0,6”.

El canto, tanto en el tramo de vigas como en
la meseta, es constante, de 1,86 m.

La cimentacion de la pila es directa, con
apoyo a una cota situada a 3,0 m bajo el nivel
fredtico, 5,0 m bajo el terreno natural.

La cimentacion de los estribos esta consti-
tuida por pantallas longitudinales de hormigén
armado, de 0,60 m de espesor y 6,0 m de pro-
fundidad.

PROCESO CONSTRUCTIVO:

La cimentacién de la pila, bajo el nivel frea-

tico, se realizd ejecutando primeramente un
recinto perimetral mediante pantallas de hor-
migén armado.

La colocaciéon de las vigas sobre los apoyos
situados en estribos y en la meseta central, se
realizd desde el puente antiguo, paralelo al
nuevo, mediante ripado transversal de las mis-
mas, apoyadas en castilletes sobre carriles.

El proceso de montaje de las vigas aconsejo
completar la colocacidén de todas las de un vano
antes de comenzar el segundo, motivo por el
que fué necesario colocar unos contrapesos en
este ultimo.

EQUIPO TECNICO:

Director del Proyecto y de la Obra: D. Isi-
doro Picazo (MOPU).

Autores del Proyecto: José A. Torroja, Ofi-
cina Técnica, S.A.

Empresa constructora: Cubiertas y MZOV,
S.A.

Jefe de obra: D. Alfonso Rocamora.

Sistema de Pretensado: Freyssinet.

Ripado transversal: Lastra Ibérica, S.A.

Foto 1. Proceso de montaje de vigas.
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Foto 2. Detalle de ripado transversal.

Foto 4. Estructura completa.
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PUENTES DE PINEDO (VALENCIA)
DESCRIPCION:

Los puentes de Pinedo estan situados en el
enlace de la Autopista del Saler (V-15) con la
margen izquierda del nuevo cauce del rio Turia
(V-30), en Valencia.

Ambos tableros son dos losas isostaticas muy
curvas, radios 60 m y 70 m, de hormigén pos-
tensado, de seccidn en cajén trapecial, bicelular
la primera y monocelular la segunda, ambas de
canto constante de 1,80 m. Las luces son de
37,40 m y 34,60 m y las anchuras del tablero de
12,0 m y 7,20 m, respectivamente.

El postesado estd constituido, respectiva-
mente, por 20 y 12 tendones de 12 T 0,6, situa-
dos en los hastiales.

Cada tablero apoya en tres aparatos de neo-
preno, dos de ellos sobre un estribo y sélo uno
en el otro, que se sita descentrado respecto a
los ejes de cada tablero, 1,5 y 2,0 m, respectiva-

mente, hacia el exterior de la curva, con objeto
de asegurar el comportamiento isostatico de la
estructura frente a cualquier tipo de esfuerzo
solicitante. En cada estribo se dispone asimismo
una guia.

Los estribos son cerrados y cimentados sobre
pilotes flotantes de 1,20 m de didmetro y unos
35 metros de longitud media.

EQUIPO TECNICO:

Director del Proyecto: D. Marcelino Conesa.
Ing. Caminos (MOPU).

Autores del Proyecto: José A. Torroja, Ofi-
cina Técnica, S.A.

Empresa Constructora: FOCSA.

Jefe de Obra: D. Julio Jiménez.

Director de Obra: D. Emilio Gastaldo. Ing.
Caminos (MOPU).

Asistencia Técnica, Control y Vigilancia:

José A. Torroja, Oficina Técnica, S.A.

Sistema de Pretensado: C.T.T. Stronghold.

SECCION DEL TABLERO
PUENTES DE PINEDO
Fig. 1.
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Foto 1. Vista general inferior.

Foto 2. Vista general superior.

RESUMEN:

Las tres estructuras presentadas son isostati-
cas. El puente de Los Frailes es un cantilever

£

*

recto de dos vanos, con 106 m de longitud,
compuesto por un tramo central en losa alige-
rada de 26 metros y vigas artesas de 40 metros.
Los puentes de Pinedo son dos losas de gran
curvatura, de un solo vano, con seccidn cajon y
luces en torno a los 35 metros.

Como particularidad més destacable de
ambas cabe citar su sistema de sustentacién. En
la primera, sobre una gran pila central de cua-
tro brazos. En las otras dos, sobre sendos tripo-
des, con un solo apoyo en uno de los estribos.

El proceso constructivo del puente de Los
Frailes supuso el ripado transversal de las ocho
vigas artesas, de peso superior a las 100 tonela-
das, desde el puente antiguo.

SUMMARY

The three structures presented in this paper
are statically determined. Los Frailes bridge is a
straight cantilever with two spans of 53 m. It is
formed by a central lightenned slab of 26 metres
and U-shape beams of 40 metres. Pinedo bridges
are two box section slabs of strong curvature
and a single span around the 35 metres.

In this structure it is specially remarkable
their support system. In Los Frailes we find a
single central pier with four arms. In Pinedo the
slabs are supported by tripods with a single bea-
ring in one of the abutments and two in the
other one.

The constructive process in Los Frailes for-
ced the transversal removal of eight of the U-
beams, with a weight of 100 tons each, from the
former bridge to their final position.

*

Se inaugura el Il Curso Superior
de Jefes Técnicos de Obra

La Escuela Técnica Superior de Arquitectura
de Madrid, a través del Departamento de
Construccién y Tecnologia Arquitecténicas, ha
inaugurado la 3.? edicién del Curso Superior de
Jefes Técnicos de Obra.

En el acto de apertura se hizo especial énfasis
en las diferentes circunstancias del sector de la
edificacién y construccién civil durante el
ultimo afio, agravada por los recortes presu-
puestarios. Sin embargo, y a pesar de la crisis,
las empresas constructoras ¢ inmobiliarias
demandan cada vez con mayor insistencia, y asi
quedd plasmado en el acto de inauguracion,
cursos formativos de alta cualificacién para sus
empleados, ya que la formacién sigue siendo
imprescindible por la necesidad de incrementar
el nivel competitivo de los profesionales.
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El éxito del Curso Superior de Jefes Técnicos
de Obra se debe a la calidad del programa, exce-
lente profesorado y apoyo prestado por los
colegios profesionales y expertos del sector,
junto con el prestigio que est4 reportando en el
mercado del trabajo.

El hecho de que sélo se pudiera adquirir for-
macién de Jefe de Obra con la experiencia de
afios, ha ocasionado un grave retraso en la cuali-
ficacién de los profesionales. Con la introduc-
cién de estas ensefianzas dentro de la formacidn
universitaria, pueden incorporarse a ellas las
Gltimas promociones de las Escuelas Superiores
de Arquitectura e Ingenieria, Arquitectos e
Ingenieros Técnicos, Topdgrafos, Gedlogos,
etc... cumplimentando su formacién académica,
con un titulo que otorga la Universidad.
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Pasarela de peatones sobre el rio Duero,

en Almazan (Soria)

José M.? de Villar Luengo
José A. Torroja, Oficina Técnica, S.A.

Ingenieros: Torroja, Villar, del Valle, Benito, Simén-Talero y Calderén

El ntcleo urbano de Almazan, originaria-
mente enclavado en la margen izquierda del rio
Duero, se ha expansionado notablemente des-
plazandose hacia la margen derecha del rio,
donde ademas se cred un extenso parque arbo-
lado. El cauce del rio produce una discontinui-
dad para el trafico de peatones, que actual-
mente se salva utilizando el antiguo puente
medieval de carretera, que, a pesar de estar
ampliado, no dispone de anchura suficiente
para albergar el trafico de vehiculos y peatonal
sin peligro, por lo que se han ocasionado varios
accidentes mortales cada afio.

Para resolver este problema se ha proyectado
una pasarela de peatones, paralela al puente
actual, y situada a unos 15 metros de distancia
de aquél, aguas abajo.

La proximidad entre ambas estructuras es
obligada para no perturbar el trafico normal de
peatones, cuyo cauce natural es el actual
puente. Esto hace que el eje de la pasarela atra-
viese el rio en una zona de cauce amplio y plano
en el que existen unos subcauces sinuosos por
los que discurre el agua para caudales normales
del rio.

El perfil longitudinal viene condicionado por
las cotas de las conexiones en ambas margenes,
discurriendo a una altura sobre el cauce, varia-
ble entre 3 y 5 metros.

ESTUDIO TIPOLOGICO:

La elecciéon de la tipologia de la estructura se
ha realizado teniendo en cuenta las siguientes
consideraciones:

1) La gran vegetacion existente en el cauce,
impide una lectura global y conjunta de la obra,
lo que aconseja tipologias cuyas lecturas parcia-

les sean representativas de la estructura; no son
convenientes amplias luces, que reducirdan la
imagen, desde la mayoria de los hitos visuales, a
una fraccion del tablero desconectada del con-
junto de la estructura.

2) La proximidad del puente medival actual,
aconseja soluciones que no entren en contradic-
cién ni perturben la imagen del mismo; es evi-
dente que desde aguas abajo la pasarela interfe-
rird su vision, y esto es irremediable, su lectura
no es exenta sino que tendrd como teldén de
fondo los arcos de piedra, pero desde aguas
arriba puede quedar totalmente oculta siempre
que no se supere con ningun elemento (mastil,
tirantes o tablero) la linea del perfil del puente
existente.

Las soluciones mas clasicas adoptadas hoy
dia para las pasarelas estdn constituidas por
tramos rectos, arcos o tableros atirantados.
Teniendo en cuenta que las luces logicas, dados
los brazos del rio existentes, son del orden de
los 35 m, los tramos rectos conducen a cantos
totales de 1,80 6 2,00 m para soluciones de vigas
y de 1,00 6 1,20 m para losas continuas, cantos
que son totalmente rechazables dada Ia
pequefia altura de la rasante de la pasarela
sobre el terreno. Realmente, esta pequefla
altura condiciona totalmente la solucidon, ya
que obliga a que el tablero tenga un espesor
minimo para evitar la tremenda sensacion de
pesadez que producen los cantos fuertes en
relacién con el galibo vertical libre. Esta idea
nos ha llevado también a rechazar las solucio-
nes en arco que, ademdas de representar una
mayor obstruccion visual, deberian tener fle-
chas comprendidas entre 3 y 4 metros, propor-
cionando unos empujes dificiles de absorber.

Por lo anteriormente comentado nos queda,
como unica solucién clasica, hoy dia, la de
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tablero atirantado. Una pasarela de este tipo
deberia plantearse con dos pilones intermedios,
a una distancia de unos 90 6 100 m, proporcio-
nando dos vanos laterales del orden de los 40
metros. Esta es una solucioén posible, con cantos
comprendidos entre 60 y 80 cm, y ha consti-
tuido una de las soluciones estudiadas con mas
detalle. Sin embargo, a nuestro modo de ver,
presenta algunos inconvenientes de tipo esté-
tico: los pilones, que habrian de tener una
altura de unos 20 metros por encima de la
rasante, introducirian una nota discordante
entre el arbolado natural de la zona y aflorarian
en el alzado que se pretende conservar del
puente actual. Los espesores del tablero, sin ser
tan grandes y obstrusivos como los correspon-
dientes a los tramos rectos, representan, sin
embargo, un porcentaje importante de la altura
total sobre el terreno.

Todo ello nos ha llevado a buscar otras solu-
ciones que, aunque no utilizadas normalmente
para este tipo de obras, pudiesen conseguir una
mejor integracion en el ambiente estético
correspondiente al puente medieval de Alma-
zan, con una simplicidad constructiva que evi-
tase medios de obra costosos o especializados.
En esta busqueda nos hemos inclinado por una
solucién en “banda tesa”, consistente en una
losa de minimo canto, 25 cm, de hormigdn pre-
tensado, funcionando como una banda con
muy poca rigidez, colgada de los puntos de
apoyo que representan las pilas, situadas a 35 m
de distancia entre si. La rigidez de la banda, que
funciona a modo de un funicular de cargas, es
debida a la gran tensién a que trabajan los
cables de pretensado, proporcionando una fle-
cha, del arco invertido correspondiente, muy
pequefia, de unos 70 cm. El proceso construc-
tivo, que se describe con detalle mds adelante,
no requiere el uso de medios especiales, y su
inico inconveniente reside en las grandes fuer-
zas de traccién que han de soportar los estribos,
similares a las de un puente colgante, que se han
absorbido mediante anclajes definitivos al
terreno.

Bajo un punto de vista estético, esta soluciéon
proporciona una ligereza no alcanzada por nin-
guna otra, con una esbeltez de 1/140.

DESCRIPCION DE LA ESTRUCTURA:

La pasarela es una estructura de hormigédn
pretensado, de 173 metros de longitud total, de
tipologia ““banda tesa”, con seis vanos de 15 + 35
+ 35+ 35 + 35 + 18 metros de luces, soportada
por dos tendones de pretensado, de 28 T 0,6 y
757 toneladas de carga de rotura cada uno,
anclados en los estribos. El canto es constante,
de 0,25 m. La anchura es de 3,25 m.
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El tablero estd formado por losas prefabrica-
das de hormigén armado, de seccién rectangu-
lar de 0,25 x 3,25 m, que se colocan directa-
mente sobre los tendones de pretensado, para lo
cual las losas llevan, en su parte inferior, dos
cajeados longitudinales. En los vanos entre
pilas hay 11 losas y en los vanos extremos, 5y 6.

Entre losas adyacentes quedan juntas de 0,30 m,
que se hormigonan una vez colocadas todas
ellas mas la sobrecarga de construccién. Con tal
motivo, las losas llevan en sus extremos unas
armaduras en espera.

Las pilas de hormigdn armado se construyen
“in situ”’. La forma de la pila es en V con cuatro
brazos unidos rigidamente en su parte inferior.
La unién con la cimentacién es mediante una
rétula plastica, lineal, de 5 cm de anchura. De la
rétula parte un pedestal troncopiramidal, hasta
la zapata.

La cabeza de la pila es una losa circular, de
radio variable para cada pila, de 6 m de longi-
tud, con dos nervios de 0,25 x 0,35 m en la linea
de empotramiento de los brazos de la pila con la
losa. En la parte superior de la losa y sobre
dichos nervios hay sendos cajeados longitudina-
les para el alojamiento de los tendones del
tablero.

Cada estribo esta formado por un macizo de
hormigén armado, de 3,25 x 3,50 m, cimentado
sobre una gran zapata rectangular de 6,00 x
6,00 m. A este macizo se anclan los dos tendo-
nes principales del tablero y, asimismo, los
anclajes al terreno, formados por cuatro tendo-
nes de 21 T 0,57, inclinados a 452, de 26 m de
longitud media, que se perforan a rotacién y
posteriormente se inyectan a presién mediante
sistema de tubos-manguito.

PROCESO CONSTRUCTIVO:

El proceso constructivo puede esquemati-
zarse en las siguientes fases:

—Ejecuciéon de cimentaciones de pilas y
estribos mediante hinca de cajones indios, pos-
terior relleno con hormigdn y ejecucion de
zapata sobre éste.

—Ejecucién de alzados de pilas y estribos
mediante cimbra y hormigonado “in situ”; tras
el descimbrado y desencofrado de las pilas, las
rétulas plasticas se mantienen caladas con las
cufias de madera del encofrado de la garganta.

—Prefabricacién de losas de hormigén
armado del tablero, en bancada ejecutada a tal
fin junto a la obra. Las losas se prefabrican por
vanos completos y en la misma posicion defini-
tiva que ocuparan en el tablero, una vez coloca-
das sobre los dos tendones principales. De esta
forma se evitan interferencias, entre las arma-




duras en espera de las juntas, durante la coloca-
cién.

—Ejecucién de anclajes al terreno desde los
estribos, mediante perforacién a rotacién y pos-
terior inyeccién a presidon a través de tubos-
manguito. Todos los anclajes se probaron a una
carga del 130% de la maxima de trabajo, que
corresponde a la ultima fase de construccion.

—Colocaciéon de cordones de acero superes-
tabilizado de 0,6”.

Para formar el paquete de cordones que cons-
tituye cada uno de los dos tendones del tablero,
se coloca cada uno de los cordones sobre las
pilas y dentro del cajeado donde quedardn
embebidos, y se anclan, acufidndose, en las pla-
cas de anclaje de los estribos.

Cada tenddn queda formado por un paquete
rectangular de 28 cordones, dispuestos en 4 filas
de 7. Para asegurar y facilitar la futura inyec-
cién del tenddn —que no podré efectuarse a
gran presién, como es lo habitual—, se coloca
una chapa de acero entre cada una de las filas
del paquete, que actian de separador.

En el cajeado de la losa circular de las pilas,
se colocan separadores distanciados un metro.
En la zona del tendén de vano entre pilas, se
coloca un separador en cada junta entre losas.
El separador sirve, ademds, para impedir el
posible deslizamiento de las losas sobre los ten-
dones, sobre todo en las zonas peraltadas de los
mismos.

—Primera fase de tesado

Una vez colocados los 56 cordones de 0,6
sobre las pilas y anclados en los estribos, se
procede a la primera fase de tesado de estos
cordones mediante gato unifilar y, simultanea-
mente, de los anclajes al terreno, para ir com-
pensando la resultante sobre la zapata, evitando
sobrepasar las tensiones admisibles del terreno.

Al final de esta fase, los cordones de los ten-
dones del tablero quedan anclados al 30% de la
carga de rotura.

—Segunda fase de tesado.

La segunda fase de tesado de los tendones del
tablero es indirecta (sin gato) y se realiza colo-
candoles peso encima, esto es, primero las losas
prefabricadas que componen el tablero y des-
pués, una sobrecarga de construccién de 700
Kp/m? sobre ellas. De esta forma, los dos
paquetes de cordones, que permanecen ancla-
dos en los estribos, se alargan al aumentar su
tensién y adoptan arcos de catenaria de para-
metro mas reducido. En esta fase se alcanza una
tensién en los cordones del 509% de la de rotura.

Simultanamente, se siguen tesando, de forma
directa, los anclajes al terreno.

La colocacién de las losas sobre los tendones,
asi como la de la sobrecarga de construccién
sobre las losas, se efectia segin un orden de
colocacion determinado, con el fin de reducir al
maximo la descompensacién de carga entre
vanos adyacentes.

—Hormigonado de juntas. Cierre del tablero.

Una vez finalizada la segunda fase de tesado,
se encofran y hormigonan las juntas entre losas.

El peso del hormigdn fresco de estas juntas
sobre el tablero abierto, equivale a una sobre-
carga que alarga algo mas los tendones del
mismo y le hace adoptar otro arco de catenaria,
que serd, una vez endurecido el hormigén de las
juntas, la verdadera directriz del tablero como
estructura cerrada. A partir de este momento,
las deformaciones del tablero —cerrado—,
corresponden a las eldsticas de la estructura
completa.

—Retirada de la sobrecarga de construccidn.

Una vez endurecido el hormigdn de las jun-
tas, se desencofran y se procede a la retirada de
la sobrecarga de construccidn, respetando la
siguiente secuencia:

—Retirada del 25% de la sobrecarga de cons-
truccién, a los 3 dias del hormigonado de las
juntas, para comprimir el tablero y evitar asi la
posible fisuraciéon por deformacién térmica
debida al soleamiento.

—Retirada de sobrecarga hasta el 50% del
total, a los diez dias del hormigonado de las
juntas.

—Escalén de destesado de los anclajes al
terreno.

—Inyeccion del alojamiento de los tendones
del tablero en el cajeado de las losas.

—Retirada de las cufias de calado de las rotu-
las plasticas de pilas.

—Retirada del resto de la sobrecarga de cons-
truccién, hasta dejar el tablero en situacion
final en vacio.

—Inyecciéon y sellado de los anclajes al
terreno.

CONTROLES AUXILIARES DURANTE EL
PROCESO CONSTRUCTIVO:

Ademas del control de materiales y de ejecu-
cion, entre los que cabe destacar el seguimiento
topografico de alta precision en todas las fases
constructivas, cabe destacar como controles
singulares los siguientes:

—Seguimiento de la evolucién de la tensién
de anclajes al terreno mediante células de carga,
tanto en anclajes de prueba anteriores a los

71



definitivos, como en dos de éstos —uno en cada
estribo—, durante el proceso constructivo. Los
resultados obtenidos respecto a las pérdidas de
tensién fueron satisfactorios, no alcanzandose
valores superiores al 8%, en términos totales, a
los seis meses.

—Ensayo de alargamientos de un cordén de
0,6” suspendido, en su posicion real, es decir,
apoyado en el cajeado de las pilas y anclado en
los estribos, que se somete a distintos escalones
de tensién. Se efectuaron mediciones de alar-
gamientos y de flechas para cada escalon, para
compararlos con los correspondientes a las
catenarias tedricas.

Las cuantias de los materiales utilizados en el
tablero son:

Hormigén: 0,25 m*/m>.
Acero activo: 20 Kg/m?,
Acero pasivo: 43 Kg/m?.

La repercusién del acero activo de los ancla-
jes al terreno, es de 6,0 Kg/m®.

EQUIPO TECNICO:

Director del Proyecto: D. Luis Antona.

Autores del Proyecto: José A. Torroja, Ofi-
cina Técnica, S.A.

Empresa Constructora: COMELLA, S.A.

Jefe de obra: Garcia de Vinuesa.

Director de Obra: D. Alfredo Martin Pavo y
D. Domingo Oliveros.

Asistencia Técnica y Control: José A.
Torroja, Oficina Técnica, S.A.

Sistema de Pretensado: C.T.T. Stronghold.

Anclajes al terreno: KRONSA.

ALZADO PILA

SECCION POR PILA

SECCION POR VANO

ALZADO Y SECCIONES

PASARELA SOBRE EL RIO DUERO
) (ALMAZAN)

PROCESO CONSTRUCTIVO
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Fig. 1. Montaje de fosas prefabricadas sobre los Fig. 5. Detalle de junta.
cables.

Fig. 6. Vista de la pila terminada.

Fig. 3. Vista general con las losas montadas sobre
los cables.

Fig. 4. Encofrado de juntas entre losas prefabri- Fig. 7. Vista de conjunto.
cadas.
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Fig. 8. Vista global desde un extremo.

RESUMEN:

En la presente comunicacién se describe la
Pasarela de Peatones sobre el rio Duero, en
Almazan (Soria).

La longitud total es de 173 metros, distri-
buida en seis vanos: cuatro centrales de 35
metros y dos laterales de 15 y 18 metros de
luces.

La tipologia estructural del tablero es en
“banda tesa”, de 25 cm de canto, y dispone de
dos tendones anclados en los estribos. La esbel-
tez obtenida es 1/140.

El tablero esta formado por losas prefabrica-
das que se colocan directamente sobre los ten-

dones, dejando juntas entre ellas que se hormi-
gonan posteriormente.

Las pilas tienen forma en V, con cuatro bra-
70s que se unen superiormente a una losa circu-
lar del tablero, e inferiormente, a la cimenta-
cion, mediante una roétula plastica.

Los estribos disponen de anclajes al terreno
para equilibrar la traccién del tablero.

SUMMARY

This paper describes the footbridge over
Duero river, in Almazéan (Soria).

Its total length is 173 metres distributed in six
spans: the four central ones are 35 metres long
and the two side ones are 15 and 18 metres long.

Deck developes stress-ribbon tipology. It is
25 ¢cm deep, with two tendons anchored in the
abutments. A slenderness of 1/140 is obtained.

The deck is formed by precast slabs which are
placed directly on the tendons. Some joints are
left between them and later filled with concrete.

The piers have V-form, with four arms joined
superiorly by a circular slab, and in their low
end they come together and join the founda-
tions by a plastic hinge.

The abutments are anchored to the ground in
order to balance the tension transmited by the
deck.

X1l Conferencia Internacional sobre
Hormigén y Hormigén Armado

El Comité Cientifico y Técnico “BETE-
KOM?, del Instituto de Investigacién del Hor-
migén y Hormigén Armado, de Rusia, nos
comunica que ha puesto a la venta al precio de
39 délares USA, un libro de 450 paginas en el
que se reproducen los textos de las més de 200
ponencias presentadas, en la XIII Conferencia
Internacional sobre Hormigén y Hormigén
Armado, por los técnicos de Rusia, Estados
Unidos, Suecia, Inglaterra y Alemania que par-
ticiparon en dicha Conferencia.

Estas ponencias proporcionan la méas com-
pleta y actualizada informacién sobre las ulti-
mas investigaciones realizadas en los siguientes
campos:
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—Caracteristicas y técnicas de fabricacion de
los materiales utilizados en la construccidn.

—M¢étodos de célculo, ejecucion y ensayos de
las estructuras de hormigdn.

—Desarrollo de nuevos tipos de cemento
capaces de resolver el problema de la contami-
nacién ambiental en la zona de la Central
Nuclear de Chernobyl.

Los interesados en recibir esta publicacion
deberan dirigir sus pedidos a:

Foundation “No to Alchohol and Drugs
Addiction”.

10-a Shvernic St.

117449 Mosct (Rusia).



591-2-229
Tres puentes construidos por

voladizos sucesivos

José M.? de Villar Luengo
José A. Torroja, Oficina Técnica, S.A.

Ingenieros: Torroja, Villar, del Valle, Benito, Simén-Talero y Calderén

PUENTE DE LAS FUENTES, SOBRE EL RIO
EBRO, EN ZARAGOZA

DESCRIPCION:

El puente de las Fuentes sobre el rio Ebro
esta situado en el Segundo Cinturén de la Red
Arterial de Zaragoza. Estd compuesto por dos
estructuras gemelas, una para cada calzada, de
331 metros de longitud. La planta es recta.

El esquema estructural del tablero es una viga
continua de tres vanos, apoyada en pilas y
estribos mediante apoyos de neopreno-teflén.

La longitud total del puente se distribuye en
tres vanos de luces 93-145-93 metros, construi-
dos mediante avance por voladizos sucesivos,
excepto los 19,30 m de tablero adyacentes a los
estribos, que se ejecutaron sobre cimbra con-
vencional apoyada en el terreno.

Fig. 1. Puente de las Fuentes. Vista general.

Fig. 2. Puente de las Fuemtes. Fase de avance en
voladizo.

Fig. 3. Puente de las Fuentes, Voladizos termina-
dos. Encofrado de zona sobre cimbra.

El tablero es un cajon monocelular, de canto
variable parabolicamente entre 7,16 m sobre
pilas y 3,00 m en centro de vano central y zona
sobre cimbra. La anchura del cajén es de 7,45
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m, con voladizos de 3,15 m. El forjado superior,
de 13,75 m de anchura, tiene un espesor cons-
tante de 0,27 m. El forjado inferior es de espesor
variable entre 1,25 m en arranque de pilas y 0,24
m en centro de vano central y zona sobre cim-
bra de vanos laterales. Las almas son de espesor
constante de 0,45 m.

El pretensado del tablero se compone de 68
tendones de 15 T 0,6 en el forjado superior,
sobre cada pila; 24 tendones de 12 T 0,6” en el
forjado inferior en los vanos laterales y 32 ten-
dones de 12 T 0,6 en el forjado inferior, en el
vano central (continuidad).

Las pilas son macizas, de hormigén armado y
seccion tronco-piramidal, y se cimentan median-
te 14 pilotes de 2,00 m de didmetro, con ence-
pado comun.

Los estribos son de hormigdn armado, uno
cerrado con aletas en vuelta y cimentado sobre
zapata, y el otro, abierto, formado por un car-
gadero que se cimenta sobre pilotes de 1,50 m
de diametro.
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Dadas las caracteristicas geotécnicas del
terreno, presencia de macizos yesiferos, se deja-
ron embebidos en cada pilote dos tubos metali-
cos verticales, a través de los cuales se realizd
una perforaciéon del terreno existente bajo la
punta de los pilotes, para detectar la posible
presencia de cavernas, procediéndose poste-
riormente a la inyeccién de lechada de cemento
en los citados tubos.

PROCESO CONSTRUCTIVO:

El tablero se ha construido mediante avance
por voladizos sucesivos. Sobre la pila se hormi-
gond una zona de tablero, de 15,40 m de longi-
tud, mediante cimbra apoyada en el terreno,
que posteriormente queda apoyada en la propia
pila y en dos puntales provisionales de hormi-
gén armado, pretensados contra el tablero.

Las dovelas de los voladizos tienen longitud
variable entre 2,40 m y 4,20 m, determinada por
las maximas cargas admisibles de los carros de




avance utilizados. La dovela de cierre del vano
central es de 2,00 m de longitud. Los vanos late-
rales se completan con 19,30 m de tablero hor-
migonado sobre cimbra.

Las cuantias de los materiales utilizados en el
tablero son:

Hormigén: 0,91 m*/m?.
Acero Activo: 45 Kg/m?,
Acero Pasivo: 125 Kg/m".

EQUIPO TECNICO:

Director del Proyecto: D. Antonio Garcia
Cafiada. Ingeniero de Caminos (MOPU).

Autores del Proyecto: José A. Torroja, Ofi-
cina Técnica, S.A.

Empresa Constructora: Fomento de Obras y
Construcciones, S.A.

Jefe de obra: D. Gonzalo G6mez. Ingeniero
de Caminos.

Direcciéon de obra: D. Mariano Ferrando.
Ingeniero de Caminos (MOPU).

Asistencia Técnica, Control y Vigilancia:

José A, Torroja, Oficina Técnica, S.A.

Sers, S.A.

Sistema de Pretensado: B.B.R.

VIADUCTO SOBRE EL RIO MINO,
EN CHANTADA (LUGO)

DESCRIPCION:

El Viaducto de Chantada, sobre el rio Miflo,
forma parte de la variante de 2.113 m de longi-
tud que resuelve uno de los cuellos de botella
mas acusados de la C-533, carretera que consti-
tuird la culminacién del Acceso Centro a Gali-
cia (La Rua-Puebla de Brollén-Monforte de
Lemos), en el cruce del valle del rio Mifio, aguas
abajo de la presa de Belesar. La longitud total
del viaducto es de 394,0 m. La planta es recta,
excepto en sus extremos, afectados por sendas
clotoides.

El esquema estructural del puente es un por-
tico de cinco vanos de luces: 51-88-116-88-51
metros. El tablero va empotrado en las dos pilas

Fig. 4. Puente de Chantada. Vista general.

centrales y apoyado mediante aparatos de
neopreno-teflon en las pilas laterales y estribos.

El tablero estd constituido por una viga de
hormigén pretensado, de seccién en cajén
monocelular de 6,50 m de anchura, rematado
mediante dos voladizos de 2,55 m cada uno. El
canto del cajén varia parabolicamente en el
vano central, entre 6,00 m en pilas y 2,70 men el
centro del vano, y en dos tercios de luz de los
vanos adyacentes a éste. En el resto del puente
el canto es constante e igual a 2,70 m. El espesor
del forjado inferior del cajon es, asimismo,
variable entre 0,80 m en las pilas centrales y
0,60 m en las laterales y 0,20 m en estribos y
centros de vano.

Fig. 5. Puente de Chantada. Fase intermedia de
construccion.

El pretensado del tablero se compone de 164
tendones de 12 T 0,5 y 10 T 0,6 en forjado
superior, 85 tendones de 12 T 0,5 en forjado
inferior y 106 tendones verticales de 3 T 0,6 en
cada hastial.

Las pilas, de hormigén armado, son de sec-
cidén en cajén rectangular, con espesores de
pared de 0,30 m. Su alzado es ataludado en las
dos direcciones, longitudinal y transversal, con
pendientes del 1,5% y 2%, respectivamente.

Las pilas centrales, de 86,0 m y 70,0 m de
altura, tienen unas dimensiones en coronacion,

: i . e
Fig. 6. Puente de Chantada. Detalle de cabeza
de pila.
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de 3,80 m x 6,50 m. La primera de ellas se
cimenta directamente, mientras que la segunda
lo hace sobre seis pilotes de 2,1 metros de dia-
metro y longitud variable entre 14,3 y 16,0 m,
arriostrados por una viga perimetral, de canto
variable y anchura de 2,60 m.

Las pilas laterales, de 26,5 m y 35,0 m de
altura, tienen unas dimensiones en coronacién
de 2,0 m x 6,50 m. Su cimentacién es en ambos
casos directa.

PROCESO CONSTRUCTIVO:

El tablero se ha ejecutado con las técnica de
voladizos sucesivos, mediante carros de avance,
excepto en los 20,4 m de cada extremo, que s€
han construido sobre cimbra convencional.
Sobre cada una de las pilas laterales se ejecuta-
ron un total de 13 dovelas —11 de 4,5my 2 de
3,5 m— absorbiendo los desequilibrios de cons-
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truccién mediante el empotramiento transitorio
del tablero en las pilas, a través de sendos apo-
yos de hormigén armado y anclajes constitui-
dos por 40 barras D = 32 en cada borde de pila.
Estos apoyos provisionales fueron demolidos y
las barras cortadas, tras el cierre del correspon-

- diente vano extremo. Sobre cada una de las
pilas centrales se ejecutaron 26 dovelas —2 de
4,50 m y 24 de 4,20 m—.

Las pilas se construyeron mediante encofra-
dos trepadores, en fases de 5,0 metros de longi-
tud.

Los pilotes, de 2,10 m de didmetro, se excava-
ron mediante voladura con precorte.

Las cuantias de los materiales utilizados en el
tablero son:

Hormigén: 0,6 m’/m’.
Acero Activo: 26 Kg/m?,
Acero Pasivo: 124 Kg/m?,



EQUIPO TECNICO:

Propietario: Xunta de Galicia.

Director del Proyecto y la Obra: D. José A.
Cobreros. Ingeniero de Caminos.

Autores del Proyecto: José A. Torroja, Ofi-
cina Técnica, S.A.

Empresa Constructora: Entrecanales y Ta-
vora, S.A.

Jefe de obra: D. Fernando Fernandez. Inge-
niero de Caminos.

Asistencia Técnica, Control y Vigilancia:

José A. Torroja, Oficina Técnica, S.A.

Sistema de Pretensado: C.T.T. Stronghold.

VIADUCTO DE ONTON (CANTABRIA)
DESCRIPCION:

El Viaducto de Ontén esta situado en el
tramo ‘“Limite de la provincia de Vizcaya-
Castro Urdiales™, de la Autovia del Cantabrico,
estando compuesto por dos puentes gemelos, de
264,0 m de longitud.

Fig. 7. Puente de Onton. Vista general durante
la prueba de carga.

Para su ejecucién, la empresa constructora
Agroman, S.A., adjudicataria de la obra, solici-
t6 la colaboracion de José A. Torroja, Oficina
Técnica, S.A. para la realizacién del proyecto
constructivo modificado de los tableros del via-
ducto, como variante del puente de vigas con-
templado en el proyecto inicial.

Cada uno de los dos puentes gemelos es de
planta curva, de 400 m de radio en el eje de la
autovia, perfil longitudinal con pendiente cons-
tante del 3% y anchura de plataforma de 12,60 m.

El esquema estructural del tablero es de viga
continua de 3 vanos, con luces desarrolladas de
72-120-72 m, apoyada en pilas y estribos,
mediante aparatos de neopreno-teflon.

Cada tablero es un cajon monocelular, de
canto variable entre 6,00 m sobre pilasy 2,70 m

Fig. 8. Puente de Ontén, En fase avanzada de
construccion.

en clave de vano central y en la zona sobre los
estribos. La anchura total del cajon es de 6,50
m, con voladizos superiores de 3,05 m. E] espe-
sor del forjado superior es constante, de 0,23 m,
siendo variable el del forjado inferior entre 1,20
m en arranque de pilas y 0,20 m en clave. Las
almas son de espesor constante, de 0,40 m.

El pretensado se compone, para cada uno de
los tableros, de 56 tendones por voladizo, 17
tendones de continuidad en los vanos laterales y
32 tendones de continuidad en el vano central.
Cada tendén esta formado por 12 cordones de
15 mm de didmetro, los superiores y 10 cordo-
nes de 15 mm de didmetro los inferiores de con-
tinuidad. Ademds existe pretensado vertical de
almas, compuesto por 418 tendones por alma,
formados por 3 cordones de 15 mm de didmetro.

Las pilas, de hormigdn armado, cuyo proyecto
fue realizado por Agroman, S.A. son de seccion
en cajon rectangular, con espesores de pared de
0,35 m. Su altura maxima es de 33 m, con dimen-
siones de 2,95 x 7,50 m en coronacidén, aumen-
tando, la dimension longitudinal, hasta la cimen-
tacion, con una pendiente 1:20. La cimentacién es
directa.

PROCESO CONSTRUCTIVO:

El tablero se ha construido mediante avance
por voladizos sucesivos.

Sobre la pila se hormigond una zona de
tablero, de 10,60 m, apoyada en la propia pilay
en dos puntales provisionales de hormigén
armado.

Después de montados los carros de avance, se
comenzd la ejecucion de dovelas de 3,60 m y
4,20 m de longitud. La dovela de cierre del vano
central es de 2,70 m y se hormigoné mediante
encofrados colgados de los extremos de los
voladizos. Los tramos finales de los vanos late-
rales, de 11,60 m de longitud, se hormigonaron
con cimbra convencional.
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Las cuantias de los materiales utilizados en el
tablero son:

Hormigén: 0,74 m*/m?,
Acero Activo: 38 Kg/m?,
Acero Pasivo: 134 Kg/m’.

'EQUIPO TECNICO:

Autores del Proyecto: José A. Torroja, Ofi-
cina Técnica, S.A.

AGROMAN, S.A.

Director de Obra: D. José Antonio Herreros.
Ingeniero de Caminos.

Empresa Constructora: AGROMAN, S.A.

Jefe de Obra: D. Daniel Alonso, Ing. Caminos.

Asistencia Técnica, Control y Vigilancia:

José A. Torroja, Oficina Técnica, S.A.

Estudio de Ingenieria y Control, S.A.

Sistema de Pretensado: Freyssinet.

RESUMEN
En la presente comunicacion se describen tres
puentes construidos por el método de avance en

voladizo.

El Puente de Las Fuentes, sobre el rio Ebro,
en Zaragoza, esta formado por dos estructuras
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gemelas de planta recta, de tres vanos y luces
93-145-93 metros.

El Viaducto sobre el rio Miiio, en Chantada,
consta de cinco vanos de luces 51-88-116-88-51
metros. Las pilas tienen una altura variable
entre 26 y 86 metros.

El Viaducto de Ontdn, estd formado por dos
estructuras gemelas, de planta circular, con 400
metros de radio. Consta de tres vanos de luces
72-120-72 metros. Las pilas tienen una altura de
33 metros.

SUMMARY

This paper presents three bridges built by
cantilever method.

Las Fuentes bridge flies over Ebro river in
Zaragoza and is formed by two (win structures
of straight plan and three spans of 93-145-93
metres.

The Viaduct over Mifio river, in Chantada
developes five spans of 51-88-116-88-51 metres.
Piers have a variable height between 26 and 86
metres.

Onton Viaduct is formed by two twin struc-
tures of circular plan with a 400 metres radius.
[t developes three spans of 72-120-72 metres.
Piers are 33 metres tall.
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Puente de Torrelodones sobre el rio Guadarrama

I. PLANTEAMIENTO GENERAL
DEL PROYECTO

La carretera de Torrelodones a Galapagar,
que sigue el trazado del antiguo camino de
Postas de Madrid a El Escorial, construido por
Felipe II, tiene actualmente un trafico bastante
intenso y por ello el puente sobre el rio Guada-
rrama de esta carretera, construido por Juan de
Herrera, se ha quedado estrecho.

Esta insuficiencia se traté de resolver ensan-
chando el puente mediante voladizos de hormi-
gbn, pero afortunadamente esta actuacién fue
detenida por la Direccién General de Bellas
Artes que declard el puente de Herrera Monu-
mento Nacional.

La forma correcta en este caso de darle a la
carretera el ancho necesario, es hacer una va-
riante de trazado y un nuevo puente sobre el rio,
con las caracteristicas que requiere la carretera.

El proyecto de la variante y del nuevo puente,
cuando se trata de sustituir un puente como el de
Herrera, requiere un cuidado especial, tanto en
la posicién relativa entre los dos puentes, como
en el disefio del nuevo.

La distancia entre los dos puentes debe ser la
suficiente para que se vea uno desde ¢l otro y no
se ahoguen, es decir, que no se estorben visual-
mente. En el caso de los puentes del Guadarra-
ma, la distancia que ha quedado entre ellos es de
110 metros que, dado su tamafio, resulta ideal
para que exista una relacién entre ellos y no se
interfieran.

Leonardo Fernandez Troyano
Javier Manterola Armisén

II. EL NUEVO PUENTE

El nuevo puente es un arco timpano biarticu-
lado, de 56 metros de luz entre articulaciones,
generado por un prisma de seccidn triangular,
cortado por un cilindro de directriz circular y
generatrices perpendiculares a las del prisma y
limitado en los extremos por dos planos inclina-
dos. Lafigura resultante tiene seccidn triangular
en los arranques y trapecial en clave.

Los estribos son pirdmides de base trapecial,
con el vértice bajo el arranque del arco y la base
en el contacto con las tierras del terraplén de
acceso; de esta forma el arco se apoya sobre un
tridngulo de dimensiones analogas a las de los
arranques.

En principio se considerd que, dada la forma
del puente, la solucién estructural més adecuada
era un arco empotrado en los estribos; pero la
enorme variacion de rigidez del arco hacia que,
para las variaciones de temperatura, los esfuer-
zos en la estructura fueran inadmisibles; por ello
se proyectd un arco biarticulado.

Para conseguir el maximo peralte en el arco,
las articulaciones deben situarse en la seccidn de
arranques, lo mas cerca posible del borde infe-
rior, y dada la forma triangular de esta seccién
en el borde inferior sélo podia colocarse una
articulacién de neopreno, confinado en cazoleta
metalica. Con un solo apoyo en cada extremo, el
puente no es estable transversalmente porque
puede volcar para cargas descentradas respecto
de su eje; la estabilidad se ha conseguido median-
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Fig. 1. Plano general del puente.
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Fig. 2. Vista general del puente desde aguas abajo.

Fig. 3. Vista general del puente desde aguas arriba.

te un apoyo horizontal en el borde superior de la
seccién de arranques, anclado con barras hori-
zontales, que resiste con el apoyo inferior el par
que producen las cargas excéntricas en el puente;
este apoyo debe permitir los desplazamientos
longitudinales que produce el giro de la articula-
cion del arco situada en el borde inferior de la
seccion de arranques.

El proyecto fue realizado para la Comunidad
de Madrid, dirigide por el ingeniero Juan José
Alvarez Gonzélez.

Lo construy6 Fernandez Constructor, S.A,,
bajo la direccién de Carlos Millan y Francisco
Iniesta, de la Comunidad de Madrid.
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Fig. 4. Estribo margen derecha.

RESUMEN

Este puente sustituye a un arco de piedra
construido por Juan de Herrera en el S. XVI
para el camino de Madrid a El Escorial.

El nuevo puente es también un arco timpano,
articulado en los extremos y apoyado en dos
estribos con forma piramidal.

SUMMARY

This bridge substitutes a stone arch which was
built by Juan de Herrera in the XVIth Century
for the road from Madrid to El Escorial.

The new bridge is also a tympan arch; it is
hinged at the extremes and it is supported on two
piramidal abutments.

Ultimas publicaciones del Betonvereniging

La Asociacién Holandesa del Hormigén
(Betonvereniging) nos informa que, reciente-
mente, ha puesto a la venta las versiones en
inglés de las siguientes publicaciones:

—CUR-recommendation n? 20 “Determina-
tion of the bond strength of mortars on con-
crete’’.

—CUR-recommendation n? 21 “Concrete
repaire with polymermodified cement mortars™.

84

Los interesados en adquirir estas publicacio-
nes deberdn dirigir sus pedidos a:

Ir. P. Bloklandhuis
Biichnerweg 3

Postbus 411

2800 AK GOUDA - Holanda
Tel.: 01820-39233

Fax: 01820-37510




La construccién de una serie de puentes
empujados, en México, proyectados por noso-
tros, tanto para los ferrocarriles como para las
carreteras federales, ha dado lugar a que la
administracién mexicana se encuentre con una
serie de medios auxiliares para construir puentes
de este tipo, que ha tratado de rentabilizar
utilizdndolos el maximo nimero de veces posi-
ble.

Esto nos ha llevado a realizar una serie de
proyectos analogos, para que sirvieran los mis-
mos encofrados y picos de lanzamiento de los
puentes anteriores, generandose asi familias de
puentes de los que hay varios construidos.

I. PROCEDIMIENTOS CONSTRUCTIVOS

En todos los puentes empujados construidos
en México, hemos utilizado el mismo procedi-
miento para la construccién de las dovelas en el
parque, y en la mayoria de ellos hemos hecho el
proyecto completo del puente y medios auxilia-
res: parques de construccidn, picos de lanza-
miento y encofrados.

Elsistema utilizado para construir las dovelas
ha sido, en casi todos ellos, de dos fases: en una
primera se hormigona la losa inferior y el
arranque de las almas, y en la segunda, una vez
movido el puente, el resto de almas y la losa
superior.

591-2-231

Puentes empujados, en México

Leonardo Fernandez Troyano
Javier Manterola Armisén

La primera fase se hormigona sobre dos
patines fijos metalicos, perfectamente nivelados
(errores menores de 1 milimetro), situados en las
bandas sobre las que va a apoyarse el puente al
avanzar; son los bordes del fondo del cajén. El
encofrado del resto del fondo entre estas dos
bandas es mévil, para poderlo bajar antes de
empujar el puente, que se movera deslizando
sobre las bandas fijas de los bordes.

Una vez movido el puente, la U formada por el
fondo del cajon y el arranque de las almas, pasa a
una segunda zona donde estdn situados los
encofrados del resto de las almas y losa superior;
en esta zona la U inferior se apoya, en puntos
aislados, sobre almohadillas de neopreno vy
tefldn, sobre las que desliza el puente ala hora de
moverse. Terminado el cajon, el puente sigue por
el parque sobre apoyos aislados, hasta llegar al
estribo donde estan situados los gatos de empuje
de doble efecto: en el momento de moverse, el
puente se apoya sobre gatos verticales que le
transmiten el movimiento de los gatos horizonta-
les, y en el momento de recuperar el gato
horizontal para un nuevo movimiento, el gato
vertical no debera tener carga, apoyandose el
puente sobre el estribo.

Los gatos de empuje suelen situarse en el
estribo o en la primera pila; ello obliga, normal-
mente, a una primera posiciéon provisional de los
gatos en el parque, para efectuar los primeros
movimientos. En algunas ocasiones, en las pri-
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meras y en las altimas fases de empuje, falta
carga vertical en los gatos para que la fuerza
horizontal debida al rozamiento entre estos y el
hormigén del tablero sea mayor que la fuerza
horizontal debida al rozamiento de los apoyos
de neopreno-teflén y de los patines fijos del
parque; en estos casos resulta necesario tirar,
mediante barras ancladas a los gatos y al fondo
del cajon del puente.

En los apoyos sobre pilas hemos utilizado dos
sistemas diferentes:

a) Utilizar para el movimiento del puente
tacos de hormigén, con chapa de acero inoxida-
ble encima, sobre los que deslizan las almohadi-
llas de neopreno teflén que sirven para mover el
tablero. Una vez terminado el movimiento, y con
el puente ya en su posicién definitiva, los tacos
de hormigén se sustituyen por los apoyos defini-
tivos, que normalmente serdn de neopreno-
teflon.

b) Utilizar los apoyos definitivos, desde el
principio, con una chapa superior de acero
inoxidable sobre la que deslizan las almohadillas
que van moviendo el puente. Una vez situado el
puente en su posicién definitiva, se quitan las
almohadillas y se fija el apoyo a la pila.

II. PROBLEMAS DEBIDOS A
LOS EFECTOS SISMICOS

El problema mads singular que nos han plan-
teado la mayoria de los puentes en México es el
debido a las fuertes acciones que producen en
ellos los movimientos sismicos.

Ello ha obligado a dimensionar los apoyos y
las pilas para las oscilaciones transversales al
puente, y a anclar el puente en un estribo para las
oscilaciones longitudinales.

Al tratarse de puentes largos, la fuerza longi-
tudinal generada por el sismo es muy grande y
ello ha obligado a disposiciones singulares para
anclar el estribo al terreno. Se han utilizado dos
soluciones:

a) Anclar el estribo directamente al terreno
mediante anclajes pretensados. Esta solucién
necesita un buen terreno de cimentacién, para
poder anclar los tirantes y para soportar la carga
contraria cuando la fuerza del sismo empuja
contra el terreno.

b) Utilizar como anclaje el parque de fabrica-
cién del tablero.

El parque de fabricaciéon del tablero y su
prolongacién hasta el estribo es, en realidad, una
viga apoyada en el terreno, con seccion en forma
de U. Para conseguir que sirva de anclaje, esta
viga se une al estribo mediante un pretensado
longitudinal a ella y anclado en la cabeza del
estribo.
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Una vez terminado el puente, el patio de
fabricacién queda enterrado y por tanto se tiene
una fuerza de rozamiento entre el patio y el
terreno, suficiente en la mayoria de los casos
para resistir la fuerza longitudinal que produce
el sismo.

En otros casos, si el terreno es malo, el patio de
cimentacién ha necesitado pilotes de pequefio
didmetro, repartidos a lo largo de él, para evitar
que se produzcan asientos, que son inadmisibles
en el parque, donde se requieren precisiones de

. nivelacién milimétricas. A estos pilotes deberd

darse inclinacién alternada, para conseguir con
ello transmitir al terreno las cargas horizontales,
de uno y otro signo, del sismo.

I11. PUENTES CONSTRUIDOS

El primer puente empujado que construimos
en México fue el de Tula, para ferrocarril, con
luces de 40+5 x 52+40, terminado en 1982.

Este puente era para doble via y se proyecto
con doble cajén, de 4 metros de canto, apoyados
en una misma pila. La solucién de hacer dos
cajones en vez de uno se hizo con la idea de
utilizar los mismos medios auxiliares en el
lanzamiento de ambos. Al construir el puente, la
necesidad de terminar la obra en un plazo breve,
obligd a construir los dos cajones a la vez,
haciendo dos parques, desfasados longitudinal-
mente, y dos picos de lanzamiento.

Con las mismas dimensiones se hizo el puente
de Atoyac-Chiquihuite, también para doble via,
y posteriormente el puente de San Juan, para via
Unica y pilas de 80 metros de altura.

Para carreteras federales, el primer puente
empujado que se proyecto fue el de Badiraguato,
con luces de 40+3 x 48+40; tiene un solo cajon,
de 2,45 metros de canto y 4 metros de ancho,
para un tablero de 10 metros.

El segundo puente fue el de la Marquesa, enla
autovia México Cuernavaca, con luces de 45+4 x
60+45, con una curva circular en planta de 350
metros, desdoblado en dos tableros indepen-
dientes, de 16,90 metros de ancho. El cajén tiene
forma trapecial, con un canto de 3,60 metros y
anchos de 7,60 metros en la base inferior y 9,0
metros en la base superior.

Las dimensiones del cajon, las luces de este
puente, su survatura y su pendiente, hacen de
este puente una obra singular dentro de los
empujados.

Igual que en el puente Tula, la urgencia de la
obra obligd a empujar los dos cajones a la vez,
necesitandose, por tanto, doble juego de enco-
frados y de picos de lanzamiento. Estos se han
vuelto a utilizar en dos viaductos sobre el rio
Tuxpan, cerca de Atenquique, muy proximos y
de caracteristicas anéalogas.
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Vistas del viaducto del rio Tula.

88




‘0||13jeS-e4efe|epent) Bau || B] US UBN[ UBS O |3 31qOS {14IED0J13) 8P 010NpelA |3p |esauab oue|d

o8 ¥ivosa

Vlid 30 “WSHIASNVYL NOIDO3S

j

B
o503 KT OO W V O5% 3 TIVIAVA

+

oczit vivosa

VAId 3G TYANOHS VLISIA

X

oszit vivas3y

V7lid 30 YY3ALYT YLSIA

&

091

vivaozs3

QYYD 30 OHINID ¥Od “TVSHIASNVYL NOIDO3S

L33

o

oor

woos v wro 30

N TN o] | L1
Bd o0 ‘—and., 080" o8l ﬂ o8 050 Vnoﬂ 90 o0
A CIi3 A—
-
— | y
T
7] T TP
1
—
T
o o vavess
Jvyangd oavziv
- _— cord
oumien
T
v |V N
” | | o _
e = t = + = e e :

Lxiy + 3

ToLE

89




90

El puente sobre el rio San Juan, durante el empujado.

El puente de ferrocarril de Atoyac, en la Iinea México-Veracruz, durante el empujado.
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E! puente de Badiraguato, durante el empujado,

El viaducto de la Marguesa, terminado.
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El viaducto Atenqguique-|, durante el empujado.

Estos viaductos tienen longitudes de 3188 y
438,8 metros, con pilas que llegan a una altura
de 78 metros. El reparto de luces ha sido
de 30+40+3 x 60-+40+30 en el Atenquique |y
de 30-+40+5 x 60+30+40 en el Atenquique 2.
Al ser dos puentes rectos, para carretera de dos
carriles, con 10,50 metros de ancho, ha sido
necesario efectuar una rectificacién de los enco-
frados y del pico de lanzamiento para quitarlesla
curva en planta del puente de la Marquesa. El
cajon de los Atenquiques es trapecial y tiene un
canto de 3,55 m. El ancho en la base inferior es de
4,50 m y en la superior de 6,50.

Todos estos proyectos se han realizado en
colaboracién con Mexicana de Presfuerzo S.A.
de C.V., empresa dedicada a la tecnologia de los
puentes, y que en la mayoria de ellos ha efectua-
do el pretensado y ha suministrado todos los
equipos necesarios para las operaciones de em-
pujado.

RESUMEN

En México se han construido una serie de
puentes empujados, para carretera y para ferro-
carril, con unos medios auxiliares fabricados
para unos puentes iniciales, que se han reutiliza-
do repetidamente.

En todos ellos el grado sismico de proyecto es
muy alto y por tanto es necesario anclar los
tableros a un estribo. La fijacién del estribo al
terreno se hace mediante anclajes pretensados o
con el propio parque de prefabricacién, que se
deja enterrado y unido al estribo.

Para los ferrocarriles mexicanos se ha cons-
truido el puente sobre el rio Tula, el de Atoyac-
Chiquihuite y el del rio San Juan, todos con luces
de 52 metros.

Para las carreteras federales se ha construido
el puente sobre el rio Badiraguato, con luces de
48 metros, el de la Marquesa, curvo y con luces
de 60 metros, y los de Atenquiques, sobre el rio
Tuxpan, también con luces de 60 metros.

SUMMARY

A series of road and railroad pushed bridges
have been built by using the same equipment
which was made for other bridges some years
ago and it has been reused many times.

Since seismic intensity is very high for all of
them, it has been found necessary to anchor the
decks to one of the abutments. The connection
of the abutments to the ground is made by
prestressed anchorages or by means of the
prefabrication workshop which s left buried and
connected to the abutment.

The Tula river, the Atoyac-Chiquihuite and
the San Juan river bridges, all of them with 52 m
long spans, have been built for the mexican
railroad company.

The Badiraguato river bridge, with 48 m long
spans, the Marquesa bridge, with curved shape
and 60 m long spans, and the Atenquiques
bridges over the Tuxpan river, with 60 m long
spans, have been built for the federal high-
ways.
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Vistas del viaducto Atenquique I, durante el empujado.
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Reunién del Consejo de la FIP

El lunes dia 2 del pasado septiembre y coinci-
diendo con el Simposio Internacional sobre
“Modernas aplicaciones del hormigén preten-
sado” que, para los dias 3 al 6 del citado mes,
habian organizado la Asociaciéon China de la
Ciencia y Tecnologia (CAST) y la Federacién
Internacional del Pretensado, se celebrd en Bei-
jing (China) la segunda reunién del Consejo de
la FIP correspondiente al presente afio 1991.

En ella, bajo la presidencia del Profesor René
Walther, participaron 20 delegados en represen-
tacién de quince de los paises integrados en la
Federacién. En esta reunidn, intervino el Sr.
Pifieiro como representante del Grupo Nacio-
nal Espafiol, la A.T.E.P.

Para general conocimiento y debida informa-
¢ién de nuestros Asociados, a continuacidn se
comentan los principales temas tratados, dentro
del Orden del Dia previsto.

—En primer lugar el Profesor Walther
informé que el Dr. Martin Fenz (Vicepresidente
del Grupo Nacional de Austria) y su esposa,
habian fallecido a consecuencia de un desgra-
ciado accidente de aviacién ocurrido en Thai-
landia, el pasado 26 de mayo.

El Dr. Fenz era un activo y popular Miembro
del Consejo de la FIP, al que durante muchos
afios presté una muy valiosa colaboracién.
También era Miembro de dos de las Comisiones
Técnicas (“Practica de Célculo” y “Préctica
constructiva’’).

Su tragica muerte ha sido muy sinceramente
lamentada por cuantos le conocieron y tuvieron
ocasién de compartir con él muchas jornadas de
trabajo.

—Se di6 cuenta de que, con motivo del XII
Congreso de la FIP, que habra de celebrarse en
Washington, en mayo-junio de 1994, se ha con-
vocado un nuevo Concurso para la concesién
de los Premios que tiene establecidos la Federa-
cién para las estructuras mas destacadas, tanto
en el campo de la Edificaciéon como en el de la
Ingenieria Civil, que hayan sido construidas en
el intervalo entre dos de sus Congresos Interna-
cionales. En este caso, entraran en Concurso las
obras terminadas después del 31 de diciembre
de 1989.

—Se coment6 ampliamente la actual situa-
cién de las negociaciones que se estan desarro-
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llando en relacién con el establecimiento de una
colaboracién, lo mas amplia posible, entre las
diversas Asociaciones Técnicas Internacionales.
Se tropieza con muchas dificultades para llegar

“a una solucién que resulte aceptable por las dis-

tintas Asociaciones interesadas, debido, princi-
palmente, a que ninguna de ellas quiere perder
nada de su autonomia. No obstante se va avan-
zando poco a poco. Recientemente, ha sido
aprobada, por mayoria absoluta, la Carta
Constitucional que fija las lineas generales que
habran de regular la pretendida colaboracion
entre Asociaciones. A pesar de ello, por el
momento, el inico acuerdo efectivo es el de que
las convocatorias a los Congresos, Simposios,
etc., que se piensen organizar, deberdn some-
terse previamente, con la suficiente antelacién,
a la aprobacién del Comité Internacional de
Enlace, con el objeto de evitar interferencias y
poder fijar un programa compatible, para las
distintas Reuniones Internacionales previstas.

—Se anuncié que, en fecha inmediata, se
pondré a la venta una nueva publicacién de la
FIP con el titulo “Quality Assurance for
Hollow Core Slabs™, y que esta en estudio otra
sobre ‘“Acceptance of post-tensioning systems’’.

—Se anuncié que, con motivo del Simposio
que en mayo de 1992 va a celebrarse en Buda-
pest, se impondra la Medalla de la FIP al Profe-
sor Tassi y al Dr. Garay, de Hungria y a Mr.
Peter Matt, de Suiza.

—Se presentaron y aprobaron los programas
de los Simposios Internacionales que habréan de
celebrarse en Budapest (1992) y Tokio (1993).

—Se informé sobre la marcha satisfactoria de
los trabajos de organizacién del préximo Con-
greso de la FIP, programado para los dias 29 de
mayo a 3 de junio de 1994, en Washington.

—Se di6 cuenta de haberse recibido invita-
cién para que el Simposio de 1995 se celebre en
Brisbane (Australia). Para 1996 ain no hay
nada previsto.

—Se acordd que el Congreso de 1998 se cele-
bre en Amsterdam (Holanda).

—La préoxima reunion del Consejo de la FIP
se celebrara en mayo de 1992, en Budapest, coin-
cidiendo con el Simposio programado en dicha
ciudad.




591-2-232

Viaducto de la barranca de Metlac,
cerca de Fortin de las Flores, en México

La barranca de Metlac obligaba al ferrocarril
México-Veracruz a bajar hasta su fondo, cruzar
el rio, y subir por la ladera opuesta, con unas
pendientes que, como hemos presenciado en
varias ocasiones, obligaban a los trenes a subir
con una velocidad de paso de hombre.

La pérdida de tiempo y dinero que ello
suponia, podia evitarse con un viaducto de 430
metros de longitud y una altura de 120 metros
sobre el fondo de la barranca, que pasara con
rasante casi horizontal de borde a borde.

La solucién adoptada para este viaducto,
después de tantear varias soluciones, desde un
arco hasta un puente atirantado, fue una viga
continua, de canto constante, con luces de
65+85+90+85+70+35. Dada la profundidad del
barranco, la altura maxima de pilas es de 112
metros, desde arranque en zapatas hasta la base
del cajon del tablero.

Este puente, para doble via, se proyectd con
un solo cajon rectangular, de 6,50 metros de
canto, 5,90 metros de ancho y una plataforma
superior de 10 metros de ancho. El eje de cada
via coincide con el eje de cada alma del cajon,
evitdndose asi flexiones transversales en él. El
espesor de las almas es de 0,70 metros yel de la
losainferior varia de 1 metro en los arranques de
los vanos de mayor luz, a 0,60 metros en los
centros de los vanos.

Las pilas tienen seccién en cajén rectangular,
con dimensiones variables de base a coronacion.
La mas alta, de 112 metros de altura, varia desde
6,20x12,60 metros y un espesor de paredes de
0,80 en la base, a 5,9x4 metros y un espesor de
paredes de 0,40 en coronacidn.

Las cimentaciones son directas. La pila mas
alta tiene una zapata de 27x13 metros y un canto
maximo de 7 metros. Dadas las enormes dimen-
siones de estas zapatas, se decidi6 pretensarlas
parcialmente para evitar la posible fisuracién
por retraccién y calor de fraguado del hormi-
gén.

Leonardo Fernandez Troyano
Javier Manterola Armisén

El problema que mas ha condicionado el
proyecto de este viaducto ha sido el efecto de las
acciones sismicas, debido al alto grado sismico
de la zona, agravado porque la barranca de
Metlac estd considerada como una posible falla
activa. Estos problemas han determinado, en
gran parte, la morfologia del viaducto:

En primer lugar, la viga continua del tablero
se interrumpié en el vano central, mediante un
tramo apoyado, de forma que, de producirse un
movimiento de la falla en el fondo de la barran-
ca, el viaducto tenga la maxima capacidad
posible de deformacién.

Ensegundo lugar, los efectos transversales del
sismo, al no darse continuidad a la viga en el
centro, producian deformaciones transversales
muy grandes en el tablero y pilas; los giros que
estas deformaciones producian en el tablero,
inducian en las pilas centrales un momento
torsor excesivo para ellas, lo que obligd a
desvincularlas del tablero para los giros horizon-
tales. El momento flector horizontal que era
necesario transmitir a los estribos por el efecto
sismico transversal, obligd a empotrar el tablero
en ellos. No podia resolverse este problema
desvinculando ambos elementos al giro horizon-
tal, porque el tablero tenia que estar necesaria-
mente anclado al estribo para transmitirle las
fuerzas debidas al efecto sismico longitudinal al
puente.

En tercer lugar, los efectos longitudinales
producen una fuerza sobre los estribos que es
necesario anclar mediante anclajes al terreno,
pretensados. Al estar el tablero interrumpido en
el centro, cada semipuente se ancla en su estri-
bo.

Las pilas centrales, que son las de mayor
altura, no necesitan apoyo deslizante en cabeza
para las dilataciones del tablero por temperatu-
ra, porque su esbeltez admite estas deformacio-
nes con momentos flectores minimos en ellas.

Esto ha permitido hacer en las pilas altas una
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Fig. 2. Vista aérea general del puente. El nuevo puente de ferrocarril
estd muy proximo al de carretera y por ello se produce confusion de
pilas.

Fig. 3. Pilas de 112 metros de altura.
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Fig.

4a)

Fig. 4b)

Fig. 4a y 4b. Construccion del doble voladizo simétrico, desde una de

las pilas.

articulacién fija, en sentido longitudinal, entre el
tablero ylas pilas; sistema que tiene la ventaja de
que, para los efectos sismicos longitudinales, la
pila se apoya en el tablero, reduciéndose asi los
esfuerzos en ella por este efecto, pero incremen-
-tdndose la fuerza longitudinal que aparece en el
tablero.
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Por tanto, la vinculacidén entre ¢l tablero y las
pilas altas debe ser una articulaciéon que impida
los desplazamientos longitudinales y transversa-
les entre ambos elementos y que permita los
giros de eje vertical y de eje perpendicular al
tablero; el primero, para evitar que el giro
horizontal del tablero se convierta en torsor de
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Fig. 5ay bb. Pretensado de los estribos del viaducto y anclajes al terreno,
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Fig. 6a, 6b y 6c. Sistema de apoyo de las pilas centrales del viaducto

las pilas como antes vimos, y el segundo, para
evitar que la viga se empotre en la pila; debe estar
coaccionado el giro con eje coincidente con el del
tablero, para que el par de vuelco de éste se
transmita a las pilas. Todas estas condiciones
exigidas a la articulacién se materializaron con
dos apoyos de neopreno tefléon de libre movi-
miento bajo cada alma del cajoén y un tetéon
central que sale del tablero y se introduce en la
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cabeza de la pila; el apoyo en los cuatro costa-
dos del tetédn se hace mediante neoprenos zun-
chados, de gran espesor, con suficiente defor-
mabilidad transversal para permitir el giro entre
el tablero y la pila.

La construccién del viaducto se hizo por
voladizos sucesivos, partiendo simétricamente
desde cada pila, mediante un empotramiento



Fig. 7. El viaducto, en la operacién de cierre de los centros de vano.

provisional del tablero en ellas; una vez cerradas
las claves se soltaban estos empotramientos
provisionales.

El problema mas singular de la construccién
de este viaducto fue el tramo simplemente apo-
yado del vano central, que tiene una longitud de
30 metros. La construccién se hizo bloqueando
provisionalmente las articulaciones a media ma-
dera y construyendo por voladizos sucesivos
cada semitramo, en prolongacién del voladizo
del resto del vano, con un pretensado provisio-
nal.

Una vez cerrada la clave se pretensaban los
cables propios del tramo apoyado, se soltaban
los cables provisionales superiores y se desblo-
queaban las articulaciones, quedando el puente
con su esquema estructural definitivo.

El proyecto se hizo en colaboracién con
Mexicana de Presfuerzo S.A. de C.V., empresa
dedicada a la tecnologia de los puentes, y fue
dirigido por el ingeniero Eduardo Barousse, de
las Secretaria de Transportes y Comunicacio-
nes.

Mexicana de Presfuerzo ha realizado el pre-
tensado del puente y ha suministrado todos los
equipos necesarios para hacer la obra: carros de
avance, encofrado de dovela sobre pila, trepado-
res de las pilas, etc, fabricados por Talleres
Flors, S.A., en Espaiia.

RESUMEN

El viaducto de Metlac, para el ferrocarrl

México-Veracruz, salva una barranca de 120
metros de profundidad mediante un viaducto
con luces maximas de 90 metros.

Es un viaducto para doble via, con canto de
6,50 metros y ancho de 10 metros.

Toda la morfologia de la estructura y las
vinculaciones de los apoyos han estado muy
condicionadas por el alto grado sismico de la
zona.

La viga continua estd cortada con una viga
apoyada en el vano central, para permitir mayo-
res movimientos en él, porque la barranca puede
ser debida a una falla activa. Cada semipuente se
empotra en un estribo que a su vez se fija al
terreno mediante anclajes pretensados.

SUMMARY

The Metlac viaduct for the Mexico-Veracruz
railroad is built over a 120 m deep gorge and it
has a 90 m log maximum span.

It supports a double track with 6,5 m depth
and 10 m width. The whole morphology of the
structure and the supports has been defined on
the basis of the high seismic risk of the area.

The continuous beam is cut in two parts with a
central double hinged beam to allow for larger
displacements since the gorge may be due to and
active fault. Each half of the bridge is built into
the abutments, which are connected to the
ground throug prestressed anchorages.
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Experiencias en puentes construidos por
el sistema de avance en voladizo sucesivo

La construccién de puentes por el sistema de
avance en voladizo sucesivo fue la soluciéon
idonea para la ejecuciéon de grandes puentes
metalicos, tanto de arco como tramos rectos, en
el siglo pasado, continudndose, altamente per-
feccionada, en nuestro tiempo. Los puentes de
hormigdn, herederos de las soluciones de cons-
trucciéon de puentes metalicos, se beneficiaron
también de este sistema constructivo, pudién-
dose asegurar que, hoy en dia, la gran mayoria
de los grandes puentes de fabrica, tanto arcos
como atirantados o tableros de tramo recto, se
construyen por este método.

La intervencion del autor en el proyecto y
construccién por avance en voladizo sucesivo
de varios puentes de tramo recto, de luces pare-
cidas y caracteristicas similares le ha permitido
reflexionar sobre algunos aspectos, tanto resis-
tentes como constructivos, de este tipo de table-
ros.

PUENTE SOBRE EL RIO DUERO, EN SORIA
RESUMEN DE CARACTERISTICAS
Esquema estitico: Viga continua de tres
vanos, apoyada sobre pilas y estribos.
Longitud total: 173 m.
Luces: 32,00-105,00-32,00 m.
Anchura de la plataforma: 13,00 m.

Altura maxima de la rasante: 12,00 m.

Carlos Siegrist Fernandez

GENERALIDADES

La construccién de la Variante Norte de
Soria, de las carreteras N-112 y N-234, de
Valladolid a Zaragoza y Calatayud, ha exigido
la construccién de un puente sobre el rio Duero,
unos 2 Km aguas arriba del actual puente de
piedra.

DESCRIPCION

La estructura consiste en una viga continua
de tres vanos, de 32-105-32 m, apoyada sobre

las pilas y estribos.

La seccién del tablero es una viga-cajon de
7,45 m de anchura, con voladizos laterales
superiores, de 2,625 m, con lo que se completan
los 12,70 m de ancho de la losa superior.

El canto de la viga-cajon varia parabdlica-
mente de 2,25 m en el centro del vano central, a
5,25 men el eje de pilas, y linealmente de 2,75 m
sobre estribos a 5,25 m sobre pilas en los vanos
laterales.

El espesor de las almas, de 0,60 m, se man-
tiene constante a todo lo largo, asi como la losa
superior, acartelada, que tiene un espesor
minimo de 0,24 m. La losa inferior, también
acartelada, se mantiene con un espesor minimo
de 0,22 m en los 50 m centrales, varia lineal-
mente hasta 0,75 m en el eje de pilas, y también
varia linealmente hasta 0,50 m en estribos.

109



s 1P RSB BSF R b b oweess T3 313 131 LET-EY

e 3200}

ILISOIL 10,00 L 150

} 195 ;
2625 | 745 | 2625
T i

L 1% 1000 . L 150 4

l 2625 | 745 | 28625 l

Alzado y secciones.

Encofrado para anclajes de cables en losa
superior del vano lateral.

Se disponen traviesas de 1,50 m de espesor en
el eje de pilas, con un paso de 1,80 m de altura y
1,00 de ancho, para facilitar la inspeccién inte-
rior del cajon. En estribos se reduce el ancho de
la viga a 7,05 m, aumentandose bruscamente el
canto a 4,30 m en 1,40 m, rebajando luego la
coronacién en 0,87 m en una longitud de 2,60
m, de modo que el estribo abraza al tablero
para servir de anclaje frente a las reacciones de
levantamiento de éste, producidas por la des-
compensacion de las luces laterales a la luz cen-
tral. Ademds, en los 4 m finales, se maciza la
viga-cajén para disminuir la importancia de
estas reacciones ascendentes.

Las pilas son tabiques de 2 m de espesor y
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7,05 m de anchura, provistas de tajamares
variables desde un valor 0 en la coronacién de
las pilas hasta 1,00 m en el arranque inferior. Se
cimentan sobre zapatas superficiales de 2,00 m
de canto. '

A3 ¢

Apoyos superiores en estribo.



Los estribos son macizos, de hormigén
armado, de 3,00 m de espesor, con un cajeado
de 7,10 m de ancho, 3,75 m de alto y 3,00 m de
profundidad, donde encaja la seccion final de la
viga-cajon.

Detalle de apoyo del tablero en estribo.

Las aceras son de 1,50 m de anchura, inclui-
das las impostas y llevan incorporados seis
tubos de P.V.C., de 110 mm de diametro, para
conducciones.

El tablero se apoya sobre las pilas mediante
aparatos de neopreno confinado en caja de
acero, deslizantes, y sobre estribos mediante
aparatos de neopreno zunchado, tanto inferior
como superiormente.

Pila.

PROCEDIMIENTO CONSTRUCTIVO

Tanto las pilas como los estribos se ejecuta-
ron con encofrados tradicionales, dada su
pequefla altura.

Los vanos laterales del tablero y un pequefio
voladizo de 3,50 m del vano central, se ejecuta-
ron mediante cimbra apoyada en el terreno. A
partir de estas zonas se hormigonaron ““in situ”
48 m desde cada pila, en voladizo sucesivo,
mediante once avances comprendidos entre
3,20 m y 4,80 m, cerrando al final el tramo
mediante una dovela central de 2 m de longitud,
hormigonada con uno de los dos carros de
avance.

Dovela de cierre y pasarela provisional.

OTROS DATOS
Administracién Propietaria: Ministerio de
Obras Publicas y Transporte.

Constructor: Fomento de Obras y Construc-
ciones, S.A.

Afio: 1988-1989.

Sistema de pretensado: B.B.R.V. Cables de
129 15y9 ¢ 15 mm.

Materiales empleados en tablero:
Hormigén: 0,92 m’/m’ de tablero.

Acero de pretensado: 32,54 kg/m’ equivalen-
tes a 29,94 kg/m? de tablero.

Acero pasivo: 140,71 kg/m’.

Prueba de carga.

PUENTE SOBRE EL RIO TORMES,
EN SALAMANCA

RESUMEN DE CARACTERISTICAS

Esquema estatico: Poértico de tres vanos,
empotrado sobre pilas de tabiques desdoblados
y apoyado en estribos.

Longitud total: 201,40 m.
Luces: 50,00-100,00-50,00 m.
Anchura de la plataforma: 28,00 m.

Altura maxima de la rasante: 25,00 m.
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Alzado y secciones.

Pila y arranque de tablero.

GENERALIDADES

La circunvalacion Noroeste de Salamanca
une las carreteras de Valladolid y Ciudad
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Rodrigo, liberando a la ciudad del intenso tra-
fico de paso a que se veia sometida. EI obsta-
culo principal que tiene que salvar es el paso del
rio Tormes, unos 3 Km aguas abajo del actual
Puente Romano.

DESCRIPCION

Dado el importante ancho de la plataforma,

se han construido dos pérticos gemelos, uno

para cada sentido de circulacidon, de tres vanos,
de 50-100-50 m, empotrados sobre pilas de
tabiques desdoblados y apoyados en los estri-
bos.

La seccion de cada uno de los dos tableros es
una viga-cajén de 6,50 m de anchura, con vola-
dizos laterales superiores de 3,50 m, con lo que
se completan los 13,50 m de anchura de la losa
superior.

El canto de la viga-cajon varia parabdlica-
mente desde 2,20 m sobre estribos y en el centro
del vano central, hasta 5,25 m en el empotra-
miento en los tabiques.

Las almas se mantienen con un espesor cons-
tante de 0,50 m a todo lo largo, asi como la losa
superior, acartelada, que tiene 0,20 m de espe-
sor minimo. La losa inferior, acartelada, que
tiene un espesor minimo de 0,20 m en los 50 m
centrales, y en los 25 m adyacentes a los estri-
bos, aumenta este espesor linealmente hasta



0,75 m en el empotramiento con los tabiques de
las pilas.

El tablero se maciza sobre estribos, en una
longitud de 1,20 m y se disponen células trian-
gulares sobre pilas, mediante la construccién de
dos tabiques inclinados, de 0,90 m de espesor,
que concurren al nivel de la losa superior en la
viga cajon. En ellos se dejan los correspondien-
tes pasos para inspeccidn del interior de la viga-
cajon.

Las pilas consisten en dos tabiques inclina-
dos, de 1,15 m de espesor, convergentes hacia la
cimentacién, y de 16 m de altura, solidarizan-
dose desde este punto hasta la cimentacién, en 5
m de altura.

La cimentacién se realiza mediante zapatas
de 13,00 x 8,00 m er planta y 2,00 m de canto,
apoyadas en las pizarras existentes.

Los estribos son del tipo abierto, formados,
para cada calzada, por dos pantallas de 1,00 m
de espesor, canto variable linealmente entre
1,60 my 3,50 men el estribo 1, yentre 1,60 m y
2,55 m en el estribo 2, y alturas respectivas de
10,5 m y 5,20 m coronadas por un dintel de 2,50
m de canto sobre el que apoya el tablero
mediante aparatos de neopreno zunchado.

Para evitar el levantamiento del tablero se
coloca un lastre de hormigdén en masa, en el
interior de la viga-cajon, en los 5,80 m adyacen-
tes a los estribos.

Hormigonado de primera dovela de avance en
voladizo.

PROCEDIMIENTO CONSTRUCTIVO

Las pilas se construyeron mediante encofra-
dos rampantes, hormigonandose a continua-
cion 7,60 m de tablero, centrados sobre las
pilas, mediante cimbra apoyada en la corona-
ci6én de las pilas.

A partir de este momento, se construyen
40,20 m de tablero, en cada sentido, en voladizo
sucesivo, mediante diez avances comprendidos
entre 3,60 m y 4,80 m, hormigonando final-
mente una dovela central de 2 m de longitud,
con encofrado apoyado en los dos extremos de
los voladizos enfrentados.

Avance en voladizo.

Ménsula completa.
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OTROS DATOS
" Administracién Propietaria: Ministerio de
Obras Publicas y Transporte.

Constructor: Agroman, E.C.S.A.

Afio: 1988-1989.

Sistema de pretensado: Stronghold. Cables
de 12 ¢ 15 mm.

Materiales empleados en tablero:
Hormigén: 0,71 m?/m* de tablero.

Acero de pretensado: 40,69 kg/m’ equivalen-
tes a 28,70 kg/m? de tablero.

Acero pasivo: 128,10 kg/m’.

Carro de avance.

Prueba de carga.

PUENTE SOBRE EL RIO DUERO, EN
TORO (ZAMORA) ,

RESUMEN DE CARACTERISTICAS

Esquema estatico: Portico de tres vanos,
empotrado sobre pilas de tabiques desdoblados
y apoyado en estribos.

Longitud total: 155,40 m.
Luces: 38,00-78,00-38,00 m.
Anchura de la plataforma: 11,30 m.

Altura maxima de la rasante: 11,00 m.
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GENERALIDADES

La existencia de una fabrica de azdcar en la
zona sur de Toro, genera un trafico estacional
muy importante de camiones y tractores,
durante la época de recoleccién de la remola-
cha, a través de la ciudad y la carretera N-122.
Con objeto de evitar este aumento de trafico y
reducir el recorrido del mismo, y dotar a la ciu-
dad de Toro de un nuevo acceso desde la carre-
tera de Salamanca, se ha construido un tramo
de carretera que obliga a salvar el paso del rio
Duero, unos 500 m aguas arriba del puente de
piedra.

DESCRIPCION

La estructura consiste en un pértico de hor-
migdn pretensado, de tres vanos, de 38-78-38 m,
empotrado sobre pilas de tabiques desdoblados
y apoyado en los estribos.

La seccién del tablero es una viga-cajon, de
5,50 m de anchura, con voladizos laterales
superiores, de 2,75 m, lo que totaliza el ancho de
la losa superior de 11 m, para soporte de la via
proyectada.

El canto de la viga-cajon varia parabdlica-
mente entre 1,80 m sobre estribos y en el centro
del vano central, y 4,00 m en el empotramiento
de los tabiques, manteniéndose en este valor
entre los mismos.

Tanto las almas, que tienen un espesor de
0,45 m, como la losa superior, acartelada, con
un espesor minimo de 0,22 m, se mantienen
constantes a todo lo largo de la estructura. La
losa inferior, también acartelada, se mantiene
con un espesor minimo de 0,20 m en los 38 m
centrales, y en los 17,50 m adyacentes a los
estribos, variando linealmente desde estos pun-
tos hasta el empotramiento con los tabiques de
pilas, en donde alcanza 0,85 m de espesor.

Se maciza la seccién, en una longitud de 1,20
m, en las zonas de apoyo en estribos, dispo-
niéndose una célula triangular en las zonas
sobre pilas, formada por la losa inferior entre
tabiques de pilas y dos pantallas inclinadas, de
0,70 m de espesor, concurrentes al nivel de la
losa superior del tablero. Estas pantallas tienen
un agujero de 1,80 x 1,00 m, para facilitar la
inspeccion interior del cajon, al que se accede
por dos agujeros de 1,00 x 1,00 m, dejados al
efecto en la losa inferior del cajén, en las pro-
ximidades de los estribos, provistos de sus
correspondientes tapas de cierre, de fundicion.

Las pilas consisten en dos tabiques inclina-
dos, de 6,50 m de longitud y 0,80 m de espesor,
convergentes hacia la cimentacioén, que se soli-
darizan en una altura de 2,50 m sobre los ence-
pados. El ancho de estos tabiques, de 5,50 m,
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Alzado y secciones.

Montaje de encofrado superior en dovela
Cajon indio en pila 1. sobre pila.
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Pila y dovela “in situ”.

coincide con el de la viga-cajon del tablero. La
pila 2 lleva, ademds, un plinto de 2,50 m de
altura, para mantener su geometria igual a la de
la pila 1, en toda la zona de tabiques.

La cimentaciéon de las pilas se realiza
mediante 15 pilotes de 1 m de didmetro, perfo-
rados y hormigonados “in situ’’, que se solida-
rizan mediante un encepado de 11,50 x 8,00 x
x 2,50 men la pila 1, y de 13,50 x 8,00 x 2,50 m
en la pila 2.

El tablero se apoya en los estribos mediante
aparatos de neopreno zunchado, atravesados
por los cables de anclaje al estribo.

N

Avance en voladizo.
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PROCEDIMIENTO CONSTRUCTIVO

Los pilotes de cimentacién de las pilas se eje-
cutaron desde sendas peninsulas construidas en
las margenes del rio. Para la ejecucion de los
encepados, que quedan enterrados en el lecho
del rio para prevenir posibles socavaciones,
hubo que construir unos cajones indios de hor-
mig6n armado, con paredes de 1,30 m de espe-
sor y 5,30 m de profundidad en la pila 1,y 6,10
m en la pila 2.

Peninsula con cajon indio, pila y carro.

Las pilas se construyeron mediante encofra-
dos tradicionales apoyados en los encepados, y
sobre ellas se hormigonaron 12 m de tablero,
sobre los que se montaron los carros de avance.
Los 31,50 m de los vanos laterales y 32 m del
semivano central, se hormigonaron en voladizo
sucesivo, mediante ocho avances, con longitu-
des de dovelas comprendidas entre 3,50 m y
4,50 m.

Prueba de carga.

Los 1,20 m del final del tablero sobre estribo,
se hormigonaron con encofrados apoyados en
éste y en el extremo del voladizo, y los 2 m de
longitud de la dovela central de cierre, con un
carro de avance.




Puente terminado.

OTROS DATOS

Administracién Propietaria: Junta de Casti-
llay Ledn.

Constructor: Fernandez Constructor, S.A.
Afo: 1987-1989.

Sistema de pretensado: Fryssinet. Cables de

12 ¢ 15 mm.
Materiales empleados en tablero:
Hormigén: 0,68 m*/m? de tablero.

Acero de pretensado: 33,28 kg/m’, equivalen-
tes a 22,53 kg/m? de tablero.

Acero pasivo: 111,10 kg/m”’.

PROCEDIMIENTO DE ANCLAJE DEL
TABLERO A LOS ESTRIBOS

Las luces laterales de los tres puentes descri-
tos no son suficientemente grandes, en compa-
racién con la luz central, para evitar el levanta-
miento del tablero para estados de carga en este
vano central, por lo que es obligatorio anclar el
tablero a los estribos.

En los tres puentes se han adoptado diferen-
tes procedimientos para efectuar este anclaje:

—Disponiendo una viga superior en el estribo,
que abrace al tablero (Puente sobre el Duero, en
Soria).

- —Colocando cables de pretensado verticales,
que cosan ¢l tablero al estribo (Puente sobre el
Duero, en Toro).

—Colocando un lastre de hormigdn en el
interior de la viga-cajén, en las proximidades
del estribo (Puente sobre el Tormes, en Sala-
manca).

De los tres procedimientos creemos que el
mas aconsejable, para puentes de dimensiones
de los aqui tratados, es el primero, ya que se
logra efectuar un encaje perfecto entre tablero y

estribo al “maclar” aquél en éste, a costa de
complicar un poco el procedimiento construc-
tivo, pues se necesita rebajar superiormente la
seccion del tablero y ejecutar la viga superior de
atado del estribo, después de finalizado aquél.

El segundo procedimiento, que por otro lado
es el empleado normalmente para anclar losas
de poco canto, en las que no es posible efectuar
un rebaje de la seccidn, tiene el inconveniente de
la conservaciéon de los cables de anclaje; y el
tercero aumenta las flexiones en el vano lateral,
por el peso adicional que se introduce en el
mismo.

COMPARACION DE RESULTADOS
DE LAS PRUEBAS DE CARGA

Se incluye a continuacién un cuadro compa-
rativo de los resultados de flechas obtenidas en
las pruebas de carga efectuadas en los tres puen-
tes descritos, para el caso de carga en el vano
central, afiadiendo los resultados obtenidos en
los puentes sobre el Ebro, en la Circunvalacién
Este de Logrofio; sobre el Guadalquivir, en la
Ronda Sureste de Cérdoba, y el de Santa Isabel,
sobre el rio Nervidn en Bilbao, que son puentes
de caracteristicas analogas a las de los aqui des-
critos.

Como podemos ver, todos ellos tienen unas
esbelteces semejantes que oscilan entre 1/19,0 y
1/21,1 sobre pilasy 1/43,3 y 1/46,7 en el punto
medio del vano central.

A la vista de los resultados anteriores se
puede observar que las flechas obtenidas en los
dos puentes que tienen pilas de tabiques desdo-
blados, empotrados al tablero, que son el
puente de Toro y el de Salamanca, son clara-
mente inferiores a las obtenidas en los restantes
puentes, que son vigas continuas apoyadas en
pilas y estribos.

Si igualamos las cargas de camiones por
metro cuadrado de vano central en todos los
puentes, haciéndolas igual a la colocada en el
puente de Toro, 0,42 t/m?, los porcentajes de
aumento de flechas respecto a este puente osci-
lan entre un 78% para el del rio Duero en Soria
y un 185% para el de Santa Isabel, y si tomamos
como referencia el puente sobre el rio Tormes
en Salamanca, que parece mas correcto ya que
la luz central del puente de Toro es claramente
inferior a la de los restantes, estos porcentajes
varian entre un 31% para el puente de Soria y
un 110% para el de Santa Isabel.

Estos resultados vienen a poner de manifiesto
la gran eficacia de las pilas de tabiques desdo-
blados, con relacién al empotramiento del vano
central. Si a esto unimos su pequefia rigidez
frente a deformaciones longitudinales, que con-
tribuye a no disminuir de forma apreciable el
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CANTO CARGA | FLECHA |
PUENTE LUCES ARRAN- Ef:r{,g EN EL FLECHA gggg}?. FLECHA
(m) QUE LUZ CAMIO- CENTRO LUZ GIDA LUZ
LUZ (mm)
Rio Ebro |32-100-32 | 1/21,1 1/45,5 31,6 t 47,50 1/2105 | 0,42 t/m® | 1/1303
(Logroiio) ) (0,26 t/m?)
Rio Gua- |43,30-90- | 1/19,2 1/45,0 5340t 60,00 1/1500 | 0,42 t/m* | 1/1393
dalquivir 43,30 (0,39 t/m?)
(Cérdoba)
Santa 33-98-33 1/20,6 1/44,5 312,0 t 56,71 1/1728 | 0,42 t/m* | 1/1193
Isabel (0,29 t/m?)
(Bilbao)
Rio Duero | 38-78-38 1/19,5 1/43,3 360,0 t 22,91 1/3405 | 0,42 t/m® | 1/3405
(Toro) (0,42 t/m?) .
Rio Duero |32-105-32 | 1/20,0 1/46,7 504,7 t 48,30 172174 | 0,42 t/m* | 1/1915
(Soria) (0,37 t/m?)
Rio Tormes | 50-100-50 | 1/19,0 1/45,5 380,1 t 27,52 1/3634 | 0,42 t/m* | 1/2509
(Salamanca) (0,29 t/m?)

efecto del pretensado de continuidad del vano
central, y la eliminacién de los aparatos de
apoyo en zona de pilas, que son elementos muy
caros y delicados de conservar dadas las impor-
tantes cargas a que estan sometidos, se com-
prende la conveniencia de adoptar esta tipolo-
gia de pilas siempre que sea posible.

RESUMEN

Se describe el proyecto y construccion de tres
puentes construidos por el sistema de avance en
voladizo sucesivo:

—Puente sobre ¢l rio Duero, en la Variante
Norte de Soria.

—Puente sobre el rio Tormes, en la Circunva-
lacién Noroeste de Salamanca.

—Puente sobre el rio Duero, en el nuevo
Acceso Sur a Toro.

Se comparan los diferentes procedimientos
empleados para anclar el tablero a los estribos,
asi como las diversas tipologias de pilas adop-
tadas.

Por ultimo, se comparan los resultados de las
pruebas de carga efectuadas, incluyendo los
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puentes analogos sobre el rio Ebro, en la Cir-
cunvalacion Este de Logrofio; sobre el rio Gua-
dalquivir, en la Ronda Sureste de Cordoba, y el
Puente de Santa Isabel, sobre el rio Nervidn, en
Bilbao.

SUMMARY

Description of the project and building of
three bridges made by the cantilevering method.

—Bridge over the Duero river, in Soria’s
northern beltway.

—Bridge over the Tormes river, in Salaman-
ca’s northwestern beltway.

—Bridge over the Duero river, in Toro’s new
southern access.

Comparison of the different methods used
for pinning the deck to the abutments, as well as
the various types of piles employed.

Finally, we also considered the results of all
the loading tests made, and also those of simi-
lar bridges over the Ebro river, in Logrofio’s
east beltway; over the Guadalquivir river in
Cordoba’s southeastern beltway, and Santa
Isabel bridge, over the Nervion river, in Bilbao.



En los tltimos 5 afios, la Diputacion Foral de
Vizcaya ha construido, en las inmediaciones de
Bilbao, tres obras de vias peatonales que han
tenido como comiin denominador la preocupa-
cién por su calidad urbanistica: Son la pasarela
de Arrigorriaga, las vias peatonales de Cruces y
el acceso peatonal a Astrabudua, con proyecto
y asistencia técnica a la Direccién de obra, de los
ingenieros que presentan esta comunicacion, los
cuales han contado, para las dos primeras
obras, con la colaboracién del ingeniero D. Car-
los Alonso Cobo.

PASARELA DE ARRIGORRIAGA

Fue ya presentada en la Asamblea de la
ATEP de Granada (Fig. 1), por lo que nos limi-
taremos aqui a recordar sus caracteristicas
principales, que son:

Fig. 1.

—Estructura atirantada compuesta por din-
tel de dos vanos, de 49 y 34 metros, que cruzan,
respectivamente, el rio Nervion y la carretera
nacional Burgos-Bilbao.

591-2-234

Puentes de vias peatonales

Juan J. Arenas y Marcos J. Pantale6n
APIA XXI, S.A., Santander

—Tablero de hormigén armado, de seccidén
celular en el vano mayor y maciza en el menor,
con 78 cm de canto total. Compuesta la primera
por almas externas inclinadas, de 12 cm de
grueso, y alma central de 24 cm, donde, en
regruesados de 42 cm, se alojan los anclajes
pasivos de los tirantes (Figura 2).

—Mastil de hormigdn armado, empotrado en
su base en el tablero y con unos 20 metros de
altura sobre él, de seccidn rectangular maciza,
con dimensiones crecientes de abajo hacia
arriba (figura 3), de modo que sea facil alojar en
su cabeza los anclajes activos de los tirantes, a
base de desviar en planta los tirantes que pene-
tran en él situados en el plano vertical de sime-
tria de la obra (figura 4).

—Sistema de 6 tirantes de sustentaciéon del
vano principal y otros 6 de retencidn, de entre
19 y 7 cordones de 0,6” de diametro. Se utiliza-
ron tirantes convencionales, alojados dentro de
vainas de polietileno negro de alta densidad,
con inyeccidon de lechada realizada desde la
parte inferior de los mismos.

—La fuerza vertical ascendente que transmite
al tablero el tirante de retencién final, que se
ancla al mismo en la secciébn de apoyo en
estribo, exige un pretensado vertical entre
tablero, estribo y zapata de cimentacién. Para
respetar la necesaria movilidad longitudinal del
tablero, hemos recurrido a establecer una biela
vertical, con rétulas plésticas en cabeza y pie, a
través de las cuales pasan los tendones de
cosido vertical (figura 5).

—El eje longitudinal de la pasarela se com-
pleta con un eje transversal, situado en la verti-
cal del eje del mastil, que viene originado por un
solarium elevado y una escalera de descenso al
arcén de la carretera. El apoyo de este conjunto
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sobre la pila central de la obra se materializa
mediante sendas roétulas plasticas, constitu-
yendo asi el punto fijo de la misma (figura 6).

—Para lograr suficiente desarrollo del camino
peatonal, el desembarco en la margen izquierda
del rio, lado Arrigorriaga, se realiza a través de
sendas rampas paralelas al mismo, monoliticas
con el dintel principal, junto al que componen
una planta en forma de T. Tales rampas se apo-
yan, a través de placas de neopreno zunchado,
en un conjunto de soportes cilindricos (figura 7).

Esta obra fue ejecutada por Agroman ECSA,
siendo Jefe de Obra el Ingeniero Técnico D.
José Luis Arriaga, y dirigida por el Ingeniero
D. José Ramén Odriozola y los Ingenieros Téc-
nicos de la Diputacién Foral de Vizcaya D. Anto-
nio Lépez y D. Antonio Ruiz Gallo. El suminis-
tro y pretensado de tirantes fue realizado por
CTT.

PASARELA DE CRUCES

Bajo la direccién del ingeniero de la Diputa-
cion Foral de Vizcaya D. José Antonio Plaza,
este proyecto se ha planteado como obra que ha
de salvar de un solo golpe tres calzadas de
autopista pertenecientes al nudo de Cruces de la
red arterial de Bilbao, con objeto de hacer posi-
ble una comunicacién peatonal entre los
nucleos de Cruces y Baracaldo que, hasta su
ejecucion, se ha desarrollado con gran riesgo de
atropellos y con numerosas victimas. Ademas
de la luz que habia que salvar, del orden de los
55 metros, se planteaba la necesidad de resolver
un desnivel de unos 15 metros, lo que ha obli-
gado a concebir una obra con importante desa-
rrollo de rampas y escaleras. El proyecto
resultante (figura 8) es una estructura com-
puesta por una especie de bloque de rampas y es-
caleras, del que nace un dintel atirantado, cuyo
mastil surge precisamente del nicleo delantero
de tal bloque. De este bloque nace también otra
pasarela transversal, dispuesta a una cota infe-
rior a la del dintel principal, quedando la
comunicacién vertical entre ambas resuelta a
través de las rampas y escaleras.

Fig. 8.

En la figura 9 se ofrece una visién global de la
obra en planta. Se distinguen alli la pasarela
principal, o pasarela I, de 4 vanos, con luces de
14, 16, 18 y 51,60 metros; el bloque de rampas y
escaleras, y la pasarela II, viga también conti-
nua, de 3 vanos méas el de penetracién dentro
del bloque. Se muestran también las secciones
tipo de las pasarelas I y II: Celular la primera,
muy similar a la seccién tipo de Arrigorriaga, y
maciza la segunda, planteadas una y otra en
hormigén armado.

La figura 10 muestra una vision mas en deta-
lle del bloque de rampas y escaleras. Se orga-
niza éste alrededor de dos nucleos verticales
huecos, distanciados 18 metros, disponiéndose,
por un lado, las escaleras entre ellos, soportadas
por grandes vigas zanca, y dando origen, por
otro, a un conjunto de ménsulas transversales y
radiales que soportan las losas que materializan
las rampas. Con objeto de aumentar la sensa-
cién de libertad del peatdn (o sea, de reducir la
sensacidn de claustrofobia y el riesgo de atraco
de los viandantes), el proyecto se ha planteado
de modo que las rampas no contacten con los
nucleos verticales, existiendo un espacio libre de
80 cm en todo el contorno interior de las mis-
mas.

Ambos nucleos, enlazados a través de un con-
junto de vigas zancas, cosntituyen un pdrtico
rigido (figura 11) capaz de recibir tanto la reac-
cién vertical de la pasarela I como las fuerzas
horizontales del sistema de atirantamiento. El
pié del mastil se dispone sobre el macizado
frontal del bloque delantero, mientras que los
tirantes de retencion se anclan en la cabeza del
nucleo posterior.

En la figura 12 se ofrece la seccién tipo del
sistema de rampas y escaleras, aprecidndose las
dos vigas zancas centrales, las ménsulas que, a
modo de diafragma transversal, en ellas apoyan
y la losa de 15 cm de espesor que materializa las
rampas. Como remate externo, disponen éstas
de impostas prefabricadas. Por su borde
interno, hemos dispuesto un remate simple que
aloja a la barandilla.

La figura 13 muestra el disefio del mastil,
concebido como pieza arquitecténica, articu-
lada en su base sobre el nicleo delantero del
bloque de rampas. En sentido del alzado gene-
ral, sus dimensiones crecen de abajo hacia
arriba linealmente, mientras que, en el otro sen-
tido, ofrece un alzado de doble trapecio, suavi-
zado por curvas de enlace. El ancho méximo del
mastil se da en su base, donde hay que desarrollar
un par de roétulas plasticas, mientras que el
maximo canto aparece en su coronacion, donde
hay que alojar los anclajes activos de los tiran-
tes. El detalle de las rotulas de base puede verse
en la figura 14.

Los tirantes, compuestos por un numero de
cordones de 0,6 variable entre 7 y 9, se anclan
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en anclajes pasivos dentro del tablero y en acti- empuje de los tirantes de retencién. A un cierto

vos en la zona de coronacién del maéstil. El nivel de cargas, y hallandose en equilibrio esta-
cruce de unos y otros en esta cabeza se ha tico el mastil con las fuerzas de ambos grupos
resuelto disponiendo un doble plano de tirantes de tirantes, se procedi6 a aflojar husillos, sepa-
de retencion, cuyo aspecto externo puede verse rando la torre de sustentacién provisional.
en la figura 15. Los tirantes se han compuesto . .
Ll . pus Aungque aqui no se ha hablado més que de la
mediante cordones individuales autoprotegidos . .
. S L . estructura, éste es un proyecto que ha dedicado
en vainas individuales de polietileno, con inclu- L
S . . tanto esfuerzo al disefio estructural como a los
sién de brea-epoxi. El conjunto de cordones se ‘o . .
. . . aspectos urbanisticos, que han incluido plazole-
ha alojado en el interior de un tubo de acero e . .
g : . tas, ajardinamientos y vias peatonales. Como
galvanizado y revestido externamente por sinte- . e
S L muestra de ello, la figura 16 muestra una senci-
rizacién de un producto plastico de color azul .
lla escalinata desarrollada en uno de los taludes.

prusia. Como proteccioén antivandalica, las par-
tes bajas de cada tirante se han revestido con ]
cubierta externa de acero inoxidable. CENG <\ PERSPECTIVA
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Fig. 17.

Fig. 15.

La totalidad de la obra ha sido ejecutada
sobre cimbra fija. El mastil fue hormigonado
apoyandose en una torre provisional inclinada.
Al hallarse el pilono articulado en su base, la
puesta en carga de los tirantes principales y de
retencién se efectud, siguiendo un cuidadoso
programa, por pequeflos escalones, de modo
que ni el mastil se separara de su torre de apoyo
ni ésta sufriera presiones excesivas por el

Fig. 18.
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En las figuras 17 y 18 se muestran fotos de
la obra terminada. En particular, puede apre-
ciarse la cubierta en arco, compuesta por
estructura tubular revestida de plastico transpa-
rente, que protege al drea de escaleras del agua
de lluvia y los remates con imposta prefabricada
de los nucleos, asi como rampas y pasarelas.
También pueden verse los nervios decorativos
verticales con que se han recubierto los nucleos,
buscando marcar el ritmo de la modulacién
general de la obra. Tanto el hormigdn del més-
til, como el de impostas y nervios decorativos,
se ha fabricado con aridos rojizos, lo que con-
fiere a la obra una tonalidad suave, como de
construccién afieja, facilitando su integracion
en un entorno industrial duro. El azul brillante
de los tirantes y el blanco de las barandillas
riman bien con el ocre del hormigdén y marcan
lineas de orden en una zona confusa, donde edi-
ficios abigarrados aparecen como vecinos de
viejas industrias. Las vias peatonales, en su con-
junto, representan un esfuerzo de humanizacién
y dignificacién de ese entorno y hay que confiar
en que, al igual que ocurrié en Arrigorriaga,
esta obra represente el inicio de un necesario
proceso de renovacién urbanistica.

Este proyecto ha sido construido por la
empresa FEGALSA-EKONE, de Bilbao, siendo
Jefe de Obra el ingeniero D. Juan Maria Cruz,
habiendo actuado como Director de Obra D.
Carlos Gascén, ingeniero de la Diputacién
Foral. El suministro y pretensado de los tirantes
ha corrido a cargo de CTT, Barcelona.

PASARELA DE ASTRABUDUA

Astrabuduia es un nticleo de poblacion del
ayuntamiento de Erandio, en la zona maés
degradada de la margen derecha de la ria del
Nervién. La Diputaciéon de Vizcaya nos
encargd el estudio de un nuevo acceso al
mismo, separando trafico rodado de peatonal.
El obstaculo fundamental estaba aqui consti-
tuido por las vias de los FFCC Vascos que dan
servicio a Guecho y Las Arenas y que van a
convertirse en parte de la red del Metro de Bil-
bao. Aparte de ello, el proyecto tenia que resol-
ver el desnivel de unos 12 metros que los peato-
nes tenian que ascender en su camino hacia
Astrabuddia.

F16 CADA I8¢

Seaccidn 1-1

Fig. 21.
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El proyecto, desarrollado bajo la direccién
del Ingeniero de la Diputacién Foral D. José
Antonio Plaza, se resume en la figura 19. Ade-
mas de las pasarelas de peatones, se aprecia alli
la nueva carretera, con puente de cierta impor-
tancia sobre los FFCC Vascos, y el importante
espacio urbano que se adecenta transforman-
dolo en parque publico. Refiriéndonos al sis-
tema de pasarelas, diremos que consta de:

—Sendas pasarelas de planta curva, denomi-
nadas 1 y II, que poseen un tramo recto de
encuentro, en cuyo centro se va a disponer un
pilono como e¢je de referencia vertical. A este eje
acomete la pasarela 111, ortogonal a las anterio-
res y dispuesta para permitir el cruce a desnivel
de la carretera del Puerto de Bilbao, que es
paralela a la ria, credndose de tal modo un
orden basico en planta. El encuentro de las tres
pasarelas se materializa mediante una plata-
forma ensanchada en la que se disponen bancos
y jardineras perimetrales y desde la cual existe
una escalera circular que permite una comuni-
cacion rapida con el suelo del parque.

La curvatura en planta de las pasarelas I y I,
ha venido originada por la necesidad de sufi-
ciente desarrollo, pero también como buisqueda
de disefio urbanistico de calidad, a entretejer
con el drea ajardinada en que el proyecto con-
vierte todo ese entorno.

T e o £ !

La figura 20 muestra un alzado desarrollado
de las pasarelas I y II. Se puede ver como se
trata de un dintel continuo, de un extremo hasta
el otro de las mismas y c6mo la ausencia de
apoyos verticales en los ejes préximos a la pla-
taforma central se ha compensado con tirantes
de suspensién. No hace falta decir que este sis-
tema de vias peatonales podria funcionar sin
tirantes y con apoyos inferiores, pero aqui se ha
buscado, con toda la intencién, aportar riqueza
de formas estructurales como medio, junto al
resto del tratamiento urbanistico, de embelle-
cimiento de una zona residencial extremada-
mente degradada.

Planteado como centro de la composicion, el
pilono es un portico en forma de A, cuyos pies
atraviesan la plataforma principal y llegan
hasta el suelo. Salvo la pasarela III, de 25
metros de luz, que dispone de pretensado, la
totalidad de dinteles se desarrolla en hormigén
armado. Sus luces oscilan entre 12,50 y 23
metros y se resuelve con dintel de 90 cm de
canto en seccidn tipo que se recrece mediante
capiteles externos hasta 1,50 m encima de algu-
nos apoyos. Su seccidén transversal se ha com-
puesto con superficies curvas e impostas tam-
bién curvas, estableciéndose aligeramientos
circulares. En las figuras 21 y 22 pueden verse
los disefios de dintel y pila, con y sin capitel de
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Fig. 26.

| tratamiento

, asi como ¢

recrecido del tablero

de las pilas con fuertes rehundidos verticales.

En la figura 23 se muestra una de las escaleras

da y en la 24 la escalera

7

6n rapi

de comunicaci

helicoidal que se ha dispuesto detrds del area
del pilono. Las fotos 25, 26 y 27 muestran el

estado actual de la obra.

Fig. 25.
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Fig. 27.

La ejecucion se halla actualmente en fase de
acabado, a cargo de EKONE, Bilbao, con D.
Juan Maria Cruz como ingeniero jefe de obra,
actuando como Director de la misma el inge-

niero de la Diputacién de Vizcaya D. José
Maria Gainza.

RESUMEN

Se expone un conjunto de tres proyectos
realizados en el 4rea de Bilbao, de aspecto cui-
dado, que incluyen estructuras de cruce de rios
y carreteras, en los que las consideraciones
urbanisticas han sido determinantes. Son, en
concreto, la pasarela de Arrigorriaga (ya mos-
trada en la pasada Asamblea de la ATEP cele-
brada en Granada), las vias peatonales en Cru-
ces, que incluyen una estructura atirantada y un
bloque de nidcleos de subida a la misma, y el
conjunto peatonal de acceso a Astrabudua, que
se compone de diferentes pasarelas de hormi-
gbén armado y pretensado, con tramos atiranta-
dos. Las tres obras se basan en la misma bus-
queda de calidad urbanistica, razoén por la que
se exponen conjuntamente.

SUMMARY

A set of three cable-stayed footbridges are
included here which show a common interest on
the functional, aesthetic and environmental
values. They have been built in the heavy indus-
trial area of Bilbao and a serious effort has been
made in order to contribute to a really neces-
sary urban improvement of this geographical
zone.
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(EDICION REVISADA)

La Asociacion Nacional de Fabricantes con Sello CIETAN, en
colaboracion con el INSTITUTO DE CIENCIAS DE LA CONS-
TRUCCION “EDUARDO TORROJA”, continuando con la labor
divulgadora iniciada con la edicién del libro “RECOMENDA-
CIONES PARA LA EJECUCION DE FORJADOS UNIDIREC-
CIONALES”, publica una segunda edicion del mismo, revisada,
adecuéandola a la Normativa vigente.

El libro persigue un doble objetivo: El primero, informar y dar a
conocer a los técnicos y constructores que intervienen en la
realizacion de un forjado, las distintas soluciones constructivas
idéneas de acuerdo con la vigente Normativa, segun sean los
diversos tipos de forjados y apoyos, desde un punto de vista
eminentemente préactico, intentando paliar la escasez en Espafia
de bibliografia que lo aborde. El segundo es dar a conocer, a
todos los sectores implicados en la ejecucion de forjados, la
existencia de productos con Sello CIETAN.

La obra ofrece un amplio y detallado compendio de soluciones
constructivas, desarrolladas de forma gréfica para su mejor y
mas facil interpretacién. En su redaccién han participado todos
los sectores implicados: técnicos, fabricantes y organismos
publicos y privados ligados a la construccion.




Viaductos de la Fase |l de la ronda urbana de Granada

Juan J. Arenas y Marcos J. Pantaleén
APIA XXI, S.A., Santander

DEFINICION GENERAL

Es un conjunto de 6 viaductos urbanos
resueltos como puentes de tramo recto, con
tipologia de losas continuas de canto variable,
de hormigon pretensado.

CARACTERISTICAS

Esquema estatico: Tramo continuo sobre un
par de apoyos lineales en cada pila o estribo.

Longitud total: Variable, del orden de 150 m.
Luces tipo: (22,00 + 3 x 36,00 + 22,00) m.
Ancho de plataforma: 11,00 y 14,50 m.

DESCRIPCION DE LAS ESTRUCTURAS

Se trata de viaductos dobles, de losas aligera-
das, (Fig. 1), cuya seccidn transversal incluye
amplios voladizos laterales (de 350 y 525 cm), v,
en algunos viaductos, aligeramientos circulares.
En sentido longitudinal se ha dispuesto canto
variable entre un minimo de 100 cm en la clave
de los vanos y un maximo de 180 cm sobre
pilas. A causa de la inclinacién de los paramen-
tos laterales del cuerpo de la losa, tal variaciéon
de canto se refleja en una variacién de ancho del
fondo de losa que varia entre 367 cm en zona de
clave y 320 cm sobre pila. El canto varia segliin
paréabola ctbica, pero, existiendo luces distintas
en el conjunto de viaductos y con objeto de
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aprovechar el encofrado del tablero, hemos
planteado zonas de canto constante en los de
mayor abertura.

Para reducir al minimo la dimensién trans-
versal de las pilas, las placas de apoyo de neo-
preno se han espaciado s6lo 180 cm entre ejes,
en condiciones estrictas de seguridad al despe-
gue. Al ser Granada zona de alta sismicidad,
hemos recurrido a placas de apoyo con superfi-
cies finales de chapa gofrada, lo que garantiza
alto rozamiento con el hormigdn en contacto.
Las pilas son cuerpos simples, de seccidén rec-
tangular maciza, con ensanchamiento suave de
su cabeza y disponiendo de rehundidos vertica-
les. La cimentacién estd compuesta, en cada
pila, por 4 6 6 pilotes excavados, de 150 cm de
didmetro.

PROCEDIMIENTO CONSTRUCTIVO

Los viaductos se han ejecutado sobre cimbra,
vano a vano, con juntas al cuarto de la luz y
acopladores para los tendones de pretensado
longitudinal. El orden de ejecucién normal ha
sido empezar por un extremo del tablero y ter-
minar por el otro. Sin embargo, por razones del
trafico inferior, uno de los viaductos debid ini-
ciarse por su vano central, progresando hacia
uno de los estribos primero y hacia el otro des-
pués.

En sentido transversal, se han dispuesto
barras de pretensado de 36 mm, espaciadas un
metro.

Bajo la direccién del ingeniero D. Jestis Bobo
Mufioz, de la Demarcacién de Carreteras de
Andalucia Oriental del M.O.P.T., la obra ha
sido ejecutada por Hispano Alemana de Cons-
trucciones, S.A., actuando como ingeniero jefe
de obra D. Alfonso Fidalgo. El pretensado,
tanto en tendones longitudinales como en
barras MacAlloy transversales, ha sido suminis-
trado por CTT.

RESUMEN

Esta comunicacién expone las lineas basicas
de un conjunto de viaductos pertenecientes a la
Ronda de Granada, que han tratado de combi-
nar calidad estructural y cuidado en el disefio
con la mayor simplicidad y repetitividad cons-
tructiva.

SUMMARY

This paper shows the global ideas about a set
of urban bridges built in an urban ringroad at
Granada, where an effort has been made in
order to make compatible a combination of
structural quality and good design with erection
simplicity and industrial performance.
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La Pasarela del Lago, en la EXPO’92 de Sevilla

Dentro del recinto de la EXP0O’92 y sobre su
canal interior, se han construido un conjunto de
pasarelas peatonales. La més proxima al Lago
de Espafia es especialmente significativa por su
emplazamiento y anchura. Por ello, y de
acuerdo con la Division de Proyectos de la
Sociedad Estatal, planteamos una solucién no
convencional que intenta ofrecer una imagen de
calidad, tanto tecnolégica como arquitecténica.
A pesar de su titulo de pasarela, la estructura se
ha proyectado, a peticion de EXPO’92, como
puente de carretera.

La pasarela del Lago es un puente colgante
cuyo tablero estd compuesto por nervios prin-
cipales de hormigdn pretensado y que ha hecho
uso continuo de operaciones y técnicas del pre-
tensado: Puesta en carga de los cables principa-
les de suspensién del tablero, barras pretensa-
das de anclaje de las péndolas, asi como de los
mastiles, al tablero, pretensado vertical de ama-
rre del tablero a los apoyos extremos vy,
finalmente, anclajes pretensados a la marga de
tales apoyos extremos que reciben reaccién
negativa del tablero.

En las fotografias de la maqueta se aprecia
(Fig. 1) su concepcion general: Estructura de 3
vanos, con luces laterales de 13,20 m y central
de 46,20 m, con vano principal suspendido de
sendos cables portantes anclados en potentes
poérticos de acero, componiéndose cada uno de
éstos de par comprimido, o mastil, y par trac-
cionado, o tirante, que va a anclarse directa-
mente al extremo del vano lateral. Facilitando
la comunicacién entre los paseos del Canal y el
propio tablero del puente, se planteaban unas
grandes escalinatas que pueden verse en la
maqueta pero que, al final, no se han ejecutado.

Juan J. Arenas y
Marcos J. Pantaleén
APIA XIl, S.A., Santander

Fig. 1

En la figura 2 se aprecia la composicién del
tablero: Nervios longitudinales en ambos bor-
des (de hormigén pretensado) enlazados por

- nervios transversales (de acero) que puentean el

espacio entre ambos (16,60 m entre ejes de ner-
vios longitudinales, o sea, entre planos de sus-
pensién). Los nervios transversales, espaciados
330 cm entre ejes, son piezas artesa, de acero, de
canto ligeramente creciente hacia el centro del
puente. Se completan con la losa superior de
hormigén. de 15 cm de espesor. con la que forman

Fig. 2.
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Fig. 7.

secciéon mixta y disponen de sendas piezas lon-
gitudinales de arriostramiento en la zona cen-
tral. Estas piezas distribuyen entre las transver-
sales la flexiéon concentrada del vehiculo
excepcional y facilitan, al tiempo, la abertura de
huecos rectangulares en la losa superior, permi-
tiendo el planteamiento de luceras, que son
interesantes para iluminar, con luz tamizada, el
Canal (por el que van a circular barcos de viaje-
ros), y para facilitar que el frescor del agua suba
también a la superficie del puente. En tales cla-
raboyas se instalan maceteros con plantas col-
gantes que caen hacia el Canal.

La figura 3 representa el alzado y planta
generales de la obra. Tanto el canto reducido
del tablero como el trazado curvo en alzado,
responden a la basqueda de gdlibo suficiente
para el paso de barcas por el Canal. Intentando
lograr un sentido dinadmico, hemos planteado
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mastiles de anclaje inclinados y, por tanto, con-
vergentes en un punto bajo el tablero. Para
integrar al maximo todos los elementos, las
péndolas de suspensién se han planteado tam-
bién inclinadas y convergentes en ese mismo
punto. Las pilas centrales, de hormigén y muy
robustas, tratan de compensar la ligereza del
tablero, manteniéndose fuertes frente al mastil
“de acero que apoya en ellas y confiriendo al
conjunto una clara sensacion de estabilidad. Se
intuye, a la vista de la desproporcién de luces, la
necesidad de anclar verticalmente el tablero en
sus apoyos extremos, lo que, también a nivel de
percepcion visual, viene reforzado por el volu-
men de las pilas que han de soportar toda la
fuerza afiadida de las reacciones negativas
extremas.

La figura 4 es un detalle de la geometria del
plano de suspension. Tanto el cable portante




como las rétulas son de tipo cerrado, con 3
capas externas de alambres en Z, de acero gal-
vanizado y con cera protectora rellenando
todos los intersticios entre ellos. El cable por-
tante, de un didmetro nominal de 123 mm, ter-
mina en sendas mazarotas finales, con anclaje
externo de tuerca, que permite su puesta en
carga mediante gatos. Las péndolas, con didme-
tro de 36 mm, dotadas de la longitud tedrica
exacta antes del tesado, se ponen en carga de
modo automdético al tesar el cable portante.
Una de las dos mazarotas de cada cable princi-
pal se ha dotado de extensometria para contro-
lar, a lo largo del tiempo, su variacidén de fuerza.

Superiormente, las péndolas se anclan en el
cable portante mediante mordazas que sopor-
tan una r6tula-mazarota. Por abajo, terminan
en otra rétula-mazarota soldada a un palastro
de base que se amarra al fondo del nervio de
hormigén mediante barras de pretensado
ancladas por tuerca. Barras que han permitido
un primer ajuste de las longitudes de péndolas y
que, tras el relleno del espacio entre la base y la
coronacién del nervio con mortero, se han pre-
tensado, asegurando el no despegue relativo de
ambos.

La figura 5 muestra un conjunto de secciones
transversales del tablero, como seccidén-tipo,
por pila central y por el diafragma de apoyo
extremo. Se aprecia la geometria global de los
nervios longitudinales de hormigén, los trans-
versales de acero y las piezas centrales de arrios-
tramiento, también de acero. Es en el espacio
comprendido entre estas tltimas donde se insta-
lan los huecos-maceteros-pasos de luz. En la
figura 6 puede verse un detalle de tal seccion,
incluyendo planta espejo y seccién horizontal
de los nervios transversales de acero y de sus
nervios longitudinales de arriostramiento. La
variacién de canto de los transversales, unida a
su seccidn en artesa, produce una figura tridi-
mensional interesante que, repetida ritmica-
mente, conduce a un intrado6s del puente, lim-
pio, rico, ordenado y expresivo.

Finalmente, el anclaje vertical del tablero a

los apoyos extremos ha obligado, como puede
verse en la figura 7, a pretensarlo contra sus
soportes sustentantes, con tendones ordinarios,
con anclajes pasivos en el fondo del encepado.
Las pilas se cimentan, en las margas azules,
mediante sendas pantallas excavadas, que ha
sido preciso anclar al terreno subyacente a tra-
vés de un conjunto de barras que penetran lon-
gitudes del orden de los 12 metros en ellas y que
se tesan desde la cara superior del encepado.

La obra, bajo la direccién de la Division de
Proyectos y Obras de EXPO’92, ha sido cons-
truida por la empresa AUXINI. El pretensado
de tendones y barras fue realizado por CTT,
quien también llevo a cabo la puesta en carga de
las mazarotas de los cables principales. Todo el
conjunto de cables, mazarotas y roétulas fué
suministrado por la firma alemana PFEIFER.
Las barras de anclaje al suelo de los apoyos
extremos, de la casa DYWIDAG, fueron sumi-
nistradas y puestas en carga por la firma
EGESA-BAUER.

RESUMEN

Se muestran aqui las ideas basicas relativas a
esta obra, que constituye un pequeflo puente
colgante con tablero realizado, parte en hormi-
gbn pretensado, y parte como estructura mixta
acero-hormigén, y donde también se han
incluido maéstiles de acero estructural y cables
cerrados de acero. Diseflo especial que sblo
puede entenderse en el marco de una exposicion
universal.

SUMMARY

This contribution includes an overall des-
cription of a medium span suspended foot-
bridge where prestress concrete, composite
construction, structural steel and, steel full loc-
ked cables have been used. The final aim of this
rather special design has been to contribute to
the exciting atmosphere of the EXPO’92 site.
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Viaductos del tramo Adamuz-Villanueva
para el Tren de Alta Velocidad Madrid-Sevilla

INTRODUCCION

La nueva linea ferroviaria Madrid-Sevilla,
para el Tren de Alta Velocidad, atraviesa Sierra
Morena por una zona en que, por su acciden-
tada orografia, ha sido necesario construir
varios tineles y ocho Viaductos, algunos de los
cuales franquean valles de gran altura. La tipo-
logia es idéntica en todos los Viaductos, asi
como el procedimiento constructivo.

DESCRIPCION GENERAL

La Figura 1 muestra un alzado con las
dimensiones generales de cada uno de los via-
ductos.

VIADUCTO — 1

285

e

. .
VIADUCTO — 2 | )
_

VIADUCTC - 6

VIADUCTO ~ 8

José Antonio Liombart

El tablero es continuo a lo largo de toda la
longitud de cada viaducto y esta constituido por
una viga-cajon de 3,30 m de canto.

La pendiente longitudinal del tablero, de 12
milésimas, es idéntica para todos los viaductos.
En cuanto al trazado en planta, cuatro de los
viaductos discurren en curva circular de radio
2.300 m, uno en curva de 4.000 m de radio y los
dos restantes se encuentran en alineacion recta.

CRITERIOS DE DISENO

Dada la magnitud de la obra que se iba a
realizar por un solo constructor, con una longi-
tud total de tablero de 2.820 m, se ha llevado a
cabo el estudio de la solucidon, habiéndose con-
siderado globalmente criterios relativos a tipo-
logia estructural, rapidez y facilidad de cons-
truccidén, economia de materiales, tipificacidén
de elementos y optimizacién de la conservacion
de la obra a largo plazo.

SISTEMA CONSTRUCTIVO

Las especiales dificultades de acceso y la con-
sideracién de la altura de las pilas, que en algu-
nos casos alcanza los 80 metros, han determi-
nado el proceso constructivo de cada uno de los
tableros, mediante su empuje desde una ladera
(Figura 2), con la ayuda de una “‘nariz” frontal
de lanzamiento (Figura 3).

Fig. 2.
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Fig. 3.

Las pilas se han ejecutado mediante encofra-
dos deslizantes (Figura 4).

Fig. 4.

TIPOLOGIA ESTRUCTURAL.
APOYOS DEL TABLERO

El tablero de cada uno de los Viaductos esta
constituido por una viga-cajon, continua en
toda su longitud.

Longitudinalmente, el tablero estd coaccio-
nado en uno de los extremos situado sobre el
correspondiente estribo, habiéndose dispuesto
apoyos deslizantes en el resto del tablero, sobre
las pilas y el estribo opuesto.

Tal disposicién es comin para todos los via-
ductos, cuya longitud total méaxima es de 510 m
para los V-3 y V-7,
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Las cargas correspondientes al frenado se
transmiten a través del tablero hasta el apoyo
fijo, sobre uno de los estribos, con lo que las
pilas no estdn afectadas por dicha solicitacidén
en su coronacion, debido a la naturaleza de los
apoyos deslizantes.

El tablero descansa sobre cada pila mediante
dos aparatos de apoyo; uno de ellos con posibi-
lidad de desplazamiento multidireccional y el
otro unidireccional, con coacciéon transversal,
tal como es habitual en este tipo de puentes
continuos. (Figura 5).

11,60 .

<

| 620 |

CORONACION DE PILA
VISTA POR A

Fig. 5.

Las acciones transversales sobre el tablero
(fuerza centrifuga y viento) se transmiten a las
pilas a través de los aparatos de apoyo. La
determinacion de la respuesta estructural de las
pilas se ha llevado a cabo mediante un estudio
del reparto de dichas cargas, teniendo en cuenta
la rigidez global de la estructura. Los resultados
del calculo han mostrado que las pilas de menor
altura y por tanto de mayor rigidez, absorben
una accién notablemente superior al de las pilas
altas y que en algunos casos alcanza un valor
del orden de tres veces del que se deduciria de
un reparto uniforme. Ello ha motivado la dis-
posicion, en las pilas de menor altura de los
viaductos curvos, de unos aparatos especiales
de gran capacidad de carga frente a las acciones

|
|
i



transversales, debido a que la relacién entre las
fuerzas horizontales y verticales resulta extre-
madamente alta.

PLACA DE 4 TENDONES DE _UNION

NEOPRENO ™Y TABLERQ A ESTRIBO
A (14 G 06" POR PANTALLA}

N

AL A4 |-
7

Y

) I ACOPLADORES

; L 4x8 6A2RAS ¢ 50mm,
(POR PANTALLA)

v

SECCION EN ZONA DE ESTRIBO

Fig. 6.

La transmision de las acciones longitudinales
del tablero al estribo fijo se efectia a través de
un sistema de topes de neopreno zunchado y la
adicién de unos anclajes pretensados mediante
tendones dispuestos horizontalmente, con una
longitud suficiente, para que no exista coaccion
frente al libre giro del tablero (Figura 6). Todos
los sistemas mencionados han sido disefiados
previéndose la posibilidad de ser sustituidos.

ACCIONES DE CALCULO CONSIDERADAS

En el desarrollo del Proyecto se han tenido en
cuenta, conjuntamente, las Normas Internacio-
nales U.I.C. y la Instruccién Espafiola vigente
relativa a las Acciones que hay que considerar
en el Proyecto de Puentes de Ferrocarril.

La consideracién de esta ultima Norma en el
desarrollo de este Proyecto ha exigido abordar
y resolver una serie de problemas técnicos, poco
habituales, derivados de la magnitud de las car-
gas horizontales que tenian que resistir las
estructuras.

Los Viaductos V-3 y V-7 tienen una longitud
de 510 metros. En cada uno de estos Viaductos,
la fuerza horizontal debida al frenado y arran-
que, deducida de la Norma, alcanza un valor de
1.300 toneladas, que deben ser transmitidas y
resistidas por el estribo en que queda fijo el
tablero.

La informacién disponible acerca de los
pesos reales de los actuales trenes y el contraste
con otras normas extranjeras, hace pensar que
las acciones horizontales tenidas en cuenta son
excesivamente conservadoras y que se precisa
una revisién de nuestra normativa vigente.

A titulo de referencia, cabe indicar que la
Norma Alemana DS899/59 limita la fuerza de
frenado que se debe considerar, a 740 tonela-
das, como méaximo, sea cual fuere la longitud de
un Viaducto. El Viaducto de Enz, de 1.044 m de
longitud, recientemente construido en Alema-
nia para la linea de Alta Velocidad Mannheim-
Stuttgart, ha sido verificado para soportar la
citada accién horizontal de 740 toneladas. El
sistema de transmision de cargas horizontales
del tablero al estribo incluye la disposiciéon de
unos amortiguadores hidraulicos.

Otro ejemplo internacional: El Viaducto Oli-
fants River, en Africa del Sur, de 1.035 metros
de longitud, fue en su momento el puente con
tablero empujado mas largo del mundo. Fue
construido expresamente para una nueva via
destinada a trenes especiales para el transporte
de mineral, cuyos vagones tienen una carga
real, por eje, de 30 toneladas. La accién hori-
zontal de frenado considerada en el proyecto
fue de 1.100 toneladas. En la Figura 7 puede
verse una impresionante fotografia del Via-
ducto Olifants River, en la que aparece un lar-
guisimo convoy del que no se divisa su extremo
trasero, arrastrado por cinco locomotoras Die-
sel.

Fig. 7.

En cuanto a la fuerza centrifuga, cabe
asimismo establecer una analoga observacion.
Dicha accién horizontal, que considera trenes
tipo B, cuyo peso es de 12 t/ml y 10 t/ml, circu-
lando a 200 km/h, no parece adecuada para el
caso real de ferrocarriles de alta velocidad.

En los Viaductos del tramo Adamuz-
Villanueva, se ha calculado la fuerza centrifuga
de acuerdo con la Norma. La situacion de los
Viaductos, en zona montafiosa, ha precisado la
disposicién de pilas de distintas alturas, com-
prendidas entre 13 y 80 metros, dentro de un
mismo Viaducto. Tal como se ha mencionado
anteriormente, se ha realizado un estudio
encaminado a determinar el reparto de cargas
horizontales debidas a la fuerza centrifuga y
viento. Para ello se ha tenido en cuenta la geo-
metria real de cada viaducto, nimero y altura
de pilas y rigidez de los elementos estructurales
(pilas y estribos).

Para el caso més desfavorable, existen apoyos
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cuya carga horizontal que hay que transmitir,
deducida del calculo, alcanza las 300 toneladas.

APARATOS DE APOYO

Cada uno de los aparatos de apoyo estd cons-
tituido por el conjunto de dos elementos tipo
“POT”, a base de elastdmero encerrado en un
recipiente metalico.

Todos los aparatos son deslizantes en el sen-
tido longitudinal del Viaducto y uno de ellos, en
cada pila, tiene un dispositivo de coaccidén
transversal, que permite la transmisiéon de las
correspondientes acciones a la pila (fuerza cen-
trifuga, viento, efecto lazo, etc).

La disposicién de este tipo especial de apara-
tos ha resultado ser enormemente ventajosa
para esta obra. Por un lado, su capacidad de
transmisiéon de cargas horizontales es mucho
mayor que la de los aparatos constituidos por
simple “POT”. Durante la fase de avance en el
proceso de empuje del tablero, la disposicion en
linea de los dos cilindros es tal, que la carga
vertical de los tabiques verticales de la viga-
cajon es transmitida a la pila sin producir prac-
ticamente flexién en la losa horizontal inferior.
Una vez concluido el avance, existe un dia-
fragma transversal, en el interior de la viga-
cajon, en la zona de apoyos. La transmision de
las cargas de servicio se realiza favorablemente
gracias a la posicién de los aparatos de apoyo,
situados inmediatamente por debajo de las
almas de la viga-cajon, por lo que el diafragma
transversal apenas ejerce la funcioén de “puente”
de reparto de cargas. Ello ha permitido crear en
el diafragma una gran abertura que permitira,
en el futuro, el paso de vehiculos ligeros por el
interior de la viga-cajon, en toda su longitud.

La funcién estructural de cada diafragma se
ha limitado, practicamente, a coartar la distor-
sién transversal del tablero y a transmitir efi-
cazmente las acciones transversales a los apo-
yos, estando capacitado al mismo tiempo para
rigidizar la zona y permitir la colocacién, en su

Fig. 8.
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parte inferior, de gatos hidraulicos para un oca-
sional levantamiento del tablero.

La magnitud de las cargas horizontales que
tiene que transmitir el diafragma, ha exigido
llevar a cabo un detallado estudio local,
habiendo sido preciso disponer fuertes cuantias
de armadura pasiva para resistir adecuada-
mente los esfuerzos deducidos. (Figura 8).

CONSERVACION

La importancia de la Obra Publica que se iba
a realizar y el hecho de constituir la infraestruc-
tura de una nueva linea de Ferrocarril de Alta
Velocidad de gran trascendencia en las comuni-
caciones del pais, han traido consigo la exigen-
cia de plantear el disefio con criterios de futuro
en lo referente a la durabilidad y conservacién.

La situacién de los viaductos, en zona mon-
tafiosa, y la considerable altura de las pilas,
dificultan el acceso desde ¢l fondo de los valles
para las operaciones propias de inspeccion y
mantenimiento de los tableros, en especial, los
aparatos de apoyo cuyo correcto funciona-
miento debe garantizarse de forma permanente.

Por todo ello el disefio de la estructura se ha
realizado de forma que se cumplen los siguien-
tes requisitos: :

—Acceso al interior de la viga-cajon por una
puerta practicada en uno de los estribos de cada
viaducto. La entrada se encuentra en una zona
accesible y permite la carga y descarga de todos
los materiales necesarios para la conservacion
(Figura 9).

Fig. 9.

—Creacidén de unas condiciones, en el inte-
rior de la viga-cajon, con la suficiente diafani-
dad como para poder circular vehiculos para
transporte de personal y cualquier tipo de ele-
mentos relacionados con la conservacién y la
eventual sustitucién de los aparatos de apoyo.
cuyo peso es del orden de las 2 toneladas
(Figura 10).




Fig. 10.

—Acceso, a través de unas trampillas situa-
das en la losa inferior de la viga cajén, a la
coronacion de cada una de las pilas (Figuras 11
y 12). Las dimensiones de las trampillas son
tales, que es posible el paso de personal y de los
aparatos de apoyo que se vayan a sustituir. La
adicién de un pequefio cabrestante colgado del
dintel correspondiente al diafragma de la viga
cajén situado en zona de apoyos, permitird eje-
cutar las operaciones de izado en 6ptimas con-
diciones de seguridad y rapidez. (Véase en la
figura 13, el orificio en la losa inferior, en una
fase constructiva de avance, en que todavia no
ha alcanzado su posicién definitiva sobre la
pila).
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Fig. 13.

—Disposicidén de un foso, en coronacién de
pilas, con dimensiones apropiadas para alojar
eventualmente personal y el utillaje necesario
para la manipulacion de los aparatos de apoyo,
levantamiento del tablero, etc. (Figura 14).
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Fig. 14.

—Posibilidad de sustitucion de los elementos
de anclaje del tablero al estribo, en su extremo
fijo (Véase figura 6).

El sistema de anclaje esta constituido por
tendones de gran potencia, provistos en sus
extremos de anclajes con rosca, que comprimen
permanentemente unos topes formados por
neopreno zunchado. La armadura activa esta
alojada en conductos inyectados con grasa anti-
corrosiva.

La magnitud de las cargas de frenado que hay
que transmitir, que alcanzan en algunos casos
las 1.300 toneladas, deducidas de las bases de
calculo impuestas, ha determinado tal sistema,
que garantiza la fijacién longitudinal del
tablerq y la posibilidad de giro. La naturaleza
del sistema y las condiciones de trabajo impues-
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tas a los materiales, con pretensado perma-
nente, son tales que existe total garantia frente a
la fatiga. Existir4 en todo momento la posibili-
dad de sustitucion, debido a un posible riesgo
de corrosién y para facilitar cualquier opera-
cién futura relativa a la conservacion.

PRETENSADO DEL TABLERO

El pretensado longitudinal del tablero estd
formado por dos familias diferentes (Figura
15). La primera de ellas, con cables rectos, estd
dispuesta en las losas superior ¢ inferior de la
viga-cajén y su dimensionamiento es el ade-
cuado para soportar los esfuerzos debidos al
lanzamiento.

Ta puesta en tensiéon de los tendones rectos
de cada dovela se ha realizado en dos etapas. La

Ll

primera de ellas, inmediatamente después del
endurecimiento del hormigén de cada dovela 'y
antes de iniciar el avance. La segunda, después
del siguiente ciclo, que coincide con la puesta en
tensién de la dovela siguiente, recién hormigo-
nada. La continuidad de dichos tendones se ha
llevado a cabo disponiendo aparatos de aco-
plamiento en los anclajes activos.

La segunda familia de pretensado se ha apli-
cado una vez completado el empuje y desmon-
tada la nariz de lanzamiento. Estd constituida
por cables con trazado curvo, que se alojan en
las almas de la viga-cajon.

ANALISIS DE LA ESTABILIDAD DE PILAS

Durante el desarrollo del Proyecto se estudio
la estabilidad de cada fuste, sometido a las
acciones de la Instruccion. Se tuvo en cuenta la
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geometria real de la seccion de hormigdn,
variable con la altura, asi como las armaduras
dispuestas, y se llevo la verificacién, conside-
rando el caso real de flexion esviada, en teoria
de segundo orden.

Para ello, se utilizdé un programa de célculo
puesto a punto expresamente para esta obra y
cuya descripcion ha sido hecha ya por su propio
autor en el nimero 171 de la Revista Hormigén
y Acero (292 trimestre de 1989).

PROCESO CONSTRUCTIVO

Tal como ya se ha indicado, la construccién
de las pilas se ha llevado a cabo mediante enco-
frados deslizantes, y los tableros, mediante el
método de empuje desde una ladera.

Cada una de las dovelas, que marcan los
ciclos de construccién, tiene una longitud de
22,50 ms; correspondiente a la mitad de los
vanos de mayor luz, a excepcion de las extre-
mas, de 23,30 m y 15,80 m.

El empuje se ha realizado con la ayuda de
una ‘“‘nariz de lanzamiento” metdlica, adosada
al extremo frontal del tablero mediante barras
pretensadas (Figura 16).

Fig. 16.

El hormigonado de cada dovela se ha llevado
a cabo en dos fases. En la primera de ellas, se ha
construido la losa inferior del cajén y los dos
tabiques laterales, quedando una junta horizon-
tal en la unién de las almas con la losa superior
(Figura 17). Una vez retirados los encofrados de
los elementos verticales, se ha procedido a la
inmediata construccién de la losa superior. El
hormigonado de cada dovela se ha efectuado,
por tanto, sin haberse producido movimiento
alguno de avance del tablero (Figura 18).

Tal procedimiento, adoptado tiltimamente en
la construccién de puentes de ferrocarril con
tablero empujado, ofrece plenas garantias cons-
tructivas y estructurales y elimina el riesgo de
fisuras que existe con otros métodos, en que el
movimiento de empuje se lleva a cabo antes de

Fig. 17.

Fig. 18.

haberse completado el hormigonado de la sec-
cién total de cada dovela.

Se estableci6é un programa de construccion a
raz6n de una dovela por semana, correspon-
diente a 22,50 metros lineales de tablero,
incluido el correspondiente avance. El ritmo
real de la obra coincidi6 con las previsiones y
una vez puestos a punto los sistemas, pudo
rebajarse, ocasionalmente, dicho plazo a seis
dias.

La construcciéon de los ocho Viaductos se
hizo de forma que en algunos momentos exis-
tieron simultaneamente, en tres de ellos, equi-
pos de construccién de dovelas. Se consiguio un
rendimiento real de tres dovelas por semana en
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el conjunto de la obra, lo que puede conside-
rarse un auténtico “record” de produccién,
gracias a la excelente labor de organizacion lle-
vada a cabo por la entidad constructora.

Las 'figuras 19 y 20 muestran dos imagenes de
la obra terminada.

Fig. 20.

EJECUCION DE LA OBRA

La construccién fue llevada a cabo por una
Agrupaciéon de Empresas formada por DRA-
GADOS y CONSTRUCCIONES, ENTRE-
CANALES y TAVORA y COMSA.

El sistema de pretensado fue CTT-Stronghold.
Todos los mecanismos para el empuje de table-
ros fue aportado por CENTRO DE TRABA-
JOS TECNICOS (CTT).

La Administracién de la obra fue la Direc-
cién General de Infraestructura del Transporte.

La construccidn de los Viaductos finalizd en
1990, y las Pruebas de carga, en 1991.
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RESUMEN

La nueva linea ferroviaria Madrid-Sevilla,
para el Tren de Alta Velocidad, atraviesa Sierra
Morena por una zona en que, por su acciden-
tada orografia, ha precisado la construccién de
ocho Viaductos, algunos de los cuales fran-
quean valles de gran altura.

El tablero de cada uno de los viaductos esta
formado por una viga-cajon, continua en toda
su longitud. El procedimiento seguido en la
construccién ha sido mediante empuje desde
una ladera. Las pilas se han ejecutado mediante
encofrados deslizantes.

Las estructuras estan provistas de unos sis-
temas especiales para transmitir fuertes cargas
horizontales debidas al frenado y a la fuerza
centrifuga.

El disefio de los tableros se ha realizado
siguiendo criterios encaminados a facilitar en el
futuro los trabajos de conservacién de la obra
en fase de servicio.

SUMMARY

The new High-Speed Railway Madrid-Seville
crosses Sierra Morena through a rugged zone.
Its special orography determine the construc-
tion of eight viaducts, some of them jumping
over deep valleys.

The deck of all viaducts is done by a conti-
nuous Box-Girder. The construction method
consists in launching from an abutment. The
piers have been erected wit slip-form construc-
tion.

The structures are provided with special devi-
ces in order to transmit strong horizontal loads
due to breaking and centrifugal forces.

The decks have been designed following cri-
terious that will lead to an easy maintenance of
the structures.




Dos puentes con tablero continuo construido por fases

Se describen a continuacidn las caracteristi-
cas fundamentales de dos obras distintas, que
tienen en comun el sistema constructivo del
tablero, mediante fases sucesivas y la utilizacién
de cimbra apoyada en el terreno:

1) Puente Mislata, en Valencia (Paso Supe-
rior sobre la Carretera Nacional III).

2) Puente Argos, en Medellin (Colombia).

* Kk Kk Kk % K

1) PUENTE MISLATA, EN VALENCIA.—
(Paso Superior sobre la Carretera Nacional III).

José Antonio Llombart

INTRODUCCION

El Puente Mislata es un Paso Superior para
doble calzada, que discurre sobre la Carretera
Nacional III, en una zona préxima a Valencia,
entre la Ciudad y el Aeropuerto. Esta formado
por dos estructuras gemelas.

La nueva remodelacién de la CN-III ha exi-
gido la formacién de cuatro amplias calzadas
para la circulacion de vehiculos. Dada la situa-
cién del nuevo puente destinado a franquear
dicha via, de gran importancia ¢ intensidad de
trafico, en fase de Proyecto se considerd necesa-
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rio dotarlo de un tratamiento estético adecuado
con el entorno.

La tipologia de la obra terminada responde al
esquema clasico de puente con tablero formado
por losa continua de tres vanos, con canto
variable, con la siguiente sucesién de luces:
27,40 — 41,00 — 27,40 m (Figura 1). El perfil
del intradés varia de acuerdo con una parabola
cubica, consiguiéndose una rdpida disminucién
del espesor desde la zona de apoyos sobre pilas
(1,90 m) hacia el centro del vano principal (0,95 m).

La particularidad de esta estructura consiste
en su proceso constructivo, para cuyo desarro-
llo ha habido que tener en cuenta limitaciones
de galibo y una serie de condicionantes deriva-
dos de la existencia actual de trafico de gran
intensidad por la C.N, III.

El tablero de cada una de las dos estructuras
se ha construido en tres fases, con el objeto de
desviar convenientemente el trafico rodado por
zonas suficientemente alejadas de los espacios
donde descansan las cimbras. La posicién de los
anclajes de pretensado, acoplamientos y el tra-
zado de tendones, constituyen la peculiaridad
mas significativa de esta Obra de Fébrica.

PROCESO CONSTRUCTIVO DEL TABLERO
(Figura 2)

—Fase 1. Construccién de un vano lateral,
mas 1/5 de la luz del vano central. Se efectiia el
tesado de tendones por ambos extremos.

—PFase 2: Descimbrado del tablero cons-
truido en la fase anterior (Figura 3), desvio del
trafico y construccién del tramo simétrico al de
la Fase 1.

Fig. 3.

—VFase 3: Cierre del vano central (Figura 4),
efectudndose el pretensado de continuidad
desde los extremos del tablero, en ambos estri-
bos.

Fig. 4.

—Fase 4: Una vez retirada la cimbra de la
zona de cierre del vano central, queda termi-
nado el tablero constituido por una losa conti-
nua.

PRETENSADO

El disefio del pretensado se hizo con el crite-
rio de facilitar al maximo la construccidén del
tablero, habida cuenta de la existencia de tra-
fico por la Carretera Nacional. Se dispuso un
trazado de tendones tal, que todas las operacio-
nes de enfilado y tesado se realizasen totalmente
en los extremos del tablero situados sobre los
estribos, o en las juntas de construccién (Figura
5).

VAIAS VACIAS

Fig. b.

Para el dimensionamiento del pretensado se
tuvieron en cuenta, no solamente las condicio-
nes del puente en servicio, sino también las
diversas fases de construccion. El proceso cons-
tructivo fue determinante en el disefio referente
a algunas secciones del tablero, cuyos esfuerzos
mas desfavorables se produjeron durante las
primeras fases de la construccion, bajo la accién
del peso propio.

La evolucién de las tensiones longitudinales
en el hormigdn del tablero fue uno de los prin-
cipales factores que intervinieron en el dimen-
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sionamiento del pretensado, habiéndose seguido
el criterio de no admitir tracciones longitudina-
les, tanto en fases constructivas, como con el
puente en Servicio.

El disefio general y la disposicién del preten-
sado se hizo tendiendo a disminuir en lo posible
los efectos debidos a la fluencia, en lo referente
a la redistribucién plastica ulterior, como con-
secuencia de la variacién del sistema estatico
durante la construccion.

JUNTAS DE CONSTRUCCION

Se dispusieron las juntas intermedias de cons-
truccidn, de acuerdo con los requisitos plantea-
dos. Tal como es comun en este tipo de puentes,
las armaduras pasivas longitudinales atraviesan
las juntas, efectuandose el empalme por solapo
en la fase de terminacion del vano central.

En cuanto al pretensado (Figura 6), existen
en cada junta anclajes activos provistos de los
correspondientes acopladores, asi como extre-
mos de tendones pasantes, sin anclaje. La situa-
cion de los dos tipos de tendones, con y sin
anclaje, es diferente en las juntas correspon-
dientes a los tramos A y B, quedando enfrenta-
dos ambos tipos de tendones entre las dos jun-
tas, con el objeto de establecer la continuidad
mediante un trazado desprovisto de quiebros.

Fig. 6.

EJECUCION DE LA OBRA

La obra fue llevada a cabo por la Empresa
FOMENTO DE OBRAS Y CONSTRUCCIO-
NES y el sistema de pretensado fue CTT-
STRONGHOLD. Las unidades de pretensado
estuvieron constituidas por 24 cordones de
0,5”. Las figuras 7 y 8 muestran el aspecto dela
obra terminada.
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Fig. 7.

Fig. 8.

2) PUENTE ARGOS, EN MEDELLIN
(COLOMBIA)

INTRODUCCION

El Puente Argos, es una obra urbana situada
en la ciudad de Medellin. Se trata de dos estruc-
turas gemelas cuyo tablero estd formado por
losa aligerada continua, de hormigén preten-
sado, de 1,40 m de espesor uniforme, con una
sola junta intermedia de dilatacién. Cada una
de las dos calzadas se bifurca en dos ramales;
uno de los cuales discurre con una acusada cur-
vatura, en planta. (Figura 9).
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Los tableros tienen una longitud total igual a
214,20 m y la sucesién de luces es la siguiente:
33,70 — 30,00 — 31,00 — 31,15 — 31,85 —
35,00 — 17,50 m. La anchura méixima del
tablero de cada estructura es igual a 13 metros.
(Figura 10).

Todos los aparatos de apoyo del tablero
sobre pilas y estribos estdn formados por placas
de neopreno, sin la existencia de elementos que
coaccionen bruscamente el libre desplaza-
miento del tablero frente a las acciones horizon-
tales, en la forma preconizada por la Norma

214,20

3370 . 3000 . 3100

35,15 _i. 3185 T 3500 250

SECCION

Fig. 10.

PROCESO CONSTRUCTIVO DEL TABLERO

El hormigonado del tablero se ha resuelto
por avance en tramos sucesivos. Debido a
imperativos propios de las condiciones de la
obra, el avance se ha hecho vano a vano, con
juntas de construccidn situadas a quintos de la
luz. (Figura 11).

S

Fig. 11.

DISENO ESTRUCTURAL

" Las condiciones de sismicidad de la zona en
que se halla la obra, junto con la consideracién
del proceso constructivo, han sido determinan-
tes para la adopcion de la tipologia desarrollada,
sistema de apoyos y la disposicidn de juntas de
dilatacion.

Americana AASHTO, preceptiva para esta
obra.

El dimensionamiento de los apoyos se ha
hecho con el criterio de igualar al maximo la
rigidez de cada uno de los elementos verticales,
constituidos por la conjuncién de un fuste de
hormigdén y los correspondientes apoyos de
neopreno. Con ello se ha logrado un sistema
capaz de proporcionar una favorable respuesta
dindmica del conjunto frente a un posible
sismo, asi como un reparto equilibrado de las
fuerzas horizontales entre pilas y estribos, debi-
das a los efectos reolégicos, variaciéon de tempe-
ratura, frenado de vehiculos y viento.

Dada la longitud del tablero y la naturaleza
de los apoyos, se ha dispuesto una junta inter-
media de dilatacién, con un sistema de apoyo a
media madera y con un aparato unidireccional
que permite el libre desplazamiento horizontal,
con coaccién en el sentido transversal.

PRETENSADO

El pretensado se ha dispuesto en forma que
todas las operaciones de tesado se han ejecu-
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tado en las juntas de construccién, no exis-
tiendo por tanto anclajes activos en los para-
mentos horizontales del tablero.

La continuidad de la armadura activa se ha
materializado mediante la disposicion de aco-
pladores en los anclajes situados en cada una de
las juntas de construccion.

La peculiar geometria de las zonas de bifur-
caciéon y la fuerte curvatura de los ramales, ha
exigido una compleja disposicion de los tendo-
nes de pretensado, asi como de la armadura
pasiva. (Figura 12).

Fig. 12.

ANALISIS ESTRUCTURAL

El modelo estructural desarrollado en el
proceso de calculo, mediante una discretizacion
asimilada a una estructura espacial, engloba la
totalidad de la estructura, es decir, el tablero
completo con sus juntas de dilatacion, accion
del pretensado, apoyos de neopreno, estribos,
pilas, asi como la circunstancia propia del
esviaje y la geometria de los ramales que discu-
rren en curva.

La rigidez de los aparatos de apoyo de neo-
preno se ha tenido en cuenta de una forma rigu-
rosa en el proceso de calculo. Dichos elementos
no estan asimilados a las barras prismaticas
habituales, sino a un modelo distinto cuya
matriz de rigidez es consecuente con la formu-
lacién propia de piezas elastomeéricas, con sus
propiedades de deformacién frente al giro y a
las fuerzas horizontales.

En el proceso se ha tenido en cuenta la natu-
raleza de la estructura evolutiva, construida por
fases. Con todo ello se ha podido disponer, en
todo momento, de la adecuada informacién de
los esfuerzos en cada parte de la estructura,
tanto como para cada una de las fases construc-
tivas como en situacion de servicio de la estruc-
tura terminada.
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EJECUCION DE LA OBRA

La obra, finalizada en 1989, fue llevada a
cabo por un consorcio de empresas, constituido
por las espafiolas ENTRECANALES Y TAVO-
RA y CONSTRUCCIONES Y CONTRATAS y
por la alemana DYCKERHOFF & WIDMANN.

El Sistema de Pretensado utilizado fue
DYWIDAG vy las unidades de pretensado estu-
vieron constituidas por 27 cordones de 0,5”.

La figura 13 muestra una imagen de la obra
en proceso de ejecucion. Las figuras 14 y IS5
corresponden a la obra terminada.

Fig. 13.

Fig. 14.

PRV



RESUMEN

1) PUENTE MISLATA EN VALENCIA

El Puente Mislata esta constituido por dos
estructuras gemelas. La obra est4 situada en las
proximidades de Valencia, entre la Ciudad y el
Aeropuerto, en una zona caracterizada por la
gran intensidad de trafico de vehiculos.

La particularidad de esta obra consiste en el
procedimiento seguido en la construccion del
tablero de cada uno de los dos puentes.

2) PUENTE ARGOS, EN MEDELLIN
(COLOMBIA)

El Puente Argos es un viaducto urbano
situado en la Ciudad de Medellin. Se trata de
dos estructuras gemelas cuyo tablero esti for-
mado por losa aligerada continua de hormigén
pretensado, con una sola junta intermedia de
dilatacién. Cada una de las dos calzadas se
bifurca en dos ramales, uno de los cuales discu-
rre con una acusada curvatura, en planta.

La construccién del tablero se ha resuelto por
avance en tramos sucesivos.

SUMMARY

1) MISLATA BRIDGE, IN VALENCIA
(SPAIN)

Mislata Bridge is made of two twin structu-
res. The work is located in the surroundings of
Valencia, between the City and the Airport, a
stretch with a high traffic intensity.

The singularity of this work is the procedure
followed in the construction of both bridges.

2) ARGOS BRIDGE, IN MEDELLIN
(COLOMBIA)

Argos Bridge is an urban viaduct in Medellin
(Colombia). It’s drawn as two twin structures
with a continuous voided slab deck of prestres-
sed concrete with one intermediate expansion
joint.

Each roadway bifurcates in two branches; one
of them running with a severe curvature in plant.

The deck has been built by step construction.

JORNADA DE PRESENTACION DEL EUROCODIGO N2 2
ESTRUCTURAS DE HORMIGON

Martes, 4 de Febrero de 1992.

Centro de Estudios de Técnicas Aplicadas del
CEDEX.

C/Alfonso XII, 3. 28014 MADRID.

ORGANIZA:

—Subcomité CTN140/SC2 “Eurocédigo 2
de la Asociacién Espafiola de Normalizacién
(AENOR).

—Centro de Estudios y Experimentacién de
Obras Publicas (CEDEX).

PRESENTACION

El Comité Europeo de Normalizacién (CEN)
estd redactando las normas (EUROCODIGOS)

relativas al calculo de estructuras, que estaran
vigentes en los paises europeos de la CEE y de
la EFTA. Uno de estos EUROCODIGOS es el
EUROCODIGO 2, relativo al calculo de estruc-
turas de hormigdn, cuya primera parte va a
tener rango de prenorma europea ENV.

La Asociacién Espafiola de Normalizacion
(AENOR) ha constituido en su seno el Comité
de Normalizacion CTN140 para estudiar y con-
tribuir a la redaccién de los EUROCODIGOS y
supervisar la traduccién espafiola de los mis-
mos. El Subcomité n® 2 del CTN140 es el encar-
gado del EUROCODIGO 2 y ha promovido la
organizacién de esta jornada.

La jornada tiene como objeto la presenta-
cién de la traducciéon espafiola del EUROCO-
DIGO 2, relativa al ““Céalculo de Estructuras de
Hormigdn: Reglas Generales y Reglas para Edi-
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ficacién”, que ha sido realizada bajo la supervi-
si6n del Centro de Estudios y Experimentacion
de Obras Publicas (CEDEX) con la colabora-
cién de los ponentes del Subcomité “EURO-
CODIGO 2 de AENOR. En cada una de las
ponencias previstas se describiran los conteni-
dos principales del EUROCODIGO 2, y su
comparacién con la actual normativa espafiola.

Asimismo, durante dicha jornada se resumi-
ran las actividades del Subcomité europeo
“EUROCODE 2” y se informara sobre el
estado actual de los documentos o partes res-
tantes de dicho Eurocddigo.

PROGRAMA

09,00 Recogida de documentacion.
09,30 Presentacion de la jornada.

09,45 Presentacién del “EUROCODE 2-Part 17
y resumen de las actividades del CEN TC
250/SC 2 “EUROCODE 2”.

H.U. Litzner.
(En inglés sin traduccién simultanca).

10,30 El EUROCODIGO 2 en el contexto de la
normativa espafiola y europea.
Manuel Martin Antoén.

11,00 Coloquio.
11,15 Café.

11,45 Bases de calculo.
Miguel Diaz-Llanos Ros.

12,15 Durabilidad.
M.* Carmen Andrade Perdrix.

12,45 Materiales.
José Manuel Galligo Estévez.

13,15 Coloquio.
14,00 Buffet

15,30 Estados limites ultimos (flexién/compre-
sién y pandeo).
Francisco Moran Cabré.

16,00 Estados limites ultimos (Cortante, tor-
siébn y punzonamiento).
Santiago Pérez-Fadén Martinez.

16,30 Estados limites de servicio.
Jestis Rodriguez Santiago.

17,00 Coloquio.
17,30 Café.

18,00 Detalles de armado, construcciéon y
control.
Benedicto Gomez Sedano.

18,30 El pretensado en el Eurocodigo 2.
Antonio Mari Bernat.

19,00 Coloquio.

19,30 Finalizacion de la jornada.
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PONENTES

H.U. Litzner.
Dr. Ingeniero. Presidente del Subcomité
CEN TC250/SC 2 “EUROCODE 2.

Manuel Martin Antén.

Ingeniero de Caminos. Presidente de la
Comision Permanente del Hormigon y Presi-
dente del CTN 140 “EUROCODIGOS” de
AENOR.

Miguel Diaz-Llanos Ros.
Ingeniero de Caminos. EMPRESARIOS
AGRUPADOS.

M.? Carmen Andrade Perdrix.
Doctora en Ciencias Quimicas. INSTI-
TUTO E. TORROJA.

José Manuel Galligo Estévez.

Ingeniero de Caminos. Laboratorio Cen-
tral (CEDEX).

Presidente del Subcomité de AENOR
“EUROCODIGO 2”.

Francisco Moran Cabré.
Doctor Ingeniero de Caminos. INSTI-
TUTO E. TORROJA.

Santiago Pérez-Fadon Martinez.
Ingeniero de Caminos. FERROVIAL.

Jesus Rodriguez Santiago.
Doctor Ingeniero de Caminos. GEO-

" CISA (Grupo DRAGADOS).

Secretario del Subcomité de AENOR
“EUROCODIGO 2.

Benedicto Gémez Sedano.
Doctor Ingeniero Industrial. UNIVER-
SIDAD POLITECNICA DE MADRID.

Antonio Mari Bernat.

Doctor Ingeniero de Caminos. UNI-
VERSIDAD POLITECNICA DE BARCE-
LONA.

INSCRIPCION

Para solicitar informacién o inscribirse
en esta jornada dirigirse a:

Centro de Estudios y Experimentacion
de O.P.

Gabinete de Formacién y Documentacion.

C/Alfonso XII, 3. 28014 Madrid.

Tel.: (91) 335 73 07.

Fax: (91) 335 72 49.

La cuota de inscripcién por persona es de
18.000 Ptas. y da derecho a la asistencia a la
Jornada (incluyendo los cafés y el buffet) y a la
recepcion de la documentacion (resumen de las
ponencias y traduccion espafiola del Euroco-
digo n? 2).
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Pasarelas sobre el Canal Norte, en el recinto
para la EXPO-92 de la isla de La Cartuja (Sevilla)

INTRODUCCION

La obra que se describe a continuacion esta
formada por el conjunto de tres puentes para
uso peatonal, destinados al paso sobre el Canal
Norte, dentro del Recinto para la EXPO-92, en
la isla de la Cartuja de Sevilla. (Vista general en
Figura 1).

Fig. 1.

En el citado Canal, cuya anchura es de 20
metros, medidos perpendicularmente a su eje,
existe un ensanchamiento denominado Plaza
del Agua (Figura 2). La alineacién y forma de
las calzadas, que discurren sobre las pasarelas,
definen el contorno de los tableros de los puen-
tes, cuya denominacién responde a la forma en
planta de los mismos:

José Antonio Liombart

Fig. 2.

—Puente esviado.—(Figura 3). Caracteri-
zado por el cruce oblicuo (60 grados centesima-
les) entre el eje longitudinal de la calzada y la
alineacién del canal. La anchura total, medida
perpendicularmente al eje, es de 15,00 metros.

Fig. 3.
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—Puente curvo.—(Figuras 4 y 5). Dispuesto
en el contorno exterior de la Plaza del Agua, de
forma circular. La anchura total es de 16,60
metros y la longitud total, medida perpendicu-
larmente entre estribos es de 32,60 m. La carac-
teristica singular de este puente es la curvatura,
con un radio en planta de 26 m en el borde
interior y 42 m en el borde exterior.

Fig. 4.

Fig. 5.

—Puente mixto.—(Figura 6). Situado en el
extremo diametralmente opuesto del puente
curvo en la Plaza del Agua. El borde corres-
pondiente a la Plaza discurre segiin una linea
circular, en planta, y el opuesto sigue una ali-
neacién recta, que cruza de forma oblicua al
canal.

Fig. 6.
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La forma en planta del tablero se asemeja a la
figura de un trapecio, en el que uno de sus lados
es un arco de circulo de 26 m de radio, resul-
tando una anchura total variable entre 22 m en
su Estribo Sur y 42 m en el Estribo Norte. La
luz entre apoyos del vano central es de 20,80 m
y la longitud total, medida perpendicularmente,
entre estibos es de 32,60 metros.

La soluciéon estructural adoptada es similar
para los tres puentes, con tableros de tres vanos
constituidos por losas continuas de hormigdn
pretensado. Las pilas intermedias estdn forma-
das por fustes verticales de hormigén armado y
la cimentacidén, mediante pilotes.

CRITERIOS GENERALES SEGUIDOS EN EL
PROYECTO

El uso de las pasarelas sera predominante-
mente peatonal durante la Exposicion del 92,
con la posibilidad del paso de vehiculos. Ha
sido preciso, por tanto, conjugar los requisitos
estéticos apropiados al caso, con las exigencias
resistentes de puentes de carretera.

El hecho de que los tres puentes estén desti-
nados al cruce del Canal Norte y muy proéximos
entre si, ha motivado la realizacién de un disefio
conjunto. A pesar de la distinta forma de los
tableros en planta, se ha desarrollado una tipo-
logia comtn para los tres casos, y se han adop-
tado idénticas formas para la resolucion de los
elementos estructurales, con el objeto de conse-
guir una unidad arquitectdnica.

Dada la escasa altura de los puentes y las
condiciones de galibo impuestas, se ha llevado a
cabo el disefio tratando de conseguir la maxima
simplicidad de formas y sensacién de ligereza.
La rasante de las calzadas ha sido trazada con
un acuerdo vertical, en alzado, en correspon-
dencia con la zona de cruce sobre el Canal. En
lo referente a los tableros, se ha adoptado el
criterio de conseguir un alto grado de esbeltez.

CARACTERISTICAS FUNDAMENTALES

El tablero de cada uno de los tres puentes se
ha resuelto mediante una losa de tres vanos de
hormigén pretensado, de 0,65 m de espesor,
dotada de unos acartelamientos en la zona de
apoyos intermedios.

La posicién de las pilas estd condicionada
por la propia anchura del canal (20 metros),
existiendo una separacion entre ejes, de 20,80 m
medidos sobre la perpendicular.

La luz resultante, medida en sentido oblicuo,
es de 28,66 m en el Puente Esviado, con lo que
la relacién canto/luz resultante es de 1/44.



La posicién de los estribos ha sido fijada de
acuerdo con las formas de la Plaza del Aguayla
posicion de la plataforma definitiva colindante.
Si bien la luz central, medida perpendicular-
mente al canal, es idéntica en las tres estructu-
ras, los vanos laterales son distintos. La distan-
cia entre ejes de apoyos es de 8,32 m en el
puente esviado y 5,20 m para los puentes curvo
y mixto.

La disposicidn de los vanos es tal, que se ha
precisado anclar verticalmente los tableros en
los estribos. Ello ha sido resuelto mediante
barras pretensadas, que permiten, al mismo
tiempo, el libre movimiento horizontal.

El pretensado de los tres puentes se ha
resuelto mediante tendones anclados en los
extremos correspondientes a los estribos, no
existiendo por tanto anclajes ciegos interme-
dios.

La cimentacién de pilas y estribos se ha
resuelto mediante pilotes empotrados en las
margas, aproximadamente a 15 metros de pro-
fundidad.

ANALISIS ESTRUCTURAL

Desde un punto de vista estructural, la pecu-
liaridad més notable de estos tres puentes con-
siste en la forma geométrica de los tableros.

En lo referente al pretensado, existe una gran
diferencia relativa del trazado en planta entre
los tendones de los puentes con curvatura
(véase Figura 7, correspondiente al puente
mixto), por lo que se ha considerado imprescin-
dible determinar de forma rigurosa la influencia
del pretensado sobre cada tablero, teniendo en
cuenta, para cada uno de los tendones, las pér-
didas instantdneas motivadas por la introduc-
cién de cufias, y rozamiento en funcién del tra-
zado en planta y alzado.

Fig. 7.

La accién del pretensado se ha introducido
en el calculo como un conjunto de cargas equi-
valentes de cardcter permanente. En el pro-
grama de célculo empleado se han deducido
automaticamente las cargas equivalentes de
cada tendoén, en funcidén de la curvatura en

‘- planta, en los tableros de los puentes curvo y

mixto. Los procesos realizados previamente al
célculo definitivo, mostraron una gran sensibi-
lidad en el valor de las tensiones longitudinales,
en relacidén con los cambios de trazado de los
tendones de pretensado. El pretensado defini-
tivo se ha hecho disponiendo unas familias de
tendones, de distinta potencia, de forma que el
estado tensional en el tablero en el momento del
descimbrado, resulte uniforme y no se vea prac-
ticamente afectado por la circunstancia de las
diferencias de curvatura en planta de los
tendones.

EJECUCION DE LA OBRA

La obra, finalizada en 1990, ha sido llevada a
cabo por la Constructora German Gil. El sis-
tema de pretensado empleado ha sido CTT-
Stronghold.

Administracion: Sociedad Estatal para la
Exposicion Universal de Sevilla, 92.

RESUMEN

Conjunto de tres puentes, para uso peatonal
y eventualmente para trafico de vehiculos.
Estan destinados al paso sobre el Canal Norte,
dentro del Recinto para la EXPO-92, en la Isla
de la Cartuja de Sevilla.

La solucién estructural adoptada es similar
para los tres puentes, con tableros de tres vanos
constituidos por losas continuas de hormigoén
pretensado, provistas de unos acartelamientos
situados sobre los apoyos intermedios.

La peculiar alineacién de las calzadas que
discurren sobre los puentes define el contorno
de los tableros, cuya denominacién responde a
la singular forma en planta: puente esviado,
puente curvo y puente mixto (este ultimo carac-
terizado por simultaneidad de una acusada cur-
vatura y esviaje).

SUMMARY
Set of three bridges for pedestrian use and,

eventually, for traffic of vehicles. These structu-
res overpass the Canal Norte, in the enclosure
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of EXPO-92, in Isla de la Cartuja (Seville).

The structural solution adopted is similar for
the three bridges. The deck of each bridge is a
three-span continuous slab of prestressed con-
crete with haunches located on the intermediate
bearings.

The peculiar alignment of the roadways, that
run over the bridges, determines the deck edges
which denomination is related with their own
singular shape in plant: skew bridge, curved
bridge and composite bridge (this last with two
special characteristics: skew and curvature).

PREMIO DE LA F.I.P. PARA ESTRUCTURAS SINGULARES.
Aplicaciones excepcionales del hormigon estructural
en edificios y obras de ingenieria civil

La Federacién Internacional del Pretensado
(FIP), Organizacién Internacional para el Desa-
rrollo de las Estructuras de Hormigén, ha esta-
blecido unos Premios para galardonar a las mas
destacadas estructuras de hormigdn, armado o
pretensado, ltimamente construidas.

Los proximos Premios se otorgaran en el XII
Congreso de la FIP que va a celebrarse, en
Washington, en Mayo-Junio de 1994.

Un Jurado Internacional seleccionara las dos
estructuras (un edificio y una obra de ingenieria
civil) que, a su juicio, merezcan ser premiadas.
El Jurado se reserva el derecho a conceder un
solo Premio o declarar desierto el Concurso si,
en su opinién, las obras presentadas no alcan-
zan el nivel requerido.

Un limitado nimero de obras podrdn ser
nominadas como ‘“Muy Singulares” o “‘Singu-
lares”, si se considera que constituyen ejemplos
destacados de la eficacia de la utilizacion del
hormigén en la construcciéon de estructuras; y
otras, podran ser elegidas para recibir una
“Mencién’ si se estima que lo merecen como
casos excepcionales de aplicaciones del hormi-
gén. Esculturas, paneles de hormigon visto y
otras realizaciones independientes de las mera-
mente estructurales serdn también bien recibi-
das aunque, probablemente, inicamente podran
ser tenidas en cuenta para la concesion de una
“Mencion”.

Las estructuras que opten a este Premio
deberan haber sido construidas en paises en los
cuales exista un “Grupo Miembro de la FIP” y
hayan sido realmente ejecutadas durante los
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afios transcurridos desde la celebracion del
Congreso de la FIP inmediatamente anterior.
En la actual convocatoria, los Premios se otor-
garan a estructuras que hayan sido concluidas
después del 31 de diciembre de 1989. El término
“Concluida” debe entenderse en sentido *“Estruc-
tural’’ mas bien que “Contractual” y el Jurado,
en caso de duda, sera el que decida si las obras
presentadas cumplen o no este requisito.

El Jurado estard constituido por los Miem-
bros del Presidium de la FIP. Tendré completa
libertad para seleccionar las obras que consi-
dere aptas para optar al Premio; pero puede
adelantarse que prestara especial atencién a las
siguientes caracteristicas:

—Originalidad del proyecto;

—Estética de la estructura y adecuada inte-
gracién de la misma en el ambiente en que se
construyo;

—Tecnologia utilizada y calidad de ejecucion;
— Adecuacién funcional.

El Jurado podra solicitar informacién adi-
cional respecto al programa original previsto
para la ejecucién de la estructura y el programa
realmente utilizado, y sobre su coste real com-
parado con el presupuesto original.

Cada Premio consistira en:

1) Una Placa, especialmente disefiada, en la
que se indicara el afio en que ha sido otorgado
el Premio y que se colocard en la estructura
premiada.

2) Un Certificado que se entregard, por



acuerdo del Jurado, a cada uno de los principa-
les responsables de la obra, por ejemplo: Pro-
pietario, Arquitecto, Ingeniero, Contratista-
Constructor, Suministrador de materiales y
equipos, etc. También podran otorgarse estos
Certificados en los casos de obras nominadas
como “Muy Singulares” o “Singulares’, o que
hayan sido objeto de “Mencidén™.

Documentacion que debera presentarse

Las solicitudes presentadas deberan estar en
posesion del Secretario General de la FIP antes
del 18 de enero de 1994. Constaran de los
siguientes documentos:

[.—Un impreso (segun modelo adjunto) en el
que se indicaran las principales caracteristicas
de la estructura, su ubicacién, nombre del pro-
pietario, y la fecha en que haya sido concluida
(desde el punto de vista estructural).

2.—Una Memoria, de no méas de 500 pala-
bras, mecanografiada a un espacio al dorso del
impreso antes mencionado. En caso necesario
podra utilizarse una hoja adicional. Esta
Memoria consistird en:

a) Un breve parrafo destacando las caracte-
risticas del Proyecto que, en opinién del solici-
tante, merecen ser tenidas en cuenta para la
concesién del Premio.

b) Descripcidén del objetivo del Proyecto
realizado, ajuste de lo construido a lo proyec-
tado y justificacion de la utilizacién del hormi-
gbdn para la construccidén de la estructura.

¢) Un breve Informe, si se estima oportuno,
de cualquier caracteristica especial que pueda
ayudar al Jurado en el momento de dictar su
fallo; por ejemplo, empleo de un método de cal-
culo no convencional; requisitos singulares exi-
gidos a la estructura y no prescritos por la nor-
mativa vigente; etc.

3.—Dos copias de, 2 como minimo y 4 como
maximo, fotografias tamafio 20 x 25 cm (no
mayores y sin marcos) de la estructura termi-
nada, en las que pueda apreciarse, preferente-
mente, su integraciéon en el ambiente. Pueden
ser en blanco y negro o en color.

4,—Un maximo de 6 graficos (planos, alza-
dos o secciones) u otras fotografias que ilustren
sobre las caracteristicas esenciales, particular-
mente significativas, relativas a la utilizacién
del hormigén. Los graficos (preferiblemente de
tamafio A4) no deberan exceder, en ninguin
caso, del tamafio Al y deberédn entregarse ple-
gados al tamafio A4. No se aceptaran rollos ni
dibujos enmarcados.

S.—Autorizacién del Propietario (véase mas
adelante).

Toda esta documentacién se enviard empa-
quetada pero no encuadernada.

Condiciones para la presentacion de solicitudes.
Propiedad y publicacion del material recibido

La presentacion de solicitudes debe ser efec-
tuada por el correspondiente Grupo Miembro
de la FIP, a través del Secretario del mismo.

Para poder ser admitidas, las estructuras
aspirantes al Premio deberdn haber sido cons-
truidas en alguno de los paises en los que exista
un Grupo Miembro de la FIP.

Las solicitudes deberan adjuntar un escrito
del Propietario de la obra, autorizando a que
ésta sea presentada al Concurso.

Cualquiera de los Miembros del Jurado,
antes de emitir su voto, tendra derecho a visitar
e inspeccionar las obras que opten a estos Pre-
mios.

El Jurado podra rechazar toda solicitud cuya
documentacién no cumpla los requisitos que en
los anteriores parrafos se especifican.

Todo el material enviado al Concurso pasara
a ser propiedad de la FIP. La FIP se reserva el
derecho, sin necesidad de abonar cantidad
alguna ni derechos de Autor, a hacer el uso que
estime conveniente del citado material, incluso
a publicar nombres y fotografias, y a seleccio-
nar, a su criterio, para su exposiciéon y publica-
cidén, los datos y documentacién incluidos en
los Proyectos recibidos, sean o no premiados.

La decisiéon del Jurado sera inapelable. Los
Miembros del Jurado tendran absoluta libertad
para votar en favor o en contra de que se con-
ceda, a cualquiera de los Proyectos recibidos, el
o los Premios que estimen deban corresponder-
les. No se admitird ningun tipo de discusién o
correspondencia en relacién con las decisiones
adoptadas.

Notificacion de la decisién del Jurado y entrega
de los Premios

En el XII Congreso de la FIP que habra de
celebrarse, en Washington, en mayo-junio de
1994, se dard cuenta de la decisién final del
Jurado y se hard entrega de los correspondien-
tes Premios. Los Proyectos premiados se publi-
cardn, posteriormente, en uno de los nimeros
de las “Notas de la FIP”.

Modelo de impreso para la presentacion de
solicitudes al Premio de la FIP para
estructuras singulares

Este impreso deberd ser cumplimentado a
maquina o con mayusculas y enviado antes del
18 de enero de 1994 al Secretario General de la
FIP, The Institution of Structural Engineers, 11
Upper Belgrave Street, London SW1 X 8BH.

Se ajustara al modelo que a continuacién se
incluye:
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MODELO DE IMPRESO

Designacion exacta
del edificio o estructura:
Ubicacion:

Tipo de estructura:
(por ejemplo: puente,
edificio para oficinas, etc.)

Fecha en que se ha
concluido su construccion:

Grupo miembro de la FIP
que presenta la solicitud:

Propietario de la construccion:
Direccién Postal

Arquitecto:

(nombre del Arquitecto,
Estudio o Empresa,

que colaboré en el Proyecto)
Firma:

Direccion Postal:

Ingeniero consultor:
(nombre del Ingeniero,
Estudio o Empresa,

que colaboré en el Proyecto)
Firma:

Direccion Postal:

Otras empresas

colaboradoras en el proyecto:
Nombre:

Direccion Postal:

Aspectos del proyecto de los cuales
son responsables:

Contratista-Constructor:
Nombre

(del Director o Empresa):
Direccion Postal:

Suministradores de materiales
y subcontratistas:

(indiquense todas las Firmas

que hayan tenido una intervencion
significativa en la ejecucién

de la estructura)

Nombre:

Direccion Postal:

Firma del Vicepresidente

o Secretario

del Grupo miembro de la FIP
que presenta la solicitud
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MIEMBROS PROTECTORES DE LA ASOCIACION TECNICA
ESPANOLA DEL PRETENSADO

(Continuacion de Int. Portada)

FOMENTO DE OBRAS Y CONSTRUCCIONES, S.A. (FOCSA).—Paseo de la Castellana,
118-4.2 planta. 28046 Madrid.

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

GRACE, S.A.—Apartado 5283. 08080 Barcelona.

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

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

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

HUARTE, S.A.—Oficina Técnica.—Avda. General Peron, 40-C-4.2. 28020 Madrid.

IBERDUERO, S.A. Servicio Formacion.—Referencia 3001. Gardoqui, 8. 48008 Bilbao.

IBERDUERO, S.A. Servicio Formacion.—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, 5y 7. 15004 La Corufia.

INSTITUTO ESPANOL DEL CEMENTO Y SUS APLICACIONES (IECA).—Velazquez, 11-3.2-
izda. 28001 Madrid.

INSTITUTO TECNICO DE LA CONSTRUCCION, S.A.—Avda. de Elche, 164. 03008 Alicante.

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 XllI, 3. 28014
Madrid.

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

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

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

PROYECTOS Y ESTRUCTURAS, S.A. (PROES).—Padre Damian, 42-1.2-D. 28036 Madrid.

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
(Madrid).

SOCIEDAD ESPANOLA DE ESTUDIOS PARA LA COMUNICACION FIJA A TRAVES DEL
ESTRECHO DE GIBRALTAR, S.A. (SECEGSA).—Estébanez Calderon, 3-1.2-A. 28020
Madrid.

TECNICAS DEL PRETENSADO, S.A. (TECPRESA).—Principe de Vergara, 135. 28006 Madrid.

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

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

TRENZAS Y CABLES DE ACERO, S.A. (TYCSA).—Monturiol, 5. 08210 Barbera del Valles
(Barcelona).

La Asociaciéon Técnica Espafiola del Pretensado se complace en expresar publicamente su
agradecimiento 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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